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RESUMEN

Se muestra en el articuio el proyecto y
construccion del puente atirantado de
“Los Olivos™, situado sobre la N-I'V, en
el término municipal de Getafe. El
puente de hormigon armado, atirantado
mediante dos planos de atirantamiento,
de tres vanos vy iuces moderadas, 14 +
34 + 14 m, tuvo su disefio fuertemente
influenciado por su emplazamiento y
entorno social, obligando a ftener en
cuenta, de forma dominante los condi-
cionantes estéticos, ademas de conse-
guir que durante su constiuccidn se
afectase lo menos posible al trafico
rodado de la autovia. En la publicacion,
se describe su morfologia, cdlculo,
materiales y proceso constructivo.

INTRODUCCION

La urbanizacion “Los Olivos”, pro-
movida por [a empresa municipal Gera-
Je Iniciativas S.A., esta situada al pie
del cerro de “Los Angeles”, al Este de
la N - IV, separada dei resto del munici-
pio de Getafe por esta Autovia, Existia
un fuerte interés politico y social, en
lograr que ¢l erecimiento de la Urbani-

zacion fuera dependiente de este Ayun-
tamieunto, por lo gue era necesario faci-
litar la comunicactdn entre ambos cen-
{ros.

Inicialmente, la conexion en sentido
Getafe « Los Olivos, podia realizarse a
través del paso superior existente para el
acceso al cerro de Los Angeles, pero la
discontinuidad de ia via de servicio en
direccién Madrid, obligaba a incorpo-
rarse a la autovia y salir de ella inme-
diatamente para entrar en la Urbaniza-
cidn, todo ello en un espacio muy corto
con un trafico intenso lo que hacia que
las maniobras de incorporacion y salida
resultaran muy peligrosas. En sentido
opuesto, Los Olivos - Getafe, la situa-
ciOn era aun peor, ya que habia que des-
plazarse hacia Madrid, hasta el paso
inferior de CAMPSA,, situado en el anti-
guo trazado de la N - IV, requiriendo
para elle, una maniobra, también arries-
gada, de cruce de los 3 carriles de la
autovia, para pasar al carril de la
izquicrda en un recorride muy corto.
Todo elle, hacia clara la necesidad de
construir un nuevo paso superior de
conexién entre ambos centros, y asi lo
decidié la empresa municipal G1LS.A,,
(Figura 1).

SUMMARY

The article describes the design and
construction of the cable stayed bridge
“Los Olivos”, over the N-IV in the
Municipality of Getafe. It is a reinforced
concrete bridye, cable stayed by means
of two staying planes, and three spans
of moderated length 14 + 54 + 14 m.
Nevertheless, the design was strongly
conditioned by the location and the
social envirorment that required taking
into account the aesthetic aspects and
try to disturb the highway traffic as lir-
tle as possible during construction. The
article describes the bridge movpho-
logy, caleulations, materials and met-
hods of construction.

INTRODUCTION

“Los Olivas"” residential areq, pro-
maoted by the Municipal Company
“Getafe Inciciativas S.A.", is located at
the foot of the “Los Angeles " hill, to the
East of the N-IV. It is separated from the
rest of the Gelafe Municipality by the
highway. However, there was a big poli-
tical and social interest in insuring that
the growth of “Los Olivos” would
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depend on the Town Council ,and this
bridge woul facilitate communications
between both communities.

Initially, connection in the direction
Getafe — Los Olivos was possible by the
existing overpass to have access to Los
Angeles hill. Nevertheless, in direction
of Mudrid, the side lane was disconti-
nued. This circumstance forced the
incorporation to the highway, to leave it
immediately afier to enter “Los Olivos”
in a very short space and with heavy
traffic. This ment a big danger in the
incorporation and exil manoeuvres. In
the opposite direction, Los Olivos
~Getafe, the situation was even worse. It
was necessary to go in direction of
Madrid as far as the Campsa under-

Figura 1. El puente desde el arcén de la N-IV.

Puente de “Los Olivos” sobre la N-IV en Getafe
“Los Olivos” Bridge over National Road N-IV in Getafe

pass, situated on the old National Road
N-1V. This involved a risky manoeuvre,
crossing 3 lanes of the highway to reach
the left lane in a very short run. All this
clearly indicated the need for a new
overpass to connect both points, and
that was the decision of the G.IS.A.
(Figure 1)

On the other hand, another request
was that the bridge should be an invita-
tion to enter the municipal district of
Getafe, for all the traffic circulating on
the national road. Its fagade should
then stand out among the other over-
passes existing on this road (Figure 2).
At the same time, it should be a referen-
ce of “Los Olivos” , assisting public
awareness.

