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MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION
CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

Dentro de nuestra Asociacion existe una categoria, la de “Miembro Protector”, a la que pue-
den acogerse, previo pago de la cuota especial al efecto establecida, todos los Miembros que
voluntariamente lo soliciten. Hasta la fecha de cierre del presente niimero 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.-Avenida del Partendn, 4. 28042 Madrid.

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

ARPO EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.-Avda. de la Innovacién, s/n. Edificio Espacio,
planta 3.2, méd. 4-7. 41020 Sevilla.

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

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

CEMENTOS MOLINS, S.A.-C.N. 340, Km. 329,300. 08620 Sant Vigenc dels Horts (Bar-
celona).

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS.-Almagro, 42. 28010
Madrid.

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

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.—Santa Euge-
nia, 19. 17005 Gerona.

COL.LEGI OFICIAL D'ARQUITECTES DE CATALUNYA.-Placa Nova, 5. 08002 Barcelona.

C.T.T. STRONGHOLD, S.A.-Aribau, 185. 08021 Barcelona.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V., S.A.-Parque Empresarial La Moraleja. Avda. de Europa, 18. 28100
Alcobendas (Madrid).

DIRECCION GENERAL DE OBRAS PUBLICAS Y TRANSPORTES (Servicio
Carreteras).—Calvo Sotelo, 15-1.2 26003 Logrofio.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.-Avda. de Tenerife, 4-6. Edificio Agua. 12 planta.
28700 San Sebastian de los Reyes (Madrid).

DYWIDAG - SYSTEMS INTERNATIONAL, S.A.-Azor, 25-27. Poligono Industrial Mataga-
llegos. 28940 Fuenlabrada (Madrid).

EMESA-TREFILERIA, S.A.~Apartado 451. 15080 La Corufia.

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

EPTISA, SERVICIOS DE INGENIERIA, S.A.-Arapiles, 14 - 42 Izda. 28015 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.—-Arapiles, 14-4° Izda. 28015
Madrid.

EUROCONSULT, S.A.~Apartado 99. 28700 San Sebastian de los Reyes (Madrid).

FERROVIAL, S.A.—Principe de Vergara, 125. 28006 Madrid.

(Continua en el int. de contraportada)
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RELACION DE ENTIDADES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUMERO DE LA
REVISTA, FIGURAN INSCRITAS, EN LA ASOCIACION CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON
ESTRUCTURAL, COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”,

ESPANA

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

AGENCIA VALENCIANA DEL TURISME.—Valencia.

AREA DE PLANEAMIENTO, PROYECTOS Y OBRAS.—Demarcacion de Carreteras del Estado en
Asturias.—Oviedo.

ASOCIACIO ENGINYERS INDUSTRIALS DE CATALUNYA —Barcelona.

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

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

CENTRO DE ESTUDIOS DE TECNICAS APLICADAS {CEDEX).—Gabinete de Informacion y Docu-
mentacion.—Madrid.

CENTRO POLITECNICO SUPERIOR DE INGENIEROS.—Atea de M.M.C. y T de Estructuras.—
Zaragoza.

CETRES ENGINYERS, S.L.—Barcelona.

CINSA-EP.—Leioa (Vizcaya).

COLEGIC DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demarcacion de Andalucia
Oriental -Malaga.

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

COLEGIO OQFICIAL DE ARQUITECTOS DE BALEARES.—Palma de Mallorea.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO.~Bilbao.

CONSTRUCCIONES LAIN, S.A—Madrid.

CONSEJERIA DE OBRAS PUBLICAS Y TRANSPORTES.-Sevilla.

CONTROLEX.~Alicante,

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

DEPARTAMENTO DE INGENIERIA DE LA CONSTRUCCION.—Escuela Universitaria de Arquitectura
Técnica.—~Universidad de La Laguna (Tenerife).

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

DEPARTAMENTC DE RESISTENCIA DE MATERIALES, ESTRUCTURAS E INGENIERIA CIVIL~
Universidad de Valladeclid.—Valladolid.

DIRECCION GENERAL DE CARRETERAS. Diputacién Foral de Guiptzcoa. San Sebastian.

E.E.P, S.A~Elementos Estructurales Prefabricados, S.A.~Sant Fruitos de BAages (Barcelona).

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

ESCUELA SUPERIOR DE AGRICULTURA . ~Barcelona.

ESCUELA SUPERIOR POLITECNICA.—San Vicente del Raspeig (Alicante).

ESCOLA TECNICA SUPERIOR D'ARQUITECTURA DEL VALLES. —Sant Cugat del Vallés (Barcelona).

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA —Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Sevilla.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS.~Barcelona.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOQS.~Bibliote-
ca.—La Corufia.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS INDUSTRIALES Y DE TELECOMUNICACION
Bilbao.

ESCUZLA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA ~Granada.

ESCI.ELf UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA.~La Laguna (Tenerife).

ESC UEL 4 UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA ~Madrid.

ES/SUE!I A UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA INDUSTRIAL.~Zaragoza.

ESCUE LA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA MINERA ~Biblioteca.~Leén.

ESCUE A UNIVERSITARIA POLITECNICA ~Barcelona.

ES CULLA UNIVERSITARIA POLITECNICA ~Cérdoba.

ES.CUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA DE MANRESA ~Manresa (Barcelona).

ELROESTUDIOS, 8.A~Madrid,

EX SA.--Barcelona.
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FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.~Madrid.

FOMENTO DE CONSTRUCCGIONES Y CONTRATAS, 5.A~Valencia.

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

FUNDACION DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES —Madrid.

GINPRO, S.A~Pozuelo de Alarcon (Madrid).

G.0.C.8.A~Qrense.

HORMADISA, S.L.-Valga (Pontevedra).

IBERICA DE ESTUDIOS E INGENIERIA, S.A. {(IBERINSA).~Madrid.

IDEAM, S.A.~Madrid.

INDAG, S.A~Madrid.

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

INGENIERIA Y ECONOMIA DEL TRANSPORTE, S.A. (INECO).~Madrid.

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

INGENIERIA DE PUENTES Y AUTOPISTAS, S.A.~Barcelona.

INGENIEROS Y ARQUITECTOS ASOCIADOS, S.A—Madrid.

INSTITUCIONES COLEGIALES PARA LA CALIDAD EN LA EDIFICACION —Murcia.

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

INSTITUTO JUAN DE HERRERA.—~Magdrid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.~-Consejetia de Fomento.—Valladolid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.~Direccién General de Transportes y Carreteras. Servicio de Gestion.—
Valladolid.

LABORATORIO GEOCISA.-Bibloteca—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIEROS DEL EJERCITO —Madrid.

LABORATORIOS DEL SURESTE, S.L~E! Palmar {Murcia).

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

MINISTERIO DE EOMENTO. SUBDIRECCION GENERAL DE ARQUITECTURA ~Madrid.

MINISTERIO DE’FOMENTO. SUBDIRECCION GENERAL DE NORMATIVA TECNICA Y ANALISIS
ECONOMICO ~Madrid.

O.C.P. CONSTRUCCIONES, S.A~Madrid.

PENTIA INGENIERIA, S.A-Llanera (Asturias).

PREFABRICACIONES Y CONTRATAS, S.A.~-Madrid.

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

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

PREFABRICADOS LA MANCHA, S.L.—Sesefia {Toledo).

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

PRODUCTOS BITUMINOSOS, 5.A—47008 Valladolid.

PUENTES Y CALZADAS, 5.A—Sigueiro {La Corufa).

RIOJANA DE PREFABRICADOS DE HORMIGON, S.A.—~Logrofio.

RUBIERA, S.A. FORJADOS Y CUBIERTAS —Leon.

RUBIERA BURGOS, S.A.-Burgos.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SESTRA, S.A.L.~20009 Donostia (San Sebastian).

S.G.5. TECNOS, 8.A—Madrid.

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBO FABREGA . —Madrid.

SPANDECK CATALANA, S.A~ El Bruc {Barcelona).

TECNICA Y PROYECTOS, S.A.-Madrid.

TERRATEST, S.A ~Madrid.

TIGNUS, S A.—~Valencia.

TUBERIAS Y PREFABRICADOS, SA. (TYPSA) ~Madrid.

UNIVERSIDAD DE BURGOS.—Seccién Politécnica.~Burgos.

UNIVERSIDAD DE CADIZ.—Algeciras (Cadiz).

UNIVERSIDAD DE CANTABRIA . ~Biblioteca Universitaria.—Santander.

UNIVERSIDAD DE CASTILLA-LA MANCHA —Biblitoteca General de Albacete.—Albacete.

UNIVERSIDAD DE LA CORUNA.-Biblioteca.—La Corufa.

UNIVERSIDAD DE LA CORUNA.—Rectorado.~La Corufia.

UNIVERSIDAD DE HUELVA. —Biblioteca.—Huelva,

UNIVERSIDAD DE LA RIOJA ~Logrono (La Rioja).

UNIVERSIDAD POLITECNICA.—~Hemeroteca.~Valencia.

UNIVERSIDAD POLITECNICA~E.T.S. de Ingenieros Agréonomos.—Departamento de Construccion y
Vias Rurales.—~Madrid.
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UNIVERSIDAD PUBLICA DE NAVARRA.~Pamplona
UNIVERSITAT DE GIRONA.~Girona.

UNIVERSITAT DE LLEIDA.—Lleida.

VORSEVI, S.A.-Ingenieria y Control de Calidad.—Sevilla.
V.S, INGENIERIA Y URBANISMO, S.L.—Sevilla.

EXTRANJERO

AIG/ENGINEERING ~The Nethertands.

ASSOCIACAQ BRASILEIRA DE CIMENTO PORTLAND ~Sao Pauio (Brasil).
LABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA.~Luanda (Republica Popular de Angola).
PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU ~Lima (Perd).

POSTES, S.A.—-Lima {Peru).

PRETENSA, LTDA.~La Paz (Bolivia).

PUENTES Y TORONES, LTD.—Santafé de Bogota (Colombia).

SWETS SUBSCRIPTION SERVICE.—2160 Lisse (Holanda).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE QUITO -Biblioteca.—Quito (Ecuador).
UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO.—Biblioteca ~Mayaglez {Puerto Rico)
UNIVERSIDAD NACIONAL ANDRES BELLO.—Biblioteca Central.—Santiago (Chile).

HEMBRO CORRESPONDIENTE
ASOCIACION BOLIVIANA DEL PRETENSADQ {A.B.P).~La Paz (Bolivia).

AVISO IMPORTANTE

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

Todos los articulos originales que se publican en “Hormigén y Acero”, quedan sometidos a
discusién y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo de apli-
cacion del articulo, y ser breve (cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como mdxi-
mo, incluyendo figuras y tablas).

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

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

Los cementarios deben enviarse, por duplicado, a la Secretaria de A.C.H.E., Apartado
19002, 22080 Madrid, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de distri-
buc én /e la Revista.

=1 a-tor del articulo cerrard la discusién contestanto todos y cada uno de los comentarios
rec:bids.

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios como de las contestaciones de los auto-
re. de os correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente en una Seccidn especial que
aperec. 1d en las dltimas paginas de la Revista.
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hormigén y acero n° 209

Texto de las Comunicaciones presentadas en la XV Asamblea Tecnica Nacional de la
ATEP, celebrada en Logrofio, durante los dias 12 al 15 de noviembre de 1996.

indice
Pags.
Tema L.-INVESTIGACIONES Y ESTUDIOS

Analisis resistente de construcciones de obra de fabrica. Aplicacion
ApUENTES ArCO . . .. ... .. e 9-32

Analisis resistante d'estructures de maconerie. Aplication sur ponts arc.

Strength analysis of masonry constructions. Application to arch bridges.
C. Molins y P. Roca.

Investigacién sobre la compresiéon maxima en bielas por esfuerzo
cortante en piezas prefabricadas de hormigdn pretensado con arma-
duras pretesas . ... ... 33-45

Recherche sur la capacité portante uftime des bielles du béton comprimées
par effort tranchant en poutres préfabriquées précontraintes pour tabliers
de ponts.

Research on the ultimate compression stresses in concrete sftruts due to
shear in precast presiressed bridge beams.

A.C. Aparicio, J. Calavera y F.J. del Pozo,

Ensayos a rotura de vigas de hormigén con pretensado exterior.
Primera parte: Vigas isostaticas . . ................ ... ... . ..., 47-67

Essais de poutres en béton avec preconitaint exterieur. Premigre parfie:
Poutres isostatigues.

Experimental study of externally prestressed concrete box-girder beams.
Part I: Simply supported beams,

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas, M. Anllo y D. Gomez.

TemA 11ILA.—~REALIZACIONES DE PUENTES
Pasarelas peatonales atirantadas con barras .................. 69-84

Passerelles pigtonniére haubanés avec batres,
Pedestrian bridges stayed with prestressing bars.
A.R. Mari, J. Llongueras y D. Cobo del Arco.
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ARTICULOS ORIGINALES NO DE ASAMBLEA. . .. ..... .

Tema L -INVESTIGACIONES Y ESTUDIOS

Proyecio de sopories metdlicos excéntricamente comprimidos:
Estudio comparado de diversas normas recientes. - 85-108

Calcul des barres comprimées fléchies: Etude comparative des diverses
réglements récents.

Bean-columns design: A comparative study of several recent standards.
J. Ortiz Herrera y A. del Rio Bueno.

TemA IV.~INSPECCION, MANTENIMIENTO, REPARACIONES Y REFUERZOS

Un modelo global de tréfico para la evaluacion y gestion de puentes
construidos: Aplicacién y ejemplos. 109-125

Un model du trafic routier pour la evaluation et la gestion des ouvrages
cl'art construits. Deuxieme partie: Aplication et exemplas.

A traffic load model for the assessment and management of existing brid-
ges. Part two: Application and examgles.

J.R. Casas y C. Crespo.
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Normas gue deben cumplir los articulos que se envien
para su publicacidon en “Hormigon y Acero”

1. CONDICIONES GENERALES

Los originales de los Articulos que se
deseen publicar en “Hormigdn y Acero”, se
cnviardn a la Secretaria de la ACHE. Debe-
ran cumplir rigurosamente las normas que a
continuacion se especifican. En caso contra-
rio, seran devueltos a sus Autores para su
oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigidos
pasardn al Comité de Redaccidn de la Revis-
ta el cual, previo informe y evaluacidn de su
calidad por los correspondientes Censores,
decidird si procede o no su publicacidn, sugi-
riendo eventualmente al Autor los cambios
que, en st opinidn, deben cfectuarse para su
final publicacion en “Hormigén y Acero™
Toda correspondencia en este sentido se
mantendrd directamente con el Autor o pri-
mero de los Autores que figuren en el
Articulo.

Los originales que por cualquier causa no
fueran aceplados sc devolverdn al Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originales de los Articulos se presen-
tardn, preferentemente, en disquete, en pro-
gramas de tratamiento de texto de uso gene-
ralizado (Wordperfect, Word, ete.). Ademds,
se mandaran dos copias escritas c¢n papel,
por una sola cara, en hojas tamafio UNE
Ad, v con las figuras, fotografias y tablas,
con ¢l tamafic que se proponga para su
reproduccidn.

2.1. Titnlo

El titulo, en espafiol, francés e inglés debe-
rd ser breve y explicito, reflejando claramen-
te el contenido del Articulo. A continuacién,
s¢ hard constar nombre y apellidos del
Autar o Autores, titulacién profesional y, si
procede, Centro o Empresa en el que desa-
trolla sus actividades.

2.2. Resumen vy palabras clave

Tade Articulo deberd ir acompaiiado de
un resumen en espaiiol e inglés, de extension
no inferior a cien palabras (unas ocho lineas
mecanografiadas) ni superior a ciento cin-
cuenta palabras (doce lineas).

Asimismo, s¢ acompaiiardn entre tres y
seis palabras clave, en espafiol, que permitan
la identificacién bibltogrdfica dentro del
drea técnica especifica del Articulo.

2.3. Graficos y figuras

Los grificos y figuras deberdn ir numera-
dos correlativamente en el orden en que se
citen en el lexto, en ¢l cual deberd indicarse
el lugar adecuado de su colocacion.

Seran reproducibles, de muy buena cali-
dad. Todas las figuras llevardn su correspon-
diente pic explicativo y el tamario de letra se
elegivd de tal modo que se legible en la Ggu-
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ra al tamafio en que se vaya a reproducir en
la Revista.

Se recomienda que los graficos y figuras
sean especificamente preparados para su
publicacién.

2.4. Fotografias

Se procurard incluir sélo las que, teniendo
en cuenta su posterior reproduccion, sean
realmente dtiles, claras y representativas.
Con independencia de las copias que se
piden para formar la maqueta, los originales
deberdn presentarse en copias de papel
opaco, negro o en color, en negativo, o en
diapositivas. Iran numeradas correlativa-
mente, como fotografias, en ¢l orden citado
en ¢l texto, vy llevardn su correspondiente pie
explicativo.

2.5, Tablas y cuadros

Cumplirdn las condiciones indicadas para
las figuras en el punto 2.3. Llevardn numera-
¢ion correlativa, citada en el texto v un pie
con la explicacion adecuada y suficiente
para su interpretacion directa.

2.6. Unidades

L.as magnitudes se expresardn en unida-
des del Sistema Internacional (S.1.) segin las
UNE 5001 y 5002. Transitoriamente, duran-
te el afio 1999 se admitird la utilizacidén con-
junta del S.I. y el sistema de unidades hasta
ahora de uso habitual en la comunidad téc-
nica (M.K.S.)

2.7. Formaulas, letras griegas,
subindices y exponentes

En las formulas se procurard la mdxima
calidad de escritura v emplear las formas mds
reducidas, siempre gue 1o entrafien riesgo de
incomprensién. Para su identificacién se wtili-
zard, cuando sea necesario, un nimero entre
paréntesis, a la derecha de la formula.

Se clegird un tipo de letra (Times New
Roman u otra similares) tal que las letras
griegas, subindices y exponentes resulten per-
fectamente identificables, procurande cvitar

los exponentes complicados v letras afectadas
simultidneamente de subindices y exponentes.

Se diferenciardan claramente mayisculas y
minusculas vy aquellos tipos que puedan
inducir a error (por ejemplo, flalyei1;1a O
y el cero; la Ky lak, ete.).

2.8. Referencias bibliogrificas

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

Las citas en el texto se hardn mediante
nameros entre paréntesis. En lo posible, se
seguiran las normas internacionales utiliza-
das generalmente en las diversas publicacio-
nes, es decin:

Referencias de Articulos publicados
en Revistas

Apellidos ¢ iniciales del Autor o Autores;
titulo del Articulo; nombre de la publica-
cidn; nGmero del volumen y fasciculo; fecha
de publicacién, y nimero de la primera y
tltima de las pdginas que ocupa el Articulo
al gue se refiere la cita.
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1. INTRODUCCION

Existen en nuestro entorno fisico un gran
namero de construcciones de obra de fébri-
ca provenientes, cn su mayor parte, de cuan-
do tal material constituia el elemento funda-
mental de la construccidn, en épocas en las
que el hormigdn y el acero atun no habian
experimentado su actual difusion como prin-
cipales malteriales estructurales.

Muchas de estas construcciones —y espe-
cialmente aquélias que se mantienen en ser-
vicio— precisan de alguna forma de refuerzo
o, cnando menos, y debido a su propio enve-
jecimiento, de un estudio de su estado actual
y de su auténtica capacidad resistenic ante
las acciones a que puedan verse sometidas,
Ello es particularmente cierto en relacion a
la ingente cantidad de puentes arco de obra
de fabrica adn en servicio en nuestras vias
de comunicacion.

Cualquier intervencién llevada a cabo
sobre una construccion existente -ya sea
para adaptarla a nuevos usos (rehabilita-
cién} o para preservar su sistema resistente
(reparacién)— requierc un previo conoci-
miento, lo mds detallado posible, de su esta-
do actual y de su comportamiento resistente.
En general, el andlisis resistente debe permi-
tir determinar si es necesario el refuerzo v,
en su caso, definir el refuerzo adecuado para
garantizar suficientemente su estabilidad.

de Barcelona (U.P.C.)

Esta preocupacién creciente sobre de los
arcos de obra de fdbrica ha motivado un
gran interés en el desarrollo de métodos rea-
listas v eficientes para su andlisis, Aunque
generalmente los desarrollos se han centra-
do en la caracterizacién resistente de arcos
aislados, también cxisten propuestas especi-
ficamente desarrolladas para el anélisis de
estructuras mds complejas tales como puen-
tes de varios vanos.

La mavoria de los estudios conocidos se
basan en las siguicnties técnicas de andlisis:
las teorfas cldsicas basadas en el estudio de
mecanismos de rotura; la mecdnica del
medio continuo con ccuaciones constitutivas
especificas para la obra de fabrica (macro-
mosdelizacion); la mecénica del medio conti-
nuo combinada con elementos de junta para
simular el deslizamicento y la separacion
entre blogues (micromodelizacion); y el ané-
lisis de deformaciones discontinuas (DIDA).

A pesar de que su origen se remonta ya a
mas de dos siglos [1], y de su simplicidad, el
andlisis limite (0 andlisis de mecanismos de
rotura) sigue siendo ¢l método preferido por
algunos autores frente a las posibilidades
que ofrece ¢l método de los elementos fini-
tos. En particular, la necesidad de limitar el
estudio de los arcos de fabrica a un andlisis
en rofura se justifica a la vista de las nume-
rosas incertidumbres que se presentan, tales
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como las causadas por las condiciones reales
de apoyo [21. Las hipotesis basicas de com-
portamiento que incorporan estos métodos
son:

(1} No es posible el deslizamiento relati-
vo entre dovelas.

(2) La obra de fabrica no puede resistir
tensiones de traccion.

(3) La resistencia a compresion de las
dovelas es infinita —segdn el método
cldsico- o bien s¢ considera una
determinada resistencia a compresion
y una distribucién de tensiones rec-
tangular (plastico perfecto) o triangu-
lar (frdgil). Esta Gltima suposicién
interviene reduciendo la excentrici-
dad mdxima que puede alcanzar la
linea de presiones,

Se han propuesto numerosas mejoras
para extender la formulacion bdsica de la
teoria del andlisis limite aplicada a arcos, tal
y como Ia presenté Heyman [3 y 4]. A conti-
nuacién se citan algunas que revisien espe-
cial interés. Crisfield v Packham [5] deriva-
ron un método para incorporar de forma
aproximada ¢l cfecto de las fuerzas horizon-
tales sobre el arco causadas por ¢l relleno de
fas enjutas que, ademds, consideraba limita-
da la resistencia de la fabrica en compresion.
Cabe citar el estudio de Hughes [6] como
uno de los pocos intentos para extender el
uso del andlisis limite a puentes de varios
Vanos.

Durante los idltimos afios, algunos autores
han estudiado los arcos de fdbrica mediante
elementos finitos unidimensionales o bidi-
mensionales con ecuaciones constilutivas no
lineales para reproducir el comportamiento
de las fabricas de ladrillo o sillares. En la
mayoria de estas propuestas se manifiesta la
voluntad de reproducir de forma realista,
mediante el andlisis no lineal, lineas de
empujes similares a las empleadas en ias teo-
rias cldsicas. Entre los primeros gue aplica-
ron el método de los elementos finitos al
estudio de arcos de obra de fabrica cabe
citar a Crisfield y Wills [7], guienes propu-
sieron modelizaciones a base de elementos
lineales o bidimensionales en combinacién
con ecuaciones constitutivas sin resistencia a
traccidn en ambas modelizaciones. Poste-
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riormente, Bridle y Hughes [8] y Vilnay y
Hughes [9] explotaron la posibilidad de ana-
lizar arcos simples de [Abrica mediante un
método cnergético basado en los teoremas
de Castigliano. El acusado comportamiento
no linecal por ¢} material, resultado de la casi
nula resistencia a tracciéon de la fdbrica, se
consideraba a través de la modificacion de la
geometrfa del arco mediante sucesivas
reducciones de la seccion {parcializacién).
Asimismo, su propuesta tenfa en cuenta de
forma simplificada el efecto del relleno de
las enjutas.

Gong et al. [10] propusieron un modelo
mds sofisticade para tener en cuenta un
mayor nimero de mecanismos posibles de
rotura. Este modelo contemplaba la posible
pérdida de mortero y de ladrillos junto con
la presencia de fisuras radiales o tangencia-
les en la rosca mediante 1a separacion de los
clementos finitos bidimensionales contiguos.
De hecho, se trata de una aproximacion dis-
creta al fendmeno de la fisuracién. Ademas,
en el caso de separacién en el interior de la
rosca se permitia a los clementos deshizar
entre sf y su comportamiento friccional se
reproducia de acuerdo con la ley de Cou-
lomb.

Con el empleo de los micromodelos es
posible alcanzar un mayor grado de realismo
al describir de forma independiente cada
uno de los materiales componentes —ladri-
llos o bloques, mortero y la interfaz entre
ambos— mediante su propia ley constitutiva.
Debido a la gran cantidad de recursos com-
putacionales requeridos, la aplicacion de los
micromodelos estd, por ahora, restringida al
estudio de elementos de obra de f&brica ais-
lados sometidos a fuerzas en su propio
plano, tal y como puede observarse en los
trabajos de Page [11], Ali y Page {12} y Lou-
renco [13]. Su principal aplicacion se
encuentra en la calibracidn de otros modelos
mas simples realmente empleados en el and-
lisis de grandes estructuras.

Alternativamente al uso del método de
los clementos finitos, Ma et al. [14] han apli-
cado el andlisis discontinuo de deformacio-
nes (DDA) a puentes de obra de fabrica.
Estas formulaciones permiten tratar simulté-
neamente deformaciones y movimientos de
solido rigido. De esta forma, en su aplica-
cién a la obra de fdbrica, permite que las

16
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dovelas y blogues se separen y deslicen
entre si. No abstante, mientras que esta téc-
nica parcce muy apropiada en el caso de
fabricas de sillares, es dudoso que su aplica-
¢ién a piezas de menor tamafio unidas con
mortero sea apropiada.

2. TRATAMIENTO PROPUESTO
PARA ESTRUCTURAS DE OBRA
DE FABRICA

2.1, Fstado actual

De lo anteriormente expuesto se constata
la evolucion constante que estdn experimen-
tando los métodos analiticos para determi-
nar la capacidad resistente de construcciones
de obra de fdbrica, empledndose para ello
muy diversas aproximaciones. La mayoria
de las dificultades que aparecen provienen
principalmente de dos caracteristicas especi-
ficas de las construcciones de obra de (dbri-
ca: en primer lugar, del cardcter compuesto y
fragil de este material, lo cual limita la apli-
cacion de la mecdnica del medio continuo en
la modelizacién de elementos de obra de
fabrica en estados proximos a la rotura; en
segundo lugar, la geometria frecuentemente
compleja de las construcciones de obra de
fabrica, adaptada a la baja resistencia a irac-
cién de este materiai. Las construcciones de
obra de fabrica incluyen tipos estructurales
de geometria curva, seccién variable y en
algunos casos, como en los puentes arco,
otros materiales de relleno que pueden
tener efecto estabilizador.

A causa de todas estas dificultades, la
aplicacion de algunos mélodos estd limitada
por razones tedricas y econdmicas. Mieniras
que los métodos mds potentes ~como ague-
llos basados en técnicas de micromodeliza-
cién- requieren un caudal excesivo de datos
experimentales de caracterizacidn y de tiem-
po de computacidn para poder ser usados en
la practica, otros mds simpies -como aque-
Nos basados en ios mecanismos de rolura-
sélo pueden aplicarse en casos de estructu-
ras simples, como arcos aislados, y con unas
determinadas condiciones,

El método de los elementos finitos formu-
lado en desplazamientos, como es mids habi-
tual, utilizado en combinacion con modelos

C. Motins y P. Roca

constitutivos simples —tales como aquelios
que incorporan tnicamente una limitacion al
valor de la resistencia a traccidén—- no sélo
puede originar problemas numéricos sino
que puede dar Jugar a valores inexactos de
la capacidad de carga de la estructura. En
efecto, en las aplicaciones del método de los
clementos finitos basadas en su formulacion
en desplazamientos, el campo de movimien-
tos en ¢l interior de los elementos resulta
determinado por las funciones de interpola-
cion empleadas, que son continuas y deriva-
bles. Esta interpolacién predelinida del
campo de desplazamientos limita las posi-
bles distribuciones de deformaciones en el
interior del elemento e impide la correcta
simulacién de zonas dafiadas muy localiza-
das, seglin ¢l comportamiento observado en
materiales fridgiles como la fabrica. IZn un
intento de mejorar las dificultades anterior-
mente descrilas, se presenta un modelo
para el andlisis no lineal por la geomeltria y
el material de estructuras de obra de fabri-
ca formadas por clementos lineales que,
mediante una formulacién en flexibilidad
del elemento, permite tratar adecuadamen-
te la naturaleza fragii de la fébrica y la com-
nlejidad geométrica de tales estructuras. La
versatilidad, economia vy efliciencia del
modelo numérico desarrollado para el estu-
dio de¢ construcciones de fabrica resulta de
las propias caracterfsticas de la Formula-
cién Matricial Generalizada (FM.G.) esco-
gida.

2.2. Aplicacién de la EMLG. al estudio
de estructuras de obra de fibrica

Se ha escogido la EM.G. por las ventajas
que presenta en el estudio de estructuras
3D formadas por elementos lineales de geo-
metria curva v seccion variable. Al basarse
directamente en el equilibrio entre fuerzas
internas y exlernas en cualquier punto inte-
rior del elemento, la EM.G. no requiere
aingln tipo de hipdtesis sobre los campos
de movimienios o deformaciones, La ver-
sion de la EML.G que se presenta es una
extension al andlisis no lineal por la geome-
tria y el material de estructuras de obra de
fabrica de la formulacién empleada por
Mari [15] para cl andlisis no lineal de estruc-
turas de hormigdn.

HORMIGON ¥ ACERG - 3% Trimestre 1998

i1



Andlisis resistente de construcciones de obra
de fabrica

La ausencia de formas (interpolaciones)
predeterminadas del campo de movimientos
resulta en ventajas inmediatas respecto a
otros métodos. Ista libertad del campo de
movimientos permite la reproduceidon de
deformaciones y curvaturas muy concentra-
das asociadas a una fuerte localizacién de
dafios, siendo pues una buena aproximacion
para ¢l fendmeno de formacion de rétulas.
Ademds, en este caso no cabe esperar los
problemas numéricos que aparecen cuando
se emplean ecuaciones constitutivas perfec-
tamente {rdgiles para el material junto con el
método de los elementos finitos formulado
en desplazamientos.

2.3. EM.G.

El desarrollo algebraico de esta formufa-
cion parte de fa condicion de equilibrio ele-
mental obtenida a partir del equilibrio dife-
rencial seccional. Para ello, se considera una
seccion de espesor ds pertenccicente a un cle-

Ry 1 0
Ry 0 1
R, 0 0
Myx| 0 (Z - Zy)
My ~(Z —Zy) 0

LM L (Y - YB) - (X - Xzz)

C. Molins y P. Roca

mento lineal, sometido a una carga p y un
momento m distribuidos a lo largo de su ¢je.
En ambos lados de la seccidon actian los
esfuerzos ~R y -M, en el punto O,y R+ dR
y M + dM en el punto O, en equilibrio con
las cargas aplicadas, tal y como se muestra
en la Figura 1.

La condicién de equilibrio resultante
dR + pds =0
-Rxds+dM + mds =0

(0

tiene la forma de un sistema de ecuaciones
diferenciales ordinarias de primer orden. Su
integracion proporcionaréd las ecuaciones de
equilibrio para un elemento de longitud fini-
ta. Las ecuaciones (1) pueden resolverse
afiadiendo a la solucién del sistema homogé-
neo correspondiente una solucién particular
del sistema completo. Si se usa como confi-
guracion isostdtica base para la obtencién de
la solucidon particular un voladizo con el
extremo B libre (Figura 2), sc obticne la
siguiente relacion matricial

0 00 01[ Fen R

0 00 0| Fyp RY,

[ 00 Off Fu |, R )
Y=Yy 1 0 0} Mgy Mk
(X=Xg) 01 0} My MYy

0 00 1J0LM,u) LML

Fig. 1. Fuerzas sobre una seccian transversal de espesor diferencial.
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que puede escribirse de forma méds compac-
ta como

oxy (5) = N (5, $p) Py + 0%y (s) (3)

donde N (s, sg) es una matriz de interpola-
cion que describe el equilibrio exacto de
fuerzas entre las secciones B y s, oyy (8) es
el vector de esfuerzos seccionales de una
seccidn de coordenada curvilinea s, y oy (s)
es el vector de fuerzas producidas por las
cargas distribuidas en el elemento, py m, en
la configuracién isostdtica base (Figura 2),
calculandose como

ot 5 =l NGO pomTdE (@)

I (sg)

r (SA)

Vs

Fig. 2. Configuracion isostatica base
de viga en voladizo.

Para imponer la compatibilidad cinemati-
ca se¢ cmplean las ecuaciones de Navier-
Bresse {16]:

o(s) = o(s.) + I, QE)E

A(Sg = )\(.SG) + m(SO) ) [r(so) - I‘(Sﬂ + (5)
+ I (AE) + Q&) - [0(E) ~T(s)]} d§

donde A{s) v o(s) son los vectores de despla-
zamientos y giros de la directriz de elemento
en el punto de coordenada curvilinea s; A(E) =
= (&x, &, &} v {E} = (0x, Oy, O,) son los
vectores de deformaciones y curvaturas
(deformaciones angulares) seccionales en el
punto de coordenada £,y I' = (X, Y. Z} es ¢l
vector de referencia de los puntos pertene-
cientes a la divectriz {Figura 2).

Aplicando la anterior condicién en los
extremos A y B del elemento, se obtiene la
signiente ecuacion:

d; = N—I.(Sm s)dy + j? NT (s, spie.ds  {6)

donde dy = (ha, o)1 y dy = (A, @g) ! son los
vectores de movimientos de los exiremos A

C. Molins y P. Roca

y B respectivamente, y exy(s) = (A, )V es el
vector de deformaciones de la seccion de
coordenada curvilinea s.

Las caracteristicas mecdnicas también se
introducen a nivel seccional mediante una
relacidén constitutiva entre esfuerzos seccio-
nales y deformaciones seccionales. En coor-
denadas locales, esta ecuacidon toma la
forma:

o, = K (g, —€) + o (N

donde o, = (R, M) = (N,V,,V, M, M,, M,)"
son fos esfuerzos seccionales, y €, = (A, ) =
= (€ & £ Oxs Py, §2)7, son las deformacio-
nes seccionales axiles y tangentes, y curvatu-
ras de torsion y de flexién o} y €5 son los
vectores de los esfucrzos seccionales debidos
a las tensiones iniciales y deformaciones int-
ciales respectivamente.

La matriz de rigidez seccional, K,, s¢
obtiene combinando las condiciones de
equilibrio, compatibilidad y ecuacidn consti-
tutiva del material a nivel seccional. A este
fin, en la relacidn constitutiva sc ha conside-
rado gue jas tensiones normalfes y las tan-
genciales estdn desacopladas. Asimismo, se
considera torsién de Saini Venant.

Las ecuaciones anteriores (3), (6), (7)
incluyen toda la informacion necesaria para
obtener, a través de operaciones matriciales,
la ecuacion del elemento,

P=Kb+ PO - (8

ta cual puede emplearse para construir ei sis-
tema giobal de eccuaciones del problema
estructural siguiendo el proceso convencio-
nal de ensamblaje.

2.4, Incorperacion de efectos no lineales
de origen geométrico

Aungue la hipdtesis de pequeflos movi-
mientos, (ue proporciona ecuaciones de
equilibrio de primer orden, resulta apropia-
da en la mayoria de los problemas estructu-
rales, existen algunos casos, como las estrue-
turas con soportes esbeltos, paredes y arcos
sometidos a esfuerzos de compresion eleva-
dos, donde es neeesaria una aproximacion
mds exacta. En estos casos, la lisuracidn
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puede flexibilizar la obra de fdbrica de tal
forma que aparecen cfectos no lincales de
origen geométrico, que pueden precipitar la
aparicion de fendmenos de inestabilidad
estructural.

L.a incoerporacidon del comportamiento no
lineal se ha realizado estableciendo el equili-
brio sobre la geometria deformada o segun-
do orden sin considerar la reformulacidn de
la condicidn de compatibilidad. La formula-
cidn resultante tiene en cuenta el efecto de
los esfuerzos axiles sobre la matriz de rigidez
proporcionando una solucién realista en los
casos en (ue aparccen estos esfuerzos en
construceiones de obra de fabrica. El plan-
teamiento realizado, considerando el equili-
brio en segundo orden, es suficiente en ¢ste
tipo de construcciones en las que ios movi-
nientos, aunque finitos, son generalmente
pequefios.

2.5. Resoluciéon del problema no lineal

2.5.1. Méiodo de resolucion

Para la resolucion del problema no lineal
se ha implementado un método que combi-
na un proceso incremental, mediante el que
se suministran sucesivos incrementos de
carga predefinidos a la estructura, junto a un
algoritmo iterativo capaz de resolver el pro-
blema en cada incremento.

No obstante, la aplicacion de esic conoci-
do proceso incremental-iterativo en la FM.G
adoptada presenta cierta complejidad. Con-
cretamente, se han combinade dos esque-
mas iterativos distintos: uno a nivel de
estructura global (convencional) y otro a
nivel de cada elemento. Este dltimo esque-
ma proviene de la propia formulacion en fle-
xibitidad del elemento.

