ot

feaBenet ey
RN N TS RS

y ACERO

* 184

4

~

ASOCIACION TECNICA ESPANOLA DEL PRETENSADO
'~ DECLARADA DE UTILIDAD PUBLICA CON FECHA 4-3-77

COLEGIO DE INGENIEROS DE
CAMINOS, CANALES Y PUERTOS

INSTITUTO DE CIENCIAS DE LA CONSTRUCCION

EDUARDO TORROUJA (C.S.1.C.)



MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA
ESPANOLA DEL PRETENSADO

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

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

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

ARPO EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Avda. de la Innovacion, s/n. Edificio Espa-
cio, planta 3.3, mdd. 4-7. 41007 Sevilla. ’

AUTOPISTAS, CONCESIONARIA ESPANOLA, S.A.—Plaza Gala Placidia, 1. 08006 Bar-
celona.

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 (Bar-
celona).

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS (CEDEX).
Gabinete de Informacién y Documentacion.—Alfonso XlI, 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 DEINGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.—Miguel Angel, 16. 28010
Madrid.

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

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

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

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

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.—Orense, 81. 28020 Madrid.

DYWIDAG - SYSTEMS INTERNATIONAL, S.A.—Azor, 25-27. Poligono Industrial Mata-
gallegos. 28940 Fuenlabrada (Madrid).

ECHO.—De Hoeven, 15. B-3530 Houthalen (Bélgica).

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

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXIN!). 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 Infraes-
tructura.—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 TECNICOS INDUSTRIALES, 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)




ASOCIACION TECNICA ESPANOLA DEL PRETENSADO

INSTITUTO DE CIENCIAS DE LA CONSTRUCCION COLEGIO DE INGENIEROS DE
EDUARDO TORROJA (C.S.I1.C.) CAMINOS, CANALES Y PUERTOS

COMITE DE REDACCION

Director:
PINEIRO, Rafael

Vocales:
BARREDOQ, Caros
JODAR, Juan
JULIA, Manuel
LLOMBART, José Antonio
ROMERO, Rafael
SANCHEZ-GALVEZ, Vicente

Censores:
ALCALA, Juan Luis
CUVILLO, Ramoén del
ELICES, Manuel
GONZALEZ VALLE, Enrique

’ /
MANTEROLA, Javier
MORAN, Francisco
MORENO TORRES, Juan

MURCIA, Juan
POZO VINDEL, Florencio J. del

v acero
ne 184

er .
CUOTAS ANUALES 3.” trimestre 1992

ESPANA EXTRANJERO

Miembros ‘‘Personales” menores

de 27 afios . . ... ... ... ... 4.000 ptas. La Asociacion, una de cuyas finalidades

es divulgar los trabajos de investigacion
Miembros ‘‘Personales” (personas sobre la construccién y sus materiales,
naturales) . . .. ... ... ... ... 8.000 ptas. 60 dolares no se hace responsable del contenido de

ningun articulo y el hecho de que patro-
cine su difusién no implica, en modo

. X3 N 3 -
Miembros “Colectivos” (personas alguno, conformidad con la tesis expuesta.

Jurfdicas). . ..o 20.000 ptas. 125 dolares

De acuerdo con las disposiciones vigen-
tes, deberd mencionarse el nombre de
esta Revista en toda reproduccién de los
trabajos insertos en la misma.

Miembros “Protectores” (personas
naturales o juridicas que deseen

prestar una ayuda econ6mica espe- )
cialala ATEPY . ......... ... 40.000 ptas. 250 dolares

APARTADO 19.002 - 28080 MADRID - = 302 04 40

Depbsito Legal: M-853-1958
Imprime: ACOR, S.A.- M, Hernindez, 50 - MADRID
ISSN: 0439-5689




457-0-172

457-0-173

457-9-37

457-9-38

hormigén y acero n. 184

indice

Pags.
Disefio asistido por ordenador para el anteproyecto de
puentes losa de hormigén pretensado ................... 9-22
Conception assistée par ordinateur de ponts dalles en béton
précontraint.
Computer aided design of prestressed concrete slab bridges.
A.C. Aparicio; J.R. Casas y G. Ramos.
Armado de las alas de las vigas de secciéonen T ........ 23-39
Armature transversale dans la membrure des poutres de section
enT.
Transverse reinforcement in the flanges of T-beams.
A. Paez y J. Diaz del Valle.
La evaluacion y gestion de estructuras en servicio: ¢éUn
arteounatécnica? ................. . 41-50
L'évaluation et la gestion des structures existantes. Art ou
technique?
The evaluation and management of existing structures: Art or
technique?
J.R. Casas y J.A. Sobrino.
¢Somos capaces de evaluar correctamente la seguridad
de un puente existente? Aplicacion al caso de un puente
de hormigén pretensado ................................. 51-66

Sommes nous capables d’évaluer correctement la securité d’un
pont existant? Etude d’'un pont en béton précontraint.

Are we able to correctly evaluate the safety of an existing
bridge? Reliability analysis of a prestressed concrete bridge.
J.A. Sobrino y J.R. Casas.




591-2-246 El pretensado exterior en puentes de hormigon: dos pers-

591-9-48

685-9-2

pectivas de una misma técnica ........................
La précontrainte extérieur en ponts en béton: deux perspectives
d’'une méme technique.

External prestressing in concrete bridges: two points of view of
the same technique.

G. Ramos y A.C. Aparicio.

El proyecto ejecutivo y la construccion de la torre de
Collserola ...........ccoiiiiiiiii e
Le project final et le systéme constructive de la tour de Collse-
rola.

Final design and construction method of the Collserola tower.
J. Martinez Calzon y M. Julid Vilardell.

Los materiales compuestos en el sector de la construccion.
II. Materiales con matriz polimérica ......................
Les matériaux composites dans le secteur de la construction.
Il. Matériaux a matrix polymerique.

Composite materials in building and civil engineering. |l. Materials
with polymeric matrix.

V. Sdnchez Galvez y M. Laura Sdnchez Paradela.

Péags.

67-76

77-112

115-123



INSTITUTO TECNICO DE MATERIALES Y CONSTRUCCIONES

1 INTEMAC!

SONDEOS,
ENSAYQOS

E INFORMES
GEOTECNICOS

INFORMES DE
PATOLOGIA'Y
REFUERZOS DE
CONSTRUCCIONES

GARANTIA
DE CALIDAD

OBRAS PUBLICAS

CONTROL DE
PROYECTO

LABORATORIO

DE ENSAYQOS DE
MATERIALES Y
CONSTRUCCIONES

EDIFICACION
INSTALACIONES

CONTROL
DE OBRA

ENSAYO DE TAPAS DE ARQUETA DE UN HANGAR DE IBERIA, FRENTE A LA SIMULACION DE CARGA DE LA RUEDA DE UN
JUMBO.

MADRID:
MADRID:
BARCELONA:

Oficina: Monte Esquinza, 30-4.9-D. Teléfs.: (91) 410 51 58 - 62 - 66. Télex: 49987 INTEM E - Fax: 410 25 80 - 28010 MADRID
Laboratorio: Carretera de Loeches, 7 - Teléfs.: (91) 675 31 00 - 04 - 08 - Fax: 677 41 45 - 28850 TORREJON DE ARDOZ (Madrid)

Oficina y Laboratorio: Avda. de la Riera, 10, Nave 2, Pol. Ind. Tres Santos - Teléf.: (93) 372 83 00 - Fax: 473 03 09

08960 SANT JUST DESVERN (Barcelona)




RELACION DE ENTIDADES 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.

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

ASOCIACIO ENGINYERS INDUSTRIALS DE CATALUNYA.—Barcelona.

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

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

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

CEYD TECNICA, S.A.—Oviedo.

C.I1.C., S.A.—Consultor de Ingenieria Civil, S.A.—Barcelona.

CIISA “CONSULTING E INGENIERIA INT., S.A.”.—La Corufa.

CINSA-EP.—Lasarte-Oria (Guipuzcoa).

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 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.0.V., S.A.—Barcelona.

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

DEPARTAMENTO DE MECANICA DE MEDIOS CONTINUOS Y TEORIA DE
ESTRUCTURAS.—Escuela Tecnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales y
Puertos. Universidad Politécnica. Madrid.

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 (Bar-
celona)

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

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Barcelona.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Biblioteca.—La Corufa.

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 Elvifia (La
Corufia).

ESCUELA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA.—Granada.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA INDUSTRIAL.—Zaragoza.

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

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Alicante.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Barcelona.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Burgos.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Cordoba.

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

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

EUROESTUDIOS, S.A.—Madrid.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.—Madrid.

FOMENTO DE CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS, S.A.—Valencia.

FORJADOS DOL.—Esquivias (Toledo).

FUERZAS ELECTRICAS DE CATALUNA, S.A.—Barcelona.

FUNDACION DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES.—Madrid.

GIJON E HIJOS, S.A.—Motril (Granada).

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 DE AUTOPISTAS Y OBRAS CIVILES, S.A.—Madrid.

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.

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

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

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

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.—Servicio de Obras Publicas.—Auvila.

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

LABORATORIO GEOCISA. Biblioteca.—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO.—Madrid.

LABORATORIOS DEL SURESTE, S.L.—E! Palmar (Murcia).

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

METALURGICA GALAICA, S.A.—Naron (La Corunfa).

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION GENERAL DE INFRAESTRUCTURA.—Madrid.

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

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS Y TRANSPORTES. DIRECCION GENERAL DE
CARRETERAS. DEMARCACION CASTILLA-LEON.—Valladolid.

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

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

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

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 PARA NAVES Y VIVIENDAS, S.A.—Zaragoza.

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

RUBIERA, S.A.—Ledn.

S.C.N., S.A.—Madrid.

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 (Céadiz).

UNIVERSIDAD DE CANTABRIA. Biblioteca Universitaria.—Santander.
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UNIVERSIDAD DE OVIEDO. Biblioteca Universitaria.—Qviedo.
UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.
VIGUETAS MUBEMI.—Torrente (Valencia).

VISANFER, S.A.—Totana (Murcia).

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

EXTRANJERO

ABCP/LIBRIS.—EBSCO.—Rio de Janeiro (Brasil).

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

BIBLIOTECA DEL DIPARTIMENTO DI ENGEGNER!IA STRUCTURALE.—Politécnico
d'Torino: Torino (Italia).

COLTENSA, S.A.—Santa Fé de Bogota. D.C. (Colombia).

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

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

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

SWETS SUBSCRIPTION SERVICE.—Lisse (Holanda).

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

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

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

MIEMBRO CORRESPONDIENTE

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

* *x %

AVISO IMPORTANTE

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

Todos los articulos originales que se publican en “Hormigdn y Acero”, quedan sometidos
a discusidon y al comentario de nuestros lectores. La discusién debe limitarse al campo de
aplicacién del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como
maximo, incluyendo figuras y tablas).

Debe tratarse de una verdadera discusién del trabajo publicado y no ser una ampliacién o

un nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual sera siempre aceptado para su publicacion en
nuestra Revista, pero con tal caracter.

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

Los comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de la A.T.E.P., Apartado
19.002, 28080 Madrid, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de
distribucién de la Revista.

El autor del articulo cerrara la discusion contestando todos y cada uno de los comentarios
recibidos.

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccidén espe-
cial que aparecerd en las tltimas paginas de la Revista.




Normas que deben cumplir los articulos que se envien para su
publicacion en ““Hormigon y Acero”

1. CONDICIONES GENERALES

Los originales de los articulos que se desee pu-
blicar en “‘Hormigon y Acero”, se enviardn a la Se-
cretaria de la ATEP. Deberdan cumplir rigurosa-
mente las normas que a continuacion se especifi-
can. En caso contrario, serdn devueltos a sus Au-
tores para su oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigidos pasardn
al Comité de Redaccion 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 mantendra directamente con el
Autor o primero de los Autores que figuren en el
Articulo.

Los originales que por cualquier causa no fue-
ran aceptados serdn 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 espafiol, 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 deberé ir acompafiado de un re-
sumen, en espafiol 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. Grificos y figuras

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

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 llevardn su correspondiente pie explicativo.

Los rotulos, simbolos y leyendas deberdn ser
tales que, tras su reduccion 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.

2.4. Fotografias

Se procurard incluir solo las que, teniendo en
cuenta la reproduccion, sean realmente utiles, 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 rotulos y leyendas dadas en el punto

2.3 anterior. Irdn numeradas correlativamente y
lHevardn su correspondiente pie explicativo.

2.5. Tablas y cuadros

Cumplirdn las proporciones y dimensiones in-
dicadas para las figuras. Llevardin numeracion co-
rrelativa, citada en el texto, y un pie con la expli-
cacién adecuada y suficiente para su interpreta-
cién directa.

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresaran, preferiblemente,
en unidades del Sistema Internacional (S.1.) segin
las UNE 5001 y 5002.

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

En las formulas se procurara la mdxima calidad
de escritura y emplear las formas mas reducidas
siempre que no entrafien riesgo de incomprension.
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 expresion que, por su complejidad,
pueda dar lugar a interpretaciones equivocadas,
se presentard manuscrita. Se diferenciardn clara-
mente maytsculas y minutsculas y aquellos tipos
que puedan inducir a error (por ejemplo, la Qyel
1;la Oyelcero;laKylak,etc.).

2.8. Referencias bibliograficas

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

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 publicacién: nimero del
volumen y fasciculo; fecha de publicacion, 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
mdximo de quince dfas, con el fin de evitar el ries-
go de que la publicacion de su articulo tenga que
aplazarse hasta un posterior nimero de “Hormigon
y Acero”.

En la correccion de pruebas no se admitirdn
modificaciones que alteren sustancialmente el
texto o la ordenacién del articulo original.
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1. INTRODUCCION

En este articulo presentamos la continuacién
natural del trabajo referenciado en (1) que ha
sido igualmente financiado por el Servicio de
Puentes y Estructuras de la Direccién General
de Carreteras del M.O.P.T. Expondremos,
detenidamente, la ampliacion del sistema
experto a los puentes losa de hormigén preten-
sado —fundamentalmente el disefio de tableros,
pilas y aparatos de apoyo— al tiempo que reco-
geremos, sucintamente, los aspectos de pro-
yecto comunes con los tableros de vigas, con el
objeto de que el articulo resulte completo en si
mismo.

Recordaremos aqui que el objetivo final del
sistema de disefio automdtico es la definicién
completa del puente proyectado —super-
estructura, tablero, apoyos, pilas, estribos y
cimentaciones—, tanto desde el punto de vista
geométrico como constructivo y econdémico, y
ello basado en tres médulos independientes de
hip6tesis, que pueden definirse por el usuario y
que se refieren a:

i) Utilizaciéon de cualquier tren de cargas
para puentes de carretera.

ii) Utilizacién de diversas calidades de mate-
riales y coeficientes de seguridad para cada ele-
mento del puente.

iii) Utilizacién de distintos criterios de verifi-
cacioén y dimensionamiento, segin la normativa
empleada.

Con el objeto de tener siempre una referen-
cia, el programa considera, a falta de una defi-
nicién especifica por el usuario, las siguientes
hipétesis: tren de cargas definido en la vigente
instruccién de acciones (2), calidades de mate-

riales y coeficientes de seguridad tipicos de este
tipo de tableros y, en cuanto a verificacién y
dimensionamiento, emplea la vigente norma-
tiva nacional (3) y (4) relativa a estructuras de
hormigén.

2. DESCRIPCION GENERAL DEL
PROGRAMA

Como comentdbamos en (1), el criterio gene-
ral seguido ha consistido en disefiar el paquete
informatico con una estructura modular, en la
idea de que cada médulo pueda funcionar enla-
zado con todos los anteriores o de forma inde-
pendiente. Cada uno de estos moédulos procede
a realizar el disefio de uno de los elementos
estructurales o funcionales del puente. De esta
manera se puede llevar a cabo el anteproyecto
de un puente completo o el de alguna de sus
partes (tablero, pilas, etc...), pudiendo, ademas,
modificarse cada una de ellas por separado.

Los médulos de que consta el programa son
los siguientes:

—Moébdulo de hipdtesis.

—Médulo de disefio de tableros de puentes
losa.

—Moébdulo de disefio de juntas y aparatos de
apoyo.

—Modulo de disefio de pilas para tableros
losa.

—Moébdulo de disefio de estribos.
—Moddulo de disefio de cimentaciones.

—Modbdulo de mediciones de materiales y
medios auxiliares.

—Mobdulo de valoraciones y presupuesto.



3. PROYECTO DEL TABLERO
3.1. Aplicabilidad

El sistema de disefio automatico est4 conce-
bido para el proyecto de tableros de las siguien-
tes caracteristicas:

i) Seccién transversal losa, de diferentes
morfologias, con canto constante o variable.

ii) Esquema longitudinal de uno o varios
vanos continuos, limitada la longitud total del
tablero a 120 m.

iii) El procedimiento constuctivo supuesto es
el de hormigonado sobre cimbra dispuesta en
toda la longitud del puente.

iv) Numero maximo de vanos limitado a 5.

v) Luces maximas de vano variables con la

tipologia, pero, en cualquier caso, limitadas a
45 m.

vi) Anchuras de plataforma variable entre 6
y 24 metros, segin tipologia transversal.

vii) Cualquier trazado en planta con trata-
miento simplificado de su problemdtica estruc-
tural.

H/4 15 o

3.2. Entrada de datos

La entrada de datos consiste en:

a) Datos generales del tablero: nimero de
vanos y anchura total del mismo.

b) Datos de la superestructura: ancho de
aceras, tipo de barrera, etc...

¢) Datos sismicos.
d) Luces de los vanos (max. 40 6 45 m.).

e) Datos referentes a la geometria en planta
(radios, esviajes).

f) Datos referentes a los apoyos.

Los datos referentes a los apoyos indican el
numero de aparatos de apoyo por linea de
soporte. Si se introduce el valor 1, se indica que
dicho apoyo es unico, mientras que, si se intro-
duce 0, el apoyo es multiple, y, consecuente-
mente, indica empotramiento a torsidn.

En cuanto a los datos de la superestructura,
se han definido tres tipos de detalle de borde,
relativos a, barrera flexible (DB1), bordillo y
barandilla (DB2) o barrera rigida (DB3), cuya
definicién estdndar se recoge en la figura 1.
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Fig. TA. Propuesta detalle de borde DB1.
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3.3. Concepcién longitudinal y transversal

Longitudinalmente, los tableros continuos
pueden ser de canto constante o variable, con-
cibiéndose para cada uno de ellos distintas mor-
fologias de seccion transversal.

3.3.1. Morfologias de seccion transversal para
tableros de canto constante

El sistema es capaz de disefiar, bajo la direc-
cién del usuario, tableros de una de las siguien-
tes morfologias:

1) Losas de inercia concentrada

Corresponden al disefio tipico que se dibuja
en la figura 2, es decir, un nucleo central, mas o
menos ancho, que puede estar o no aligerado
con encofrados perdidos circulares, en funcién
de la luz maxima, nucleo del que parten sendos
voladizos resueltos en hormigdén armado.

que aqui se contempla.
Algunos datos comunes a ambos casos son:

a) Anchura del tablero (minimo 10 m y
méaximo 24 m).

b) Datos de superestructura.
¢) Datos sismicos.

En el caso de tener igual nimero de vanos en
todos los nervios y apoyos alineados:

d) Numero de vanos.

e) Luces de los vanos (esta luz esta medida
sobre el eje del puente y tiene un valor maximo
de 36 m).

f) Radio del eje en cada apoyo.

g) Una vez fijado un sentido de avance a lo
largo del eje, debe introducirse el esviaje en
cada apoyo.

h) Numero de aparatos de apoyo por linea
de soporte, segun la figura 4:
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Fig. 2. Seccion transversal de un tablero losa de inercia concentrada (Tipo 1).
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Fig. 3. Seccién transversal de un tablero losa plurinervado (Tipo 2).

ii) Tableros losa nervados

El disefio caracteristico de los mismos es del
tipo que se presenta en la figura 3.

Este tipo de secciones se utiliza, preferente-
mente, para geometrias en planta dificiles; por
ello, se ha desdoblado la entrada de datos en
dos. La primera es sencilla y andloga a la de las
losas de inercia concentrada, mientras que la
segunda permite introducir distinto numero de
vanos en cada nervio y también la colocacién de
apoyos no alineados, en el caso de tener tres
nervios, que es el nimero maximo de nervios
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1.—Apoyos puntuales.
2.—Apoyos que empotran a torsion.

3.—El apoyo es puntual pero existe una tra-
viesa en pila que “filtra” la torsion.

En el caso de distinto nimero de vanos por
nervio o no alineacién de apoyos, los datos
complementarios son:

d) Numero de vanos por nervio.
e) Luces de cada vano (luz max. 36 m). .

f) Nimero de apoyos segun la fig. 4.

i
¢
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Fig. 4. Tableros losa plurinervados. Formas de

apoyo en pila.

iil) Tableros losa de inercia distribuida

Un ejemplo de un tablero de esta seccidén
transversal se representa en la figura 5. La ven-
taja que presenta esta seccidén, ademds de su
estética, radica en la posibilidad de lograr, en
tramos centrales de puentes continuos, esbelte-
ces considerables.

3.3.3. Seccidn transversal para tableros de canto
variable

En este caso, el sistema utiliza exclusivamente
morfologias de seccién transversal correspon-
dientes a losas de inercia concentrada, con
voladizos laterales (figura 2).

En cuanto a la geometria longitudinal, los
criterios de disefio adoptados han sido:

a) Si todos los vanos interiores tienen igual
luz, la variacion de canto es una parabola de
segundo grado en todos ellos.

b) Si los vanos interiores tienen luces distin-
tas, se adapta una parabola al vano de menor
luz. El resto de vanos estaran formados por 2
ramas parabdlicas (mitad de la pardbola del
vano menor) unidas por un tramo recto en su
parte central.

c) Para los vanos extremos, si éstos sobrepa-
san la mitad de la longitud de la pardbola adop-
tada, se completardan con tramos rectos.

En cuanto a la geometria transversal, el canto
adoptado responde al siguiente criterio:

Luz maxima
40

(Canto en centro luz) H =

Luz maxima

(Canto en apoyos) Hl=
20

El resto de dimensiones se proyecta con crite-

rios idénticos a los de las losas de inercia con-

centrada y canto constante, de las que habla-
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Fig. 6. Seccion transversal de un tablero losa de inercia distribuida (Tipo 3).

La existencia o no de aligeramientos depende,
por una parte, de la luz mixima del vano
mayor, de modo que, a partir de 27 m, el sis-
tema disefia tableros con aligeramientos circu-
lares y, por otra, de las luces extremas, de modo
que, en caso de vanos extremos descompensa-
dos, el sistema prescinde en los mismos de los
aligeramientos..

mos anteriormente.

Se disponen aligeramientos, igual que en las
losas de inercia constante, cuando el vano
mayor supera los 27 m.

Para cada una de las morfologias conside-
radas, el sistema propone un disefio geométrico
previo, cuyos principales parametros se basan
en el cuadro n? 1, que figura seguidamente.
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Cuadro 1

Tableros losa continuos

Morfologia Inercia Inercia Losas
transversal concentrada distribuida nervadas
—Luz méxima 40 m 45 m 45 m 36 m
—Anchura maxima 20 m 20 m 20 m 24 m
—Aligeramientos Lu=27Tm L.u=27m L,=27Tm L,=27Tm
—Esbelteces:
Vano Central
condicionante L/25 (1) L/40 (3) L/30 L/25
Vanos Laterales
condicionantes L/21 L/20 (4) L/25 L/21
—Espesores minimos 0,15/0,25 (2) 0,15/0,25 (2) — 0,15/0,25 (2)

Notas:

(1) Si el apoyo en pilares es unico, la esbeltez pasa a ser L/21.

(2) Dependen del detalle de borde.

(3) y (4) Esbeltez en vano y apoyo.

Es a partir de este disefio previo, donde
comienza el analisis estructural y, en un proceso
de prueba y error, controlado por subrutinas,

acaba disefiAndose geométricamente el tablero,

cuyos pardmetros se proponen, en pantalla, en
la manera indicada como ejemplo en las figuras
6,7,8y09.
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Fig. 6. Puente de 3 vanos y 17 m de anchura, de luces 20 + 30 + 20 m. Seccioén transversal

propuesta (Tipo 1).
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Fig. 7. Representacion a escala del puente anterior.
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Fig. 8. Paso superior de 3 vanos y 20 m de anchura, de luces 20 + 30 + 20 m. Seccion
transversal propuesta (Tipo 2).
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Fig. 9. Paso superior de 3 vanos y 17 m de anchura, con luces 20 + 30 + 20 m. Seccibén

transversal propuesta (Tipo 3).

4. CALCULO ESTRUCTURAL

El planteamiento del calculo estructural
implantado en el modelo es el siguiente:

4.1. Tableros losa de inercia concentrada y
tableros losa de inercia distribuida

El esquema del andlisis realizado es idéntico
para ambos tipos de tablero. Asi, se procede a:

—Calcular las propiedades mecénicas de la
seccion tipo. Se calculan las caracteristicas
mecanicas, tanto de la seccién completa, como
de los nervios en que dividimos la seccién para
la aplicacién del método de la losa ortétropa.
En el caso de una losa maciza, se calcula el
ancho virtual de la seccién y las caracteristicas
de un nervio de ancho unitario. En cambio,
para las aligeradas distinguimos nervios de
borde y nervios interiores. Los nervios de borde
comprenden, desde el extremo del voladizo
hasta el eje del primer aligeramiento, mientras
que los interiores estin comprendidos entre dos
ejes de aligeramientos contiguos.

—Deducir la luz equivalente que hay que uti-
lizar en el modelo de losa ortétropa, en el caso
de puentes de mas de un vano (5).

—Obtener los pardmetros de flexién y tor-
sién necesarios para la aplicaciéon del método de
la losa ortétropa (5).
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—Deducir el coeficiente de reparto transver-
sal del momento flector longitudinal debido al
sistema de cargas puntuales, mediante el
método de la losa ortoétropa. Se han introdu-
cido los valores de los coeficientes de distribu-
ciéon (Kmx) correspondientes a los dbacos de
Cusens y Pama (5) para diversos valores discre-
tos de los pardmetros de flexion y torsion.

—Obtener la matriz de flexibilidad de la
estructura.

—Calculo de esfuerzos longitudinales por el
método de flexibilidad. Se supone que la flexién
debida a peso propio, carga permanente, sobre-
carga y gradiente térmico es cilindrica. En el
caso de un vehiculo especial, se aplica el coefi-
ciente de reparto ya obtenido.

—Dimensionamiento de la armadura activa,
a partir de los esfuerzos deducidos anterior-
mente. Para la evaluacién de la fuerza de preten-
sado necesaria se procede del siguiente modo: se
estima un valor del momento hiperestatico de
pretensado, —en el caso de puentes continuos—
y, a partir de €1, junto con el resto de esfuerzos,
se obtiene una fuerza inicial de pretensado. Con
dicho valor se calcula exactamente el momento
hiperestatico de pretensado y se itera hasta con-
seguir anular las tensiones de traccién en las
secciones de centro luz y de apoyo del vano de
mayor luz, para el caso de puente en servicio,



a tiempo infinito. Para calcular el momento
hiperestatico de pretensado se ha supuesto un
trazado tipo del tendén medio equivalente, en
funcién de la luz y del canto de los vanos.

—Dimensionamiento de la armadura pasiva
(flexién transversal, cortante y armadura longi-
tudinal). La armadura frente a flexién transver-
sal se dimensiona a partir de la flexion transver-
sal general obtenida con el método de losa
ortétropa y la flexidn transversal local obtenida
mediante los 4bacos de Homberg (6). La arma-
dura de cortante se ha distribuido en dos zonas:
una desde apoyo hasta cuartos de luz y otra
entre 0,25 L y 0,75 L. Como armadura longitu-
dinal se ha dispuesto la minima fijada por la
Instruccién de hormigdn armado (4).

—Medicién de las unidades de obra mas
significativas.

4.2. Tableros losa nervados

El anélisis de los tableros losa nervados es
distinto al anterior. Su esquema es el siguiente:

—Calculo de las propiedades mecanicas de
los nervios individuales.

—Evaluacion del reparto transversal de la
carga excéntrica entre los nervios del tablero,
mediante el método de Fauchart (7). Este
método es un método de flexibilidad y descom-
posicion de la carga en armoénicos, que permite
deducir, a partir de la carga vertical y el
momento torsor en un nervio, la carga y el tor-
sor que se llevan el resto de nervios. En el pro-
grama hemos adoptado una descomposicién en
9 arménicos, suficiente para cargas puntuales.

—Obtencion de la matriz de flexibilidad del
nervio mas desfavorable (el que se lleve un
mayor porcentaje de la carga aplicada). La
obtencién de esta matriz es un proceso idéntico
al resefiado para las losas de inercia concen-
trada.

—Evaluacién de esfuerzos y dimensiona-
miento de armaduras activas y pasivas de dicho
nervio, en la hipétesis de flexién cilindrica para
todas las cargas. Es valido todo lo seflalado al
respecto para el caso de losas de inercia concen-
trada. La flexién transversal en el forjado de
unidén entre nervios, se obtiene también a partir
del método de Fauchart.

—Medicién de las unidades de obra mas sig-
nificativas.

—Debemos hacer notar que el método de
calculo arriba sugerido es suficientemente
aproximado en puentes de planta recta, apro-
ximacién que va disminuyendo conforme
aumenta el esviaje del tablero. Como en estos
casos también lo seguimos empleando, de aqui
que hablemos de ‘“‘sistema de anteproyecto”.

4.3. Tableros losa de canto variable

Esquematicamente, el proceso de calculo
implantado en el sistema es el siguiente:

—Caélculo de las propiedades mecénicas de 9
secciones por vano; ocho de estas secciones
estan situadas equidistantemente sobre los tra-
mos parabdlicos y la novena corresponde al
posible tramo recto.

—Obtencidn, por integracién numérica, de la
matriz de flexibilidad de la estructura e inver-
sién de la misma.

—Deduccién del coeficiente de reparto
transversal. Se ha realizado un estudio paramé-
trico estudiando 8 losas distintas mediante el
método del emparrillado, del cual se ha obte-
nido el coeficiente de reparto transversal para
sobrecargas tipo vehiculo especial. Estas losas
corresponden a 4 casos de losas macizas, con
luces de 20y 27 m y anchos de 10 y 20 m, y otros
4 casos de losas aligeradas, con luces de 27 y
40 m y anchos de 10 y 20 m.

—Evaluacién de los esfuerzos tanto longitu-
dinales como transversales. Los longitudinales
se obtienen a partir del anlisis segin el método
de flexibilidad, mientras que los transversales se
han deducido a partir del andlisis por emparri-
llado.

—Dimensionamiento de las armaduras acti-
vas y pasivas. Es de aplicaciéon todo lo expli-
cado en el caso de losas de inercia concentrada
y canto constante.

—Medicién de las unidades de obra més sig-
nificativas.

5. APARATOS DE APOYO Y PILAS

5.1. Criterios de diseiio

Los aparatos de apoyo sistematicamente
empleados son, dada la tipologia y longitud
maxima de los tableros, aparatos de apoyo de
neopreno zunchado, de planta recta o circular
que, en elcaso de vanos extremos muy descom-
pensados, se complementan con un anclaje
activo o pasivo frente a las reacciones de tiro.

En cuanto a las pilas, su disefio viene condi-
cionado por la tipologia del tablero, segiin que
éste sea una losa de inercia concentrada, de
inercia distribuida o bien una losa plurinervada.

Los criterios generales empleados para la
elaboracién del sistema experto se exponen a
continuacién y son aplicables a cualquier tipo-
logia del tablero.

—Existen dos morfologias de pilas: pilas
tabique y pilas cilindricas (Fig. 10 y Fig. 11).

17



1 | B2

H1

Colas en centimetros

{ B1

Fig. 10. Pila tabique tipo.
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Fig. 11. Pantalla de definicion de pilas formadas por fustes cilindricos.

—ZEn funcidén de las caracteristicas de la losa,
y de su esviaje, el programa obtiene el nimero
de apoyos en cada linea de soporte.

—3Si en todas las pilas del puente el nimero
de apoyos es 2, el programa selecciona, en prin-
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cipio, la tipologia tabique para todas ellas. Sien
alguna de ellas no se cumple aquella condicién,
se dispondran fustes cilindricos en todas las
pilas, por homogeneidad. No obstante, en el
caso de que el nimero de apoyos que haya que
disponer en una determinada pila sea 2, se




ofrece la posibilidad de cambiar la tipologia de
esa pila en cuestion, bien sea cilindrica o tabi-
que.

—Otra condicién exigible para disponer pilas
tabique es que la altura de la mas alta sea infe-
rior a 12 m.

5.2. Pilas para tableros losa de inercia concentrada

Para determinar el nimero de aparatos de
apoyo, debe tenerse en cuenta el esviaje del
puente, por lo cual se calcula el fondo esviado
de la losa a partir del fondo recto, es decir:

F = B/sin «

donde, B es el fondo recto de la losa y a es el
esviaje.

El ntimero de apoyos se determina del modo
siguiente. Si en el mdédulo del tablero el usuario
ha escogido un tnico apoyo, la pila consistird
en un fuste cilindrico (Fig. 12). En caso contra-
rio, se dispondran varios apoyos, cuyo nimero
se calcula como se indica seguidamente:

SiF=75H 2 apoyos

—15H
—)

F
SiF>7,5H n2apoyos=int ( T +1

donde H es el canto del tablero e int. = parte
entera.

En el caso de que la losa sea de inercia varia-
ble, el criterio para la elecciéon del nimero de
apoyos es el siguiente:

SiF<S5H 2apoyos

SiF=5H n®apoyos=int (

F—H
1
)t
siendo H el canto en apoyo.

En el caso de que el nimero de apoyos sea 2,
optaremos por pilas tabique o fustes cilindricos,
segiin los criterios generales expuestos ante-
riormente. Si el nimero de apoyos es mayor que
2, se dispondran siempre fustes cilindricos
(figura 13).

5.3. Pilas para tableros losa de inercia distribuida

Resulta vélido lo expuesto para tableros de
inercia concentrada, aunque el calculo del
numero de apoyos, en el caso de que sean 2 o
mas, se efectlia seglin expresiones distintas a las
definidas anteriormente.

5.4. Pilas para tableros nervados

Aqui, el nimero de apoyos bajo cada nervio
s6lo puede ser 1 6 2. Si el usuario ha seleccio-
nado 1 6 3 como clave en la entrada de datos
referente a las coacciones del tablero, se dis-
pondré un unico fuste cilindrico. Si, por el con-
trario, el usuario ha seleccionado 2 apoyos, se

g
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9
S

Pila entre los vanos 2 y 3

H
Nimero fustes = {
H= {.00
H1
Hi= 7.00
D= 1.5

¢ Desea un dibujo 3 escala
de la pila (S/N) 711

Fig. 12. Apoyo puntual formado por un unico fuste cilindrico.
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Fig. 13. Dibujo a escala, en pantalla, de las pilas definidas en la figura 11.
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Fig. 14. Pila tabique propuesta por el sistema para losas plurinervadas.

colocaran dos fustes cilindricos o una pila tabi-
que.

El dimensionamiento de los fustes cilindricos
se realiza de modo idéntico al utilizado en las
dos tipologias anteriores, mientras que los tabi-
ques presentan la particularidad de que siempre
son rectangulares, siendo su anchura igual al
fondo del nervio (figura 14).
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5.5. Calculo

El calculo de las pilas se realiza a partir de los
esfuerzos transmitidos por el tablero en su
coronacién, tanto verticales, como horizonta-
les longitudinales —debidos a deformaciones
lineales y frenado— y transversales, como
viento y fuerza centrifuga, en su caso. En las
zonas sismicas, se considera también esta



accién en la correspondiente hipétesis combi-
nable.

Los coeficientes de seguridad y las calidades
de los materiales se leen del archivo de hipétesis
y el dimensionamiento se realiza en flexocom-
presion esviada, utilizando el método de Bresler
para las pilas tabiques y una subrutina especi-
fica para los fustes de seccidn circular.

6. ESTRIBOS Y CIMENTACIONES

Estos médulos ya fueron descritos amplia-
mente en (1) y lo que se ha hecho aqui ha sido
efectuar una adaptacion a las peculiaridades de
los tableros losa.

Recordemos que el sistema puede disefiar
estribos de muro frontal —macizo o de
contrafuertes— o bien estribos abiertos, siguien-
do los criterios expuestos en (8) y (9). Los estri-
bos flotantes sobre terraplén o sobre un macizo
de tierra armada, s6lo se permiten en el caso de
tableros de un vano tinico.

En cuanto a las cimentaciones, este modulo
se refiere exclusivamente al caso de cimentacién
de pilas, permitiendo, cimentaciones superficia-
les mediante zapatas (cota de zapata, z, situada
a menos de cuatro metros del terreno, (z < — 4),
semiprofundas, mediante zapatas y pedestales,
(—4.00 = z = —8.00) y profundas, mediante
pilotes, cuya longitud deduce el sistema
experto, a partir de los datos geotécnicos de los
sucesivos estratos.

El médulo de cimentaciones estd conectado
con el médulo de construccidén, que disefia
todos los elementos auxiliares necesarios para
la construccién de las mismas en caso de exis-
tencia de nivel freatico o bien en medio de un
cauce (recintos de tablestacas o de pantallas de
hormigén, apuntalamientos, eventual tapén de
fondo, medios de achique de agua filtrada,
peninsula artificial, etc.) procediendo a su
medicién de cara a su inclusién en el presu-
puesto.

7. MEDICIONES, VALORACIONES Y
PRESUPUESTO

Como describiamos en (1), este médulo pro-
cesa las mediciones obtenidas en cada uno de
los médulos de proyecto comentados v, a partir
de un cuadro de precios definido previamente
por el usuario, obtiene el presupuesto total de la
obra. Puede definirse, para la obra en cuestién,
un cuadro de precios distinto, o bien modificar
el precio de determinadas unidades de obra e
incluso sus mediciones y asi efectuar un analisis
de sensibilidad del presupuesto.