Figure 1. Bridge from N-IV shoulder

Figura 2. Perspectiva del puente.

Figure 2. Bridge perspective.
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Por otro lado, se quiso también que el
puente fuera una sugerencia de entrada
al término municipal de la villa de Geta-
fe, para todo el trafico que circula por la
nacional, por lo que su imagen debia
destacar de los pasos existentes sobre
esta via, (Figura 2). Sirviendo, al mismo
tiempo, como punto de referencia, para
la Urbanizacién, ayudando con él a su
publicidad. ‘

Pero el trazado en alzado del nuevo
enlace, al existir un espacio muy res-
tringido para los accesos, junto con el
galibo minimo de 5’50 m. requerido
sobre la autovia, imponia también al
puente, el condicionante de un canto
estricto.

La solucion adoptada, ante estas pre-
misas, fue un puente atirantado, de tres
vanos, con luces de 14’20 + 54’15 +
14’20 m., que salva la N - IV con su
vano central, (Figura 3) permitiendo el
paso de las futuras vias de servicio a tra-
vés de los vanos laterales.

DESCRIPCION
DE LA ESTRUCTURA

Tablero

El tablero es un tramo de hormigén
armado, de 82’80 m. de longitud, empo-
trado en las pilas y apoyado sobre los
estribos. El vano central de 54,15 m. de
luz, se sustenta en cuatro puntos inter-
medios mediante tirantes, situados en
dos planos diferentes, uno en cada
borde del tablero.

La anchura del tablero es de 17 m.,,
(Figura 4), descompuesta en una calza-
da de 10 m. de ancho, separada median-
te defensas, de dos carriles-bici de 2 m.
situados a ambos lados y al mismo nivel
que la calzada y dos aceras elevadas de
1’50 m. (Figura 5). El pendienteado
transversal de la calzada, del 2 %, hace
que el canto del tablero, constante lon-
gitudinalmente en todo el tramo, varie
transversalmente desde 0°80 m. en los
bordes a 0’96 m. en el gje.

En la zona de encuentro con las pilas,
las aceras se ven interrumpidas por los
fustes de las pilas que, atravesando el
tablero, reciben el atirantamiento, por lo
que para mantener la anchura libre
constante, se ensancha el tablero en
estas zonas en 0’80 m., mediante plata-

ne 216, 2.° Trimestre 2000
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“Los Olivos” Bridge over National Road N-1V in Getafe
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Figura 3. Alzado general del puente.
Figure 3. Bridge general elevation.
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Figura 4. Seccion transversal del puente.
Figure 4. Bridge cross section.

The elevation layout of the new con-
nection, due to the very limited space
for the accesses and the minimum clea-
rance of 5,5m. required on the highway,
also imposed on the bridge the condi-
tion of a strict depth in the deck.

To meet these requirements, the solu-
tion chosen was a cable stayed bridge of
three spans 14,20 + 54,15 + 14,20
meters (Figure 3). The central span cros-
ses the highway and the side spans allow
the passage of the future service lanes.

STRUCTURE DESCRIPTION
Deck
Figura 5. Division del tablero en acera, carril-bici y calzada. The deck is formed with a reinforced
Figure 5. Deck sections: Sidewalk, bicycle lane and rood way. concrete structure of 82,80 m, encastred

Hormigon y Acero ¢ n°216, 2.9 Trimestre 2000
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on piers and supported on abutments.
The central span, 54,1 m long, is sup-
ported on four intermediate points by
means of stays, placed on two different
planes, one on each side of the deck.

The deck is 17 m wide (figure 4), com-
posed of a 10 m wide carriageway. At
each side of the carriageway, there is
one bycicle lane 2 m wide and one ele-
vated walkway 1,50 m. wide (Figure 5).
The 2% transversal slope of the carria-
geway makes that the deck depth, which
is longitudinally constant all along the
streteh, varies transversally from 0,80 m
on the side to 0,96 m in the axis.

To maintain the walkway width in the
areas where the pylons cross it, the deck

YA
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Puente de “Los Olivos” sobre la N-IV en Getafe
“Los Olivos” Bridge over National Road N-IV in Getafe

is enlarged up to 0,80 m, creating a bal-
cony with circular plan, permitting an
appropriate pedestrian pass around the
pylons (Figure 6). This balcony breaks
the continuous front, standing out these
particular points.