2.5.2. Esquema iterativo global

En una determinada iteracion global 7 de
un incremento de carga &k se formula y
resuelve el siguiente sistema fineal de ecua-
ciones:

ABL= [K P! (9)

C. Malins v P. Roca

donde A8! es el vector de movimientos
nodales, Ki!' es la matriz de rigidez global
de la estructura actualizada y P! es el vec-
tor de fuerzas desequilibradas cvaluado tras
la iteracion i — 1 como la diferencia entre las
fuerzas internas resistidas y las cargas real-
mente aplicadas,

Una vez resuelto el sistema (9), las distin-
tas variables del problema deben actualizar-
se con los incrementos obtenidos. El primer
paso consiste en afiadir el incremento de
movimientos calculados al vector de movi-
mientes totales segin

ol =8l + A} (10

En la mayoria de los métodos conocidos
basados en formutaciones de flexibilidad
~como los de Bicklund [17], Grélat {18},
Carol {19] y Carrascon et al. [20]- las fuerzas
resistidas se obticnen dircctamente a través
de ia integracion de los esfuerzos secciona-
les. La implementacion de este procedimien-
to requiere los siguientes pasos:

1. Calcular el incremento del vector de
fuerzas del elemento a partir del incre-
mento de movimientos nodales regis-
trado en la iteracién i

VAPfV i- ‘Aﬁi ‘
(=R (1)
APy Ads

2. Calcular el incremento de esfuerzos
seccionales en coordenadas locales a
través de la condicion de equilibrio:

Awi(s) = C(s)N(s, sp) APS (12)
L) = ot1(s) + Al(s)  (13)

3. Obtener las correspondientes deforma-
ciones seccionales mediante la matriz
de flexibilidad seccional segin la

siguiente expresiéon derivada de la
ecuacidn (7):

Ael = [KF Agl (14)
4. Acumular el incremento de deforma-

ciones en ¢l vector de deformaciones
totales:

Pzl 4 Ad (15)

14
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5. Usar la relacidn constitutiva para cal-
cular las fuerzas internas y actualizar la
matriz de rigidez seccionak:

oifs) = fle) (16)
i a
Ko = 5 (a7

6. Obtener los esfuerzos deseguilibrados
y las deformaciones desequilibradas
como:

ol (8) = ol (3) ~ oi(s) (18)
E.I, .1(3) = {Kls]il (Ti i (19)

7. Esas deformaciones descquilibradas se
tratan como deformaciones iniciales en
la iteracién siguiente. Como en el paso
anterior, fos movimientos desequilibra-
dos di debidos a las deformaciones sec-
cionales sobre la configuracion isostdti-
ca base se caleulan como:

di= [P NTCTel (s)ds (20)

Finalmente, las fuerzas elementales dese-
quilibradas pueden calcularse como:

- . o ; i
P:x Al N[}«\,n}l‘ d,
}}1: 5 o Fld:t {21)

8. El nuevo vector de cargas AP que
debe aplicarse al sistema esiructural se
ohtiene ensamblando esas fuerzas ele-
mentales desequilibradas (21). Enton-
ces se puede proseguir con la siguiente
iteracién i + 1, y sucesivamente hasta
alcanzar la convergencia,

2.5.3. Esquema iterative complementario (o
elemental}

Aungue ¢l procedimiento presentado en
2.5.2 tiene que proporcionar la solucién
correcta del problema, su eficiencia y veloci-
dad de convergencia estan limitadas por el
hecho que las deformactones caiculadas en
el paso 4, de acuerdo con la ecuacion (14),
no son cxactas debido a que el juego de
matrices K-, € y N gue se emplea no ha
sido actualizado y no garantiza el cumpk-

C. Molins y P. Roca

miento de las condiciones de equilibrio o
compatibilidad de la estructura en su nuevo
estado.

Es posible inferir un procedimiento de
resolucién mds cficiente basado en la incor-
poracion de un esquema iterativo a nivel de
cada elemento. A pesar de realizarse un
mayor nimero de operaciones en cada itera-
cién global, que incorpora iteraciones para
cada elemento, se ha observado que el
nimero de iferaciones globales necesarias
para alcanzar convergencia se reduce sensi-
blemente. Por esta razdn, la implementacion
de este segundo ciclo iterativo a nivel cle-
mentai resulta ventajoso en cuanto a veloci-
dad de cdlculo. A conocimiento de los auto-
res, un procedimiento iterativo de este tipo
ha sido empleado solo por Spacone [21}.

Este esquema iterativo secundario se reali-
za para cada clemento y mantiene los mismos
pasos anteriormente expuesios 1 to 8 con
unas ligeras modificaciones. La formula (14)
que se emplea en el paso 3 se convierte en:

Al = [ Ag] + €l )(s) (22)

Después del paso 7. las fuerzas desequili-
hradas en el extremo B se calculan como:

AP = — Kid] (23)

y entonces el proceso se repite iterativamen-
te desde el paso 2 hasta que se alcanza la
convergencia para el elemento.

2.6. Aspecios de la implementacidn
numérica

La integracion a Jo largo de la directriz de
fos elementos se realiza mediante una cua-
dratura de Simpson miiltiple con un nimero
variable de puntos de integracion distribui-
dos uniformemente. En generai, once pun-
tos de integracidn son suficientes para obte-
ner la matriz de rigidez de un elemento. Sin
embargo, v dependiendo del estado de fisu-
racién del efemento, en algunos casos pue-
den requerirse sobre unos 17 puntos de inte-
gracién para alcanzar resultados precisos.

La seccidn transversal de los elementos se
define mediantc una serie de trapezoides
definidos por las coordenadas locales de sus
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vértices. Estos trapezoides se normalizan
como cuadrados (2 x 2) a través de una
transformacién de coordenadas que puede
expresarse medianie funciones lineales bidi-
mensionales. De esta forma, la integracion
de cualquier funcion en toda la seccidén
transversal se obtiene como suma de las con-
tribuciones de cada trapezoide. Por otra
parte, la integracién en el inierior de cada
trapezeide (normaiizado) requiere una cua-
dratura bidimensionai, en este caso se optd
por la regla de Simpson generalizada a 2D
con 25 puntos por recinto.

Debe remarcarse que debide a la exacti-
tud tedrica del método, las dnicas fuentes de
error residen en los esquemas numdricos de
integracion y en los criterios de convergen-
cia empleados en los algoritmos iterativos,

El programa de ordenador (CRIPTA)
desarrollado  siguiendo la  formulacidn
expuesta fue verificado mediante una exten-
sa serie de ejemplos de geometrfa curva y
seccién variable [22].

3. MODELIZACION DEL MATERIAL

A entender de los autores no existe una
ecuacion constitutiva general apropiada a la
obra de fdbrica sino que, en funcién de la

C. Molins y P. Roca

propia naturaleza de cada fdbrica, deberd
adoptarse aquelia relacidn constitutiva que
se ajuste mejor al comportamiento observa-
do. En la implementacidn realizada del
método se han considerado dos relaciones
distintas para modelizar el comportamiento
de la fabrica sometida a compresion.

La primera se basa en ¢] diagrama ¢ - ¢
de Kent-Park para hormigdn y fue usado
por Priestley y Eider [23] v Magenes [24]
para estudiar fabricas de bioques de hormi-
gén v de ladrillo, respectivamente (Figura 3).
Consiste en una combinacién de una rama
inicial lineal, con una segunda rama parabo-
lica limitada por la resistencia altima, y una
tercera rama de reblandecimiento lineal
limitada por la deformacion ultima. La se-
gunda ecuacion consiste en un diagrama bili-
neal elastopldstico. Este modelo se adapia
mejor a fabricas de sillares, va que presentan
un compertamiento cuasi eldstico incluso
sometidas a niveles elevados de compresién
cercanos a rotura. Ambos modelos se imple-
mentaron con ramas de descarga v recarga
fincales v paralelas a la rama noval inicial
para simular procesos de carga ciclica.

Bajo traccidn, la fabrica se modela con un
modelo eldstico lineal con rotura fragil.
Entendiéndose que la rotura se produce
tanto poy fisuracion de las piezas como por
apertura de las juntas entre ellas.

¢ B C
m- 3,9
Dg
2,8 i
711/ | 5
6,10 | lﬁ> APLASTAMIENTO
3 q
1 E; £ ‘
1 !
of F H .
W/ & /& e, €
fl’]’]t ..................... ]
A G I
4
FISURACION

Fig. 3. Diagrama ¢ — ¢ adoptado para la obra de fabrica.
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El comportamiento a cortante se modela
mediante un diagrama bilineal elastopldstico
perfecto, similar al adoptado para la fdbrica
bajo compresidn, con una resistencia Tugy
determinada a partir de la envolvente de
rotura tipo Mohr-Coulomb.

4. EJEMPLOS
4.1. El puente de Bridgemill

4,1.1. Introduccion

En las vias de comunicacion de la mayoria
de pafses europeos existen actualmente en
servicio un gran nimerc de puentes arco de
obra de fabrica de ladrilio o de piedra. Con-
cretamente, en el Reino Unido se calcula
que ¢l 40% de los puentes en servicio son
arcos de fdbrica [8]. En cl pasado, la capaci-
dad de carga de éstas habia sido limitada de
forma un tanto arbitraria debido a un insufi-
ciente conocimiento de su comportamiento
estructural, con el consiguiente perjuicio
econdmico originado por la necesidad de
sustitucién o de refuerzo. Hacla 1983, ¢l
TRL (Transport Research laboratory) del
Reino Unide inicié un programa con el fin
de profundizar en el conocimiento del com-
portamiento de estas estructuras mediante el
desarrollo de métodos de cédleulo y ensayos
de carga hasta rotura en puentes existentes
para calibrar los modetos analiticos, o ensa-
yos en modelos reducidos, ete. [6]. Al tratar-
se de estructuras complejas, la caracteriza-
cién de los posibles mecanismos resistentes
susceptibles de participar en la capacidad de
carga dltima plantea serias dificultades.

El puente de Bridgemill en Girvan, Esco-
cla, consistente en un arco de obra de fabri-
ca de 18,29 m de luz iibre, fue ensayado en
1984 por TRL dentro del citado programa
de ensayos [25]. El arco del puente de Brid-
gemill es el arco de fabrica de mayor luz
ensayado hasta la fecha par el citado orga-
nismo. Por ello, varios autores, entre los que
se puede citar a Crisfield y Wills [7], Bridle y
Hughes [8], Vilnay v Hughes [9], han estu-
diado esta estructura mediante métodos
analiticos, con ¢l objetivo de calibrar sus tée-
nicas de cdlculo. De esta forma este puente
se ha convertido, en fa préctica, en un ejem-
plo de referencia.

C. Molins y P. Roca

Los resultados obtenidos en ¢ste trabajo,
especialmente aquellos relativos a la carga
de rotura, se contrastan con datos medidos
en el ensayo.

4.1.2. Descripcion de ia estructura
v del ensayo

El puente de Bridgemill estd constituido
por un arco parabdlico de 18,29 metros de
luz libre construido con dovelas de arenisca
roja. En la Tabla 1 se resumen las caracteris-
ticas geométricas mds importantes {26]. La
geometria del arco y la posicion de la carga
en el ensayo se muestran en la Figura 4.

Tabla 1. Caracteristicas geoméiricas del
puente de Bridgemill

Caracteristica Valor

Luz libre (L) 18.290 m

Flecha en 1./2 (f) 2.840 m
Flecha en L/4 2.160 m
Canto de fa rosca del arco 0711 m
Anchura del arco 8300 m
Espesor de relleno en la clave 0.203 m

[ 18280 mm i

Fig. 4. Geometria del puente de Bridgemill.

Las dovelas dei arco son de piedra arenis-
ca rejuntadas con mortero de cal. La densi-
dad de la piedra es de 2.100 Kg/m?, su resis-
tencia (fy) de 43,8 MPa y su mddulo de
deformacion (Ey) de 15.000 MPa.

La aplicacidon de Ja carga de ensayo sobre
la plataforma se realizé mediante una viga
de hormigén armado de 0,75 m de ancho
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situada a cuartos de la luz. La longitud de
esta viga era igual a la anchura de la plata-
forma (8,30 m). La carga maxima aplicada.
de tipo pupiual, alcanzd 3.000 kN observan-
dose ta formacion de un mecanismo de
colapso de cuatro rétulas [26].

Al igual que en trabajos precedentes [7 y §]
se considera que la sobrecarga aplicada en la
plataforma del puente se distribuye longitu-
dinalmente a través del relleno con una
inclinacién 1:2 (horizontalivertical), mien-
lras que en la direccidn transversal se
encuentra uniformemente distribuida.

4.1.3. Andglisis limite del axco

Lin primer lugar sc presentan los resulta-
dos obtenidos al calcular la carga limite apli-
cando la metedologia basada en el estudio
de los posibles mecanismos de colapso. Este
tipo de andlisis se encuentra brevemente
descrito en el segundo capitule, presentdn-
dose a continuacién su aplicacién al ejemplo
concreto del puente de Bridgemill. En este
caso se¢ calcula el valor mdximo de la carga
resistida por ¢l puente, aplicada de la forma
descrita en el apartado anterior.

Las hipdtesis basicas consideradas en este
analisis son (1) que no existe deslizamiento
relativo entre dovelas, (2) que la mamposte-
ria no pucde resistir tensiones de traccidén y
(3) que en compresién se trata de un mate-
rial rigido pldstico perfecto. Esta dltima
hipédtesis presupone una distribucién rectan-
gular de tensiones en rotura en las zonas
comprimidas, segin ¢l tratamiento cldsico
de elementos de fabrica. Por otra parte,
dado que el arco es bastante rebajado, no se
considera la centribucion del empuje del
relleno en el cdlculo de la carga limite.

El teorema de la cota inferior de la plasti-
cidad permite afirmar que la linea de presio-
nes que, en equilibrio con las cargas exterio-
res y contenida dentro del canto de la rosca,
resista la mayor sobrecarga posible corres-
ponde al mecanismo de colapso del arco. Es
conocido que este mecanismo de rotura con-
siste en la formacién de cuatro rétulas (3),
en los puntos donde la linea de presiones es
tangente a la curva gue limita el extradds o
el intradds del arco.

C. Malins y P. Roca

Un posible método para hallar esta linea
de presiones consiste en predefinir una dis-
tribucidon de tres rdtulas ubicadas con una
determinada cxcentricidad en la seccidn
transversal del arco. De esta forma quedan
determinadas dos lineas de empujes. una
para la carga permanente y otra para la
sobrecarga. Conocidas estas dos lineas de
presiones cs posible encontrar un factor A
que, aplicado a la sobrecarga, convierta el
arco en mecanismo, io cual ocurrira cuando
en una cuarta seccidn la resultanie de las
fuerzas se encuentre muy proxima al extra-
dos o al intradds. Segin la definicidn ante-
rior, A es el maximo factor de sobrecarga
para el que en todas las secciones se verifica
la siguiente inecuacion:

o N #AN, M 4AM,

= 4 z 24
TR TN, AN, 24

donde ¢y ¢s la excentricidad mdxima posible
en una seccidn, h es el canto de una seccion,
B es el anchoe de la seccidn transversal del
arco, f, es la resistencia a compresion de la
fabrica, N, M, son los esfuerzos seccionales
debidos a las cargas permanentes {peso pro-
pio y carga permanente} referidos al bari-
centre de la seccidon (el esfuerzo axil es
negativo si es compresién), y N, M, son los
esfuerzos debidos a la sobrecarga referidos
al baricentro de ia seccidn,

Desarrollando la ecuacién (24) para el
caso en que la excentricidad de las cargas
permanentes es mayor que cero, resulta ia
expresion:

N+ ngA+2NCPNq—AMq At
] (25)
+OAN ~AM +NZ 20
2 TR cp o

donde A = 2Bf,.

Obtenido el factor A para una determina-
da disposicién predefinida de las tres articu-
lacienes puede proseguirse la bisqueda de
otros trazados de la linea de presiones que
permitan resistir una sobrecarga mas eleva-
da. Una posible forma de proceder es des-
plazando una de las rétulas, generalmente
situada ¢n la clave, a lo largo del canto. Este
proceso, de busqueda de la linea de presio-
nes que proporciona el mayor factor de
sobrecarga, se agiliza sensiblemente si pue-
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den suponerse conocidas algunas de las sce-
ciones donde se forman las articulaciones,
como por gjemplo las de arranqucs.

En la Figura 5 se muestra la Hnea de pre-
siones correspondiente al mecanismo de
colapso del arco del puente de Bridgemill.
En abeisas (X) se representa el desarroilo en
proyeccion horizontal del arco y en ordena-
das (Y) el canto. Entre el extradds y el intra-
dés def arco se encuentra trazada fa linea de
presiones. El trazo discontinuo representa la
minima drea necesaria para, supuesta una
resistencia de la fabrica de 15 MPa, resistir
el empuje.

En ia Figura 6 se muestra la carga limite
obtenida para ¢l arco del puente de Bridge-
mill en funcidén de la resistencia a compre-
sion de la fabrica. Puede observarse que,
salvo para valores muy bajos de la resisten-
cia, su influencia sobre la carga udltima es
limitada, Eflo coincide con las observaciones
realizadas por Heyman [4].

En este tipo de métodos de andlisis Gltimo
donde, por construccion, no se cumple la
condicién de compatibilidad, la carga de
rotura ¢s independiente del valor del mddu-
lo de deformacién vy, Iégicamente, no pro-
porcionan ningln tipo de informacion relati-

C. Motlins y P. Roca

va al comportamiento deformacional de la
estruciura.

4.1.4. Analisis no lineal del arco

A continuacién se presentan los resulta-
dos obtenidos del andlisis no lineal por el
material del arco. Se considera que actiian
las cargas permanentes, peso propio del arco
y peso del relleno, y una sobrecarga crecien-
te situada a cuartos de la luz y distribuida
segin se describe en el apartado 4.1.2. El
proceso de carga seguido en el andlisis con-
sistié en aplicar, en primer lugar, la totalidad
de las cargas permanentes en un solo incre-
mento, para proseguir con sucesivos incre-
mentos de 200 kN de la sobrecarga hasta
alcanzar aproximadamente el 80% de la
carga de rotura, valor a partir del cual se
reducia progresivamente la carga apiicada
en cada incremento. -

En la Tabla 2 se recogen, para los distin-
1os tipos de andlisis, el valor de las cargas de
rotura obtenidas suponiendo, al igual que
Crisfield y Wills [7}, que la resistencia a com-
presion de la fabrica (f,,) es de 15 MPa y su
médulo de deformacién (F) de 4.000 MPa.
ILos resultados del andlisis no lineal por el

0.4

0. 1829 1658 5487 116

9.145 10974 12803 14632 16461  18.29
X (m)

Fig. 5. Trazado, interior a la rosca, de la linea de empujes correspondiente al mecanismo de
colapso del arco.
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resistencia (MPa)

30 33. 40. 45. 50.

Fig. 6. Relacién entre la resistencia de la fabrica y la carga ditima del arco
segiin el analisis tlimite.

material {ANLM) y por la gecometria v ¢l
material (ANLMG) se han obtenido
mediante un modelo estructural de cuatro
clementos equiespaciados de directriz para-
bdlica. Se comprobd que con un mavor
niimere de elementos prdcticamente no
variaba el resultado.

Tabla Z. Resultados obtenidos
de la sobrecarga iltima del arce
del puente de Bridgemill

Estudio Sobrecarga altima
Experimental 3000 kN
Al limite 2760 kN
ANLM 2690 kN
ANLMG 1870 kN

En la Figura 7 se presenta la evolucion del
estado tensional en el arco durante el proce-
so de carga describiéndose, en particular, el
desarrolio de la fisuracidn. En la Figura 7a,
correspondiente al estade inicial del arco
bajo cargas permanenles, se observa fisura-
cidn en el trasdés de ambos arranques. Con
los sucesivos incrementos de sobrecarga, la
fisura en el irasdés del arrangue proximo al

punto de aplicacién de la carga progresa en
el mismo sentido mientras que en el arran-
que contrario la fisura existente se cierra,
para evolucionar posteriormente en el intra-
dés hasta alcanzar el mecanismo de rotura
del arco. Antes de cerrarse {a fisura en el
trasdos del arranque mds alejado del punto
de aplicacion de la sobrecarga, se inicia fi-
suracion en ¢l intradds bajo este punto
(Figura 7b). Por otra parte, en la Figura 8,
donde se recogen tres deformadas del arco
ante distintos niveles de carga, se constata la
concentracion de curvatura que se produce
en fas zonas mds intensamente fisuradas. A
pesar del modelo de fisuracidn distribuida
utilizado, resufta una clara tendencia a la
localizacion del dafio.

En la Figura 9, donde se muestra la curva
carga-flecha a cuartos de la tuz, se observa
un importante descenso de la carga tltima
debido a la incorporacién de efectos de tipo
no lineal gecométrico. Asimismo, el arce ais-
lado responde, en ambos andlisis, con una
rigidez inicial inferior a la que se midié en el
ensayo. De estos resultados podria despren-
derse que, para una caracterizacion mds rea-
lista del comportamiento del puente, es nece-
sario incorporar los efectos del relleno,
aportando rigidez y resistencia en el analisis.
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Fig. 7. Evolucion del estado tensional (MPa) debido a: cargas permanentes (a), cargas
permanentes mas una sobrecarga de 400 kN (b}, de 800 kN (¢), de 1200 kN (d), de 1600 kN
(e}, de 2000 kN {f) y de rotura (g).
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Fig. 8. Deformadas del arco correspondientes a sobrecargas de 800 kN, 1600 kN y de rotura,
ampiificadas por un factor 30.

Carga {MN)
1.5

ARCO (fm=15MPa)

s e ANEMG
limite

] ¥ |

0. 0.04 002 003 004

0.05 0.06 0.07 0.:()3 U.b9 0.1
flecha (m)

Fig. 9. Diagramas sobrecarga-flecha en L/4 obtenidos para el arco de Bridgemill.

Por otra parte, si bien cn el ANLM se
alcanza la plastificacién en compresion de
algunas fibras para cargas cercanas a la de
rotura, con la incorporacidn del comporta-
miento no lineal geométrico la rotura acaece
sin que ninguna fibra alcance a plastificar.

4,1.5. Modelizacion de las enjutas

En el apartado anterior se ha puesto de
manifiesto el interés de incorporar la rigidez
vy la resistencia que pueda n aportar el relle-
no de las enjutas (timpanos) en el andlisis
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del comportamiento del puente. Para ello se
propone simular los timpanos de forma
aproximada mediante un sistema equivalen-
te de elementos unidimensionales. Este sis-
tema consiste en una serie de elementos de
canto variable y directriz paralela al plano
de la plataforma del puente unidos al tras-
dos del arco mediante muelles. Estos mue-
lles solidarizan de forma rigida el relleno al
arco en la direccidn normal a este dltimo y
de forma flexible cn fa direccidn tangente al
trasdds del arco. Se permite el giro relativo
entre las secciones del relleno y del arco.
Los muelles de unidn entre los elementos
del arco y del refleno se ubican en el trasdds
del arco v se unen a los elementos del relle-
no mediante biclas rigidas (Figura 10).

En esta propuesta de modelizacién, las
variables que deben ajustarse para simular ¢}
refleno son la rigidez de los muelles en direc-
cion tangente al trasdés del arco (10 MN/m
en este caso), vy las caracterfsticas mecanicas
de los elementos unidimensionales que
reproducen el relleno {E, = 40MPa). Asimis-
mo, esta téenica exige emplear un  mayor
nimero de elementos para el arco (ocho o
mds), debido a la necesidad de solidarizar
entre sf el relleno con el arco (Figura 10).

En la Figura 11 se comparan los resulta-
dos obtenidos de un analisis no lineal por la
geometria y el material incluyendo el relle-
no, con Jos resultados obtenidos para ¢ arco
aislado vy con los resultados experimentales.
Como era de prever, la inclusién de la con-
tribucion resistente de los timpanos aumenta
sensiblemente fa carga de rotura y produce
una flecha mdxima a cuartos de la Juz mads
proxima a la medida en el ensayo. Asimis-

biela rgida

C. Mdlins y P. Roca

mo, la acusada pérdida de rigidez de la
estructura que se¢ obtiene para una carga
préxima a 1700 kN coincide con lo observa-
do en el ensayo y responde al inicio de la
formacion del mecanismo completo con cua-
tro rotulas.

4.2. Puente de Perigues

4.2.1. Introduccién

El puente de Periques es un puente
medieval de cuatro vanos (Figuras 12 y 13),
construido a finales del siglo XII para cruzar
el rio Llobregat, en Puig-Reig (Barcelona),
que recientemente ha sido estudiado por un
equipo de la Universitat Politécnica de
Catalunya [27].

Este puente dejé de prestar servicio en
1970 cuando finalizaron las obras de una
nueva estructura proyectada para sustituir ¢l
paso de la carretera BV-4406 por el antiguo
puente medieval. El principal motivo de esta
sustilucidn radicd en las dificultades que
encontraban los vehiculos pesados para cir-
cular por Ja plataforma de sélo 2,7 m de
anchura. Desde 1970 no se realizé ningiin
trabaje de inspeccidn ni conservacion de
este puenie, presentando en 1993 un aspecto
un tanto deplorable debide, entre otras
razones, al crecimiento de vegetacion arbo-
ricola enraizada en el interior de la estructu-
ra. El encargo del estudio es reflejo del inte-
rés en conocer el estado actual de este
singular monumento perteneciente al Patri-
monio.

muelle

N

=

Fig. 10. Directrices de los elementos det modelo estruciural del puente de Bridgemill.
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Fig. 11. Diagramas sobrecarga-flecha en L/4 obtenidos para el puente de Bridgemill.

s

Fig. 12. Perspectiva del modelo del puente de Periques.
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Fig. 13. Planta y alzado aguas arriba del modelo del puente de Perigues.

En este puente se practicéd una prucba de
carga dindmica con el doble objetive de, por
una parte, obtener informacién indirvecia
sobre el estado del puente y sobre su consti-
tucion material y, por otra parte, proveer
unos resultados cmpiricos susceptibles de
ser usados como referencia para la calibra-
cidn del modelo numérico. Seguidamente se
presentan los resultados de un andlisis no
lineal realizado al efecto de estudiar la esta-
bilidad global y la capacidad portante de
esta estructura, una vez calibrado el modelo
con los resultados experimentales obtenidos
en la prueba dindmica.

4.2.2. Descripeion del pnente

Esta construccion tiene una longitud total
de 51,60 m y estd compuesta por cuatro
arcos de distinta luz: 8,20, 15,60 (arco pringi-
pal), 12,10 y 6,20 metros (Figura 13). Los
tres primeros arcos son de medio punto
mientras gue el cuarto es escarzano.

Los arcos descansan sobre tres pilas de
planta aproximadamente cuadrada de 3,25 m
de lado, cimentadas sobre roca al igual que
los arranques de los arcos extremos. Las dos
pilas adyacentes al arco principal disponen
de un tajamar triangular orientado aguas
arriba.

El ancho total de la plataforma es de
3,20 m. No obstante, fa anchura transitable
se reduce a 2,70 m debido a la existencia de
unos muretes laterales de proteccidn con un
espesor de 0,25 m. Los muros exteriores de
las pilas y de los timpanos, al igial que todos
los arcos, estdn constituidos por sillares de
piedra arenisca en buen estado. Dos terceras
partes del arco principal presentan una
fabrica de ladrillo, que data de 1877, fruto
de la reconstruccién efectuada después de la
voladura que sufrié esle arco durante la ter-
cera guerra carlista [28]. Los dos arcos
extremos tienen un canto de 0,40 m, el arco
principal de 0,70 m y el otro arco central de
0,50 m. La silferia del contorno exterior de
las pilas se ha supuesto de 0,50 m de espesor
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mientras que en los timparnos cste espesor se
reduce a 040 m.

4,2.3. Modelo estractural

En las Figuras 12 y 13 se muesira el
modelo estructural del puente empleado en
los analisis. Una de las dificultades que se
presenta sistemdticamente en el andlisis de
construcciones antiguas surge del caracter
limitado de la informacién disponible y, en
especial, de su constitucion material interna.
En ¢l ejemplo analizado, se han supuesto
unos determinados espesores de los muros
de silleria en las enjutas y en las pilas, Asi-
mismo, ha sido necesario estimar las carac-
terfsticas resistentes y deformacionales de
los maieriales. No obstante, la correlacion
entre los resultados obtenidos de la prueba
dindgmica y del andlisis dindmico permitié
verificar la bondad de las hipdtesis realiza-
das v, en alglin caso, refinar su ajuste. En la
Tabia 3 se presentan las propicdades consi-
deradas finalmente en el andlisis para los
distintos materiales existentes.

Tabla 3. Caracteristicas de los materiales
adoptadas en el modelo del puente
de Periques

Material E G ¥ _fm
(MPa) |(MPa) |(kg/m®) | (MPa)
Sillerfa . 8000 | 3000 | 2400 | 10,0
Ladrillo | 4000 | 1500 | 1800 50
Relleno 50 50 ! 2400 0.5

o

|..§m@_44§.44§_4%4§4m MHJ\_S?\_E&_SQ

,«

iirsh
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£

55 5§ SI.

.
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En las Figuras 12 y 13 se muestra la distri-
bucién de los distintos materiales en escala
de grises. La gradacién empleada de claro a
oscuro s¢ refiere ordenadamente al relleno,
sillerfa de muros, fdbrica de ladrillo del arco
principal y silleria de los arcos.

*ara modelizar la contribucion resistente
de las enjutas, proveniente de los muros y
del relleno, se emplea la técnica ya ensayada
en el ejemplo anterior consistente en formar
un sistema equivalente de elementos linea-
les. I modelo incluye 72 elementos lineales
empleados en pilas, arcos y timpanos, y 29
muclies para simuiar las juntas enfre arcos y
timpanos (Figura 14). El sistema global
resultante posce 444 grados de libertad.

Dado que la estructura se cimenta direc-
tamente sobre roca, se considera que las
condiciones de apoyo tanto en las pilas
como en los arcos extremos son de empotra-
miento perfecio.

4.2.4, Anilisis estatico no lineal

A coniinuacidn se presentan los resulta-
dos obtenidos al aplicar una sobrecarga cre-
ciente en el trasdds de la clave del arco prin-
cipal, uniformemente distribuida en toda su
anchura (3,20 m). El proceso seguido en el
andlisis ha consistido en aplicar la totalidad
del peso propio en un solo incremento y la
sobrecarga en nueve incrementos de 0,5 MN
mas tres de 0,1 MN.

Aligual que en ¢ ejemplo anterior (puen-
te de Bridgemill), se supone un comporta-

T T
% 4‘@:{)@\{ .
] : /Z;/e)‘?gﬁ WMW@/QQ’EM‘\’);
b B
B i]

Fig. 14. Discretizacion realizada para el analisis del puente de Periques.
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miento clastoplastico perfecto en compre-
sidn, con una deformacién dltima g, = 2s,.

El andlisis no lineal por el material lleva-
do a cabo muestra que la estructura someti-
da a su peso propio (Figura 15) presenta, en
todos los punios, compresiones inferiores a
1,5 MPa. La fisuracidén en los muros de las
enjutas sobre pilas y terreno, debida a las
tracciones originadas por los momentos
negativos sobre las pilas, afecta poco al com-
portamiento de la estructura. Asimismo,
aparecen fisuras localizadas en el extradds
de los arranques exteriores de los arcos cen-
trales.

Este puente presenta una gran capacidad
resistente ante la sobrecarga aplicada en la
clave del arco central. Con los sucesivos
incrementos de carga se observa la forma-
cion de una profunda fisura en el intradés de
la clave sin Hegar a detectarse otras zonas
fisuradas de importancia. Finalmente, la
rotura se alcanza por aplastamiento en com-
presién de la béveda de ladrillo en el trasdds
de la clave del arco para una sobrecarga de
4,8 MN.

En la Figura 16 se presenta la evolucion
de la flecha en las claves de los arcos centra-
les, el principal (sobrecarga)} y el secundario,
observdandose que la rigidez de la estructura
se degrada poco, manteniendo una relacién
casi lincal entre la sobrecarga y la flecha.
Astmismo, la clave del arco secundario

C. Molins y P. Roca

experimenta un leve ascenso durante la apli-
cacién de la carga en el arco principal. La
flecha dltima alcanzada en el arco principal
es de 2,33 cm.

En la Figura 17 se muestra el estado ten-
sional ¥ la geometria deformada del arco
principal del puente correspondientes a la
sobrecarga mdxima alcanzada en el andlisis.
Es interesante comprobar cdmo en la clave
se localiza una curvatura importante.

5. CONCLUSIONES

Se ha presentado un modelo para el andli-
sis resistenie de estructuras espaciales de
obra de fédbrica formadas por elementos
lineales de directriz curva v seccidn variable
junto con su aplicacidn al andlisis de puentes
arco. En este modelo el comportamiento de
la obra de fabrica se describe mediante
ecuaciones constitutivas elastoplasticas para
tensiones de compresion y de corte, y en
traccion se emplea un modeloe eldstico lineal
perfectamente fragil, La interaccion existen-
te entre la resistencia a corte y la compre-
sion aplicada se incorpora mediante un cri-
terio de rotura tipe Mohe-Coulomb. Los
efectos no lineales de origen geométrico s
tiencn en cuenla estableciendo el equilibrio
sobre la configuracién deformada de ia
estructura.

Fig. 15. Estado tensional de puente (MPa) sometido a sus cargas permanenies.
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Fig. 16. Diagramas sobrecarga-flecha en clave de los arcos principal y secundario del puente
de Periques.
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Fig. 17. Estado tensional y deformada, correspondiente a la sobrecarga maxima,
de los arcos principal y secundario.
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El modelo presentado posee dos propie-
dades, consecuencia directa de la formula-
cién matricial generalizada adoptada, muy
interesantes para el andlisis de estructuras
de fabrica. En primer lugar, la descripcién
muy exacta de elementos curvos con posi-
bles secciones variables tales como los dis-
tintos tipos de arcoes que comunmente apa-
recen en construcciones antiguas. Ep
segundo fugar, y gracias al tratamiento en
flexibitidad del problema a nivel elemental,
la capacidad de tratar con materiates perfec-
tamente fragiles sin encontrar las graves difi-
cultades numéricas que aparecen cuando se
emplean con el mismo fin formulaciones en
desplazamientos del método de los elemen-
tos finitos.

L.a bondad de los resultados obtenidos en
el primer cjemplo mediante un modelo
estructural de sélo cuatro elementos de
directriz parabdlica pone de manifiesto las
ventajas del método y su potencia. Por otra
parte, se ha comprobado que la carga de
rotura obtenida mediante un andlisis limite
practicamente coincide con la de un andlisis
no lineal por el material, con la condicidn
previa de haber elegido el mecanismo de
rotura adecuado. No obstante, ¢n ¢l caso del
puente de Bridgemill, la inclusion de los
efectos no lineales de origen geométrico se
traduce en una importante pérdida de resis-
tencia altima def arco aislado (sin la colabo-
racién de las enjutas). De ello se despreande
la necesidad de incluir la colaboracion resis-
tente del relleno de las enjutas para aproxi-
mar con una mayor precision la carga de
rotura de los puentes arco, aunque €stos
sean rebajados. A este fin, se ha propuesto
una aproximacién consistente en el empleo
de un sistema equivalente de elementos li-
neales.

El segundo ejemplo ilustra la elevada
resistencia con que pueden responder los
puentes arco sometidos a la accidén de cargas
puntuales en su clave. En el caso analizado,
la rotura se produce por aplastamiento en
compresién de Ja zona no fisurada de dicha
clave, observdndose una minima degrada-
cién de la rigidez de la estructura y sin que
el arco alcance a desarrollar un mecanismo
de colapso que, para una carga ¢n la clave,
corresponderia a uno formado por cinco
rétulas. Ello pone de manifiesto una impor-
tante limitacién de los métodos de analisis

C. Molins y P. Roca

tltimo cldsicos: en efecto, éstos ne pueden
dar cuenta de formas de fallo no asociadas al
desarrolio completo de un mecanismo de
colapso como la falta de capacidad de rota-
cién de algunas secciones por aplastamiento
a compresidn.
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RESUMEN

Se presenta un modelo numérico para el
estudio de estructuras espaclales formadas
por clementos lineales curvos y de seccidn
variable junto con su aplicacion al andlisis
resistente de arcos de obra de fibrica.

El comportamiento no lineal de la obra de
fabrica se ha incorporado en el modelo
mediante ecuaciones constitutivas elastoplés-
ticas para las tensiones normales de compre-
sién y las tensiones de corte, mientras gue en
traccidn se asume un comportamiento eldsti-
co lineal y rotura fragil. Los efectos no linea-
les de origen geométrico se tienen en cuenta
estableciendo el equilibrio sobre la configura-
cion deformada de la estructura.

Se presentan dos cjemplos de aplicacion.
El primero consiste en el analisis hasta rotura
de un puente arco C de obra de fabrica,
incorporando los efectos no lineales de ori-
gen material y geométrico. El segundo ejem-
plo trata de la aplicacién del modelo desarro-
flado a un puente medieval de cuatro vanos.

C. Molins y . Roca

SUMMARY

A numerical model for the study of spa-
tial structures consisting of linear curved
members with variable cross sections is pre-
sented together with its application to the
nonlinear geometric and material analysis of
skeletal masonry constructions.

Nenlinear material behaviour is included
in the model by means of elastoplastic cons-
titutive equations under shear and compres-
sive stresses, while a linear-elastic prefectly-
brittle behaviour is assumed in tension.
Nonlinear geometric effects due to the
imposition of the equilibrium condition
upon the deformed configuration of the
structure are considered.

Two examples are presented. The first
exampie deals with the analysis of a
masonry arch up to failure including nonli-
near material and geometric effects. The
sccond example treats the application of
the developed model to a four span medie-
vai bridge.

32

HORMIGON Y ACERO - 3= Trimestre 1998



Investigaciones y Estudios

XV? Asamblea Técnica
Nacional de la ATEP

Investigacion sobre la compresiéon maxima en bielas
por esfuerzo cortante en piezas prefabricadas
de hormigon pretensado con armaduras pretesas

Primera parte: Estudio teédrico’

Angel C. Aparicio, José Calavera y Florencio J. del Pozo

1. INTRODUCCION Y
JUSTIFICACION DEL ESTUDIO

El mecanismo de transferencia de las car-
oas a los apoyos en vigas de hormigén
mediante cortante y flexidon es sobradamen-
te conocide. La analogia de la celosfa pro-
puesta por Ritter y Morsch en los comienzos
de siglo exphica casi todo ¢l comportamien-
to. En lo que a cortante se refiere vy, tras fisu-
racion oblicua de la picza, las cargas llegan a
los apoyos mediante el mecanismo de bielas
comprimidas y montantes traccionados —los
estribos—, cuyas tracciones no son estricta-
mente las deducidas de la analogia de la
celosia sino que vienen disminuidas por
varios fendmenos —“el cortante resistido por
el hormigdn™—, entre los que el mas impor-
ltante lo constituye la inclinacidn del cordon
comprimido. En lo que a las compresiones
de las bielas se refiere, éstas pueden dedu-
cirse con bastante precision de la analogia
de la celosia, Figura 1, no condicionando en
general estas compresiones el dimensiona-
miente de estructuras pormales de edifica-
¢idn, siendo, por el contrario, el criterio que
impone el dimensionamiento de espesores
de almas en tableros de puentes, sobre todo
si son de vigas prefabricadas.

Prof. Dres. Ingenieros de Caminos

El fenomeno de la compresion oblicua de
las biclas ha venido escondido clasicamente
en todas las normativas de hormigén
mediante la limitacién de 1a tensidn tangen-
cial dltima, quizds como herencia de las nor-
mativas existentes para el acero estructural.
Asi, la vigente norma espafiola Ep-93 [7]
limita la tensidon tangencial de disefio 1,4 a
un valor ditimo. 1, = 0,60 4 sin?@ (cota +
+ cot). Tomando valeres cldsicos para ¢l
hormigdn pretensado, § = 30° estribos verti-
cales ¢ = 90°, resuita un valor para la tension
tangencial iliima 1, = 0,20 fu.