8. GESTION DE PROYECTOS ELABORADOS

Este mdédulo se halla estructurado en tres
subméddulos:

1) Submddulo principal: Es independiente del
resto de modulos del programa. Gestiona las
funciones de grabacién y recuperacién de puen-

- tes, cambio de nombre, borrados, etc.

Las opciones de este submédulo son:

a) Puente nuevo.

b) Puente existente.

c¢) Guardar puente.

d) Recuperar puente.
¢) Borrar puente.

f) Cambio de nombre.

2) Submddulos secundarios: Si el puente
activo es un puente recuperado, estos submédu-
los tienen como funcién gestionar los datos de
dicho puente.

Los datos que debian ser introducidos en el
caso de un puente nuevo, serdn visualizados en
el caso de uno existente, permitiendo su
modificacion.

9. AGRADECIMIENTOS

La realizacién de este sistema de disefio asis-
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tes y Estructuras de la Direcciéon General de
Carreteras del MOPT, mediante Convenio C-
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RESUMEN

En el articulo se presentan los criterios y
esquemas seguidos en la elaboracion de un
paquete informatico para el anteproyecto de
puentes losa de hormigén pretensado, pensado
para dar respuestas, de manera rapida y con
aproximaci6n suficiente, a la definicién com-
pleta de este tipo de estructuras. Se describen,
de forma resumida, los distintos médulos de
que consta el programa informatico, asi como
sus principales funciones, enfatizando en los
aspectos nuevos del trabajo aqui desarrollado
que amplia y continua uno anterior.

SUMMARY

In the paper, the most important guidelines
and criteria used in the elaboration of a soft-

ware package for the computer aided design of -

continuous prestressed concerte slab bridges are
presented. They take into account the possible
modifications concerning the live-load model,
the specifications and regulations stated in
codes, and the materials, in order to evaluate in
a fast and accurate way the economical
influence of these modifications in a particular
bridge. The design of the bridge is accurate
enough to have a very good approximation of
its costs.

The software package is a modular one. Each
module works in a linked way with other modu-
les or in an independent way. The main modu-
les are the following:

1) Hypothesis module: live loads, materials,
etc.

2) Superestructure design module: slab Deck.
3) Joints and bearings design module.

4) Piers design module.

5) Abutments design module.

6) Piers foundations design module.

7) Cost evaluation module: material amounts,
unit costs and total budget of the bridge.

8) Cost sensitivity module.

The main characteristics of each module are
described in the paper.

La 5° convocatoria de los
“Premios Construmat” premiaran
la innovacion tecnolégica y la

calidad de la construccion

En el transcurso del Salén Internacional de la
Construccion, CONSTRUMAT’93, se convo-
can, por quinta vez consecutiva, los “Premios
Construmat’’ que tienen como objeto promover
la innovacién tecnolégica y mejorar la calidad
de la construccién.

En esta edicién, los Premios se otorgardn a
las siguientes categorias:

—Mejor obra de ingenieria civil.
—Mejor obra de edificacion.

—Mejor labor continuada de periodismo
sobre temas relacionados con la construccidn.
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—Mejor producto industrial expuesto en
CONSTRUMAT93.

—Mejor proceso constructivo expuesto en
CONSTRUMAT93.

La organizacion técnica de estos galardones
corre a cargo del ITEC, Institut de Tecnologia
de la Construccié de Catalunya, con el patroci-
nio del Departament de Politica Territorial 1
Obres Pabliques de la Generalitat de Catalunya.

Los veredictos del Jurado y la entrega de los
Premios tendré lugar en el Palau de la Generali-
tat durante la celebracion del Salén, del 29 de
marzo al 3 de abril.
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Armado de las alas de las vigas de seccion en T

ANTECEDENTES

Las alas de las vigas de seccién en T, asi como
el tablero superior de las vigas en cajon, resul-
tan-comprimidos por la accién de los momentos
positivos creados por la flexion longitudinal de
la pieza. Esa compresién serd maxima alli
donde méxima sea la magnitud del momento.
Inversamente, la compresiéon sera nula en la
secciéon de momento nulo. Entre una y otra sec-
cion, la compresion N, sobre el ala ird variando
progresivamente, aumentando a medida que se
acerca a la seccidn critica (el centro del vano si
la carga estd uniformemente repartida). Estos
incrementos de compresiéon, se desarrollan
mediante la intervencién de los correspondien-
tes incrementos tangenciales, dN,, transmitidos
por el nervio a las alas en la superficie de con-
tacto entre uno y otro elemento, accién longi-
tudinal que, por ser horizontal, usualmente
recibe la denominacién de esfuerzo rasante.

Hasta aqui nada hay de nuevo, ya que estos
criterios son sobradamente conocidos. Lo ver-
daderamente curioso es que, a poco que refle-
xionemos sobre este particular, nos encontra-

Alfredo Pdez Balaca
Julidn Diaz del Valle

E.T.S. de Ingenieros de Caminos de Santander

mos con la sorpresa de que, sin darnos cuenta,
hemos omitido un esfuerzo transversal en el
esquema necesario para equilibrar el conjunto.
El objetivo que se persigue con este estudio, no
es simplemente el de destacar la presencia de
una anomalia conceptual, sino mas bien, el de
valorar ese esfuerzo, injustamente despreciado,
a fin de conocer la importancia de una simplifi-
cacién que, al menos en determinados casos,
puede conducir a una insuficiente estimacién de
la armadura transversal requerida para garanti-
zar la permanencia del enlace entre las alas y el
nervio.

PLANTEAMIENTO

Sea, a titulo de primer ejemplo ilustrativo, el
caso comun de una viga de seccién en T, sim-
plemente apoyada en sus extremos (figura 1), y
sometida a la accién de una carga vertical uni-
formemente repartida sobre el nervio de la
pieza. Para una mayor claridad de exposicién,
se han supuesto los apoyos desprovistos de las
usuales aletas rigidizadoras de las culatas
extremas (figura 2).

Fig. 1. Viga de hormigén, de seccién en T, bajo la accién de una carga aplicada en la

anchura b, del nervio.
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Fig. 2. Viga de hormigén, con las tipicas culatas extremas de apoyo.

Fig. 3. Rebanada ABCD del ala.

Fig. 4. Esquema indicativo de las fuerzas actuantes sobre la rebanada ABCD.




Sea ABCD un fragmento de ala (figura 3). Si
analizamos las cargas que actuan sobre esa
rebanada, nos encontramos que, frente al
esfuerzo de compresién N, aplicado en la cara
frontal ADEG (figura 4) de anchura b, se
opone la carga

N, + dN,

actuante en la cara opuesta BCF. Llamando h,
al espesor DE = CF, y ds a la distancia elemen-
tal entre las caras ADEG y BCEF, la diferencia

dN, entre las fuerzas tendrd que estar equili-
brada por el esfuerzo horizontal rasante

dN, = 7_hds

Supongamos ahora (figura 5) que STV es la
seccién en la que la compresion longitudinal N,
en el ala es maxima, por serlo el momento lon-
gitudinal. Puesto que en la seccién HUJ de
apoyo (o de momento nulo):

N, =0

todo el esfuerzo de compresién sobre el ala,
tendrd que transmitirse al nervio mediante los
esfuerzos rasantes que se desarrollan en la cara
vertical UT de enlace entre ala y nervio. En el
caso de cargas uniformemente repartidas, el
momento maximo aparecerd en el centro L/2
del vano:

L
(Ts)med hf 7 = (Nf)méx

Basta con tomar momento respecto al punto
“U” (figura 5), para que advirtamos que el equi-
librio del ala, exige la existencia de un par de
fuerzas (N, de compresién y N de traccion)

iguales entre si, perpendiculares a UT, y equi-
distantes el brazo k, tal que:

N, k, =N, (1)

siendo e, la excentricidad, respecto a la arista
UT del ‘diedro ala-nervio, de la compresién
ejercida sobre ¢l ala. En esta expresion, Ny esla
resultante (o equivalente mecéanico) de un sis-
tema de fuerzas transversales (figura 6) que, en
una primera aproximacién, podremos suponer
uniformemente repartidas en una amplia zona
de la citada superficie de contacto del ala con el
nervio, dejando reducida el area de compresio-
nes a una estrecha faja en las proximidades del
apoyo (o seccién de momento nulo). Sila carga,
en vez de actuar solamente sobre el nervio, se
extendiera a toda la superficie de la viga, a las
tracciones N.. anteriormente indicadas se les
sumarian las provenientes del momento flector
transversal

1
Mt:—?lp/ b2f

que, por unidad de longitud, aparece cuando
actiia una carga vertical p, por metro cuadrado.
La nueva reacci6én tangencial

Vy = p/bf

combinada con las tensiones rasantes, contri-
buye a fomentar la fisuracién longitudinal de la
pieza a lo largo del plano vertical UT. A menos
que se dispongan en las alas las oportunas
armaduras transversales, estas grietas incipien-
tes, pero alineadas, conducen a una prematura
rotura de la viga, al quebrarse la unién entre el
nervio y las alas.
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Fig. 5. Equlibrio de las fuerzas horizontales que actian sobre una semiala.
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Fig. 6. Distribucion de las tracciones transversales N..

Sorprendentemente, las normas oficiales
parecen desconocer el problema. Solamente el
Comité 426 (referencia 3), advierte sobre el
peligro de las roturas anticipadas, pero se limita
a sugerir la conveniencia de un profundo estu-
dio del tema. En algunos paises se prescriben
cuantias minimas o procedimientos para valo-
rar las armaduras transversales, en el caso de las
vigas en cajon, pero no para las secciones en T,
origen del problema. En fecha tan reciente
como en 1978, es cuando Bachmann publica los
resultados de una serie de ensayos destinados a
valorar las tracciones transversales N, en vigas
de hormigén de seccidén en T, simplemente apo-
yadas en sus extremos (referencias 6 y 7). La
armadura transversal dispuesta en las alas, sirve
como pauta para medir los alargamientos
transversales registrados durante la aplicacidén
de parejas de cargas concentradas, situadas en
el centro de la anchura del nervio y equidistan-
tes de los apoyos. A una primera fase de prefi-
suracién, en la que las citadas barras apenas
participan en el mecanismo resistente, sucede
una segunda fase de creciente actividad, definida
por la presencia de una extensa fisuracidon
localizada en la cara longitudinal de enlace
entre el ala y el nervio. Basidndose en estos
resultados, Bachmann propone el empleo de un
modelo mejorado del clasico esquema de las
bielas de Morsch. Obsérvese que, en estas con-
diciones, las ecuaciones mecanicas que se dedu-
cen resultan, por su naturaleza, empiricas vy,
como tales, sujetas a las limitaciones de aplica-
cién propias de un procedimiento fundamen-
tado en un corto nimero de ensayos sobre vigas
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isostaticas, sometidas a la accion de unas cargas
similarmente dispuestas. En fecha més reciente
todavia, Razaqpur y Ghali (refs. 13 y 14) han
publicado estudios adicionales. La intencién
por ellos perseguida es, no sélo resaltar la
importancia y novedad de las conclusiones
establecidas por Bachmann, sino ademas, pro-
poner unas nuevas formulaciones que, por estar
basadas en elementos finitos, permiten un
mejor conocimiento de la distribucién tensional
que se desarrolla, tanto en el caso frecuente de
cargas uniformemente repartidas, como en el
entorno de la zona de aplicacién de cargas.

A pesar de estos destacados esfuerzos, sigue
siendo escaso e incompleto el conocimiento que
tenemos sobre este tema. Lo extrafio es que no
se trata de un problema insélito, sino que, méas
bien, puede calificarse de muy frecuente.

DEDUCCION DE LAS TENSIONES
TANGENCIALES

La deduccién de la tensién rasante 7_(figs. 4y
5) se basa en el equilibrio de las fuerzas longitu-
dinales:

dN, =71 _h;ds
expresion en la cual h, es el espesor del ala, b, la
anchura del ala (fig. 1):
— b - b\\/
2

b

f




y 7, el valor medio de la tensién rasante, En el caso particular de piezas simplemente

supuesta dependiente de la distancia *‘s”, pero apoyadas en sus extremos, sometidas a la
uniformemente repartida en la altura h. En accién de una carga ““‘q”’ uniformemente repar-
consecuencia: tida por unidad de longitud, y llamando “s” ala

distancia de la seccién que se considera, al cen-

1 dN, b dM tro del vano,

h, ds hbz ds

s

2)

, b, s b, L

ya que, implicitamente, si N_es la compresion T,= F—q (Trmeaio = 0’25? hz d 5)
ejercida en la seccién de ancho “b” que dista f

s del origen férmulas que expresan cémo el valor de 7,

b b M linealmente variable con “s” y que se anula en
N=AN="1_2 el centro del vano (s = 0), alcanza un valor
b b z doble del promedio, en las vecindades del
Tomando como brazo mecanico z, el valor apoyo (s = 0,5 L). La simplificacién de sustituir
simplificado de el valor (3) por el (4), propuesto en algunas
normas, implica la aceptacién de un riesgo que
z=d—04h parece innecesario.
resulta:
b, \Y 3) DEDUCCION DE LA TRACCION
= TRANSVERSAL N
bh (d—0,4h) T
expresién que, en vez de suponer constante el De acuerdo con la condicién de equilibrio
valor promedio (1):
N.k =N 1
) _b2 My @) K= Nee, M
5/ medio b Lth

el esfuerzo N, de traccion que actua en todo el
aparece como linealmente variable con el tramo WT (figura 6) es:
esfuerzo cortante V_en el tramo

e
N=2N
dM T f )
V= k,

ds
férmula en la cual, tanto el esfuerzo cortante V, identidad en la que N, es el esfuerzo de
que actta sobre la viga, como el momento flec- compresion ejercido sobre el ala TS de anchura:
tor M_ en el vano, se escriben con el subindice b, =0,5(b —b,) @)
“s” para representar la dependencia de sus
valores con la distancia “‘s” al supuesto origen Si M,, es el momento maximo positivo:
de coordenadas. En la precedente férmula (4),
M,, representa el maximo valor positivo de My N b, M,
L la luz (o distancia entre puntos de momento = b 2z

nulo). De acuerdo con la notacidén normativa,
“b” es la anchura total de la pieza (figura 1),

- Este esfuerzo de compresion, sélo se reparte
(Sd!’ 7 l 6, %% b 7 :
su canto util y “z” su brazo mecanico.

de un modo uniforme en la anchura b, del ala
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Fig. 7. Problema elastico planteado: una placa plana esta sometida, en uno de sus bordes, a la
accion de una carga tangencial, linealmente variable con la distancia “s” al centro del vano.
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(e,= 0,5 b,) cuando la relacion b/L es inferior a
0,01. La excentricidad e, desciende a 0,46 b,
cuando la relaciéon b/L se eleva a 0,05, y
alcanza un valor ligeramente inferior a 0,45 b,
cuando el ala alcanza la llamada maxima
anchura eficaz del ala (b, = 0,1 L).

Para precisar esta dependencia de la excentri-
cidad e, con la anchura relativa del ala b/L, asi
como para definir la distribucién de las tensio-
nes transversales de traccién en toda la exten-
sion WT (figura 6), se ha imaginado el modelo
dibujado en la figura 7, consistente en suponer
que el ala es una placa plana, de espesor cons-
tante h, y longitud tedrica 00’ = L, sobre uno de
cuyos bordes longitudinales actlia, como tnica
accién exterior, una carga tangencial 7, h,
directamente proporcional a la distancia *‘s” del
punto que se considera, a la seccién central de
la pieza. Como es bien notorio, esta proporcio-
nalidad de la accién rasante con la distancia
“s> implica la accién de una carga uniforme-
mente repartida, bien sea sobre el nervio, o bien
sobre la anchura total b =2 b, + b_ de la pieza.
El caso particular de las cargas aisladas, asi
como el de las repartidas de un modo no uni-
forme, podréa ser motivo de estudios posterio-
res. Aplicando el Método de los Elementos
Finitos, se ha podido resolver este problema de
tensién plana, y no sélo definir la distribucion
longitudinal de las tracciones transversales, sino
también la posicién de la compresién resul-
tante, o excentricidad e, en la seccidén central
del vano. En la figura 8 se han representado los

X

lo2

Excentricidad relativa

0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 = bf/L

Fig. 8. Dependencia de la excentricidad ey/bf,
con la relacion b/L.

resultados obtenidos, para esta dltima excentri-
cidad, en funcién de los diversos valores del
cociente b/L. Asimismo, en la figura 9, se ha
dibujado la distribucién esquemética de las
acciones transversales:

acciones que, siendo de traccién en la amplia
zona central WW’ de la viga, y de compresion
en las estrechas franjas OW y O’W’ de los
extremos, tienen la magnitud de una carga por
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Fig. 9. Distribucién esquemdtica de las trac-
ciones transversales n..

metro lineal de pieza. Si denominamos n_ el
minimo valor de esta carga unitaria (valor de n;
en el centro del vano), n, el valor maximo en el
bulbo, n el valor promedio, ““c” la extensién de
la semiluz dominada por las tracciones, y “a” la
anchura de la faja transversalmente compri-

mida (figura 9), se cumplira la condicién de que:

N.= N, = nc

Segun se deduce del correspondiente anélisis
comparativo de los diferentes resultados obte-
nidos con placas planas de la misma longitud
“L”, pero diferente anchura b,, tanto los valores
de “a” y “c”, como las distancias de la resul-
tante N, al apoyo “j”, y del centro del bulbo al
centro del vano “u”, pueden quedar represen-
tados, con suficiente aproximacién, mediante
las ecuaciones:

a=0,03L+04b, (8a)
¢c=047L — 0,4 b, (8b)
i =0,256 L — 0,05 b, (8¢)
u=044L —08b, (8d)

validos para los valores de b, tales que:
0,011 L <b,<0,1L

A estos efectos, conviene hacer la observa-
cién, repetidas veces recordada, de que en el
caso de que la anchura del ala superara el
décimo de la luz (o distancia entre puntos de
momento nulo), la pieza en T deberia ser calcu-
lada como si b,=0,1 L, prescindiendo, a efectos
del célculo, de la anchura que excede de esta
limitacion. Se entiende que este recorte se
refiere a la distribucién de las compresiones N, y
tracciones N_, pero que debe calcularse con las
dimensiones reales a la hora de valorar pesos
propios y momentos producidos por la accién
de cargas extendidas en toda la anchura real
“b” de la pieza.

El brazo k, del par de fuerzas N, = N es igual
(figura 9) a la distancia OG = j, menos la sepa-



racién de la resultante N.. de compresiones a la
seccidén tedrica de apoyo O. Esta altima distan-
cia, si el trazado del diagrama de compresiones
WB (figura 9) fuera lineal, seria igual a un tercio
de ““a”. Como no lo es, suponemos, en beneficio
de una sencillez compatible con la precisién
requerida, que:

. 1
z=-]__a

y, sustituyendo “‘a” y “j”
valores (8a) y (8¢):

k,=0,2485 L —

por sus respectivos

0,15 b, )

Esta ecuacidn, junto con el grafico represen-
tado en la figura 8, determinan, para cada valor
del cociente b/L, un valor de k /L y otro de
e /b.. En consecuencia, puede dibujarse un gra-
fico (figura 10) en el que se expresa la depen-
dencia del cociente k,

Valores de‘k1=

tail
g’l"hUN -
n|F

0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 b/L

Fig. 10. Valores del coeficiente k..

e k e L
=Lz =
b

k =y
L kb,

1
f

con la relacién b/L. En definitiva, y teniendo
en cuenta la ecuacién (6), resulta:

bin = i, DM

N,= N, =k,
k, ‘L 'Lb z
y de un modo aproximado:

b2
NT_191__ (10)
Lb z

El esfuerzo promedio de traccién (por metro
lineal) es:
n :IE:_____kl_b_zflﬂ_ b My 1y

P 2
c (047_04L) LLb z L’ bz

Valores de k2=

Nlmvn
§el

N
]

0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 bf/L.

Fig. 11. Valores del coeficiente K,.

En el grafico de la figura 11 aparece la corre-
lacién del coeficiente adimensional k, con el
cociente o anchura relativa b /L. Como puede
observarse en dicho grafico, la simplificacién
consistente en admitir que k, = 4,4 constituye
una sencilla valoracién que queda del lado de la
seguridad en todo el campo de variacion del
cociente b/L por debajo de 0,09. Por encima de
este valor, y dada la limitacién normativa del
alaa 0,1 L, resulta que, en esa zona extrema, el
error cometido es sdlo del 1%. En consecuencia,
se admite la simplificacién de que:

b2 M

np = (nT)promedio = 4’4 _2f b_: (12)
En el caso particular de vigas simplemente

apoyadas en sus extremos, sometidas a la

accion de una carga limite o mayorada
a=r9 (13)
uniformemente repartida por metro lineal de

pieza, la traccién media generada, también por
metro lineal de pieza, es:

2 2 2
n = 4,4-1-)-—f---—q/L = 0,55& q, (14)
P L? 8bz bz

Obsérvese que la traccién transversal unitaria
viene expresada en las mismas unidades que g,
una carga, también unitaria, que aqui tiene el
caricter de una carga limite, al igual que el
momento maximo positivo M, de la ecuacién

(12).

Como queda representado en la figura 9, el
valor promedio n_ cubre la mayor parte de la
zona ““c” sometida a traccién transversal. En las
prox1m1dades del apoyo (o punto de momento
nulo) aparece, curiosamente, un bulbo o zona
en la cual las cargas unitarias n, superan el
valor promedio n . De un modo aproximado,
puede decirse que este bulbo tiene una exten-
sion del orden del décimo de la luz, y que en el
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centro de esa protuberancia, distante del centro
del vano la separacién

u=044 L — 08 b, (15)

la traccién n alcanza un valor maximo
n,=(n) = 1,5n,

En consecuencia, la armadura transversal,
dispuesta para absorber las tracciones n,
debera disponerse con una menor separacion
entre barras, en esta zona singular.

Como en la figura 1 se indica, el precedente
razonamiento ha partido del supuesto de que la
carga “q”, uniformemente repartida por metro
lineal, esta aplicada sobre el nervio. Si no fuera
asi, si la carga, que ahora vamos a denominar
p, se repartiera por igual por toda la superficie
b, de la pieza, aparecerian, ademés de las trac-
clones 1, unas .reacciones v, verticales (figura 4),
cortantes y unitarias

Vy = p/bf

junto con unas tensiones o, normales al nervio,
causadas por el momento transversal unitario

1
M =—p,V, (16)

en donde p, tiene el caracter de una presion
limite, es decir, mayorada por el coeficiente de
seguridad parcial y,. De este modo, el momento
transversal M,, tiene el mismo cardcter que los
momentos limites M, y M,, longitudinales. Por
consiguiente

q/=ph a7

Entre uno y otro planteamiento, la Unica
diferencia existente es que ahora la carga limite

p/ = Yfp

genera, ademds de las tracciones unitarias n; y
las reacciones v, las tensiones o, debidas al
momento M, (figura 4). En consecuencia, la sec-
cion de arranque de las alas, de espesor h,
estara sometida, por unidad de longitud, a la
accion combinada de una flexotraccién creada
por

a) El momento flector transversal M,, por
unidad de longitud.

b) La traccién n,, por unidad de longitud.

¢) El esfuerzo rasante 7, por unidad de lon-
gitud.

d) La reaccién cortante “v”’ por unidad de
longitud.

DEDUCCION DE LAS ARMADURAS
LONGITUDINALES

En las férmulas precedentes aparece la mag-
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nitud z como distancia representativa del brazo
mecanico de la seccion en T de la viga, en su
funcién mecanica de resistir los momentos longi-
tudinales cuyo valor positivo maximo es M,,.
Admitiendo para el hormigén un diagrama rec-
tangular de tensién-deformacién, el brazo
mecéanico puede expresarse por su valor limite:

z=d—04h, (19)
Si, para simplificar, denominamos
F,=085f>bh 20)
y
M, =08 F, (d —04h) 21

resultara que si el momento longitudinal mayo-
rado fuera, en una seccién que dista “‘s” del
origen:

M, =7 M <M, (22)

la pieza no necesitaria, en esa seccién, arma-
dura longitudinal en compresion, y la armadura
en traccién seria:

M, 23
d—0,4h, (23)
El momento M, (ec. 21), representa la capa-
cidad limite resistente de la seccién en T, en la
hipétesis de que la fibra neutra de deformacio-
nes coincida con el borde inferior del ala de
espesor h,. Puesto que:

z=d—04h;

Af,=

es el brazo mecénico, resultard que

M
—=08F,
yA

es el esfuerzo de compresion que el hormigon
retiene en todo el rea bh, de la cabeza, esfuerzo
de compresién limite que, por supuesto, debe
estar equilibrado por el esfuerzo de traccién
desarrollado por la armadura

(A £, =08F,

necesaria para absorber ese momento critico
M,. Partiendo de este particular estado de
deformaciones, la seccion queda atn facultada
para soportar momentos mayores; bastard con
disponer, arriba y abajo, en compresiéon y en
tracciébn, unas armaduras que, teniendo la
misma capacidad resistente, y estando separa-
dos sus respectivos baricentros la distancia

d=d—d

retengan el exceso de momento que sobrepase el
valor M, es decir que:

Ao M= M, 4)
d—d
y
Af,=08F, +A 0, (25)




En estas expresiones d’ es el recubrimiento
tedrico de la armadura A’ o distancia de su
baricentro al borde de la seccién, y 0’ la ten-
siéon a la cual trabaja la armadura comprimida
por la flexién.

Admitiendo que el acortamiento unitario de
agotamiento del hormigén en la fibra extrema
es

€. =0,0035
la deformacién de la armadura A’ sera:
d?
€ =0,0035 — 0,0035 —
f «
deformacién que, como acaba de deducirse,
depende de la relacion entre el recubrimiento y

el espesor del ala. Aceptando como ley de
tensién-deformacién del acero la relacién

%‘f‘ 0,823 [;L_ 07]

s

£ =
s

yd

se deduce en las adjuntas tablas I y II, 1a tensién
0’, en funcion del cociente d’/h,.

ARMADURAS TRANSVERSALES EN LAS
ALAS

En contra de la opinién de algunos tratadis-
tas (ref. 14), no se estima acertado admitir, en la
seccion de encuentro del nervio con las alas, que
el hormigén retiene una parte del esfuerzo
rasante. El esfuerzo de tracciéon n, merma la
capacidad resistente de la unién ala-nervio, una
unién que, por si fuera poco, puede estar atn
mds debilitada por la flexién transversal M,,
junto con la accién tangencial vertical v, (figu-
ra 4). Suponiendo que el calculo de la seccién
Ay, (por metro lineal) de la armadura ortogo-
nal, se valore en funcién de las tres solicitacio-
nes unitarias M,, v, ¥ n, la traccién diagonal
que produce el esfuerzo rasante

v, =T h

se considera que debe estar integramente rete-
nida, bien sea por una armadura compuesta por
barras diagonales de seccion A, del tipo de la
dibujada en las figuras 12 y 13, o bien por una
armadura A, también horizontal, pero ahora
normal a la directriz, formada por barras trans-
versales paralelas y complementarias a la A,
(figura 14).

En el primer caso (figura 13), si T, es la ten-
sidn rasante que actia sobre el paralelepipedo
elemental AA’a’a, esa distribucién tensional
(figura 13 b), es equivalente a la indicada en el
cubo infinitesimal de la figura 13 c. En estas

TABLA 1

Aceros de 400 MPa de limite elastico garantizado

Relacién Valores
d de o,

Tr en MPa
0,03 345
0,11 342
0,15 340
0,25 335
0,33 330
0,39 325
0,44 320
0,49 315
0,52 310
0,54 305
0,56 300
0,58 295
0,60 290
0,61 285

TABLA II

Aceros de 500 MPa de limite elastico garantizado

Relacion Valores
d de 0°,
_h; en MPa
0,03 425
0,11 420
0,18 415
0,24 410
0,29 405
0,33 400
0,37 395
0,40 390
0,42 385
0,44 380
0,46 375
0,48 370
0,49 365
0,50 360

condiciones, y llamando s, a la distancia
(medida paralelamente a la directriz) entre
barras de seccién A, resultard que:

2
Agf, >0 h s, =07s,7h (26)

45 “yd 45 f452

Puesto que, segln la ecuacién (3)

b
r = L Vs 3)
° bhz
y dado que
z=d—04h, 27)
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Fig. 12. Armado, frente a la traccion oblicua creada por el esfuerzo rasante, mediante

barras diagonalmente dispuestas en el ala.

c)

Fig. 13. Tensiones tangenciales y principales,
generadas por los esfuerzos rasantes.
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Por metro lineal

Fig. 14. Disposicion de barras normales al nervio, como armadura de retencién de las
tracciones, tanto transversales como diagoinales, causadas por los esfuerzos rasantes.

la capacidad mecénica de la barra AA” (o delas
barras situadas en AA’), debe ser:

b, V

A, f >0 gf s (28)

45 “yd

que equivale a definir la separacién longitudinal
8,5 entre barras como:

<148l (29)

U

S4s
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siendo:

b,V
B 30
U= S d—04n, 0

En el caso particular de que sobre la viga
actle una carga mayorada, uniformemente
repartida, q,, y llamando, como antes, “s” ala
distancia al centro del vano

V.=sq 31




En esta hipétesis, la ecuacién (28) se trans-
forma en:

b,
At > 07 AN (32)

45 ‘yd z S4s
con lo que la separacién entre barras es:

bz A, f A f

<14__LL(1_= 1,4_;45_&‘
bq, s TRy

Siendo la seccidén mas critica la situada en el
entorno de s = 0,4 L, resulta que, en los extre-
mos de la viga, la separacién entre barras debe
ser:

A f
(5. =14 bz Al _ 14 Bl (33
min. b q/ O 4 L hf( 5)0'4

separacién de barras que, en las secciones cen-
trales, alli donde

—02L<s<02L
puede aumentarse al doble

bz A f, (34)

bf qy

Como anteriormente se ha indicado, ademas
de esta armadura diagonal, sera preciso dispo-
ner, también en las alas, una armadura trans-
versal, de seccién Ag,, por metro lineal, capaz
de resistir la flexotraccién creada en las alas por
el momento unitario m, acompafiado del
esfuerzo tangencial v, tamblen unitario, y de la
traccion n,, una traccmn unitaria que, si la
carga mayorada q, (por metro lineal) estuviera
uniformemente repartida, serfa (también por
metro lineal) igual a

iy, <7

2

b
n = 0,55 -1 14)
P bz (

Si la armadura transversal de costura del ala
con ¢l nervio, en vez de formar un dngulo de 45°
con la directriz, fuera perpendicular al plano
longitudinal de simetria de la pieza (figura 14),
la seccion de la armadura Ay, que, por metro
lineal, habria que disponer (ademés de la Ay,
necesaria para resistir la solicitacién compuesta
porm, n yv), seria:

Agp, £ > q, (35)

Como puede comprobarse, la misma canti-
dad de acero se precisa disponer mediante una
costura con barras diagonales (figura 12), que
con un armado transversal A ., complementa-
rio al A, (figura 14). Aun cuando en la prac-
tica, esta dltima solucién pueda parecer de una
més sencilla ejecucién por parte de los ferrallis-
tas, lo cierto es que la solucién de la figura 12,
con una parte de sus barras a 459, se estima
como técnicamente mas eficaz, al desdoblarse la
costura en dos familias de barras, mejor orien-
tadas para coser las fisuras y retener las defor-
maciones causadas por la compleja solicitacién
actuante en las alas,

EJEMPLOS NUMERICOS
Ejemplo n? 1. Célculo convencional -

Una viga de secciéon en T, de dimensiones
b=1,60m,b,=0,70 m, b, = 0,20 m, h; = 0,10 m,
y h = 0,60 m, esta simplemente apoyada en sus
extremos, salvando una luz de 14 m. Sobre esta
viga act@ia una carga de 4,25 KN/m’, unifor-
memente extendida sobre toda la anchura de la
pieza. El acero empleado se supone de 400 MPa
de limite elastico garantizado, y el hormigdn de
30 MPa de resistencia caracteristica. Se supone
un tamafio maximo del arido de 16 mm, un
recubrimiento de 3 cm para las barras principa-
les, y unos coeficientes de seguridad normales
(r;=16 vy =115 vy =L15).

Admitiendo un peso especifico para el hor-
migdn de 25 KN/ m’, el peso de un metro lineal
de pieza es:

g=25(0,20x0,60+2x0,70x0,10) =6,5 KN/m

La carga maxima prevista es:
qg=6,5+1,60x425=133KN/m (36)

En el centro del vano el momento es:

M, = % 13,3 x 14’ = 326 KNm = 0,326 MNm

Admitiendo un primer canto util estimativo de
d=0,85h=0,51 37

un brazo mecdanico de

z=d—0,4h,=047 m (38)

y dado que el momento limite o mayorado es
M,, = 1,6 x 0,326 = 0,52 MNm

el esfuerzo de traccién que la armadura longi-
tudinal debe retener en el centro del vano es:

_052—11MN
s ~yd

que, en la adjunta Tabla III (ref. 15), corres-
ponde a 10 ¢ 20, armadura que, distribuida en
la forma que se indica en la figura 15, conduce a
una altura baricéntrica de:

4x%x0,04+4x0,08+2x0,12
CT:h—d: 10 =

=0,072 m

Luego:
d =0,60 — 0,072 = 0,528 m
z=10,528 — 0,4 x 0,10 = 0,488 m

Af, =22 107 MN
70,488

B

que, en la Tabla III, corresponde a 10 ¢ 20,
confirmando el ajuste de los valores (37) y (38).
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TABLA 111

Capacidad mecdnica Af , de las armaduras
Aceros de 400 MPa de limite elastico garantizado

y,= 115 fyrl = 400/1,15 = 347,8 MPa
) Diametros nominales

Nam. b6 ¢ 8 ¢ 10 ¢ 12 ¢ 16 @20 ¢ 25 ¢ 32 @ 40
1 0,01 0,02 0,03 0,04 0,07 0,11 0,17 0,28 0,44
2 0,02 0,03 0,05 0,08 0,14 0,22 0,34 0,56 0,87
3 0,03 0,05 0,08 0,12 0,21 0,33 0,51 0,84 1,31
4 0,04 0,07 0,11 0,16 0,30 0,44 0,68 1,12 - 1,75
5 0,05 0,09 0,14 0,20 0,35 0,55 0,85 1,40 2,19
6 0,06 0,10 0,16 0,24 0,42 0,66 1,02 1,68 2,62
8 0,08 0,14 0,22 0,31 0,56 0,87 1,37 2,24 3,50
10 0,10 0,17 0,27 0,39 0,70 1,09 1,71 2,80 4,37
12 0,12 0,21 0,33 0,47 0,84 1,31 2,05 3,36 5,25
14 0,14 0,24 0,38 0,55 0,98 1,53 2,39 3,92 6,12
16 0,16 0,28 0,44 0,63 1,12 1,75 2,73 4,48 6,99
18 0,18 0,31 0,49 0,71 1,26 1,97 3,07 5,04 . 1,87
20 0,20 0,35 0,55 0,79 1,40 2,19 3,41 5,59 8,74
22 0,22 0,38 0,60 0,87 1,54 2,40 3,76 6,15 9,62

24 0,24 0,42 0,66 0,94 1,68 2,62 4,10 6,71 10,5

26 0,26 0,45 0,71 1,02 1,82 2,84 4,44 7,27 11,4

28 0,28 0,49 0,76 1,10 1,96 3,06 4,78 7,83 12,2

30 0,30 0,52 0,82 1,18 2,10 3,28 5,12 8,39 13,1

Los valores de este cuadro estan expresados en MN
(1 MN = 102 toneladas métricas)
TABLA IV
Capacidad mecanica A_f , de las armaduras en MN
Aceros de 500 MPa de limite eldstico garantizado
y,= 115 fyd = 500/1,15 = 435 MPa
Diametros nominales

Nim. o6 ¢8 ¢ 10 ¢ 12 ¢ 16 ¢ 20 ¢ 25

1 0,01 0,02 0,03 0,05 0,09 0,14 0,21

2 0,02 0,04 0,07 0,10 0,17 0,27 0,43

3 0,04 0,07 0,10 0,15 0,26 0,41 0,64

4 0,05 0,09 0,14 0,20 0,35 0,55 0,85

5 0,06 0,11 0,17 0,25 0,44 0,68 1,07

6 0,07 0,13 0,20 0,30 0,52 0,82 1,28

8 0,10 0,17 0,27 0,39 0,70 1,09 1,70

10 0,12 0,22 0,34 0,49 0,87 1,37 2,13

12 0,15 0,26 0,41 0,59 1,05 1,64 2,56

14 0,17 0,31 0,48 0,69 1,22 1,91 2,99

16 0,20 0,35 0,55 0,79 1,40 2,19 3,41

18 0,22 0,39 0,61 0,89 1,57 2,46 3,84

20 0,25 0,44 0,68 0,98 1,75 2,73 4,27

22 0,27 0,48 0,75 1,08 1,92 3,00 4,70

24 0,30 0,52 0,82 1,18 2,10 3,28 5,12

26 0,32 0,57 0,89 1,28 2,27 3,55 5,55

28 0,34 0,61 0,96 1,38 2,45 3,82 5,98

30 0,37 0,66 1,02 1,48 2,62 4,10 6,40
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Los valores de este cuadro estan expresados en MN
(1 MN = 102 toneladas métricas)
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Fig. 15. Ejemplo n° 1. Dimensiones transversales de la seccién.