In plan view, the bridge axis cut in
with the highway axis, with an 81°
angle, which provokes a very small obli-
quity of the deck. This, together with the
high parabola curvature of the deck in
elevation, makes loosing the longitudi-
nal and transversal symmetries of the
structure.

The slab (Figure 7), is a box deck
composed by six polygonal voids, which

Figura 6. Vista de las plataformas en torno a las pilas.
Figure 6. Platform view around the piers.

Hormigon y Acero

formas de planta circular y radio 5’80
m., quedando el paso para los peatones
libre en torno a los cuatro fustes (Figu-
ra 6). Al mismo tiempo estos ensanches
rompen el frente continuo del tablero,
resaltando su encuentro con las pilas.

El eje del puente incide, en planta,
con un angulo de 81° con el eje de la
autovia lo que provoca una ligera obli-
cuidad del tablero, que unido a la eleva-
da curvatura de la parabola del trazado
en alzado, hacen perder las simetrias
tanto longitudinal como transversal de
la estructura.

La seccidon transversal del tablero,
(Figura 7), consiste en una losa aligera-
da mediante seis aligeramientos poligo-
nales, con los que se crean 7 nervios
longitudinales, de 0’40 m. de espesor en
los 5 interiores y de 1’50 m. en los 2
exteriores. Todos ellos quedan unidos
superior ¢ inferiormente por losas de 15
cm. de canto.

El anclaje de los tirantes al tablero se
realiza sobre los nervios exteriores y
con el objetivo de que los capots de pro-
teccion de los anclajes no descuelguen
del tablero, disminuyendo el galibo
libre de la autovia, los anclajes se sittian
en el interior de unos cajetines que
muerden estos nervios exteriores, con
una profundidad suficiente para que los
capots queden ocultos en el alzado
general del puente (Figura 8).

Tanto en la zona de apoyo sobre pilas
y estribos como en las secciones de
anclajes de tirantes, desaparecen los ali-
geramientos, en un ancho medio de
2’50 m., formando con ello los corres-
pondientes nervios transversales en
estas secciones de apoyo (Figura 9). Por
otro lado, las esquinas inferiores de los
paramentos verticales exteriores de la
losa, aparecen achaflanadas, mediante
arcos de radio 1’50 m., con lo que el
canto del tablero, en ¢l alzado frontal, se
muestra curvo, induciendo aun maés la
imagen de esbeltez.

Todo el encofrado, no solo el del
tablero sino también el de las pilas y
estribos se realiz6 con tablas de madera
machihembradas, con el fin de lograr un
aspecto cuidado en el hormigon (Figura
10). Siguiendo con este criterio, de cui-
dar el acabado, para facilitar ¢l hormi-
gonado de la losa inferior bajo los ali-
geramientos, evitando la posibilidad de

n° 216, 2.° Trimestre 2000
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Figura 7. Semiseccion transversal del puente.

Figure 7. Bridge cross semi-section.

Figura 8. Vista inferior del tablero.
Figure 8. Deck — Bottom view.
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Figura 9. Semiplanta de aligeramientos del tablero.
Figure 9. Voided slab semiplan.
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create 7 longitudinal nerves. The 5
internal ones are 0,40 m thick, and the 2
external ones, 1,50 m. All of them are
linked in the upper and lower part by 15
em depth slabs.

The stays anchoring to the deck is
carried out on the outside nerves. To
avoid the protection capots of the
anchorage being projected out of the
deck, reducing the free clearance of the
highway, anchorages are placed inside
boxes inserted in the external nerves,
deeply enough for the capots to be hid-
den in the general elevation of the brid-
ge (Figure §).

In the support area on piers and abut-
ments, as well as in the stays anchoring
sections, the voids disappear, on a
2,50m width approximately, forming the
correspondent transversal nerves in
these supporting sections (Figure 9). In
the other hand, the lower corners of the
vertical external faces of the slab are
beveled by means of arches of 1,50 m.
radius. This makes that the deck depth,
in the frontal elevation, shows curved
and induces even more the svelteness
image.

All the formwork of the deck, piers
and abutments, was carried out with
matched wooden tables, in order to get
a good face of the concrete (Figure 10).
Following with this criteria to take care
of the finishing, the execution of the
deck was carried out in two phases to
Jacilitate the concreting of the lower
slab, and to avoid the formation of air
holes that would damage its aspect.
During the first phase, the entire lower
slab of 15 cm and the two external ner-

2000
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ves were concreted, which means that
the whole visible surface was carried
out during this first phase. Concreting
of the rest of the section, inside nerves
and upper slab will be carried out in a
second phase.