La aparicion del Eurocddigo 2, EC-2 [12],
para ¢l proyecio de estructuras de hormigon
limita el valor de ta compresion de las bielas
al valor:

{

L
o, <070 -
200,

lo que supone para ¢l mismo supuesio ante-
rior, tpico del hormigén pretensado, y para
un hormigon H-45 y brazo mecédnico z = 0,9d,
un vajor de la tensién tangencial 1itima: 1, =
= 0,195 fa.

" En et momenio de publicar este trabajo. que fue presenlado en la XV Asamblea de la ATEP en noviembre de 1996, s¢ ha
realizado ya la camparia experimental en & propuesta, cuyos resultados serdn abjeto de exposicion en un proxime articulo.
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Fig. 1. Valores de solicitacion y respuesta —segln EC-2-, de las tensiones oblicuas de compre-
sidn, en las almas de vigas de hormigdn sometidas a esfuerzo cortante.

Asi pues, si comparamos las tensiones
fangenciales ditimas dadas por ambos cddi-
gos, resultan las relaciones:

(Tﬁ“‘f BC-2
e = ) T8
(Tm') BP.93

o bien:
sl _ 133

(T"“} 12

La importancia de esta disminucién nor-
mativa de la resistencia dltima a cortante
por compresiones oblicuas no es trivial en et
campo de los puentes de hormigdn pretensa-
do, donde los espesores de almas se ajustan,
como ya hemos dicho, al minimo permitido
por la limitacién de la compresion oblicua
de las bielas de cortante. Esta BEmitacidn es
critica ademas en ¢l caso de vigas prefabrica-
das de hormigdn pretensado con armaduras
pretesas donde, salvo en el caso de cordones

deflectadoes, el pretensado no introduce nin-
guna compensacion frente a esfuerzo cortan-
te. Las relaciones anteriores, si no se demos-
{rara que son excesivamente conservadoras,
implicarfan aumentar un treinta y tres por
ciento el alma de las vigas prefabricadas
actuales lo que conlievarfa a cambiar, o
adaptar, los moldes de toda la industria de
prefabricacién y a aumentar la potencia de
los medios de montaje de las vigas, o bien,
disminuir ostensiblemente el campo maximo
de luces cubierio. Esto sin considerar el
hecho dec hipotecar fuertemente futuros
desarrollos tipoldgicos de esta industria -y
en general de algunos tipos e puentes—, asf
como ¢l hecho de penalizar el empleo de
hormigones de alta resistencia.

Es por lo anterior por lo que la Federa-
cidén de Entidades fabricantes de productos
derivados del Cementa, FEDECE, encargd
a los autores de este articulo una investiga-
cién tedrica y experimental sobre la compre-
sidn médxima que pueden soportar las biclas
oblicuas producidas por esfuerzo cortante en
vigas prefabricadas para puentes, siendo el
contenido de este articulo un resumen del
estado actual de los trabajos realizados [13].
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2. ALGUNOS RESULTADOS
EXPERIMENTALES SOBRE
LA RESPUESTA ULTIMA
DE BIELAS OBLICUAS
EN VIGAS SOMETIDAS
A ESFUERZO CORTANTE

La limitacidn de la compresién maxima
de las bielas no puede ser tan elevada como
la de una probela de hormigén sometida a
compresion moneaxial. En efecto, la biela
comprimida, ademds de cstar sujeta a las
tensiones de compresion propias del esque-
ma de la celosia estd sometida a otros
esfuerzos y tensiones concomitanies. De
hecho la hiela estd cruzada por cercos some-
tidos a traccidn, cercos que, por adherencia,
introducen en la biela unas tracciones trans-
versales que disminuyen la resistencia del
hormigén a compresion axial. Por olra
parte, en vigas de hormigdn armado y en las
zonas C de las vigas de hormigén pretensa-
do, la fisuracion vertical influye también en
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la resistencia de las bielas. Ademds, v en
zonas C ~lo gue ocurre en toda ia longitud
de las vigas de hormigén armado y no a lo
largo de toda la viga prefabricada pretensa-
da—, la diferencia de tracciones gue existe
en la armadura de flexidon a uno y otro lado
de la biela, induce flexiones en su empolra-
miento en el corddén comprimido, que son
imporiantes tras la plastificaciéon de los
estribos.

Por otra parte, y aunque en la primera
serie de los ensayos de Sttutgart [13 las com-
presiones experimentalmente deducidas en
fas biclas —a través de la medicion de defor-
maciones y la obtencién de las curvas ten-
sion-deformacién del hormigdn—, se pare-
cian notablemente a las deducidas de la
analogia de la celosia, en la segunda serie de
ensayos [3] se obtuvicron, en algunas vigas,
compresiones reales mds altas que las calcu-
ladas mediante la teorfa de Ritter-Morsch,
Figura 2. .

me)fi
2 P
(kgf/ent) F e Esem
# e
—400 Puntos de medida Rotura de
R}, =500 kgf/crt - bielas
| comprimidas
=300 s 5 Op JUH(experimentoE) -
?\
|
¢ \
|
—-200 t/ _
\ y
-
=
o -
100 | e ﬁj/
if Oy (tedrica)
|
:
! ¥
0 i © =
0 30 60 g0 T:—Z-p

Fig. 2. Diferencia enire tos valores tedricos y experimentales de las compresiones oblicuas en
vigas de hormigén sometidas a cortante, relatadas por Leonhardt en [3].
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Ambos fendmenos ~la interacciéon de las
tracciones cn la resistencia a compresion de
las bielas y la medicién de compresiones en
las mismas mds altas que las calculadas—,
han dado pie, desde siempre, a formulacio-
nes conservadoras de los articulos de las
normativas relacionados con el cortante,
aunque ninguna habia llegado a extremos
tan bajos como los del actual EC-2. Como,
por otra parte, en el EC-2, se acepta la for-
macidn de fisuras oblicuas entre cualquier
angulo comprendido entre 26,57 vy 63,4°, al
suponer una redistribucién interna de
esfuerzos entre bielas y estribos obtenida
mediante teorfa de la plasticidad, 1o que per-
mite un ahorro de armadura transversal a
costa de comprimirse mds las bielas —(crite-
rio de dudosa utilidad en puentes, éste de
ahorrar acero a costa de aumentar peso en
almas)-, se entiende que, por defender el
ahorro del acero plastificado de los estribos,
se sea mas prudente en la respuesta a com-
presion.

No ponemos en eniredicho la validez
cientifica de esta formulacion del Eurocodi-
go. Bl EC-2 tiene razdn si se admite su plan-
teamiento: si los estribos plastifican existe
una redistribucion interna de esfuerzos entre
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biclas y cercos, que posibilita el maximo
ahorro en acero transversal. Este fendmeno
los veremos mas adelante con una claridad
meridiana mediante un modelo numérico.
Otra cosa es que este planteamiento de
admitir fa plastificacion de los estribos tenga
interés general en ¢l dimensionamiento: en
el caso de los puentes de vigas prefabricadas
no interesa casi nunca.

(De todas maneras y como comentario
colateral no deja de ser curioso que hayamos
acabado admitiendo para el cortante —uno
de los modos de rotura mas frdgiles que
existen—, una redistribuciéon plédstica de
esfuerzos internos entre bielas y estribos
mientras que algunos ingenieros tienen
todavia reticencias al empleo de la redistri-
bucidn de momentos flectores donde existe
una experimentacién muy notable a todas
las escalas).

De todas formas, existe también una gran
evidencia cxperimental de que vigas bien
armadas a cortanle, en las que los estribos no
llegan a plastificar, resisten compresiones obli-
cuas altisimas. Asi, en la Tabla 1 se recogen
algunos de los resultados publicados en [1].
Como alli puede verse, en todos los ensayos
excepto en uno —la viga ET-4--, se alcanzaron

Tabla 1. Algunos resultados de ensayos a cortante de vigas sometidas a altas
compresiones oblicuas [1]

. . Modo de .
Referencia VIGA Ooe Kplem? | 3, Kplom? T/ By Falio Comentarios
b
Tl 220 253 0.87 Compres. oblicua | Estribos verticales
Leonhardl y . . . ) .
2 230 278 1.01 Compres. oblicta | Estribos oblicues
Waller (1]
Fnsayos NRE 128 153 0.83 Compres. oblicua | Estribos verticales
Robinson [1] NRIO 2400 247 0.98 Compres. oblicua | Estribos verticales
NTS-1 223 206 1.07 Compres, oblicua | Fstribos veticales
NT§-2 222 211 L.05 Comypres. oblicua | Estribos verticales
NT10 76 176 1.60 Cowpres. oblicua | Estribos verticales
[eonhardt y Plastific. estribos
ET-4 14 230 .03 ) Estribos verticales
Walter [1] v post. comp. obl.
GT 41 221 .65 230 (.96 Compres. oblicua | Estribos verlicates
GT 412 2552 230 L1 Compres. oblicua | Estribos verticales
(1) Valor medio
{2) 6. = 2, {hipotesis justificada claramente en, por gjemplo T1[1
(33 B, = 0.85 fi, 1 B, = Resistencia prismatica del hormigon = [ b, = resistencia clibica
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compresiones en bielas muy proximas a la
resistencia prismatica del hormigon y, en la
viga mencionada, ia rotura por compresion
oblicua sucede a niveles de tension mds
bajos pero tras la plastificacion de los estri-
bos. Fue la revision de estos trabajos experi-
mentales la que nos dio luces y esperanza de
éxito en el planteamiento y ia continuacion
del estudio.

3. UNMODELO RACIONAL
PARA LA INTERPRETACION
DE LOS RESULTADOS
DE ENSAYOS A CORTANTE

En la Figura 3 se representa el esquema
resistente de una viga de hormigdn armado
de 10 m de luz sometida a una carga puntual
de 100 Tm. A efectos de mayor claridad con-
ceptual no se considera el peso propio. Tras
un primer dimensionamiento cldsico de las
armaduras, en ¢l gue como tnica particulari-
dad se considera que todo el cortante es resis-
tido por los cercos, se procede a modelizar la
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viga como superposicién de dos esquemas
resistentes que actian simultdneamente:

i}y Un primer esquema consiste en la celo-
sia clasica de Ritter-Morsch, en el que las
dreas de las barras se atribuyen a partir del
dimensionamiento previo y de consideracio-
nes geoméiricas.

i) El segundo esquema resistente es ¢l
explicitar el drea considerada para ia seccién
transversal del arco, en este caso el antifuni-
cular de la carga puntual, es decir, dos pun-
tales trabajando a compresién atirantados
por ta armadura de traccidn. Como drea de
su seccidn transversal puede tomarse la
determinada por la anchura de la viga v,
como espesor, uno variable entre fa profun-
didad de la fibra neutra en rotura, para la
seccidn “clave”™ del arco, v el que puede
deducirse del tamafic del apoyo, en la sec-
cién de “arrangue” del mismo.

En la Figura 4 se representan los resulta-
dos obtenidos tras un analisis estructural elds-
tico y lineal. Como allf puede verse, el esque-

100 Tm
A=0.20 m? {} {1000 KkN)
1=0.0 m
S BTN NI BFSE CID
7 810
e

al

;® A=0.0012 o

é S
!
741

A=0.0056 m
1=0.0 m

Fig. 3. Modelo de comportamiento de una viga de H.A., de 10 m de luz,
cargada con una carga puntual de 1000kN. Al esquema clasico de la celosia,
se le superpone el del arco —en esie caso dos puntales—, atirantado. El esquema estructural
de respuesta es, pues, internamente hiperestatico.
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Fig. 4. Resultados del analisis estructural del modelo anterior.
Notese como casi la totalidad del cortante es resistida por los cercos.
A
—=0.01A 100 Tm
t 2450 kN @ (1000 kIN)
18.7 kN 37.4 kN £56.0 kN 74.7
-~ ~[3~ ~[1~ I:i
<::' 2500 kN
&z S = S = % z ,—q_\i .
YN 108 Y % Y - R
: ! { . e {
© b s S SoE
- {_ | T { 1i— { [
— | => —2500 kN
-1 ~[J- ~(1- -0 -~
—24307 kN —2440 kKN —2480 kN —2480 kN —2500 kN L6.‘43 cm
500 kN

Fig. 5. Resuliados del andlisis estructural del modelo anterior, para un segundo escaién de
carga, de otros 1000kN, tras haber plastificado los estribos. Nétese cémo e ingremento de
esfuerzo cortante es resistido, fundamentalmente, por el mecanismo de los puntales atirantados
{mecanismo “arco”).

ma resistente protagonista es el de la celosia,
ayudado en algo por el esquema “arco”. De
hecho, los cercos no toman los 500 kN de cor-
tante sino sdlo 462, siendo la diferencia de
cortanie resistida por la componente sobre la
vertical del puntal inclinado.

Si quisiéramos modelizar un siguiente
escaldn de carga de otros 1000 kN, que ocu-
rriera tras la plastificacion de los estribos,
esto podriamos hacerlo simulando los cercos
con un area muy pequeiia. En el ejemplo
realizado hemos tomado la centésima parte
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de su drea inicial, (Figura 5). El andlisis de la
respuesta estructural es sencillo: si los cercos
estdn plastificados, el mecanismo resistente
protagonista es el “arco”™: los puntales com-
primidos se cargan brutaimente, la traccion
ent la armadura longitudinal es casi constan-
te v los cercos v bielas del esquema de la
celosia definida apenas trabajan. Conclu-
sion: el mecanismo de transmision de carga
hasta los apoyos ¢s internamente hiperestd-
tico, suma de los dos esquemas propuestos:

— La celosfa es el esquema protagonssta si
existen cercos y éstos no plastifican.
(jRitter y Morsch acertaron!).

~ El mecanismo arco es ¢l protagonista si
no existen cercos ~es una buena simula-
cién del “cortante resistide por el hor-
migdén”~ o si éstos alcanzan su limite
elastico y existe suficiente armadura
longitudinal a traccidn.

Puede notarse cémo las compresiones
sobre el hormigdn serian la suma vectorial
de las existentes en el primer esquema méis
las def segundo v cdmo éstas crecen desme-
suradamente tras la plastificacion de los
estribos,

Este sencifo modelo permite comprender
muy bien el comportamiento de las vigas de
hormigdn a cortante tras la fisuracion diago-
nal, al tiempo gue interpretar los resultados
de muchos ensayos a cortante —por ejemplo
[8]~, donde vigas que deberfan romper por
plastificacion de los estribos a una determi-
nada carga alcanzan en los ensayos cargas
mayores gracias al esquema “arco”™, y aca-
ban rompiendo por cedencia de los cercos y
rotura de bielas comprimidas.

Este mismo modelo permite explicar la
redistribucién interna de esfuerzos eatre
bielas y estribos preconizada por el EC-2, 1o
que no ponemos en eniredicho, sino que
consideramos de dudose interés general uti-
lizarle como principio de dimensionamiento,
como ya hemos comentado.
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4, EL EFECTO FAVORABLE DEL
PRETENSADO EN LA
RESPUESTA ULTIMA DE LAS
BIELAS COMPRIMIDAS

Aunque no es el caso gue nos ocupa, es
claro que ¢l pretensado compensa la solicita-
cién de cortante en una seccidén, siempre y
cuando la armadura que se disponga en clla
la atraviese con una cierta pendiente. Al
esfuerzo cortante mayorado debido a las
acciones exteriores compensado con el pre-
tensado y, en su caso, con ¢l efecto Résal 1,
le denominamos cortante reducido que, en
el caso de vigas prefabricadas pretensadas
con armaduras pretesas rectas, coincide con
el cortante exterior,

Pero el efecto del pretensado mejora tam-
bién ta respuesta de las piezas lineales en lo
gue a compresiones cblicuas se refiere. Aun-
gue en el EC-2 ha caido en desgracia el
método de verificacidon y dimensionamiento
a cortante atendiendo a las zonas AB o C
que estemos considerando dentro de una
pieza, ¢l hormigdn de nuestras vigas —que no
se ha leido el Eurocddigo—, se fisura si y sélo
si en algtin punto se alcanzan (racciones que
superan la resisiencia a traccién que, en ese
punto, tiene nuestro hormigdn. Asi, en
zonas A y B,y gracias a las precompresioncs
de pretensado, la fisuracién oblicua sdlo
alcanza al alma de ia viga, siendo la abertura
de fisuras mucho mds limitada. La segunda
parte de los ensayos de Sttutgart [3], puso de
manifiesto esta mayor capagidad resisiente
de las bielas a compresioén en las zonas AB
de las piezas pretensadas, hecho que se reco-
gi¢ en la normativa internacional de Ja
época 2], admitiéndose en zonas AB tensio-
nes tangenciales un 25% superiores a las de
fa zona C,

Puede demostrarse [13] que, seglin la teo-
rfa de Coliins [11], puesta a punto en fos cnsa-
yos a rolura por corlante de paneles de hor-
migén ~que ha servido al propio tiempo para
limitar las compresiones oblicuas de éste-,
que la tensién maxima a compresion capaz de

1. Fl efecto Résal cs la modificacion de las tensiones langenciales producidas por ¢l cortante debido & la proyeccidn,
sobre la normal a la directriz de 1a picza. de la resultante de las compresiones vio tracciones originadas por la flexion con-
comitanie en piezas de canto variable, Normalmente su cfecto es compensador. Résal, catedrético de pucnie de I'Feote de
Ponts of Chaussées a comienzos de esle siglo y autor del proyecto del magnifico pueate de Alejandro 111 en Paris, sobre ¢l

rio Sena, (ue el primer autor que describid este lendmeno.
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resistir una biela comprimida depende de la
deformacion a traccidn que esté sometido el
hormigén perpendicularmente a la biela.
Esto lo expresa bien la Figura 6, que repre-
senta la mas sencilla de las relaciones pro-
puesta por Collins. Interesa hacer notar que
fa deformacién €; es la composicidn vectorial
de la deformacion vertical introducida por los
cercos con la deformacién longitudinal con-
comitante, que es de traccion siempre en pie-
zas de hormigdn armado vy de valor méaximo,
por compatibilidad, igual a 0,002, y que es
mucho menor en hormigdn pretensado, sien-
do incluso de compresidn en zonas AB de
piezas lineales. Como puede apreciarse en la
figura, una disminucion de €, implica una
mayor capacidad resistente de las bielas com-
primidas, por lo que siempre el pretensado va
a beneficiar la resistencia dltima a compre-
sion de las mismas.

A la misma conclusion, aunque por otros
caminos mas contundentes llega Nielsen en
el documento de apoyo [9] a la propuesta
del articulado que rige la verificacidn a cor-
tante en el EC-2. La Figura 7, tomada del
citado documento, recoge el ajuste entre los
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esfuerzos cortantes ultimos obtenidos expe-
rimentalmente con los deducidos de la teo-
rfa en un conjunto de vigas pretensadas con
una compresién media o, = P/A, con arma-
dura de cortante y modos de rotura por
aplastamiento del hormigdén comprimido en
las biclas. Como alli puede verse, el factor v
depende del grado de pretensado.

En el estudio base de este trabajo [13],
hicimos una comparacion entre los valores
de v gue pueden deducirse de la tcoria de
Collins y de la propuesta de Nielsen, reco-
giéndose un resumen de los resultados obte-
nidos en la Tabla 2. Como alli puede verse,
para cualqguiera de los ajustes efectuados por
Nielsen para v y para cualquiera de los
métodos utilizados para obtener 8 en la teo-
ria de Cellins, los valores del factor v que
reduce la resistencia a compresion de una
biela comprimida son més altos, en ambas
teorfas, cuando existe pretensado que en el
caso de hormigén armado, dependiendo,
ademds, de la compresidén media introducida
por aquél.

Desconocemos las causas por las que los

1
fomex=Te T <1
oo 0.80+170 & £y
fe
1.0 1.0 &
&
0.9 h{ -
08 ETE AR
0.763 M
¢7 \Qfs
o8 0.608
0.550
0.5 .50
0.469
0.429
0.4 0.40
0.362

2.3 F\\“\o 0.314
0.2
0.1

0

0 2 4 8 10 12 tax1g”

Fig. 6. Influencia en la resistencia Ullima a compresion del hormigon, de las deformaciones
transversales de traccion. Resultados deducidos en [13], aplicando la teoria de Colling [11].
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. G
Método de ias bielus de inclinacion variable [p=(0.7- &)(14—2&—)}
Vigus pretensadas con armadura transversal 200 fe

I =24
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Fig. 7. Propuesta de Nielsen para el factor v, que afecta a la respuesta frente a compresiones
oblicuas, por cortante, para vigas pretensadas [9].

Tabla 2. Comparacion valores de v
segiin Nielsen y Collins

{1
T ) &) 4)
(MPa) O Niclsen @ v Collins | v Collins
0 0.475 0.575 {1.550 0.550
1.5 0.506 0.617 0.678 0.635
3.0 (.538 (0.659 0.681 (0.685
4.5 0.570 0.701 0.084 0.718
6.0 0.602 0.743 0.686 0.741
7.5 0.633 0.785 (1.689 0.758
9.0 0.665 0.828 0.692 0.772
{n = (O 70 - £ }[1 + 295) con: f, = 45 MPa
Ve 200 . Lo
{2) = [O 80 o j(1 + 220%} con: f, = 45 MPa
VEEY T o0 f, T
1 . - Y 1g.Sxl%2 = - ; =
{3) v= m con:  E, =g _+ (€| - Ez) tg"0; tg°é= PP € 0.0020; g = 0.0020
1 2 2 1
T e T : = ~g,)-19"0; tg*@= = -0.0020; & = 0.0020
U T LT con: g, =g+ (e, ~,) 10 9 1 O £2 &
266
efectos beneficiosos del pretensado sobre la propuesia al pasar al texto final. Quizds faltd
resistencia a compresion de las bielas, cuan- experiencia y criterio para defender su tras-
tificados por Niclsen en el documento ante- cendencia en el campo de los puentes o, tal
riormente mencionado, se “cayeron” de la vez, se prescindio de ella en aras a la estética
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del tratamiento conjunto —café para todos—,
del hormigdn armado y pretensado.

5. CONCLUSIONES
PROVISIONALES DEL ESTUDIO
TEORICO Y DISENO
DE UN PLAN DE ENSAYOS

En opinidn de los autores, la propuesta de
Nielsen en su documento de apovo al EC-2
debi6 de haberse recogide en la redaccidn
del articulado correspondiente a cortante
del Eurocéddigo, dada la importancia que
tiene en el campo de los puentes y, especial-
mente en el de los puentes prefabricados, no
s6lo de vigas, sino también los de dovelas.
Ademads, esta propuesta puede sustenfarse
tedricamente mediante la teoria de Collins,
lo que en cualquier caso la hace ganar con-
sistencia vy seguridad.

Por otra parte, los miles de metros cua-
drados de tableros de puente construidos
por los prefabricadores espafioles, dimensio-
nados segtn las sucesivas ediciones de la
Instruccidon Espafiola para cl proyecto y eje-
cucién de obras de hormigdn [5, 6, 7], no
han presentado, gue sepamos, la mas mini-
ma patologia frente a esfuerzo cortante.
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Dado el interés de FEDECE en apoyar al
maximo las tesis anteriormente expuestas, se
nos pidié que disefidramos un plan de ensa-
yos a rotura por cortante de vigas prefabri-
cadas pretensadas para puentes.

El objetivo fundamental de los ensayos
deberia consistir en demostrar gue, en vigas
pretensadas con suficiente armadura (rans-
versal y longitudinal, la compresién oblicua
tltima que pueden resistir las biclas frente a
cortante es considerablemente mds alla gue
la preconizada por el EC-2 en su formula-
cién actual. '

Los ensayos que se disefiaran deberian
considerar el grado de pretensado, su com-
paracién con el hormigdén armado, las zonas
A, B, C donde se produzca la rotura y, en
aras a la economia, deberan plantearse para
poder aprovechar ambos extremos de las
piezas.

Los niveles de cargas a alcanzar implican,
para las vigas a ensayar en faboratorio, unas
compresiones oblicuas sobre las bielas com-
primidas gue alcanzan alrededor del ochenta
por ciento de la resistencia media del hormi-
gén, mientras que para las vigas ensayadas
en fabrica se aplicardn unas compresiones
mas bajas, mantenidas durante un perfodo

12H y

15H I,

Z<1Jna dafiada Ii, 8H . 3H I
o ensayo 1}
/4 H

"

|

11H I,

A

Fig. 8. Esquema de los ensayos a cortante de vigas de puente, prefabricadas,
propuestos en el estudio.
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largo de tiempo, para, posteriormente,
incrementar las cargas hasta rotura.

El esquema elegido para los ensayos,
Figura 8, consiste en ensayar a corfante,
mediante una carga puntual sitnada a tres
cantos de un apoyo —(3H)-, una viga de fuz
de cdlculo 15H para, una vez realizada esta
prueba, proceder a ensayar la parte de viga
no dafiada, de luz L = 15H - 3H - H = 11H,
con una carga puntual situada también a 3H
del otro apoyo. Cada uno de los extremos de
las vigas puede ser distinto en cuanto a
cuantia de estribos o grado de pretensado
mediante enfundado de cordones.

Con objeto de cubrir el maximo nimero
posible de variables se ha decidido plantear
dos tipos de ensayos. Unos frente a cargas
instantdneas, con vigas de 80 cm de canto y
alma de 7.5 cm a realizar en laboratorio, y
otros ensayos a realizar en fabrica, mante-
niendo cargadas, durante una semana, vigas
de 1,45 m de canto y 15 cm de alma de modo
que sc alcancen unos niveles de tensién de
compresion en las bielas de valor 0,40 fc para,
posteriormente, ilevarlas hasta la rotura.

Para cada grupo de ensayos se fabrican
tres vigas: una de H.A. y las otras dos de
H.P. Las vigas ensayadas en laboratorio sc
fabricardn todas en hormigén H-400, mien-
tras que las ensayadas en factoria la viga de
hormigén armado y una de hormigdn pre-
tensado se fabricardn en hormigén H-400,
mientras que la otra se fabricard en H-600.
Las vigas de H.A. se ensayardn por un solo
extremo, micniras que las pretensadas se
ensayardan por ambos extremos, uno con luz
de la pieza igual a 15 veces el canto y el otro
ensavo, con luz 11 veces el mismo.

En cuanto a instrumentacién prevista, en
los ensayos en laboratorio las cargas aplica-
das serdn medidas mediante células de
carga, instrumentdndose las reacciones en
apoyos para comprobacién y cierre de erro-
res. En los ensayos en fdbrica, donde las car-
gas se materializardn mediante gatos quc
reaccionan contra una cabeza metélica fijada
mediante anclajes al terrero, las fuerzas de
deduciran a partir de la presion del aceite
medida a la entrada de los gatos mediante
transductores de presion.

Las tensiones de compresion de las bielas
pueden obtenerse mediante dos alternativas:

A.C. Aparicio, J. Calavera y F.J. del Pozo

- Medir, mediante exiensOmetro mecdni-
co, los carnbios de posicién de todas las
“chinchetas” base pegadas en las almas,
obteniendo las correspondientes defor-
maciones de las bielas comprimidas.
Luego, a partir de las curvas tensidn
deformacién del hormigdn de la viga
pueden obtenerse las tensiones.

- Realizar un primer ciclo de carga hasta
fisuracién oblicua, marcar las bielas, ¢
instrumentarlas mediante extensome-
tros mecdnicos colocados paralelamente
a la direccién de la fisura de cortante,
deduciendo las tensiones de igual modo
gue en la alternativa anterior.

Ademads se monitorizardn toda una serie
de pardmetros para medir movimientos y
deformaciones, destacando:

Medida de Movimienios:

]

Giros en apoyos.

— Flechas en cinco puntos de la viga
mediante LVDT hasta proximidades de
rotura.

— Flecha hasta rotura en el punto de
médximo desplazamiento, mediante
cinta métrica o nivel topografico.

— Deslizamiento de las armaduras longi-

tudinales, para lo cual las vigas llegardn

al laboratorio con los cordones sin cor-
tar al ras del hormigén.

Medida de Deformaciones:

— Del acero de los estribos, mediante
bandas extensométricas.

De la armadura pasiva longitudinal, por
el mismo método.

|

Deformaciones en el hormigdn de la
losa comprimida,

- Deformaciones en el hormigén del
alma —bielas comprimidas—, como ya
hemas dicho.

Medida de otros pardmeiros:
~ Angulo de inclinacién de las fisuras.
— Separacion de las mismas (oblicuas y de
flexion).
- Apertura de fisuras.’
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6. CONCLUSION

En el momento de concluir el articulo las
vigas estdn totalmente disefiadas v se tiene
ya un calendario de ejecucién de los ensa-
yos. Los correspondientes a las vigas gran-
des, de 1,45 m de canto y 21,75 m de luz, se
realizardn en la factorfa de ALVISA de
Torrején de Ardoz, encargdndose INTE-
MAC de la realizacion de la instrumenta-
cton y adquisicién de datos durante los ensa-
yos. Las vigas “pequefias”, de 0,80 m de
canto vy 12 m de luz maxima serdn fabricadas
por PACADAR y serdn ensayadas en el
Laboratorio de Tecnologia de Estructuras
de la Escuela de Ingenieros de Caminos de
Barcelona.

La magnitud de las piezas ensayadas y ¢l
numero de ellas a probar son lo suficiente-
mente importantes para que los resultados
que se obtengan despejen cualquier duda
sobre la capacidad de resistencia dltima de
las bielas comprimidas por esfuerzo cortante
en vigas de hormigdn con armaduras prete-
sas para lableros de puente.
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RESUMEN

Las prescripciones relativas a ia limitacion
de la resistencia a esfucrzo cortante por
compresion oblicua preconizadas por el
Eurocodigo EC-2 dard lugar, cuando sea de
obligado cumplimiento, a que toda la indus-
tria europea de prefabricacién pesada de
vigas para puentes deba cambiar los moldes
de sus vigas, o bien restringir su campo de
aplicacion. En el presente articulo, los auto-
res, tras analizar criticamente los mds impor-
tantes ensayos a cortante realizados hasta la
fecha, asi como las tdltimas teorfas de cortan-
te de Nielsen y Collins, demuestran que, en
este aspecto, el Eurocddigo EC-2 es conser-
vador, ya que las vigas de hormigén preten-
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sado, gracias a las compresiones que éste
introduce, presentan resistencias dltimas a
cortante por compresion oblicua més altas
que las de H.A. Por ello, los firmantes del
articulo sugieren incorporar al articulado det
EC-2 el factor que incrementa la respuesta
del hormigdn frente a compresiones oblicuas
en las piczas pretensadas, factor que Nielsen
proponfa en el documento soporte del arti-
culado de cortante del EC-2, Con objeto de
verificar experimentalmente estas afirmacio-
nes, en el trabajo se recoge el proyecto de
ensayo a cortante de varias vigas prefabrica-
das de puente, de hormigdn pretensado con
armaduras pretesas, que va a empezar a
desarrollarse durante los meses proximos.

SUMMARY

The new limitation on ultimate compres-
sion of web concrete in shear analysis inclu-

A.C. Aparicio, J. Calavera y F.J. del Pozo

ded in Eurocode EC-2 will force the Euro-
pean precast bridge beams manufacturers to
change the formworks of their beams, or
reduce their applications. The authors of this
paper, after having critically analyzed the
most representative shear tests and the up-
to-date shear theories of Nielsen and
Collins, demonstrate that the Eurocode EC-
2 is conservative in this issue, because the
prestressed concrete beams, thanks to the
compression infroduced by the prestressing,
present higher compression strengths of web
concrete than reinforced concrete beams. As
a result, the authors suggest to include in the
EC-2 a factor to increase the compressive
strength of web concrete in prestressed con-
crete beams. This factor was already propo-
sed by Nielsen in previous stages of EC-2. In
order to experimentally verify these state-
ments, the paper also includes the descrip-
tion of the proiect of several shear tests on
precast prestressed bridge beams, which are
going to be carried out the next few months.
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1. INTRODUCCION

Es un hecho que en los dltimos quince
afios el pretensado exterior se ha desarrolla-
do hasta ponerse de moda. La idea original
de Dischinger, que lHlegd a materializar en el
puente Adolf Hitler en 1936 en Sajonia, sc
desechd con el paso del tiempo por los pro-
blemas de corrosion del acero, desarrollan-
dose el pretensado entubado en vainas
corrugadas que eran inyectadas con mortero
de cemento para proteger lfa armadura acti-
va de la corrosidn, creando, de paso, una
adherencia indirecta que aflade ventajas de
comportamiento frente a estados avanzados
de carga. No obstante, como ya hemos
comentado en otras ocasiones, existen dos
fenémenos que van a hacer reconsiderar el
uso del pretensado no inyectado en grandes
estructuras y son, la tecnologia norteameri-
cana de pretensado del edificto de conten-
¢ion de los reactores nucleares, que exige un
control de las fuerzas de pretensado existen-
tes cada un cierto tiempo a lo largo de la
vida dtil del reactor y, por otra parte, la
necesidad de reforzar puentes importantes,
normalmente consiruidos por voladizos
sucesivos, donde la tipologia de la articula-
cidn en clave junto con el desconocimiento
—u optimismo- sobre los efectos de la fluen-
cia del hormigdn llegaron a producir flechas
importantes que afectaban a la funcionali-
dad de la estructura. Estas experiencias post-

tivas hicieron que, hacia el comienzo de los
ochenta, se retomase la idea de Dischinger
de disponer ¢l pretensado exento, exterior al
hormigdn vy sin adherencia con éste, en los
puentes de dovelas prefabricadas de luces
medias, construyéndolos vano a vano con
juntas secas —sin resina epoxi— lo que reduce
pricticamente a la mitad los plazos de mon-
taje de tableros. A partir de entonces, en
Francia y en EE.UU. se han producido inte-
resantes realizaciones que pueden seguirse
en [12] y [7] ¥ que muestran, como siempre,
gue la ingenieria y la construccién van por
delante del conocimiento profundo, tedrico
y experimental, de la respuesta estructural
de nuestras obras.

No vamos a hablar de las ventajas ¢
inconvenientes del pretensado exterior que
pueden encontrarse facilmente en la litera-
tura publicada [2], [4]. Sélo gqueremos desta-
car aqui los dos aspectos estructurales
menos conocidos del comportamiento [rente
a estados avanzados de carga de las estructu-
ras de hormigén con pretensado exterior: su
seguridad frente a rotura por flexidn y, en
los puentes de dovelas prefabricadas con
juntas sccas, su resistencia frentc a rotura
por cortante, aspectos todavia no suficiente-
mente ensayados.

En el presente articulo intentaremos resu-
mir la primera parte de los resultados de una
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campafia de investigacién experimental
importante, realizada desde 1992 hasta 1996,
[1], {8] planteada para obtener respuestas a
los problemas enunciados. Bin esta campafia
se han ensayado, hasta rotura, seis vigas
isostaticas de hormigdn -tres monoliticas y
tres de dovelas prefabricadas—, de 7,20 m de
luz y dos vigas continuas monoliticas, de dos
vanos de idéntica luz, y nos centraremos, en
este primer articulo, sobre las vigas isostdti-
cas.

2., PLANTEAMIENTO
DE LOS ENSAYOS Y OBJETIVOS

Entre 1990 vy 1994 desarrollamos una tesis
doctoral tedrica sobre un modelo de com-
portamiento en estados avanzados de carga
de puentes de hormigén con pretensado
exterior [10]. Este modelo ampliamente
difundido {11] y aplicado [5] permite el ana-
lisis no lineal geométrico y mecénico,
mediante una técnica de elementos finitos,
de puentes de hormigdn isostdticos o conti-
nuos, monolfticos o de dovelas, con preten-
sado interno adherente, o exterior —o una
combinacion de los mismos—, idealizandolos
como un portico espacial. As{ pues, el pri-
mer objetivo de la campafia experimental
era contrastar las hipdtesis del modelo teéri-
co v sus predicciones con los resultados
experimentales.

En el caso de pretensado exterior, al no
estar inyectado, la compatibilidad de defor-
maciones enlre acero activo y hormigdon pro-
ducidas por las cargas actuantes después del
tesado se produce, no a nivel seccional, sino
a nivel estructural, en los puntos donde los
tendones y la estructura estdn en contacto:
en los anclajes y en los desviadores... si en
ese nivel de carga existe suficiente roza-
miento. Por ello, la obtenciéon de la respucs-
{a estructural a flexidn en estados avanzados
de carga no es sencilla, puesto que ¢l incre-
mento de deformacion del acero duro
depende del cociente entre el incremento de
la longitud que sufre el tendon, AL —dificil
de cuantificar y dependiente de muchas
variables, fundamentalmente de la deforma-
bilidad de la estructura-, y de la longitud
entre puntos fijos del tenddn, Ly, que depen-
de de la existencia, o no, de deslizamiento

A.C. Aparicio, G. Bamos, J.R. Casas,
M. Antlo, D. Gémez

en los desviadores y, en ullimo término, de
la longitud entre anclajes de los tendones.

Lo anteriormente dicho, lo podemos
expresar formalmente como:

Mu.resp = Ap Gz, CON
Opu = Opo + AL/Lg - E,

donde la nomenclatura utilizada tiene su sig-
nificado habitual.

Por otro lado, en los puentes de dovelas
carece de sentido fisico delinir una fedrica
situacién de rotura limitando la deformacion
maxima de la fibra traccionada a valor algu-
no. Si la rotura se produce por el acero acti-
vo, la deformacion de éste no es controlable
seccionalmente, sin embargo, si la rotura
sucede por el hormigdn, sigue teniendo sen-
tido fisico definirla por la deformacién maxi-
ma que puede alcanzar aguél,

Por ello, en los ensayos se planted la varia-
cion de todos los pardmetros que habiamos
detectado como importantes en [5] y que tie-
nen influencia en la deformabilidad de la
estructura que es, como hemos dicho, la que
condiciona fundamentalmente el incremento
de la longitud de los tendones, AL, al tiempo
que se estudid, igualmente, la longitud efec-
tiva Ly del tenddén donde se produce la
deformacidn.

Asf pues los pardmetros que se constdera-
ron por influir en la deformabilidad estruc-
tural fueron:

- El esquema estdtico de las vigas: isostd-
ticas y continuas.
— El esquema de cargas, simétrico y asi-
métrico.
— El sistema constructivo empleado: mo-
nolitico y por dovelas.
— La cuantfa de la armadura activa,
y por influir en la longitud efectiva del ten-
dén Ly
~ El grado de deslizamiento en desviado-
Ies.
- La longitud libre entre puntos de ancla-

je de los tendones de pretensado (en las
vigas continuas).