Transversalmente, en el arranque de las alas,
el esfuerzo cortante vertical es, por metro lineal

de directriz,
v, = 25 x 0,7 x 0,1 + 4,25 x 0,7 = 4,725 KN/m

accion tangencial que, en la citada seccion de
arranque, viene acompafiada de un momento
flector unitario

m, = ___,;_0,7 x 4,725 = — 1,65 KN

t

Mas importante que la accidén tangencial ver-
tical, es la horizontal rasante, accién que viene
definida por:

s
T = L. 2
hz

S

q

o |&

en donde ‘s> representa la distancia de la sec-
cién genérica, al centro del vano. A una distan-
cia de s = 0,4 L que, a estos efectos, se considera
como critica, la tensidén rasante es:

07 04x 14

T = _ 2~ _
1,6 0,1 x 0,488

S

en donde ““q” (segun 36), es:
q = 13,3 KN/m = 0,0133 MN/m

y, por tanto,
7.= 50,2 x 0,0133 = 0,668 MPa

Multiplicando estas cargas por el correspon-
diente coeficiente amplificador (y; = 1,6), resul-
tan las siguientes acciones mayoradas

v, =0,00756 MN/m
m, = — 0,00264 MN (39)
7,= 1,07 MPa

Como puede observarse, la accién tangencial
v, es despreciable comparada con la tensién
rasante. Si, por tratarse de un célculo conven-
cional, no tuviéramos en cuenta la traccién
expresada por la férmula (14), el momento flec-
tor unitario m,_determinaria la armadura trans-
versal, también por metro lineal

f —_t
yd
Z

A

ST

expresion en la cual z, representa el brazo
mecanico del ala

z, = 0,9 (h; — 0,035) = 0,9 x 0,065 = 0,0585 m

En consecuencia, la seccién Ag; de la arma-
dura transversal es, por metro lineal:

0,00264
=2 = 0,045 MN/m
ST 0,0585
y, segtn la Tabla III
Agf, =166 cada 20 _020m (o)
0,045
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Aparte de esta armadura, ortogonal a la
directriz y dispuesta para resistir los efectos de
la flexién que la carga ““q” ejerce sobre las alas,
se precisa colocar la armadura transversal de
costura que impida el posible deslizamiento
longitudinal de las alas respecto al nervio,
accién motivada por la tension rasante 7. A tal
efecto, en los extremos de la viga, entendiendo
como tal aquella zona que diste mas de 0,3 L del
centro, se dispondran, diagonalmente, barras ¢
6, de 400 MPa de limite elastico (capacidad
mecanica 1 ¢ 6 =0,01 MN), con una separacién
s,s (figura 12), dada por la férmula (33)

0,01
" 0,10 x 1,07
En la zona central de la viga, aquélla que
dista del centro menos de 0,2 L = 2,80 m, la
separacion de estas barras diagonales, medida
paralelamente a la directriz, podra aumentarse
al doble (0,25 m).

-0,13m (41)

845 =

Ejemplo n? 2. Calculo comparativo

Con la finalidad de obtener unos resultados
comparativos, consideremos ahora el mismo
caso anterior, pero teniendo en cuenta, en bene-
ficio del rigor conceptual, la traccidén expresada
en la igualdad (14):

2

b
n =0,55—-L 14
o bz qy (14)

en donde q, es, segiin (36), la carga mayorada
q,=v4q=16x0,0133 =0,0213 MN/m

con lo que:

0,70°

1,6 x0

n = 0,55
P ,488

+0,0213 = 0,00735 MN/m

traccion uniforme que, por metro lineal, se
supone aplicada en el centro del espesor del ala.
Puesto que, simultdneamente, existe aplicado
un momento transversal unitario

— 0,00264 MN

m,

resulta que (figura 16), la pareja de solicitacio-

nes n, m,, equivale a otra pareja de esfuerzos
unitarios

n_ = 0,00735 MN/m
m; =— 0,00264 +0,00735 x 0,015 = — 0,0025 MN

Este tltimo momento, también por unidad de
longitud, precisa la disposiciéon de una primera
armadura transversal, de:

¢ _mp_ 00025
ya= = T

z.  0,0585

A 0,0427 MN/m

S1

y de una segunda de

A £, =1, = 0,0073 MN/m

es decir, una armadura transversal, perpendicu-
lar a la directriz de la pieza, situada a 3,5 cm del
paramento superior, y cuya capacidad meca-
nica, por metro lineal, sea:

Agf,=0,0427 4+ 0,0073 = 0,05 MN/m =
=5¢6/m=1¢6,cada20cm (42)

un 13% mayor que la obtenida en (40). Como se
sobrentiende, junto con esta armadura trans-
versal, se dispondré, igualmente, el conjunto de
barras diagonales ¢ 6 separadas a 13 cm en los
extremos y a 25 cm en el centro, y que se
colocan para coartar la tendencia del ala al des-
lizamiento producido por efecto de la tension
rasante 7,, conforme se indic6 en el ejemplo -
precedente.

En relacién con la singularidad que presenta
el I6bulo de tensiones n_. (figura 9) en las proxi-
midades de su valor maximo (ec. 15), se deduce
que, en dicha zona, situada a

u=0441 —08b =560m (15)

del centro de la pieza, la traccién unitaria puede
alcanzar el valor de:

n, = 15n =0,011 MN/m

que, junto con el momento transversal

m,=—0,00264 + 0,011 x 0,015 = — 0,0025 MN-
originan la pareja de solicitaciones que deter-
minan la armadura en traccién necesaria en ese

reducido entorno

P

Fig. 16. Artificio numérico para el calculo de
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las secciones sometidas a flexiéon y traccion.




0
’—3(5)2 40,011 = 0,053 MN/m =

=1¢ 6, cada 19 cm (43)

ST “yd =

diferencia que, en relacién con la armadura
(42), se considera despreciable dada la reducida
extension de ese l6bulo.

COMENTARIO FINAL

El caso de cargas Ginicamente aplicadas sobre
el reducido ancho del nervio, se considera como
atipico. Cuando, como es lo mas frecuente, la
carga se extiende por las alas, el incremento de
armaduras necesarias para compensar las trac-
ciones transversales n., rara vez supera el valor
del 15%. En consecuencia, la consideracién de
esa traccidén habitualmente ignorada, tiene el
caracter de una precisién que, dado su escaso
valor relativo, admite fuertes simplificaciones
en su estimaciéon cuantitativa. Sin embargo,
despreciar sistematicamente una traccién que
realmente existe, parece una injustificada teme-
ridad, ya que, en todo caso, se introduce un
error en perjuicio de la seguridad estructural.
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NOTACION
a) Maydusculas latinas

A_  Armadura longitudinal en traccién.
A’ Armadura longitudinal en compresion.

Seccién de las barras diagonales (figura
12), dispuestas en las alas para retener el
esfuerzo rasante.

A, Seccién de la armadura transversal del
ala, por metro lineal de directriz.

A, Fraccion de la armadura Ay, destinada a
resistir las acciones de M, n; y v,.

Ay, Fraccion de la armadura Ay, dispuesta

para retener el esfuerzo rasante del ala.
F, Fuerza F,=085f,b h,.

L Luz del vano. Distancia entre secciones de
momento nulo.
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MM

Momento longitudinal méaximo.
Momento de disefio My = y; M.
Momento critico M, =0,8 F_(d — 0,4 h)).

Momento previsto de servicio, en la
seccion que dista “‘s” de un origen.

Momento transversal creado, en el arran-
que del ala (figura 4), por la accién de las
cargas verticales que actian fuera del ner-
vio.

Resultante, sobre el nervio (figura 5), de
los esfuerzos transversales de compresion.

Esfuerzo longitudinal de compresién sobre
el ala (figuras 4, 5y 6).

Esfuerzo sobre la cabeza de compresion
de la viga N, = N_ b/b.

Resultante de los esfuerzos transversales
de traccién (figura 5).

Esfuerzo cortante creado por la flexiéon M.

b) Minusculas latinas

a

6 oo o

o

k

d

LS

k

e
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Distancia del apoyo “0” (figura 9) o
punto de momento nulo, a la seccién “W”
donde terminan las compresiones trans-
versales,

Anchura total de la viga (figura 1).
Anchura del ala b =2 b, + b, (figura 1).
Anchura del nervio (figura 1).

Distancia al centro del vano (o seccién de
momento maximo), de la seccién “W” en
donde las tracciones transversales n, se
anulan (figura 9).

Canto util.

Recubrimiento tedrico. Distancia del
baricentro de la armadura A’/ al borde
comprimido.

Incremento infinitesimal de compresion
en el ala.

Distancia elemental (figura 4).

Distancia al nervio, de la resultante N de
compresiones sobre el ala (figura 5).

Resistencia de calculo del hormigén f , =
=1,/7.

Resistencia caracteristica del hormigén.
= fyk/ Y.

Limite elastico garantizado de la armadura.

Limite elastico de calculo fy d

Espesor del ala.

Distancia del apoyo, o punto de momento

nulo, a la resultante N de los esfuerzos de
traccion en el tramo WT (figura 9).

k,  Brazo del par de fuerzas N, = Ne.

m, Momento transversal M,, por metro lineal.

n,, Valor maximo de las tracciones transver-
sales n..

n_  Valor minimo de las tracciones transver-
sales n.. (figura 9).

n Valor medio de las tracciones transversa-
les n.

n, Esfuerzo de traccién transversal sobre el
nervio, por metro lineal de pieza.

p Carga vertical que, por metro cuadrado,
actia sobre el ala.

p, Carga vertical mayorada|p,= y,p.

q Carga méxima prevista, por metro lineal
de directriz.

q, Carga mayorada, por unidad de longitud.

] Distancia de una seccion al origen (el cen-
tro del vano).

s,; Distancia, paralela a la directriz, entre
barras diagonales (figura 12).

u Distancia del centro del vano (o seccion
de méaximo momento), a la seccién de
méximo esfuerzo transversal unitario n..

v Reaccién transversal rasante, por metro
lineal.

v,  Reaccion vertical tangencial, por unidad
de longitud (figura 4).

z Brazo mecanico de la viga (en este caso z =
=d— 0,4 h).
¢) Minusculas griegas

o, Tensién de traccion en la armadura A

0’, Tension de compresion en la armadura A’

o, Tensién normal al nervio.

7,  Tension tangencial rasante.

RESUMEN

Bajo la accién de momentos positivos, las
alas de las vigas de seccién en T estdn longitu-
dinalmente comprimidas; una compresién que
se anula al llegar a la seccién de momento nulo.
La transferencia de esas compresiones al nervio,
no sélo determina la presencia de las conocidas
tensiones tangenciales rasantes, sino que, ade-




ma4s, aparecen unas tracciones transversales, SUMMARY
nada despreciables, en el encuentro de las alas

con el nervio de la viga. La circunstancia de The flanges of T beams are subjected, at their
que, estas tracciones, puedan motivar con su junctions with the web, to in-plane and bending
presencia una rotura anticipada de la pieza, forces which can produce the cracking of the
hace que se reconsidere la valoracién de las flanges and, eventually, its separation from the
barras de costura que, transversalmente, deben web. This separation must be prevented by the
disponerse en las alas y zona comprimida del provision of reinforcement in the flanges. A
nervio. method, based on finite element analyses and

other autors experimental data, is proposed for
the design of this reinforcement.
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Il Congreso Iberoamericano de Patologia de la Construccion y
IV de Control de Calidad

Con Pat. 93
Durante los dias 6, 7 v 8 de octubre de 1993, Tema III
va a celebrarse en Barquisimeto (Venezuela) el Patologia en Instalaciones
IT Congreso Iberoamericano de “Patologia de .
la Construcciéon” y el IV de “Control de —Sa,nlta.rlas
Calidad”. —Eléctricas
—DMecanicas
Los objetivos de estos Congresos son: —De Climatizacién
—Otros
® Dar a conocer los trabajos que sobre estas
materias se hayan realizado a nivel Iberoameri- Tema IV
cano y difundir la informacién Técnico- Patologia en Cerramientos y Acabados
Cientifica y los resultados de las investigaciones .
interdisciplinarias, relacionadas con la Patolo- —Albaiilerfa
gia, Control de Calidad, Rehabilitacién de la —Cubiertas
Construccidon y otras materias afines. —Impermeabilizantes
—Juntas
® Fomentar el intercambio de ideas y expe- —Juntas en Zonas Sismicas
riencias entre profesionales y organismos —Otros
técnico-cientificos relacionados con estas areas
de la Ingenieria a nivel iberoamericano. Tema V
(] Cooperar con Iniciativas tendentes a Patologia en Obras de Vialidad y Comunicacién
fomentar la aplicacién de los nuevos avances en — Taludes
las areas de Patologia y Control de Calidad en —Pavimentos
Ingenieria, que garanticen un mejor desarrollo —Puentes
tecnolégico de la construccién. — Puertos
— Aeropuertos
—Vias férreas
TEMARIO —Otros
Tema I Tema VI
Patologia de Materiales Patologia en Obras Hldraulicas
—Cemento —Canales
—Agregado —Colectores
—Acero —Obras de Captacién y Almacenamiento
—Aditivos —Otros
—Otros
Tema VII
Tema 11 Patologia en Instalaciones Industriales
Patologia en Sistemas Estructurales _Petrbleo
—Estructuras e Infraestructuras —Quimica
—Estructuras e Infraestructuras en Zonas —Electricidad
Sismicas —Otros
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Tema VIII (o autores), Instituciéon o Empresa que repre-

Control de Calidad senta y pais de origen.
b.—Resumen: Debe sefialar con toda clari-

—-Proyegto dad y, como méximo, en 300 palabras, los obje-

-—Materlg,les tivos, el planteamiento, metodologia usada y

—EJCCUCIO'D. conclusiones del trabajo. Deberé escribirse en

—Mantenimiento una sola hoja tamafio DIN A4, con margenes

de 3,5 centimetros en el margen izquierdo y 2,5

Tema IX centimetros en los demas, a maquina, a doble
Aspectos Humanos y Socioeconémicos espacio y por una sola cara.

—Comunidades c.—Idiomas: Oficiales Iberoamericanos.

—Inversiones

d.—Envio: El resumen de los trabajos debera
cefiirse a las normas contenidas en los anterio-
res apartados. Deber4 ser enviado al: Apartado
NORMAS PARA LA PRESENTACION DE postal 400. UCLA. Barquisimeto. Venezuela; o
LOS RESUMENES DE LOS TRABAJOS al nimero de Fax: 00-58-051-413655.

—Compafiias Aseguradoras

1.—OBJETO: Seleccionar un conjunto de
trabajos inéditos que habran de constituir la INFORMACION ADICIONAL
documentacién que se entregara a los partici-

pantes en las Reuniones. Los interesados en recibir informacion adi-
2.—CONTENIDO: Debera versar sobre las cional, deberdn dirigirse a:

materias del temario del Congreso, quedando Comité Organizador del CON PAT. 93

en libertad los autores para elegir el enfoque C.C. El Parral, Of. 302

que deseen darle a los articulos: Trabajos de Barquisimeto. Venezuela

Investigacién, Planificacion, Estadistica, Expo- Teléfonos: (051) 54 11 60, 54 11.76 y 54 05 32

sicion de Proyectos, Obras realizadas, Materia- Fax: (051) 54 43 89 y 41 36 55

les, etc.

3,—PRESENTACION:

a.—Titulo: Debera ser explicito y preciso,
reflejando claramente su contenido. Seguida-
mente se indicard nombre y apellidos del autor

DERECHOS DE INSCRIPCION

—Hasta el mes de marzo de 1993: 195,00 $
—Desde el mes de abril de 1993: 250,00 $

RMACION DIRECTA PARA SU EMPRESA

Y= 90yy2

IMPI AL HABLA

Paseo de la Castellana, 141, planta 22 28071 MADRID
Fax: (91) 582 93 99

A través de este teléfono le informamos
puntualmente sobre ayudas de la Adminis-
tracién y creacién de empresas, y le facilita-
mos el acceso a las bases de datos del IMPI:

- Ayudas piblicas.

- Concursos pUblicos.

- Empresas subcontratistas.

— Empresas industriales.

— Oferta tecnolégica espafiola.
— Laboratorios de ensayo. : = ]IMP:[[
- Ferias y Exposiciones. = = INSTITUTO DE LA
- Empresas de servicio. PEQUENA Y MEDIANA

EMPRESA INDUSTRIAL

MINISTERIO DE INDUSTRIA
COMERCIO Y TURISMO
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La evaluacién y gestion de estructuras en servicio:

¢Un arte o una técnica?

Joan Ramén Casas i Rius
Juan Antonio Sobrino Almunia

Departamento de Ingenieria de la Construcciéon

E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona (UPC)

1. INTRODUYCCION

El proyectista de estructuras, y en general de
obras de ingenieria, es consciente, en el
momento de disefio, de la existencia de un
cierto nivel de riesgo durante la vida util de la
estructura, tanto de colapso como de fallo fun-
cional. Este debe ser aceptado por la sociedad,
al igual que asume (o mas bien “sufre”) dicho
riesgo en los fenémenos de tipo natural. En el
proyecto de estructuras la incertidumbre esta
asociada a todos los parametros que intervienen
en la cuantificacion del comportamiento de las
estructuras y la evaluacion de las solicitaciones
que va a soportar. Tanto la geometria, resisten-
cia de los distintos materiales que intervienen,
las relaciones entre los mismos, los procesos de
construccion, los errores humanos, errores en
los modelos de comportamiento, los factores
ambientales durante la vida 1til, degradacién de
las propiedades resistentes, las posibles solicita-
ciones exteriores y sus distintas combinaciones,
deben ser considerados procesos de tipo aleato-
rio.

Lamentablemente, los recursos econdémicos
disponibles son siempre limitados y se debe
optimizar su inversién. La eleccidn del nivel de
seguridad 6ptimo es un problema de tipo eco-
némico, social e incluso ético. Asi, la sociedad
debe fijar, a través de sus Instituciones repre-
sentativas, los limites aceptables de riesgo y, en
consecuencia, el ingeniero podra conocer hasta
donde se puede llegar en la concepcién de nue-
vas estructuras o en la verificacién o evaluacion
de las existentes.

E! empleo de métodos probabilisticos en pro-
yecto se ha limitado, en la practica del ingeniero
civil proyectista, basicamente a los d&mbitos de
la ingenieria maritima e hidraulica. Es necesario
predecir en muchos casos el miximo oleaje
esperado, la maxima avenida, el maximo cau-
dal, etc. En la ingenieria estructural, para obras
“convencionales’, en pocas ocasiones se realiza
un estudio detallado de las acciones reales espe-

radas en términos probabilisticos. Ello puede
plantearse en el caso de estructuras ‘“‘singula-
res””; a la hora de evaluar el maximo viento
esperado en obras de gran altura, oleaje en pla-
taformas off-shore, accidn del viento o del tra-
fico en puentes de gran luz, y en pocas mas
ocasiones.

En la practica, los Codigos o Normas de dise-
fio proporcionan al proyectista una serie de
especificaciones y recomendaciones para el dise-
fio, de forma simplificada pero realista,
mediante una formulacién de tipo semi-
probabilista en la que subyacen criterios de
probabilidad de fallo. Es en estos Cédigos
donde la Sociedad ha plasmado, de manera
implicita, el nivel de riesgo que quiere asumir.
Las incertidumbres inherentes a las variables
que intervienen en la funcién de un cierto
Estado Limite, asi como las derivadas de otros
aspectos (modelos de célculo, errores de ejecu-
cidn, etc.) se simplifican mediante la utilizacién
de coeficientes de seguridad, tanto en la ponde-
racién de las acciones como en la minoracién de
las resistencias que se deben considerar, y la
definicién de las hipétesis de carga y verifica-
ciones que hay que realizar. En definitiva, un
calculo semiprobabilistico, que debe basarse en
un analisis probabilistico més riguroso en la
definicién de los modelos de solicitacion y
respuesta, y en la calibracién de los coeficientes
de seguridad, con objeto de proporcionar un
mismo nivel de seguridad en el disefio de nuevas
estructuras y una reduccién de los costos de
construccién y mantenimiento durante la vida
util de las mismas [1] [2].

Por otra parte, las tareas de mantenimiento y
rehabilitacion de estructuras suponen, cada vez
mas, una importante partida de recursos para
los organismos dedicados a la gestion de las
infraestructuras viarias en los paises desarrolla-
dos. El envejecimiento progresivo de las obras,
y el hecho de que muchos puentes se han disefia-
do para soportar cargas muy inferiores a las
actuales han contribuido a ello [3].
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De este modo, el ingeniero civil y los orga-
nismos que gestionan infraestructuras viarias se
enfrentan a una serie de nuevos problemas en la
evaluaciéon y gestion de puentes existentes que
deben ser enfocados de manera radicalmente
distinta a la que se acude cuando se aborda el
proyecto de una estructura nueva; por tanto,
esta problematica no puede refugiarse en la
Normativa vigente para el proyecto de nuevas
estructuras. Asi, en estos dos campos se pueden
plantear cuestiones como:

En la evaluacion de estructuras existentes

—;Qué se entiende por un puente seguro?

—;Qué vida til le resta a una determinada
estructura? ;Es necesario o rentable incremen-
tarla?

—(Qué capacidad de respuesta real tiene una
estructura con pérdida aparente de capacidad
portante? ;Qué campafia experimental se puede
plantear para conocerla?

—;Qué modelos de carga, respuesta y facto-
res de seguridad se deben emplear en la evalua-
¢ién de una estructura en servicio? ;Se pueden
utilizar los mismos que se especifican para el
proyecto?

En la gestion de puentes

—;Cémo se define un programa de inspec-
cién y las labores de mantenimento o rehabili-
tacién, a fin de rentabilizar al maximo los
recursos disponibles (desgraciadamente es-
casos)?

—Es aceptable un cambio de uso?

—;Es posible el paso de un vehiculo excep-
cional?

—¢Qué incremento de seguridad aporta una
determinada rehabilitacion?

—;Hasta qué nivel debe llegar el refuerzo?

2. LA EVALUACION COMO UN ARTE

Ante la falta de mejores medios, el ingeniero
puede decidir responder a la pregunta (Cual es
un puente seguro? diciendo: ““Un puente seguro
es aquél que cumple los Codigos o Normas
vigentes en la actualidad”. En consecuencia, su
primera accién serd probar si la estructura
cumple dichos Cédigos; y, si quiere afinar mas
el tema, no se contentard con los valores de
resistencia de materiales definidos en el pro-
yecto o en el propio control de calidad durante
la construccién, sino que sacard algunas mues-
tras de materiales (hormigdn, acero...) y actua-
lizara las resistencias. Probablemente, si se trata
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de un puente muy degradado o calculado con
un tren de cargas inferior al actual, el resultado
serd que no cumple la Normativa vigente. Su
siguiente preocupacién serd, por tanto:

—Debo reforzar el puente?

—;Debo demolerlo y sustituirlo por uno
nuevo?

—;Quiza pueda dejarlo como esta?

Esta ultima posibilidad le puede rondar por
la cabeza, a pesar de que el puente no cumpla la
Normativa, porque por el mismo sigue pasando
el trafico sin ninguna limitacién, sin problemas
aparentes y, ademas, intuye que la extrapola-
cién sin més de una Normativa de proyecto de
puentes en general, al caso de la evaluacién de
una estructura concreta, puede comportar
muchas simplificaciones, pues hay unas dife-
rencias de base importantes entre la evaluacién
de un puente existente y el disefio de uno nuevo:

1) Un puente existente presenta una historia
de comportamiento satisfactorio o insatisfacto-
rio. En particular, el puente habrd superado
una o mas pruebas de carga, habrdn pasado por
é1 determinados vehiculos pesados sin problema
alguno, etc...

2) La vida 1til esperada de un puente exis-
tente es, normalmente, mas corta que la de un
puente nuevo. En consecuencia, es mds impro-
bable que se encuentre sometido a una solicita-
cién o combinacion de solicitaciones extraordi-
naria.

3) El deterioro y entorno (por ejemplo, las
cargas excepcionales) pueden ser més seguidos
y controlados y puestos al dia mediante una
inspeccién mas frecuente.

4) El impacto social y econdémico inicial,
resultante de la puesta en funcionamiento de un
puente nuevo, se encuentra ya estabilizada en el
caso de un puente existente; ademas, el creci-
miento futuro del volumen de trafico en el
periodo de vida Gtil més corto, se puede deducir
con mayor certeza.

5) Mediante técnicas experimentales adecua-
das, las resistencias y solicitaciones reales en un
puente existente, pueden actualizarse y ser mas
ajustadas a la realidad que las previstas en los
valores de disefio. En particular, pueden obte-
nerse las cargas reales de trafico sobre el puente
en concreto, mediante una campafia de aforos
de trafico, medida de pesos maximos, etc., y
también las de carga permanente si, por ejem-
plo, ha habido repavimentaciones, paso de ser-
vicios, etc...

6) El codigo de diseflo es muy generalista,
pues se pretende que proporcione seguridad
suficiente al mayor nimero posible de situacio-
nes de proyecto; mientras que ante un caso con-
creto, puede afinarse mas el nivel de seguridad
que se esta buscando.



7) Puede que existan datos del control de
calidad durante construccién, que eliminan
parte del error humano posible durante cons-
truccién que las Normas de proyecto normal-
mente contemplan.

En cualquier caso, vemos como el ingeniero
dispone de una serie de aspectos diferenciado-
res; pero que son dificiles de cuantificar y poner
en ecuacién. Cada ingeniero, en funcién de su
experiencia particular o incluso de su “sentido
ingenieril”, cuantificard dichos aspectos en
mayor o menor grado. De aqui que, a partir de
la informacién que de momento dispone, su
labor sea, sobre todo, una cuestidon de ‘‘arte”.

3. LA EVALUACION COMO UNA TECNICA

Planteado el problema de la evaluacion
estructural en estos términos, quizd la mejor
respuesta a las preguntas que se han formulado
fuera no hacer nada de lo anterior (ni reforzar,
ni sustituir, ni dejar el puente como estd), sino
intentar afinar mas en el tema y cuantificar, en
la medida de lo posible, los aspectos diferencia-
dores enunciados, es decir, intentar transformar
la evaluacién en una “técnica’ basada en crite-
rios objetivables. Asi pues:

a) Aplicar criterios mas realistas que los
derivados de la simple aplicacién de la Norma-
tiva.

b) Si al final se decide por reforzar, demoler
o dejar la obra como est4, tener razones objeti-
vas para ello, que se traduzcan, en definitiva, en
que su decisidén sea la que minimiza el coste
total (y no sélo el de reparacion).

A

En este sentido, sélo la teoria de la Fiabilidad
Estructural (“Reliability Theory”’) [4], [5] puede
dar una respuesta adecuada, basindose en la
utilizacién de modelos probabilisticos para la
evaluacidén de la resistencia y solicitaciones que
hay que considerar, y utilizando criterios obje-
tivos y realistas para poder abordar el problema
de evaluacién de la seguridad y funcionalidad
de los puentes existentes, en términos de proba-
bilidades de fallo, y en consecuencia, el pro-
blema de gestién en términos de maximizacion
de la utilidad esperada.

Para ello, se deben desarrollar modelos parti-
cularizados a cada caso concreto, definiendo los
ambitos de utilizacion, y empleando técnicas de
analisis que permitan una evaluacién estructu-
ral capaz de tener en cuenta las particularidades
de cada caso.

3.1. Breve introduccién a la Teoria de la
Fiabilidad

Se pretende introducir, en este capitulo, los
conceptos basicos de la teoria de la fiabilidad
estructural, que permite un tratamiento ade-
cuado de las evaluaciones estructurales en
puentes existentes y, en particular, de puentes
construidos con hormigén armado y pretensado.

Los métodos de la Teoria de la fiabilidad
estructural se basan en la utilizacién de la fun-
ci6on de Estados Limites Ultimos o de Servicio.
Una definicién general muy sencilla y empleada
para una funcién de Estado Limite es la
siguiente:

M=R—Q M

T
SOLICITACION Y RESPUESTA

Fig. 1. Evaluacion de la Probabilidad de fallo a partir de los modelos probabilisticos de solicitacion

y respuesta.
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Donde:

—R = Variable aleatoria asociada a la Res-
puesta o Resistencia.

—Q = Variable aleatoria Solicitacion.

—M = Variable aleatoria que refleja ¢l Mar-
gen de Seguridad.

Si M = 0, la estructura se encuentra en zona
segura, la Probabilidad de Fallo, P, se define
como (Figura 1)

P =Prob(M=0)=Prob R=Q) (2

Asi, la Fiabilidad de una estructura, S, se
define como:

S=1—P, 3)

Una formulacién mas rigurosa del problema
puede expresarse en términos de la funcion de
distribucién conjunta de probabilidad de todas
las variables que intervienen (geometria, resis-
tencia, cargas, etc.) que podemos expresar
comoM=g(X,, X, .., X). Deeste modo, sera:

P, =fq>r g (X, X,, .., X)) dX, dX, ... dX (4)
Donde X, = Variables bésicas (geometria,
caracteristicas de materiales, cargas, etc.).

El calculo del valor de P, en un caso general,
resulta complejo debido a la dificultad en la

obtencion de esta funcién de probabilidad con-
junta g (X,, X,, ... X).

En el caso (no habitual) de que la funcion
M =g (X,, X,, ... X) siga una distribucién Nor-
mal, y conocidas la media y desviacion tipica de
M, Uy, v Oy respectivamente, la fiabilidad
podra expresarse como:

S=1—Pf=1—¢»(%l—!“4) )

M

Donde la funcién @ () es la funcién de distri-
bucién acumulada de probabilidad Normal
estandarizada.

Se observa, de este modo, que en la hipotesis
de que la variable M, diferencia entre Resisten-
cia y Solicitacion, siga una distribucién Nor-
mal, la fiabilidad de la estructura depende tan
sélo del cociente entre la media y la desviacién
tipica de M.

Por tanto, otra medida de la evaluacién de la
seguridad, en el caso de que M tenga una distri-
bucién Normal, es el Indice de Fiabilidad, B,
Reliability Index, que se puede relacionar con la
probabilidad de fallo, segtin la definicion:

M :
p="r=—o"(P) 6)
UM
Donde @' es el inverso de la funcion de dis-
tribucién normal estandarizada.
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La relacidn entre el Indice de fiabilidad, B, y
la probabilidad de fallo, se muestran en la

Tabla 1.
TABLA 1
Relacién entre 8y P,

Indice -

de Fia-  Fiabilidad Prg:aé’;'l‘lgad

bilidad 1-P, P
’B f
0,0 0,500 0,500 * 10°
0,5 0,691 0,309 * 10°
1,0 0,841 0,159 * 10°
1,5 0,9332 0,668 * 10
2,0 0,9772 0,228 * 10"
2,5 0,99379 0,621 * 10*
3,0 ~0,99865 0,135 * 107
3,5 0,999767 0,233 * 1073
4,0 0,9999683 0,317 * 10*
4,5 0,99999660 0,340 * 10°
5,0 0,999999713 0,287 * 10
5,5 0,999999981 0,190 * 107
6,0 0,999999999013 0,987 * 10°
6,5 0,9999999999598 0,402 * 10°
7,0 0,99999999999872 0,128 * o
7,5  0,999999999999968 0,319 * 10"
8,0  0,999999999999999 0,611~ "

Los Codigos de proyecto actuales, basados
en la definicion de los Estados Limites, suelen
aceptar, en el diseflo de nuevas estructuras, una
probabilidad de fallo o colapso asociada a un
valor de B = 3,5 a 5 para Estados Limites Ulti-
mos, en un tiempo medio de vida util de 50 a 75
afios. Este ultimo valor de B corresponde a la
probabilidad media anual de un riesgo natural,
del orden de 107. En Estados Unidos el valor
recomendado es 8 = 3,5 para 50 afios.

Debido a que la variable M no responderd, en
general, a una distribucién Normal, se hace
necesaria una nueva definicién de Indice de
Fiabilidad, propuesta por Hasofer y Lind en
(1974) [6], con objeto de evitar los problemas
generados por distintas formulaciones de un
mismo Estado Limite (distintas funciones de
Estado Limite) en la evaluacién del Indice de
Fiabilidad, al linearizar dichas funciones.

La utilizacién del nuevo Indice de Fiabilidad
es, por su definicién, una medida invariante de
la Fiabilidad, es decir, independiente de la defi-
nicién de la funcién de Estado Limite. La eva-
luacién del Indice de Fiabilidad, definido por
Hasofer y Lind, comporta la utilizacion, en la
mayoria de los casos, de métodos iterativos que
permitan obtener el punto de disefio y el valor
de B [7]. En estos métodos iterativos se aproxi-
man, en el punto de estudio, las distribuciones
de las variables basicas, mediante distribuciones
de tipo Normal estandarizada (media nula y



R<Q
(Region Insegura)

x *
(punto de disefo)

4]

Funcion de
Estado Limite

R>Q
(Region Segura)

Fig. 2. Indice de Fiabilidad, definicion de Hasofer-Lind.
X* = Punto de disefio (punto de la funcién de Estado Limite con mayor probabilidad de fallo).

varianza unidad), a la vez que la curva que
define la funcién de Estado Limite y que separa
la zona insegura de la segura, (Figura 2) se
aproxima mediante una curva mas sencilla. Asi,
un método basado en la linearizaciéon de la
superficie de Estado Limite en el punto de disefio
es el llamado FORM (First-order reliability
method). El Indice de Fiabilidad asi obtenido se
denomina Indice de Fiabilidad de primer orden.
Una mejor aproximacién, basada en la utiliza-
cion de una aproximacion cuadratica, en torno
al punto de disefio es denominado SORM
(Second-order reliability method), obteniendo
el Indice de Fiabilidad de segundo orden [8].
Estos métodos son facilmente operativos gra-
cias a programas de ordenador al efecto, sin
mas que definir para cada caso concreto, la fun-
cién de Estado Limite y la distribucidn estadis-
tica de las variables que intervienen.

Ellector interesado en una formulacién rigu-
rosa y mas detallada sobre esta tematica, puede
encontrar material suficiente en [9], [10] y [11].

3.2. Métodos de analisis de fiabilidad estructural

Los métodos de analisis utilizados en la veri-
ficacién de los posibles Estados Limites que se
pueden plantear en el analisis estructural, tanto
en la evaluacién como en el disefio, pueden
clasificarse, segun la literatura sobre el tema, en
tres niveles clasicos [12]:

1. Métodos de Nivel 1, en los que la seguridad
de la estructura se garantiza por la utilizacién

de coeficientes de seguridad asociados a los
valores nominales definidos en las Normativas.
Estos coeficientes de seguridad se suelen cali-
brar utilizando los métodos de Nivel 2. Este
nivel semi-probabilistico se encuentra conte-
nido en la mayoria de Normas y Cédigos que
regulan el proyecto de estructuras en los distin-
tos paises.

2. Métodos de andlisis de Nivel 2. Estos per-
miten una determinacién aproximada de la
probabilidad de fallo de la estructura. Para ello,
se basan en la obtencién o asuncién de una fun-
cion de probabilidad para las variables que
intervienen. Su ajuste se realiza a partir de los
parametros estadisticos basicos de éstas (media
y varianza). Los métodos FORM y SORM,
comentados anteriormente, pertenecen a este
nivel.

3. Métodos de andlisis de Nivel 3. Estos per-
miten una determinacién ““exacta” de la proba-
bilidad de fallo, a partir de la descripcién com-
pleta de la funcién de distribucién conjunta
asociada a la funcién de Estado Limite y su
integracion completa en el dominio seguro. Son
de compleja aplicacion, debido a lo dificil que
resulta obtener dicha distribucién conjunta.

3.3. Modelos de solicitacién y respuesta en puentes
de carretera para su evaluacion estructural

Resulta evidente que, de todo lo visto hasta
este punto, el mayor problema a la hora de cal-
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cular B o P radica enla definicién de los mode-
los estadisticos que sean lo mas ajustados posi-
ble a la realidad fisica del fenémeno. Existen
numerosos autores que han definido modelos
tanto de solicitacién como de respuesta. No es
objeto de este articulo el presentar cada uno de
ellos, sino simplemente informar al lector de los
puntos mas importantes que hay que tener en
cuenta en su definicion y ajuste. En cualquier
caso, los modelos estadisticos deben tener un
ambito de aplicacién restringido al pais o
entorno donde han sido ajustados.

Modelos de Solicitacion

En una determinacién precisa de la solicita-
¢ién, deberiamos tener en cuenta tanto las car-
gas exteriores y su combinacién, como la res-
puesta estructural del puente para estados
avanzados de carga, debido a la posibilidad de
redistribucién en determinadas estructuras
hiperestaticas. En la evaluacion de las cargas
aparece, de forma implicita, la variable tiempo,
ya que se deben determinar las combinaciones
méximas de carga durante la vida util de la
estructura, en general de 50 a 75 afios.

Las acciones que solicitan los diferentes tipos
estructurales en puentes son, basicamente:

—Peso propio de la estructura.

—Carga permanente de los elementos que
soporta la estructura.

—Sobrecargas de trafico.

— Acciones ambientales: temperatura, viento,
acciones sismicas, etc.

—Acciones reoldgicas: retraccién, fluencia,
etc.

—Solicitaciones accidentales (colisiones, im-
pactos, etc.).

Existen métodos desarrollados para evaluar
los méaximos valores esperados, en un cierto
periodo de referencia, o vida 1itil, para cada una
de las solicitaciones que intervienen en el anéli-
sis estructural, en base a modelos de compor-
tamiento estructural de tipo elastico lineal. En
este sentido, surge la incoherencia, cuando se
est4 intentando evaluar la probabilidad de hun-
dimiento de un puente existente, de calcular su
méxima solicitacion posible, independientemen-
te de la respuesta, lo cual no es valido si pre-
senta ductilidad y capacidad clara de redistri-
bucién. Por todo ello, el problema de
evaluacién en términos generales se complica,
ya que en la definicién de Q (ecuacion 1) inter-
viene también R. Ello sélo es abordable para
cada puente en particular, siendo esta otra dife-
rencia clara entre la metodologia de proyecto y
la de eveluacion [13].

Distintos autores han elaborado modelos
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probabilisticos, basados en tratamientos esta-
disticos de datos reales en puentes existentes
[14]. Si bien, su utilizacién para evaluar la
maxima solicitacién sobre una determinada
estructura, implica disponer de una minima
informacién, con objeto de ajustar los pardme-
tros de los modelos que se deben utilizar en el
caso de un puente concreto [15], [16] [17].

Modelos de Respuesta

En la evaluacién de la respuesta intervienen
[18]:

—Geometria y esquema estatico de la estruc-
tura.

—Las caracteristicas mecénicas de los mate-
riales.

—La geometria y disposicién de los elemen-
tos que la componen.

— Incertidumbre en el andlisis y en los mode-
los de respuesta.