This construction method imposes lo
the falsework that must be installed over
the N-1IV , very restrictive conditions of
deformability, in order to avoid that
parasite flexion forces that appear in
the lower slab when concreting the
second phase can be relevant.

Puente de “Los Olivos” sobre la N-1V en Getafe
“Los Olivos” Bridge over National Road N-IV in Getafe

On the other hand, as it is necessary
to maintain the traffic on the highway
with a clearance of 5 m. (Figure 11), the
depth available for the falsework was
very limited, and therefore, the false-
work was very heavy.

This limitation of the admissible
deflections of the fulsework required
even to pile its intermediate support on
the central reserve by means of micropi-
les, carried out during night shifi to per-
turb as less as possible the traffic on the
N-1V

Figura 10. Detalle del encofrado.
Figure 10. Formwork detail.

Figura 11. Autocimbra sobre la N-IV.
Figure 11. Travelling shutter over the N-1V.

Hormigon y Acero ¢

formacion de coqueras, que perjudica-
sen su aspecto, la ejecucion del tablero
se realizo en dos fases. En una primera,
se hormigona toda la losa inferior de 15
cm. de espesor y los dos nervios exte-
riores, con lo que toda la superficie
vista se gjecuta en esta primera fase,
dejando para la segunda el resto de la
seccion, los nervios interiores y la losa
superior.

Este proceso constructivo, impone
unas condiciones de deformabilidad, a
la autocimbra que hay que disponer
sobre la N -1V, muy restrictivas, para
evitar que los esfuerzos de flexion para-
sitos, que aparecen en la losa inferior, al
hormigonar la 2* fase, puedan ser rele-
vantes.

Como por otro lado, es preciso man-
tener el trafico en la autovia con un gali-
bo de 5 m., el canto disponible para la
autocimbra quedaba muy limitado, y
por ello la cimbra resulté muy cuajada
(Figura 11). Esta limitacion de las fle-
chas admisibles para la autocimbra obli-
g6 incluso a pilotar su apoyo intermedio
sobre la mediana de la autovia mediante
micropilotes, ejecutados en turnos de
noche para afectar lo menos posible al
trafico intenso de la N-IV.

Pilas

Cada una de las dos pilas en las que
empotra el tablero, esta constituida por
tres fustes (Figura 12). De ellos, los dos
exteriores atraviesan el tablero y alcan-
zan una altura de 12 m. por encima de
¢l. La seccion transversal de cada fuste
es rectangular, de ancho constante, igual
a 0’90 m. en toda la altura por debajo
del tablero y en los 6’50 m. primeros
por encima de él, ensanchando lineal-
mente, en los 5’50 m. superiores, hasta
llegar a 2°40 m. en coronacion. Por el
contrario, el canto de la seccién dismi-
nuye linealmente en toda la altura del
fuste desde 5’60 m. en la base a 1’70 m.
en la seccién de garganta creada bajo el
capitel. En este elemento, de aspecto
frontal triangular, que remata los fustes
superiores, se anclan los tres tirantes,
que forman el sistema de atirantamiento
de cada lado (Figura 13).

Esta morfologia de las pilas no se
ajusta a criterios estructurales, tan solo
se han buscado formas adecuadas esté-
ticamente de construccion sencilla, de
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Figura 12. Vista de los fustes de una pila.
Figure 12. View of Piers shaft,

ahi el uso de las variaciones lineales de
canto y espesor y la inclinacion cons-
tante de su eje hacia el exterior del vano
atirantado para reforzar la idea intuitiva
de colaboracion del peso de la pila en el
trabajo de atirantamiento.

Cada pila consta ademds, de un ence-
pado paralelepipédico, de 23°50 x
12’30 x 3’00 m., que permite repartir
las cargas sobre el terreno a través de 2
x 5 pilotes de 1°50 m. de didmetro y 19
m. de longitud.

Sistema de atirantamiento

El vano central sobre la N — [V, esta
sustentado por dos planos de atiranta-
miento, situados en ambos bordes del
tablero, y formados cada uno de ellos
por cuatro tirantes, dos por mastil, que-

Hormigdn

dando, de esta manera, el vano central
soportado en 8 puntos intermedios, cua-
tro por borde. Ademas, cada mastil se
une al estribo correspondiente, median-
te un tirante de retenida, con lo que el
sistema completo de atirantamiento esta
formado por 12 tirantes. En realidad, los
tirantes de retenida se anclan al tablero
en la seccion de apoyo, y este a su vez
permanece anclado al estribo mediante
cables de pretensado.