Como variables ffsicas a medir se plantea-
ron:

43

HORMIGON Y ACERO - 3¢ Trimeslre 1998



Ensayos a rotura de vigas de hormigdn con
pretensado exterior. Primera parte: vigas isostdlicas

Las cargas aplicadas.

La evolucién de las flechas con las mis-
mas.

La variacién de la tensién de la arma-
dura activa en cada tramo libre del ten-
don entre anclajes y desviadores.

El deslizamiento de la armadura actliva
en los desviadores.

Las deformaciones del hormigén com-
primido.

Las deformaciones de la armadura pasi-
va en ias vigas monoliticas.

Descripcion de las vigas

Las vigas ensayadas, Figura 1, tienen 7,20 m
de luz y un canto de 60 cm. Su seccién trans-

A.C. Aparicic, G. Ramos, J.B. Casas,
M. Anllo, D. Gémez

versal (Figura 2) es un cajén con paredes de
{0 cm de espesor, existiendo unos pequeios
voladizos en ¢l forjado superior. El trazado
de pretensado, compuesto por cordones des-
nudos de 0,67, en namero variable entre 2 - 2
y 2 - 4, de acero de calidad 17(/190 Kp/mm?Z,
discurre exteriormente a la seccidn, con
objeto de poderle instrumentar faciimente.
L.os tendones de pretensado anclan en
ambos extremos en traviesas de 45 em de
espesor al nivel de fa fibra baricéntrica de ia
seccion, v son desviados a tercios de luz
mediante (ravicsas de hormigdn, en cuya
parte inferior se alojan 2 - 4 semitubos metd-
licos de 3 mm de espesor y 90 ¢m de radio de
curvatura que constituyen el contacto acero-
desviador.

Las vigas monoliticas Hevan una armacura
longitudinal constituida por barras de 8 mm
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Fig. 1. Definicién geométrica de fas vigas monoliticas ensayadas.
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de didmetro con objeto de resistiy su peso
propio durante el transporte y montaje en
laboratorio hasta su pretensado. dispomén-
dose de los cercos de alma y armadura de
rasante en alas segdn fa normativa espafiola
vigente, sobredimensiondndola para que la
rotura en ninguna viga ocurra por plastifica-
cidon de fa armadura de cortante.

Las vigas de dovelas prefabricadas tienen
una geomeltria idéntica que las monoliticas,
configurdndose por sicte dovelas con juntas
conjugadas y llaves de cortante multiples,
tenicndo las dovelas extremas una longitud
de 0,825 m v las cinco centrales 1.20 m, TFigu-

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anilo, D. Gomez

ra 3. No existe armadura pasante jongitudi-
nal alguna v los cnsayos se realizan tras
“coser” mediante el pretensado las dovelas
guc conforman la viga, dejando las juntas
entre dovelas secas, esto es, sin ningin tipo
de resina epoxi,

3. DESCRIPCION DE LOS ENSAYOS
EINSTRUMENTACION
UTILIZADA

Las cargas se¢ materializaban mediante
gatos de 60 Tm que reaccionaban contra un

TE 0
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L4000 35004

Ed AV

ZO056

Fig. 3. Definicion geometrica

Fig. 4. Vista del portico de carga.

F65.5¢

de las vigas de dovelas.

portico metdlico anclado mediante preten-
sado a Ia losa de carga del Laboratorio
(Figura 4). Ef control de la operacion se rea-
lizaba mediante el mandmetro de la central
de presion de accite, mientras que la lectura
de su intensidad se realizaba de dobie mane-
ra: dircctamente, a través de unas células de
carga interpuesias enire gatos y el dintel
metdlico. que transmitia fas cargas hasta la
viga y ademas, y como medida de control de
errores, se median las presiones del aceite a
la entrada de cada gato mediante transduc-
tores de presidn.

La medicidn de flechas se realizaba
mediantie Transformadores Difcrenciales de
Variacion Lineal (LVIDT), Figura 5, en cinco
secciones de la viga: dos situados a 60 cm de
cacla apoyo, uno en ia scccion centro luz, y
dos distanciados de ésta 60 cm a cada lado.
FEstos transductores se desmontaban en las
proximidades de rofura de cada viga con
objcto de no daifiarlos si ocurria una rotura
fisica total. Los aspectos de las curvas cargas
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Fig. 5. Transformaderes Diferenciales de Variacion Lineal (LVDT)
para la medicidn de flechas en centro luz.

//

. Curva carga-flecha , Viga M3 E

40.0
30.0 —1-
- 200 i
g
&
5 m
5
© 10.0
0.0
-10.0 i % |

0.0 20.0

‘ I I

40.0 60.0 80.0

Flecha (mm)

Fig. 6. Curva experimental cargas-flechas obtenida para la viga M3.

flechas obtenidas en los ensayos pueden
verse en la Figura 6 para una de las vigas
ensavadas.

Particular interés tenia la medicidén de las
tensiones en el acero de pretensado. Sistema-
ticamente se mstrumentaban un minimo de

dos cordones por ensayo, uno a cada lado de
la viga, La medicion de las tensiones en los
anclajes extremos, unc active y otro pasivo,
se hacfa a partir de las fuerzas medidas por
las células de carga interpuestas entre las pla-
cas de anclaje del corddn y su placa de repar-
to en ¢l hormigdn de la viga (Figwra 7). El
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Fig. 7. Célula de carga para la medicion de la
evolucion de la fuerza de pretensado en el
anclaje durante el ensayo.

comienzo de estas mediciones se efectuaba
cuando se tesaban los cordones y se seguia
luego durante ¢l ensayo. En la zona central
de cada tenddn ia tensidn inicial se deducia

A.C. Aparicic, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anlio, D. Gomez

por cdlculo a partir de los valores de las ten-
siones en anclajes extremos. Los incrementos
de tension originados durante el ensayo en
esta zona se median a partir de las deforma-
ciones de 3 bandas extensométricas pegadas a
120° en tres de los seis alambres exteriores
que forman el corddn (Figura 8). Con esta
técnica se registraban, para cada viga, curvas
(carga por gato-incremento de tension) como
las representadas en ia Figura 9.

Una de nuestras preocupaciones fue la
medicién de la evolucion de los destizamien-
tos del acero de pretensado en los desviado-
res, o que efectuamos también con LVDT
fijados mecdnicamente con una picza espe-
cial a los cordones seglin ¢l montaje de la
Figura 10. Esto nos permitié seguir en todos
los ensayos los deslizamientos ocurtidos en
los cordones instrumentados conforme cre-
cian las cargas cxteriores (Figura 11).

Fn todas las vigas se midieron las defor-
maciones longitudinales dei hormigdn en
compresion mediante bandas extensométri-
cas, asf como s¢ instrumentaron un par de
estribos proximos a apoyo de cada viga. En
tas vigas monoliticas, se midieron también
fas deformaciones dei acero pasivo longitu-
dinal en compresién y traccion (Figura 12),
utilizando estas deformaciones de la arma-
dura traccionada para detener el ensayo
cuando plastificaba la armadura. En las

Fig. 8. Bandas extensomeétricas pegadas en ires de los alambres
del corddn de 0.6".
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Fig. 8. Curvas cargas-incremento de tension en el acero de pretensado
en uno de los cordones instrumentados de la viga D2.
Notese la diferencia de incremento de tension de cada tramo de tenddn
y cOmo se igualan las tensiones en rotura debido
al deslizamiento en desviadores (Figura 11).

Fig. 10. Posicionamiento de los LVDT para la medicion del deslizamiento
de los cordones de pretensado en los desviadores.

4. RESULTADOS DE LOS ENSAYOS
CON CARGAS SIMETRICAS.
ENSAYOS A FLEXION
En la Figura 15 se representa el esquema

de cargas del ensayo v las leyes de momen-

vigas de dovelas se instrumentaban lasg jun-
tas criticas mediante Transductores TEM-
POSONIC (Figura 13), que permitian scguir
la evolucion de la apertura de las juntas con
las cargas (Iigura 14).
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Fig. 11. Curva carga-deslizamiento de un corddn de acero de pretensado en los desviadores
de la viga D2.
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Fig. 12. Medicion de deformacién del acero pasivo en traccion en las vigas monoliticas.
Curva viga M3.

tos y cortantes debidas a las mismas sin con- monoliticas M2, M3, M4 y para la viga de
siderar ¢l peso propio. En la Tabla 1, autoex- dovelas D2. En los ensayos de algunas vigas,
plicativa, se resumen los resultados experi- M2, M4, D2, se¢ efectuaron dos ciclos de
mentales de los mismos para las tres vigas carga, el primero hasta un noventa por cien-
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Fig. 13. Transductor de desplazamiento
“Temposonic” para la medicion de la apertura
de las untas en las vigas de dovelas.

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
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to de la carga ultima, aproximadamente y. el
segundo, hasta la rotura tedrica por plastifi-
cacion de la armadura pasiva longitudinal en
las vigas monoliticas y, hasta la rotura fisica
en la viga de dovelas.

En la Tabla 2 se resumen, para cada viga,
los valores tedricos previstos segiin el mode-
lo (10) para la carga dltima, flecha dltima e
incremento de tension alcanzado en ¢l acero
activo, en las dos hipdtesis extremas de des-
lizamiento libre v deslizamiento impedido.

D¢l estudio de estas dos tabias podemos
concluir

Para las vigas monoliticas:

f)) Las tensicnes iniciales de los teadones
de pretensade medidas al comienzo de los
ensayos no son las mismas debido a las
pequefas variaciones del progio proceso de
tesado de cada viga ~tensiones iniciales no
idénticas, distinta penetracidon de cufas—, y
al distinto tiempo transcurrido entre su tesa-
do v comienzo del ensaye (pérdidas diferi-
das).

i6
Y, =
]
4 L]
12 Wi el
e
Va
e };/
b
@ 8
g |
g Aperiura de juntas
‘[ Viga D2
4 —  junta lado ancl. activo
=— — junia lado ancl. pasivo
. L]
0 3 & 9 12 15 18

Apertura de junta (mm)

Fig. 14. Curva carga-aperiura de junta critica en el ensayo de la viga de dovelas D2,
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Tabla 1. Resultados experimentales de los ensayos a flexion

Definicion armadara Resuftados experimentales
Viga Ap As Tl Tpu AGp desliz. 20n i |
(1) {2 3 ) (5) ()] exp (T) | exp (8) (N (10)
M2 2x20067 704 1655 1475 § 425 3.5/4 2x26Tm| 35mm 1004 G mun
94t 136 42 3.53/4
M3 2x30007( 704 08 150 42 5.8/6.5 2x38FTm| 75mm 0.005
M4 2x4d 06" 704 1126 150 38 2/4.5 2x45Tm| 38 mm 000551 Smm
140 150 36 2/4.5
D2 2x 20007 G 86 130 44 5.5/65 2x16Tm| 65 mm 17 mm tmm
1 ciclo gy 131 42 6.0/6.5
(=90% Qu)
D2 83t 156 73 6.2/6.4 2x 18 Tm | 100 mm | 28 mm -
2% ciclo 86 160 74 5.2/9.1

(1) Arcacordén D67, ap = 140 mm?,
(2)  Armadura pasiva. en? (2 x TP 8).
(3)  Tensidn inicial en jos cordones insirumentados, al comienzo del ensayo (Kpimm?)
Tramo central.
{4)  Tension ditima alcanzada cn jos cordones instriunentados (Kp/mm?).
{5} Incremento de tension: Sp; - gy (Kp/mm?).
{6} Deslizamicatos medidos, mm. en los desviadores centrales (izdafdehal), en la proximidad de la votura,
{7y Cargas altimas aplicadas on los gatos de ensayo.
(83 Flecha dltima (mm).
{(9)  Delermacion del acere pasivo (vigas monoliticas).-Apertura de Ia jupta en viga de dovelas.
(10} Flecha residual Lras un primer ciclo de carga Q= 0.90 Qu.

Tabla 2. Valores dltimos teéricos de cargas, flechas y variaciones de tension
en distintas hipétesis de deslizamiento en desviadores y de limitacion convencional
de la deformacién de la fibra mas traccionada

VALORES TEORICOS
. con deslizamiento fibre con deslizamienio impedido
Viea 2 Qu £ AGy, 2Qu fun A, OBSERVACIONES

M2 2x25Tm 60 mm 34 Kp/mm® | 2x25 Tm 48 mm 41 Kp/mn?

M3 2x35Tm 62 mm 31 Kp/mm?® | 2x 37 Tm 70 mm 43 Kp/mm?

M4 2x43Tm 68 mm 29 Kpfmm? | 2 x45Tm 72 mim 40 Kpfram?

D2 2x 137 Tm 1 383mm | 33 Kpimm? | 2x15Tm 21.9 mm 43,9 Kp/mm? | deformacion en [ibra
traccionada limitada
convenc. a (.61

D2 2x 167 Tm 73mm SIS Kp/mm? |2 x 173 Tm | 55.6 mm 65.6 Kp/mm?® | id. id no limitada

i) Los incrementos de tension medidos
experimentalmente varfan entre los 36y 42,5
Kg/mm? y son inversamente proporcionales
a la cuantfa de pretensado.

ii) Con el criterio de rotura definido para
detener ¢l ensayo en las vigas monoliticas
~plastificacion del acero pasivo—, el acero de
pretensado no alcanza su limite eldstico en
ninguno de los ensayos.

iii} En estados avanzados de carga, entre

el 40% v el 60% de la carga dltima, comenzé
a producirse deslizamiento del acerc activo
en los desviadores, alcanzando en la rotura
tedrica ~final del ensayo—, los valores indica-
dos en la Tabla, valores comprendidos entre
3.5 v 6,5 mm. En estos ensayos, con carga
simétrica, el deslizamiento en ambos desvia-
dores es parecido, excepto en la viga M4,

iv) El modelo tedrico, Tabla 2, predice
cargas de rotura muy préximas a la realidad,
y ello tanto en las hipdtesis de realizar el
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Fig 15. Esquema de cargas utilizado en los ensayos de flexién y leyes de momentos
y cortantes debidas a las mismas.

andlisis estructural con deslizamicento libre
del acero sobre los desviadores, como impe-
dido.

v) Los incrementos de tension en el acero
de pretensado medidos realmente estdn
comprendidos —excepto en la viga M2,
entre fos evaluados en el modelo segun las
hipdtesis de deslizamiento libre v desliza-
miento impedido, siendo estas hipdtesis las
que determinan una cota inferior y superior
respectivamente del incremento de tension
que puede alcanzarse en la rotura.

vi) Respecto a la viga de dovelas 132, car-
gada con cargas simétricas, la carga ltima
real, en el segundo ciclo de cargas, se produ-
ce para 2 - 18 Tm, con una fiecha de 160 mm
y una aperiura <¢e una de las juntas criticas
de 28 mm, medida al nivel doade estaba
situado el TEMPOSONIC. En esta sitnacion
s¢ producen unos deslizamientos del acero
importantes en ambos desviadores (5.2 y
9,1 mm cn uno de los cordones instrumenta-
dos v 6,2-6,4 mm en el otro), siendo el incre-
mento de tension medido de 73 y 74 Kp/mm?
en la pareja de cordones instrumentados.

vii) El ensayo a flexién se llevd hasta
rotura por compresion del hormigdn del for-

jado superior, produciéndose el desborcilia-
miento total del mismo. A pesar de no limi-
tar convencionalmente el ensayo y de las
grandes deformaciones alcanzadas, el acero
activo no alcanzd su limite eldstico, llegando
sdle a los 160 Kp/mm?. A este nivel de ten-
sién se rompid uno de los alambres de un
cordon a la salida de la cufia de anclaje.

viii) Con respecto a las vigas monoliticas
M2 v M4, en las que también sc realizé un
primer cicio de carga hasta, aproximada-
menie, el 90% de la carga de rotura, merece
la pena destacar que, en la viga de dovelas
D2, 1a flecha residual tras esle primer ciclo
fue inferior a la flecha residual de las vigas
monoliticas en su primer ciclo de carga.

ix) Este ensayo de la viga de dovelas D2
sometida a cargas simétricas fue modelizado
mediante la téenica de andlisis estructural
deserita en (10} en cuatro hipdtesis distintas:
con destizaniento hbwe del acero de preten-
sado en los desviadores, con deslizamiento
impedido y, en cada una de estas hipdtesis,
limitando convencionalmente la deformacion
de Ia fibra mas traccionada a un valor 0,01 o
sin limitacidn alguna, siguiendo ¢l andlisis
estructural hasta que se produce ¢l agota-
miento a flexidn de una seccidon por aplasta-
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miento del hormigén comprimide. Los resul-
lados de esas cuatro hipdtesis se recogen en
la Tabla 2, donde se puede observar que el
maodelo queda muy dei lado seguro si se limi-
ta la deformacién de la fibra traccionada al
valor convencionat comentado.

x) Asf pues, una conclusién importante, y
guc se ve apoyada por los resultados de los
ensayos de las vigas DCU y DC2, como vere-
mos mas adelante, es que en los puentes de
dovelas carece de cualguier sentido fisico y
real limitar la deformacidn de la fibra trac-
cionada al wvalory convencional del 1%,
debiéndose seguir siempre el criterio de
definir la curvatura seccional en base a la
profundidad de la fibra neutra y la deforma-
¢ion de rotura del hormigdn en compresion.

xi) Enla Figura 16 se representan las cur-
vas cargas-flechas de la viga 1D2 obtenida en

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anlio, D. Gémez

el segundo ciclo de carga del ensayo, junto
con las abienidas en el modelo tedrico para
distintas hipétesis. Como alli puede verse, la
carga Ultima experimental es mds alta que la
obtenida con el modelo tedrico en cualguie-
ra de las hipotesis efectuadas, v fa curva car-
gas-flechas fedricas que més se parece al
modelo real es la obtenida bajo las hipdiesis
de deformacién de la fibra traccionada no
limitada v deslizamiento libre del acero de
pretensado en desviadores.

xif) En ninguno de estos ensayos con car-
gas simétricas, el nivel de solicitacidn mdxi-
mo a cortante en fas vigas alcanzd niveles
significativos. En las vigas monoliticas apa-
recid fisuracidn oblicua en los tercios extre-
mos para niveles avanzados de carga, fisura-
cion gue fue controlada mediante los cercos
dimensionados para resistir €] cortante. En
la viga de dovelas D2, las juntas de dovelas

VIGA DE DOVELAS D2
2x290.6"
Ensayo a flexién

Q Tm

e
L &=001

20- (Qu=17.3 Tm
| E,=libre | i

Q=137 Tm}
10 ,,,,,,,EE,,:.Q:D,Jm..,._._j
O O— O EXPERIMENTAL, 20 CICLO
B {3 TEQRICO, DESLIZAMIENTO IMPEDIDO
R TEQRICC, DESUZAMIENTG LIBRE

1

10
rom E]

Fig. 16. Curvas cargas-flechas tedricas y experimentales obtenidas para la viga de dovelas D2.
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gue se abrieron correspondian a ambas
caras de la dovela central numero cuatro,
juntas que estaban situadas en el tercio cen-
tral donde el cortante debido a las cargas de
ensayo es nulo.

5. RESULTADOS DE LOS ENSAY0S
DE VIGAS DE DOVELAS CON
CARGAS ASIMETRICAS
(ENSAYOS A CORTANTE-
FLEXION)

En la Figura 17 se representan los esque-
mas de cargas de ambos ensayos y sus corres-
pondientes leyes de momentos flectores y
cortantes debidas a las mismas sin considerar
cl peso propio de las vigas. Iin las Tablas 3 y
4, auteexplicativas, se resumen los resultados
experimentales de los mismos para las dos
vigas DCI {una carga) y DC2 (dos cargas).
En estas Tablas se expresa, para los niveles
de carga de inicio del ensayo (sdlo peso pro-
pio), carga de descompresion y proximidad
de carga Ultima, los esfuerzos de solicitacidn,
ta tension medida en el acere de pretensado,

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
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los momentos de descompresion y/o dltimos
y el cortante Wtimo respuesta evaluado seglin
cuatro métodos, y elic para las juntas de
dovelas (D) v (a) de 1a viea DC1 y (¢), (B) v
() de la viga DC2 (Aneio 1)

En la Tabla 5 se resumen, para cada viga,
los valores dltimos experimentales de la carga
Gitima, ficcha Gltima ¢ incremento de tension
alcanzado en el acero activo, junio con log
resuliados tedricos previstos segiin el modelo
[10] para las dos hipdtesis extremas de desli-
zamiento libre y deslizamiento impedido sin
limitar convencionalmente la deformacién de
la fibra més traccionada a valor alguno.

Del andlisis de las tablas anteriores desta-
Carenos:

i) La evolucion de fa apertura de las jun-
tas en el ensavo puede ser seguida con preci-
sion mediante un modelo de cdleulo racional
que evalie los momentos de descompresion
~(a partir de la tension en el acero activo
experimentalmente medida)- y de solicita-
cion.

it} Asi, en la viga DCI, la junta (b) se abre
para un nivel de carga de ensayvo de aproxi-

Lerl RE R
i s 150
V] o —
: ese 1
; ] ; |
21650] i .
Law !
a0
218 At
Fig. 17. Esquemas de cargas utilizados en los ensayos de vigas de dovelas
con cargas asimétricas v leyes de esfuerzos debidas a los mismos.
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Tabla 3. Resultados experimentales, en fres niveles de carga,
et las juntas (b) y (a) de fa viga de dovelas DC1

ENSAYOQ FLEXION/ CORTANTE

VIGA D]

1 xQ (Tm)

Junta (b)

Junta {a}

1x0
{Sélo peso propic
y pretensado)

M =328 mTm
Va=122Tm
o, = 96 Kp/mm?

Msc)l =134 mTm
Ve =203 Tm
o, = 96 Kp/may?

1x20Tm
préximo a descompresion

M =2128 m Tm
Ve = ~2.12 T
a, == % Kp/mm?

My, = 2100 m Tim

Mt = 11.34 m Tm
Ve = 1896 Tm

G, == 96 Kp/mm?
My = 1225 m Tm

Mo > Mo JUNTA ABIERTA

M:.cxl <M

w: JUNTA CERRADA

1x35Tm
proximidades de rotura

Modo de rotura:

FEEXION:

M = 3478 m Tm
Vi = ~4.63 Tm

G, = 130 Kp/mm?
Ao, = 34 Kp/mm?

fa= 40 mim
desliz, = 2.5/8 mm

My e = 3480 m Tim
WVt 2849 Tm

M = 1884 m Tm

Vi = 31,18 Tm

o, = 130 Kp/mm?

A, = 34 Kp/mm?

My = 22.93 m Tm
Moo 16.60 m T

Vasep =335 = 63 Tm (*%)

En rotura: M., > My
apertura junta = 0.1/0.2 mm

Notas: *
=5 yer Anejo (1)

valores caleulados a partir de datos experimentales

Tabla 4. Resultados experimentales, en ires niveles de carga,
en las juntas (c), (b), (a) de la viga de dovelas DC2

ENSAYO FLEXION/ CORTANTE

VIGA DC2Z

2xQ (Im)

Junta {c)

Junta {b)

Junta {a)

2x0
{86lo peso propio
y pretensado)

M, =425 m Tm
Vs =041 Tm
g, = 80 Kp/mm?

M,=328m Tm
Vs = 1.22Tm
G, = 80 Kp/mm?

M, =134 m Tm
Vs =2.03Tm
G, = 80 Kp/mm?

2% 7Tm
préximo a descompresion

Ms = 1893 m Tm
Vs =-3.09Tm

o, = 80 Kp/mm?
Mgee = 20.56

Ms = 1798 m Tm
Ve =472 Tm

o, = 80 Kp/mm?
Myee = 17.02

Ms="T7.64mTm
Vs = 1253 Tm
G, = 80 Kp/mm?
M = 10.04

Ms < Meo NO ABRE

Ms > M, ABRE

Ms < My, NO ABRE

2x17 Tm
proximidades de rotura

Ms = 3595 m Tm
Vs =-8.09Tm

G, = 150 Kp/mmy?
Ag, = 70 Kp/mm?
My = 4690 m Tim
Ve = 9.80 Tm
fom = 38 mm
desliz. = 4/20 mm

Ms = 3898 m Tm
Vs = 9.72 Tm

G, = 150 Kp/mm?
A, = 70 Kp/mm?
Mo = 3910 m Tm
Vet = 9.80 Tm

My = Mn.rcsp.

ROMPE
Vsoi = vu‘rvsp. }

Ms = 16.64 m Tm
Vs =27.53Tm

G, = 150 Kp/mm?
Aoy = 70 Kpfmm?
Mipessomp, (0 = 150 Kpimm?) =
=1882m Tm

Ms < My NO ABRE
T = 27.53(2x0.10x0.35)
Tt = 250 Tm/m? {conv.)
Veresn™ 37 + 102 Ton (%)

Nolas: # ver Angjo (1)
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madamente 20 Tm, siguiendo la junta (a)
cerrada hasta proximidades de rotura, que
sucede por flexién en la junta (b), para 35 Tm.

iii) En este nivel de cargas, la junia (a)
presenta un cortante exterior de solicitacion
de 31,18 Tm, compensado por un cortante
de pretensado de 9,86 Tm, calculado a partir
de la tensidn medida en el acero de preten-
sado. Considerando la parte de seccidn que
no s colaborante a cortante por estar fisura-
da (Mg > M), ¢l cortante dltimo respues-
ta que puede evaluarse seglin los cuatro
métodos expuestos en el Anejo oscila entre
30,1 y 66,7 Tm.,

iv) En la viga DC2, ¢l estado limiic de
descompresion se alcanza en la junta (b)
para un nivel de carga de, aproximadamen-
te, 2 -7 Tm. A medida que crecen las cargas
la junta se abre v el cortante se va transfi-
riendo desde las llaves traccionadas, que por
perder contacte fisico dejan de funcionar,
hacia las llaves superiores méds comprimidas,
y luego al forjade superior (Figura 18). La
rotura ccwite en esta junta para una carga
aproximada de 2 - 17 Tm, por aplastamicnto
del hormigdén en compresion de la cabeza
superior quien, debido a la pequefia profun-
didad de ia fibra neutra es la que también
estd transmitiendo el cortante por rozamicn-
to. El fallo del hormigdén ocurre pues por
solicitacidon combinada de compresion v cor-
tante (Figuras 19 y 20).

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anllo, D. Gomez

Fig. 18. Transferencia de cortante
entre dovelas yuxtapuestas
por una junta seca pretensada.

Con toda la junta comprimida, todas
las Hlaves actian. A medida que la junta
se abre por flexion, las llaves
de cortante proximas al borde traccionado
pierden apoyo y la transferencia
a cortante se efectia
por las llaves superiores.

Tabla 5. Valores experimentales y tedricos de fas cargas, flechas e incrementos de tension
en ¢l acero de pretensado en la situacién iltima de las vigas DC1 yDC2

VALORES EXPERIMENTALES
Viga deslizamiento
Ou Fg o Opu AG, iiliinto
DC {x3%Tm 40 mm 96 Kp/imm? | 130 Kp/mm? 34 Kp/fmm? 2.5/8 mm
DC2 2x 17 Tm S8 mm 80 Kp/man? | 150 Kp/mm? 70 Kp/mim? 420 mm
VALORES TEGRICOS (con &, libre)
Viga deslizamiento libre (o en Kp/mumn?) deslizamiento impedido (G en Kp/mm?)
Q“ 1Tull Gpn O'pu AO'p Q a F\;}i Gpu 0|7ll AG;)
Dl 1x2960Tm [17.7 mm| 974 1121 14.7 1x335Tm |134mm| 974 | 126 | 286
DC2 2x 1010 Tm 137 mm 806 92.6 2 2x13.60Tm (242 mmi 80.6 | 121 404
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Fig.12. Aspecto de la rolura
de la viga DC2.

v) En la Tabla 5 se recogen para ambas
vigas DC1 y DC2 los valores experimentales
obtenidos para la carga altima, flecha dltima,
tensiones de los cordones de pretensado al

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anile, D. Gémez

inicio del ensaye y dltima, variacion de ten-
sion alcanzada en el acero de pretensado
desde servicio a rotura y deslizamientos medi-
dos en cada desviador. Asimismo, se recogen
jos valores tedricos deducidos del anélisis
estructural llevado a cabo con el modelo [10]
en las hipdtesis de deslizamiento libre e impe-
dido de los tendones de pretensado en los
desviadores, andlisis efectuado en la hipdtesis
de no limitar la deformacion de la fibra mads
traccionada como ya hemos indicado.

vi) Como puede verse en la tabla ante-
riormente mencionada, las variaciones de
tension medidas en Ja rotura de ambas vigas
son de 34 y 70 Kp/mm?, crecen conforme 1o
hacen las flechas y, en ninguna de las vigas,
el acero de pretensado llega a alcanzar cl
litnite elastico.

vii) Fn estos ensayos con cargas disimé-
tricas, siguen existiendo deslizamientos
entre el acero de pretensado y los desviado-
res, pero estos deslizamientos son mas altos
en el desviador mds proximo a la carga (8 v
20) mm en las vigas DCI y DC2, respectiva-
mente) que en el otro desviador (2,5 y 4 mm,
respectivamente).

viii) En ambos ensayos las cargas aliimas
alcanzadas, las flechas dltimas y los incre-
mentos de tensién realmente medidos son
superiores a los que pueden predecirse en el

Fig. 20. Vista de la viga DC2 tras su rotura fisica.

62

HORMIGON Y ACERQ - 3 Trimestre 1998




Ensayos a rotura de vigas de hormigdn con
pretensado exterior. Primera parte: vigas isosiéticas

modelo en hipdtesis de deslizamiento libre o
impedido, por lo que las hipdtesis efectuadas
en [10] para ta modelizacidn de los pucntes
de dovelas con juntas secas quedan del lado
segure, al tiempoe que se obtiene una preci-
sion que, aungue menor que en el caso de
cargas simétrico, sigue siendo muy valida a
efectos practicos.

ix) Cabe observar cémo las flechas eva-
luadas por el modelo en su Gltimo escaldén
de calculo ~rotura tedrica—, se quedan lejos
an este caso de las flechas reales alcanzadas,
asi como de las cargas tltimas reales. Esto es
debido a que se producen “situaciones de
cdleulo™ que ¢f método de Newton-Raphson
ne es capaz de sobrepasar, debido a la gran
apertura de junta y muy escasa profundidad
de la fibra neutra.

6. CONCLUSIONES

En los dos puntos anteriores hemos trata-
do amphamente las conclusiones de cada
tanda de ensayos por lo que aqui s6lo vamos
a enfatizar los aspectos mas importantes:

i) El modelo tedrico de analisis no lineal
claborado en [10] y descrito también en [11],
predice, con bastante precision y siempre del
lado seguro, las cargas Gltimas a flexidn,
tanto de vigas monoliticas como de dovelas
con pretensado exterior.

ii) Aungue cuando se publicaron los tra-
bajos [5] v [6] tenfamos ya resultados experi-
mentales que los avalaban, podemos confir-
mar ahora piblicamente gue ambos
documentos pueden emplearse con total
confianza en lo que a determinacion de la
seguridad frente a rotura por flexion se
refiere, dentro del dambito de validez defim-
do en los mismos.

iif) En los puentes de dovelas conjugadas
con Haves de cortante miultiples y juntas
secas, carece de sentido fisico alguno Hmitar
la situacidon de agotamicnto a flexidn a la
definida convencionalmente por una defor-
macion seccional de la fibra mds traccionada
de valor 1%. Los ensayos demuestran que
las cargas dltimas asf evaluadas son demasia-
do conservadoras, por lo que la situacion de
roiura a flexidén viene condicionada por la

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
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deformacidn dltima del hormigdn en com-
presion y la profundidad de la fibra neutra
en rotura.

ivj Respecto a la respuesta a cortante,
aunque minguno de los ensayos se planted
para romper predominantemente asi, la
campaia experimental pone de manifiesto
varias cosas: la fenomenologia del mecanis-
mo resistente, la importante interaccion en
la respuesta entre el cortante y el flector, la
magnifica respuesta a cortanie de las juntas
que no se abren y la necesidad de mayor
investigacion sobre el particular, dada la
enorme discrepancia que se oblienc en la
evaluacidn de las respuestlas segin las teo-
rias existentes (Ancjo 1).
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RESUMEN

En el articulo se presentan los resultados
de los ensayos hasta rotura de seis vigas de
hormigén con pretensado exterior realiza-
dos en el Laboratorio de Tecnologia de
Estructuras de la Escuela Técnica Superior
de Ingenieros de Caminos de Barcelona. Las
seis vigas son isostdticas, de un solo vano de
720 m de luz, de seccién transversal en
cajon y de 60 cm de canto. Tres de ellas son
moneliticas y disponen de una cierta arma-
dura pasiva longitudinal, mientras que las
olras tres estan formadas por dovelas prefa-
bricadas, con junias conjugadas con llaves de
cortante multiples, unidas por un pretensado
exterior y con juntas secas, s decir sin nin-
gin tipo de mortero ¢ resina epoxi. Los
ensayos se plantean variando la cuantia de
pretensado y la forma de rotura de cada
viga, midiéndose mediante la instrumenta-
cion adecuada los parametros mas importan-
tes que caracterizan ia respuesta estructural:
flechas, incrementos de tensidn en el acero
de pretensado, deshizamiento del mismo en
los desviadores, apertura de las juntas entre
dovelas y cargas dliimas alcanzadas en el
ensayo. Los resultados se comparan con los
modelos de andlisis tedrico disponibles y se
discuten las discrepancias.

SUMMARY

The paper shows the resulls obtained in
the tests up to failure of 6 box-girder beams
with external prestressing carried out in the
Structural Engineering L.aboratory of the
School of Civil Engincering of Barcelona.
The beams are simply supported, with 7.20 m
span and 0.6 m depth. Three beams are cast
in place and the other three are segmentally
built with precast elements assembled toget-
her through multiple dry (without cpoxy
resin) shear keys and external prestressing.
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The different tests are designed with diffe-
rent amount of external prestressing and fai-
lure modes (bending or shear). The experi-
mental set-up used enables the continuous
monitoring of the most important variables
during the tests to failure: deflections, stress
increments in reinforcing and prestressing

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,
M. Anlio, D. Gomez

steel, relative slip of tendons at the devia-
tors, joint and crack opening, and ultimate
load. The experimental results from the test
arc compared with the values derived with
the theoretical models available. The obser-
ved differences between experimental and
model results are discussed.

ANEJO 1

Resumen del estado actual del conocimiento sobre fa capacidad portante Gltima a cortante
de juntas secas de dovelas conjugadas de puente, con llaves de cortante maltiples. vy su aplica-

cidn a los presenies ensayos.

El cortante respuesta de una junta seca puede escribirse:

Vl{c.\'p =H C\\ +C- wa ' dk

u = coeficiente de rozamiento entre hormigones en junias sccas,

C. = Resultante del bloque de las compresioncs alojado en las almas.

¢ = valordela “cohesién™, Fenomeno ficlicio, que viene relacionado por ta capacidad de
resistir a cizallamiento las llaves de cortante, fo que SOLO ES POSIBLE S1 ESTAN
EN CONTACTG FISICO unas contra otras {ver Foto 18).

2, = Suma de los anchos del alma,

dy = Profundidad {depth) de la zona en que las llaves (keys) de cortante trabajan.

Aw = wa ' dk

REVISION DE LA BIBLIOGRAFIA [9]

Autor Coeficiente de “Cohesion” ¢
rozamiento g (psi)
FOURE 1.40 487541,
BAKHOUM 136 780VE,
BREEN 0.017 \L 1.20 \:’E
ACT {cortante riccidn) (.60 —

{. en psi
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VIGA DC 1

Capacidad iltima a cortante de la junta (a)

— situacidn: casi cerrada
- My = 1884 m Tm = My, = 16.60m Tm
~ A, O = 72.80 Tm

Profundidad fibra neutra x = 0.291 m

|

dy = 0.291 m

Area de almas comprimida A, = 0.0582 m?

!

Compresion total s/falmas C,, = 26.78 Tm

Vu,resp - I.EC“. + CAw = Vp + vc

Valores extremos Rozamiento Colhesién Suma
Vioeesp n Vi ¢ (M Pa) v, Voot
ACI 0.60 | 16.10 Tm 2.41 M Pa(*) 14.0 Tm 30.1 Tm
FOURE 140 | 3749Tm | 241 MPa 14.0 Tm 51.5 Tm
BAKHOUM 1.36 | 3642 Tm 3.86 M Pa 2246 Tm 589 Tm
BREEN 1.202F 3218 Tm | 594 M Pa 34.57 Tm 66.7 Tm

{*) Valor de c tomado de FOURE

VIGA DC 2

Capacidad tltima a cortante en juntas secas
Junta a:

- Situacion: cerrada (Moo < Myee)-

~ A, G =84Tm

Profundidad fibra neutra x = 0.55 m

|

(dy = 0.55 m)
— Area de almas comprimida A, = 0.11 m?

— Compresion total sfalmas C, = 37.3 Tm

Vu,resp = pr +cA, = VP + ¥V,
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FEvaluacion segin distintos autores

A.C. Aparicio, G. Ramos, J.R. Casas,

M. Anllo, D. Gémez

Valores extreinos Rozamiento Cohesion Suma
Vu_.rcs(,z».)mm " Vll ¢ V. Vror
ACI 0.60 22.83 Tm 241 M Pa(®) 26.51 Tm 48.89 Tm
FOURE 1.40 52.22 Tm 2.41 M Pa 26.51 Tm 78.73 Tm
BACKHOUM 1.36 5073 Tm |- 3.86 M Pa 4246 Tm 93.19 Tm
BREEN 1.202 44 83 Tm 594 M Pa 0534 Tm 110.17 Tm

(*) Valor de ¢ tomado de FOURE
Junia ¢
- Situacion: abierta (Mg > Muyese)-
- A, 0 =84 Tm
- Profundidad fibra neutra x = .023 m
~ d = 0.023
— Compresién total sfaimas C. = 14 Tm
Vo resp. B V¥, (Tm) ¢ (M Pa) Y. (Tm) Vior {Tm)
ACT 0.60 8.40 241 = 8.40
FOURE 1.40 19.60 2.41 ~ 0 19.60
BACKHOUM 1.36 19.04 3.86 =) 19.04
BREEN 1.202 16.83 594 = () 16.83
CONCLUSION

Los valores tedricos de Ja respuesta varian en una relacién de 1 a 2 segiin el método de célcu-
lo empleado. En nuestra opinidn, creemos que es necesaria una mayor experimentacion sobre
la capacidad de transferencia de cortante en juntas secas conjugadas, tanto a esfuerzo cortante
puro, como a cortante combinado con flexion.
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INTRODUCCION

La vistosidad y eficiencia estructural de
los sistemas atirantados, unido a las posibili-
dades actuales de la tecnologia de tirantes,
han estimulado el proyecto de este tipo de
soluciones estructurales, no sélo para puen-
tes de grandes luces sino también para pasa-
relas peatonales. En este 0ltimo casa concu-
rren una serie de circunstancias especificas,
COMO SON:

tes de grandes dimensiones. Por ello, un
nimero elevado de tirantes pucde enca-
recer la solucion, ademds de complicar
el proyecto de las zonas de anclaje.