La respuesta de un puente existente puede
valorarse determinando, por una parte, la res-
puesta global del sistema, comportamiento de
la estructura como sistema y, por otra parte, el
comportamiento seccional, o por zonas. En este
sentido, resulta evidente que el fallo de una sec-
ci6én no supone, en general para un puente hiper-
estatico, el fallo del puente como tal. Por ello, si
queremos obtener valores de B reales, debere-
mos proceder al andlisis del puente como sis-
tema estructural. La Teoria de la Fiabilidad de
Sistemas [19] [20] permitird obtener unas cotas,
superior e inferior, de B8, a partir de la definicién
de unos “modos de fallo”, es decir, de la identi-
ficacion de posibles modos (formacién de
mecanismos) de fallo de la estructura. Para
obtener valores més ajustados de B serd necesa-
rio utilizar modelos de anélisis estructural més
ajustados [21].

4. APLICACION DEL CONCEPTO DE
PROBABILIDAD DE FALLO A LA
GESTION DE PUENTES

Hemos visto hasta aqui de qué herramientas
matemdticas disponemos y con qué criterios
debemos utilizarlos para el calculo de la proba-
bilidad de fallo o Indice de Fiabilidad, es decir,
la probabilidad de superaciéon de un determi-
nado estado adverso. El paso siguiente es saber
como utilizar este dato (P, o B) a la hora de
decidir qué hacer con el puente que se esta eva-
luando.

Supongamos que los valores reflejados en la
Normativa vigente para los valores caracteristi-
cos y los coeficientes de seguridad de las varia-
bles, se han deducido de manera que las estruc-




turas proyectadas y construidas de acuerdo a
dicha Norma, tengan una probabilidad P de
superar un determinado estado limite. El valor
P, que debe adoptar la Norma, debe ser aquél
que minimiza el coste total esperado en el
mayor ndmero posible de estructuras que vayan
a presentarse con dicha Norma [1], es decir, la
funcién:

C(P)=C(P)+[D+C(P)]P, @)

que tiene un valor minimo para P, = P
En esta funcidn:
C = Coste de construccidn.

D = Coste asociado al fallo (demolicién, dafios
a personas, bienes, etc.).

Podemos calcular el valor P, asociado a la
estructura que se estd evaluando, si en la misma
se cumplen las condiciones de proyecto refleja-
das en la Normativa vigente (tren de cargas,
etc.). Si la estructura no ha superado con éxito
el criterio de verificacién marcado en la Norma,
ello querrd decir que P, > P,,. La primera reac-
cidn, si ello sucediera, podria ser la de rehabili-
tar o sustituir la estructura. Sin embargo, dicha
postura no tendria porqué ser la correcta. En
efecto, hemos hecho la hipétesis de que P, se ha
obtenido con las condiciones de proyecto. Sin
embargo, ahora el puente estd ya construido y
tiene asociados unos rasgos diferenciadores, en
relacion a las hipotesis de proyecto. En particu-
lar, por ejemplo, podemos conocer mas exac-
tamente el valor de la resistencia de los materia-
les empleados, asi como el de las sobrecargas
reales de trafico que pasan ‘“habitualmente”
por la misma. En consecuencia, en este
momento la decision mds acertada es obtener el
valor de P, (= P,,), méas ajustado a la realidad,
actualizando las distribuciones estadisticas de
resistencia y solicitacién. A partir de aqui se
plantean dos posibilidades:

1) Si P, < P, ies correcto dejar el puente
como esta?

2) Si P, > P, ies correcto rehabilitar la
estructura mediante una actuacidén que propor-
cione P, =P, o bien se debe conseguir un valor
distinto P, = P*?

La respuesta podemos encontrarla, de nuevo,
en la minimizacién del coste total esperado
(maximizacién de la utilidad esperada) a partir
del momento en que se hace la evaluacidn.
Suponiendo, por simplicidad, que no se van a
producir errores groseros de tipo humano en
ninguna de las posibilidades que se van a plan-
tear, tendremos:

a) Si la decisidn es no hacer nada, y dejar el
puente como estd, el coste total esperado sera:

C,=C (P, +[C (P, + D] P, (®)

b) Si se sustituye por uno nuevo, calculado
de acuerdo con la Normativa:

C,=C(P)+C,, +C([P)+[CFP,)+
+ D] Py, ®
¢) Y sise rehabilita hasta conseguir P, = P*:
C,=C((,)+C_(P)+[C(P,+
+ D] P, (10)
siendo:
C,.,, = Coste de demolicién.

C., (P*) = Coste de la reparacién para
conseguir P

Asi pues, la sustituciéon de la estructura por
una nueva, solo sera rentable si:

C,. +C(Py)+I[C(P,)+D]P, <
<[C(P,) + D] P, (11)

C
Puesto que—=2-< [, y ademas > 1(lo
Pﬂ) 0
cual se deduce del valor de P, que toman las

distintas Normativas existentes), ello equivaldra

a:
C(®
P,=P, + —(Dfi‘)— (12)

En consecuencia, en el caso de que P, < Py,
nunca sera viable el sustituir la estructura; pero
{sera conveniente repararla o serd mejor dejarla
como esta? Esta tltima opcion sera la valida si:

C,, (P*) =[C (Py) + D] (P, —P*) (13)
y como P, — P*, < P (ya que estamos en el

< .
caso P, = P), si:

C,., (P*)>[C (P,) + D] P, (14)

rep

C_(p*
Cop ) f)>[1+

Pf
C (P,)

0

C(Pp) ]

Teniendo en cuenta un valor medio, admitido
por la mayoria de Normas de disefio, P, = 10y

D
considerandoEz 10?%, el resultado sera:

C
—£> 10"
C

Seguramente, e independientemente del méto-
do de reparacién y el valor P*,, la anterior ine-
cuacién siempre se cumplird, de modo que si P, <
<Py, la decisién que minimiza el coste total siem-
pre sera dejar el puente como esta.

En el caso de que P, > P, , podra pensarse en
sustituir el puente por uno nuevo, si ello es méas
econémico que dejarlo como estd, es decir, si:

CP
P> P+ o0 (15)
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aunque dicha decisién habrd que compararla
con la de rehabilitar. La rehabilitacidén no serd
econdmica si:

(P)+(C+D)P,>C +C+

dem

Co +(C+D)P,=C, (16)
En consecuencia, deberemos buscar el valor
P*. que minimiza el lado izquierdo de la ante-
rlor inecuacidén. Si para dicho valor el coste es
menor que C,, la decision acertada serd la repa-
racién; y si no, la sustitucion. Obsérvese que, en
general, la P*, que minimiza dicha expresiéon no
tiene porque coincidir con P,

Si P, > Py; pero P,<P,+ 1()“)) la sustitu-

cién por un puente nuevo nunca serd econd-
mica y cabra pensar en reparar, o bien dejar el
puente como estd. La reparaciéon no serd eco-
ndémicamente viable si:

Cop (P f)>[1+——D 1P, — P (7
C (Pm) C(Pﬂ)) 2 f:
y puesto que P, — P* <P, si
C (P*f) D
Zep ¥ US>l +——]P 18
C (P,) [ C(Pm) * (1%
re ( f)

Si P, = P, tendremos
C (Py)

cual siempre sucede, y, por tanto, la solucién sera
dejar el puente ocmo esta.

> 104, lo

Si P, =P, + Py , entonces la reparacion

no sera rentable si —M > 1, y en este caso,
0

casi siempre sera mas econdémico reparar,
puesto que dificilmente la reparacién cueste
méas que la construccién del puente nuevo,
independientemente del valor P*. que debamos
buscar, y que serd aquél que minimiza el coste
total de la estructura reparada.

5. CONCLUSIONES

En este articulo hemos presentado las dife-
rencias sustanciales que existen entre la evalua-
cién de un puente o estructura existente y el
disefio o proyecto de una nueva. Ello hace que
los criterios de verificacién contenidos en las
distintas Normativas de proyecto no puedan ser
aplicados directamente al caso de una evalua-
¢ién, en el sentido de que el hecho de que una
estructura existente no cumpla alguno de dichos
criterios no se traduce, necesariamente, en que
la estructura no sea segura o funcional.

La herramienta que permite una correcta eva-
luacién estructural es la Teoria de la Fiabilidad,
mediante modelos de solicitaciéon y respuesta
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convenientemente contrastados con la realidad
y ajustados a la misma. Por todo ello, se presen-
tan también, de manera muy resumida, las
bases tedricas de dicha Teoria. En la actualidad
existen métodos numéricos, suficientemente
precisos y sencillos de aplicar, que permiten el
calculo de la probabilidad de superar un cierto
Estado Limite, para una estructura concreta
que se desee evaluar, pudiendo particularizarse
los modelos de solicitacién y respuesta, lo cual
no resulta factible cuando se plantean criterios
que deban ser aplicables a un rango de aplica-
cién mucho mas general. En particular, resulta
necesaria la formulacién de modelos de anélisis
estructural, mas cercanos al comportamiento
real de las estructuras, que incluyan la posibili-
dad de una redistribucion interna de esfuerzos 'y
que permitan que las variables que intervienen
en dicha evaluacién puedan ser contempladas
como no deterministas.

Los conceptos aqui desarrollados de modo
general son aplicados en [21] a un caso con-
creto, mostrandose la operatividad y aplicacion
de los mismos.

Como resultado final, hemos visto de qué
manera pueden aplicarse, los resultados deriva-
dos del calculo .del Indice de Fiabilidad, a un
campo mucho mas amplio, como es el de la
gestién de estructuras en servicio.
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RESUMEN

En este articulo se identifican y tratan las
diferencias importantes existentes entre la eva-
luacién estructural de un puente existente y el
disefio o proyecto de uno nuevo. En consecuen-
cia, cuando cada vez son mds patentes los pro-
blemas de mantenimiento y reparacidn, se pre-
cisa una metodologia de evaluacién que tenga
en cuenta dichas diferencias, a fin de obtener el
méaximo rendimiento de los recursos econémi-
cos disponibles, en lugar de seguir aplicando,
comd se ha venido haciendo hasta ahora, los
valores utilizados para el proyecto de nuevas
estructuras, que vienen reflzjados en las distin-
tas Normativas al efecto.

Debido a la incertidumbre inherente a las
variables fisicas que intervienen en el problema
(resistencias, solicitaciones, etc.) la inica manera
de abordar el mismo, con criterio cientifico, es
la utilizaciéon de la Teoria de la Fiabilidad
(Reliability Theory). En este articulo se presen-
tan también, de manera sucinta, los aspectos
maés importantes de dicha teoria, que hace uso
de la definicién de Estados Limites, a la vez que
se enumeran las distintas definiciones y méto-
dos existentes para el calculo del Indice de Fia-
bilidad (probabilidad de fallo). En particular, se
hace referencia a la necesidad de utilizacién de
modelos de comportamiento estructural que
permitan evaluar la probabilidad de superacién
de un determinado Estado Limite, ante estados
avanzados de carga, teniendo en cuenta la
influencia de la respuesta estructural como sis-
tema en la propia cuantificacion de las solicita-
ciones.

Por dltimo, se comenta de qué manera pue-
den utilizarse las probabilidades de fallo de
estructuras existentes, como una medida racio-
nal y objetivable dentro de una politica de ges-
tién de puentes en servicio, que permita una
toma de decisién correcta acerca de la actua-
cién que se deba seguir (reparacion, sustitucion,
etc.) que minimice el coste total esperado.

SUMMARY

In this article the most important differences
between structural evaluation of an existing
bridge and the design of a new structure are
identified. So that, there is a need to develop a
methodology for structural evaluations which
take into account the abovementioned differen-
ces and to optimize the available and limited
economical sources instead of the criteria speci-
fied by the prevailing design Codes.

Due to the uncertainty related with the physical
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variables involved in the structural evaluation
(resistance, loads, etc.) only the methods using
the Reliability Theory can solve it with a scienti-
fic criteria. A guideline of the fundamental
definitions and methodology based on this
theory to obtain the Reliability Index (failure
probability) are presented. Ultimate live load
carrying capacity taking into account the possi-
ble redistribution of internal forces should be

included in the reliability analysis for Ultimate
Limit States to evaluate the system response.

Finally, the article includes the procedure to
take into account the failure probabilities of
existing structures for the development of
rational criteria based on the economical expec-
ted cost.

IV Conferencia Internacional
- sobre “puentes de luces
reducidas o medias” (S. M. S. B.)

La cuarta Conferencia Internacional sobre
“Puentes de Luces Reducidas o Medias”, SMSB
IV, tendré lugar del 8 al 11 de agosto de 1994,
en el Hotel Sheraton, en Halifax, Nueva Esco-
cia, Canada.

La primera Conferencia Internacional sobre
“Puentes de Luces Reducidas o Medias”, SMSB
I, tuvo lugar en Toronto, en 1982. La segunda
Conferencia sobre este tema, SMSB 11, se cele-
bré en Ottawa, en 1986, seguida de la SMSB III,
en Toronto, en 1990. El éxito creciente de estas
Reuniones ha confirmado que las Conferencias
SMSB proporcionan un muy necesitado forum
donde ingenieros dedicados al proyecto y cons-
truccién de los puentes de luces reducidas o
medias, de todo el mundo, pueden encontrarse
y compartir sus conocimientos y experiencias.

Como en las Conferencias previas, el Pro-
grama Técnico de la 4* Conferencia Internacio-
nal de esta serie, SMSB 1V, profundizara en los
aspectos de interés inmediato para los ingenie-
ros que desarrollan su actividad en el campo de
este tipo de puentes, y cubrird los siguientes
temas:

—Estética.
—Analisis.

—Aplicacién de nuevos materiales en la
construccién de puentes.
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—Construccién (de un proyecto especifico).
—Disefio.

—Evaluacion.

—Puentes histéricos.

—Estados Limites y Cédigos LRFD.
—Cargas.

—Mantenimiento.

—Descripciones del proyecto (desde el plan-
teamiento hasta la realizacién).

—Rehabilitacién.
—Investigacién y desarrollo.
—Prototipos y modelos para ensayos.

—Redaccidn, utilizacion e intercambio, nacio-
nal e internacional, de los principales proyectos
ingenieriles de puentes.

Los interesados en participar en esta Confe-
rencia, deberan ponerse en contacto con:

L. Beauchamp Day

NS CAD/CAM CENTRE
Technical University of Nova Scotia
P.O. Box 1000

Halifax, Nova Scotia

CANADA B3J 2X4

Tel.: (902) 420-7764

Fax: (902) 422-8380
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é¢Somos capaces de evaluar correctamente la seguridad de un

puente existente?

Aplicacion al caso de un puente de hormigon pretensado

Juan Antonio Sobrino Almunia
Joan Ramén Casas i Rius

Departamento de Ingenieria de la Construccion
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona (UPC)

1. INTRODUCCION

.De qué criterios dispone el ingeniero con el
fin de garantizar la seguridad suficiente de un
puente existente? Nuestro pais, al igual que
otros muchos de nuestro entorno, carece de una
Normativa especifica que defina las acciones
que se deben considerar, los factores de seguri-
dad que hay que aplicar a las distintas solicita-
ciones y la resistencia que puede utilizarse en la
verificacion estructural o de la funcionalidad de
puentes en servicio, al contrario de lo que
sucede en el proyecto de nuevos puentes.

En la actualidad, muchas Administraciones
Pablicas que gestionan las infraestructuras via-
rias se enfrentan con la necesidad de evaluar la
capacidad de los puentes existentes, algunos
bastante antiguos, frente a las sobrecargas
actuales del trafico, o para la concesiéon de
autorizaciones de paso de vehiculos excepciona-
les. En efecto, paises como EE.UU., Dina-
marca, Suiza o Australia estdn dedicando dota-
ciones presupuestarias cada vez mdas importantes
para el desarrollo de nuevos modelos de solici-
tacién y respuesta de puentes, asi como técnicas
de evaluacién de la seguridad estructural, de
cara a su incorporacion y utilizacién en nuevas
normativas, o su inclusién en programas de ges-
tién de infraestructuras viarias, con objeto de
racionalizar y dar distintas prioridades a los
recursos disponibles para las labores de inspec-
cién, mantenimiento, rehabilitacién o sustitu-
cién [1, 2, 3y 4].

Los problemas de pérdida de capacidad por-
tante, degradaci6n del hormigén, y en conse-
cuencia, la corrosion de las armaduras son cada
vez mas habituales debido al envejecimiento
progresivo de las infraestructuras viarias exis-
tentes. Se precisan, por tanto, criterios objetivos
para conocer, con un elevado grado de certeza,
cudl es el estado actual en cuanto a seguridad y
funcionalidad de las obras de fabrica en servicio
y, de este modo, aplicar correctamente y con el
maximo rendimiento, los recursos econémicos
que se disponen [5]. En algunos casos, no serd
tan importante el conocimiento absoluto de la
probabilidad de fallo o hundimiento de un
puente, como el que dicho puente sea mis o
menos seguro que otro, con objeto de conocer
sobre cual hay que actuar con mayor urgencia.

La metodologia que se presenta en este arti-
culo se plantea con el fin de resolver cuestiones
como:

(Puede la Sociedad de nuestros dias aceptar
el nivel de seguridad de un puente existente con
problemas de pérdida aparente de capacidad
portante?

¢Es necesaria una rehabilitacion?

;Qué vida til le resta?

2. OBJETIVOS

El objetivo fundamental es aplicar los con-
ceptos y aspectos de la Teoria de la Fiabilidad
tratados en [6], de modo general, a un caso con-
creto. Ello se traducira en:

1. Presentar el campo de aplicaciéon de la
Teoria de la Fiabilidad estructural en el campo
de evaluaciones de puentes existentes. De este
modo, se puede evaluar correctamente la segu-
ridad real de una obra en servicio, en términos
de probabilidad de fallo o superaciéon de un
Estado Limite planteado.

2. Contrastar los dos métodos de evaluacién
estructural presentados en [6], de aplicacién
claramente distinta:

2.1. Método semi-probabilistico, que ha sido
adoptado por la mayoria de Normativas de
aplicacion en el proyecto de estructuras. Estd
basado en la utilizacién de valores nominales de
las cargas y resistencias, la utilizacién de facto-
res de seguridad, y la verificacién de Estados
Limites (Figura 1).

2.2. Método Basado en la Teoria de la Fiabi-
lidad, a partir de una descripcién completa de
las variables que intervienen en un Estado
Limite como variables aleatorias. Dado que la
obra esta construida, se reduce la incertidumbre
relativa a la resistencia de la misma y las accio-
nes que la solicitan. Para ello, se aprovecha al
maximo toda la informacién disponible: datos
existentes de control de calidad, datos de ensa-
yos, pruebas de carga, geometria real, cargas
reales del trafico, procedimiento constructivo,
condiciones del entorno, otros datos asociados
a construcciones similares, etc. (Figura 2).
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EVALUACIONES CON NORMATIVAS
DE PROYECTO (NIVEL 1)

é )
DEFINICION DE E.L.U o E.L.S A VERIFICAR:

R
Ry=="> > 77: Qs

T SN
\Qk,i Ry 7 v i especiﬁcadosJ

4 \ 4 \

EVALUACION DE Rd CON EVQ'OALJ%?TK;D\EBE [I_Egs

VALORES CARACTERISTICOS

CARACTERISTICAS
DE LA RESISTENCIAS
ACTUALIZADAS Y FACTORES SEGUN VALORES NOMINALES
S T,

L RESISTENCIA. . )

\j \
CRITERIO DE VERIFICACION:
Ry> Y 7v5i Qi
1=1,N .
CONCLUSIONES:

1.- METODO MUY SENCILLO DE APLICACION.

2.- NECESIDAD DE CALIBRACION DE FACTORES DE SEGURIDAD A UTILIZAR
PARA ESTRUCTURAS EN SERVICIO.

3.- METODO POCO AJUSTADO PARA ESTRUCTURAS EXISTENTES DONDE

LA INCERTIDUMBRE ASOCIADA A LAS ACCIONES Y RESISTENCIA SE
REDUCE RESPECTO AL CASO GENERAL DE UNA OBRA PROYECTADA.
4.- NO SE CONOCE LA SEGURIDAD REAL DE LA OBRA.
5.- NO PROPORCIONA CRITERIOS PARA VALORACION ECONOMICA.

Fig. 1. Procedimiento de evaluacién con Normativa vigente de proyecto. y, = Factores parciales
de minoracion de resistencia de los materiales.



CASO GENERAL DE EVALUACION MEDIANTE
TEORIA DE LA FIABILIDAD

(" )
DEFINICION DE E.L.So E.L.U. A VERIFICAR:

M=R-Q
DEFINICION DE VIDA UTIL: T

DEFINICION DE :  Bminimo < Pfadmisible

\ | y

EVALUACION DE EVALUACION DE
RESPUESTA, R. BANCO DATOS: LA SOUCITACION,
DESCRIPCION GEOMETRIA, @, DESCRIPCION
COMO VARIABLE CARACT. MATERIALES, COMO VARIABLE
ALEATORIA. ESPESOR PAVIMENTO, ALEATORIA.

TRAFICO REAL,
ETC.

MODELOS
ESTADISTICOS,

SIMULACIONES,
OTROS.

DATOS EXPER.
CONTROL CALIDAD
ACTUALIZACION

CRITERIO DE VERIFICACION:
Py = ProblQ > R| P; < f3

ﬁ > ﬁminimo

CONCLUSIONES:

1.- RESULTADOS MUCHO MAS AJUSTADOS A LA REALIDAD.
2.- AMPLIO CAMPO DE APLICACION EN EVALUACION Y GESTION DE PUENTES.

3.- METODO DE CALIBRACION DE NORMATIVAS DE PROYECTO O EVALUACION.
4.- NECESIDAD DE AJUSTE DE MODELOS PROBABILISTICOS, SIEMPRE A
PARTIR DE DATOS REALES, BANCO DE DATOS, ACTUALIZACIONES,ETC.

Fig. 2. Procedimiento de evaluacién basado en la Teoria de la Fiabilidad. P, = Probabilidad de
fallo; B = Indice de Fiabilidad asociado a P,.



3. Suscitar la necesidad de introducir en nues-
tro pais una metodologia de trabajo, muy exten-
dida en otros paises, para la evaluacién de puen-
tes existentes. Ello puede dar lugar a una nueva
Normativa de evaluacién, basada en criterios
semi-probabilsticos (nivel 1) [6], a partir de su
calibracién mediante modelos probabilisticos
(nivel 2) ajustados a: nuestra forma de proyectar
y construir, la calidad de los materiales emplea-
dos en la construccién de puentes, las cargas
reales de trafico, el tipo de mantenimiento, el
emplazamiento, etc.

3. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Con objeto de dar una respuesta a estas pre-
guntas y plantear claramente la problemética
del tema, nos vamos a referir a un ejemplo con-
creto, que a un ingeniero de estructuras se le
puede plantear en mas de una ocasion.

Supongamos que, durante la construccion de
un paso superior, una losa aligerada, isostatica,
de hormigén pretensado, de 27,40 m de luz
(Figura 3), emplazada en un ramal de acceso a
una autopista del norte de Espafia, se suceden
una serie de incidentes que a continuacién se
enumeran:

10.00
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Fig. 3. Seccion transversal (centro luz).

1. En el momento del enfilado de los tendo-
nes es imposible colocar el cable en una de las
10 vainas (cable n? = 7), como consecuencia de
no haber sellado correctamente las vainas del
pretensado durante el hormigonado de la losa,
de manera que ha penetrado hormigdn en una
de las mismas.

2. Se detecta un aumento de la resistencia del
hormigdn, en los ensayos de control de calidad a
los 28 dias, respecto al valor especificado en
proyecto (£, ., = 350 kp/cm?®). Los valores de
resistencia a la compresién proporcionados por
el control son: f, . =420 kp/cm’ y un coefi-

ciente de variacién (cociente entre la desviacion
estandard y la media) del 8%.

El ingeniero de la Administracién, debe
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tomar una decisién sobre la aceptacion de dicha
obra, garantizando, como minimo, una vida
Gtil de 50 afios, o bien ordenar la reparacion,
refuerzo, e incluso una hipotética demolicién o
cualquier otro tipo de actuaciéon que asegure el
buen funcionamiento de la misma.

En una primera estimacion, el ingeniero se
plantea una evaluacién de la seguridad de dicho
puente con la Normativa existente en Espafia,
que es de aplicacién al caso. Los datos de que
dispone son:

Relativos a las acciones y factores de seguridad
en proyecto

1. La Normativa que se utilizé en la defini-
ci6n de las acciones y factores de seguridad en el
calculo es la actual vigente en nuestro pais,
considerando una sobrecarga uniforme de 3,9
kN/m? (0,4 t/m?) y el vehiculo de 589 kN (60 t)
[7,8].

2. En proyecto, se especificé un control
normal de los materiales e intenso de la ejecu-
cion. De este modo los factores de seguridad
utilizados en el célculo fueron:

Factor de minoracién de la resistencia del
acero: y, = 1,15.

Factor de minoracién de la resistencia del
hormigén: y, = 1,50.

Factor de mayoracion de las acciones: y, = 1,50.

3. El criterio de dimensionamiento de la
armadura de pretensado, segln la Normativa
actual EP-80, fue la verificacién del Estado
Limite de Fisuracién, (Clase II). Sin embargo,
al repasar la Nota de Cdlculo del proyecto, el
ingeniero detecta que, por error humano, no se
tuvo en cuenta el Coeficiente de Excentricidad
real, a flexién, del Vehiculo de la Instruccién,
que una vez evaluado es: C_ = 1,18.

Relativos a los datos de control de calidad durante
construccion

1. Los resultados de los ensayos de rotura a
compresién de probetas de hormigén son:

—Resistencia media a los 28 dias, f, = 420
kp/cm?, con una desviacién estandard de 34
kp/cm?. En consecuencia, el valor estimado de
la resistencia caracteristica es: f, . = 365
kp/cm?.

2. Los resultados de los ensayos de rotura del
acero de pretensado son:

—Limite de proporcionalidad medio, al
0,2%, f,_ = 18.200 kp/cm? y un coeficiente de
variacion del 3%. De este modo, el valor esti-
mado de f f = 17.100 kp/cm®.

yk, especificado - pyk, real




3. Los alargamientos de los cables durante la
operacién de puesta en tension se ajustan bas-
tante bien a los valores medios de proyecto,
habiéndose obtenido un coeficiente de varia-
cién de los alargamientos (cociente entre la des-
viacion estandard y la media) del 6%.

Relativos a la inspeccion in situ

1. El hormigén de la zona de compresidn de
centro vano y en la zona de anclajes no parece
dafiado.

Relativos a las cargas que el puente va a soportar

1. EI puente estd emplazado en un ramal de
acceso de la autopista, en un entorno industrial.
En los ultimos aforos, donde se ha controlado
la frecuencia de vehiculos pesados y sus pesos,
se ha constatado un alto valor de las cargas
reales de trafico y un porcentaje del 15% de
vehiculos pesados en el trafico total, concen-

trado especialmente en las horas punta. Se
estima un valor medio de 0,75 horas/dia labo-
rable en las que el puente estd en situacién de
atasco (totalmente lleno de vehiculos). Ello
supone una media mensual de 2.500 situaciones
de sobrecarga maxima, .con circulacién muy
lenta sobre el puente.

4. EVALUACION DE LA SEGURIDAD Y
FUNCIONALIDAD SEGUN LA NORMATIVA
ESPANOLA ACTUAL

La Normativa vigente actual en Espafia para
el proyecto de puentes de carretera construidos
con hormigén pretensado, de aplicacion al caso
que nos ocupa, es:

1. Instruccién de acciones a considerar en el
proyecto de puentes de carretera, de 1972 [7].

2. Instruccidn para el proyecto y la ejecucién
de obras de hormigoén pretensado, EP-80 [8].

EVALUACION DE LA SEGURIDAD

E.L.U. DE ROTURA POR FLEXION

/\

NORMATIVA ESPANOLA

VALORES CARACTERISTICOS Y
FACTORES DE SEGURIDAD

M; > Yy min (Mg, + My, + MV+Q)

¥f,min = 1,50

SECCION
CON 10 CABLES

SECCION
CON 9 CABLES

v = 1,55

7 =1,42

SEGURO NO SEGURO

NO
ACEPTACION
DE LA OBRA

ACEPTACION
DE LA OBRA

TEORIA DE LA FIABILIDAD

Mg1,Mg2,Mqy Mu
VARIABLES ALEATORIAS

Py = Prob[My < (Mg, + M, + Mg, r=50))

P] =107 & ﬁu,ma‘n =5,0

SECCION
CON 10 CABLES

B =12,1
P! ~ 10-3

SECCION
CON 9 CABLES

B = 10,7
Py ~ 10-26

SEGURO SEGURO

ACEPTACION
DE LA OBRA

ACEPTACION
DE LA OBRA

Fig. 4. Esquema de Evaluacién de la seguridad, con dos metodologias distintas. Estudio compara-
tivo del puente proyectado (10 cables) y el construido (9 cables). y, = Factor de Seguridad;
P, = Probabilidad de fallo; 8 = Indice de Fiabilidad.
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4.1. Evaluacion del Estado limite Gltimo de
rotura por flexién

Un esquema del proceso de evaluacién, que
se presenta seguidamente, se muestra en la
Figura 4 (parte izquierda).

Debido a la naturaleza de los dafios, pérdida
de armadura activa, el ingeniero decide simpli-
ficar el problema de evaluacién, verificando el
Estado Limite Ultimo de rotura por flexioén, en
particular en la seccién centro luz, al tratarse de
una losa isostatica, utilizando para ello las
acciones y coeficientes de ponderacién de la
actual Normativa espafiola. De este modo, se
deberd verificar:

M*u> yf(Mgl + Mg2 + Mq+Q) (1)

Los valores de los esfuerzos caracteristicos de
solicitacién en centro luz son:

—Momento de peso propio, M, = 15.618
kNm.

—Momento de carga permanente, M, =
3.754 kNm.

—Momento de sobrecarga repartida, 3,9
kN/m?, M, =3.753 kNm.

—Momento de sobrecarga del vehiculo de
589 kN, M, = 3.810 kNm.

Para ello, y como primer paso para la obten-
cion de la respuesta de la seccién, en términos
de momento Gltimo (Figura 5), se decide por
actualizar la geometria de la seccién (area de
armadura real) y las caracteristicas mecanicas
de los materiales, a partir de los datos del con-
trol de calidad durante construccién.

La respuesta ultima de la seccion, M*,
teniendo en cuenta las pérdidas reales de arma-
dura y resistencia del hormigén, considerando
una tension media, a tiempo infinito, del acero
de pretensado de 110 kp/mm? y los factores de
minoracién de resistencias de los materiales
para el hormigén y el acero, respectivamente,
y.=15yy,=L15es

M* = 38.347 kNm

Se puede determinar una estimacion del fac-
tor de seguridad frente a rotura por flexion, en
la hipétesis de sobrecarga méxima de trafico, a
partir de la expresion:

M*
Y= - , (2)
M, + M, +M_, )

El valor inicial de‘proyecto era: M* =41.752
kNm, con un factor de seguridad de y; . ..o =
= 1,55. ’

Con los valores de esfuerzos y respuesta
obtenidos, el factor de seguridad, suponiendo
una distribucién uniforme en rotura de las ten-
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siones debidas al Vehiculo de 60 t (C,, .= 1), en
la situacidn actual, es:

Y, = 1,42

El puente no presenta seguridad suficiente
frente a rotura. Si se quiere asegurar un y, = 1,5,
minimo exigido por la Normativa espafiola con
control intenso durante construccion, se debe
garantizar un incremento de momento ultimo
de la seccidn, de valor AM = 2.945 kNm, ello
supondria un refuerzo con, aproximadamente,
un area de acero estructural (A52) del orden de
50 c¢cm? (una chapa encolada, en el fondo del
tablero, de 2 mm).

4.2. Evaluacién de la funcionalidad

Un esquema del proceso de evaluacién, que
se presenta seguidamente, se muestra en la
Figura 6 (parte izquierda).

Se evaliia la funcionalidad y durabilidad de la
estructura, en términos de verificacion de las
tensiones normales en el hormigdn, por flexion.
El puente se dimensiond supuestamente en clase
11, adoptandose la armadura pasiva minima
requerida para este caso. De este modo se debe-
ria cumplir:

M, > M, + M, =19372kNm  (3)

descomp
M* >M, +M,+C, "My +M, =
® = 27610 KNm @)

Sin embargo, el error cometido al omitir el
Coeficiente de excentricidad a flexién, C,, da
lugar a la aparicién de fisuracion para la hip6-
tesis de méaxima sobrecarga. Es necesario, por
tanto, verificar el ELS de fisuracién controlada,
(segun art. 56.1 EP-80). Para ello, se debera cum-
plir la condicién (3) y la verificacion de que la
méaxima abertura de fisura, para el total de la
sobrecarga, W_, , no supera el valor limite W=
= 0,1 mm. Asi, se deberd verificar:

w_. <0,1 mm &)

Los valores del momento respuesta de la sec-
cién centro luz son:

El momento respuesta de descompresion es:
M* = 22.284 kNm.

descomp

El momento respuesta de fisuracion es: M* =
= 25.330 kNm.

Los valores iniciales de proyecto eran:
M* =25.209 kNm y M*_ = 28.270 kNm.

descomp

Es evidente que en el estado de descompresion
no se supera para las cargas permanentes. Sin
embargo, el valor calculado de la mdxima aber-
tura de fisuras, para la sobrecarga total es:
w_ . =0,24 mm. En consecuencia, el puente no
cumple, en su situacién actual, el Estado Limite
de Servicio de fisuracién controlada (Clase III).
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EVALUACION DE LA FUNCIONALIDAD

E.L.S. DE APARICION DE FISURAS
E.L.S. FISURACION CONTROLADA

/\

NORMATIVA ESPANOLA TEORIA DE LA FIABILIDAD

Ma,frecuente segun EUROCODIGO

E.L.S. APARIC. DE FISURAS E.L.S. APARIC. DE FISURAS

Maescomp > Vdescomp( Mg, + My, ) Mescomp > Ydescomp(Mys + Mg,)

Mo > ver (Mg, + My, + My i + Cezc Mg i) M. > Yer (Mg, + Mg, + My frecuente)
Vdescomp > 1 vy > 1 Ydescomp > 1 Yo > 1

SECCION
CON 10 CABLES
Ydescomp — 1,30

SECCION
CON 9 CABLES
Ydescomp = 1,15

SECCION
CON 10 CABLES

Ydescomp = 1,30

SECCION
CON 9 CABLES
Ydescomp = 1, 15

Yer = 1,02 Yer = 0,92

Yor = 1,60 Yer = 1,14

ACEPTACION

ACEPTACION ACEPTACION
DE LA OBRA

DE LA OBRA DE LA OBRA

NO CUMPLE

E.L.S. FISURACION
CONTROLADA ?

Wmaa: < Wlim - 0, Imm

NO CUMPLE

NO ACEPTACION
DE LA OBRA
Wma:: = 0, 24mm

Fig. 6. Esquema de Evaluacion de la Funcionalidad, con dos metodologias. Estudio comparativo
del puente proyectado (10 cables) y el construido (9 cables).

Yaescomp —Factor de Seguridad frente a descompresion.

v, = Factor de Seguridad frente a fisuracion.

W = Abertura de fisura.



El puente carece de suficiente seguridad frente a
la posibilidad de corrosién de armaduras.

4.3, Conclusiones

En el puente planteado en el ejemplo, la veri-
ficacion de la seguridad estructural y de la fun-
cionalidad de la estructura, segiin la Normativa
vigente, a partir de la verificacién de los Esta-
dos Limites con métodos semi-probabilisticos,
es decir, utilizando valores caracteristicos de
resistencia y acciones que hay que considerar y
los coeficientes de seguridad aceptados para el
proyecto de nuevas estructuras, comporta la
NO ACEPTACION DE LA ESTRUCTURA
EN SU ESTADO ACTUAL. En consecuencia,
se debera reforzar, asumir el riesgo de fallo
estructural, e incluso una posible demolicidn, en
funcion de una correcta evaluacién del coste
derivado de cada actuacién. Sin embargo, con la
estricta aplicacion de la Normativa, tampoco se
posee ningun criterio objetivo para evaluar dicho
coste, ya que en ningdn caso se puede conocer la
probabilidad de que se superen los Estados Limi-
tes que se han verificado [6].

(Existen otras alternativas para evaluar la
seguridad de la estructura de una manera mas
real y ajustada y que nos proporcionen criterios
validos (cuantificables econémicamente) para
decidir sobre su reparacién o sustitucién? La
Teoria de la Fiabilidad puede dar una respuesta
adecuada al problema planteado, ofreciendo un
criterio objetivo y mucho maés realista.

5. EVALUACION DE LA SEGURIDAD Y
FUNCIONALIDAD ESTRUCTURAL BASADA
EN LA TEORIA DE LA FIABILIDAD

A continuacién, se realiza una evaluacién
estructural, mediante las técnicas desarrolladas
en la Teoria de la Fiabilidad. El lector que no
esté familiarizado con la misma, puede encon-
trar una breve introduccién en los articulos [6]

y [9].

Se realiza el estudio comparativo del puente
en su estado real (9 cables) y segin la definicién
especificada en proyecto (10 cables). De este
modo, las diferencias del margen de seguridad
real para el puente con 9 cables y el que subyace
en la actual Normativa, puente correctamente
proyectado y construido con 10 cables, se hacen
patentes.

5.1. Hipotesis basicas y modelos tedricos
utilizados

Los modelos probabilisticos de solicitacién y
respuesta que vamos a emplear en la evaluacién
estructural estdn basados en los datos estadisti-
cos de que disponemos. En particular, valores
de resistencia de los materiales que intervienen
en obras de hormigbén armado y pretensado,
variaciones de la geometria, disposicién de las
armaduras, etc. Todos ellos han sido obtenidos
en una campafia experimental de toma de datos
en puentes existentes o de reciente construcciéon
en Espafia [10]. La evaluacién de los modelos
probabilisticos ha sido llevada a cabo, para el
caso concreto que nos ocupa, mediante pro-
gramas de simulacién numérica, de f4cil aplica-
cién con soporte informdtico [10] y [11]. Los.
resultados se muestran en la Tabla 1.

La evaluacién de los valores reales de los
esfuerzos producidos por la sobrecarga de tra-
fico, se ha llevado a cabo mediante un pro-
grama de simulaciéon (Figura 7), desarrollado
por R. Bez [12] y modificado para la utilizacién
de los datos reales de trafico espafioles de que
disponemos [10], facilitados por una concesio-
naria de Autopistas (ACESA) y la inclusién de
nuevos criterios de simulacién. Los resultados
aparecen también en la Tabla 1.