Por otra parte, existen una seric de condi-
ciones de cardcter estructural que hay que
satisfacer especificamente en el proyecto de
este tipo de pasarelas, como son las siguientes:

- La lensién en cada tirante, en estado

E] peso propio puede ser comparable al
valor de la sobrecarga, cspecialmente si
se plantea un tablero ligero metdlico o
mixto.

Las dimensiones de la pila son bastanie
menores que cn puentles atirantados
dedicados al paso de trafico rodado, lo
que puede complicar fa ubicacion de los
anclajes en ella,

La carga que recibe cada tirante sucle
ser pequefia, dado que el ancho de las
pasarelas también io es. Ello cs espe-
cialmente cierto si se plantea una solu-
cion en doble tirante para eliminar las
torsiones en ¢l tablero.

El coste de los tirantes y anclajes cs
relativamente alto en relacidn al coste
de la pasarela, s se compara con puen-

permanente, debe superar un valor
minimo, para evitar que sea perceptibie
la forma de la catenaria generada por
SU pPeso propio.

Pebe limitarse superiormente la varia-
cidn de tensidén de cada tivante, debida
a la accién de la sobrecarga, asi como la
tensidon maxima, para evitar problemas
de fatiga.

La flecha producida por la sobrecarga
debe limitarse superiormente a una
fraccion de la luz, para evitar un exceso
de flexibilidad de la estructura.

Las frecuencias propias asociadas a los
primeros modos de vibracién de la
estructura, deben alejarse del intervalo
comprendido enfre los 1,6 y 2.4 Hz, que
parecen corresponder a las usuales e
paso de peatones.
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- El tamafio de los tirantes estd himitado
superiormente por el tamaiio de los
anclajes (funcidn de fa geometria de la
pila) y por el tipo de tirante que se
desec utilizar (cable o barra).

Todo lo anterior sugiere que, bajo un
punto de vista econdmico, seria deseable
encontrar una solucién que, con un minimo
numero de tirantes de tamafio limitado
superiormente, satisfaciera los requisitos
estructurales anteriores.

La solucién mds frecuentemente utilizada
para un tirante es el tenddn constituido por
cordones de acero pretensado, o bien el
cable cerrado. Sin embargo, las barras pre-
tensadas pueden constituir una alternativa
adecuada técnicamente y competitiva eco-
ndémicamente, cuando se dan determinadas
caracteristicas de peso y rigidez de tablero,
COImO veremos a continuacion.

En efecto, en ocasiones conviene proyec-
tar un tablero metélico o mixto, que puede
prefabricarse y permite reducir los plazos de
ejecucion y el uso de cimbras. La ligereza de
este tipo de tablero hace que la carga que
tienen que resistir por los tirantes sea redu-
cida, debiendo separar éstos, conveniente-
mente, para satisfacer la condicion de ten-
siones minimas. FEllo, ademds, puede
resultar interesante bajo el punto de vista
estético.

En tal caso, fa limitacién de la deformabi-
lidad del tablero y del incremento de tension
en los tiranies bajo la accion de la sobrecar-
ga, podria requerir una rigidez minima de
los tirantes, o lo que es equivalente, una sec-
cién de los mismos, muy superior a la estric-
tamente necesaria por razones de resisten-
cia. Si el criterio de disefio del tirante es la
rigidez y no la resistencia, no tiene sentido
utilizar aceros de 1900 MPa de tension de
rotura, pudiendo ser interesante el uso de
barras de acero de pretensado de 1000 MPa
de tension de rotura. Ademds, en este dlti-
mo caso se disponen anclajes a base de placa
y tuerca, de menores dimensiones y mucho
mads sencillos que los anclajes usuales de
tirantes constituidos por cordones. Este
hecho es muy interesante por las limitacio-
nes geométricas de 1a pila antes aludidas,

A diferencia de los cordones, las barras se
fabrican en longitudes limitadas y no pueden
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enrollarse. No obstante, pueden empalmar-
se, mediante manguitos roscados, hasta
alcanzar la longitud deseada del tirante. Sin
embargo, a partir de una cierta longitud (del
orden de 40-50 m) su colocacién es muy
complicada, pues se requicre el uso de varias
grias, con multiples puntos de sujecién de la
barra, para evitar la rotura de la misma
durante su elevacion.

Por otra parte, en el caso de batrras debe
prestarse atencién al giro de las mismas en
la zona de anclajes, como consecuencia de la
deformacién del tablero bajo la accidn de la
sobrecarga, para evitar problemas locales de
fatiga.

Todos estos conceptos nos indican que, en
algunos casos, la decision sobre el empleo de
cordones o barras para tirantes, no es evi-
dente, requiriendo un andlisis detallado
sobre las consecuencias que ¢l empleo de
unos u otras tiene, tanto en el comporta-
miento estructural como en la ejecucién de
las estructuras y en su coste.

En este articulo se describen una serie de
realizaciones de pasarelas peatonales, todas
cllas de tablero mixto, resueltas mediante
tirantes constituidos por barras pretensadas,
de acero de 850 MPa de limite cldstico y
1050 MPa de carga de rotura.

PASARELA SOBRE EL TORRENT
D’EN FARRE, EN ESPLUGUES
DE LLOBREGAT (BARCELONA)

Propiedad: Ayuntamiento de Esplugues de
Llobregat (Barcelona).

Proyecto: Jaume Llongueras (CICSA) vy
Antonio Mari.

Empresa Constructora: CMZ.

Taller de estructura metdlica: SPB.

Empresa consultora: Consultor de Ingenie-
ria Civil (CICSA).

Planteamiento General

El Torrent d’En Farré discurre por el cen-
tro del municipio de Esplugues de Llobre-
gat, entre los barrios de La Plana y Can
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Clota, ambos de una gran densidad de
poblacién. En la actualidad, el citado torren-
te ha perdido totalmente su cardeter de riera
natural, ya que, debido a la gran superficic
urbanizada, las aguas procedentes de la llu-
via son canalizadas mediante colectores, uno
de los cuales discurre, precisamente, por ¢l
fondo del torrente, junto a su margen
izquierda.

Bl Ayuntamiento de Esplugues de Llobre-
gat hace tiempo afrontd el reto de reconver-
tir estos terrenos en una zona urbanizada
gue acomodase una serie de equipamientos y
servicios ¥ colaborase a mejorar estéticamen-
te ¢l entorno y Ia calidad de vida de los veci-
nos. Entre ellos, y como obra mas urgente,
se encontraba la construccion de un paso
peatonal que conectara ambos barrios, histo-
ricamente separados.

Descripeion de la estructura

El Torrenl d’En Farré tiene, cn la zona
donde se planted la construccion de la pasa-
rela, una profundidad maxima, aproximada,
de unos 15 m y una anchura que oscila entre
los 70 y los 80 m, De los sondeos realizados
se dedujo que, en el fondo del torrente, se
encontraba una capa firme de terreno, por
debajo de los 19 m; mientras que en las mar-
genes existen rellenos de escasa capacidad
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portante, estando la capa resistenle por
debajo de fos 35 m. Todo ello llevé a plan-
tear una estructura que cargase nuy poco en
estribos y transmitiese la mayor parte de las
cargas al apoyo central y de ahi, mediante
pilotes trabajando por punta, al terreno
resistente. De entre las posibles soluciones,
s¢ optd por una estructura atirantada, de dos
vanos desiguales, de 22 y 50 m (Figura 1).
Los pilotes, de 1,25 m de didmetro, se ¢jecu-
taron “in situ”.

L.a ubicacion de la pila central fue condi-
cionada por el paso del colector bajo el
torrente y por efectos estéticos. La anchura
de fa plataforma es de 4,00 m. El tablero es
de seccién mixta, de 74 cm de canto total, y
estd constituido por dos largueros IPE 600,
cerrados inferior y lateralmente con chapa
de 12 mm, formando una seccidn cajon con
almas visibles, inclinadas, que acentia la
esbeltez del tablero. Transversalmente, se
colocan perfiles IPE 120 cada 3 m v, sobre
ellos se dispone un forjado de chapa grecada
y losa de hormigon H-250 de 14 cm de espe-
sor, conectada a la estructura metalica. Se
consiguié asi una estructura muy ligera, fdci
de fabricar, de transportar y de montar
(Figura 2). Ademads, se evitd la necesidad de
disponer la costosa cimbra, de 16 m de altu-
ra, que hubiera sido necesaria si €l tablero se
hubiera construide de hormigdn “in situ™,

Fig. 1. Alzado.
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Fig. 2. Seccidn transversal.

El tablero sc apoya sobre una pila inter-
media, de hormigdn armado, mediante apa-
ratos de apoyo clastoméricos (Figura 3).
Empotrado al tablero (Figura 4), se encuen-
tra el mdstil metalico, de seccion rectangular
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Fig. 3. Vista inferior de pila v tabiero.

achaflanada, de 0,80 m x 1,00 m constante ¢n
los 27 m de altura y chapa de 20 mm de
espesor, con rigidizadores cada 1,50 m.

Se dispusicron cuatro tirantes, en un solo
plano central, constituidos por barras MaCa-
lloy, de 75 mm de didametro, de acero de pre-
tensado, de 850 MPa de limite eldstico y
1050 MPa de tensién de rotura, Dos de los
tirantes suspenden el vano mayor (T3, el
mds proximo al mastil, v T4 ¢l mds largo,
Figura 5), dejando luces de 16, 18 vy 16 m
(Figuras 5 y 6). Los tirantes de retencion
{(T1, ¢l mas largo, y T2} van directamente a
un muerto de hormigdn, situado en la mar-
gen derecha, que transmite una tension muy
baja a su terreno de apoyo {Figura 7).

Constroccion de la estructura y tesado
de los tirantes

Una vez construida la cimentacidn y la
pia de hormigdn, sc monté ¢l tablero, el
cual se dividid en tres tramos, de longitude
respectivas 26 m, 26 m v 20 m. Una vez sol-
dadas tas vigas longitudinales se procedio al
montaje del mdstil, el cual se prefabricd en
un solo tramo, incorporande en la parte
superior fas piezas de anciaje de los tirantes.
Una vez colocados los tirantes y antes de
tesarios, se hormigond cl tablero. Finalmen-
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Fig. 4. Unidn tablerg-mastil.

te se tesaron los tirantes y se retird el casti-
Hete.

El tesado se realizd de tal manera que se
minimizara ¢l nimere de operaciones de
cambio de gato de un tirante a otro. Se lesa-
ron, simultdncamente, los tendones T2 y T3,
en tres escalones de carga y, posteriormente,
T1 y T4, también en tres escalones. Duranie
el tesado se controlaron los desplazamientos
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verticales de los puntos de anclaje y fos movi-
mientos horizontales del extremo del mastil.

Aspectos de calculo

El tablero pesa 375 Kg/m? (1.5 ¢/mi), las
cargas muertas, debidas al pavimento y
barandillas, 125 Kg/m? {{.5 t/ml). y la sobre-
carga considerada 400 Kg/m? (1,6 t/ml). La
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Fig. 6. Detalle de anclajes de tirantes al tabtero.
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Fig. 6. Detalie de anclajes de tirantes al mastil.

relacién carga permanente [ carga total,
resulta tan solo de (0,57,

La uinica singularidad del sistema estructu-
ral se deriva del empotramiento entre masti
y tablero, disefado asi para simplificar la eje-
cucidn del nudo pila-tablero-mastil. El con-
junto mastil-tablere puede girar respecto de
la pila inferior, lo que limita la eficacia del sis-
tema de atirantamicnto, va que al pretensar
los tirantes de suspension se produce un giro,
en el citado nudo, que da [ugar a una flecha
contraria a la producida por 1a compenente
vertical de la fuerza de pretensado.

Las fuerzas calculadas en los tendones
feeron T1=39,6,T2 =934, T3=347y T4 =
= 84,2, en toneladas. Las diferencias de rigi-
deces de tablero v mdstil, entre los valores
supuestos y fos reales, asi como e posible
cardcter de empotramiento parcial entre
ambos, dieron lugar a pequefias diferencias
entre las tensiones tedricas y las reales, en
alglin tirante, las cuales se habfan calculado
tenicndo en cuenta la secuencia de tesado y,
por tanto, las redistribuciones de carga entre
tirantes a lo largo del mismo. Ello se obser-
vd comprobando la tension del tirante

A. Mari, J. Llongueras, D. Cebo

Fig. 7. Vista de los tirantes de retencidn,

ndmero tres, con un ensayo de despegue de
la placa de anclaje. resultando su tensién un
15% mayor que la prevista, mientras que el
resto de tiranies apenas diferia de su tension
tedrica. Cabe destacar la diferencia de fuer-
zas cntre los dos tendones de retencion,
fruto de su posicion y del orden de tesado.

Cuantias

Acero estructural del tablero: 219 Kg/m?.
Peso total de acero del mastil: 15.000 Kg.
Armadura pasiva en el (ablero: 5,36 Kg/m?.

Peso total armadura activa en tirantes:
5.100 Kg.

Numero de anclajes: 8.

Hormigdn losa de 14 cm de cspesor en el
tablero: 0,14 m*m?2.

Acabados

El pavimento consistié en una lechada
bituminosa, coloreada. Toda la estructura
metdlica se pintd de blanco, incluidas las vai-
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Fig. 8. Detalle de la barandilla.

Fig. 9. Vista nocturna de la pasarela acabada.

A. Mari, J. Llongueras, 5. Cobo

nas de los tirantes, Se disefié una barandilla
que incorpora la iluminacién para el tréfico
peatonal, y permite, ademds, una cierta
transparencia, gracias a la plancha “deplo-
yée” (Figura 8). Igualmente, se proyectd un
sistema de iluminacién nocturno del conjun-
to (Figura 9).

PASARELA SOBRE LA CN-II,

EN MARTORELL (BARCELONA)
Propiedad: Ayuntamicnto de Martorell.
Proyecto: Antonio Mari, Jaume Llongueras.
Empresa Constructora: CORVIAM.

Taller de estructura metdlicar JANSA.

Empresa Consultora: Consultor de Ingenie-
ria Civil (CECSA).

Planteamiento General

La carretera Nacional II ha constituido
siempre, para el municipio de Martorell, una
barrera que divide ¢l propio término munici-

Fig. 10. Visia general.
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Pasarelas peateonales atirantadas con barras

pal y dificulta enormemente la comunica-
cion entre ambas partes. A ello se afiade, en
la actualidad, el enorme trafico pesado que
soporta esta via, lo que dificuita el cruce de
peatones, creando incluso situaciones de evi-
dente peligro para éstos. El ayuntamiento de
Martorell se propuso potenciar ¢l ¢je deno-
minado Paseo de Cataluiia, que va desde el
grupo de viviendas “La Pau” a a estacion de
Ferrocarril de RENFE. Dentro de este eje
sc incluye la construccion de una pasarcla
peatonal para atravesar la CN-1I. Dada la
importancia urbanistica de este gje, se optd
pOr construir una estructura gue constituye-
ra, en si misma, un elemento emblematico y
un punto de referencia dentro de la trama
urbana de Martoreli (Figura 10).

Descripcion de Ia estructura

La pasarela discurre justo por encima de
la linea de ferrocarril, actualmente cubicrto
por un tinel artificial. Esta circunstancia ha
obligado a escoger un tipo estructural que
no interfiera con el tinel de¢ RENFE. La
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estructura elegida fue una pasarela atiranta-
da, con un Unico mastil en forma de Y inver-
tida, que puenteando la béveda del tinel
permite la transmisién de cargas, mediante
pifotes, a una cola inferior a la de la cimen-
tacion del tanel (Figura 11).

En un estribo, existe un macizo de hormi-
gén que recibe el tiro de los tirantes de
retencion y transmite al terreno una presion
repartida, aceptable por la béveda. Sobre
este estribo se ha dispuesto una escalera que
facilita el acceso a la pasarela. El otro estri-
bo se sitta sobre una estructura de hormi-
gbén sobre el ferrocarril, constituida por un
tablero de vigas prefabricadas, al cual la
pasarela transmite la carga reducida.

El trazado en alzado de la pasarela estuvo
condicionado por la pendiente del Paseo de
Catalufia, por e] gdlibo exigido sobre la CN-11
y por la pendiente méxima de la pasarela,
limitada al 8% para hacerla utilizable por
personas minusvdlidas. Todo ello, umido al
deseo de eliminar cualquier apoyo que pudie-
ra transmitir cargas sobre [a béveda, condujo
a una longitud, entre estribos, de 80 m.

Fig. 11. Alzado frontal y seccidn tunet
ferrocarril.

Fig. 12. Anclajes en mastil.
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Fig. 13. Detalle de tirantes antes del montaje.

Il tablero se apoyva en los dos estribos v
queda suspendido de cuatro tirantes inter-
medios, situados en un selo plano central,
que dejan cinco luces iguales, de 16 m.

A. Mati, J. Llongueras, D. Cobo

Estos, v los dos tirantes de retencidn, consis-
ten en barras MaCalloy, de didmetros 75 y
50 mm. Las barras mds gruesas correspon-
den a los tirantes de retencidn y al tirante
mas largo (Figura 13).

El tablero es mixto, de acero estructural
resistente a fa corrosién tipo ENSACOR,
y hormigdn H-300, conectados, con seccidn
transversal en cajon. El canto total es de
80 cm de los cuales 12 cm corresponden a la
fosa de compresién. El ancho de la pasarela
es de 4,00 m, de los cuales 0,80 m vuelan res-
pecto del cajon metdlico. El espesor de la
chapa es de 10 mm (Figura 14).

Como encofrado del hormigén en los vola-
dizos de la losa, se dispuso una chapa metali-
ca continua gue, al ser pintada de blanco,
gjerce la funcién de imposta, marcando una
linea nitida. El forjado de hormigdn se apoya
sobre una chapa grecada, que hace de enco-
frado perdido enire las dos almas.

La pila ¢s también metdlica, con una altu-
ra total de 28,50 m vy seccidn en cajon, con
chapa de 15 mm, rigidizado cada 2 m. La
pila se sitia a 24 m del extremo fijo y a 56
del movil, No existe ningun elemento trans-
versal gue una las dos patas de la pila, por lo
gque la pasarela no contacta con ¢l mastil,
guedando solamente suspendida de los
cables en puntos intermedios.

Fig. 14. Seccion tfransversal tablero.
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Aspectos de cilcolo

El tablero pesa 500 Kg/m? (2 t/ml), y las
cargas muertas 125 Kg/m? (0,5 t/ml). La
sobrecarga de uso considerada es de 400
Kg/m? (1,6 t/ml). La relacién carga perma-
ncnte / carga total es, en este caso, de (4,61.

Un cdlculo dindmico de 1a pasarela indicd
que la frecuencia asociada al primer modo
de vibracidn estaba entorno a los 1,7 Hz, lo
que, segn las recomendaciones consultadas,
debe evitarse, por caer dentro del rango de
excitacidon bajo el paso de los peatonces. Por
ello, se hormigond ¢l cajon en las zonas de
anclajes de los tirantes, aumentando la masa
y bajando ligeramente la {recuencia propia.

Posteriormente, con la pasarela ya en ser-
vicio, se realizaron ensayos dindamicos, colo-
cando acelerdmetros tanto en los tirantes
como en el tablero, y excitando éste seglin
los diversos modos detectados en el andlisis.
Los resultados coincidieron razonablemente
con las predicciones analiticas.

Fig. 15. Vista de un acceso a la pasarela en el

Las fuerzas de cada tirante, previstas en

estribo sur.
cada fase de tesado, se muesiran en la Tabla
adjunta.
Fase Operacion 11 T2 T3 T4 T-5 T-0
i Tesado T-2 y T-0 — 19,0 - — - 12,0
2 Tesado T-1 y T-6 26,0 27.6 - - - 43.0
3 Tesado T-5 vy 1-6 73,6 75,6 - - 55,0 82,0
4 Tesado T-3 y T4 74,6 72,6 28,0 240 543 82,6

Las fuerzas en los tirantes de retencidn,
medidas mediante ensayo de despegue al
final del proceso, eran de 72,4 t en ¢l tirante
T-1 (-3%) v de 68,9 t en el tirante 1-2
{(-5%), lo que se considerd aceptable,
teniendo en cuenta que tos tirantes T-3 y T-4
se conocian con precision, por ser los dlti-
mos tesados, vy que la variacién en los tiran-
tes T-5 y T-6, seglin los célculos, iba a ser
minima.

Cuantias

Acero estructural en tablero mixto:
88,5 Kg/m?.

Acero de pretensadoe en barras de tirantes:
5860 Kg.

Nimero de anclajes: 12.
Acero pasivo en barras corrugadas en losa
superior tablero: 10 Kg/m™.

Hormigdn losa 12 cm superior tablero:
0,12 m3m?.

Hormigdn en macizado anclajes tablero:
3.2 m?.

Acabados

Se diseiid una barandilla que incorpora la
iluminacién para peatones. El pavimento
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consisti¢ en una lechada bituminosa colorea-
da. Toda la estructura metdlica se pinté de
blanco, incluidas las vainas de los tirantes.

El acceso a la pasarela se realiza, en el
lade sur, tanto de forma natural a través de
la rampa, como mediante unas cscaleras
ejecutadas sobre ¢l talud fateral de aguélla
(Figura 15). Junto a la pasarela se constru-
yG una zona ajardinada y lidica, que contri-
buye de forma definitiva a fa mejora del
entomo,

PASARELA PEATONAL SOBRE LA

AUTOPISTA A-19 EN BADALONA

Propiedad: Direccion General de Carrete-
ras. Generalitat de Cataludia,

Director Obra: Schastidn Riera.

Proyecto: Jaume Llongueras y Antonio
Mari.

Empresa Constructora: EXCOVER, S.A.

Planteamienio General

La estructura que se deseribe es una pasa-
rela peatonal, para cruzar la autopista A-19,
a su paso por el niicteo urbano de Badalona,
que sustituye a otra pasarela, constituida por
una viga metdlica biapoyada de 56 m de luz,

A. Mari, J. Llongueras, D. Cobo

la cual presentaba problemas de vibraciones
excesivas.

La nueva estructura consiste, esencial-
menle, en un puente peatonal, en arco, de
tablero intermedio, de 59,79 metros de luz
entre apoyos. El arco es metdlico y estd for-
mado por dos tubos de scccidn circular, de
3239 mm de didmetro, inclinados y arrios-
trados entre si. De estos dos arcos se suspen-
de, con tirantes constituidos por barras de
acero inoxidable, de 30 mm, un tablero
mixto de acero y hormigdn, formado por un
entramado metdlico. sobre ¢l que se dispone
una losa de hormigdn armado, de 12 em de
espesor, totalmente conectada (Figura 16).

Descripeion de la estroctura

Las caracteristicas geométricas y funcio-
nales de cada uno de los elementos son las
siguientles:

a) Arco

Constituye el elemento resistente del
puente. Estd formado por dos arcos metali-
cos, dispuestos con una inclinacion de 15,25
grados respecto de la vertical. La seccidn
transversal de cada uno de los arcos es circu-

Fig. 16. Vista general.
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Fig. 17. Arcos arriostrados.

lar, de 323.9 mm de diametro v 12 mm de
espesor. La directriz es circular en los 422
metros centrales de cada arco, con un radio,
en el plano del mismo, de 37,15 metros, y en
los 5.9 metros de los dos extremos la pieza

A. Mari, J. Llongueras, D. Cobo

es recta. La separacidn, en planta, entre
empotramientos de los arcos es de 50,7 me-
tros; v la flecha mdxima, de 8,95 metros. El
arriosiramiento entre los dos arcos se mate-
riatiza mediante cinco traviesas metdlicas, en
ta parte superior de los mismos, de seccidn
circular, de 200 mm de didmetro y 16 mm de
espesor (Figura 17).

Debido a la poca capacidad del terreno de
cimentacion para soportar las cargas horizon-
tales transmitidas por el arco, tuvo que dispo-
nerse un sistema de bielas inclinadas, que tra-
bajan a compresién v transmiten una traccién
al tablero, y una carga vertical al soporte de
¢ste; circunstancia que ha obligado a dispo-
ner anclajes en los estribos, para evitar el
fevantamiento del tablero (Figura 18}. Con
toda esta disposicion estructural se consigue
minimizar los desplazamientos horizontales
en los arranques de los arcos,

b) Tablero

Estd formade por dos vigas longitudina-
fes, de seccidon cuadrada, de 230 mm de lado
y 12 mm de espesor, con usa separacion
entre ejes de 1,55 metros. La longitud lotal
de estas vigas es de 5979 metros. Perpendi-
cularmente a estas vigas se disponen trave-
safios, cada 4 metros, v con la misma seccion
transversal. Estos (ravesafios sobresalen de
las vigas longitudinales 1,50 metros, para

Fig. 18. Bielas en los extremos del arco.
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Fig. 19. Vista inferior de! tablero.

poder anclar cn sus extremos los tirantes
que provicnen del arco (Figura 19).

Sobre este entramado metélico se dispone
una chapa, de 6 mm de espesor y de 3 meiros

A. Mari, J. Llengueras, D. Cobo

de ancho, que servird como ecncofrado perdi-
do de una losa de hormigdn, de 12 cm de
canto, que va conectada a [a estructura de
acero mediante pletinas de 50 x 10 mm de sec-
cién y 90 mm de altura, colocadas cada 20 cm.

Estructuralmente, el tablero deberd cum-
plir la doble mision de servir de zona de
tréansito peatonal, conduciende lfas cargas
hacia los tirantes (Figuras 20y 21) y, a la vez,
atirantar el arco de forma que quedeh prdc-
ticamente impedidos los desplazamientos
horizontales con los soportes.

¢) Accesos y estribos

El acceso al paso elevado es directo, a la
misma cota que el tablero en su {ado de la
montafia. Por ¢l lado del mar, se accede
mediante dos escaleras que se apoyan sobre
los arcos y biclas interiores, dejando espacto
en medio para la ubicacidn de un ascensor
panordmico que servird de acceso a las perso-
nas con movilidad reducida (Figuras 22 y 23).

Las escaleras estan constituidas por piczas
prefabricadas de hormigdn, con un acabado
anlideslizante; v tienen una amphiud varia-
ble, debido a la inclinacion de los arcos,
siendo la mdxima de 3,00 metros y la minima
de 1,20 metros.

Fig. 20. Anclajes de los tirantes al arco.
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Fig. 21. Anclajes de los tirantes al tablero.

L.os estribos son de hormigén armado.
Bdsicamente, estdn constituidos por un
muro lransversal al eje en planta del paso
clevado, que es donde se apoyan fos arcos y
bielas, v de un cuerpo de estribo, donde se
entrega ¢l tablero y donde se disponen los
dispositivos de anclaje del mismo para resis-
tir las reacciones de tiro. Estos estdn forma-
dos por dos barras tipo GEWI, de 40 mm de
didmetro y dos metros de longitud, en cada
uno de los estribos. Los anclajes son visita-

bles, para scr retesacos en el futuro, o bien
inspeccionar el estado de los neoprenos,

Constraccion

La existencia de una explanada junto a Ja
obra permitid ensamblar los elementos meté-
licos del puente, quedando en una sola pieza
ambos arcos, y en otra ¢l tablero metédhico.

Fig. 22. Escaleras de acceso.
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. @ i :
Fig. 23. Ascensor de acceso en el lado mar.

De esta forma, ¢l puente se monto realizan-
do el corte de trifico de la autopisia A-19,
dinicamente durante dos noches, una para ¢l
montaje y otra para el hormigonado del
tablero. Primero, se realizaron los estribos
junto con los extremos de los arcos, las bie-
las de compresion y la parte de tablero sobre
los mismos. Inicialmente jos apoyos del arco
se fijaron para poder resistiy los empujcs
procedentes de su propio peso durante cons-
truccién. A continuacién, se monté el table-
ro, apoyandose sobre cimbra dispuesta en
tres puntos: zonas proximas a esiribos y cen-
tro de luz, donde se le dio una contraflecha
de 5 cm. Una vez soldado todo el tablero, se
montaron los arcos, en una sola pieza, sol-
déndose a sus extremos, y sc colocaron los
tirantes, tensdndolos con llave manual y
quedando asi el sistema arco-bielas-tirante
cerrado. Posteriormente, se eliminaron las
cimbras y se liberaron las coacciones hori-
zontales de los apoyos del arco, quedando el
tablero comao tirante del arco.

Debido a que el tablero estard permanen-
temente traccionado, se realizd un sistema
constructiva orientado a evitar la fisuracion

A. Mari, J. Llongueras, D. Cobo

del hormigdn bajo la accion del peso propio
del tablero, consistente en verter el hormi-
gén de la losa sobre la estructura metilica
colgada de la pasarcla, pero sin apoyos infe-
riores. De esta forma, se¢ consiguié que la
traceion del tablero, durante ef montaje, sea
resistida integramente por jos perfifes tubu-
tares que constituyen las vigas longitudina-
les. La losa de hormigdn estara sélo solicita-
da por las tracciones debidas a las
sobrecargas de uso. El pretensado de los
tirantes se conseguia, de hecho, por prede-
formacion, gracias a la contraflecha del
tablero. Al hormigonar ¢l tablero, s¢ defor-
mdé, quedando practicamente horizontal.

Cuantias

Acero estructural en el tablero: 170 Kg/m?.

Acero estructural en los arcos: 68,3 Kgfmz.

Acero pasivo en barras corrugadas, en
tablero: 12,7 Kg/mz.

Acero inoxidable en barras para tivantes:
440 Kg.

Numero de anclajes: 32,

Hormigén en tablero: 0,12 m¥m?.

Acabados

La barandilla estd, basicamente, formada
por unos montantes constituidos por chapas,
de 10 mm de espesor y 140 mm de ancho, y
barras horizontales formadas por perfiies
tubulares, de 30 mm de diametro y 2,7 mm
de espesor. La separacién, en planta, entre
los montantes es de 1,40 metros, aproxima-
damente, y la de las barras horizontales la
necesaria para cortar el efecto escalera que
pueda producir la barandilla. Cada tres
montantes se sitlia uno especial, de seccidn
rectangular, que lleva incorporado el alum-
brado de balizamiento, de 262 x 102 mm,
con proteccion antivandalica.

La propia losa de hormigdn constituye el
pavimento. Toda fa estructura metalica va
pintada con dos capas, una de pintura antio-
xido y otra de esmalte sintético. Ef acabado
de las escaleras y de todos los paramentos
de los estribos es de hormigdn visto. En fos
peldafios de las cscaleras se realizé un trata-
miento antideslizante.
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RESUMEN

En este articulo se discuten las ventajas v
limitaciones de los cables y las barras como
tirantes, en el caso de pasarelas atirantadas, en
base a criterios geométricos, mecanicos v estéti-
cos. Se presentan tres pasarelas peatonales, ati-
rantadas con barras pretensadas y tablero mixto
de hormigon y acero estructural, construidas en
los dltimos cuatro afios en los alrededores de
Barcelona, de interesantes resultados estructu-
rales y estéticos en relacion a su coste.

La pasarela de Esplugues de Llobregat
tiene una longitud total de 72 m, un solo més-
til intermedio, situado a 50 m y 22 m de los
estribos, y tres tirantes cn un solo plano. La
segunda pasarela, construida en Martorell
sobre la CN-11, tiene una longitud total de 80
m entre estribos y un solo mastil del que
nacen 4 tirantes que configuran 5 luces de 16
m. L.a tercera pasarela, construida sobre la A-
19 en Badalona, estd constituida por dos
arcos metdlicos, de 56 m, de los que nacen &
tirantes verticales, de acero inoxidable, de los
que suspende ¢l tablero intermedio, que a la
vez atiranta horizontalmente fos arcos.

A. Mari, J. Llongueras, D. Cobo

SUMMARY

In this paper, the advantages and limita-
tions of prestressing strands and bars for
stays in pedestrian bridges are discussed
based on geomeltrical, mechanical and aest-
hetical criteria. Three pedestrian bridges sta-
yed with prestressing bars, recently built
near Barcelona, are presented, which have
resulted of interest for their aesthetics and
high performance/cost ratio.

The bridge built in Esplugues de Llo-
bregat has a total length of 72 m, a single
mast placed at 50 m and 22 m of the abut-
ments and threc stays placed in a single
central plane. The second pedestrian brid-
ge, built in Martorell over the Highway
CN-II has a total length of 80 m, a single
mast with 4 stays equally separated and
two backstays. The third one, built over
the A-19 freeway in Badalona, is compo-
sed by two steel arches of 56 m span, with
8 stainless steel bars supporting an inter-
mediate deck being at the same time the
arch tie.
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Investigaciones y Estudios

Proyecto de soportes metalicos

excéntricamente comprimidos: estudio comparado

de diversas normas recientes

Jesus Ortiz Herrera
Alfonso del Rio Bueno

Departamento de Estructuras de Edificacion

1. INTRODUCCION

El calculo de soportes flexo-comprimidos
es obviamente un aspecto habitual y de la
mayor importancia practica del andlisis de
las estructuras de edificacion. Diversas nor-
mas y recomendaciones recientemente
publicadas han efectuado una revision de
los criterios relativos a la comprobacion de
piczas metdlicas comprimidas excéntrica-
mente. Tal es el caso del Eurocddigo 3 {1],
de la norma alemana DIN-18800 (2], de la
cspaniola Norma Basica de la Edificacion
EA-95 [3], o del manual LRI'D (Load and
Resistance Factor Desing) del norteamerica-
no AISC [4]. Paralclamente se han publica-
do ya trabajos dedicados al andlisis de algu-
nas de las propuestas introducidas en varios
de estos reglamentos. Asi, los estudios
desarroliados por Jaspart, Briquet y Maguei
[5] o por Villete [6], ademds de evidenciar el
interés prictico y conceptual del tema,
ponen de manifiesto importantes diferen-
cias formales y de resultados enire las
diversas normativas. En dicha linea se
enmarca el presente trabajo, dedicado a la
discusion de los criterios preconizados en
las normas anteriormente mencionadas,
contrastdndolos entre si y con otros regla-
mentos y recomendaciones, al tiempo que
efectiia un estudio comparative de los resul-
tados correspondientes para algunos sopor-
tes tipicos de edificacidn.

E.T.S. de Arquitectura de Madrid

Las importantes diferencias de formato e
incluso numéricas entre las normas mencio-
nadas, crean una situacion de grave descon-
cierto para la practica del proyecto de las
piezas consideradas, que requiere una
urgente clarificacion y depuracion.

En cierta medida, el presente trabajo se
plantea como una revisiéon de un articulo
publicado por el primero de los autores en
1982 [7], en el que previo estudio de los fun-
damentos del problema, se comparaban
diversas propuestas, entre cllas las de las
recomendaciones europeas de la CECM {§],
o las especificaciones americanas de fa AISC
entonces vigentes. En paralelo con el indice
de aquel trabajo, se efectiia en primer lugar
una aproximacién conceptual al problema,
basada en el andlisis de segundo orden ¢lds-
tico de la viga-columna con curvatura inicial.
A continuacion se plantea su aplicacidn a los
soportes reales, estudiando las propuestas
planteadas en las diferentes normas conside-
radas, y comparando sistemdticamente sus
resultados en soportes de edificacion. Final-
mente, se analizan las conclusiones obteni-
das, al tiempo que se esboza una propuesia
para su posible desarrollo en futuros traba-
jos: el cdleulo en segundo orden con imper-
fecciones como formato unificado para el
andlisis de los diferentes elementos estructu-
rales, con independencia de su material
estructural (hormigdn, acero o mixtos).
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En principio, fa discusion se limita al estu-
dio de la picza metdlica recta y biarticulada,
de seccion constante y doblemente simétrica,
solicitada por un esfuerzo axil de compresion
constante, N, v por momentos M, y M, apli-
cados en sus extremos. En el formalismo teo-
rico del apartado 2, se considera exclusiva-
mente la posibilidad de pandeo en el plano
de la flexion primaria, que se supone coinci-
dente con uno de los planos de simetria de la
pieza (Figura 1). No obstante, este caso que
cabe denominar bdsico, s¢ generaliza poste-
riormente para admitir la posibilidad de pan-
deo en ambos planos de simetria y/o fendme-
nos de pandeo lateral. Evidentemente, otras
generalizaciones, bien tedricas, bien semi-
empiricas, permitirfan considerar diferentes
vinculaciones o caracteristicas de la pieza, o
distintas leyes de esfuerzos; sin embargo tales
variaciones no se analizan de forma sisteméti-
ca en este articulo.

Pese a la relativa sencillez del caso bdsi-
co anteriormente presentado, el estudio de
la normativa y la literatura, revela enfo-
ques dispares, con diferencias formales
considerables, e igualmente apreciables en
términos cuantitativos o de resuitados
practicos. En consecuencia, el estudio y
contraste que seguidamente se efectiia pre-
senta un indudable interés, mdxime al con-
siderar que afecta a decisiones absoluta-
mente cotidianas en el proyecto de
estructuras metalicas.

J. Ortiz, A. del Rio Bueno

2. AN{%HSIS DE SEGUNDO ORDEN
ELASTICO DE LA VIGA-COLUMNA
CON CURVATURA INICIAL

Efectuande algunas hipdtesis habituales en
el andlisis elemental del pandec de barras
rectas, como la validez aproximada de la teo-
ria de segundo orden (andlisis geométrica-
mente no lineal pero suponiendo giros
pequeiios), deformacién plana, comporta-
miento eldstico-lineal del material, omisidn
de las deformaciones de cortante, ausencia
explicita de imperfecciones mecdanicas (tensio-
nes residuales o heterogeneidades del mate-
rial), pero incluyendo imperfecciones geomé-
tricas  equivalentes  (curvatura  inicial,
excentricidades pardsitas, mas términos ficti-
cios equivalentes a imperfecciones mecdnicas,
ete), y flexidén en un plano de simetria, sin
torsion, el casa hdsico definido en el apartado
anterior, admite solucidn analitica bien cono-
cida [9, 10, 11]. Si las imperfecciones geomé-
tricas antes sefialadas se asimilan a una pre-
flecha en forma de semionda sinusoidal (es
decir, afin al primer modo de pandeo), fa dis-
tribucidn de flectores totales, de primer y
segundo orden, responde a la expresion:

M () = KN wy (x) + M, |cos {Jl“ ﬁ) o+

]
(1)
7
ISR
JSSEE -’-/.r:. Jj
i //// s Wy 2 M
e ! [ \\'1? v IvE g
. ViU

Figura 1. Caso “bésico” (viga-columna biarticulada de seccién constante doblemente simetrica).
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en donde:

X

o w {x)=¢_, sen 11:] es la preflecha;

[} r:N

or

siendo N, la carga critica de Euler

en donde

i | .
Ao i T VT A eslaesbeltez cldsica, ko= S D,

es la esbeliez reducida,

h, = JETE) es la esbeltez de referencia,
dependiente del tipo de acero y EI es la rigi-
dez a flexion de la seccidn.