La determinacién de los valores de solicitaciéon
de la sobrecarga, para la evaluacién de los Esta-
dos Limites de Servicio, incluye los coeficientes de
excentricidad durante el proceso de simulacién.

La evaluacién de la respuesta de la secciéon

TABLA 1

Valores de solicitacién en términos de momento flector (kNm)
V = Coeficiente de Variacién (Desviacion tipica/Media)

Solicitaciones; momento flector en Centro Luz

Solicitacion Media A% Tipo distribucion
Peso Propio 15.618 0,05 Normal
Carga permanente 3.754 0,10 Normal
Sobrecarga de trafico (mensual) 5.405 0,056 Gumbel
Sobrecarga de trafico (anual) 5.725 0,053 Gumbel
Sobrecarga de trafico (a 50 aflos) 6.150 0,050 Gumbel
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Fig. 7. Distribucion estadistica del Momento en centro luz, asociado a un atasco (kNm).

(Figura 8) en términos probabilisticos, ha sido de més calidad que el previsto), sus diagramas
evaluada mediante el método de simulacién de tensiéon-deformacidn reales y los modelos pro-
Monte-Carlo [11], teniendo en cuenta los valo- babilisticos para tratar la incertidumbre en la
res de resistencia de los materiales obtenidos en geometria y la resistencia real de los materiales
el control de calidad (es decir, con un hormigén [10]. Los resultados se muestran en las Tablas 2
y 3.
TABLA 2

Valores de respuesta seccional en términos de momento flector (kNm)
Respuesta seccional (con 10 cables); momento flector en Centro Luz

Solicitacién Valor nom. (1) Media Desv. Tip. Tipo distribucion

M icomp (2) 25.210 24.640 1.080 Lognorm.
M comp (3) 25.930 25.340 1.150 Lognorm.
M, 28.270 29.100 1.330 Lognorm.
M, 41.750 53.710 1.750 Lognorm.

(1) Valor nominal, con valores caracteristicos y coeficientes de seguridad (EP-80).
(2) Momento de descompresion, segin criterio de la Normativa espafiola (EP-80).
(3) Momento de descompresidn, segiin criterio del Eurocédigo 2 [13].

TABLA 3

Valores de respuesta seccional en términos de momento flector (kNm)
Respuesta seccional (con 9 cables); momento flector en Centro Luz

Solicitacion Valor nom. (1) Media Desv. Tip. Tipo distribucion
L Miom (D -22.280 21.800 1.000 Lognorm.
Miccomp (2) 22.930 22.420 1.010 Lognorm.
M, 25.330 26.230 1.180 Lognorm.
M, 38.340 48.390 1.540 Lognorm.

(1) Valor nominal, con valores caracteristicos y coeficientes de seguridad (EP-80).
(2) Momento de descompresion, segun criterio de la Normativa espafiola (EP-80).
(3) Momento de descompresién, segun criterio del Eurocédigo 2 [13].
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Fig. 8. Respuesta seccional, centro luz, (10 cables). M, (A) y M., (B) (kNm).

El método utilizado para el célculo de la Pro-
babilidad de Fallo, P, o del Indice de Fiabilidad
asociado, B, segun la definicién de Hasofer-

5.2. Evaluacion de la seguridad frente a rotura por
flexion

Lind [13], es el FORM (First Order Reliability
Method) [1], con soporte informatico.

Un esquema del proceso de evaluacién, que
se presenta seguidamente, queda resumido en la
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Figura 4 (parte derecha).

Al tratarse de una estructura isostatica, el
estudio de la seguridad plantea la evaluacién de
la seguridad del puente en términos de probabi-
lidad de hundimiento debido a la rotura por
flexion en la seccién mas solicitada, el centro
vano. En el caso de una estructura hiperesté-
tica, con capacidad de redistribucién de esfuer-
z0s, habria que utilizar modelizaciones que tuvie-
ran en cuenta la respuesta del puente como sis-
tema [10]. Para ello se debe garantizar que, en la
vida 1til del puente y para el estado limite plan-
teado, el indice de fiabilidad obtenido tenga un
valor minimo de B, .- Los Cédigos de disefio
actuales suelen aceptar, en el proyecto de nuevas
estructuras, una probabilidad de fallo asociada a
un valor 8, . = 5,0, para una vida 1til de 50
afios. Este valor corresponde a la probabilidad
media de un riesgo natural de 107.

M=R—Q ©6)
R=M, %)
Q= (Mgl + Mg2+ Mq,Tzso) ®)

5.2.1. Seguridad inicial de la obra proyectada;
seccion con 10 cables

La seguridad real, en términos del Indice de
Fiabilidad, a partir de los modelos tedricos que
hemos deducido, en caso de que no se hubiera
producido pérdida de seccién de acero de pre-
tensado seria:

B, =121 P =10"

El valor tan pequefio de esta probabilidad de
fallo, nos viene a confirmar cémo el Estado
Limite condicionante en los puentes de hormi-
g6n pretensado no es el de rotura por flexion,
sino el de fisuracién. Al mismo tiempo, nos
confirma el porqué en Espafia aparecen tan
pocos casos, ninguno conocido por los autores,
de colapso de puentes disefiados con Normati-
vas recientes y correctamente mantenidos (sin
problemas de durabilidad), por actuacién de las
cargas de trafico, al contrario de lo que sucede
en otros paises, caso de EE.UU., que tienen un
B, inferior.

5.2.2. Seguridad de la obra construida; seccién con
9 cables

La seguridad real, en términos del Indice de
Fiabilidad, a partir de los modelos tedricos eva-
luados es:

B, = 10,7
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Ello equivale a una probabilidad de fallo, en
los 50 afios, del orden de 10, obteniéndose un
valor de B, mucho mayor a B, ; =5, con una
probabilidad de fallo que es del todo asumible y
mucho menor que el minimo cominmente
aceptado en una estructura. Como conclusion,
podemos decir que, a pesar de que el puente
tenga una seccién de acero menor a la de pro-
yecto, puede darse perfectamente como valido,
en relacién al posible colapso por flexion exce-
siva.

Un analisis de sensibilidad de la seguridad
estructural del puente frente a rotura por fle-
xi6n, debido a la pérdida de cables de preten-
sado, se muestra en la Figura 9. Obsérvese
coémo, para sélo 7 cables, caso en el que la veri-
ficacién con la Normativa actual espafiola nos
diria que el puente no es aceptable (y, = 1,1 <
< 1,5), el puente sigue teniendo una seguridad,
frente a rotura por flexidn, totalmente aceptable
y asumible (P, = 10™).

5.3. Evaluacién de la funcionalidad

Un esquema del proceso de evaluacién, que
se presenta seguidamente, queda resumido en la,
Figura 6 (parte derecha).

El estudio de la seguridad para garantizar el
Estado Limite de Servicio de fisuracién, implica
un estudio semejante al anterior. Sin embargo,
en este caso el criterio de cara a adoptar un
valor minimo del Indice de Fiabilidad B, ., no
es tan evidente. Algunos autores sugieren un
valor de /35‘ i = 1,0, en 50 afios, para los Estados
Limites de Servicio o bien un valor de 8 =

s, min.

= 3,5, para un periodo de referencia anual [14].

En nuestro caso, nos basaremos en la filoso-
fia contenida en los Eurocodigos [15, 16] para
la obtencidén de la probabilidad aceptable de
violacién del E.L.S. de fisuracién.

En la propuesta actual del Eurocddigo para
estructuras de hormigdn [15], se sugiere como
valor de disefio de las acciones variables, que se
debe tener en cuenta en la verificacion del
E.L.S. de descompresién, aquél que corres-
ponde con su valor frecuente. El Eurocédigo de
acciones [16] define el valor de una carga varia-
ble, a falta de mas datos, como aquél que se
supere 100.000 veces en 50 afios. Ello supone,
para nuestro caso particular, con 2.500 atascos/-
mes, el aceptar una probabilidad del 0,3% de
que se fisure la seccidn en un atasco, durante los
50 afios de vida util del puente, en el caso de que
las cargas permanentes y la respuesta fueran
deterministas, es decir, perfectamente conocidas.

Con objeto de verificar el cumplimiento del
ELS de aparicion de fisuras (Clase II), se va a
adoptar como criterio para la estimacién de la
carga frecuente de trafico, aquélla tal que sus
efectos (momento en centro luz) se ven supera-
dos un maximo de 100.000 ocasiones durante su
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vida 1til o un méximo de un 5% de las situa- M egia = 3.091 kNm, Coeficiente de
cioens de sobrecarga. Al disponer de un modelo variacion = 0,19 y M_ . = 1.480 kNm

estadistico para la variable aleatoria trafico,
podemos estimar el valor frecuente de dicho
momento, M como:

= 0,003, en 50 afios

q, frecuente®

Prob M, =M

qQ, frecuente]

Siendo Mq la variable aleatoria ‘“Momento en
centro luz asociado a una situacion de atasco’’, se
ha deducido que la cola de la funcién de distri-
bucién de probabilidad, se ajusta aceptable-
mente, en este caso concreto, a una distribucion
Logaritmico-Normal trasladada, con:

A partir de esta definicidn, el valor estimado
del Momento frecuente de sobrecarga, teniendo
en cuenta los coeficientes de excentricidad, es:

= 5.404 kNm

q, frecuente

La situacién que hay que verificar sera:

M,om > (M, + M) ©)

descomp

M, > (M, + M, + M (10)

q, frecuente)
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En el calculo de los momentos respuesta de la
seccién, se ha tenido en cuenta la resistencia a
tracciéon del hormigén, también tratada como
variable aleatoria.

De este modo, podemos definir los factores
de seguridad relativos al E.L.S. de aparicién de
fisuras, como: :

— Mdescomg ( 1 l)

yescom
desome (M, + M)

_ M, — (M, +M,)
M

q, frecuente

Yo (12)

En consecuencia, la seguridad de no superar
el ELS planteado, quedara garantizada para
unos valores de los factores de seguridad defi-
nidos, tales que:

ydescomp> 1 ycr > 1
5.3.1. Funcionalidad de la obra proyectada;
seccion con 10 cables

Los valores de los factores de seguridad del
Estado Limite de Servicio planteado, utilizando
la definicién de carga de trafico frecuente son:

ydescomp = 1’30
Y. = 1,60 »

De este modo, y segun la definicién de carga
frecuente del Eurocddigo [15], la estructura
tiene una fiabilidad suficiente, frente a la supe-
raci6én del E.L.S., de aparicidn de fisuras. ;Qué
probabilidad de fallo, es decir de superacion del
Estado Limite (ecuaciones 9 y 10) estd asociada
a los factores de seguridad evaluados? Para res-
ponder a esta cuestion debemos utilizar un tra-
tamiento de las variables que intervienen en las
ecuaciones 9 y 10 (del E.L.S. que hay que verifi-
car), como variables aleatorias, con los pardme-
tros estadisticos de acuerdo a la Tabla 1, y
tomando de dicha Tabla, para el momento
debido al trafico, los valores asociados al
periodo de referencia que queremos considerar.

El valor de B asociado al cumplimiento del
Estado Limite definido en la ecuacién 9 es:

ﬁdescompr: 3’74

El valor de B asociado al Estado Limite defi-
nido en la ecuacién 10, para un tiempo de refe-
rencia de 1 mes, es decir, tomando los esfuerzos
de sobrecarga de trafico maximos en un periodo
de referencia mensual, es:

= 2,68

Este valor de B_, mensual estd asociado a una
probabilidad de que la seccién se fisure, como
minimo una vez al mes, de: P, = 9,0 x 10",

ﬁ cr, mensual

5.3.2. Funcionalidad de la obra construida;
seccion con 9 cables

Los valores de los factores de seguridad del
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Estado Limite de Servicio planteado, utilizando
la definicién de carga de trafico frecuente son:

= 1,15

y descomp

Y., = 1,14

De este modo, a partir de la definicién de las
cargas frecuentes de trafico existente, se verifica
el Estado Limite de aparicion de fisuras (Clase
II) y, por tanto, a pesar de la pérdida de un
cable, el puente sigue cumpliendo las condicio-
nes para las que fue proyectado (recuérdese que
el puente estaba proyectado en Clase II) y por
tanto no es necesaria ninguna actuacion. La
fiabilidad de superar los Estados Limites plan-
teados es:

El valor de B para el Estado Limite definido
por la ecuacion 9 es:

ﬁdcscompr = 2’12

El valor de B para el Estado Limite definido
por la ecuacién 10, para un tiempo de referencia
de 1 mes, es:

=098

Asi, la probabilidad de que, en un mes, la
seccion se fisure como minimo una vez es: P, =

= 15%.

Con estos valores de la probabilidad de fallo,
podriamos entrar en una funcién que estimase
el coste econdmico de la situacion de fallo [6],
que nos permitiria decidir qué actuacién (labo-
res de inspeccidén y mantenimiento que hay que
realizar e intervalo de tiempo entre dos inspec-
ciones) proporcionaria el coste minimo.

ﬁ cr, mensual

6. CONCLUSIONES

La problematica, a nivel de ejemplo, que
hemos presentado nos permite extraer las
siguientes conclusiones:

1. La evaluacién de la seguridad y funciona-
lidad de puentes existentes, en términos de pro-
babilidad de fallo, o del Indice de Fiabilidad, B,
permite disponer de un criterio realista y obje-
tivo de cara a decidir las tareas de reparacion,
sustitucién u otras actuaciones, ante distintas
patologias que afecten a la pérdida de capacidad
portante o a la durabilidad de los materiales.

2. La teoria de la fiabilidad estructural es
una herramienta eficiente en los procesos de
toma de decisiones en la gestién de infraestruc-
turas. Se presenta como una técnica imprescin-
dible para la evaluacion racional de la seguridad
y funcionalidad de obras de fabrica en servicio.
La técnica empleada suscita especial interés,
debido a la edad avanzada de un gran nimero
de puentes existentes.

3. El ejemplo mostrado permite demostrar la
eficacia del método propuesto, en la evaluacion



de un puente con problemas de pérdida apa-
rente de capacidad portante, al compararlo con
los criterios que pueden deducirse de la Norma-
tiva actual.

4. En un puente hiperestatico, las discrepan-
cias aqui observadas en la aplicacién de los dos
métodos utilizados en la evaluacién serian
todavia mucho mas evidentes y criticas, espe-
cialmente en la verificacion de la seguridad
frente a rotura por flexidén, debido al incre-
mento de la relacién entre esfuerzos de sobre-
carga y esfuerzos debidos a peso propio y carga
permanente.

5. Los modelos de sobrecarga y los factores
de seguridad de la Normativa vigente, garanti-
zan una seguridad, frente a Estado Limite
Ultimo de rotura por flexién, que en el caso de
puentes son muy elevados. Es evidente, en conse-
cuencia, la conveniencia de una revisién de los
factores de seguridad y modelos de sobrecarga
adoptados y mds todavia cuando se trata de la
evaluacion de puentes existentes. Esta revision
debe incluir la extensidon y actualizacién de las
bases de datos utilizadas a tal fin.

6. Aparece la necesidad de definir, clara-
mente, los criterios y fendémenos fisicos que
subyacen en la consideracién de las sobrecargas
y factores de seguridad que se deben utilizar en
la verificacion de los Estados Limites de Servicio,

en estructuras de hormigén armado o preten-

sado.

7. La utilizacion de las técnicas mostradas
carece de todo sentido si no se dispone de una
base de datos suficiente, relativa a la considera-
cién de la incertidumbre inherente a las varia-
bles que intervienen en los modelos de solicita-
cién y respuesta. Estos pueden ser posterior-
mente actualizados, a partir de inspecciones in
situ, ensayos de laboratorio, mediciones reales
de trafico, etc., en la obra concreta que se vaya
a evaluar. Se est4 llevando a cabo un esfuerzo
importante en este sentido [10], con objeto de
facilitar su uso en nuestro pais.

8. Existen, en la actualidad, suficientes
herramientas de trabajo para evaluar acepta-
blemente los modelos de solicitaciéon y res-
puesta que se deben utilizar en la evaluacion de
puentes existentes, a partir de técnicas de simu-
lacién numérica y datos experimentales [10]. Asi-
mismo, existen métodos de calculo que permi-
ten la determinacién del Indice de Fiabilidad 8,
para un Estado Limite definido, sin suponer un
excesivo esfuerzo de calculo, con ayuda de
soporte informatico.

9. Debido a la elevada seguridad frente a
rotura por flexién que presentan los puentes de
hormigén pretensado, la no consideracién de
los coeficientes de excentricidad a flexién en el
proyecto, no conlleva, en general, una pérdida
de capacidad portante preocupante. Sin embargo,
ello puede comportar una variacién, significa-
tiva en muchos casos, del comportamiento en

servicio del puente, frente a estados de maxima
sobrecarga, con la aparicién de fisuraciéon que
puede no haberse tenido en cuenta en la dispo-
sicién de la minima armadura pasiva y, en con-
secuencia, dar lugar a la aparicién de problemas
de durabilidad.

10. Los resultados derivados de este articulo
no deben ser extrapolados, en ningln caso, para
otras tipologias estructurales (otras tipologias
de puentes, depdsitos, edificacion, etc.), donde
la calidad de la ejecucidn, acciones y modelos de
sobrecarga, calidad de los materiales utilizados,
mecanismos resistentes, factores de seguridad,
control de proyecto y ejecucioén, etc., pueden ser
muy diferentes al caso estudiado. Por otra
parte, los modelos probabilisticos utilizados
han sido ajustados a un caso especifico.

11. Losresultados obtenidos en el calculo de
las probabilidades de fallo no tienen en cuenta
el error en los modelos tedricos utilizados para
la evaluacién de la respuesta o solicitacion, muy
precisos en la actualidad. Asimismo, no se
incluye el posible error humano (una de las
causas principales de colapso de estructuras)
que en términos generales puede incrementar la
probabilidad de colapso en 2 érdenes de magni-
tud.

12. El proyectista no deberia temer tanto por
el posible colapso de las estructuras que cons-
truye sino mas bien por aspectos relacionados
con la funcionalidad (aparicién de fisuras,
vibracién excesiva bajo sobrecarga, durabilidad
de la obra, etc.), en definitiva la calidad de la
estructura. El ejemplo estudiado nos permite
concluir que se deberian verificar quiza de una
forma mas laxa los ELU a cambio de un mayor
rigor en la comprobacion de los ELS con mode-
los y posibles factores de seguridad mas realis-
tas. Por otra parte, nos podriamos preguntar:
. Qué sentido tiene abordar fenémenos relacio-
nados con los ELS con factores de seguridad
asociados a ELU?
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RESUMEN

Se presenta una metodologia de evaluacién
estructural de un puente existente, basada en la
teoria de la fiabilidad estructural, con objeto de
disponer de criterios objetivos y mas cercanos a
la realidad, a fin de garantizar la seguridad y
funcionalidad de un puente de hormigdn pre-
tensado con problemas de pérdida aparente de
capacidad portante. Se compara esta metodo-
logia con la propuesta por la Normativa espa-
fiola existente, en la actualidad, para el pro-
yecto de nuevas obras.

Mientras los criterios de verificacion y
evaluacién basados en planteamientos semi-
probabilistas, mediante la utilizacion de la
Normativa vigente, no satisfacen los distintos
Estados Limites (de servicio y ultimo de rotura
por flexién), se observa como la aplicacion de
criterios basados en la Teoria de la Fiabilidad, y
una correcta actualizacion de los parametros
resistentes y de solicitacidon, permiten prever el
comportamiento adecuado de la obra durante
su vida util, con una probabilidad asumible.

SUMMARY

A methodology for structural evaluations of
existing bridges is presented based on the Relia-
bility Theory, in order to obtain objective and
realistic criteria to assure the safety and servi-
ciability of reinforced and prestressed concrete
bridges with apparent affected load carrying
capacity. This methodology is compared with
the proposed by the current Spanish Code for
structural design.

The available criteria using semi-probabilistic
methods, design Code, do not satisfy the Servi-
ciability and Ultimate Limit States. However,
the criteria based on the Reliability Theory and
the correctly updating of the resistance and load
parameters involved allows to expect a correct
behaviour of the bridge during its life time with
an acceptable failure probability.
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El pretensado exterior en puentes de hormigoén:
dos perspectivas de una misma técnica

Gonzalo Ramos y Angel C. Aparicio
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E.T.S. ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona

1. INTRODUCCION

La historia del pretensado exterior como téc-
nica de construccidén de puentes sc remonta al
comienzo mismo de la aplicacion del hormigén
pretensado. El ingeniero aleman Franz Dis-
chinger patentd, en 1934, un sistema de preten-
sado exterior [1]. La motivacién que le impulsé
a disefiar este sistema fue su preocupacion ante
las deformaciones diferidas y la fatiga del acero
activo. Por ello, proyect6é un sistema que per-
mite el retesado y la sustitucion del pretensado.
Este sistema fue aplicado al puente de Adolf
Hitler en Aue, Sajonia, que permanecce abierto
al trafico en la actualidad, sin apenas repara-
ciones [2].

Tras algunas realizaciones en el decenio de
los 50, entre las que hay que destacar el puente
sobre el rio Duero en Almarail, Soria, proyecto
de E. Torroja y A. Pdez [3], los reiterados fraca-
sos por problemas de corrosiéon hicieron que
esta técnica cayera en el olvido. Pero, al princi-
pio de los 80, resurgi6 en Estados Unidos con la
construccién del puente del Long Key [4], y en
Francia, con los puentes de Aiguilly, Bléré y
Kouilou [5, 6, 7].

La difusion del pretensado no inyectado para
estructuras especiales, sirvié de base para la
reintroducciéon del pretensado exterior. Las
principales causas de esta difusién fueron:

i) Su utilizacion en edificios de contencidn de
centrales nucleares, segun técnica norteameri-
cana, aprovechando las ventajas que ofrece en
cuanto a inspeccién y posible retesado.

ii) La necesidad de refuerzo y reparacion de
diversos puentes construidos mediante la téc-
nica de los voladizos sucesivos.

A partir de esta experiencia, se produjo la
reaparicién del pretensado exterior, aunque las
motivaciones fueron radicalmente distintas.

En Estados Unidos, la funcién objetivo para
la optimizacién estructural es el coste de cons-
truccién. Por este motivo, en el rango de las
luces medias, la tipologia mas ampliamente uti-
lizada en los afios 70 era la de tablero de vigas
estandar de la AASHTO, con losa superior de
compresion. Esta tipologia estd muy industria-
lizada, llegandose a utilizar la losa de compre-
sién directamente como capa de rodadura, con
lo que se consiguen costes muy bajos (1). Por
tanto, la Gnica posibilidad de desarrollo de nue-
vas técnicas es la disminucién de costes y éste ha
sido el eje del desarrollo del pretensado exterior.

En Francia, las primeras realizaciones fueron
en puentes construidos mediante el método del
empuje del dintel. El pretensado exterior se uti-
liz6 primero como pretensado centrado de
construccién y posteriormente con un trazado
antagdnico al definitivo, centrando la resultante
durante la construccion. Esta cualidad del pre-
tensado exterior, su capacidad de ser ficilmente
desmontado y, por ende, reemplazado, ha
impulsado su utilizacion.

La descongestion de las almas, al retirar las
vainas, aporta también un doble beneficio:
mejora la calidad del hormigonado y disminuye
los espesores necesarios. Ademds, los tendones
son facilmente inspeccionables y reemplazables,
siendo, asimismo, sencillo el refuerzo de una
estructura mediante pretensado adicional.

Todas estas ventajas han extendido el uso de
esta técnica, siendo de general aplicacién en
todos los puentes de gran luz franceses cons-
truidos actualmente, en combinacién o no,
con un pretensado interior clasico; y también en
puentes alemanes, ingleses e italianos.

En este articulo pretendemos dar una visidén
general de ambas perspectivas (la americana y

(1) En el altimo ejercicio, los puentes de tablero de vigas
construidos por la Administracion del estado de Texas
han tenido un coste medio de 28 $ por pie?, lo que
equivale a 30.000 ptas./m? (jpuente completo!).
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Fig. 1. Perspectiva de la seccion longitudinal del Long Key Bridge, Florida.

la europea), tanto en aspectos de disefio como
tecnoldgicos.

2. DISENO DE PUENTES CON
PRETENSADO EXTERIOR.
PERSPECTIVA AMERICANA

2.1. Caracteristicas basicas

Como ya hemos sefialado, la técnica del pre-
tensado exterior se utiliza en Estados Unidos
para puentes de luces medias. Estas son las
caracteristicas principales de dichos puentes:

a) Son tableros de seccidn cajon, construidos
por dovelas prefabricadas. Normalmente, sélo
se utiliza esta técnica para viaductos de gran
longitud, donde el nimero de dovelas que haya
que ejecutar sea elevado.

b) La construccioén es vano a vano. Se reali-
zan vanos completos, apoyados o colgados de
una celosia metalica, la cual se desplaza por
flotacién, desmontandola y montandola, o de
forma automévil.

¢) Las juntas entre dovelas, tradicionalmente
impregnadas de resina epoxy, se convierten en
juntas secas cuando no hay posibilidad de hela-
das.

d) La desviacion de los tendones se realiza
uno a uno, mediante pequefios bloques de des-
viacion en la union alma-forjado inferior.

e) El pretensado es exclusivamente exterior,
para reducir al minimo los espesores de hormi-
gon.

f) La proteccién de los tendones frente a
corrosién se realiza mediante inyeccién de mor-
tero de cemento. La tecnologia utilizada no
permite la sencilla sustitucién del tendén, como
comentaremos mas adelante.

g) El anclaje del pretensado se realiza en las
traviesas sobre pila. El anclaje es pasivo en la
traviesa del lado de puente ya construido y
activo en el lado libre. De esta forma, es sencillo
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colocar los gatos de tesado de tendones muy
potentes, ideales para disminuir operaciones,
dispositivos de anclaje y desviacién, y evitar
congestiones geométricas.

h) Se ejecuta una junta himeda entre el vano
ya construido y el nuevo vano, antes de proce-
der al tesado de éste.

Estas caracteristicas aqui descritas, pueden
observarse en el primer puente de esta genera-
cién, el Long Key Bridge {4, 8] (fig. 1, foto 1).

Foto 1. Vista de la construccion del Long ‘Key
Bridge, Florida.



Desde la construccién del Long Key, la téc-
nica ha evolucionado en bastantes de los aspec-
tos mencionados anteriormente.

2.2. Evolucion en el esquema estatico

En cuanto al procedimiento constructivo, la
primera evolucién fue hacer resistentes los
tableros, frente a peso propio, en un esquema
estdtico biapoyado.

El coste de una obra depende de forma
directa del tiempo de utilizacién de la celosia
sobre la que se apoyan las dovelas. Cualquier
método que disminuya el tiempo de utilizacién
de esta celosia por vano construido es econémi-
camente favorable. Asi, las juntas entre vanos
se ejecutan posteriormente, pudiéndose realizar
el tesado y, por tanto, el descimbrado, nada
mas terminada la colocacién de las dovelas
sobre la celosia. Este método es el aplicado en la
construccién de la denominada “Y” de San
Antonio, Texas (fotos 2 y 3).

La siguiente evolucion es inmediata. La utili-
zacion de cajones continuos para luces medias,
lleva a cantos muy pequefios. En estas condi-
ciones, la colocacion del pretensado en el inte-
rior del cajén es muy dificil y laboriosa. Por
ello, el canto viene fijado, més por condiciones
de trabajabilidad en el interior del cajon que
por condiciones estructurales, por lo que,
actualmente, se esta proyectando con relaciones
canto/luz de 1/15 <+ 1/17 para puentes de
carretera. Si a esto afiadimos que a peso propio
ya trabajan en esquemas biapoyados, la solu-
cion evidente es realizar tramos que tabajen
siempre de forma simplemente apoyada.

La adopcién de un esquema biapoyado eli-
mina también los esfuerzos térmicos de la
estructura. Estos esfuerzos térmicos son impor-
tantes en amplias zonas de Estados Unidos y se
da la circunstancia de que los Estados Limites
de Servicio son los condicionantes en el cilculo.
Con el tren de cargas de la AASHTO [9] y los
coeficientes de mayoracion alli impuestos para
ELS y ELU, los puentes con pretensado exte-
rior vienen condicionados, en su dimensiona-
miento, por los requisitos exigidos por los Esta-
dos Limites de Servicio.

Para evitar la profusion de juntas a que esto
llevaria, se ejecutan losas de continuidad entre
los tramos, tal como se hace para tableros semi-
continuos de vigas. Esta solucion se ha adop-
tado en un tramo de la ““Y”’ de San Antonio, y
es la aprobada para dos viaductos paralelos, de
mas de 20 m de anchura y de 4 km de longitud
cada uno, en Austin, Texas.

2.3. Evolucion en las juntas entre dovelas
La colocacidn de resina epoxy entre dovelas,

ha tenido siempre tres razones fundamentales:

a) Asegurar la estanqueidad de las juntas,
para asi proteger los cables de pretensado que
las atraviesan.

b) Lubrificar las superficies en contacto,
para una mas sencilla conjuncién de las dovelas.

¢) Garantizar un contacto continuo entre
dovelas, a pesar de las microimperfecciones.

Las dos primeras razones desaparecen con la
utilizacién de esta técnica. De un lado, ya no es

Foto 2. Vista general de un ramal de la "Y” de San Antonio, Texas.
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Foto 3. Posicionamiento de dovelas en un ramal de la “Y” de San Antonio, Texas.

necesario asegurar la estanqueidad, pues los
tendones van protegidos independientemente
del hormigén circundante. Del otro, la coloca-
ci6én de las dovelas sobre una celosia, que per-
mite una sencilla nivelacién, hace mas fécil la
conjugacion de las mismas.

Ademas, ningtn cddigo consideraba que la
resina colaborara a la resistencia a flexién o a
cortante de la estructura.

La supresion de la resina acelera mucho la
ejecucién, no tan sélo por el tiempo necesario
para impregnar la junta, sino, sobre todo, por la
dependencia climatologica. También se evita el
riesgo de una mala aplicacién, no mezclando,
por ejemplo, los dos componentes de la resina,
lo cual ha sucedido en algiin puente norteame-
ricano.

Ante este cimulo de circunstancias, se proce-
dié a ejecutar juntas secas en todos los viaduc-
tos en que la inexistencia del peligro de heladas
lo permitiera.

Pero el comportamiento de algunos de estos
puentes con juntas secas ha provocado un
replanteamiento del problema. Estos han sido
los defectos observados:

a) Al no colocarse resina, el contacto entre
las dos caras de las juntas no es uniforme, sino
discreto. Al pretensarse la estructura, el drea de
contacto es menor de la esperada, con lo que
crecen las compresiones y aparecen zonas loca-
les de aplastamiento.

b) La existencia de vehiculos pesados, con
sobrecarga superior a la del tren de cargas ame-
ricano (muy habitual en trafico de corto reco-

70

rrido), ha hecho que muchas de esas juntas
sufrieran descompresién y apertura, inicidndose
un proceso de fatiga. Incluso se han llegado a
introducir objetos extrafios (papeles) en las jun-
tas, provocando mayores discontinuidades en el
contacto.

De forma concomitante, se han desarrollado
ensayos que demuestran que la resina si cola-
bora de forma significativa, tanto a la resisten-
cia a esfuerzos cortantes [10], como al aumento
del momento de apertura de juntas [11].

Por todo ello, en numerosos estados se ha
prohibido explicitamente la utilizacién de jun-
tas secas. A nivel nacional, la AASHTO ha
introducido en su normativa [12], una penaliza-
cién a las estructuras construidas con este tipo
de juntas.

Asi, los coeficientes de minoracién de la res-
puesta seccional (¢) dependen del tipo de junta
y del pretensado.

—

@, ¢

Flexion | Cortante

Pretensado adherente:
Juntas con epoxy o
juntas himedas 0,95 0,85

Juntas secas 0,90 0,70

Pretensado no adherente
o parcialmente

adherente:
Juntas con epoxy o
juntas humedas 0,90 0,80

Juntas secas 0,85 0,65




La idea que impulsa esta normativa es la de
“castigar” los puentes con juntas secas y pre-
tensado totalmente exterior, por los problemas
de durabilidad que presentan. Se observa, pues,
una evoluciéon hacia estructuras que, mante-
niendo su condiciéon de resultar econdmicas,
aseguren también una vida 1til prolongada.

3. DISENO DE PUENTES CON
PRETENSADO EXTERIOR.
PERSPECTIVA EUROPEA

3.1. Planteamiento basico

En Europa, el desarrollo del pretensado exte-
rior se ha producido basicamente en Francia,
aunque también hay realizaciones en la mayoria
de paises europeos.

El objetivo buscado ha sido la mejora de la
calidad de las estructuras y, por tanto, de su
durabilidad. Esta mejora de calidad puede divi-
dirse en varios apartados:

a) Mayor sencillez de hormigonado de las
almas, al eliminar las vainas.

b) Control total del proceso de inyeccién. La
accesibilidad de toda la longitud del tendén
permite asegurar una perfecta inyeccién.

¢) Posibilidad de inspeccion visual directa de
los tendones, permitiendo un seguimiento con-
tinuado de la situacién de los mismos.

d) Posibilidad de reemplazo de los tendones
con problemas y facilidad de refuerzo en caso
necesario.

Este diferente objetivo global ha permitido

sy

b— En servicio

Fig. 2. Trazado del pretensado exterior
definitivo y del pretensado exterior antag6-
nico provisional durante construccion.

la utilizacién de esta técnica en puentes muy
diversos, sin haberse circunscrito a una tipolo-
gia 0 a un método constructivo: vano a vano,
empuje del dintel, voladizos sucesivos, etc.
Ademas, se ha utilizado tanto para tableros
monoliticos como para tableros con juntas
impregnadas con epoxyv.

Es mas, esta técnica ha permitido la mejora
de algunos de estos métodos de construccidn.
Asi, por ejemplo, la utilizacién de tendones
provisionales antagdnicos a los definitivos ha
evolucionado el método de empuje del dintel,
permitiendo reducir cantos, y por tanto, el peso
de la estructura (fig. 2).

También han aparecido tipologias transver-
sales imposibles con un pretensado convencio-
nal, cual es el caso de los puentes con almas en
celosia (metalica o de hormigén) [13, 14] y de
los puentes con alma de chapa plegada [15]
(foto 4).

Foto 4. Vista general de los viaductos de Sylans y de Glaciéres.
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3.2. Trazado de pretensado

El rango de luces de utilizacién del preten-
sado exterior es muy amplio, abarcando desde
puentes de luces medias a puentes de gran luz.
En estos ultimos, es necesaria una fuerza de pre-
tensado elevada que se obtiene mediante nume-
rosos tendones de gran potencia y suele
emplearse en combinacién con un pretensado
convencional.

El problema que se plantea es como desviar
tantos tendones. La solucién americana, de
desviacion tendén a tenddn, es complicada
pues el nimero de tendones provocaria una
gran congestiéon geométrica, y también unas
fuerzas de desviacién horizontales importantes.

La solucién que se ha adoptado en la mayo-
ria de los casos es la de desviar todos los tendo-
nes en dos secciones por vano (fig. 3). De esta
forma se evitan desviaciones en planta y se
minimizan los problemas geométricos. A cam-
bio, la desviacién de un niimero elevado de ten-
dones no permite la utilizaciéon de pequefios
bloques, sino que requiere la ejecucién de dia-
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ARLLRRRRNY

(1

AIILT1IT11TH1HILLTLLLSLLLLLLR AL LR SR R RN

ANRAY
SOSANN

ALLATILESTLEIHLTLIRIG LT LGRS HALLLLR LA LR U A LR RU RSN

Fig. 3. Trazado de pretensado desviando
tendon a tendén mediante bloques de des-
viacion (perspectiva americana) frente a
trazado con dos diafragmas de desviacion
(perspectiva europea).

Foto 5. Diafragmas de desviacion.
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fragmas de desviacién (foto 5).

Los diafragmas presentan dos problemas de
dificil solucion:

a) La compleja industrializacién de su cons-
truccién: Son siempre elementos singulares vy,
por tanto, introducen distorsiones en el proceso
de ejecucién del tablero.

b) Poseen un peso elevado, que disminuye
considerablemente la ganancia de peso debida
al menor espesor de las almas.

Una consecuencia de la utilizacién de dia-
fragmas, que debe ser considerada en el célculo,
es la pérdida de excentricidad del pretensado en
centro luz para estados avanzados de carga. La
mayoria de puentes consiruidos no disponen de
diafragma en centro luz, para evitar incremen-
tar el peso en una seccion tan critica, pero al
alcanzar deformaciones importantes la efectivi-
dad del pretensado disminuye (fig. 4).

3.3. Zonas de anclaje

Otro apartado complejo, dentro del proyecto
de estructuras con pretensado exterior, es el dise-
fio de las zonas de anclaje. La transmision de la
fuerza de anclaje hace necesaria la utilizacion de
dispositivos masivos, cuyo peso impide situar-
los en las zonas de vano. Por ello, excepto en
contadas ocasiones, el anclaje de los tendones se
realiza en las traviesas sobre pila o estribos.

Si el nimero de tendones que hay que anclar
es pequefio, no existen problemas geométricos;
pero si se estd proyectando un puente de gran
luz, el nimero de tendones provoca una conges-
tién muy importante.

Este problema se ve agravado por dos cir-
cunstancias:

a) La utilizacién de tendones de gran poten-
cia exige, excepto en el caso de monotorones




Fig. 4. Pérdida de excentricidad, en centro luz, con la deformacion.

autoprotegidos, potentes gatos, de gran diame-
tro y peso. Debe pues preverse espacio sufi-
ciente para situar estos gatos, con suficiente
facilidad, detras de los anclajes.

b) La utilizacién de pretensado reemplazable
conlleva, en algunas tecnologias, la necesidad
de espacio detras de los anclajes para alojar las
longitudes de cable libre necesarias para poste-
riores retesados o destesados.

Una de las soluciones que se han intentado ha
sido la extensiéon de los tendones sobre dos
vanos. De esta forma puede reducirse el
ntimero de anclajes a la mitad. El problema es
que, al finalizar la construcciéon de un vano en
un procedimiento evolutivo, no puede darsele a
éste mas que la mitad del pretensado total. Esto
complica algunos métodos de construccion,
como el de vano a vano y el de empuje del dintel.

4. TECNOLOGIA DEL PRETENSADO
EXTERIOR

Como ya hemos subrayado, la caracteristica
principal del pretensado exterior, desde la pers-
pectiva europea, es su capacidad de ser reem-
plazado en caso de problemas de corrosiéon. En
cambio, en Estados Unidos esta posibilidad no
es contemplada. Por tanto, los sistemas de pre-
tensado se pueden separar perfectamente en sis-

temas no reemplazables y sistemas reemplaza-
bles.

4.1. Sistemas no reemplazables

Los sistemas no reemplazables se basan en la

tecnologia clasica del pretensado; es decir, ten-
dones formados por cordones en el interior de
una vaina e inyectados con mortero de
cemento. La finica diferencia estriba en el mate-
rial de la vaina, que para el pretensado exterior
es de polietileno de alta densidad. En las zonas
de anclaje y desviacién, la vaina es sustituida
por un tubo metalico embebido en el hormigon.

La principal ventaja de esta tecnologia es la
amplia experiencia que existe, que asegura una
buena durabilidad. Su inconveniente, ya sefia-
lado, es la dificultad, que no imposibilidad, de
reemplazo.

4.2. Sistemas reemplazables

Los sistemas reemplazables mas utilizados
son:

a) Sistema de doble vaina. Consiste en una
vaina continua de polietileno de alta densidad,
inyectada de mortero de cemento, que en los
desviadores y trompetas de anclaje discurre por
el interior de un tubo metalico embebido en el
hormigén. De esta forma, la vaina no esta
adherida al hormigén en ningun punto y puede
sustituirse facilmente. Para retirar un tendén,
debe procederse primero a cortarlo, lo que evi-
dentemente provoca muy bruscos retrocesos de
las placas de anclaje. Por tanto, su sustitucion
es una operacion, cuanto menos, delicada.

b) Sistema de pretensado inyectado con un
producto blando. Este sistema consiste en ten-
dones con vaina de polietileno entre desviado-
res y tubo metdlico en éstos y en los anclajes,
pero inyectados con un producto del tipo grasa
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Foto 6. Tendon inyectado con cera petrolera en vaina de fibra de vidrio.

o cera petrolera. Si se deja una longitud libre de
tendén suficiente, protegida mediante un cilin-
dro relleno del producto de inyeccidn, pueden
retesarse o destesarse de forma sencilla y sin
peligro, en cualquier momento de la vida ttil de
la estructura. Los inconvenientes provienen del
proceso de inyeccién, pues ésta debe ser en frio
y a alta presién, o a baja presién pero en
caliente, y del coste, tanto del producto de
inyeccién, como del material de la vaina (debe
resistir o altas temperaturas o alta presion).
Ademids, el proceso de inyeccién no estd exento
de riesgos, dados los vapores toxicos que ema-
nan de estos productos (foto 6).

¢) Sistemas de monotorones autoprotegidos.
Se han utilizado dos sistemas: monotorones
individuales y monotorones agrupados en una
vaina inyectada con mortero de cemento. El
primer sistema ha sido usado en pocas ocasio-
nes, por los problemas de corrosion derivados
de las microfisuras de la vaina de los monoto-
rones, debidas a transporte y colocacion. El
segundo sistema ha sido mas utilizado, pues
asegura un buen comportamiento frente a la
corrosién. El procedimiento de sustitucién es
muy simple. Primero se procede al destesado
del tend6n, para lo cual hay que prever longitu-
des libres de los monotorones. Este destesado se
puede realizar mediante un gato unifilar, siem-
pre mas ligero y manejable. En segundo lugar
se desmonta el tendoén, siendo necesario el
haber colocado doble vaina en desviadores y
anclajes. Su principal inconveniente es que los
tendones resultan pesados y de gran didmetro
(foto 7).

También se han utilizado otros sistemas,
como cables galvanizados, pero siempre actuan-
do como pretensado provisional.
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Foto 7. Seccién de un tendén formado por
monotorones autoprotegidos agrupados en
una vaina inyectada con mortero de cemento.

La gran desventaja, general a todos estos sis-
temas, es su elevado precio, que puede repercu-
tir en un incremento del precio del pretensado
equivalente a un 2 a 3% del precio total del
tablero [16].

5. NORMATIVA

El altimo punto que vamos a tratar es el de
las normativas que regulan el proyecto de estas
estructuras. No nos detendremos en los detalles
constructivos, mucho méas desarrollados en las
normativas americanas, sino que abordaremos
los aspectos de célculo.

El pretensado exterior es un pretensado no-



adherente y, por tanto, el incremento de tension
en rotura no coincide con el obtenido a partir
de la compatibilidad de deformaciones a nivel
seccional. Este incremento de tension, sélo se
puede obtener teniendo en cuenta la deformada
global de la estructura, la posicion de los puntos
de desviacién y el valor del coeficiente de roza-
miento en estos dispositivos.

Por ello, el calculo exacto es complejo, siendo
necesario un andlisis no lineal, mecénico y
geométrico, que estamos abordando en la
actualidad [17].

Las normativas americanas dan valores para
este incremento de tensidn, obtenidos mediante
experimentacién, mientras que las europeas lo
consideran nulo a falta de un analisis exacto.

La normativa del American Concrete Insti-
tute (A.C.1.) [18] indica lo siguiente:

Siendo:
fPS: Tensidén en el acero activo en rotura.

f_: Tension en el acero activo a tiempo infi-
nito, para luz/canto << 35

P
=f_+ 10.000 + —* i
f,, =, + 10.000 + T . (psi)
f<f
ps Py
£, <f, +60.000 (psi)

con f el limite eldstico del acero activo, °_ la
resistencia a compresion del hormigén y p, la
cuantia mecénica de pretensado, definida como
el cociente entre el 4rea de acero activo y el
ancho de la cabeza de compresién multiplicado
por el canto util.

Para luz/canto = 35

£
£ =f, +10.000 + —= i
ps se 300 ) (p51)
£ <f
ps py
£, <f, +30.000 (psi)

La normativa de la American Association of
State Highway and Transportation Officials
(A.A.S.H.T.O.) [9] indica:

f =f + 15000 (psi)

s

La normativa de la Canadian Standards
Association (C.S.A.) [19] indica:

ps

£o=f +725 (%T%) (psi)
1

€

con ¢, = profundidad de la fibra neutra

I, = Longitud del tendén entre anclajes, divi-
dida por el niimero de rétulas plasticas necesa-
rias para desarrollar un mecanismo de rotura en
el vano en estudio.

Estas normativas han demostrado supra e
infravalorar el incremento real de la tension,
medida en los ensayos realizados en diversos
laboratorios mundiales.

6. CONCLUSIONES

El pretensado exterior es una técnica que esta
conociendo un gran auge a nivel mundial. Gran
parte de los puentes de gran longitud construi-
dos en la actualidad la utilizan, de forma parcial
o total, y creemos que esta utilizacién crecerd en
el futuro.

Como se ha expuesto, existen dos perspecti-
vas distintas debidas a los diferentes objetivos
buscados, y ello en cuanto a disefio, tecnologia
y normativa. Creemos que ambas perspectivas
son utiles y pueden llegar a converger en un
sistema que abarate los puentes, a la vez que
permita una facil inspeccidén y reparacion de los
mismos.
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RESUMEN

En el altimo decenio, se ha producido un
resurgir, a nivel mundial, de la utilizacién del
pretensado exterior como técnica de construc-
cién de puentes de hormigdn. Esta reaparicion
ha sido simultdnea en Europa y en Norteamé-
rica, aunque tanto sus causas como su posterior
desarrollo han sido diferentes. En este articulo
se realiza una descripcion de ambas perspecti-
vas, enumerandose sus objetivos, criterios de
disefio, tecnologia y evolucion con el tiempo.

SUMMARY

In the last decade external prestressing has
became, worldwide, an extended technique for
the construction of concrete bridges. The return
of external prestressing has been simultaneous
in Europe and in North America, but the
reasons and the later development have been
differents. This article describes this technique
from both points of view, detailing the objecti-
ves, design criteria, technology and evolution.
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1. ANTECEDENTES

En Noviembre de 1987, la Sociedad “Torre
Collserola, S.A.”, fundada poco antes por ini-
ciativa conjunta de Telefénica, Retevisidn, el
Ayuntamiento y la Corporaciéon Metropolitana,
convocd un concurso internacional de ideas,
que fue ganado por el arquitecto britanico Sir
Norman Foster.

El edificio debia situarse en una de las cum-
bres préximas al Tibidabo, en la Sierra de Coll-
serola que da el nombre a la Torre, y marcaria
de manera notable, y para siempre, el paisaje
que domina la ciudad. Era, por tanto, una
actuacidn arriesgada en cuanto a imagen y sim-
bolo del quehacer de la arquitectura y la inge-
nieria del final del siglo XX.

El disefio inicial del edificio fue desarrollado,
durante los meses que siguieron, por el propio
Foster, con la colaboracion de la Ingenieria Ove
Arup & Partners para el anélisis de los sistemas
estructurales que se incluyen en la Torre.

El proyecto base asi definido representa en
todos los sentidos una innovacién en el campo
de las construcciones de altura, y proporciona
una visién, perfectamente ajustada al momento
presente, de las posibilidades tipoldgicas y del
empleo de materiales y conceptos novedosos, en
la construccién actual. Consideramos que este
resultado resuelve con total dignidad esas cir-
cunstancias anteriormente aludidas y, con la
perspectiva del tiempo ya transcurrido desde su
terminacién, puede decirse que ha pasado a
integrarse plenamente, y con una aceptacion
casi unanime y con propia entidad, .entre los
hitos monumentales de Barcelona.

El 7 de Julio de 1989, se convocd el Concurso
para la construccién de la Torre, una de cuyas
exigencias era la redaccidon del Proyecto de
Construccidn, reto tecnoldgico a las empresas
constructoras, equiparable, por su singularidad,

a la del concepto estructural concebido por
Norman Foster, encuadrado en la linea de solu-
ciones denominada “High Tech”, es decir de
alta tecnologia estructural, aplicada con un sen-
tido formalizador a los edificios, para alcanzar
y expresar su auténtica esencia.

Cubiertas y MZOV resultd ganadora del con-
curso, gracias a su Proyecto Ejecutivo que, sin
variar el contenido de la solucién base, la
armoniza con las exigencias ineludibles a su
construccién, incorporando a ellas nuevos con-
ceptos y elementos estructurales para establecer
una relacién coherente entre el resultado final y
los medios precisos para llegar a él, de tal modo
que la creatividad de la solucién arquitecténica
tenga el contrapunto de un espectacular pro-
ceso constructivo.

Este Proyecto Ejecutivo incorpora, ademas
de los cambios introducidos para la construc-
cion, los andlisis y comprobaciones necesarios
para garantizar su seguridad, tanto en las eta-
pas intermedias por las que debe atravesar- la
estructura por su caracter altamente evolutivo,

~como en la situacién de servicio definitivo.

La realizacién del proyecto fue basicamente
llevada a cabo por los autores del proyecto; en
la parte de hormigén y tirantes, por Manuel
Julia, y en la correspondiente a la estructura
metalica, su elevacion y telescopado, por Julio
Martinez Calzén.

2. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

Con una altura total de 288 m, la Torre
emplea, por vez primera en la realizacién de
este tipo de edificios, una tipologia estructural
en la que el sistema portante estd arriostrado al
terreno mediante cables, en la forma bien cono-
cida empleada para las antenas de emisién
(Figura n? 1).
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Fig. 1: Descripcion general. Alzado y planta.
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La estructura resistente del edificio esta for-
mada por cinco subsistemas estructurales, bien
diferenciados:

1.—Un nucleo interior al conjunto, consti-
tuido por un fuste de hormigoén, de 205,5 m de
altura, de seccion anular, con un diametro del
hueco interior constante, igual a 3,00 m, y con
paredes de espesor, de 0,75 m hasta los 162,5 m
de altura, donde se reduce a 0,50 m en un tramo
de 18 m, para finalmente alcanzar la coronacién
con un espesor de 0,30 m.

2.—Una gran estructura metalica mixta, de
planta anular en forma de tridngulo equildtero
de lados curvilineos, situada a gran altura alre-
dedor del fuste de hormigén, en donde se sittian
las unidades funcionales de la Torre.

3.—Un conjunto de tres familias de tirantes
metélicos pretensados, de gran potencia, que
fijan al terreno el conjunto de los dos sistemas
antedichos. Cada familia de tirantes se com-
pone a su vez de un conjunto de tres elementos,
dos en direccidn hacia el exterior del edificio y
uno hacia el interior. La fijacion de los tirantes
al terreno se realiza por anclaje a un macizo de
hormigén semi enterrado, en el caso de los exte-
riores, en tanto que los interiores son recibidos
por la base de la propia torre.

4.—Tres tirantes de fibra organica, Aramid,
que enlazando la ultima planta del edificio
metalico con la coronacién del fuste de hormi-
g6n, le confieren la rigidez necesaria para limi-
tar sus movimientos, y posibilitar de ese modo
su funcidén como base fija para el soporte del
ultimo subsistema.

5.—Un mastil metalico, de 82,5 m de altura,
que corona la torre por encima del fuste de
hormigén. Formado en su parte inferior por
una seccion tubular de 2,70 m de didmetro, en
una longitud de 21 m experimenta una reduc-
cién hasta 2,20, que se prolonga hasta los 38 m
de longitud. A partir de este punto, continia en
celosia de seccidn cuadrada, de 1,50 m de lado,
que finalmente se transforma en otra similar, de
0,90 m. Esta ultima celosia se remata por una
pequeila gria automadtica, de 7,5 m de brazo,
giratoria en horizontal y en vertical, para que,
normalmente, pueda estar en posicién de pro-
longacién de la verticalidad del sistema.

La base del fuste arranca de una cota situada
20 m por debajo del nivel del terreno natural,
dentro de un recinto limitado por un tronco de
cono invertido, de secciones homotéticas con el
modelo formal de las plantas del edificio meta-
lico. Este recinto permite restituir la continui-
dad del paisaje, mediante el relleno de la exca-
vacién adicional, y se materializa a través de
muros de contencién, de 0,3 m de espesor, con
contrafuertes dorsales ocultos por el relleno.

Todos estos sistemas se interconectan en una
soluciéon estructural hibrida, en la que se

emplean, adecuadamente combinados, diferen-
tes materiales: hormigones, estructuras metali-
cas, tirantes de acero y de fibras orgénicas.

El concepto basico estructural de la Torre de
Collserola consiste en situar a gran altura, alre-
dedor de un esbeltisimo fuste cilindrico de hor-
migén, y totalmente vinculado al mismo, una
potente estructura metdalica que, a la vez que
alberga las unidades funcionales, actila a modo
de corsé rigidizante y arriostrante del elemento
central de hormigén.

Este conjunto queda fijado en el espacio por
la accidn, sobre tres puntos del plano inferior
del edificio, que coinciden con los vértices del
tridngulo de la planta, separados 1209, de tres
grupos de tirantes pretensados, de gran poten-
cia, cuyas dimensiones fueron establecidas, no
en base a necesidades resistentes, sino con
criterios de deformabilidad muy estrictos, exi-
gidos por la operatividad de las telecomunica-
ciones (Figura n? 2).

A partir de este sistema asi inmovilizado, se
fija el borde superior del fuste de hormigén a la
estructura metalica, mediante tres cables supe-
riores, también sitaudos en planta a 1202 de
separacioén angular. Con ello se obtiene en la
cumbre del fuste, a 205 m de altura, un punto de
minima movilidad, a partir del cual surge un
mastil metalico que sustenta, principalmente, el
aparataje de la parte de audio de las comunica-
ciones, que requieren menores condiciones de
deformabilidad.

3. SOLUCION CONSTRUCTIVA ADOPTADA

La construcciéon de un edificio singular de
caracteristicas estructurales inusuales y desta-
cadas, se basa fundamentalmente en la adop-
cién de un proceso constructivo que esté per-
fectamente ajustado y adaptado al caso; lo que
implica una profunda interaccién y compene-
tracion entre el proyecto inicial y el ejecutivo
final. Esto es un hecho que se repite constante-
mente en toda obra excepcional y que, en el
caso de la Torre, estaba ademds explicito en las
condiciones del concurso de construccidn, ya
que se exigia la comprobacién de una serie de
elementos y operaciones proyectados tan sélo
hasta el nivel necesario para poder realizar una
valoracién de las obras.

De esta forma, Cubiertas y MZOV, al hacerse
cargo de la realizacidon de la obra, ademéas de
desarrollar el proceso constructivo, y en parte
como consecuencia de ello, analizé el compor-
tamiento del fuste de hormigoén, para garantizar
su resistencia y estabilidad durante todas las
configuraciones por las que debia atravesar
durante las etapas de su ejecucion, e incluso en
su situacidén de servicio definitivo; modificé la
tipologia inicial de los tirantes y de sus anclajes;
la concepcién estructural de los forjados del
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Fig. 2: Esquema del sistema resistente.

edificio metalico y, por ultimo y no menos
importante, el esquema de conexion entre el
fuste de hormigén y la estructura metélica.

Como consecuencia de esta serie de actuacio-
nes, se incorporaron a la obra, de un modo
natural y sin artificios, tres elementos estructu-
rales adicionales: el Hormigén Pretensado, los
Forjados Mixtos y los anclajes al terreno pre-
tensados, de tal modo que con éstos, junto con
los definidos por el proyecto inicial, la Torre
pasa a ser ejemplo de funcionalidad estructural,
con una utilizacién arménica de distintos mate-
riales, cada uno de los cuales esta colocado en el
lugar, y desempeifia la funcién, mas acorde con
sus posibilidades esenciales.

El planteamiento del sistema constructivo

La idea sobre la que se establecié todo el desa-
rrollo del proceo constructivo fue el aprovechar
el punto fijo que se debia conseguir en la coro-
nacién del fuste, para la operatividad del sis-
tema de telecomunicaciones.

En el proyecto inicial, este punto obtenia su
inmovilidad al final de la secuencia de construc-
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cién del conjunto. En el proyecto ejecutivo, se
cambia completamente de perspectiva, y se
preve su realizacién como etapa previa a la del
edificio. '

Supuesta la existencia de tal punto, se podia
prever la construccién de la parte metalica a
nivel del suelo, en un plazo de tiempo breve y
garantizado, con un coste ajustado, y con la
méaxima seguridad, liberando el riesgo de ejecu-
tar operaciones vitales para la seguridad del sis-
tema, bajo la influencia de las condiciones
meteorolégicas, a gran altura, para después
proceder a la elevacién de sus 3.000 toneladas
de peso total hasta su altura definitiva, 84 m por
encima de su posicién de montaje inicial.

Se completaria el proceso con la elevacion del
méstil metalico, mediante una técnica similar.
Para ello, y esto representa otra interesante
aportacién del proyecto ejecutivo, el mastil
debia estar situado en la vertical de su posicion
definitiva, es decir dentro del fuste de hormigén.

Para lograr estos objetivos fue necesario desa-
rrollar una solucién de construccién del fuste,
mediante la conocida técnica de encofrado des-
lizante, y proyectar un sistema de arriostra-



mientos provisionales que garantizaran la verti-
calidad, resistencia y estabilidad del mismo
durante todo el proceso. El edificio metélico se
transformd en un sistema autoestable, capaz de
comportarse como una estructura y ser trasla-
dado con independencia de sus sitemas de vin-
culacion al fuste, dotandose para ello de los
elementos de guia y estabilizacidn necesarios. El
mastil, finalmente, se proyectd para que fuera
posible su colocacién en el interior del fuste
cuando la altura del mismo todavia lo permi-
tiera, lo que supuso la introduccién de la posibi-
lidad de su telescopado, y elevacion al final de
todo el proceso.

4. DESCRIPCION DE LOS ELEMENTOS
DEL PROYECTO EJECUTIVO

4.1. Los tirantes metalicos

Como puede verse en el esquema de la confi-
guracion final de la torre, la estabilidad de la
misma esta confiada a tres sistemas de tirantes
metalicos, cada uno de los cuales se compone, a
su vez, de otros tres que enlazan los vértices
inferiores del edificio, en correspondencia con las
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Fig. 3: Modelo de la estructura y tirantes.

diagonales de las celosias, con el terreno. Estos
tirantes, estaban definidos en el proyecto base
por sus caracteristicas de rigidez axial y tensién
de rotura, permiténdose absoluta libertad en lo
que se refiere a su composicién especifica.
(Figura n? 3).

Los esfuerzos que deben transmitir durante el
servicio de la estructura, del orden de las 1.800 t
y, sobre todo, la rigidez que deben conferir a la
torre para limitar los desplazamientos de ésta a
los valores permitidos para la operatividad de la
misma, determinan unas secciones transversales
muy importantes de los tirantes.

En la eleccién de la tipologia de estos tirantes
hay que tener bien presente dos condiciones:
deben estar articulados en sus dos bordes, en el
enlace con la estructura y con el terreno, y
deben ser transportados a la obra enrollados en
bobinas. En el caso de proyectar un cable
cerrado, el cumplimiento de la primera condi-
cién, que evita la introducciéon de flectores
parésitos tanto en el tirante como en la estruc-
tura metalica, supondria realizar la conexion a
través de una rétula de buldén conectada al
tirante mediante una mazarota, al estilo habi-
tual de los cables normales. La segunda impli-
caria unos radios de curvatura tan grandes que
harian inviable el transporte.

Por otra parte, la puesta en tensién de tal
sistema exigiria el uso de gatos de gran poten-
cia, capaces de proporcionar todo el esfuerzo de
pretensado que debe existir bajo las cargas
permanentes, de modo simultineo y con
pequefias diferencias, en cada uno de los tres
cables homdlogos de cada familia.

Todas estas razones llevaron a elegir el con-
cepto de tirante que es ya practica establecida
en los grandes puentes atirantados, es decir que
se forma por un mazo de torones paralelos, de
13 6 15 mm de diametro, solidarizados por pre-
sillas a intervalos regulares. Estos tirantes se
anclan mediante cufias resistentes a la fatiga, en
un bloque andlogo al de los cables postesados.
(Figura n® 4).

Con esta eleccidn se resuelven todos los pro-
blemas anteriormente enumerados.

En primer lugar, se reduce la rigidez a flexién
del conjunto de torones paralelos, a valores tan
pequefios que deja de ser necesaria la articula-
cién de sus extremos para eliminar efectos para-
sitos. Aunque el anclaje no gire, apenas apare-
cen esfuerzos por incurvacién, con lo que se
puede evitar la pieza de articulacion, elemento
siempre delicado que concentra el riesgo poten-
cial en un solo punto. El transporte a obra no
presenta dificultad alguna. Finalmente, la
puesta en tension del conjunto se realiza torén a
torén, mediante un pequefio gato monocordon,
con el conocido procedimiento de “Isotensién”,
que dotado de un par de células dinamométri-
cas, permite un control total del esfuerzo intro-
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Fig. 4: Detalle de los tirantes.

ducido a medida que se va montando el tirante.

Se utiliz6 el sistema Freyssinet, con cordones
autoprotegidos. Cada tor6n posee una triple
proteccion, al estar galvanizado, y colocado
dentro de una vaina individual de material plas-
tico, con los intersticios rellenos de cera petro-
lera.

Pero ademds, la tipologia elegida ofrece dos
ventajas adicionales: permite una fécil sustitu-
cién de un eventual elemento dafiado, y posee
un mejor comportamiento aeroeldstico. Esto
ultimo es debido a que el perimetro del ele-
mento completo no es una circunferencia sino
un hexdgono cuyos lados son ‘“‘rugosos”, al
estar formados por la yuxtaposicién de los cir-
culos de los torones exteriores. Esta configura-
cién tiende a aumentar la turbulencia de la
estela del flujo del aire detras del elemento,
reduciendo el riesgo de desprendimiento peri6-
dico de wvortices sincronizados longitudinal-
mente a lo largo del tirante, que pueden origi-
nar el conocido fenémeno de enganche
(““Lock-in”), con las consiguientes oscilaciones
de elevada amplitud.

La composicion de los tirantes corresponde a
los mayores fabricados en el mundo hasta la
fecha. El bloque de anclaje resistente a fatiga,
para los tirantes interiores, de 205 torones de 15
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mm, ha supuesto un reto a la fabricacién de este
tipo de piezas, que deben cumplir unas condi-
ciones de alineamiento y tolerancias angulares
muy estrictas para evitar los problemas de
fatiga en los puntos de acufiamiento de los cor-
dones.

Para los tirantes provisionales que, como se
describird mas adelante, fueron usados durante
la ereccion del fuste, se adoptd el mismo sis-
tema, con la inica diferencia de que los torones
individuales carecian de protecciéon, dado que
su tiempo de permanencia en activo, a pesar de
la agresividad del ambiente, era muy corto.

4.2. Los anclajes de los tirantes definitivos

Los tirantes exteriores definitivos se anclan
en bloques de hormigdn, uno por tirante, que
equilibran el esfuerzo, a través de su peso, del
rozamiento y del empuje contra el terreno. El
volumen de esos macizos es de 800 m”. Los inte-
riores, por el contario, lo hacen en unas cufias
adosadas a la base de la torre. En ambos casos
hay que resolver cémo se efectiia la transmi-
sién, en el interior del hormigén, del esfuerzo
del tirante. (Figura n? 5).

Una posible solucion, contemplada en el pro-
yecto base, consiste en dejar perfiles metalicos
embebidos en el interior, a los que se conecta,
por intermedio de una pieza de prolongacion, el
extremo del tirante. Este procedimiento, utili-
zado frecuentemente, tiene, en el caso de los
tirantes interiores, el inconveniente de interferir
con las armaduras dispuestas en el fuste. Por
otra parte, se requiere la colaboracién de la ten-
sién de adherencia con el hormigdn, desarro-
llandose un sistema de tracciones en el interior
del mismo. Por todo ello se considerd preferible
adoptar el concepto de pretensado, de tal modo
que el tirante enlaza con una pieza metéilica,
cuya base se pretensa contra el hormigén, sea
del macizo o de la cufia. (Figura n® 5a).

El pretensado de estas placas se realiza pre-
viamente, con una fuerza de tesado total de
2.250 toneladas, obtenidas mediante 3 cables de
19 torones y 6 de 12 torones, de 15 mm, que se
prolongan en el interior del hormigén (Figura
n¢ 6), terminando en anclajes pasivos. Esta
fuerza, descontadas las pérdidas, supera el valor
de la méaxima traccion que puede transmitir el
tirante; por lo que la placa permanece siempre
en contacto con el hormigdn, con una compre-
sién minima de 20 kp/cm?. El hormigén esta
siempre comprimido, lo que va en beneficio de
su durabilidad; se eliminan los problemas de
adherencia y, en las cuflas interiores, los de
interferencia entre armaduras y anclajes.
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Fig. 6: Pretensado de enlace al blogque de anclaje.

4.3. Los tirantes de fibra organica

Los tirantes superiores, cuya misién es inmo-
vilizar la base del mastil, estan situados en la
zona de emisién, por lo que en caso de ser meta-
licos serian susceptibles de calentamiento, por
absorciéon de la energia radiante y, ademds,
producirian problemas de distorsiéon de las
imégenes emitidas. Por esa razoén, en el pro-
yecto base figuraban de fibra orgénica.

Durante el proyecto ejecutivo se eligid la
fibra llamada Aramid (Poliparafenileno terefa-
lamida), producida por Twaron. Cada uno de
los tirantes se compone también de cables en
paralelo, en este caso de siete cordones de 50
mm de didmetro, colocados dentro de una
vaina de polietileno. La tensién de rotura es de
11.500 kp/cm?, y el esfuerzo maximo que pue-
den recibir es de 500 toneladas. Estan empresi-
llados en tres puntos asimétricamente situados
en su longitud, para reducir las oscilaciones de
los cordones individuales. (Figura n? 7).

4.4. Los elementos de hormigon
Proceso constructivo del fuste
Dentro del esquema estructural definitivo, el

fuste de hormigdn se encuentra bien arriostrado
por la estructura metélica del edificio, a través

Fig. 7: Tirantes de fibra organica.

de los cuatro niveles de enlace que se establecie-
ron en el proyecto ejecutivo, en sustitucidén de
los trece que se contemplaban en el proyecto
base. Por ello, el problema de su estabilidad
queda, a pesar de la sorprendente esbeltez,
resuelto sin dificultades excesivas.

Muy distinta es la situacién cuando se estudia
el comportamiento de dicho elemento durante
su construccion, falto de los enlaces citados.
Aparecen entonces serios problemas de inesta-
bilidad, asociados a grandes movimientos que,
incluso, pueden ocasionar la ruina de la obra.
En estas etapas previas, el problema se agrava
porque el hormigdn puede perder gran parte de
su rigidez, por fisuracidon bajo las cargas del
viento, cuando al no recibir mas carga vertical
que su peso propio, las compresiones quedan
superadas por las tracciones de los efectos de
flexion.

La construccion del fuste estuvo condicio-
nada por la necesidad de garantizar su estabili-
dad en las fases de elemento exento, tomando
en consideracién, de modo ineludible, el fuerte
comportamiento no lineal que se hace presente
en las piezas muy esbeltas de hormigén.

Asi pues, en el proyecto ejecutivo todos los
andlisis del fuste se realizaron considerando la
doble no linealidad (del material y de los des-
plazamientos), para poder determinar los limi-
tes de seguridad de cada etapa. Fue preciso
poner a punto un método de célculo especifico
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para elementos hiperestiticos de hormigén de modo progresivo, se definié la secuencia
doblemente no lineales, que proporciond las constructiva siguiente: (Figura n® 8).

respuestas deseadas. Fase 1: Se construye el fuste en voladizo,

Los primeros metros del fuste concentran hasta los 98 m de altura, limite que no se puede
toda clase de singularidades: la unién con la sobrepasar en esta configuracién. (Cuando se
zapata, las cuflas de anclaje de los tirantes inte- llegd a los 47 m, se introdujo en el interior el
riores, y las aberturas de acceso a su interior. mastil metalico dividido en secciones, una den-
No es una zona adecuada para iniciar el desli- tro de la otra, a la espera de su posterior izado).

zamiento, sino que exige un encofrado especial
y la colocacién pausada de la gran cantidad de
armadura necesaria.

Fase 2: Se colocan tres tirantes pretensados,
provisionales, a los 90 m de altura, con una
separacién angular de 1202 en planta, que per-

A partir de ahi, la construccién se realizd por miten progresar con el deslizamiento del fuste
deslizamiento, con una velocidad media de 20 hasta los 185 m.
cm/h. El hormigén utilizado es de 480 kp/cm?

. . ‘s Fase 3: Se introducen otros tres tirantes pro-
de resistencia carateristica.

visionales, a los 180 m de altura, lo que permite
alcanzar la coronacién a los 205,5 m de altura.
Se retiran los primeros, que interferirian con la
elevacidn del edificio.

Para garantizar la correcta geometria del
elemento, se realizaba un control continuo de
horizontalidad de la plataforma de trabajo, por

medio de niveles de agua, situados en corres- Fase 4: Con una sola familia de tirantes, se
pondencia de los yugos de avance. La verticali- comprueba que el fuste no puede soportar el
dad se vigilaba con un doble sistema: plomadas peso del edificio colgado, actuando en su coro-
de gravedad en el perimetro exterior, y una nacién, por lo que se introduce un tercer sis-
plomada 6ptica situada en el eje tedrico de la tema de tres tirantes. Estos tltimos estan ancla-
torre, cuya visual se dirigia periédicamente al dos a la pieza metdlica que realiza la transicién
punto de referencia fijo en la base. entre el hormigén del fuste y la base del mastil
Partiendo de la situacién inicial del elemento metalico.
empotrado en la base, se determiné hasta qué Esta pieza, llamada “copa” por su forma, se
altura se podia llegar sin introducir ninguna convierte, de un mero elemento de enlace entre
otra coaccidn y, una vez introducida ésta, hasta dos sistemas heterogéneos, en una de las claves
donde se podia continuar sin ninguna otra. Asi, del proceso de elevacién. (Figura n? 9).
. 3.68 . 4.00 I
} f [ TIRANTES DE ELEVACION
n V/' L 150
}/( .
h i i
! 178 4.00

—

\ 072
180 | 1.80 \
@ TIRANTES / ! \ TIRANTEL@

PROVISIONALES DEFINITIVOS

GATOS DEL SISTEMA
DE ELEVACION

ARRIOSTRAMIENTO PROVISIONAL
DURANTE LA ELEVACION DEL EDIFICIO

Fig. 9: Pieza especial, en forma de “copa”, situada en la coronacion del fuste de hormigén.
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Fase 5: Se elevan, pero sin asomar, €l con- colocados y, simultdneamente, se retiran los

junto de las dos partes del méstil de acero. provisionales.
Fase 6: El edificio metélico es elevado a su d lFan’ t81 Se realiza la elevacion y telescopado
posicién definitiva. el mastil.

En la Figura n? 9a pueden verse cuatro eta-
Fase 7: Los cables definitivos van siendo pas de la realizacién del proceso descrito.

Fig. 9a: Cuatro etapas reales del proceso constructivo.
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La zapata y los muros perimetrales

El fuste se empotra en una zapata, de 5,0 m
de canto, cuya cara superior esté situada a 20,0
m de profundidad desde el terreno natural. La
planta de este elemento es un tridngulo equila-
tero, de lados curvilineos, de forma homotética
del de las plantas del edificio metalico. (Figura
n? 10).

El terreno sobre el que se apoya es un suelo
viejo, con predominio de pizarras del tipo
Filita, con un buzamiento entre 40 y 50° que, si
bien estan fracturadas en superficie, constituyen
una buena cimentacién si no se degradan por
contacto con el agua. A los 25 m de profundi-
dad, donde se establece el contacto con la
cimentacién, la resistencia es muy elevada. Los
informes geotécnicos recomendaron una ten-
si6n admisible de 6 kp/cm?.

El encofrado lateral se resolvié con un muro
de bloques de hormigdn, en cuyo interior se
montaron las jaulas de armadura. El hormigo-
nado fue escalonado, por tongadas verticales,
dejando para una tltima fase la zona préxima
al entronque con el fuste, en donde se realizé el
cambio del hormigén de 250 kp/cm? utilizado
en la zapata y los muros, al de 480 kp/cm” exi-
gido para la torre. Por encima de su cara supe-
rior, se dejaron las esperas para los muros
perimetrales y sus contrafuertes, que no se
realizaron hasta el final de la obra, para no
impedir el acceso a la base de la torre.

El fuste de la torre en la etapa de servicio

Por necesidades del servicio, la continuidad
del fuste est4 interrumpida por numerosos hue-
cos, situdndose los de mayores dimensiones en
la zona inferior del mismo, con un ancho de
1,50 m, y alturas de 2,0 y 2,20 m. (Figura n® 11).

En el proyecto ejecutivo hubo que plantearse
qué efecto podria tener la presencia de dichas
aberturas en el comportamiento global de la
torre, por la pérdida de simetria que causan en
la seccidn, y como seria la distribucién y con-
centracién de tensiones en su entorno, a nivel
local. Resultaba especialmente preocupante
averiguar cémo se resistia por las secciones
abiertas, en los niveles de los huecos, el fuerte
torsor que se originaba en la hipdtesis de pro-
yecto en la que uno de los tirantes de estabiliza-
cién definitiva sufre una rotura accidental.

Sobre el efecto local de los huecos en elemen-
tos como torres o chimeneas, existen publica-
ciones, con férmulas empiricas para el caso en
que actien acciones horizontales, cuya aplica-
cién estd limitada a un determinado valor
méaximo del angulo central que determina la
anchura del hueco. Dejando aparte que en
nuestro caso no se cumple la limitacién citada,
no se encuentra nada relacionado con la solici-
tacion de torsién. Como consecuencia de todo
ello, se recurrid a un andlisis local por elemen-
tos finitos, con elementos de lamina con sime-
tria de revolucién, que proporcionan los esfuer-
zos de laja y de flexion.

Fig. 10: Zapata.
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La parte inferior de la torre se modelizé
desde la zapata hasta una altura de 20 m, donde
la distancia entre huecos consecutivos era sufi-
ciente para suponer que en ese nivel la distribu-
cién de tensiones tangenciales de torsidon sobre
la seccion cerrada era uniforme. Se aplicaba ast
el efecto del torsor como un flujo de tensiones
sobre un borde abierto, al igual que las acciones
verticales. Para los huecos intermedios se utiliz6
otro modelo, de 24 m de longitud, con ambos
extremos sin coaccionar al giro, que englobaba,
casi en su punto medio, las aberturas.

Obtenidos asi los esfuerzos alrededor de las
aberturas, se dimensionaron las armaduras
para absorber el volumen de las tracciones
generadas en las direcciones principales. Asi-
mismo, se comprobé que la concentracién de
compresiones en las esquinas era admisible, si
bien se constatd que, en algunos puntos, resul-
taban enormes, lo cual no era preocupante ya
que se reducian rapidamente a distancias muy
proximas, debiéndose interpretar como conse-
cuencia de una singularidad de borde debido a
la modelizacion elastica.

Y se puso de manifiesto, sobre todo, que a la
altura de los huecos no se llega a desarrollar un
estado de torsién pura, por lo que no se pre-
senta la gran pérdida de rigidez y resistencia a
torsién, que seria de temer en una seccidn
abierta. Se establece un mecanismo resistente a
torsién, mediante la actuacién de la zona de
hormigén que rodea al hueco a modo de marco
rigido, con comportamiento de flexion lateral.

La influencia de los huecos en la alteracion del
plexo tensional se extiende a una distancia ané-
loga a su abertura.

De todos modos, en la parte inferior, la con-
centracion de armaduras para resistir estos efec-
tos es notable. (Figuras 12y 13).