K 1 i - I

o . :]—T = ]—N/NLF lﬁsz /Af s

el factor de amplificacion euleriano.

T e . B
° (L = 5 T es un argumento variable con N

o w = - esclcoeficiente de forma del dia-

M, grama de flectores, variable entre
~1 v 1 {es decir |M; | = M, ), correspon-
diendo w = 1 al caso de curvatura de primer
orden constante, y y = -1 al caso de contra-
curvatura con un punto de inflexidén para

x=[/2

Conservadoramente, s maximizacion
independiente de los dos términos de M(x)
conduce a ia expresion:

g
M _— K I-ZN et

ny

cOs O (2}

en donde M,, = C,,M,, siendo

Co=y/Bl1w) + {1 - 2B)w

v en donde
o 1 G2 cos 20
sen’o

En el caso que y = 1 (M, = M,). C, sc
reduce a la unidad y My, = M, con lo que se
evidencia que M, es un momento equivalen-

J. Ortiz, A. dei Rio Bueno

te que permite reducir el problema al corres-
pondiente a una flexion primaria constante a
lo largo de la pieza {(C,, = 1).

Considerando de nuevo la expresion de
M(x) (1). puede comprobarse que si y <
< cos2o, el miximo del segundo término se
produce en el extremo x = 0. En estas condi-
ciones, de no existir el término Kg N - w, (%),
el problema se reduciria a la comprobacicn
resistente de la seccidn extrema pésima bajo
los esfuerzos de primer orden correspon-
dientes (N y M,;). La mayor parte de las
reglamentaciones coinciden en salvar esta
circunstancia estableciendo una doble com-
probacién: “resisrente” en el extremo “pési-
mo” de la pleza; v “a pandeo” en base a los
esfucrzos primarios corregidos mediante
coeficientes que contemplan los efectos de
los fendmenos de segundo orden. Logica-
mente, en lo que sigue, sélo esta comproba-
cion “a pandeo” es objeto de atencion en
este articulo, sobreentendiéndose que la
misma debe complementarse con la adecua-
da comprobacidn resistente.

En relacion a los valores simplificados a
adoptar para M, o C,,, existen en la literatu-
ra diversas expresiones que, si bien son for-
malmente diferentes, concuerdan relativa-
mente en términos de resultados, como
pucde apreciarse en la Figura 2.

— Massonel propone las expresiones:

M, =/ 03(M! + M| +04MM,

1

o bien,

¢ =03+ oy

gue cotresponden a adoptar un valor cons-
tanic aproximado B = (.3,

~ Austin  cstablece la  simplificacion
Ca =00 + 04wy <« 0,4 adoptada, entre otras,
por las ya citadas recomendaciones CECM,
y AISC.

— DIN 18800 propone C,, = 0,66 + 044y «
« 0,44 para leyes de [lectores lincalmente
variables, al tiempo que faciiita otras expre-
siones para distribuciones de flectores dife-
rentes.
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Crn = [Megl /M
1P 1.1
1 — 1
***** DIN 18800 Ty =0.5640,449 40,44
N 4.9
B - .8
S .7
MASSONNET T /0,301 4987 )2 0049
B~ [
AUSTIN {CECMAISCY Gy =064 0,4940,4
51 5
A “4
3+ -H.3
2 -1 .2
Tk 4 1
0 1 1 1 | ! i 1 1 3 i I ] ) | 1 1 I i Q
! g B 7 6 5 4 3 2 g9 -1 -2 =3 =4 =5 -8B -7 -8B -9 -1
Vo= My Mg

Figura 2. Coeficiente de momento equivalente segin diversos autores y normas.

— La norma cspafiola EA-95 establece
para cualquier distribucion de flectores un
momento equivalente igual al mdximo que
se produce en ¢l tramo central de la pieza de
longitud 0,4 - [. En el caso de fiector lineal-
mente variable, elfo equivale a la expresion
Co=07+03w.

— Bl Eurocddigo 3 no explicita ninguna
expresién para la determinacion del momen-
to equivalente, salvo a otros efectos (factor
By de la Figura 5.5.3).

— Las diferentes normas y autores consul-
tados, salvo la espailola EA-95 (en lo que se
interpreta como un crror evidente de la
misma), coinciden en prescribir un valor
C,= 1 para los soportes de pérticos traslacio-
nales, o incluso en proscribir ¢l modelo de
comprobacién de pieza aislada para el caso
de dicha tipologia estructural real. (En
el apartado 5 del presente articulo se mues-
tra mediante un ejemplo que, incluso con
C, = 1, dicho modelo puede resultar contra-
rio a la seguridad en el caso de soportes inte~
grantes de pdrticos traslacionales).

En cuanto al factor amplificador 1/coso
aplicado a M., en (2}, suele considerarse
aproximado con precision suficiente por la
expresion K;; = 1/ (1 - T'). Por lo tanto, el
momento miximo queda en la forma
siguiente:

Mm;’nx = I<:I’ (Ncnd + Mcq)

que admite la sencilla interpretacion de ser
la suma del momento de primer orden M,
més el momento de primer orden debido a
la imperfeccion e.q, amplificados ambos por
el factor de segundo orden K.

La tensién maxima ¢ldstica correspondiente
a Ny M, 4, resuita:

I S (4)

siendo Ay W respectivamente el drca y el
moédulo resistente de la seccidn transversal.
Esta expresion es una variante de la formula
de Perry-Robertson [12 y 13].

Denominando s = W/ A (ordenada del ex-
tremo del nicleo central) y 8, = ¢o / S
(imperfeccion geométrica relativa), y limi-
tando G al limite eldstico del material, fi,
la expresion (4) puede escribirse del siguien-
te modo:
Ng)_ +K M“' <
Af CWF
¥ ¥ (5)

3
con =14t = § 4K §
l 1—‘ B o

Con la notacién i = N/AS, ;m = M /Wi, vy
suponiendo n < 1/ A% (hipérbola de Euler),

a8
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la inecuacidn (5) puede transformarse como
sigue:

8
|+ O_’ n4 En')S] (S’)
]-nA” 1—nk”
y también
(1+50+Xz)n—xlnz+mgz (5”)

expresién polindmica en n y m en la que
desaparcce el factor de amplificacion ecule-
riano del momento equivalente.

Para secciones de clases 1 6 2, asumiendo con-
servadoramente un diagrama de interaccién
N — M lineal, pueden aplicarse las expresio-
nes (5), (8, (8”) con W = W,. Andloga-
mente, para secciones de clase 4, con W =
= ch Y A= Acf.

3. APLICACION A SOPORTES
REALES

Pese a haber sido deducida en un contex-
to eldstico y deterministico, la expresioén (5)
permite establecer diversos criterios para la
comprobacion de soportes eldsticos reales.
Para ello es necesario efectuar una eleccion
apropiada o convencional del pardmetro de
imperfeccién 9, que permita ajustar los valo-
res caracteristicos inferiores de los resultados
experimentales y/o numéricamente simula-
dos. En el caso del soporte solicitado en com-
presién centrada, haciendo My = 0;m = 0, ¢
igualando los dos miembros de la desigual-
dad, se obtiene N/ A =N/Ay =f,, con w =
=1y =14+8 /(1 -xAf ! N, de donde
puede despejarse y como funcién y =
=% (A, 8):

v=I1/w
w=¢+/p"- 17 6)
f =;(l +3, +?13)
stendo:
K= JAF TN, =hI,

(esheltez reducida), con
A=nJENf

J. Ortiz, A. dei Rio Bueno

{esheltez de referencia dependiente del tipo
de acero), y A =1/1 (esbeltez cldsica).

De este modo, adoptando §, = 0,3 A?
(Dutheil), se obtienen los valores del coefi-
ciente @ propuestos en diversas normas ya
histéricas, como la alemana DIN 4174
(1952), ta francesa CM 66 (1960), o las espa-
fiolas em 62 (1962) y MV 103 (1972), y toda-
via mantenido en la reciente norma espafio-
la £EA-95.

Las curvas de pandeo de las recomenda-
ciones de 1978 de 1a CECM {8}, podian apro-
ximarse igualmente de acuerdo con la expre-
sién (6), si bien en ellas se utilizaba ya un
coeficiente similar a y, equivalente al inverso
del coeficiente ®. En efecto, tal y como desa-
rrollaron Maquoi y Rondal [14 y 15], un ajus-
te empirico de fa imperfeccién convencional
8, para las diversas curvas de pandeo de las
recomendaciones europeas CECM-78, con-
duce a la expresion siguiente:

,=p T 004 U

siendo 0,2 < A < 3,5, y adoptando para p los
siguientes valores:

p = 0,093 para la curva a,
p = (,158 para la curva a
p = (,28]1 parala curva b
p = 0,384 para la curva ¢
p = 0,587 para la curva d

Tal aproximacién proporciona un ajuste
respecto a los valores del esfuerzo axil ulti-
mo propuestos en las recomendaciones
CECM que, si bien no es exacto, ofrece dife-
rencias poco sigrificativas (entre 0,4% vy
2,6% en fos rangos usuales; 5,5% como dife-
rencia pésima en el rango considerado).
Puede también sefialarse que si existen ten-
siones residuales particularmente elevadas,
como es el caso de las secciones armadas
soldadas, 1as recomendaciones establecen un
factor reductor adicional de 0,94,

Similar formato ha sido adoptado tanto
por el Eurocédigo 3 {1992) como por la
Norma DIN-18800 (1990). En ambos regla-
menios se uliliza el mismo coeficiente y,
dado por la expresion:

!

'X’ I e 7
o+ o7 A

> )]
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en donde

1+oc(KmO,2)+X2
2

=

siendo o un coecficiente de imperfeccion
definido para cada curva de pandeo.

1l

0,21 para la curva a
034 paralacurva b

0,49 para la curva ¢

RE R R
i

0,76 para la curva d

Comparando las expresiones (6) y (8},
resulta evidente gue la propuesta del Euro-
codigo 3 y la Norma DIN 18800 equivale a
congiderar un ajuste empirico de la imper-
feccidn convencional §, dado por:

So=a (A-02) 9)

Bien con 8, = 0,3 A2 (Dutheil), con §, =
= N7 004 (Maquoi y Rondat), o con §, =
= o (A~ 0.2) (Eurocédigo 3 v DIN-18800), el
coeficiente de pandeo w dado por €6), o su
equivalente inverso, 1/, son funcién de ia
esheltez relativa A, pudiendo expresarse el
valor tltimo de la compresion centrada en la
forma:

Ny.ra = %A an

donde, siguiendo fa notacién del Eurocédigo
EC-3 que serd la utilizada para comparar las
diferentes propuestas que a partir de este
punto se analizan, N,ag es el esfuerzo axil
Gltimo de cdlculo en compresion centrada;
fya = fi I 1y es el limite eldstico de cdleulo del
acero, siendo v, el coeficiente de pondera-
cién del material (v, = 1,1 segin EC-3);
para secciones de clase 4, A debe reducirse a
su correspondiente valor “eficaz”™ Ay

Para el soporte comprimido excéntrica-
mente, v bajo las hipdtesis del case bésico
considerado en este trabajo, la comproba-
cion a pandeo de las recomendaciones
CECM puede escribirse de acuerdo con la
expresion (5), adoptando para el pardmetro
de imperfeccion 8, alguno de los ajustes
establecidos en compresidn centrada (Dut-
heil, Maquoi-Rondal, o EC-3).

Si se particulariza ¢l valor de Q para I" =

J. Ortiz, A. del Rio Bueno

= Ny pa/Ne, slendo Ny gg ¢l axil dltimo de cal-
culo en compresidn centrada, dado por (10),
dicho valor de £ resulia sobrevalorado
{pues Ny € Nyra ¥ Q crece con N = Ng,). Por
tanto, esta simplificacion, que conduce a
adoptar Q = o (0 Q = l/y) en la expresion
{5), resulta conservadora. Efectuando dicha
sustitucion, dividiendo ambos términos de
(8) por f, y recordando (10), se obtiene la
lamada férmusla de interaccidn:

N\l 1 CmMErI NSd MSG&’H
=+ = + K <
X,Afyd I -Ng /N, ‘;Vf,—.l Nigg "M

UL

i+Km=p+m=1 an

donde Ngi ¥ Mgy son el esfuerzo axil y el
momento flector (en valor absoluto), mayo-
rados como corresponde a una comproba-
cién de estado limite dltimo; Nugg es el
esfuerzo axil gltimo en conmpresion centra-
da; Mura €8, en ¢l dmbito eldstico corres-
pondiente al caso bdsico considerado, ¢l
momento de agotamiento eldstico en fle-
xién pura; o bien, en general Mypg =
= Xl:rw,f_\-m con W = th W=W,0W=W,
scgin ¢l tipo de seccidn, con y < 1, coefi-
cienie de reduccion por pandec lateral; vy,
finalmente, i = Ngo/Nppa ¥ = KeMao/M,pa
= Kum son esfuerzos adimensionales, ade-
cuados para la comparacidn de las diferen-
tes propuestas.

En la Figura 3 adjunta, el diagrama de
interaccién rectilineo corresponde a ia for-
mula (1), mientras gue ¢l diagrama poligo-
nal se obtiene transformando el anterior de
modo que en ausencia de fendmenos de
pandeo (¥ —» 1; o — 13, se reproduzea un
diagrama de interaccién tipico para seccio-
nesen 0 H declase 1 6 2, con flexidn en su
plano de mayor inercia o, andlogamenie
otras funciones de interaccién N-M de pri-
mer orden aplicables para otras tipologias
de secciones (EC-3, art. 5.4.8.1).

La férmula n +m < 1, conservadora segiin
lo antedicho, puede mejorarse desarrollando
la ecuzacion (5”), mediante la sustitucién o, =
=20 -1 - A= (A2~ 1/g) (x — 1), valida para
cualquiera de las posibles elecciones de §,,
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Tp
(1ip.0,10-0,15}
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Mg eg

0

T = Ke =HKgm

4s,Rd

Figura 3. Diagramas tedricos de interaccion en flexion compuesta.

con lo cual se obtienen las siguientes expre-
siones:

NSL+ CIHMSA’

ol b L8 <
WA v Wiy +An <1

A+m+An<ti {11%)

El término An viene dado por ta expresion

n n 3
L L P W
An X( X)%

con An £ 0,1 por lo que se¢ obtienen las
siguientes férmulas aproximadas:

NSd - VCmMSd
XAJF_\'(I Wf}'d

<09

i+m<009 (117)

Las especificaciones estadounidenses del
AISC en diferentes ediciones anteriores al
manual LREFD 14], propenen la utilizacidn
de la formula de interaccion (11), admitien-
do identificar My, pq con el momento plastico

de la seccidon (reducide en caso de posibili-
dad de pandeo lateral), determinar Njgg
para el plano de pandeo mas desfavorable
(aunque no coincida con el de la flexion), o
la adicidn de términos en el caso de flexion
esviadal, La validez de estas correcciones y,
en general, de la antedicha férmula de inier-
accion fueron comprobadas en su dia
mediante su contraste con resultados de
analisis no lineales rigurosos del fendmeno
~como los publicados por Galambos y Ket-
ter [16]- v de ensayos de soportes reales
~Vankuren y Galambos [17]- En términos
de diagramas de interaccion normalizados
—entendiendo como tales los correspondien-
tes a los valores tditimos de los pardmetros
adimensionales 1 ym {6 n y m), indepen-
dientemente de gue los valores de Nygra
deben ser modificados para ajustarse a cada
reglamento~, la férmula de interaccion
(ligeramente “conservadora™) presentaba
una satisfactoria concordancia con los resul-
tados numéricos y experimentales. Todo lo
antedicho pone de manifiesto que pese a su
base tedrica, la férmula de inferaccion tiene
un caracter esencialmente semi-empirico.

El manual LRFD del AISC [4], mantiene
la comprobacién de soportes comprimidos
en términos de férmula de interaccion, si

I No se dotallan tales adaplaciones por no corresponder al case bdsico objeto de esta exposicidn.
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bien con algunas correcciones. Asi, se distin-
guen dos situaciones:

si ____NS:I > 0.2 es Ny " 8 K ey My .09
¢’ch‘1’<(| ’ q’ch‘R:I 9 (DI)Mh.y.Rd
+ KHM wSd.eq
¢hMb.z.Rci
es decir:
" ~ m_+m
N i ¥ “
FRLPY Y LLIE.S e S P
b, ¢, 9% &,
) ‘-;i N.‘;d < O 2 es NS(E Kli;‘My,Sd,cc; +
q)CNl}.R(I ’ Zq)ch\.Rd q)hM hy.Rd
K[iz 7.5d 0y
+— e
q)th.z.Rd
es decir:
- . m_+im
. 1 )
sa—9—<0,2 TR B S P
q)c 2¢(. ¢|b

expresiones que, para el caso bdsico de fle-
xidon uniaxil hasta ahora contemplado, deri-
van en las lineas de trazos de la Figura 3, y
en las que:

- KeMysaeqy KeiMosacq sOm, en el caso
intraslacional ahora considerado, los
momentos equivalentes (mayorados), inclu-
yendo efectos de segundo orden? Tales
momentos no serdn inferiores en ninghn
caso a los momentos primarios correspon-
dientes, con lo que las anteriores expresio-
nes cubren las comprobaciones de pandec y
resistencia. En el caso basico de flexion
uniaxil linealmente variable, se particulariza
Mz,Sci.cq = 07 rﬁz = 0 y KE_\'M-):.S(i.eq = KEMS(I.cq =
= CmMi‘Sd / (1 - NS(I / Ncr) +« MI.Sda con Cm =
=0,6 + 0,4y« 04

- 0Ny g es el esfuerzo normal ditimo en
compresion centrada correspondiente al

J. Ortiz, A. del Rio Bueno

plano pésimo de pandeo, afectado por un
coeficiente de minoracion (¢, = 0,85).

— OsMpyra. PuMp.ra sOn los momentos
ultimos, afectados por un coeficiente de
minoracion (¢, = 0,9). Para secciones com-
pactas, los momentos ltimos pueden identi-
ficarse con los correspondientes momentos
pldsticos de la seccidn: Myypg = Mpiyra =
= Wpl,\'fyd; Mh.z.RLI = M])LZR(I = Wp]mfyd'

La propuesta de la norma espafiola EA-95
[31 se encuentra recogida en su articulo
3.2.9. De acuerdo con él, se requiere una
doble comprobacidn, de resistencia y a pan-
deo. Esta dltima, para el caso bdsico corres-
pondiente a piezas doblemente simétricas,
con planos de pandeo y flexién coincidentes,
puede escribirse como sigue:

EE‘L ,]X[,f.‘,'ff!
N b.Rd M bRd
o bien
n+m=i 1 %3]

siendo Nygra = Af, / “(p(i), con co(i) COTTeS-
pondiente a § = 0,3A? (Dutheil); y Mypa =
= Wyfw. Igual planteamiento se generaliza
para piezas doblemente simétricas con pan-
deo posible en ambos planos y flexion biaxil,
segun:

N

5d M y.S5deg M #Sd.eq
+ +

<1 (14)

N b.Rd.min M by Rd bz Rd

siendo Ny gamin €l axil dltimo en compresion
centrada correspondiente al plano de pan-
deo mas desfavorable.

El origen de tal formulacion se encuentra
en la antigua DIN-41714 (1952), a través de
las espafiolas instruccidn em 62 (1962) y
norma MV-103 (1972), sin bien se ha supri-
mtido en la edicidén actual la posible reduc-
cion por 0,9 del segundo sumando. Como
resulta evidente, la propuesta se correspon-
de con la anteriormente comentada férmuda
de interaccion, pero ignorando el término de
amplificacién euleriana del momento. Se
trunca asi la cadena de simplificaciones con-

2 En el caso de estructuras traslacionales, los términos Ky Mysacq ¥ KeyM.saq, deben sustitairse por los correspondicites
momeni{os cquivalentes lolales de un anglisis geométricamente no-lineal giobal de fa estructura.

g2
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servadoras que subyacian en la obtencién de
la férmulda de interaccién, al tiempo que se
aumenta su componente emplirica.

El Eurocddigo 3 [1] y la norma alemana
DIN-18800 [2} son inicialmente coincidentes
entre si en su planteamiento del problema.
En primer lugar, para piezas de seccion uni-
forme en compresién centrada ambos regla-
mentos proponen una comprobacién basada
en (1), utihizando el coeficiente de reduccion
y (equivalente al inverso de @), basado en la
ya comentada aproximacién 8, = o (A - 0,2)
v descrito en (8). Para secciones con proble-
mas de abolladura local (clase 4) se reduce
el area efectiva de las mismas.

En compresién excéntrica, ambos 1extos
proponen asimismo una doble posibilidad de
andlisis. En el caso del Eurocédigo 3, su
articulo 5.5.1 admite la posibilidad de efec-
tuar la comprobacién a pandeo en base a un
andlisis de segundeo orden?. Dicho andlisis
debe incluir una curvativa inicial equivalente,
a4, definida en su figura 5.5.1 para cada curva
de pandeo, en funcién de la esbeltez relativa,
A, v de otros datos (caracterfsticas de la sec-
¢ién v del material, coeficiente de minoracion
de resistencia aplicado, etc.). A partir del
esfuerzo axil actuante y de los flectores obte-
nidos en el analisis de segundo orden {en el
caso bdsico, 1os resultantes de amplificar eule-
rianamente los momentos de primer orden,
incluyendo imperfecciones), se procede a la
comprobacién de la pieza en flexion com-
puesta. De acuerdo con el articulo 5.4.8.1
(apartados 1 a 11) del mismo EC-3, tratdndo-
se de secciones de clase 1 & 2, sin problemas
de pandeo lateral, y con flexién primaria Ii-
neal, en general, bastara satisfacer:

IS 13
M).S{E‘cq + c:.-,udN Set

Ny.Rd

+

(15)

+
-~

|

|

1

i
1A

J. Ortiz, A. del Rio Bueno

siendo:

¢ 0y 3, constantes que, conservadoramente,
pueden tomarse iguales a fa unidad®.

e Ko v Kg, los factores de amplificacion
ewlerianos correspondientes a los planos
yy ¥ zz que, en el caso bdsico definido en
¢l apartado 1, admiten la formulacion
sencilla dada en el apartado 2, pero que
en general (piezas de seccién y/o axil
variables, etc.), procederan de la resolu-
cién del problema de segundo orden
mediante técnicas analiticas o numéricas
apropiadas.

o M;,asd.cq = CmyMy\Sd ¥ M:I,.Sd.cq - an_Mz,Sds los
momentos equivalentes de cdlculo de pri-
mer orden, sin incluir imperfecciones.

e N el esfuerzo axil de cdlculo.

® Cya O €04 la imperfeccion equivalente
que corresponda segtn el plano de pan-
deo considerado que el Eurocédigo EC-3
(Figura 5.5.1) hace dependientes del
meétoda de analisis empleado.

® MI\’}-‘.RU = 11]1 (] - H) Wpl.yfyd *+ Wpi.:.:f_\fda para
perfiles laminados en 1 6 H.

L4 MN_\-.RLI = 1,33 (1 e n) Wpl.,\f_\‘d kS Wpl.yfyds
para tubos rectangulares de espesor uni-
forme.,

& MNz‘l{d = Wpl.?fyd Si n< 072'; y MNZ.R(E = 1,56
(1 = n) (n + 0,6) Wyfw sin > 02, para
perfiles laminados en I 6 H.

8 MI\‘z.RLi = Wpl.?fyd (1 - ﬂ) / (0,5 + ht/ A),
para tubos rectangulares de canto h y
espesor t uniforme.

®n= NS:I / Afy(i°

Alternativamente, siempre de acuerdo
con ¢l mismo articulo 5.4.8.1 (apartado 12)
de EC-3, el criterio de comprobacion en fle-

3 El andlisis de segundo orden es abligado para piezas de scecién variable (art. 5.5.1.3).

4 De acuerdo con el articule 3.48.1 (apariado 1) de EC-3 en lugar de los valores conservadores ¢ = 8 = 1 podria también

adoptarse:

~ para perfiles laminadosen oMo =28 =50« 1
— para tubos reclangulares o= B = 1,06 /(1 - 1,13 %) * 6.
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xidn compuesta se puede establecer conser-
vadoramente del siguiente modo’.

N Sd NSdey.od + My.’id.eq

o iy :
Af yd Wpl.yfg,d

16)

Ns:l&.n:l 't_M).S:I.cq <

* KEEZM ix‘;f;l.'.’.f)ci a

Finalmente, en piezas sin probiemas de
pandeo lateral, con flexion de primer y
segundo orden coincidentes, y secciones de
clases 1 0 2, admitiendo conservadoramente
un diagrama de interaccion lineal, bastard
considerar:

N N.e . +M.
Sl + KIA S od Scleg <1 (]7)
Af

vid W;)Ef};tl

La versatilidad que ofrece ¢l planteamien-
t0 anteriormente expuesto resulta evidente
v, en base al mismo, pucden estudiarse con
rigor miiltiples situaciones (piezas de seccion
variable, pandeo no ceincidente con ¢l plano
de flexion, compresiéon combinada con fie-
xién esviada, ete.).

Como es légico, en el caso de piezas de
seccién constante solicitadas en compresién
centrada, ¢l andlisis de segunde orden inclu-
yendo la correspondiente curvatura inicial
equivalente, y la ulterior comprobacion resis-
tente en basc al diagrama de interaccidn
tineal N/Af,q + M/Wf, < 1, conduce a resul-
tados idénticos a la aplicacion del coeficiente
reductor ¥. En caso de flector variable, la
anterior comprobacion a pandeo debe com-
plementarse con la comprobacion resistente
de la seccidn pésima.

La segunda opcidn contemplada en el

J. Ontiz, A. del Rio Bueno

Eurocddigo 3 es la definida en el articulo
5.5.4. Se trata de una comprobacion en base
a una férmula de interaccion que considera
los efectos de la compresién y de una posi-
ble flexion en dos planos. En el caso de sec-
ciones de clase 1 y 2, en las cuales el pandeo
lateral no represente una posible ruina,
como corresponde al caso bdsico objeto de
este estudio, dicha foérmula de interaccidén
toma la siguiente forma:

Ns(i .KyM).S(I.cq + Kf,szSd.cq <1 (18)

+
X minAfy(l Wg!._\'f wed wpl‘z‘ yd

en donde:
Yuir €5 el menor de los coeficientes de pan-
deo %y ¥ X en las dos direcciones principales.

'i‘l\N Sd
el I

K =1-
¢

1A,

con

can

W

plz el

250,90
W

el

Bay ¥ Bae son los ceeficientes relativos al
momento equivalente® que, para una distri-
bucion lineal de flectores vienen dados por
By =18-07w.

Wois Wi Wy, Wy, son, respectivamente,
los modules resistentes pléasticos y eldsticos
respecto a los ejes yy y zz.

5 [l alcance practico de aplicar unos u otros criterios de comprobacion en flexo-compresion queda sin embargo limitado
por ¢l hecho de que. seglin la ligura 5.5.1 de EC-3. la comprobacion resislente de la seccidn en base a [érmulas de interac-
cion N-M no lineales (apartados  a 11 del articulo 5.4.8.1) requicre utilizar excentricidades mecdnicas equivalentes supe-
riores a las exigidas cuando la comprobacion resistente de la seccidn se basa en una férmula de interaccidon N-M lincat
{apartado 12 de 5.4.8.1). Asi, en los casos analizados cn ¢l estudio comparativo desarrollado posteriormente {correspon-
dientes a eshelteces elevadas), los resultados de aplicar unos v otros criterios han sido sensiblemente coincidentes. Por ¢l
contrario, en piezas {lexo-comprimidas de esbeliez reducida o flexo-traccionadas, las diferencias pueden ser signilicativas.

6 Los coelicientes By son de aplicacion exclusiva a esla férmula de interaccidn del Eurocddigo ¥ no deben confundirse con
los coeficientes C, analizados en ¢l apartade 2 del articulo. Obsérvese en lal sentide que los coeficientcs By que ahora sc
comentan pucden superar ampliamente la unidad (3 = 2.3 para y = ~1). Tampoco coinciden los coeficientes K., K, con log
factores culerianos Kg,, Ky,
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La férmula de interaccién antedicha,
adoptando para Mysq v M,ga [os maximos
fiectores en valor absoluto de la pieza’, cubre
en una tnica expresidn las comprobaciones
de pandeo y resistencia ya comentadas en
¢l apartado 2. Los factores K, y K, que
“ponderan” Jos términos de la desigualdad
correspondientes a la flexidn, se encuen-
tran supcriormente limitados a 1,5 y, aun-
que en ciertas condiciones pueden resuitar
inferiores a la unidad, ello no conduce a
comprobaciones menos exigentes que la
comprobacion resistente en la seccion pési-
ma. En términos generales, se trata de una
propuesta con una alta dosis de empirismo
que, como se justificard en el apartado
siguiente, resulta en general fuertemente
conservadora, si bien se han detectado
ciertas condiciones en las que resulta
menos segura que el resto de formulacio-
nes analizadas. Por su farrago y la pérdida
de sentido fisico que implican, estos coefi-
cientes Ky y K, no se cuentan entre las —en
generai— excelentes aportaciones del Euro-
codigo 3%

Como ya se ha indicado, ia norma alema-
na DIN-18800 presenta un planteamiento
paralelo al propuesto por el Eurocédigo 3.
El denominado Método 1, de los que en su
articulo 3.5.1 se contemplan para el anélisis
de piezas flexo-comprimidas, se corresponde
casi literalmente con el propuesto en el
articulo 5.5.4 del Eurocddigo 3. Tan solo
cabe seflalar una minima diferencia en la
expresion de los términos K, v K,, y en la
cota inferior de i, y p, (aqui denominados a,
y a,), sin practicamente alcance en 1érminos
de resultados. La expresién de tales pardme-
tros, manteniendo para mayor facilidad de
comparacién la notacién del Eurocédigo, es
la siguiente:

J. Ortiz, A. det Rio Bueno

con

con

mientras ¢l resto de la formutacién se man-
tiene (aunque con cambios de nomenclatu-
ra).

El denominado Mérodo 2 de la norma
DIN-I8800, pese a su aspecto formalmente
bien diferente, coincide esencialmente con
la aplicacién de un andlisis de segundo
orden, incluyendo la curvatura inicial equi-
valente definida en el articulo 5.5.1 de EC-3%
En el caso de flexion simple y pandeo en ¢l
plano de flexién, la comprobacién de pan-
deo (a complementar en su caso con la
correspondiente comprobacion resistente),
toma la siguiente forma:

N‘s'rf (‘ " M

B TRy S
N plad M R (1%

siendo:

o v ¢l coeficiente de reduccién correspon-
diente al plano pésimo de pandeo.

e C, el coeficiente de momento equivalente
{en DIN 18800 denominado B,) que, para
diagramas lincales de flectores de primer
orden, toma la expresion C, = 0,66 + 0,44 y.

¢ M, ¢l mdximo flector en valor absoluto
segin la teorfa de primer orden, sin incluir
imperfecciones (para distribuciones linea-

7 BC-3 no indica qué valores deben adoptarse para Mysy ¥ Myso. No obstante, dado gue se trata de una formulacidn tnica que
cubre las comprobaciones de resisiencia v pandeo, se entiende que tates momentos deben ser los maximos en valor absoluto a
1o fargo de la pieza. Asf lo prescribe expresamente ja norma DIN 18800, con un planteamiento andlogo {Método 1.

8 En el mismo orden de cosas, y aun luera de contexto, conviene adverlir acerca de la no aplicabilidad del lfmite de {lecha
de EC-3 (tabia 3.1 correspondiente a “labiques no flexibtes™ para la tabigueria de fibrica usual en la edificacién espaniola,
¥ Sicmpre v cuando se aplique como criterio de interaccion a nivel de seccidn la expresion lincalizada (conservadora) de la
forma: N/ Afyy + Moge f Wifvd + Mg/ Wfrd £ 1
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les de flectores, con la nomenclatura hasta
ahora empleada, Mgy = Mgq).

® Nprda = Afya ¥ Mpra= Winfis para seccio-
nes de clase 1 v 2. En el caso de secciones
doblemente simétricas, con almas cuya
seccion sea igual o superior al 18% del
area total, se podrd sustituir M4 por 1,1
M, siempre que sea N/N 4 > 0.2,

El término An, de acuerdo con la expre-
sién de ¢l deducida en el apartado 3, viene
dado por:

M

Sd

An =

xR0,

o, simplificadamente
An =025 A% 0,1

En el caso de flexidén biaxil, la expresion
correspondiente al Méiodo 2 de DIN-18800
es la siguiente:

N 3 M e M;r Sdl &
XN plRd M ply.Rd phzRd '
siendo:

e v el coeficiente de reduccidn correspon-
diente segin idéntica formulacién a la
manejada en EC-3.

® M}zSd.cq = Cm‘yM}:Sd y Mz‘Sd.uq = Cm,‘f.szScl EOS
momentos equivalentes, dados por los
coeficientes C,,, ¥ C,, {en DIN-18800
denominados B, vy B,.), definidos igual
que en el caso de flexidén simple.

* M,sq¥ M, 54 los mdximos flectores en valor
absoluto seglin la teorfa de primer orden,
stn incluir imperfecciones.

e Npl.(l = Afyd, Mpl._v,ild = Wpi.y vds ¥ Mpl,’/_R(I =
= W,.fia para secciones de clases 1y 2.

e ky=1Lk,=C,s1%, <%
ok, =1k, =1siy, =%
ek, =Cuk,=1siy>%

Jd. Ortiz, A. del Rio Bueno

An obtenido de igual modo que el descrito
para ¢l caso de flexién simple y pandeo coin-
cidente con el plano de flexion.

Con caracter simplificado, asumiendo que
el término aditivo An < 1 puede compensar-
se sustituyendo W, por W, en la expresién
de M, ra, y reemplazando C,, por la unidad a
fin de cuabrir el caso traslacional {con las sal-
vedades del apartado 5 posterior), se obtie-
ne la expresion aproximada que sigue, valida
para comprobaciones “rdpidas” de secciones
de clases § o 2, sin pandeo lateral, y con fle-
Xién primaria uniaxil (caso bdsico):

N, M

Sd St

nuf W5 e

Esta expresidn que, salvo notacién y coe-
ficientes viene a coincidir con la propuesta
en FA-95, resume en una Unica férmula
“envolvente” las comprobaciones de pandeo
y resistencia. En caso de flexidn biaxil, los
razonamientos anteriores conducen a la
siguiente expresidon aproximada, siempre
limitada a secciones de clase 1 6 2, sin pan-
deo lateral:

N M M

Sd ¥.8d 2.5d

+ + =1
xminAfyd Wcl.yfyd Wci.zfyd

(22)

4. ESTUDIO COMPARADO DE
DIVERSAS PROPUESTAS

A continuacién se contrastan algunos
resultados correspondientes a fas propuestas
mds significativas de entre las anteriormente
resefiadas. Dicho contraste se efectiia repre-
sentando graficamente los valores ultimos
de los esfuerzos adimensionalizados en la
forma:

M Sdeg C m.M Sd N
e S
M

bR b.Rd hRd

Tal descripcion resulta adecuada, va que
permite deslindar conceptos, independizan-
do la discusién relativa a la interaccidn entre
esfuerzos (que es a la que aqui se presta
atencidn}, de los criterios que llevan a deter-
minar uno u otro esfuerzo normal tltimo en
compresion centrada (Njpe), © UNO @ 0o
momento flector dltimo en flexién pura

N 53 52
S
i Npl.Rd K
¢, == ——
o N g2
N pLid K
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(Myre)- Debe, no obstante, indicarse que
puesto que la esbeitez de la pieza interviene
indirectamente en algunas formulaciones
(por cjempio para la determinacion de Ng,),
se hace preciso vincular de modo homogé-
e dicha esbelier con el axi dltiimo en com-
presién centrada, Ny e Por este motivo de
homogeneidad en las bases de comparacion,
se ha aplicado una misma expresion para la
obtencién de dicho axil dltimo en compre-
sion centrada, eligiéndose para ello la del
Eurocddigo 3 y ia norma DIN-18800; es
decir, se adopta en todos los casos e coefli-
ciente de pandeo y de EC-3 y DIN-18800,
correspondiente a considerar un pardmetro
de imperfeccién &, = o (A ~ 0.2).

Hechas estas salvedades, la comparacion
ha incluido las siguientes situaciones genera-
les:

— Flexién de primer y segundo orden
coincidentes, ambas alrededor del ¢je
de mayor inercia de la seccion. Corres-
ponde este caso a suponer impedido ¢l
pandeo en el plano transversal (o
“débil™) de la pieza.

- Tlexién de primer orden uniaxil alrede-
dor del eje de mayor inercia de la sce-
ctén, con posibilicad de pandeo en
ambos planos.

— Flexién de primer orden biaxil {con
M):Sd! My_h_Rci = M/,..‘icl/ Mz.h.l{d}t con pém~
deo posible en ambos planos.

En términos e leyes de flectores, ¢l estu-
dio se ha limitado al caso de flector lineal-
mente variable. Se han considerado las
siguientes situaciones, delinidas a través de
fa refacion entre los flectores en los extre-
mos, My, y M, (M, 2 M:):

- M, = M cw=M /M, =1
- M= 0 y=M,/ M, =0
- My=-M/2 1 w=M/ M, =-05
- M = =M, W= My /M = -1

En cuanio a tipos de sceeidn, se han con-
templado las dos siguientes, ambas de clase
T y consideradas representativas de las solu-
ciones més usuales en edificacion

— Perfil laminado en “H” (serie HEB).

J. Ortiz, A. del Rie Bueno

— Perfil hueco rectangular (seric PHR
conn h = 2b =20 1).

En términos de esbeltez, a fin de significar
lo mds ampliamente posible las diferencias
cnfre unos y otros criterios, se ha optado por
utilizar sistemdticamente una esbeliez redu-
cida A = 2 en ¢l plano de pandeo mds desfa-
vorable (A = 186 con accro S-235, siempre
en ese mismo plano).