En lo que respecta al efecto global de las
aberturas, la pérdida de simetria central de las
secciones con hueco, aun en ausencia de cual-
quier carga horizontal, exige la generaciéon de
una curvatura para centrar la resultante interna
de las tensiones y equilibrar asi el esfuerzo axil
exterior que desciende por su linea de presiones
en el eje de la torre. Estas curvaturas dan lugar
a desplazamientos que originan flexiones que a
su vez incrementan los desplazamientos, etc. Es
decir, desencadenan un proceso de no lineali-
dad, cuyo calculo iterativo debe tener en cuenta
también la no linealidad del material. El
método de calculo no lineal puesto a punto para
analizar las distintas etapas, ¢ incluso la situa-
cién de servicio en la que la estructura es alta-
mente hiperestatica, pudo evaluar este efecto
con toda exactitud.

Los esfuerzos de flexién adicionales debidos
a la presencia de los huecos, en el comporta-
miento global, resultaron ser del orden del 15%
de los que resultan sin tenerlos en cuenta.

Las acciones que inciden sobre el nicleo de
hormigén en servicio son las verticales de las
cargas permanentes y sobrecargas, las del
viento, y la hipotética rotura de un tirante.
Ensayos realizados en tinel de viento, sobre un

Fig. 12: Armaduras zona inferior fuste. (detalle zona acceso).
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modelo completo a escala, durante la redaccién
del proyecto base, junto con los datos tomados
“in situ” de las velocidades del viento de la
zona, determinaron, tanto las acciones estaticas
equivalentes, como la ausencia de fendmenos de
inestabilidad aeroelastica. Se comprobé asi-
mismo, en esa fase de proyecto inicial, que la
accioén sismica no era determinante frente a la
del viento.

Tomando como base estos resultados se
obtuvieron los esfuerzos, a partir de un modelo
de calculo bidimensional para las solicitaciones
simétricas y tridimensional para las asimétricas,
sumdandoles los efectos de los huecos ya men-
cionados. Las secciones del fuste se comproba-
ron obteniendo diagramas equirresistentes de
flexidén esviada, considerando sucesivamente un
comportamiento del hormigén a corto plazo,
sin fluencia, y ademaés los efectos de este ultimo
fendmeno.

El fuste de Ia torre durante su construccién

Durante las fases de su construccién, el
nicleo de hormigén debe soportar las acciones
de su peso propio y del viento. Conscientes de
que en esa etapa era tan importante como la
resistencia, la exactitud de su verticalidad (pién-
sese que, entre la superficie exterior del mastil
metdlico y la interior del cilindro de hormigén
donde estaba colocado, quedaba un espacio
libre de 7 cm, por el que debian bajar los cables
para su elevacién) afladimos a esta hipétesis la
de un gradiente térmico diferencial, de 82 centi-
grados, entre las superficies exteriores e interio-
res de un sector semicircular que se suponia
expuesta al sol. Esta cifra se adopt6 basdndose
en la instrumentacion realizada en unas pilas de
puente, en una zona de caracteristicas meteoro-
légicas mas extremas que las de Barcelona.

Como era de esperar, los esfuerzos de gra-
diente térmico eran muy poco significativos, y
las deformaciones generadas no eran tampoco
importantes. Ademas, durante el desarrollo de
la obra, no se registré ninguna anormalidad
debida a ese efecto, que incluso fue menor del
previsto.

Por el contrario, la accién del viento resultd
decisiva. Habiéndose considerado, en el pro-
yecto base, una velocidad de 250 km/h, se tomd
de 200 km/h para analizar las etapas construc-
tivas, considerando los estudios de probabili-
dad de ocurrencia que se habian realizado
durante la toma de datos para el proyecto base.
Las acciones resultantes se aplicaron, no s6lo
sobre el fuste y el edificio en la fase de eleva-
cién, sino sobre todos los elementos auxiliares
que se apoyaban en el niicleo: escalera, monta-
cargas y gria que, aunque aparentemente
daban la impresién de colaborar con el hormi-

gbn, en realidad actuaban de modo totalmente
negativo.

Para cada una de las configuraciones por las
que atravesaba el fuste, se analizaron dos situa-
ciones, una correspondiente al limite de velo-
cidad del viento con la que se preveia que era
posible trabajar, que se estableci6é en 70 km/h, y
otra la maxima anteriormente citada. La pri-
mera hipétesis tenia como finalidad comprobar
que los movimeintos producidos eran suficien-
temente pequefios como para poder mantener
personal en lo alto, montando ferralla, etc. La
realidad demostré que, a mas de 100 m de
altura, sobre un cilindro de 4,5 m de didmetro,
aunque los movimientos sean pequefios, con
vientos de 50 km/h debia suspenderse todo tra-
bajo y evacuar la plataforma.

La situacién mas comprometida que atrave-
saba el fuste no era cuando se elevaba el edifi-
cio, sino antes de colocar el segundo nivel de
arriostramiento provisional. Es decir, con 185
m de altura y un solo punto de enlace con los
cables a 90 m. En tales condiciones, el despla-
zamiento de la cabeza, para una velocidad de
70 km/h, era de 15 cm. En el limite, con 200
km/h, este valor hubiera aumentado hasta 1,85
m, aunque, por supuesto, con la estabilidad de
la estructura garantizada y con los esfuerzos
generados admisibles. (Figura n? 14),

Fig. 14: Limite del deslizamiento con el arrios -
tramiento inferior.

Para el anélisis no lineal, no se han mayorado
las acciones verticales, ya que no siempre, y
sobre todo en nuestro caso, es mas desfavorable
que actiien con el valor incrementado. Sin
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embargo, a la hora de comprobar las armadu-
ras, se han utilizado los diagramas de interac-
cién con resistencias minoradas, y se han mayo-
rado los esfuerzos obtenidos.

Se investigd también la susceptibilidad del
fuste cilindrico exento, al desprendimiento de
vértices sincronizados, en las distintas formas
estructurales por las que atraviesa. La gran fle-
xibilidad del mismo (con frecuencias variables
entre 0,13 y 0,25 Hz) conduce a que las veloci-
dades criticas para las que se puede generar una
estela de vortices periddicos, con frecuencias
proximas a las de la estructura, son tan bajas
que la corriente carece de la energia necesaria
para inducir oscilaciones significativas. De
hecho, durante el periodo de diez meses que,
aproximadamente, estuvo en situacién exenta, a
pesar de haber estado sometido a velocidades

del viento que en una ocasién alcanzaron los .

120 km/h, no se registraron oscilaciones dignas
de mencion.

Los arriostramientos provisionales

La estabilidad en construccidon se consiguiod
dimensionando los tirantes provisionales para
que proporcionaran la rigidez necesaria para
limitar los desplazamientos del sistema. De
modo analogo a los definitivos, su configura-
cién era consecuencia, no del esfuerzo que
tenian que resistir, sino de la rigidez con que
debian ayudar al fuste exento.

Por ello, debido a su diferente longitud, el

ntmero de torones de cada uno de los tres que
definen un punto de arriostramiento es varia-
ble, para que la rigidez que proporcionan frente
a los desplazamientos horizontales del fuste, sea
la misma y se produzca el efecto 6ptimo de iso-
rresistencia del sistema, es decir, no existan
direcciones privilegiadas o penalizadas.

El enlace con el fuste, en los dos primeros
niveles se consigue a través de unas piezas meta-
licas especiales, concebidas con un disefio ana-
logo al de las empleadas en las uniones del edi-
ficio con el fuste del hormigén, que se colocan
desde el interior de dicho fuste, en unas venta-
nas dejadas a tal efecto. El ultimo sistema de
atirantamiento provisional se ancla en la pieza
metalica de transicion entre el hormigén y el
mastil metalico de coronacién. (Figuras 15y 16).

Los cables del primer nivel se anclan aprove-
chando tres de los macizos que, més adelante,
recibiran a los tirantes definitivos. El enlace se
realiza mediante unas piezas metdlicas preten-
sadas en su extremo inferior a través de una
placa contra dichos macizos, mediante barras, y
que en su extremo superior reciben los bloques
de anclaje de los torones que componen cada
tirante (Figura n® 17).

Para el anclaje inferior de los dos sistemas
estabilizantes mas elevados, no se considerd
conveniente reutilizar los bloques definitivos,
pues su posicidn interferiria con el montaje de
los tirantes finales. Por lo tanto, se decidié
situarlos en planos girados 30° en planta, con
respecto de la posicién de aquéllos. Por lo

Fig. 15: Pieza de anclaje al fuste. Cables provisionales C-1y C-2.
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Fig. 17: Anclaje al terreno. Cables provisionales
C-1.

tanto, hubo que proyectar nuevos elementos de
equilibrado y recepcion de sus esfuerzos y para
ello, en lugar de recurrir al peso de un macizo
de hormigdn, como en los tirantes definitivos,
se decidi6 realizar un anclaje al terreno (Fig. n®
18).

Este procedimiento permite reducir el tamafio
del bloque, lo que es muy ventajoso ya que
altera menos el entorno, con lo que facilita la
reposicién final, y no interfiere con los potentes
macizos de anclaje para los tirantes definitivos.
Se dispusieron tres zapatas ancladas al terreno a
través de 6 cables de 12 torones de 15 mm en
cada una, con una longitud libre de 15 m y un
bulbo inyectado de otros 10 m. En la cara supe-
rior de cada zapata, se situaron dos piezas meta-
licas conectadas a ella mediante unas placas
pretensadas con barras que, en su extremo
superior, recibian los bloques de anclaje de los
torones provisionales. (Figura n? 19).

El esfuerzo minimo al que podian llegar los
tirantes provisionales se limit6 a un valor tal
que, considerando la no linealidad que intro-
duce su inclinacién, el modulo de elasticidad
aparente E, no descendiera por debajo de 1,5 *
10’6 kp/cm?. Con esa magnitud, la rigidez que
proporcionaban al fuste era la adecuada para
garantizar su estabilidad. Con ello, la traccién
sobre el bloque de anclaje de los dos tirantes
superiores alcanza el valor de 650 toneladas sin
viento, elevandose a 1.000 t en caso de que
actuara aquél.
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Fig. 19; Pretensado-contra el terreno del elemen-
to de anclaje para C-2 y C-3.

La composicion de los tirantes provisionales
varia entre 45 y 85 torones de 15 mm que, dado
el corto plazo en que debian utilizarse y las ten-
siones relativamente bajas a que se tesaron, se
colocaron sin ningun tipo de proteccion. Su
puesta en tension se llevo a cabo con el mismo
procedimiento previsto para los definitivos,
(Isotensién con gato Unifilar), calculando pre-
viamente cual era.el maximo desequilibrio de
esfuerzos admisible, entre tirantes de un mismo
nivel, que se produce por la imposibilidad de
tesar simultdneamente los tres elementos. Este
desequilibrio depende del nimero de cordones
ya colocado, y es tanto mayor cuanto lo es
aquél. Se previeron seis etapas de control,
dondese debian regularizar los esfuerzos intro-
ducidos, aunque no fue necesario realizar tal
operacion.

4.5. La estructura metalica

Proceso constructivo por elevaciéon completa del
edificio y doble telescopado del mastil

La idea para su realizacién se basé en el
aprovechamiento maximo de las posibilidades
ofrecidas por el punto que corona el fuste de
hormigdén —realizado previamente, mediante
encofrado deslizante, en la forma descrita—
para, al modo arquimediano ‘“‘de mover el
mundo mediante un punto de apoyo”, izar
desde el mismo a todo el edificio y empujar el
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mastil metalico superior durante el proceso de
telescopado. Con este proceso constructivo, al
eliminar practicamente todas las operaciones de
ejecucién a gran altura, aparte de la especial
espectacularidad de la construccion, se conse-
guia un elevado grado de seguridad, precision,
calidad y control, con costes y plazos muy favo-
rables.

Para llevar a cabo esta realizacidn fue preciso
adoptar un nuevo esquema estructural, perfec-
tamente aceptado por Norman Foster puesto
que apenas se introducian modificaciones en el
aspecto aparente del edificio.

Las principales modificaciones estructurales
fueron:

1. Sustitucion de todas las uniones soldadas
de las plantas del edificio al fuste (especial-
mente, de las plantas principales, 12, 5%, 9%y 13%,
que exigian grandes anillos incorporados al
fuste de hormigoén, con un elevado ntimero de
paradas en su deslizamiento, elevacién de uni-
dades muy pesadas y enorme cantidad de tra-
bajo de gran responsabilidad a grandes alturas)
mediante la incorporacién de tres nuevos
soportes interiores, adyacentes al fuste, que
permitian desligar totalmente a éste del edificio,
creandose una megaestrucura metélica, auté-
noma, constituida por tres potentes celosias
verticales, situadas en planos a 1202 en planta,

SOLDADURA EN OBRA ENTRE LAS

DOS PARTES DE LA PIEZA MENSULA \

VIGA DE [
PL. PRINCIPAL l

T /

ESTRUCTURA METALICA /

PARTE DE LA PIEZA MENSULA
UNIDA AL EDIFICIO METALICO

!

{

T

geu arrancan de los puntos de anclaje de los
tirantes y tienen sus montantes en las plantas
principales antedichas. El resto de las plantas
intermedias se apoyan, mediante articulaciones,
en los soportes que constituyen los cordones de
las celosias, eliminando sus uniones con el fuste
de hormigén.

Los nuevos soportes recibian directamente en
su extremo superior, los anclajes de los cables
de elevacion que, al estar practicamente pega-
dos al fuste de hormigdn, permitieron situar, de
forma muy sencilla, los gatos de izado en la
coronacion del fuste, a través de la gran pieza
en “copa” disefiada especialmente para todos
estos efectos (Figura n® 9).

2. La nueva conformacién auténoma del edi-
ficio metalico, ademas de garantizar una ejecu-
cién sencilla del mismo, permitia que su vincu-
lacién con el fuste se efectuara en un niimero
minimo de puntos, precisamente en los 12
nudos de contacto de las grandes celosias con
dicho fuste.

Se disefiaron para ello unos apoyos articula-
dos en ménsula que, sobresaliendo del fuste a
través de alveolos provisionales efectuados
durante la ejecucion deslizada y que posterior-
mente se hormigonaron (Figura n? 20), se unian
a la estructura metdlica del edificio, a través de
grandes bulones de acero especial.

5

PLACA METALICA DORSAL

4o+ 4+

FUSTE DE HORMIGON

PLACA DE APOYO

PARTE DE LA PIEZA MENSULA UNIDA

AL FUSTE DE HORMIGON

Fig. 20: Disposicién de las piezas ménsula y en estrella, de una planta principal.
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Estas ménsulas se empotran al fuste mediante
un dispositivo de transferencia de tracciones
por placas dorsales, interiores, de reparto, y
basas de apoyo en el umbral de los huecos;
complementandose el dispositivo de transferen-
cia, mediante la interconexién de las tres mén-
sulas de cada piso principal a través de estrellas
metalicas de tres brazos, que permiten equili-
brar gran parte de los esfuerzos de tipo simé-
trico, v reducir solicitaciones locales sobre el
fuste, en los casos de carga asimétricos.

3. Para impedir durante la elevacioén del edi-
ficio el basculamiento vertical de las celosias

1]

/'}( E
///'

- PLACAS MIXTAS ACTUANDO COMO /

principales, solicitadas de puntos no alineados
con su centro de gravedad de masas (Figura n®
21), la estructura de las plantas de piso fue
modificada, pasando las losas simples del pro-
yecto, a forjados mixtos de hormigdn y chapa
nervada, los cuales se conectaron a su vez, for-
mando vigas balcén mixtas, con los perfiles
principales periféricos, que se redujeron de
dimensiones.

Se crearon asi, en todas las plantas, diafrag-
mas anulares completos que arriostraban de
forma perfecta —a modo de farolillo chino— a
los sistemas principales de la gran estructura

§A A

DIAFRAGMAS DE ARRIOSTRAMIENTO

PLACA MIXTA

REJILLA METALICA
T .

R D L R T N L N
g

VIGAS MIXTAS

Fig. 21: Diafragmas mixtos del edificio metalico.
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Fig. 22: Celosias de rigidizacion y suspension de las piezas de fachada.,
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metdlica, permitiendo su movilizacién vertical
completa, la eliminacién de celosias horizonta-
les secundarias y, lo que es muy importante,
una perfecta interaccién con las celosias dis-
puestas en las fachadas (Figura n® 22) para
reducir las luces de las vigas periféricas exter-
nas, que van suspendidas de los soportes prin-
cipales exteriores, a los tercios de la luz, y trans-
ferir las acciones de desequilibrio de cargas
entre plantas, al conjunto de éstas.

4, La rigidizacién de las plantas, con su
notable redistribucién de esfuerzos entre las
mismas a través de las celosias de fachada,
junto con la presencia de los soportes interiores,
permitieron definir los dinteles de las plantas
mediante perfiles de vigas paralelos, a excep-
cién de la planta primera, en la cual la hipdtesis
de rotura de un cable introduce torsiones exce-

sivas incapaces de ser asumidas por los sistemas -

antedichos; debiendo mantenerse en esta planta
la disposicion en V de los perfiles, prevista en el
proyecto inicial para todos los dinteles. No obs-
tante, se prescindi6 del soldeo al fuste, limitan-
dose las uniones externas a la eventual tranfe-
rencia de compresiones a través de placas de
reparto, dependiendo del signo de los esfuerzos
producidos por la rotura del cable (Figura n® 23).

5. Los detalles extremos y de unién de las
piezas del mastil fueron modificados para per-
mitir los deslizamientos, entre si y con el fuste
de hormigdn, durante las fases de elevacion,
telescopado y fijacién.

El proceso constructivo completo de la
estructura se describe con detalle en las siguien-
tes fases, que se comentan ligeramente, com-
plementando lo expuesto anteriormente (los

numeros de los parrafos siguientes correspon-
den a las fases expuestas en la Figura n? 8;
mientras que las letras se refieren a operaciones
indicadas en dichas fases):

la. Hormigonado del fuste hasta 47,15 m,
con ayuda de la gria torre de 7,5 t de carga
maxima, creciente y arriostrada con dicho fuste;
altura adecuada para poder introducir, mediante
grias automoviles auxiliares, los elementos del
mastil metdlico.

Ib. Introduccién en el fuste de los tramos
tubular (Figura n? 24) y de celosia, previamente

N s
1K

PLACA PARA TRANSFERIR SOLAMENTE

FUERZAS DE COMPRESION

COMPONENTES DE LAS FUERZAS ADICIONALES

/

%liJ
_

A LAS DE LAS UNIONES TiPO, QUE INCREMENTAN

LA CAPACIDAD TORSIONAL.

FUERZAS ARICIONALES A LAS

COMPONENTES TIPO

FUERZA PROVOCADA POR T
LA ROTURA DEL TIRANTE N

ii'\“‘

COMPONENTES DE LAS REACCEONE ;
LAS PIEZAS DE LAS MENSULAS TIPO \\)

Fig. 23. Sistema especial de las vigas de planta primera, para colaborar en la resistencia a la eventual
rotura de un tirante principal.
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formados en obra, cada uno mediante dos seg-
mentos unidos por tornillos de alta resistencia;
el tramo de celosia se introducia en el tubular
empleando los sistemas de carriles y ruedas pre-
vistos para el telescopado. El borde inferior del
conjunto metalico se situd a 1,40 m de altura, de
manera de hacer coincidir las puertas de acceso
del fuste y del mastil tubular, con objeto de
acceder al interior y mantener una perfecta revi-
sién y control de todas las futuras maniobras.

Proteccién del sistema tubular, mediante dia-
fragma de madera, por encima del mismo.

2a. Continuacion del hormigonado del fuste
hasta los 98 m de altura, maxima admisible, en
voladizo libre, por este elemento.

2b. Colocacion del primer grupo de tirantes
provisionales (C1) de arriostramiento del fuste;
tres cables de 52-43-52 cordones ¢ 15 mm, res-
pectivamente, con un pretensado de 344 t,
anclados a 90 m de altura. Para el anclaje infe-
rior se utilizaron los macizos de los cables Gl1,
en puntos ligeramente desalineados de éstos.

3a. Comienzo del montaje de la estructura
metalica, dispuesta sobre los soportes auxiliares
para lograr la altura adecuada para el paso y
trabajos en la plataforma inferior y realizar el
posicionamiento correcto de los elementos de
anclaje de los tirantes definitivos inferiores
(Grupos G1 y G2) (Fotografia n? 25).

\

Fig. 25.

3b. Continuacién del hormigonado del fuste
hasta la altura de 197,3 m, maxima admisible en

voladizo asistido por los cables C1. En las altu-
ras 162,10 m y 179,90 m, se efectuaron las modi-
ficaciones de espesor de pared: de 75 a 50 cm; y
de 50 a 30 cm, respectivamente; manteniéndose
el didmetro interior, constante, de 3 m.

3¢. Colocacién del segundo grupo de arrios-
tramientos provisionales C2, formados por tres
cables de 67-62-65 cordones de ¢ 15 mm, res-
pectivamente, anclados a la altura de 180 m y
tesados a 320 t. El anclaje inferior se realizo
sobre elementos provisionales vinculados al
terreno mediante anclajes al mismo.

4a. Continuacién del montaje del edificio
metalico y hormigonado de sus forjados mixtos.
El edificio se arriostraba al fuste por medio de
los mismos porticos pretensados de bloqueo
que se emplearian durante el proceso de eleva-
cién.

4b. Final del hormigonado del fuste a la
altura 205,5 m, incorporando en su extremo los
tornillos de alta resistencia para bloqueo de la
pieza de remate, “‘copa’.

4c. Colocacion de la pieza ““‘copa’, con un
peso total de 27 t, en 5 fases, para mantener el
peso limite de 7,5 t requerido por la gria torre.
Soldeo y apretadura de tornillos para su fija-
ci6on al fuste (Figura n2 26).

4d. Colocacion del tercer y ultimo grupo de
cables provisionales de arriostramiento C3,
formado por 3 unidades de 100-94-97 cordones
¢ 15 mm, respectivamente, tesados a 375 t, y
anclados a cartelas provisionales dispuestas en
la copa. Los anclajes inferiores eran semejantes
a los del grupo C2.

4e. Eliminacion de los tirantes CI. El fuste
de hormigén, arriostrado en su coronacién por
los grupos C2 y C3, era adecuado tanto frente a
las acciones aisladas de viento, como al con-
junto de éstas y la carga del izado del edificio
transmitido en su extremo superior.

4f. Finalizaciéon de la estructura metdlica del
edificio e incorporacidn de parte de los materia-
les no resistentes; las condiciones de disefio y
acabados arquitecténicos retrasaron la inclu-
sién de los cerramientos que se pensaban izar
junto con la estructura.

5a. Elevacioén del conjunto del méstil reple-
gado, con un peso total de 120 t (Figura n? 27),
hasta su enrase con la cota de coronacién del
fuste de hormigdén. Se emplearon para ello 6
gatos VSL de 30 t, situados en la plataforma
superior de la copa. Los 6 cables de izado (cons-
tituidos cada uno por 3 cordones de ¢ 15 mm),
anclados al borde inferior del conjunto del mas-
til, atravesaban, mediante ranuras, el cuerpo
conico de la pieza copa, para situarse en el
perimetro interior del fuste.
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Fig. 27.

El guiado del cuerpo del mastil se efectuaba
mediante un doble juego de grupos de ruedas,
situados en los bordes inferior y superior del
conjunto, que rodaban sobre la superficie inte-
rior del fuste de hormigon.
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5b. Disposicion, a través de su elevacion por
el interior del tubo mediante polipasto colgado
del mastil cilindrico, de las piezas de apoyo de
las ménsulas de las plantas principales. Piezas
que se colocaban retraidas al borde de los alveo-
los, y sobre placas flotantes de tefléon y porex-
pan para, después de completarse el izado,
empujarlas hacia afuera hasta su contacto con
las piezas de la estructura que completan el con-
junto.

5c. Posicionamiento del sistema de izado del
edificio: gatos, cables, desviadores, anclajes,
grupos de presién, enrolladoras, etc. (Figura n®
28).

Disposicién y pruebas del sistema de bicicle-
tas, especialmente disefiado para lograr el
guiado y control del edificio mediante rodadura
sobre la superficie exterior del fuste de hormigoén.

6a. Izado del edificio, con un peso real total
de 2.700 t, mediante un grupo de 9 gatos VSL
de 330 t de capacidad, dispuestos, junto con las
bombas de presion, en la plataforma superior
de la copa, a la altura 205 m. (Figura n® 29). La
elevacidn se efectud en cuatro jornadas, de unos
20 m cada una, con una velocidad media apro-
ximada de 2,5 m/hora (Figura n® 30).

Los sistemas de bicicletas y porticos preten-
sados de bloqueo para control, fueron, en cada
jornada, activados y desactivados, hasta su blo-
queo final provisional al término de la elevacion.

6b. Enfrentado de las piezas ménsulas de
recepcidn con las orejetas situadas en los nudos
de las plantas principales del edificio (Figura n®
3.




Fig. 28.

CENTRAL
PLATAFORMA

3x3 GATOS

%3307\

|

Fig. 29. Dispositivo de elevacién del edificio. Fig. 30.
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6¢c. Elevacidn, por el interior del fuste, de las
piezas en estrella que interconectan las tres pie-
zas ménsula de cada planta principal. Fijaciony
apretadura de los tornillos de alta resistencia de
las uniones (Figura n? 32).

6d. Unién provisional de los sistemas de
ménsulas de cada planta y retirada de los apo-
yos flotantes de las mismas, para conseguir un
movimiento relativo nulo del edificio con el sis-
tema mensular, durante toda la operacién de
soldeo, sin que se produjeran apoyos parasitos
sobre el edificio, provocados por las variaciones
térmicas de los cables de izada, viento, etc.

6e. Soldeo continuo de las dos partes de
ménsulas, con procedimientos de control de
precalentamiento y verificaciéon de la transmi-
sién limitada de calor a los bulones de alta resis-
tencia de las grandes articulaciones.

6f. Operacién de transferencia del edificio al
fuste, en forma secuencial de abajo arriba, en

Fig. 32.
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Fig. 31.

las cuatro plantas principales, mediante suce-
sivo bloqueo, con chapas, de las ménsulas en las
chapas metalicas previstas en los umbrales de
los alveolos del fuste; y rejuntado de las placas
dorsales, con morteros autonivelantes de alta
resistencia.

6g. Retirada del sistema de izado del edificio
y colocacién de los topes antiviento contra el
fuste, en las plantas secundarias, y de torsion en
la planta primera.

6h. Relleno de hormigdn de los alveolos del
fuste que albergan las ménsulas; los ultimos
diez centimetros, mediante morteros autonive-
lantes.

7a. Comienzo del montaje y tesado de los
cordones de los cables definitivos Gl y G2, a
650 t, en secuencias apropiadas para no distor-
sionar o flectar en exceso al sistema; y combi-
nandose con la eliminacién, también gradual y
equilibrada, de los tirantes C2 y C3.




7b. Finalizacién del montaje de los tirantes
Gl y G2, retesado definitivo, colocacién de
amortiguadores y bridas.

7c. Montaje de los anclajes y premontaje de
los 7 cordones de twaron de cada uno de los
cables G3.

7d. Desmontaje de la gria torre, imposible
de funcionar una vez tesadas las unidades G3.

7e. Tesado de los cables G3, a 300 t, en la
secuencia apropiada, de forma que la plata-
forma de la copa queda rigidamente vinculada
al edificio.

8a. Deslizamiento telescopado del elemento
de celosia del mastil, rodando por el interior del
elemento tubular, mediante 4 gatos, de 10 t,
apoyados sobre el propio sistema tubular.

8b. Fijacion del elemento de celosia al tubu-
lar, mediante tornillos de alta resistencia y sol-
deo adicional de proteccién.

8c. Deslizamiento del mastil completo, me-
diante sistemas de ruedas en su extremo inferior
y en la plataforma exterior de la copa. Patines
de bronce grafitado, como garantia frente a la
presencia de solicitaciones de viento de impor-
tancia durante el proceso.

8d. Soldeo final del anillo inferior del mastil
a la copa y relleno de mortero de la zona supe-
rior cilindrica de contacto entre ambos elemen-
tos. Final de la ejecucion de la estructura.

5. CALCULO DE LA ESTRUCTURA

El calculo de la estructura modificada para el
proceso ejecutivo se llevé a cabo mediante dife-
rentes analisis de tipo global, parcial o local y
en relacion a los diferentes estados de ejecucién,
estructura terminada y redistribuciones diferidas.

En efecto, el sistema estructural hibrido,
requiere el analisis de los fendmenos reologicos
de fluencia y retraccién, vinculados de forma
activa con el proceso evolutivo de la construc-
cién del edificio, ademas de los estudios de
caracter, tanto estatico como dinamico, de la
estructura completa.

Los principales tipos de analisis realizados
fueron:

5.1. Analisis dinimico completo de la estructura

(1):
5.1A. Andlisis modal

Frecuencia fundamental 0,30 Hz (Flexion)
29 Modo 0,56 Hz (Flexién)
3¢ 0,59 Hz (Torsién)

(1) Llevados a cabo por Ove Arup, en el modelo simplifi-
cado de la estructura completa y confirmados en la
estructura modificada.

0,77 Hz (Flexi6n)
1,16 Hz (Flexion)
1,69 Hz (Flexion)
2,02 Hz (Torsi6n)

e 0 e L

BN e MV e Y

Los modos segundo y tercero, a pesar de
poseer frecuencias muy similares, presentan
configuraciones tan dispares que su acopla-
miento es practicamente imposible.

Comparcién muy ajustada con los resultados
de los estudios aeroelasticos, en tinel de viento,
efectuados en el BMT Fluid Mechanics Ltd. y
en los Laboratorios de la Universidad de
Oxford.

5.1B. Vibraciones forzadas en la condicién de
solicitaciones de viento con torsién, por la apli-
cacién combinada de las siguientes componen-
tes:

—Respuesta estatica al viento medio en una
hora.

—Respuesta quasi-estatica a las turbulencias
con frecuencias por debajo de la fundamental
de la estructura.

—Respuesta quasi-resonante de la estructura
a su frecuencia fundamental;

que determinaron Tmax = 24.696 kNm, res-
pecto a los valores estaticos midximos T =
29.265 kNm.

5.1C: Rotura de un cable principal G1, dedu-
ciendo la respuesta maxima en el primer ciclo,
diagramas tiempo-flechas y condicion de equi-
librio estatico al cabo de 100 segundos.

Las respuestas estaticas, para un valor igual y
contrario al de la fuerza aplicada en el cable,
fueron ligeramente superiores a las deducidas
en el andlisis dinamico, tanto en esfuerzos como
en movimientos, con flechas del orden de 100
mm en el anclaje superior G1y de 345 mm en el
extremo del maéstil.

5.2. Analisis de segundo orden con no linea-
lidad geométrica y del material del fuste, en
todas las fases constructivas y en servicio. Para
analizar la posible inestabilidad por punto
limite, se desarrollé un método de analisis espe-
cifico para estructuras hiperestdticas, que
obtiene los esfuerzos que equilibran las acciones
exteriores, sobre la geometria final de la defor-
mada, compatibles con las deformaciones
reales, introduciendo por etapas sucesivas dos
tipos de solicitaciones equivalentes a:

5.2.1. Las acciones de desequilibrio que cada
nuevo incremento de deformacién origina
debido a los esfuerzos preexistentes.

5.2.2. Las acciones equivalentes a la diferen-
cia de deformaciones generalizadas existente
entre las del comportamiento eldstico supuesto
para el material, y las verdaderas, evaluadas
sobre las relaciones constitutivas no lineales.

Este procedimiento permite analizar ademds
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el efecto global no lineal de las discontinuidades
que en la seccién generan los huecos, a partir de
un estado con unos esfuerzos de flexidn ficticios
que centran la resultante de las secciones no
simétricas sobre la linea de presiones inicial,
para ser eliminados después, dando origen con
ello al proceso iterativo de analisis.

El estudio se realizé considerando las dos
situaciones de deformacién posibles bajo carga
permanente, las instantdneas iniciales, y las
diferidas incrementadas por la fluencia.

5.3. Anaélisis estatico de la estructura en sus
diversas fases de realizacidén, mediante anélisis
planos para las solicitaciones de tipo simétrico,
efectuando la reduccién del sistema real a otro
ideal que incluia: una celosia de la estructura
real y otra virtual o reducida, proyeccion de las
dos celosias restantes (Fig. n? 33), de forma que
la respuesta en esfuerzos y movimientos fuera
idéntica al sistema real. De esta forma se pudo

/
A A

CELOSIA REAL CELOSIA [DEAL

Fig. 33. Esquema de cdlculo plano de la
estructura modificada.
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efectuar un anélisis extremadamente completo
de todas las solicitaciones correspondientes a
los estados de ejecucion, elevacién, servicio,
situaciones diferidas, etc. con un control muy
riguroso de todas las hipotesis de superposicion
de estados, de acuerdo con un gran nimero de
normas y co6digos, dado el cardcter excepcional
de la estructura, incluyendo condiciones térmi-
cas netas y de gradientes, condiciones reoldgi-
cas, variacion de las condiciones de pretensado
de los diferentes grupos, viento con diferentes
situaciones de incidencia, etc.

Asimismo, este estudio plano permitié opti-
mizar los sistemas de estrella, mediante la inclu-
sién de barras ideales y muelles, que reflejaban
la respuesta real producida en la zona de fuste,
analizada mediante un control local espacial.

5.4. Analisis espacial del conjunto de la
estructura para el control riguroso de las solici-
taciones no simétricas:

—Viento actuando en direccién normal a un
plano principal; el centro de presiones no coinci-
de con el eje del fuste, presentindose situacio-
nes de flexién y torsién combinadas.

—Cargas verticales asimétricas en planta y
con distribucién profusa en alzado.

—Rotura brusca de un cable.

Estudios, mediante programas espaciales de
barras, que consideraban con rigor los procesos
de conexién fuste-edificio, las alternativas de
planta primera con bloqueo del elemento com-
primido Gnicamente, y una modelizacién apro-
piada de los diafragmas de las plantas, que
reproducian con rigor el reparto flexional y tor-
sional de estos elementos (Fig. n® 34).

Este tipo de anélisis, ademas de controlar los
esfuerzos especiales en los sistemas principales
del fuste, uniones y estructura metdlica, permi-
tian definir con precision las solicitaciones de
las celosias externas de fachada y comprobar el
adecuado reparto de solicitaciones entre las
diversas subestructuras del sistema.

5.5. Estudio diferido, evolutivo, completo,
teniendo en cuenta todos los aspectos reales del
proceso constructivo:

—Edades diferenciadas de las diferentes ton-
gadas del fuste, distinguiendo zonas de ejecu-
cién diarias;

—Tesados y destesados de cables provisiona-
les y definitivos;

—Condiciones de elevacion y suspension;
—Condiciones de transferencia reales; etc.

que permitié deducir las pérdidas de tensidén
previsibles en los tirantes, por los fendmenos
diferidos de fluencia y retraccidn, para su rete-
sado al cabo de 2 afios.
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Fig. 34. Disposicion adoptada para el anélisis espacial de la estructura.

Este analisis se efectud en el esquema plano
sefialado en el punto 3, mediante el programa
especial DIFEV (Ref. 1).

5.6. Estudios locales, adicionales, llevados a
cabo mediante métodos de elementos finitos, de
las zonas de conexion estructura-fuste, para la
determinacién de los refuerzos locales de arma-
duras; estudios de los sistemas mensulares y
bulones de las uniones principales; anclajes de
los tirantes provisionales; etc.

5.7. Estudio completo de la pieza copa, bajo
las solicitaciones combinadas de los gatos de
elevacion del edificio, de suspensién del mastil,
de los tirantes provisionales C3 y de los definiti-
vos G3, teniendo en cuenta las condiciones de
interaccién con las solicitaciones exteriores de
viento en elevacién, suspension, etc.

5.8. Analisis de los subsistemas de rodadura y
bloqueo del mastil de celosia y tubular, en las
diversas fases del deslizado del mismo.

6. ASPECTOS ESPECIALES DEL PROCESO
CONSTRUCTIVO Y EL ANALISIS

Pero ademas de los aspectos analiticos antes
descritos, existian una serie de factores, de inte-
rés adicional, que debian resolverse para llevar
a cabo el proceso de izado y transferencia del
edificio. Asi, pueden citarse:

6.1. Durante el proceso de elevacién, la
estructura —rigida y perfectamente autoestable
frente a las solicitaciones de simetria central—
debia hacer frente a las acciones asimétricas de
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flexién y torsién de carga, viento y eventual
sismo. Para ello, se disefié un doble sistema de
actuacion (Figura n® 35):

RUEDAS

MUELLE

TORNILLOS DE ALTA  _—~f~H

RESISTENCIA
4
| FUSTE DE
L] HORMIGON
r S T["\\ AN
| N \
R ﬂ[-,l—q:-f‘\\ o
L/ s
&::/::::::LV///
/ VIGA DE PLANTA
PRINCIPAL
RUEDAS
PORTICO
T MUELLE \
2 i >

&GAW P

Fig. 35. Mecanismo especial para la estabilidad
del edificio durante la elevacién.

Por un lado, un dispositivo de rodadura,
mediante ruedas actuando sobre la superficie
del fuste, constituido por un grupo de 24 “bici-
cletas” —parejas de ruedas dispuestas a un lado
y otro de cada uno de los nudos principales de

vinculacidon de la estructura metalica al fuste—
que, debidamente pretensadas mediante torni-
llos y resortes de muelles (Figura n® 36) para
lograr una reaccion de contacto inicial de 4 t
por rueda, permitian el avance normal, sin
paradas, con vientos de hasta 60 km/hora, sin
que se presentaran bamboleos oscilantes o rota-
torios del conjunto.

Los muelles permitian absorber, sin variaciéon
apreciable, las eventuales irregularidades de la
superficie de hormigén —valles, montes, dis-
continuidades, etc.— aunque previamente se
comprobd que su dimensién maxima no exce-
dia de 2 cm.

6.2. Por otra parte, caso de que durante la
maniobra de elevacién del edificio se hubieran
producido cambios de las condiciones limites
previstas para el viento, y para todas las fases de
parada y suspension del edificio durante las
operaciones de vinculacién de ménsulas, se
cont6 con un dispositivo de bloqueo o fijacidn,
de gran rapidez de adaptacién, que por medio
de barras de pretensar y placas de reparto,
fijaba la estructura al fuste, con acciones de 90
t, en 24 puntos proximos a las ruedas, lo cual
permitia resistir vientos de hasta 175 km/hora,
conun y, = 1,25. Una vez pasada la situacion de
emergencia, o al inicio de cada jornada de ele-
vacién, se desbloqueaba el sistema y se prose-
guia la operacién de izado.