Los diferentes casos resultantes de las con-
sideraciones anteriores se han analizado en
base a las siguientes normas y criterios, todos
¢llos resefiados en el apartado anierior:

1. Andlisis de segundo orden, incliuyendo
una excentricidad inicial equivalente, ¢.q,
segiin art. 5.5.1 de Ewrocédigo 3. El andlisis
se efectiia introduciendo la excentricidad
cquivaiente eue O €, que corresponda
seglin el plano de pandeo mas desfavorable
entre los posibies. La ulterior comproba-
cién resistente a nivel de seccion se efectia
admitiendo una (érmula lineal de interaccion
N/M, conforme a las expresiones (863 o (17},
aungue como ya s justificd en la nota (5)
det apartado precedente, para los casos aquf
analizados (correspondientes a piezas de
esheltez considerable), los diferentes crite-
rios de comprobacion resisiente estable-
cidos en el articulo 5.4.8.1, debidamenie
compaginados con las excentricidades
mecdnicas cquivalentes definidas en la
Figura 5.5.1, conducen a resultados sensi-
biemente coincidentes. Ln términos de
momento equivalente, ante la inexistencia
de un criterio especifico, se ha optado por
utilizar la expresién de Massonet (3).

2. Articulo 5.5.4 de Eurocddigo 3. De
acuerdo con esle articulo, para secciones de
clase 1 ¢ 2, en las gue el pandeo lateral no
represente una posible ruina, el criterio de
comprobacién general viene dado por la
expresion (18).

3. Método T de DIN-78800. Como ya se
ha indicado el llamado Método ] de THN-
18800 es sensiblemente coincidente con el
descrito en el articulo 5.5.4 de EC-3. En con-
secuencia, su aplicacion viene dada por la
aplicacién de la misma expresion (18), si
bien con los matices indicados en el aparta-

1 1] estudio se ha efectuado concretamente en base a las secciones HEB-200 y PHR-120.60.6. Tan ¢l caso de flexidn prima-

ria biaxil, sélo este Gltime se ha contemplado.
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do 3, cuya incidencia en términos de resulta-
dos prdcticos es minima.

4. DIN-18800: Método 2. La aplicacién del
llamado Método 2 de DIN-18800 se ha efec-
tuado en base a las expresiones (19) 6 (20),
seglin se trate de flexidn primaria uniaxil o
biaxil. Como ya se ha manifestado, dicho
Método 2 de DIN-18800 coincide en fo esen-
cial con un andlisis de segundo orden, intro-
duciendo una imperfeccién inictal equivalen-
te conforme al articulo 5.5.1 del Eurocddigo
3, siempre que la ulterior comprobacion resis-
tente se efectiic conservadoramente de acuer-
do con la expresion (16). Para la determina-
cidn del momento equivalente, se ha aplicado
el coeficiente C,, = 0,66 + 044y, prescrito en
la propia normall.

3. Manual L.RFED. del ALS.C. Las pres-
cripciones del manual LRED. conducen a
la aplicacidon de las expresiones (12). A fin
de centrar la comparacion respecto a otros
procedimientos en los aspectos relativos a la
interaccidn de esfuerzos, la representacion
grafica de los resultados correspondientes a
la aplicacién del manuval LR.ED. se efectia
utilizando como abscisas y ordenadas del
diagrama de interaccion adimensional los
siguientes términos:

MSG-CG . CmMSd - NSd

= A=
d-)I)i\/i b.Rd q)bM IR ¢’LN bRl

En cuanto a la obtencion del coeficiente de
momento equivalente en el caso considerado
de flexién primaria linealmente variable y
extremos inmovilizados, se aplica la expre-
sién de Austin, definida en el apartado 2.

nm =

6. Norma EA-95. La aplicacidon de la
norma espaiiola EA-95 a los casos analiza-
dos se ha llevado a cabo mediante la utiliza-
cion de las expresiones (13) & (14), segiin se
trate de flexidén primaria uniaxil o biaxil
Para el calculo del momento equivalente, se
sigue ¢l criterio especifico de esta norma,
explicitado en ¢l apartado anterior, debien-
do de nuevo insistir en que valores de C,
inferiores a la unidad no son exporlables a

J. Ortiz, A. del Rio Bueno

problemas traslacionales, aspecto aparente-
mente omitido en la citada norma. La repre-
sentacién adimensionalizada adoptada evita
que en la comparacidén de resultados con
otros reglamentos influyan los diferentes cri-
terios de EA-95 en cuanto al cdlculo de Ny py
(coeficiente w; Dutheil) 0 Mygg (con Wy en
lugar de W ).

De las propuestas analizadas, sélo las
nimeres 2 y 3 {articulo 5.5.4 de EC-3 ¥
Método 1 de DIN-18800), engloban en una
tinica expresion las comprobaciones de pan-
dev y resistencia. En los restantes casos, las
comprobaciones de pandeo, objeto de estu-
dio en este articule, deben complementarse
cuando asi proceda {casos de flexion varia-
ble) con las comprebaciones resistentes que
correspondan de acuerdo con la normativa
considerada.

7. Método de Elementos Finitos. El estu-
die comparativo de ia normativa anterior-
mente resefiada, se ha complementado con
el andlisis por el método de elementos [ini-
tas de algunos de los soportes considerados
en dicho estudio comparativo. No se preten-
de con ello precenizar un moedelo alternati-
vo, sino tan sélo establecer una referencia
mds para la comparacion, limitada a algunos
casos significativos. De acuerdo con ello, el
analisis se centra en el caso de soportes tipo
HEB, con flexidon primaria uniaxil y pandeo
transversal impedido’, con efectos de segun-
do orden, comportamiento elasto-pldstico
del acero, ¢ “imperfecciones” equivalentes.

El alma del perfil se ha modelizado
mediante clementos isoparamétricos de §
nodos, mientras que las alas se han discreti-
zado mediante elementos unidimensionales
de 2 nodos; ambos con matriz de rigidez
“geométrica” y material elastico-perfecta-
mente plastico de von Mises. Los pardme-
tros del modelo, imperfecciones y discretiza-
cidn, se han calibrado de forma de ajustar
los valores correctos de la carga critica ideal
N, {cuando no se considera la no-linealidad
del material), y la carga dltima en compre-

' Cabe indicar que la aplicacidn del cocficiente de momento equivalente de DIN-18800, determina cierta discontinuidad
cn los resuitados correspondientes. Asi para ¢l caso de flactor constante (M, = M, = M5 y = 1). se obtiene My, = L,IM, lo
que determina que ¢l correspondiente diagrama de interacién n/m no pase por ¢l punio (0:13.

12 En conercto se ha analizado el mismao soporte HEB-200 de acere $-235 y esbellez mecdnica A = 186 (% = 2) que ha servi-
do de basc ¢n el estudio comparativo, contempldndose los mismos cuatro valeres del cocficiente de forma del diagrama
(lincal) de Mectores de primer orden utilizados en dicho estudio (¢ = 1y = 0 y = -0.5 ¢ = -1).

o8
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sion centrada Nyaa (cnando se consideran
tanto la no linealidad “geométrica” como la
“mecdnica”, ademds de las imperfecciones
“equivalentes”, pero sin flexiones de primer
orden afadidas). Posteriormente, se ha pro-
cedido al andlisis incluyendo diversas excen-
tricidades de la carga compresora (diagra-
mas de primer orden variables linealmente),
hasta alcanzar el colapso de la pieza, gue
corresponde a los puntos sefialados en los
diagramas n —m de la Figura 4!,

Los resultados de los diversos modelos
considerados correspondientes a casos de
[lexién de primer orden uniaxil, se recogen
en las Figuras 4, 5, 6 y 7. Asi, las Figuras 4 y
5 permiten observar los resultados obtenidos
en el caso de perfil tipo HEB, tanto en la
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sitnacion de que el pandeo en el plano per-
pendicular al de la flexién primaria {plano
“déhil”) se encuentre impedido (Figura 4),
como de que el pandeo en dicho plano sea
posible y, en consecuencia, la flexién de pri-
mer y segundo orden no sean coincidentes
(Figura 5).

Las Figuras 6 y 7 reproducen por su parte
los resultados correspondientes a un estudio
andlogo realizado para el caso de perfil
hueco rectangular. De este modo en la Figu-
ra 6 se representan los resultados obtenidos
en el caso de que el pandeo en el plano
transversal o “débil” de la pieza se encuen-
tre impedido, mientras en la Figura 7 se
representan los resultados cuando el pandeo
en dicho plano transversal es posible y, por
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Figura 4. Perfil HEB con fiexion primaria uniaxil y pandeo transversal impedido.

15 En todos 1os casos se ha impuesto la condicion o =M, por lo que los puntos resulianies se sitdan sobre la biscetriz de los

diagramas correspondientes.
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Figura 5. Perfil HEB con flexidn primaria uniaxil y pandeo transversal posible.

tanto, flexion primaria y secundaria no son
coincidentes.

Como puede apreciarse, en general, las
soluciones mds ajustadas se obtienen apli-
cando el andlisis de segundo orden con
imperfecciones segin EC-3, complementado
con el criterio de interaccién fineal entre M.,
M, y N conforme al apartado 12 del articulo
54.8.1 de dicha norma. Los resultados obte-
nidos con el Hamado Método 2 de DIN
18800 sc aproximan bastante a ellos, si bien
son ligeramenie mds conservadores.

Los resultados deducidos de simulaciones
numéricas en base al Método de los Ele-
mentos Finitos corroboran en general los
resultados que se obtienen aplicando el
andlisis de segundo orden con imperfeccio-
nes segun EC-3, asi como el Mdétodo 2 de
DIN 18800. Sélo en los casos de [llexidon

“fuertemente” variable (y = M, / M, = -1}
se observan dilerencias apreciables que sc
justificarian por el cardcter conservador de
las expresiones de “momento equivalente”
utilizadas.

Los métodos alternativos simplificados pre-
conizados en el Eurocéddigo 3 (articulo 5.54) v
en DIN-18800 (Método 1) dan resultados casi
coincidenies enire si, pero practicamente sin
correfacidn respecto a los procedimientos
generales descritos en las mismas normas y
cuyos resultados acaban de ser comentados.
Ast, en los casos de pandeo (ransversal posi-
ble o pandeo transversal impedido pero con
flexion constante o “poco’™ variable (y = M, /
M, = 1 6 w = 0), estos métodos simplificados
proporcionan los resultados mas conservado-
res de entre los procedimientos considerados.
Por el contrario, en los casos de pandeo trans-
versal impedido con flexidn “fuertemente”

100
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variable (y = M, / M; < (), los mismos méto-
dos simplificados ofrecen resultados que lle-
gan a ser inscguros en comparacién con los
métodos generales propuestos en las mismas
normas. St ademds de este comportamiento
“erratica”, se tiene en cuenta su complejidad
de aplicacion y la pérdida de sentido {isico
que conllevan, cabe repetir la afirmacion de
que tales métodos (art. 5,54 de EC-3 y Méto-
do 1 de DIN 18800} no se encuentran entre
las —en general- excelentes aportaciones de
ambas normas.

El método LRFD del AISC resulta en
general bastante conservador en la practica
tofalidad de los casos analizados pero, muy
especialmente, en situaciones de {lexidn
“fuertemente” variable (v = M, / M < 0).

La propuesta de la espafiola EA-93 pre-
senta en Erminos de resultados un compor-
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tamicnto “intermedio”™ entre los procedi-
mienios basados en un andlisis de segundo
orden con imperfecciones {(EC-3 y Método 2
de DIN 18800), y los procedimientos alter-
nativos preconizados en dichas normas
{articulo 5.54 de EC-3 y Método 1 de DIN
18800), v en el LRFD del AISC. Si ademads
se tiene en cuenta su simplicidad tanto con-
ceptual como de aplicacidn, cabe concluir
que se trata de una propuesta idénea para
primeros tanteos o con fines docentes, con la
salvedad ya mencionada respecto del apa-
rente error u omision relativo al momento
equivalente aplicable en problemas trasla-
cionales (ver apartado 5 posterior).

Los resultados correspondientes a situa-
ciones con flexion primaria biaxil se encuen-
tran recogidos en las Figuras 8 y 9. En este
caso, ¢l andlisis se ha limitado al caso de fle-
Xidn primaria constante cn ambos planos,
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Figura 6. P.H.R. con fiexion primaria uniaxil y pandeo transversal impedido.
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con monentos adimensionales iguaies.
Como puede apreciarse, cualitativamente,
los resultados obtenidos en la situacion de
flexién primaria uniaxil se repiten. Los
métodos simplificados alternativos de EC-3
(articulo 5.5.4) y DIN 18800 (Método 1) se
comportan de un modo extremadamente
conservador. Tgualmente conservadora se
manifiesta la propuesta del L.R.ID. del
A.LS.C. Por su parte, la propuesta de la
norma espafola EA-95 resulia bastante
ajustada, pese a su sencillez de plantamiento
y aplicacion, siempre con la salvedad ya rei-
teradamente expresada.

5. ANALISIS DE SEGUNDO ORDEN,
CON IMPERFECCIONES
SEGUN EC-3, DE UN PORTICO
NO ARRIOSTRADO,
PREDIMENSIONADO
POR EL METODO
DE LAS LONGITUDES DE
PANDEQO DE EA-95

Complementariamente al estudio compa-
rativo expuesto en el apartade precedente,
y para remarcar el aspecto ya reiteradamen-
te mencionado relativo a los casos traslacio-
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nales en la norma EA-95, se ha procedido
al andlisis de segundo orden, con imperfec-
ciones segln el Eurocédigo EC-3, de un
périico no arriostrado, predimensionado
aplicando el método de las longitudes de
pandeo de EA-95 corregido con la adop-
cion de C,, = 1, como corresponde a un poér-
tico traslacional (em-62). La Figura 10
muestra la geometria y acciones del pdrtico
considerado, as{ como los resultados funda-
mentales de su andlisis.

El contra-¢cjemplo analizado, muestra
que, incluso con el valor correcto C,, =1
aplicable en este caso, el método clédsico de
longitudes de pandeo puede ser contrario a
fa seguridad en el caso de pdrticos no
arriostrados, debido a un posible defecto de
capacidad resistente de las vigas, frente a
esfuerzos originados por “imperfecciones”
y efectos de segundo orden globales. El
método de las longitudes de pandeo, en
tanto que comprobacién aproximada de las
“condiciones de estabilidad” frente a feno-
menos de pandeo, deberia complementarse
con un “criterio resistente” para las vigas
del pértico, similar al que se aplica a las
presiilas de un soporte compueste, o a los
rigicdizadores transversales de las chapas
ortotropas.
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Figura 10. Analisis de segundo orden, con imperfecciones segtin EC-3,
de un podrtico no arriostrado
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6. UNA PROPUESTA DE FUTURO:
CALCULO DE SEGUNDO ORDEN
CON IMPERFECCIONES
EQUIVALENTES,

CON FORMATO UNIFICADO
PARA LOS DIFERENTES
ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Como avance de una propuesta a desarro-
llar en un posible trabajo {uturo, se indica
aqui la opinidn de los autores en el sentido
de gue los eurocddigos EC-2, EC-3 vy EC-4,
han desperdiciado una ocasion histérica de
unificacién de los criterios de comprobacion
de pandeo de los diferentes tipos de piezas
habituales en la edificacidon (de hormigdn,
metdlicas y mixtas). Al menos para las pie-
zas sin fendmenos de pandeo local ni lateral,
con flexion y pandeo en un {inico plano,
deberfa poder establecerse un formato
comin, basado en un concepto simpie como
cs e de la imperfeccion geométrica equiva-
lente v andlisis de segundo orden o, en su
defecto, en aproximaciones asintdiicas que
requicren sélo el conocimiento de una carga
critica equivalente de la pieza, aplicables
para clementos aistades o formando parte
de entramados intraslacionales:

MSd = kcq N FY_{‘ N (M(] + Mt) (23)

AGOTAMIENTO

N N

ol R gy -

I

TRAVECTORIA

J. Ortiz, A. dei Rio Bueno

siendo

R ““"Yj'/ Veeey I r"‘i

K con P =Y/ Yerea

e M, = N -« ¢, el flector de primer orden
debido a las acciones exteriores.

o My = N - ¢y ¢l flector de primer orden
debido a imperfecciones “equivalentes”
(excentricidades iniciales, desplomes,
cte.), que deben recoger tanto tolerancias
geométricas como términos equivalentes a
imperfecciones mecdnicas.

® Yoeq €l factor de carga critica, determina-
do con rigideces El “eguivalentes” en
caso de fisuracién y/o fluencia (estructuras
de hormigdén o mixtas) u otras deforma-
ciones anclasticas.
Igual planteamiento podria establecerse

en formato de excentricidades, quedando la
excentricidad total en ta forma:
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Figura 11. Comprobacion de la seccion critica de la pieza
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con

Ae=k e +(k~1)e,

eq o

donde e, es la excentricidad de primer
orden producida por las acciones exteriores,
y Ae es la excentricidad adicional debida a
imperfecciones y efectos de segundo orden.

El guidn que sigue ilustra en esquema un
procedimiento simplificado de andlisis geo-
métricamente no lineal con imperfecciones
“equivalentes”.

J. Oriz, A. def Rio Bueno

7. RESUMEN DE CONCLUSIONES

1. Los métodos de comprobacién de
soportes metdlicos flexo-comprimidos intro-
ducidos en diversas normas de reciente apa-
ricidén presentan importantes diferencias de
formato e incluso numéricas, provocando
una situacién grave de desconcierto para la
practica del proyecto de tales piezas que
requiere una urgente clarificacion.

2. De acuerdo con el tratamiento sistema-
tico de casos efectuado, en general, las solu-
ciones mds ajustadas se obtienen aplicando
el andlisis de segundo orden con imperfec-

(_I_(nscc + Ycr.e:q _Igz(‘-‘) B = .Q

Ku+vyKeugvE

no lineal.

Ig u= "I'tv' (E + E-r;)
Ecq = _I_(_cx Uy

Ug = Cou” Uer

Wo+ 1= Koy (o + 7w Kl E)

Andlisis geométricamente ne lineal con imperfecciones equivalentes:

Pandeo de Euler; u,, primer modo (normalizada);

Yereq Primer autovalor;

K ... matriz de rigidez lineal 0 matriz secante apropiada;
K. maltriz “geométrica”

Andlisis de segundo orden con imperfeccionces U, y acciones
exteriores F; y; factor de carga; K = K .. + v Komatriz de rigidez

Andlisis de segundo orden con fuerzas equivalentes a imperfecciones

Eleccion correcta de las imperfecciones.

Expresion asintdtica con k=

. vilida para ¥ — Yooy

Evidentemente, fa aplicacién de analisis
de segundo orden con imperfecciones equi-
valentes requiere un conocimiento previo
del primer modo de pandeo, al cual debe
hacerse afin la deformada inicial, ya que de
otra forma puede incurrirse en errores gra-
ves, especialmente si las imperfecciones no
excitan ¢l modo fundamental de pandeo
(por ejemplo, arco con pandeo antimétrico
con imperfecciones simétricas). Por ello, la
deformada sinusoidal o parabdlica de la
Figura 5.5.1 de EC-3 no es aplicable a piczas
comprimidas sobre lecho cldstico, ni las
imperfecciones para arcos de DIN 18800 son
utilizables para arcos rigidizados por tablero
inferior, etc. (Figura 12).

ciones scgin el Eurocodigo EC-3. Los resul-
tados obtenidos con el llamado Método 2 de
fa norma alemana DIN-18800 se aproximan
bastante a ellos, si bicn son ligeramente mds
conscrvadores.

3. Los resultados deducidos de simula-
ciones numéricas en base al Método de los
Elementos Finitos corroboran en general
los resultados que se obtienen aplicando el
andlisis de segundo orden con imperfeccio-
nes segin EC-3, asi como el Método 2 de
DIN 18800. Sélo en los casos de flexion
“fuertemente” variable (y = M, / M, = ~1)
se¢ observan diferencias apreciables, justifi-
cables por el cardcter conservador de las
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ARCO RIGIDIZADC POR TABLERO INFERIOR

POSIBLE

CORRECTAS

FUERZAS EQUIVALENTES INCORRECTAS

Figurai2. Andlisis geométricamente no lineal con imperfecciones.

expresiones de “momento equivalente” uti-
lizadas.

4. T.os métodos alternativos simplificados
preconizados en el Eurocédigo 3 (articulo
5.5.4) y en DIN 18800 (Método 1) propor-
cionan resultados casi coincidentes entre si,
pero pricticamente sin correlacion respecto
a los procedimientos generales descritos en
las mismas normas. Asi, en los casos de fle-
Xién constante o “poco” variable (y = M,
[ M,y =16 w = 0), estos métodos simplifica-
dos proporcionan los resultados mds conser-
vadores de entre todos los procedimientos
considerados. Por el contrario, en los casos

de pandeo transversal impedido con flexion
“fuertemente” variable (w = M, / M, < 0},
los mismos métodos simplificados ofrecen
resultados que llegan a ser inseguros en
comparacion con {os procedimientos genera-
les propuestos en las mismas normas. St ade-
mds de este comportamiento “errdtico”, se
tiene en cuenta su complejidad de aplicacion
y la pérdida de sentido fisico que conllevan,
cabe concluir que tales métodos (art. 5.5.4
de EC-3 y Método 1 de DIN 18800) no se
encuentran entre las —en general- excelentes
aportaciones de ambas normas.

5. El método LRFD del norteamericano

106

HORMIGON Y ACERC - 3% Trimestre 1998



Proyecto de sopories metélicos excéntricamente
comprimidos: estudic comparado...

AISC, resulta en general bastante conserva-
dor en la préctica totalidad de los casos ana-
lizados pero, muy especialmente, en situa-
ciones de flexion “fuertemente” variable
(W =M,/ M, <0).

6. La propuesta de la espafiola EA-95
presenta en términos de resultados un com-
portamiento “intermedio” entre los procedi-
mientos basados en un anélisis de segundo
orden con imperfecciones (EC-3 y Método 2
de DIN 18800}, y los procedimientos alter-
nativos preconizados en dichas normas
(articulo 5.5.4 de EC-3 y Método 1 de DIN
18800), y en el LRFD del AISC. Si se tiene
ademds en cuenta su simplicidad conceptual
y de aplicacidn, cabe concluir que se trata de
una propuesta idénea para primeros tanteos
o con fines docentes, Sélo el aparente error
u omision relativo al momento equivalente
aplicable en problemas trastacionales entur-
bia esta propuesta.

7. Los autores opinan que los Eurocédi-
gos EC-2, EC-3 y EC-4 han desperdiciado
una ocasién histérica para unificar los crite-
rios de comprobacion de pandeo de los dife-
rentes tipos de piezas habituales en la edifi-
cacién (de hormigon, metélicas y mixtas).
Asi, al menos para las piezas sin fendémenos
de pandeo’local ni Jateral, con flexidn y pan-
deo en un dnico plano, deberfa poder esta-
blecerse un formato comtn, basado en un
concepto simple como es el de la imperfec-
¢idn geométrica equivalente y andlisis de
segundo orden o, en su defecto, en aproxi-
maciones asintdticas que requieren sélo el
conocimiento de una carga critica equivalen-
te de la pieza, aplicables para elementos ais-
lados o formando parte de entramados
intraslacionales.
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RESUMEN

El cdlculo de soportes flexo-comprimidos
es un aspecto habitual y de la mayor impor-
tancia practica en el andlisis de las estructu-
ras de edificacidn. Diversas normas y reco-
mendaciones recientemente publicadas han
revisado los criterios relativos a la comproba-
cién de piezas metdlicas comprimidas excén-
tricamente, introduciendo un conjunto de
métodos que evidencian diferencias formales
y numéricas considerables. Tal situacién
genera un grave desconcierto en la practica
del proyecto de las piezas consideradas, gue
requiere una urgente clarificacion,

En dicho sentido se plantea precisamente
este trabajo, en ¢l cual previa revision del
estado actual de los conocimientos en la
materia y de los aspectos tedricos funda-
mentales que subyacen en el mismo, se efec-
tda un estudio comparado de los métodos
propuestos en un conjunto amplio y signifi-
cativo de normas. Dicho estudio comprende
el andlisis formal de los diferentes métodos
considerados, asf como el contraste sistema-
tico de resultados para un conjunto de casos
representativos de edificacion.

Como fin del trabajo, se analizan las con-
clusiones obtenidas, al tiempo que se esboza
una propuesta para su posible desarrollo en
futuros trabajos: el calculo en segundo orden

J. Ortiz, A. det Rio Bueno

con imperfecciones como formato unificado
para el andlisis de los diferentes elementos
estructurales, con independencia de su mate-
rial estructural (hormigdn, acero o mixtos).

SUMMARY

Calculation of columns subject to combi-
ned axial compression and bending is an
important and usual aspect of building struc-
tures design. Several recent codes have
reviewed their criteria and requirements for
steel mebers under eccentric compression,
introducing a wide set of methods, with evi-
dent formal and numerical differences. This
situation creates a certain confusion in the
practical design of these structural members
which should be promptly clarified.

In this work, after reviewing the state of
the art and introducing its main theoretical
aspects, a comparative study of most rele-
vant methods for checking columns under
combined axial compression and bending is
presented. The study involves formal analy-
sis of considered methods, as well as a siste-
matic exam of numerical results for a wide
range of building situations,

Finally, after summarizing conclusions, an
idea to be developed in future works is pro-
posed: second orden analysis with equiva-
fent initial imperfections, as an unified met-
hod for the design of members under
combined axial compression and bending,
not depending on the structural material
(reinforced concrete, steel or composite).
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Inspeccion, mantenimiento, reparaciones
y refuerzos

Un modelo global de trafico para la evaluacion y gestion
de puentes construidos: aplicacion y ejemplos

Joan Ramén Casas y César Crespo Minguillén

Dres. Ingenieros de Caminos

Departamento de Ingenieria de la Construccion

1. INTRODUCCION

La falta de datos especificos relativos a la
resistencia y solicitaciones hace que en la
mayoria de los casos se apliquen técnicas
clasicas de evaluacién de puentes construi-
dos basadas en métodos semi-probabilisticos
y la utilizacién de valores nominales de
resislencia y solicitacién y de coeficientes de
seguridad tomados de normativas de proyec-
to. En algunos casos, mediante la toma de
datos de campo y realizacion de ensayos en
el puente a evaluar es posible una actualiza-
cién de las variables resistentes y las relati-
vas al peso propio y cargas permanentes.
Por el contrario, el ingeniero que se enfrenta
a la evaluacion de un puente existente no
posce ninguna herramienta gue le permita
estimar de una manera precisa la solicitacidn
debida a la accidn del trafico. Mads afin, la
obtencién de algunos datos de tréfico en el
lugar en cuestion (IMD, porcentaje de vehi-
culos pesados,...) mediante aforos, tampoco
resulta suficiente para estimar las acciones

tanto a corto como a largo plazo. A falta de

estimaciones fiables no queda, por tanto,
més solucién que utilizar los modelos de

sobrecarga de la Normativa, Al tratarse de .

Normas pensadas para el proyecto de nue-
vas estructuras son modelos que deben con-
templar todo el abanico de posibilidades y
por tanto suelen referirse a la envolvente de

valores mdximos obtenidos para todo el

E.T.S.I. de Caminos de Barcelona (UPC)

rango de estructuras cubiertas por la Norma
en cuestién. Ello puede conducir, en la
mayoria de los casos, a la conclusién de que
la estructura no presenta un coeficiente de
seguridad adecuado, aunque debemos ser
conscientes de que lo que quizds no sea ade-
cuado es el valor asumido para la solicita-
cidn de trafico. Pensemos por ejemplo en un
puente situado en una via secundaria con
poco tréfico. Si bien el adoptar un valor
excesivamente del lado seguro no presenta
mayor inconveniente en ef caso de un puen-
te de nueva construccidn, que el hecho de
tener que utilizar una cuantia mayor de
materiales, hecho que en cualquier caso no
supone un sobrecoste excesivo, la situacién
es completamente distinta cuando se trata
de la evaluacién de un puente existente. En
efecto, el hecho que ¢l puente no presen-
te un coeficiente de seguridad suficiente
comportard una decisién de refuerzo o de
sustitucion del mismo. En el caso de un
refuerzo, el coste total de la operacion de
dotar al puente del material necesario para
cumplir los objetivos de seguridad no tiene
nada gue ver con lo que serfa dicho coste en
el caso de que el puente se estuviera cons-
truyendo. Y el coste serfa todavia mayor si
la solucién final fuera la de demolicidn y
sustitucion del puente. Por todo ello, si
resultd ;usuflcado el dcot'n con la mczxuna
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en un proceso de evaluacion. La decision
optima desde el punto de vista econdmico
pasard, ademds, no sélo por conocer si hay
que reforzar o no sino por saber cudl es el
nivel de seguridad (probabilidad de fallo)
éptimo que debe poseer el puente una vez
realizada la reparacion [2]. Por ello es tam-
bién importante que el modelo de sobrecar-
ga esté planteado en términos probabilisti-
cos, es decir, de obtencion de valores
asociados a una determinada probabilidad
de ser superados a lo largo de la vida til del
puente [1]. Los ejemplos que a continuacién
se muestran y que abarcan un amplio abani-
co de tipologfas, ponen de manifiesto dicha
problematica.

2. EJEMPLO NUM. L:
EVALUACION DE UN PUENTE
DE LUZ MEDIANA CONSTRUIDO
SOBRE CIMBRA

Se trata de un puente de hormigén pre-
tensado de 3 vanos con luces 42-56-42
metros y de seccion en cajon de canto cons-
tante ¢ inercia variable. En la Figura 1, pue-
den verse las secciones fransversales en vano
y apoyo. La calzada presenta dos carriles de
trafico, uno en cada sentido de circulacién,
El puente se encuenira localizado en el sur
de la peninsula.

El puente, dimenstonado de acuerdo con
el vigente tren de cargas para puentes de

J.R. Casas y C. Crespo

carretera y en clase II presenta un total de
14 tendones de 24 cordones ¢ 0.6” (A, =
= 470.4 cm?) asi como 2 capas de ¢ 12 a 20 en
el forjado inferior (32.8 + 32.8 cm?) y 2 capas
de ¢ 16 a 20 en el forjado superior (118 + 118
cm?) en sentido longitudinal y en la seccidn
central del vano central. Supongamos que
por efecto de la corrosidn, al cabo de unos
afios una inspeccidn reciente ha puesto de
manifiesto la rotura de varios tendones de
pretensado, de manera que sélo queda un
drea efectiva de 280 cm?, lo que equivale a
una fuerza de pretensado de 30590 kN, A la
vista de la pérdida tan importante de seccién
del acero de pretensado, que hace que la
seccidn se encuentre en clase I, y por tanto
sean esperables problemas de fatiga en ¢l
acero, se decide realizar una evaluacion del
mismo frente a los ELU de fatiga y rotura
por flexién. Los problemas de fatiga son atin
més esperables teniendo en cuenta que el
puente se encuentra en una via con un {rafi-
co muy pesado. Un aforo reciente en un
punto cercano al mismo ha dado como resul-
tado una IMD de 20000 vehiculos en los dos
carriles y un 30% de vehiculos pesados, de
los cuales el 90% circulan por el carril lento.
Ademads, al tratarse de un puente postesado
con trazado de pretensado carvo debe tener-
se en cuenta el fendmeno de rorzamiento
entre los cables del tenddn y con la vaina
(“fretting corrosion™), que pude amplificar
los efectos de la fatiga, al disminuir 1a resis-
tencia del acero en comparacién con un
acero recto ensayado en el aire.

.42, 56 L 42m
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Fig. 1. Esquema longitudinal y seccidn transversal def puente del ejemplo 1.
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Para efectuar la evaluacion, es necesario,
en primer lugar, obtener las solicitaciones
reales debidas al trdfico. Para ello se utiliza ¢l
modelo presentado en [1], en ¢l cual, ademas
de los datos de trafico ya comentados obteni-
dos en el aforo, se introducen como datos
adicionales que ¢l nimero medio de camio-
nes por convoy es de 1.6 y se producen un
total de 0.2% situaciones de atasco. De la
aplicacion del modelo de trafico podria des-
prenderse en primera instancia que, efectiva-
mente, ¢l puente se encuentra en bastante
mal estado. En efecto, como primer resultado
del mismo y tras el proceso de simulacién, se
obtiene un valor de ia solicitacion de trdfico
para un periodo de retorno de 1 semana en la
seccidn de centro luz de 7698 kNm. El acero
de pretensado que queda corresponderia al
que se obtendria de dimensionar en clase 1
para un valor del momento exterior total
debido a las cargas variables en la seccion de
vano de 4542 kNm. Este valor corresponde
aproximadamente a s6lo un 60% de la accidn
de tréfico para un periodo de retorno de 1
semana. Sin embargo, puede que el acero sea
suficiente en flexion dado gue normalmente
los puentes pretensados resultan sobredimen-
sionados frente a ELU de flexién, y habria
que ver qué sucede con la fatiga del acero de
armar y de pretensar.

En efecto, la accidn de trifico con periodo
de retorno de 1 semana, aunque nos dice
que dicho valor se verd superado con bas-
tante facilidad a lo largo de la vida atil del
puente, no nos aporta ninglin dato en cuanto
a los ciclos médximos y minimos de tension a
lo largo de dicho perfodo, que son los valo-
res que realmente hay que tener en cuenta
en ¢l andlisis a fatiga v los cuales son tam-
bién un resultado que se obticne de la apli-
cacién del modelo [1]. La aplicacion del
modelo de trafico [1] a este puente en cues-
tidn pone también de manifiesto que las soli-
citaciones de tréfico son mayores en la sec-
cidn de vano que en la de apoyo. Puestio que
ademads el pretensado minimo viene impues-
to, en este caso, por la verificacién en la see-
cién de vano y no en la de apoyo, se realiza-
rd la verificacién solo en la seccidn de vano.

2.1. Evaluacién frente a ELU de fatiga

De cara a obtener ¢l Indice de Fiabilidad o
probabilidad de fallo frente a la rotura por

J4.R. Casas y C. Crespo

fatiga, la evaluacion estructural se hace desde
un punto de vista probabilista, teniendo en
cuenta las distintas aleatoriedades presentes
en el problema de rotura por fatiga. Asi pues,
se define la funcién de estado limite {3]:

- L
G—DM_ZN )

donde DM es el Dafio de Miner en rotura y
1/Ni es el dafio elemental producido por un
determinado incremento de tension. La
suma se extiende a todos los incrementos de
tension durante la vida de la estructura.
Todas las variables que aparecen en (1)
deben considerarse como aleatorias.Puesto
que la forma gencral de las curvas S-N o cur-
vas de Wholer de los materiales aqui estu-
diados es de la forma N = Asg™™ - K, siendo
N el nimero de ciclos a rotura bajo incre-
mento de tension constante Ao, y K y m los
pardmetros de dicha curva, la expresién final
serd:

A Glﬂ

G =DM~ ; . K! 2)

El sumatorio s¢ extiende a las distintas
ramas presentes en el diagrama S-N del
material. Asi, en el caso del acero de preten-
sado habrd dos sumandos; mientras que en
el caso del acero de armar serdn tres [3]. Si
el valor de G es negativo el material rompe
por fatiga. Los valores de los pardmetros de
las curvas S-N, asi como la definicién esta-
distica de la variable DM (media y desvia-
¢idn tipica) pueden verse en la Tabla 1. Para
su obtencién se han tenido en cuenta los
ensayos realizados en tendones curvos
sometidos a “fretting fatigue” [4, 5, 6} La
variable DM es de tipo Weibull.

Para la obtencién de los incrementos de
tension en el acero se parte de la historia de
momentos maximos y minimos a lo largo del
tiempo. Por ejemplo, en la Figura 2 puede
verse, en papel normal, la forma de la fun-
cidén de probabilidad acumulada (FPA) de la
variable “momento local maximo™ en fa his-
toria total de momentos obtenidos a lo largo
del perfodo de 1 semana.

Al tratarse de un puente continuo hipe-
restdlico, para tener en cuenta la historia
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Fig. 2. FPA de la variable “momentos maximos locales debidos al trafico” durante 1 semana.
P = Funcion inversa de ta FPA de la variable normal estandarizada.

Tabla 1. Definicidon de las distintas ramas y parametros de las curvas S-N
y de la variable Dano de Miner

DM
Acero Rama Intervalo K; m;
1t a
. H Ag < 165 MPa 1657 x 106 7 1.072 0.367
Activo
2 Ao > 165 Mpa 165% x 108 3 1.041% 0.274
H Ac < 205 Mpa 2.68 x 1032 11 1.169 0.618
Pasivo 2 205 < Ao <245 Mpa | 6.38 x 10¢ 9 1.154 0.556
3 AG > 245 Mpa 4.3 x 10 6 1.104 0.463

real de tensiones sobre los aceros es necesa-
rio tomar en consideracion, ademas de fa
carga de trafico los efectos del gradiente tér-
mico y la posibilidad del descense de apoyo
en alguna pila o estribo. Y cllo, no porque
dichas acciones produzcan incrementos o
decrementos de tensidn significativos frente
al comportamiento a faliga, sino porque
pueden incrementar ¢l valor de la tension a
partir de la cual hay que superponer la ten-
ston debida al {rafico, de manera que la ten-
sidn final (y en consecuencia ¢l incremento
de tension que es lo que interesa a fatiga)
pucde ser muy distinta si se tiene en cuenta
o no el gradiente térmico y el descenso de

apoyo. Una seccion que puede no estar fisu-
rada frente a la accidn del peso propio y
carga permanente y trafico, puede estarlo si
le afiadimos las otras dos acciones, siendo el
incremento de tensién en los aceros signifi-
cativamente distinto.

El tratamiento del gradiente térmico, des-
censo de apoyo v el modelo de respuesta de
la seccién, asi como la consideracidn de la
aleatoriedad de todos eHos, se ha hecho de
acuerdo con [3, 7]. En cuanto al modelo de
respuesta, el resultado final ¢s la obtencidn
de una familia de diagramas tensién-
momenio en los distintos aceros presentes
en la seccidn que tienen en cuenta fa aleato-
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riedad inherente a la geometria y materiales.
Tal como se demuestra en [3], fa influencia
del descenso de apoyo suele ser poco signifi-
cativa por lo cual no la tendremos en cuenta
en este caso. Las leyes tensién-deformacion
de los materiales para la obtencion de los
diagramas momento-curvatura y tension-
momento son los de la Normativa vigente
[8]. Para la obtencidn de los mismos se ha
tenido en cuenta tanto la aleatoriedad en la
geometria como en las propiedades de los
materiales {Tabla 2).