Como ya se ha expresado anteriormente, este
sistema se empled, durante la fase de montaje
del edificio, para el arriostramiento horizontal
de la estructura al fuste de hormigén.

Fig. 36.
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6.3. La transferencia de las acciones del edifi-
cio al fuste, pone de relieve las grandes ventajas
que ofrecen los procesos de elevacion para el
control y seguridad de las grandes estructuras,
sobre todo cuando su complejidad o empleo de
elementos poco conocidos, pone en juego res-
puestas e interacciones dificilmente evaluables.

En efecto:

—Por una parte, las exigencias en las toleran-
cias de ejecucion suelen ser muy estrictas, para
lograr una disposicién geométrica adecuada
para las maniobras de elevacion; lo cual com-
porta un control muy riguroso de la ejecucion
en taller y su posterior montaje en obra.

—Por otra, la elevacién en si es una prueba
de carga muy importante para la estructura —ya
que normalmente incluye un porcentaje notable
de las cargas permanentes de la misma— que
permite comprobar, con su respuesta, los prin-
cipales aspectos del sistema y garantizar un
comportamiento adecuado. Cualquier fallo o
vicio oculto de ejecucién que pudiera existir se
hace patente en el primer momento del despe-
gue, permitiendo retornar a la posicion inicial y
analizar y reparar los puntos afectados.

—Pero el aspecto mas interesante se centra en
la maniobra final, cuando las acciones de la
izada se transfieren al sistema resistente de la
estructura. Por dos causas, por ser una nueva
prueba de carga en la configuraciéon final; vy,
sobre todo, porque el sistema de gatos permite
transferir dichas acciones con los valores previs-
tos de reaccion en los apoyos, regulando ade-
cuadamente la transmisién y la fijacion de los
mismos. Esto da lugar a una exacta correlacion
entre los esfuerzos internos previstos y los
reales; mientras que en una ejecuciéon tradicio-
nal, el hiperestatismo interno real podria modi-
ficar sensiblemente dicha distribucién: fisura-
ciones no previstas; faltas de concordancia
internas; desnivelacion de apoyos; asientos dife-
renciales de las cimentaciones, etc.

En el caso particular de la Torre de Collse-
rola, el sistema de gatos permitié ir transfi-
riendo paulatinamente, en la secuencia y valo-
res exactos previstos, las cargas en las cuatro
plantas de vinculacién, evitando esfuerzos
incontrolados en todo el sistema.

Nétese que, en este caso particular, si la
estrucura por una decision o criterio no contro-
lado se bloqueara completamente en todos sus
apoyos en la fase de suspensién de forma rigida
y una vez efectuada esta fijacion se descargaran
los gatos de izado, se produciria la transferencia
de carga total y exclusivamente en los apoyos de
la planta superior, y s6lo por la plastificacién o
rotura de los vinculos de esta planta podrian
transferirse cargas a las plantas inferiores pre-
vistas; todo ello debido a las especiales condi-
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ciones de la deformabilidad interna del con-
junto edificio-fuste.

Esto pone de manifiesto que los sistemas de
elevacion presentan unas peculiaridades seme-
jantes a las que ofrece el pretensado de estructu-
ras; de hecho, viene a ser una variante del pre-
tensado, ya que permiten llevar a cabo
modificaciones de acciones y reacciones, en la
medida que el proyectista desee, de forma de
mejorar o simplificar la distribucion de esfuer-
z0s internos.

En el presente caso, se considerd apropiado
incorporar, a cada planta, las reacciones tedri-
cas deducidas con las hipétesis ideales de cal-
culo, que suponen el edificio totalmente termi-
nado, y aplicar entonces la totalidad de las
acciones permanentes previstas.

6.4. El doble proceso de telescopado del
mastil (Figura n¢ 37), en principio de gran sen-
cillez, presenta sin embargo la dificultad de
tener que hacer frente, durante las fases inter-
medias a las eventuales solicitaciones transver-
sales de viento. Para ello, ambos procesos con-
taron con un doble juego de elementos
deslizantes, que proporcionan un adecuado
empotramiento.

En el caso del mastil de celosia, estaba for-
mado por cuatro ruedas metélicas de doble pes-
tafia que rodaban sobre carriles de cuadradillo
dispuestos en el interior del mastil tubular
(Figura n® 38).




El deslizamiento del mastil tubular (Figura
n® 39), se constituia con un triple juego de 4
ruedas inferiores, situadas en los patines de
apoyo provisional, combinado con un grupo de
seis “‘bicicletas” dispuestas en la plataforma
superior de la copa. Este conjunto permitia la

rodadura en casi todo el proceso; sin embargo,
en las fases finales del telescopado, cuando los
momentos flectores transversales causados por
el viento podian ser de gran importancia, se
contaba con un doble juego de patines de
bronce, separados 2,40 m, que podian apoyar y

deslizar sobre bandas metalicas continuas fija-
das a las paredes inferiores del fuste. En el
tramo final, en el que el patin superior sale del
fuste de hormigdn, se utilizaba, como sistema
de deslizamiento de seguridad, un juego de
bandas de teflon dispuestas en la zona cilindrica
de la pieza copa, que deslizaban sobre bandas
de acero inoxidable dispuestas en el extremo
inferior del mastil.

El procedimiento de telescopado permitid
que durante toda la maniobra —a medida que
el méstil emergia del fuste de hormigén, y con el
ritmo necesario para ello— pudieran colocarse,
con gran sencillez, desde la plataforma de ele-
vaciéon, los diferentes sistemas auxiliares,
comenzando por el posicionamiento de la pe-
quefia pluma automdtica para el servicio de
la Torre, y siguiendo con la fijacidén de antenas,
guiacables, pasarelas, etc. y la aplicaciéon y
repaso de las pinturas de proteccidn; sin tener
que actuar posteriormente a mayor altura y con
dificultades mucho mayores.

De esta manera se completaba totalmente el
proceso de la ejecucién de la estructura de la
torre (Figura n? 40).
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RESUMEN

La Torre de Collserola, con sus 300 m de
altura, posee una compleja estructura hibrida
formada por la combinacién de tres importan-
tes subsistemas consistentes en:

—Un fuste cilindrico de hormigén de gran
esbeltez.

—Una potente estructura metalica y mixta
que soporta los sistemas funcionales y se une
con el fuste a la mitad de la altura de éste.

—Un grupo de tres familias de cables preten-
sados que confieren al conjunto la estabilidad y
rigidez requeridas.

La estructura se completé con un mdstil
superior de acero que corona la torre, actuando
en voladizo.

Las especiales caracteristicas del edificio se
complementan con un innovador proceso cons-
tructivo basado en la elevacién completa de la
estructura metalica construida a nivel del suelo,
con un peso total de cerca de 3.000 t, hasta una
altura de 84 m, en donde se une al fuste de
hormigdn.

De manera similar, el mastil superior de
acero fue elevado por el interior del fuste de
hormigén y colocado en su posicion final
mediante un proceso de doble telescopado.

®

SUMMARY

The structure of the 300 m. Collserola Tower
is a hybrid system formed by three combined
structural systems consisting of:

—A very slender cylindrical concrete shaft:

—A large steel and composite structure
which holds the functional systems and is joined
to the shaft at the middle of its height.

—A set of three families of prestressed cable
stays to lend the necessary stiffness and stability
to the construction.

This structure is completed by an upper steel
mast which crowns the tower, acting in cantile-
ver.

The special characteristics of the building are
complemented by an innovative construction
method, based on the complete lifting of the
steel structure, with a total weight of nearly
3000 t., to the height of 84 m., and then joined
to the concrete shaft.

Similarly, the crowning steel mast was eleva-
ted throught the interior of the shaft and placed
in its final position by means of a double teles-
coping procedure.

*

Simposio internacional sobre “Fisuracién de origen
térmico en el hormigén a edades tempranas”

En el pasado, se han producido muchos pro-
blemas, en construcciones de hormigén, debi-
dos a la fisuracién por causas térmicas, espe-
cialmente las debidas al calor de hidratacién. Se
esta realizando mucha investigacion al respecto,
en diversos paises. De este modo, se estdn pro-
duciendo importantes avances en la medida y
estimacion en las tensiones de origen térmico en
el hormigén.

Un Simposio Internacional sobre “Fisura-
ci6n de origen térmico en el hormigén a edades
tempranas” tendrd lugar en Munich (Alemania)
los dias 10 a 12 de Octubre de 1994, patroci-
nado por la Rilem y organizado por su Comité
Técnico TC 119 “Evitacién de la fisuracion de
origen térmico en el hormigén, a edades tem-
pranas”.

Los temas objeto del Simposio son los
siguientes:

—Prediccién y medida in situ de la evolucion
de la temperatura.

—Propiedades del hormigén a edades tem-
pranas.

* Métodos de determinacion.
* Modelizacion.

—Influencia de los componentes y dosifica-
cién del hormigdn, y de la temperatura, en la
tendencia a la fisuracién del hormigén.
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—Determinacién de las tensiones de origen
térmico a edades tempranas.

* Métodos de laboratorio.
* Medidas in situ.

—Generacién de tensiones de origen térmico,
a edades tempranas (axiles, flexiones).

* Condiciones de contorno - restricciones.
* Céalculo de tensiones.
* Estimacién del riesgo de fisuracion.

. —Medidas précticas para evitar la fisuracién
de origen térmico.

—Presentacién de casos correspondientes al
empleo de nuevas tecnologias.

Se invita a la presentacién de resimenes (con
un maximo de 300 palabras) de articulos relati-
vos a estos temas, antes del 31 de Julio de 1993.
Su aceptacién, en su caso, se comunicaré a los
autores antes del 1 de Noviembre de 1993,
debiendo presentarse el texto completo, antes
del 1 de Febrero de 1994. El idioma del Simpo-
sio es el inglés. Los resimenes deben ser envia-
dos a la direccién siguiente:

Prof. R. Springenschmid, Technical Univer-
sity Munich

Baumbachstrasse 7, D 8000 Munich 60, Ale-
mania

Tel.: (089) 889 53 10. Fax: (089) 889 53 47.
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En un contexto en el que la tecnologia y los standar de
calidad hacen disminuir tedricamente, la distancia entre
empresas de un mismo segmento, URSSA apuesta por
la calidad de servicio.

Un concepto que, para nosotros, se traduce en:

- Una filosofia de servicios integrales:
ingenieria, proyecto de detalle, planificacion, control,
transporte, montaje, financiacion.

- Una optimacion de nuestra capacidad productiva
en un clima de calidad total.

- Un estilo de relacion con el cliente basado en
la comunicacién fluida, la capacidad de respuesta,
la agilidad, el respeto escrupuloso de los plazos,
la gestiéon coordinada....

Tres compromisos que marcan la diferencia.

CONSTRUCCIONES METALICAS

Campo de los Palacios, 18 Tel.: 945 - 1357 44 Fax: 945 - 13 57 92
Apdo. 284 01006 VITORIA-GASTEIZ

Paseo de la Castellana 190 - 11° £ Tel.. 91-3593505 Fax: 91-359 6105
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CIAC Comunicacion Corporaiiva

Desafio a la Ingenieria

La torre d'ey'comunioaciones' de
Collserola es un gigante de
268 metros de altura.

on un fuste de hormigon de solo
5 metros de diametro se consigue

_elevar una torre de cerca de 3.000
~toneladas de peso.
_ Sus 13 plantas se han izado una vez
_ construidas y se sujetan al eje a

7 metros del suelo.

' La',torre'puede soportar vientos de

hasta 244 kilometros por hora,

_similares a un ciclén tropical.

CON EL

Resistencia de Uniland

Cementera para la torre
de comunicaciones
de Collserola,

LNILAND

PROGRESO TECNICO
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Los materiales compuestos en el sector de la construccion
Il. Materiales con matriz polimérica

Vicente Sanchez Galvez
Departamento de Ciencia de Materiales

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

M. Laura Sanchez Paradela

Departamento de Construccion y Tecnologia Arquitectonicas

1. INTRODUCCION

En un articulo reciente (1), los autores han
pasado revista someramente a las propiedades,
tipos, fabricacion y utilizaciones de los materia-
les compuestos de matriz cementicea en el sec-
tor de la construccién. En dicho articulo se
anunciaba ya la préxima publicacién de un
segundo trabajo analizando, de forma seme-
jante, la segunda de las grandes familias de
materiales compuestos, los polimeros reforza-
dos con fibras (abreviadamente FRP, iniciales
de “Fiber Reinforced Plastics”).

Asi pues, en este articulo se describen some-
ramente los tipos, fabricacién, propiedades y
principales utilizaciones, en el sector de la
Construccién, de los materiales poliméricos
reforzados con fibras, coloquialmente conoci-
dos como plasticos reforzados o FRP.

2. LOS POLIMEROS REFORZADOS CON
FIBRAS (FRP)

Los materiales poliméricos, conocidos comun-
mente como materiales plasticos, se utilizan
ampliamente en el sector de la Construccion, en
aplicaciones tan diversas como diferentes son
estos materiales entre si (2). Asi por ejemplo,
entre otras muchas utilizaciones, el cloruro de
polivinilo se emplea para fabricacién de tube-
rias, suelos y perfiles de ventana, el polipropi-
leno y el polietileno en placas y tuberias, el
poliestireno expandido y el poliuretano alveolar
para aislamientos, los policarbonatos y el poli-
metacrilato de metilo como vidrios orgéanicos,
el neopreno para apoyos, las resinas epoxi
como adhesivos, etc. Es importante destacar
que el sector de la Construccién es el que

E.T.S. de Arquitectura de Madrid

mayor cantidad de plasticos consume, con valo-
res del orden de las 210.000 toneladas por afio,
en Espafia (2).

Sin embargo, la utilizacién de los materiales
poliméricos en aplicaciones estructurales se ve
muy limitada, pues en general poseen resisten-
cia y rigidez reducidas, por lo que en tales casos
es frecuente ¢l empleo de refuerzos que permi-
tan mejorar tales propiedades.

Generalmente, el refuerzo de los materiales
plasticos se lleva a cabo incorporando fibras de
alta resistencia, con lo que se obtienen materia-
les compuestos con propiedades muy superiores
a las que poseen cada uno de los materiales
constitutivos.

Las fibras proporcionan la resistencia y la
rigidez necesarias, mientras que la matriz poli-
mérica protege a las fibras y las mantiene cohe-
sionadas y en la posicién adecuada.

Entre las fibras de alta resistencia existentes,
por razones econdmicas, en el sector de la
Construccién se utilizan, casi exclusivamente,
las fibras de vidrio para el refuerzo de materia-
les plasticos. Otras fibras de elevadas propieda-
des mecdnicas, tales como la fibra de aramida
(Kevlar) o de carbono, que ya se utilizan
ampliamente para el refuerzo de materiales
plasticos en sectores tales, como el aeroespacial,
automévil o deportivo, aun no han entrado
plenamente en el sector de la Construccién,
aunque es de esperar su irrupcién, en los pré-
ximos afios, para aplicaciones especiales, como
veremos al final de este trabajo.

La tabla 1 muestra algunas propiedades
importantes de fibras comerciales, que se utili-
zan para el refuerzo de materiales plasticos (3).
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TABLA 1

Propiedades mecanicas de algunas fibras comerciales

. Densidad Tension de Méd?l,o de Diametro
Fibra (Kg/m’) rotura elasticidad (micras)
(GPa) (GPa)
Vidrio E 2.600 3,5 84 10
Vidrio S 2.500 4,55 91 10
Grafito T 400 1.800 3,0 210 7,6
Grafito HMG 50 1.800 2,15 390 8,2
Aramida (Kevlar 49) 1.450 2,8 130 11

Por lo que respecta a las matrices poliméri-
cas, aun cuando muchos plasticos podrian ser
utilizados para la produccién de FRP, la matriz
mas utilizada en el sector de la Construccion es,
sin duda, la matriz de poliéster, tanto por razo-
nes econdémicas como por facilidad de ejecu-
cidén, seguida a gran distancia por las resinas
epoxi y acrilicas. De hecho, las iniciales FRP se
utilizan también para designar el poliéster
reforzado con fibras, por ser la resina més
ampliamente empleada. La tabla 2 resume
algunas de las propiedades mas importantes de
las resinas de poliéster sin reforzar (4).

TABLA 2

Propiedades tipicas de la resina de poliéster

Densidad (Kg/m?) 1.280
Tensién de rotura (MPa) 45-90
Resistencia a compresiéon (MPa) | 100-250
Resistencia a impacto (KJ/m?) 1,8-2,4
Moédulo de Elasticidad (GPa) 2,5-4,0

Alargamiento (%) 2

Dureza (Rockwell M) 100-115

Conductividad térmica (W/meC) 0,2

Coeficiente de dilatacion (°C)" |100-110.10°

3. FABRICACION DEL FRP

En este apartado, resumimos brevemente los
métodos de fabricacién mas ampliamente utili-
zados para la produccién de elementos de FRP
y mas concretamente de GRP (poliéster refor-
zado con fibras de vidrio) por ser este material
el de mayor utilizacion en el sector de la Cons-
truccion (5).

Los distintos procedimientos pueden divi-
dirse en dos grandes grupos. El primero,
podriamos denominarlo de moldes abiertos, en
el que el material estd en contacto con el molde
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en una sola cara; es el método mas empleado
para la produccion de elementos resistentes en
Ingenieria Civil. El segundo, que podria deno-
minarse de moldes cerrados, engloba los méto-
dos en que el material compuesto adquiere la
forma entre dos moldes (molde y contramolde);
es el método utilizado para la fabricaciéon de
componentes pequefios, en muchos casos para
aplicaciones distintas de las del sector de la
Construccioén.

Entre los métodos de moldes abiertos, pode-
mos destacar el moldeo manual por contacto, el
moldeo por proyeccién simultdnea y el moldeo
por enrollamiento.

En el moldeo manual por contacto se parte de
la propia fabricacién del molde, que muchas
veces es también de GRP. Sobre el molde se
aplica una fina capa de un agente desmol-
deante, seguida de una capa de resina de super-
ficie, denominada *‘gel coat”, que serd la encar-
gada de proteger a la fibra del exterior y
proporcionar a la superficie exterior la aparien-
cia y textura deseadas. A continuaci6n se depo-
sitan sucesivas capas de fibra de refuerzo y
resina catalizada que se consolidan manual-
mente con rodillo o cepillo hasta lograr el espe-
sor deseado. La fibra de refuerzo puede dispo-
nerse en forma de tejidos o de mantas de hilos
cortados (mat).

El moldeo por proyeccion simultdnea, requiere
menos mano de obra. En este caso se proyecta
sobre el molde, por medio de una pistola de
proyeccion, fibra de vidrio cortada y resina. La
fibra y la matriz de resina se compactan a con-
tinuacién por medio de un rodillo. El procedi-
miento requiere habilidad del operario de la pis-
tola para controlar el espesor del material
compuesto y para mantener constante el conte-
nido de fibra.

El moldeo por enrollamiento, universalmente
conocido como “filament winding”, se utiliza
para fabricacién de tubos y depdsitos de pre-
sidn, que exigen resitencias altas tanto en direc-
cion longitudinal como circunferencial. Se uti-
liza fibra en forma de hilos continuos (rovings)




que pasan a través de un baifio de resina catali-
zada, donde se impregnan, y posteriormente se
arrollan sobre un mandril en rotacién. La ten-
sién de los hilos, la orientacion de los mismos
(ajustable por la velocidad relativa de 1a bobina
y del mandril) y el porcentaje elevado de
refuerzo aportan excelentes propiedades mecé-
nicas. A cambio, exige una importante inver-
sién en material.

Entre los métodos de moldes cerrados, citare-
mos el moldeo por compresidn, en caliente o en
frio, pultrusién, inyeccién de resina y centrifu-
gacion,

En el moldeo por compresion la fibra y la
resina catalizada se sitian entre dos moldes
metalicos (molde y contramolde) que se hacen
coincidir bajo presién. La prensa puede ser en
frio, en cuyo caso se utiliza inicamente el calor
exotérmico de la polimerizacién para calentar
la pieza (proceso lento pero que no requiere
elevadas inversiones) o en caliente, en cuyo caso
se calientan artificialmente los dos moldes. Las
presiones necesarias para el moldeo por com-
presiéon en caliente dependen del proceso
seguido: moldeo de preforma, preimpregnado o
premezcla (premix).

En el moldeo de preforma se obtiene previa-
mente la preforma, para lo cual se dispersan
hilos cortados y aglomerados con un ligante,
sobre un molde metalico perforado, de la forma
de la pieza que se va a fabricar y dotado de
aspiracion interior; el conjunto, molde metdlico
mas fibra, se introduce en una estufa a 1502C
durante dos a tres minutos, donde polimeriza el
ligante. La preforma, a continuacién, se sitia
entre los platos de la prensa caliente.

En el moldeo de preimpregnados, denominado
también SMC, se utiliza una ldmina de fibra de
vidrio impregnada de resina de poliéster (pre-
preg), que se suministra arrollada en forma de

tambores y protegida en las dos caras por una
delgada pelicula de plastico. . El proceso
comienza cortando la cantidad necesaria de la
lamina, retirando las peliculas de proteccion y
situando entre los moldes de la prensa el
nimero de capas precisas. Debido a la presiéon y
al calor, el material fluye uniformemente para
producir un compuesto homogéneo.

En el moldeo de premezclados, o DMC, se
sitda entre los moldes una premezcla que con-
tiene la resina de poliéster, el catalizador, las
cargas y la fibra de vidrio, usualmente en la
forma de hilos cortados. La premezcla fluye
facilmente, por lo que rellena completamente el
espacio entre los moldes. Estas premezclas pue-
den también emplearse para el moldeo por
inyeccidn, en cuyo caso el material se inyecta en
el molde por medio de un cilindro de inyeccidn.

En el proceso de pultrusion se producen perfi-
les por traccién continua, a través de un molde-
hilera caliente, de las fibras de refuerzo (bobi-
nas, tejidos o mantas) preimpregnadas de resina.

En el moldeo por inyeccion de resina, se sitia
el refuerzo de fibra en el espacio entre molde y
contramolde, que deben ser muy rigidos y her-
méticamente cerrados. A continuacién se
inyecta la resina hasta que rebosa por un agu-
jero abierto en la parte superior del molde.
Entonces se sella el conducto de entrada y se
deja polimerizar.

En el moldeo por centrifugacion, el refuerzo,
que puede ser de hilos cortados, manta o tejido,
se deposita, junto con la resina, en el interior de
un molde de revolucién o cilindro que gira
rapidamente. La impregnacién se efectiia por
efecto de la fuerza centrifuga.

La tabla 3 resume las propiedades mecénicas
del GRP, segun el proceso de fabricacién utili-
zado (6).

TABLA 3

Propiedades mecanicas del GRP, segiin el proceso de fabricacién utilizado

Procedimiento Contenido de . Médulo de Tension de
de Refuerzo fibra 2:;‘::52‘1 elasticidad rotura
fabricacion (%) (GPa) (MPa)
Moideo por | Hilos cortados 25 a 35 1,4-1,5 7,2-9 85-115
contacto Tejido 40 a 50 1,55-1,65 11,4-15 180-260
Moldeo por |y ¢ cortados | 25 a 35 1,4-1,5 7,29 85-115
proyeccion
Inyecc'ic’)n de | Hilos cortados 20 a 30 1,35-1,45 6,3-8,1 70-90
resina y mantas
Moldeo por Preformas 60 a 65 1,8-1,85 19-21 340-380
com res?c')n Preimpregnados 25 a 40 1,4-1,6 8-11 90-150
P Premezcla 15a25 1,8-1,9 8,3-9,8 50-70
Centrifugacién| Hilos cortados 35a40 1,5-1,55 9-10,2 120-130
Enrollamiento | Hilos continuos 65a75 1,85-2,0 36-45 1000-1300
Pultrusién | Hilos continuos 60 a 75 1,8-2,0 30-45 900-1300
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4. VENTAJAS EINCONVENIENTES DE LOS
FRP FRENTE A MATERIALES
TRADICIONALES

Para aplicaciones en Construccion, los plas-
ticos reforzados con fibras ofrecen varias venta-
jas frente a materiales tradicionales, pero tam-
bién presentan algunos inconvenientes que es
preciso resaltar si se pretende una utilizacién
racional de los mismos.

Las ventajas principales son las siguientes:

1. Fdcil conformado. Como se vio en el apar-
tado anterior, es muy sencillo conformar estos
materiales para lograr la configuracién deseada.
Esta caracteristica permite producir elementos
estructurales que alcancen las mayores resisten-
cias, rigidez u otras propiedades mecanicas, uti-
lizando la menor cantidad de material. Entre
los materiales tradicionales, unicamente el
hormigdn posee esta propiedad.

2. Resistencia, ligereza, tenacidad. Dada su
elevada resistencia y tenacidad, los FRP pueden
utilizarse en secciones muy delgadas, lo que
conlleva una gran ligereza y, por tanto, una
gran reduccion del peso propio del elemento. Es
ésta una propiedad que dificilmente puede
lograrse con el hormigén.

3. Fabricacién a medida. Esta propiedad,
denominada en la literatura anglosajona ‘‘tailo-
rability”’, consiste en la posibilidad que ofrecen
todos los materiales compuestos, de poder ser
disefiados especificamente para lograr las pro-
piedades mecanicas requeridas.

4. Transparencia. En secciones delgadas, los
FRP transmiten gran cantidad de luz. Esta
caracteristica es importante para algunas apli-
caciones en las que se desea tener simultdnea-
mente proteccion del exterior, resistencia
estructural y transmisién de la luz.

Por el contrario, los principales inconvenientes
de estos materiales, son:

1. Poca rigidez. A pesar del refuerzo de las

fibras, la rigidez de los FRP, dada por el

Médulo de Elasticidad, es muy baja comparada
con la del acero o la del aluminio, y es del orden
de la del hormigén. Asi pues, para utilizarlos
eficientemente, se debe aprovechar la facilidad
de conformado para producir elementos que
posean rigidez por la forma.

2. Coste. Comparados con los materiales
tradicionales, el coste por unidad de peso de los
FRP es elevado. No obstante, debido a su lige-
reza, pueden conseguirse ahorros en manipula-
cién y transporte, que compensen en parte el
coste del material.

3. Durabilidad. A diferencia de los materiales
tradicionales, cuya utilizacién se remonta a
siglos atrds y por consiguiente se conoce bien su
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comportamiento a largo plazo, estos materiales
se utilizan desde hace relativamente pocos afios,
por lo que existe una cierta incertidumbre sobre
su durabilidad. Asi pues, es recomendable utili-
zarlos en aplicaciones en las que, en caso nece-
sario, sea facil su sustitucion sin merma para el
funcionamiento ni la seguridad de la construc-
cion.

4. Susceptibilidad al fuego. Todos los mate-
riales poliméricos existentes se destruirian por
un fuego, como el que puede tener lugar en un
edificio. Algunos arden rdpidamente, otros mds
lentamente, pero, en cualquier caso, es un fac-
tor que debe tenerse presente en las aplicaciones
practicas de los FRP.

5. UTILIZACIONES DEL GRP EN LA
INDUSTRIA DE LA CONSTRUCCION

Dos estructuras de gran importancia, reali-
zadas en GRP, han desempefiado un papel rele-
vante para mostrar las posibilidades del mate-
rial. Se trata de la capula levantada en Bengassi,
en 1968, y la estructura de la cubierta del
aeropuerto de Dubai, construido en 1972.

Como ya se insisti6 en el apartado prece-
dente, los plasticos, en general, poseen un
Moédulo de Elasticidad reducido, por lo que su
utilizacién en elementos estructurales implica
disefiar componentes que consigan la necesaria
rigidez por su forma. Desde hace tiempo se sabe
que las estructuras espaciales tales como cupu-
las, bovedas, paraboloides hiperbélicos y lami-
nas plegadas, poseen una rigidez propia de su
geometria y poco dependiente de la rigidez del
material.

Asi pues, las principales utilizaciones del
GRP se basan en estructuras en forma de
lamina delgada, en la que la laAmina no sola-
mente sirve para encerrar un espacio, sino que
también contribuye a resistir las cargas exter-
nas.

Las principales utilizaciones del GRP en el
sector de la Construcciéon pueden englobarse en
los siguientes apartados (4):

—Placas plegadas
—Léaminas
—Estructuras
—Paneles de fachada

El sistema de placas plegadas es probable-
mente la forma mas popular de utilizacién del
GRP. Generalmente, se emplea para cubiertas y
pueden ser prismaticas, piramidales, prismoida-
les y compuestas. Como ejemplo, podemos citar
la cubierta del Nuevo Covent Garden Flower
Market, en Londres (figura 1).

Las cubiertas laminares constituyen también
una aplicacién frecuente del GRP en el sector
de la Construccion. Pueden ser de una sola cur-




Fig. 1.

Fig. 3.
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vatura (bovedas) o de dos curvaturas y, en este
caso, ambas curvaturas pueden tener el mismo
signo, lo que lleva a la clpula, o distinto signo,
de cuyo caso es un ejemplo significativo el
paraboloide hiperbolico.

Aunque poco utilizada, la técnica de pultru-
si6n permite la fabricacién de piezas de GRP de
gran contenido en fibras y, consecuentemente,
elevada resistencia y rigidez, por lo que puede
emplearse para la construccion de estructuras
resistentes. Como ejemplos pueden destacarse
la cubierta de la Escuela Morpeth, en Stepney,
Londres, construida en 1973 (figura 2) y la chi-
menea de Hendon, erigida en 1970.

La utilizacién del GRP en paneles de fachada
utiliza convenientemente su ligereza y resisten-
cia para soportar las cargas de viento, nieve y
mantenimiento, para lograr competir con mate-
riales tradicionales en construcciones industria-
lizadas. Ejemplos de estas aplicaciones son el
Mondial House, en Londres (figura 3), el Ame-
rican Express Building, en Brighton, los accesos
a la terminal 2 del aeropuerto de Heathrow
(figura 4) y el edificio de la Union Iberoameri-
cana de Seguros, en Madrid (figura 3).

6.UTILIZACION DEL FRP EN LA
INGENIERIA CIVIL

Debido a razones econdmicas, los plasticos
reforzados con fibras solamente se utilizan en la
Ingenieria Civil, como sustitutivos de materia-
les tradicionales, en aquellas aplicaciones espe-
ciales en las que sus buenas propiedades de
resistencia a la corrosion, ligereza o incluso sus
propiedades magnéticas, les permiten competir
con aquéllos. Hasta este momento, se han utili-
zado para fabricar cables de alta resistencia que
sustituyen a los cables de acero como armadu-
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Fig. 4.

Fig. 5.

ras activas del hormigén pretensado, para pro-
ducir barras que sustituyen al acero de armar y
para fabricar perfiles en sustitucion de los perfi-
les de acero en estructuras.

La produccién de cables de alta resistencia en
FRP, como sustitutivos del acero de pretensado
es muy reciente. En principio, resulta 16gico
pensar en la utilizacién de cables de FRP en
puentes atirantados, por la reduccién de peso




que permiten respecto de los cables de acero y
porque se evita el costoso y complicado proceso
de proteccién frente a la corrosién. Algo similar
puede pensarse de los cables de anclaje al
fondo, de las plataformas marinas, donde el
peso del cable puede ser un factor importante,
especialmente para grandes profundidades.
Finalmente, la utilizacion de cables de FRP
para pretensar el hormigén, ademads de tener la
ventaja de la reduccién de peso, ofrece la posibi-
lidad del pretensado exterior a la estructura, ya
que no existen problemas de corrosiéon y no es
necesario, por tanto, proteger el tendén. El pre-
tensado exterior puede ser una buena solucién
para reparacién de estructuras antiguas, o
cuando se desee tener la posibilidad de desmon-
tar facilmente la estructura. Finalmente, el pre-
tensado exterior permite reducir el espesor de
las almas de la estructura, que pueden incluso
dejar de ser macizas y convertirse en una celo-
sia, como es el caso del puente de Boubiyan,
Kuwait, construido en 1982 (7).

Asi pues, en la Ingenieria Civil, las primeras
aplicaciones resistentes de los FRP se han diri-
gido hacia la sustitucién de cables de acero de
alta resistencia. La extension de la utilizacién de
este material exige, sin embargo, resolver dos
dificultades importantes: conseguir resistencia y
rigidez elevadas y fabricar sistemas de union y
anclaje eficaces.

El primer material fabricado con este propé-
sito, desarrollado por la casa Bayer y denomii-
nado comercialmente Polystal, estaba consti-
tuido por resina de poliéster reforzada con
fibras de vidrio E unidireccionales, con conte-

Fig. 6.

nido de fibras en torno al 65% en volumen (80%
en peso) (8).

Tras resolver los problemas de anclaje y lle-
var a cabo un extensisimo programa de ensa-
yos, las primeras aplicaciones practicas, en las
que se utiliz6 fueron una pasarela de peatones,
de 50 m, en Berlin (Marienfelde) (figura 6) y
para pretensar el puente de Ulenbergstrasse, en
Diisseldorf (9).

Mais recientemente, se han utilizado cables de
Polystal para reparar la estaciéon de metro de
Mairie d’Ivry, en Paris (figura 7), cuya boveda
presentaba grietas en una longitud de 110 m. La
neutralidad electromagnética de los cables de
Polystal ofrece una ventaja adicional sobre los
cables de acero, para este tipo de empleos. Las
Gltimas utilizaciones de este material para
cables de pretensado, de las que se tienen noti-
cias, han sido el pretensado del puente Schiess-
bergstrasse, en Leverkusen, con dos vanos de
16,30 m de luz y un vano central de 20,40 m y el
puente Notsch, en Karnten, Austria, con ftres
vanos de 13, 18 y 13 m de luz (10).

Posteriormente, se han desarrollado nuevos
cables de FRP utilizando fibra de aramida, con
lo que se ha conseguido aumentar notable-
mente, tanto la resistencia como la rigidez. En
Inglaterra, la empresa ICI desarroll el cable
denominado comercialmente ‘““Parafil” consti-
tuido por resina de poliéster reforzada con fibra
de Kevlar (11). En Alemania, la empresa Enka
desarrollé la fibra aramidica Twaron, similar al
Kevlar, con la que se fabrican los cables deno-
minados comercialmente “Arapree” (12).
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La tabla 4 resume las propiedades mecanicas
mas importantes de los materiales citados,
comparandolas con las del acero de pretensado.

Fig. 7.

El empleo de barras de GRP en sustitucién
del acero de armar es ain més reciente. En
Estados Unidos existen dos empresas que fabri-

TABLA 4

Propiedades mecanicas tipicas del FRP utilizados para pretensar el hormigén

Propiedad Acero ( 6;)‘;61 );:;?LS) Arapree Parafil G

Re(sli\f[tlf:)cia 1800 1670 3000 1900
Limi(tl\e:/I ;E)Stico 1600 _ —
Alarg(;zr;iento 6 33 2,4 1,5
eléxfc? l(lgPa) 210 125130 126

[z;l(s:ig?)d 7,85 2,0 1,25 . 1,45

Ademads de las citadas realizaciones impor-
tantes en Alemania, los cables de FRP se estan
utilizando en aplicaciones tan diversas como
postes pretensados, para barreras acusticas,
traviesas de ferrocarril de hormigén pretensado
(12) y, finalmente, debemos destacar la repara-
cion de tres grandes torres de enfriamiento de la
Central de Thorpe Marsh, cerca de Doncaster,
Inglaterra, reforzadas externamente con cables
Parafil (13).

En Espaiia, los ingenieros A. Aparicio y J.
Casas, en un proyecto de voladizos para la cal-
zada lateral del II Cinturén de Ronda de Barce-
lona, proyectaron el pretensado de la estructura
de hormigén, con cables de Arapree (14).
Lamentablemente, por necesidades de plazo de
ejecucion, finalmente se ha pretensado con
cables de acero.
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can barras de armar de GRP (15). Aunque esca-
sean los datos de adherencia de estas barras con
el hormigén, se vienen utilizando desde hace
unos 10 afios en aplicaciones especiales en las
que la neutralidad electromagnética del mate-
rial es imprescindible. Tal es el caso, por ejem-
plo, de la construccién de estructuras que deben
soportar las modernas instalaciones de reso-
nancia nuclear magnética de algunos hospitales.

Finalmente, destacaremos que también se
han utilizado perfiles de GRP fabricados por el
método de pultrusidon, que tratan de competir
con los perfiles metdlicos tradicionales, para la
construccion de estructuras. De nuevo, las apli-
caciones mds importantes se centran en casos en
que la ligereza del material y, muy especial-
mente, su neutralidad electromagnética, le con-
vierten en el més idéneo. Tal es el caso de las




estructuras de las 4 torres del Sun Bank Buil-
ding en Orlando, Florida, fabricadas con
EXTREN (marca comercial de GRP extruido
de la empresa Morrison Molded Fiber Glass)
que albergan antenas de radio y televisién y que
exigian el empleo de un material invisible a las
ondas electromagnéticas (16).
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RESUMEN

Los materiales poliméricos reforzados con
fibras (FRP) se utilizan en el sector de la Cons-
truccién en cantidades crecientes. Dentro del
amplio abanico, el material mas utilizado es el
poliéster reforzado con fibras de vidrio (GRP).
En el articulo se presentan los distintos métodos
de produccién del GRP y las propiedades
mecéanicas del material compuesto, segin el
método de fabricacién utilizado. Se muestran
también los distintos tipos de utilizaciones de
los FRP en el sector de la Construccion y en el
sector de la Ingenieria Civil, analizando sus
ventajas e inconvenientes frente a los materiales
tradicionales.

SUMMARY

Fiber Reinforced Polymers (FRP) are being
increasingly used in Building and Civil Enginee-
ring. Among them, the most widely used mate-
rial is Glassfiber Reinforced Polyester (GRP).
In this paper, different production methods of
GRP are presented as well as the mechanical
properties achieved. On the other hand, main
utilisations of FRP in Building and Civil Engi-
neering are also shown, their advantages and
disadvantages compared to traditional mate-
rials being analyzed.
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