El momento de gradiente térmico es una
aceidn variable a lo largo del dia y también a
lo largo del afio. BEvidentemente, su valor
depende también de la zona donde se
encuentra situado el puente dentro de la
peninsula. Los valores medios del gradiente
lincal equivalente que se han adoptado son
los que aparecen en [9] teniendo en cuenta
que el puente se encuentra situado en el sur
de la peninsula. El valor medio del gradiente
lincal equivalente mdximo en un dia de
verano se toma igual a 12°C. El valor medio
del gradiente lineal equivalente minimo en
un dia de verano se considera de -0.11°C. E]
valor medio del gradiente méaximo en un dia
de invierno puede estimarse en 5.42°C,
mientras que ¢l del gradiente minimo seria

J.R. Casas y C. Crespc

de —0.26°C. Fl minimo gradiente se estima
gue se produce a las 7.30 horas de la mafia-
na, mientras gue el maximo lo hace a las 14
horas. A partir de los valores méximo y
minimo del gradiente a lo largo del dia, y
teniendo en cuenta gue la variacién de dicho
gradiente térmico a lo largo del dia entre su
valor maximo y minimo puede aproximarse
por una ley sinusoidal, s¢ obtienen los distin-
10s valores del gradiente térmico para las 24
horas del dia. A partir de los mismos, se cal-
cula el valor del momento por gradiente tér-
mico en cada hora del dia, ¢l cual se suma a
los momenios de peso propio, carga perma-
nente e hiperestdtico de pretensado para
formar los 24 “estados permanentes” duran-
te ¢l dia, a 1os cuales se afiadird fa accidn del
trafico dentro de cada hora. La aleatoriedad
que se ha considerado en dichas acciones
queda refiejada en la Tabla 3, juntamente
con su valor nominal. La aleatoriedad en la
accion térmica se ha tenido en cuenta de la
siguiente manera. El gradiente lineal equiva-
Jente mdximo se aproxima medianie una
variable de tipo logaritmico normal con un
cocficiente de variacion (CDV) del 40%. El
gradiente lineal equivalente minimo ¢s una
variable Normal con un coeficiente de varia-
cién del 30%. Puesto que resulta evidente
que el valor mdximo y minimo dentro de un

Tabla 2. Definicion estadistica de las variables de materiales

Variable Komina (VP) | Koo (MP2) C.D.V. (%) Distribucion
Hormigdn f. 40 44.5 7 Lognormal
Acero Area Variable 1.005% 2 Normal
pasivo £, 510 577 8 Lognormal
Acera £ 1708 181 3 Lognormal
activo £, 1900 1.981 2 Lognormal

* Es el cociente entre ¢l valor medio y el valor nominal

Tabla 3. Definicion estadistica de los momentos de solicitacion (en KNm)
y accion del pretensado (KIN)

Variable Valor Nominal Media/Nominal C.V. (%) Bistribucién
M50 propio 22467 5 Normal
M cargn permanente 4814 115 10 Normal
Mhipcr_ pretensado 12655 7 Normal
P. 30596 6 Normal
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mismo dfa no pueden ser sucesos indepen-
dientes, se considera un coeficiente de corre-
lacién entre ambas variables de 0.8,

En {3, 7] se puede ver también la defini-
cidon del modelo probabilistico de resistencia
a fatiga tanto del acero de armar como del
acero de pretensado teniendo en cuenta los
ciclos de amplitud variable. Con todo ello, se
obtiene, mediante simulacién, un conjunto
de historias de tensiones en los tendones v
barras mds solicitadas para un perfodo de
una semana. Mediante un algoritmo de
“rain-flow” se obtienen, finalmente, los his-
togramas de incrementos de tensidn. A par-
tir de dichos histogramas, se calculan los
pardametros y estiman las funciones de distri-
bucidn de las distintas variables de solicita-
cién (ZAc"%) que intervienen en la funcién
de estado limite a fatiga (2), teniendo en
cuenta un periodo esperado de vida 1t de
100 afios. Se definen un conjunto de varias
variables para tener en cuenta las condicio-
nes climdticas de invierno y verano, asi
como las distintas ramas del diagrama S-N.

Una vez definidas estadisticamente las
variables que aparecen en la funcidn de esta-
do limite (2), se valda el Indice de Fiabilidad
mediante el método FORM (First-Order
Reliability Method) [2]. El valor obtenido
para cl fndice de Fiabilidad es de By, = 5.53
para el acero activo y de i, = 6.09 para el
pasivo. Si estimamos, de acuerdo con lo que
se expone en [3], que un valor aceptable de
dicho indice frente a ia rotura por fatiga de
los tendones © barras de acero en un puente
pretensado es de Bq = 6, vemos como, a
pesar de la pérdida importante de acero en
1a seccion, ef comportamiento a fatiga puede
considerarse todavia como satisfactorio,
teniendo en cuenta que el perfodo futuro de
vida 1til considerado es de 100 afios. Por
tanto, el puente podrfa seguir en funciona-
miento sin problemas un ndmero importante
de afios, no siendo necesaria una actuacién
de reparacién o refuerzo inmediata.

2.2, Verificacion frente a ELU de rotura
por flexion

En este caso, la funcién de estado limite a
considerar es la siguiente:

G =M, - Mpp - Mcp - Mln'p - er:‘sfico (3)

Todas las variables son aleatorias. Los

J.R. Casas y C. Crespo

pardmetros y tipo de distribucion obtenidos
de un proceso de simulacién considerados
para el momento de peso propio (M), carga
permanente (M,,) ¢ hiperestatico de preten-
sado son los que aparecen en fa Tabla 3. Los
valores correspondientes al momento iltimo
respuesta (M,,), teniendo en cuenta la alea-
toriedad de geometria y materiales (Tabla 2),
son los que aparecen en la Tabla 4.

El mismo modelo de tréfico presentado
en [1] y utilizado para la verificacion a fatiga,
nos va a servir para determinar estadistica-
mente el momento debido al trifico (Mico)-
Para ello se realiza una extrapolacién del
momento mdximo en una semana (obtenido
a partiv de un total de 200 realizaciones
obtenidas en el proceso de simulacién) al
momento méaximo en un perfodo esperado
de vida qtil de 100 aflos mediante el método
de la distribucién generalizada de Pareto
(GPD) [1]. El histograma obtenido de la
simulacién de 200 semanas para la variable
“momento méaximo semanal en la seccidon
central del vano central” es el que aparece
en la Figura 3. Los valores correspondientes
a la cola superior de dicho histograma son
los que se utilizan para la obtencién del
momento méaximo en 100 afios. En la Figura
4, se presenta el resultado obtenido median-
te la aproximacién de una GPD a los valores
mayores que el umbral de los méximos
semanales obtenidos en la simulacién.
Dichos resultados se comparan con los obte-
nidos con el método presentado en [10}.
Puede verse cdmo los resultados de ta aph-
cacion del método de Maes se acercan més a
una recta, tal como debe suceder para el
caso en que & vale cero. En la Tabla 5, pue-
den verse los valores obtenidos para el
umbral U, los parametros de la distribucion
de Pareto y los valores del momento de tré-
fico para distintos periodos de retorno. Tam-
bién aparecen la media y coeficiente de
variacién de la variable “momento méaximo
en 100 afios™. Un aspecto importante a tener
en cuenta es la dispersién de la variable
“efecto mdximo del trafico durante ¢l perio-
do de vida util”. Con el método descrito, se
obtiene el valor del coeficiente de variacién
(CDV) gue aparece en la Tabla 5. Dicho
CDV proviene de las aleatoriedades inclui-
das en el modelo de simulacién. Sin embar-
go, hay una seric de factores no reflejados
en &} como son: los datos limitados y concre-
tos utilizados referentes a los vehiculos, el
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Tabla 4. Valores del Momento iiltimo respuesta e indices de fiabilidad a fatiga
y fiexion para fa seccién central del vano central

75000 8500 o 95009 0530011500 12590 13500 !4500 5500 35590 o 7500 "

Momento (ki.m)

A fom?) | P (RN A, (em?) M, (kIN*m) Brap Biaia B,
Media COV (%)
280 30590 302 98000 2.7 5.53 6.09 9.04
Histograma mom. max. (cajon 42-56)
50
40 ]
30 S
261
10 F B N
. Desv. tip. = 1543,28
Media = 0558,6

ok . }—1_,,_,_ rﬁn =200,00

Fig. 3. Histograma del momento maximo semanal debido al trafico real.

Tﬁb_lg 5, Valores de Ia solicitacion de trafico deducidos con el modelo de trafico [1]
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Fig. 4. Comparacién entre los métodos de Maes y Hosking and Wallis para la aproximacién

mediante distribuciones generalizadas de Pareto
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futuro incremento en la carga maxima de los
vehiculos, los cammbios futuros sobre composi-
cidn de trafico, ete... Para tener en cuenta
dichos fendmenos, se ha incrementado el
valor del CDV del 6.4% obtenido en ¢l pro-
ceso de simulacidn a un valor del 15% para
hacer el cilculo del indice de fiabilidad. La
variable estadistica utilizada para la solicita-
cidn de tréfico es la de extremos tipo | (Gum-
bel). El valor obtenido es de 8, = 9.04, yen la
obtencién del mismo no se han considerado
las incerttdumbres asociadas a los modelos
tedricos de cileulo utilizados {obtencidn del
momento dltimo, cdlculo de estuerzos, ...). A
pesar de elto, el valor resulia muy alto si se
compara con los valores adoptados para el
ELU de flexién en la mayoria de cddigos y
normas (entre 3.5 v 5 o incluso 6 en el caso
como el presente en el cual no se¢ han consi-
derado las incertidumbres asociadas a los
modelos de cilculo). Ello se debe a que es ¢l
ELS de tensiones méaximas admisibles el que
condiciona el pretensado, conduciendo a
disefios sobredimensionados frente al ELU
de flexion. Incluso a pesar de la pérdida
importante de acero, e puente sigue teniendo
seguridad suficiente frente a flexién durante
un periodo de 100 afios.

J.R. Casas y C. Crespo

3. EYJEMPLO NUM 2: EVALUACION
DE UN PUENTE DE GRAN LUZ
CONSTRUIDO POR VOLADIZOS
SUCESIVOS

El puente corresponde a uno de los ejem-
pios presentados en [11]. Se trata de un
pucnie de 3 vanos de luces 75 + 150 + 75
metros ¥ de canto variable. Las secciones en
centro de vano y apoyo pueden verse en la
Figura 5. El pretensado superior en las sec-
ciones de pila estd constituide por 106 ten-
dones 12 ¢ 0.57. Supondremos que el preten-
sado de continuidad del vano central estd
dimensionado en clase II y que en la época
de construccidn del mismo no se posefa un
modelo de andlisis paso a paso en el tiempo
del efecto de la fluencia y retraccién para la
obtencion del momento de redistribucidn
por fluencia vy el momento hiperestatico de
pretensado después de haberse producido
todas las pérdidas por fluencia tanto en el
pretensado de continuidad como en el de
construccion. Asi pues, la estimacion del
momento de redistribucion por fluencia
{Mpgg) se hace con el modelo de Riisch-Dis-
chinger con un valor ¢ = 1.1 y el cdleulo del
momento hiperestitico final (a tiempo infi-

LS. £ 2. S
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Fig. 5. Esquema longitudinal y seccidn transversal del puente del ejemplo 2.
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nito) se hace suponiendo que el cociente
entre dicho valor y la fuerza de pretensado
final en el pretensado de continuidad es el
mismo que entre el hiperestdtico inicial y fa
fuerza inicial de pretensado. Bajo dichas
hipdtesis, se obtienen los valores que apare-
cen en fa Tabla 6.

El dimensionamiente en clase II conduce a
un total de 28T 12 ¢ 0.5 (33.180 mm?*) como
pretensado de continuidad en el vano central,
asf como a una armadura pasiva longitudinal
de 2 capas de ¢ 16 a 20 centimetros tanto en
el forjado superior como en el inferior,

Si se hubiera hecho un andlisis correcto
del puente, utilizando un modelo exacto del
comportamiento e¢n el tiempo por efecto de
la reotogia del hormigdén [11], se habrfan
obtenido los valores de ta Tabla 7, por com-
paracién con los asumidos inicialmente.

3.1 Evaluacion a fatiga

De los valores de la Tabla 7 puede dedu-
cirse que el puente, a pesar de haber sido
proyectado en clase II, en realidad se
encuentra en clase 111, y por tanto pueden
plantearse ciertas dudas acerca de su correc-
to comportamiento a largo plazo por efecto
de la fatiga en el acero de pretensado de
continuidad en el vano central.

La verificacién a fatiga para un periodo
de vida udtil de 100 afios, con las mismas
hipétesis de trédfico y condiciones climaticas

J.R. Casas y C. Crespo

{gradiente térmico) que en el ejemplo ante-
rior y considerando para el momento de
redistribucion por fluencia un coeficiente de
variacion del 20%, da como resultado los
valores de B, = 7.8 para el acero de preten-
sado y de B, = 7.5 para la armadura pasiva.
Por tanto, el puente presenia una seguridad
adecuada frente a fatiga (recordemos que un
valor admisible de B estaria alrededor de 6),
y no serfa necesaria ninguna actuacién de
reparacion en este sentido, siendo Unica-
meénte necesaria una actuacion de protec-
cidn del acero frente a la corrosidn caso de
que existiera una fisuracion importante.

3.2 Evaluacion frente a LU de rofura
por flexién

En [a Figura 6 se encuentra representado
el histograma de la variable momento méxi-
mo semanal debido al trdfico en la seccidn de
vano obtenido mediante una muestra de 200
realizaciones con ¢l modelo descrito en [1]. A
partir de dichos valores y los correspondien-
tes a la seccién de apoyo se han obtenido los
valores medios de los momentos maximos
en 100 afios que aparecen en la Tabla &.
Dichos valores, juntamente con los del resto
de variables (Tabla 8) y asumiendo una dis-
tribucién tipo Gumbel para el momento
méaximo del trafico, han permitido obtener
los valores de Indice de Fiabilidad frente a
rotura por flexion en las secciones de vano y
apoyo que aparecen en ia Tabla 8. Para
obtener los valores medios de los momentos

Tabla 6. Solicitaciones (en kNm) obienidas para el puente por voladizos sucesivos.
Mg es el momento debido al modelo de sobrecarga de la norma de acciones
en puentes de carretera

SeCCi(’)n Mpp M(’p

MSC Mhi]l MEF

Centro luz 0. 17228

46893 0.804 P 16700

Tabla 7. Valores reales y aproximados (en kNm) del momento hiperestatico
y de redistribucién por fluencia (segin [11])

Solicitacion Valor de proyecto Valor real
Maip 33133 39367
M e 16700 20068
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Fig. 6. Histograma del momento maximo semanal debido al trafico real.

Tabla 8. Definicion estadistica de las variables de solicitacion y respuesta
e indices de fiabilidad a flexion para el puente por veladizos.
[Momentos en kNm, Coeficiente de variacion (CV) en %]

Seccién Mpp Mcp Mhip M(réﬁcn Mru B
media {CV| media |[CV] media [CV| media |[CV| media |[CV "
Apoyo [ 749700 5 74378 10 —39367 7 76891 15 | 1492228 3 9.63
Vano 0 - 19812 10 393467 7 27048 15 232691 3 9.03

de solicitacion se ha utilizado la misma rela-
cién valor medio/valor nominal que aparece
en la Tabla 3. El momento de redistribucion
por fluencia no se ha considerado en la eva-
luacion del ELU puesto que su influencia es
totalmente despreciable en estados avanza-
dos de carga.

Los {ndices de Fiabilidad obtenidos tanto
para la seccién de apoyo como la de vano son
suficientemente altos para poder concluir que
no existirdn problemas de seguridad a rotura
por flexion en los proximos 100 afios.

4. FJEMPLO NUM. 3: EVALUACION
A FATIGA DE LOS TIRANTES
DE PUENTES ATIRANTADOS

Tal como ya hemos apuntado en [1], las

hipdtesis y metodologia empleada en la
construccion del modelo de trafico lo hacen
aplicable a puentes de mayor luz como los
atirantados, donde los demads modelos fallan
al no considerar la interrelacion entre vehi-
culos dentro del flujo de trafico y considerar
Unicamente situaciones de trdfico fijas y
estiticas en el pueate. Un punto de especial
interés en la evaluacion de los puentes ati-
rantados o constituye la posible fatiga en los
tirantes. Por ello veremos a continuacion un
ejemplo de aplicacidn al caso de los tirantes
de retencién (los que van a parar al macizo
de hormigén en la Figura 7) y tirantes mds
cercanos a las torres del puente atirantado
Ingeniero Carlos Ferndndez Casado sobre ¢l
embalse de Barrios de Luna. i nimero de
cordones de cada tirante es el que aparece
en las Tablas 9 y 10.
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Tabla 9. Puente de Barrios de Luna. Tirantes delanteros. Ndm. de cordones ¢ 0.6”

Tirante mim. Tirante nim, Tirante nin. Firante nim.

delantero forones delantero torones delanfero forones delantero torenes
1 24 8 30 15 39 22 50
2 24 9 31 16 41 23 51
3 24 10 33 17 42 24 54
4 235 11 34 18 44 25 59
5 25 12 35 19 45 26 66
6 27 13 36 20 47 27 78
7 28 14 38 21 48

Tabla 10. Puente de Barrios de Luna. Tirantes traseros. Nim. de cordones ¢ 0.6”

Tirante nim. Tirante niim. Tirante nim. Tirvante pim.
frasero torones trasero torones trasero torones trasero torones
1 24 8 30 15 45 22 59
2 24 9 31 16 45 23 61
3 24 10 31 17 50 24 ol
4 25 11 36 18 50 25 04
5 25 12 36 19 55 26 64
G 27 13 40 20 55 27 67
7 28 14 40 21 59 28 67

Fig. 7. Alzado y planta del puente Ingeniero Carlos Fernandez Casado
sobre el embalse de Barrios de Luna (obtenido de [12])

El primer paso para la determinacién de
las solicitaciones a fatiga en los tirantes lo
constituye la obtencidn de la linea de
influencia del axil en los mismos. En la Figu-

ra & pueden verse las mismas para una carga
movil de una tonelada sobre el tablero,
obtenidas tal como se¢ describe en [13], y
tanto para uno de los tirantes de retencién
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Fig. 8. Linea de influencia del axil para una carga movil de 1 T sobre ef Tablero.

comao para ¢l tirante mas cercano a una de
las torres (el mas vertical), los cuales suelen
ser los més proclives a fatiga para este
esquema longitudinal [14]. Una vez efectua-
da la simulacidn de trafico para un total de
200 semanas, se obtienen un conjunto de
historias de tensiones debidas al trdfico en
los tirantes en cuestidn.

Un punto clave para la evaluacion a fatiga
lo constituye el poseer las curvas S-N ade-
cuadas al efecto en estudio. En este caso, y
de acuerdo a las especificaciones y tipo de
ensayos que se realizan para la verificacidn
de los tirantes, no existen curvas S-N com-
pletas para los mismos gue ademds tengan
en cuenta los fenomenos locales de flexion
secundaria en fos anclajes. En realidad, se
dispone dnicamente de 1 punto correspon-
diente a un ndmero de ciclos especificado (1
o 2 millones) que ¢l tirante ha soportado un
determinado incremento de tensidn y que se
ha fijado para el ensayo de homologacién
del tirante. En la mayoria de los casos, ni
siguiera ese punto obtenido del ensayo esti
sobre la curva S-N puesto que no llega a
producirse la rotura en el ensayo. Por todo
ello, v dado la falta de informacién al res-
pecto, hemos utilizado la curva S-N para los
tiranles que aparece en la Figura 9. Para la
construccion de la misma se han tenido en
cuenta los siguientes factores:

i) Los valores de las pendientes de los
dos tramos de recta son los que suelen
tomarse habitualmente en el caso de cordo-
nes de pretensado rectos, y los que se reco-
miendan en [15] para ia verificacidén a fatiga
de tirantes en puentes atirantados. Debemos
ser conscientes, sin embargo, que normal-
menie el punio critico a fatiga suele ser el
anclaje y no el corddn en si mismo, de mane-
ra que es discutible tal forma de proceder.
Sin embargo, a falta de datos experimentales
que permitan conocer dichas pendientes en
ensayos donde falle a fatiga el anclaje, tal ha
sido el criterio que se ha utilizado.

2) El valor de 200 MPa correspondiente a
los dos millones de ciclos se ha decidido en
basc a los resultados de ensayos realizados
hasta la fecha en un conjunto tirante+anclaje
bajo distintas condiciones de ensayo no
directamente comparables, en los cuales se
ha verificado que para dos millones de ciclos
con incrementos de tension de 180 MPa no
se producen roturas. Olro gupo de ensayos
dan como resultado una resistencia media
de 240 MPa. Por tanto, se podria considerar
el valor de 200 MPa como el correspondien-
le a la curva caracterisiica.

3) Para tener en cuenta un cierto factor
de seguridad, se ha considerado en ta verifi-
cacién a fatiga un valor del incremento de
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tensidn admisible de 150 MPa (200/1.33)
para 2 millones de ciclos.

Tras la aplicacidn del algoritmo de “rain-
flow™ se obtienen los histogramas para los
distintos incrementos de tensidn (Figuras 10
y 11). Tal y como puede verse en los mismos,
en el tirante de retencion, la gran mayoria
de las tensiones estdn cn el primer rango,
correspondiente a incrementos de tension
menores a 15 MPa. Aunque en el caso del
tirante adyacente a la pila se llega a incre-
mentos de 34 MPa, tampoce dicho valor
resulta muy elevado para la capacidad a fati-

A

log Ac

200

J.R. Casas y C. Crespo

ga de los anclajes modernos. A partir de los
histogramas, y mediante la curva S-N de Ia
Figura 9, se obtienen los valores del Daiio
de Miner (DM) en el tirante de retencién
(Figura 12} v en ¢l adyacente a la torre
(Figura 13} para distintos valores del drea
del tirante. Obsérvese que para oblener un
Daiio de Miner igual a 1, lo cual equivaldria
a la rotura por fatiga, las dreas correspon-
dientes serfan de 11 em? y 10.8 cm? respecti-
vamente, valores muy por debajo de los
realmente dispuestos (ver Tablas 9y 10). Por
ello, a pesar de que no se han tenido en
cuenta otras acciones variables que pueden

%

log N

Fig. 9. Definicidn de la curva S-N caracteristica utilizada en la verificacion a fatiga
de los tiranies.

Barrios de Luna Curva 8-N 150
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Fig. 10. Niémero maximo y minimo semanal de incrementos de fensién en cada rango
para el tirante de retencién.

HORMIGON Y ACERC - 3¢ Trimesire 1998

121



Un modelo global de trafico para la evaluacion y gestién

de puentes construidos: aplicacicn y ejempios

J.R. Casas y C. Crespo

Barrios de Luna Curva S-N 150
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Fig. 11. Ndmero maximo y minimo semanal de incrementos de tension en cada rango
para el tirante adyacente a |a torre.
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Fig. 12. Tirante de retencidn. Valor del dafio de Miner en funcién de la seccion y obtencion
del valor dptimo a fatiga.

provocar fatiga en Jos tirantes (viento, tem-
peratura), la gran diferencia entre los valo-
res reales v los obtenidos del cdlculo no
hacen prever problemas de fatiga en dichos
tirantes, siempre y cuando se mantengan las
resistencias actuales, gue podrian verse dras-
ticamente disminuidas por electo de la
corrosion. Hay que tener en cuenta, tam-

bién, que el criterio de fatiga no es el (lnico
gque condiciona el 4rea de los tirantes,
debiéndose tener en cuenta otros estados
Himites, ademas del comportamiento global
mas eficaz desde el punto de vista estructu-
ral, que puede llevar a colocar mds seccién
en determinados tirantes para cumplir crite-
rios de rigidez mds que de resistencia.
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Fig. 13. Tirante adyacente a la torre. Valor del dafio de Miner en funcion de la seccion
y obtencién del valor dptimo a fatiga.

5. CONCLUSIONES

La qtiilizacién del modelo de trafico desa-
rroflado’en [1] ha puesto de manifiesto como
a pesar.dc la poca cuantia de pretensado
existente.en los puentes de los dos primeros
gjemplos que hacfa que los mismos se
encontraran en ciase III y a pesar del paso
sobre los mismos de un trifico muy pesado,
representativo de las condiciones més extre-
mas que pueden encontrarse en las carrete-
ras espaifiolas, que produce en algunas situa-
ciones la fisuracién de las mismas, los
incrementos de tensidon que se producen
tanto en la armadura de pretensado como en
el acero de armar no son significativamente
altas. Como consecuencia, se ha visto que a
pesar del fenomeno de “fretting corrosion”
en las armaduras postesadas no se producen
dafios por fatiga incluso para perfodos de
vida {til de 100 afios. Como conclusion
podria decirse gue los puentes de carretera
con pretensado parcial presentan un com-
portamicento plenamente satisfactorio.

St se comparan los valores contenidos en
las Figuras 3 y 6 y en las Tablas 5y 8 con los
esfuerzos originados por la sobrecarga de
trdfico de la instruccion (sobrecarga de 0.4

Ti/im? y vehiculo de 60 T), que dan lugar a
unos valores de 15229 kNm y de 46893 kNm
respectivamente para los puentes de los
cjemplos 1 y 2, se aprecia claramente como
el aumento significativo en la luz del vano
conduce a valores signilicativamente mayo-
res al valor maximo obtenido para el perfo-
do de 1 semana. Resulta claro, en conse-
cuencia, que ¢l modelo de la instruccién
predice valores cxcesivamente altos cuando
se aplica a puentes de gran luz, lo cual resui-
ta logico si tenemos en cuenta la pequefia
probabilidad de encontrar situaciones de
trafico reales en las que todo el vano se
encuentre cargado de vehiculos en el caso de
que la luz sea importante.

La aplicacion en la evaluacion a fatiga de
los tirantes de retencidn de un puente ati-
rantado con dreas de las mismos deducidos
de los actuales criterios de disefio en este
tipo de puentes, ha puesto de manifiesto, a
su vez, que los incrementos de tensidn que
se producen por el paso del mismo trafico
exlremos son inferiores a los 50 MPa, valor
muy inferior al de los 200 MPa de incremen-
to de tensién admisible que suele utilizarse
como criterio de disefio frente a fatiga de los
mismos. S¢ ha visto también como el drea
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critica a fatiga, es decir, aquéila que conduce
a lo largo del perfodo de servicio a un dafio
acumulado de valor 1, se encuentra muy por
debajo de los valores habituales de seccién
dispuestos. Ello nos hace plantear la siguien-
te cuestién: ;no resultan excesivamente con-
servadoras las condiciones requeridas a los
anclajes en cuanto a incrementos méximos
de tensién en las actuales tecnologias de
tirantes?, ;serfa posible utilizar medios de
anclaje que permiticran incrementos de ten-
sibn mds pequefios y que, por tanto, serfan
mucho mds econdmicos? Una respuesta con-
cluyente no puede sacarse del estudio aqui
presentado, dado que se trata de un tnico
gjemplo y que en la actualidad no existen
ensayos suficientes en tirantes gue nos per-
mitan estar totalmente seguros acerca de la
bondad de la curva S-N utilizada. Por otra
parte deberfa también disponerse de un
modelo suficientemente preciso para la
determinacién del resto de acciones que
producen incrementos de tension en los
tirantes (viento, ...).
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RESUMEN

En {1] se muestra la descripcién y meto-
dologia empleada en la claboracién de un
modelo global de trédfico que permita tener
en cuenta la mayoria de situaciones a consi-
derar en el proyecto y evaluacidén de puen-
tes: estados limites de servicio (ELS) y dlti-
mos (ELU), puentes de pequefia, mediana y
gran luz v de cualquier tipologia y cualquier
material. En este articulo se presentan algu-
nas de las aplicaciones del mismo a casos

J.R. Casas y C. Crespo

concretos, mostrandose su funcionamiento,
versatilidad y campo de aplicacién. El enfo-
gue con el que estd planteado el modelo
permite hacer una evaluacién de tipo no
determinista cldsico al oblenerse un modelo
probabilista de la accién del trdfico. La
obtencién del Indice de Fiabilidad de los
puentes frente a determinados Estados
Limites permite sentar una base objetiva en
la que tomar una decision acerca de la ges-
tién 6ptima de los mismos.

SUMMARY

In [1] is presented the methodology for
the construction of a comprehensive traffic
load model to account for the most frequent
checking situations during the design and
evaluation of bridges: Serviceability (SLS)
and Ultimate (ULS) Limit States, short,
medium and long span bridges, bridges of
any structural type and material. In this
paper are presented some practical applica-
tions of the model. This allow to realize the
performance, versatility and wide field of
application of the model. The formulation of
the model permits a non deterministic eva-
luation of the bridges because a probabilistic
description of the traffic effects is obtained.
The caleulation of the Reliability Index of
the bridges subjected to different Limit Sta-
tes is an objective measure of the safety of
bridges and may be used in their optimal
management and decision-making process.
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MASTER EN MECANICA DEL SUELO E

INGENIERIA DE CIMENTACIONES
Madrid, 1 de Febrero al 30 de Junio de 1999
CEDEX
Centro de Estudios ¥ Experimentacion de Obras Piblicas

Objeto del Master

El Centro de Estudios y Experimentacion de Obras Pablicas (CEDEX) ofrece un Master
de especializacion en Mecanica del Suelo e Ingenieria de Cimentaciones, para
postgraduados, dirigido a titulados superiores e interesados en los temas del terreno,
continuando los cursos internacionales que, con el mismo tema, se han venido
celebrando en Madrid en ediciones anteriores.

El Master, con una duracion de cinco meses, abarca los conceptos fundamentales de
mecanica del suelo y de las rocas, asi como los métodos y aplicaciones mas habituales
de la Ingenieria Geotécnica para la resolucion de problemas de cimentaciones. También
incluye . jornadas de especializacién complementarias al Master, que se impartiran
dentro de su periodo docente.

Lugar y celebracion del Master
El Master se celebrara en las aulas del Centro de Estudios de Técnicas Aplicadas del
CEDEX (C/ Alfonso XI1, 3. 28014 Madrid).

Se desarrollara a 1o largo de mas de 325 horas lectivas de clases tedricas, 35 horas de
clases dedicadas a ejercicios de aplicacion y 40 horas de clases practicas de Laboratorio.
Durante el Master se realizara un viaje de practicas de una semana de duracion, asi
como diversas visitas a Instituciones y obras de interés,

El acceso de vehiculos al recinto de Alfonso XI1, 3 esta restringido, rogandose accedan
al mismo en transporte pablico.

Diplomas

A lo targo del Master se realizaran evaluaciones y controles sobre ef aprovechamiento y
asistencia de los alumnos, los cuales deberan entregar los ejercicios practicos que les
sean propuestos.

Se extendera un certificado acreditativo de su participacién en el Master a los alumnos
que hayan asistido con regularidad a las clases y un diploma de suficiencia a aqueflos
que ademas hayan superado las pruebas de aptitud.

Condiciones de inscripcion

La cuota de inscripcidon del Master y Jornadas de Especializacion es de 500,000 pts.
(4.000 dolares USA para alumnos no espafioles). Esta cuota da derecho a la asistencia a
Jas clases tedricas y practicas, a recibir ta documentacion del curso, asistir al viaje de
practicas (locomocion y alojamiento) y seguro médico.

Los participantes deberan esta en posesion del titulo de Ingeniero Civil o equivalente y
tener un conocimiento suficiente del idioma espafiol.

Los que deseen recibir mas informacién sobre el Master, deberin dirigirse a:
CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPEMIENTACION DE OBRAS PUBLICAS (CEDEX)
Centro de Estudios de Técnicas Aplicadas

(Gabinete de Formacion y Documentacion

Alfonso XI1, 3 — 28014 Madnd.




ler CONGRESO NACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

12-16 Abril de 1999, Murcia

Presentacion

El Primer Congresc Nacional de Ingenieria Sismica tiene por objetivo ofrecer un marco
apropiado para el encuentro de téenicos, cientificos y todo tipo de profesionales con
actividades en el campo multidisciplinar de la ingenieria sismica.

Este Congreso se propone dar respuesta a una profunda necesidad, largamente sentida
en el ambito nacional, promoviendo un foro de debate, de intercambio de experiencias y
de difusion de conocimientos y de técnicas aplicadas, entre todos aquellos interesados y
con responsabitidades publicas o privadas en cualquiera de las disciplinas involucradas
en el mundo de la ingenieria sismica.

Sede del Congreso
Tendra lugar en el Centro Cultural de Caja Murcia, Avenida Gran Via, 23, 30005-
Murcia.

Estructura del Congreso

Constara de sesiones orales y “posters” para presentar comunicaciones, conferencias
plenarias para revisar el estado def arte, mesas redondas para debatir temas de interés y
actualidad y habra también algunos “stands” para exhibiciones técnicas.

Esta previsto organizar actos sociales para los congresistas y contar con un atractivo
programa de actividades culturates para los acompaiantes.

Memorias del Congreso

Los articulos téenicos (ponencias orales y posters) que sean aceptados seran publicados
y editados, distribuyéndose un ejemplar de la obra a todos los participantes al comienzo
del Congreso. Para la publicacion del articulo se requiere la inscripcion previa de uno de
fos autores.

Los que deseen recibir mayor informacion sobre el Congreso, deberin dirigirse a:

Secretaria del Primer Congreso Nacional de Ingenieria Sismica.
Asociacion Espanola de Ingenieria Sismica

C/ Almagro, 42

28010 Madnd

Teléfono/Fax 91 — 523 26 85

Attn.: Srta. Isabel Malagon (de 17 a 20 h.}



AENOR
Asociacion Espaiiola de Normalizacion y Certificacion

Nos complace presentar las tltimas normas publicadas, correspondientes a la serie del
EUROCODIGO 1, que recogen los principios generales y las acciones para el proyecto
de estructuras de edificacion e ingenieria civil,

EUROCODIGO 1. PARTE 2-2 (UNE-ENV 1991-2-2; 1998)
Bases de proyecto y acciones en estructuras. Parte 2-2: Acciones en estructuras.
Acciones en estructuras expuestas al fuego

Se refiere a las circunstancias bajo las cuales una estructura debe prestar una adecuada
funcionalidad en la exposicion al fuego, exponiendo las acciones térmicas nominales
para el proyecto estructural de edificios y obras civiles.

EUROCODIGO 1. PARTE 2-3 (UNE-ENV 1991-2-3: 1998)
Bases de proyecto y acciones en estructuras. Parte 2-3: Acciones en estructuras.
Cargas de nieve

Proporciona las guias para cargas de nieve, con y sin viento, de aplicacion a estructuras
situadas a una altitud inferior a 1.500 metros.

EUROCODIGO 1. PARTE 2-4 (UNEwENV 1991-2-4: 1998)
Bases de proyecto y acciones en estructuras. Parte 2-4: Acciones en estructuras.
Acciones del viento

Contiene reglas y métodos para el calculo de las cargas del viento en estructuras de
edificacion de hasta 200 m, incluyendo sus componentes, unidades de revestimiento y
conexiones.

EUROCODIGO 1. PARTE 3 (UNE-ENV 1991-3: 1998)
Bases de proyecto y acciones en estructuras. Parte 3: Cargas de trafico en puentes

Especifica las cargas exteriores (modelos y valores representativos) asociados con el
trafico rodado, acciones de peatones y trafico de ferrocarril, incluyendo, cuando es
necesario, efectos dinamicos y centrifugos, frenado, fuerzas de aceleracion y acciones
accidentales.

EUROCODIGO 1. PARTE 4
Bases de proyecto y acciones en estructuras. Parte 4: Acciones en silos y depositos

Estos EUROCODIGOS, asi como las partes 1 y 2-1 publicadas en 1997, pueden ser
adquiridos directamente en el Servicio de Publicaciones de AENOR, tanto en su sede
central como en cualquiera de sus delegaciones.



MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION
CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

(Continuacion de int. Poriada)

FOMENTO DE CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS, S.A. (FCCSA).~Acanto, 22. 28045
Madrid.

FORMIGONS GIRONA, S.A.~Carretera C-250 de Girona a Sant Feli de Guixols, Km. 4,3.
17242 Quart (Girona).

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

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

GRUPO ESPANOL DEL HORMIGON (GEHO).-Universidad Politécnica de Madrid.-
Laboratorio de Estructuras de la E.T.S. de Ingenieros de Caminos, C. y Puertos—Ciudad
Universitaria, s/n, 28040 Madrid.

HIERRO INSTALADO Y SUMINISTRADO, S.A. (HIS, S.A.).—Luis Montoto, 105, 42 K.
41007 Sevilla.

HUARTE, S.A.-Oficina Técnica.~C/Gobelas, 35-37. El Plantio. 28023 Madrid.

IBERDROLA, S.A, Servicio Formacion.—Referencia 3001. Gardoqui, 8. 48008 Bilbao.

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

INSTITUTO ESPANOL DEL CEMENTO Y SUS APLICACIONES (IECA).~José Abas-
cal, 53-2.2 planta. 28003 Madrid.

INSTITUTO TECNICO DE LA CONSTRUCCION, S.A.-Avda. de Elche, 164. 03008 Alicante.

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

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

LABORATORIO CENTRAL DE ESTRUCTURAS Y MATERIALES. CEDEX.-Alfonso XIf, 3.
28014 Madrid.

MECANOGUMBA, 5.A.~Apartado 23. 08100 Mollet del Valtés {Barcelona).

MEKANO-4, S.A.~Poligonoc Can Magarola. Carretera N-152, Km. 19,8. 08100 Mollet del
Valiés (Barcelona).

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

PREFABRICADOS CASTELO, S.A.~Poligono Industrial Atios. Apartado 11. 36080 Porrifio
(Pontevedra).

PREFABRICACIONES Y CONTRATAS, S.A.-Apartado 138. 36600. Villagarcia de Arosa
(Pontevedra}.

PREVALESA, §5.L.~Avda. Blasco Ibafiez, 20. 46010 Valencia.

PROYECTOS Y ESTRUCTURAS, S.A. (PROES).—Padre Damian, 42-12 D. 28036 Madrid.

SENER, INGENIERIA Y SISTEMAS, S.A.-Avda. de Zugazarte, 56. 48930 Las Arenas
{Vizcaya).

SOCIEDAD DE ESTUDIOS DEL TERRITORIO E INGENIERIA, S.A.-Avenida Cardenal
Herrera Oria, 167. 28034 Madrid.

TECPRESA, S_.A.—Velazquez, 105. 28006 Madrid.

TIERRA ARMADA, S.A.-P? Castellana, 165. 28046 Madrid.

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

TRENZAS Y CABLES, S.L.({TYC, S.L.).-Monturiol, 5. 08210 Barbera del Vallés (Barcelona).

VSL IBERICA, S.A.—Aribau, 185, 32, 2¢, 08021 Barcelona.

La Asociacion Cientifico-Tecnica del Hormigdn Estructural se complace en expresar publi-
camente su agradecimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda que le prestan,
con su especial aportacion economica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene enco-
mendados.
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