Los tirantes estan formados por cor-
dones autoprotegidos de 15 mm. de dia-
metro en nimero variable, 28 para los
cortos, 37 para los largos y 46 para los
de retenida. Los anclajes activos se sitl-
an sobre los mastiles, siendo pasivos los
del tablero, desde donde no era posible
tesar por el trafico inferior de la autovia
(Figura 14).

y Acero

L. Carrillo y M. Julia

Piers

Each one of the two piers in which the
deck is encastred is formed with 3 shafis
(Figure 12). The two external shaft
cross the deck and overpass it in 12 m
long. Transversal section of each shaft
is rectangular, with a constant width of
0,90 m along the entire height under the
deck and in the first 6,50 m over it. It
increases linearly in the next 5,50 m.
until it reaches 2,40 m at the top. At the
contrary, the section depth decreases
linearly along the entire height of the
shaft, from 5,60 m at the base to 1,70 m
in the section under the head. In this
triangular frontal shape element that
tops the upper shafis, three stays are
anchored that form the staying system
of each side (Figure 13).

This morphology does not respond to
structural criteria but only to aesthetic
and adequate forms of easy construc-
tion. That is why the linear variations
on depth and thickness, and the cons-
tant inclination of iis axis to the outside
of the stayed span, have been used, to
reinforce the intuitive idea of collabora-
tion between the weight and the pier in
the staying support.

Each pier has also a parallelepiped
piling cap of 23,50 x 12,30 x 3,00 m.,
that allows to distribute loads on the
ground through 2 x 5 piles of 1,50 m
diameter and 19 m length

Staying system

The central span over the N-1V is sup-
ported by two staying planes, placed on
both edges of the deck. Both are compo-
sed by four stays, two per pier. That
means that the central span is supported
in 8 intermediate points, four on each
edge. Also, each pier is linked to the
correspondent abutment by means of a
retaining stay , that is to say that the
complete staying system is composed of
12 stays. In fact, retaining stays are
anchored to the deck in the supporting
section, and this is anchored to the
abutment by means of prestressing
cables.

Stays are formed by self protected
cords of 15 mm diameter, which number
varies: 28 for the short stays, 37 for the
long stays and 46 for the retaining
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La escasa longitud de los tirantes
oblig6 a tener un cuidado especial en la
precisiéon con la que se colocaban sus
anclajes y tubos de proteccion para evi-
tar que las fuerzas creadas en los des-
viadores por errores de replanteo afec-
tasen al cable o al propio fuste.

Estribos

Cada uno de los estribos estd com-
puesto por un muro frontal, con el cajea-
do correspondiente para recibir al tablero
prolongado lateralmente mediante dos
muro en vuelta. El paramento visto del
muro frontal es ataluzado para que
acompafie a las lineas de la pila, con un
angulo de talud de 75° (Figura 15).

La cimentacion es del tipo profunda,
formada por un encepado ortoédrico de
19 x 6 x 2 m. unido a 8 pilotes de 1’50
m. de didmetro y 19 m. de longitud, dis-
puestos en dos planos.

El tablero descansa sobre cada estribo
a través de 7 aparatos de apoyo de neo-
preno zunchado, perforados para permi-
tir el paso de los 7 cables de pretensado
que anclan el tablero al estribo.

METODO DE CALCULO

La estructura, tanto en servicio como
en construccién, se analizé con un
modelo espacial de barras, utilizando un
programa comercial de elementos fini-
tos. Con €l se comprobaron todas las
fases intermedias de construccion,
mediante un analisis no lineal, incluyen-
do elementos para simular la cimbra y
la autocimbra, conectados a los del
tablero mediante elementos “gap”, y
aprovechando la capacidad de muerte y
nacimiento de elementos que permite el
programa, para la simulacion del hormi-
gonado por fases del tablero.

Figura 13. Detalle de capitel de pila.
Figure 13. Pier head detail.

Por otro lado, se analizaron los esta-
dos tensionales creados en el capitel de
los maéstiles, modelizandolos con ele-
mentos finitos tridimensionales, en fase
elastica (Figura 16). A partir de ellos se
dimensionaron las armaduras de refuer-
zo en estas zonas.

MATERIALES

El hormigdén empleado en tablero y
B A i ) pilas fue del tipo H-350, mientras que
Figura 14. Andamios para el tesado de tirantes. en el alzado de estribos fue H-300 y H-

Figure 14. Cables prestressing falseworks. 250 en encepados y pilotes. El acero
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Figure 15. Abutment.

pasivo utilizado fue del tipo AEH-500,
resultando las siguientes cuantias:

Tablero.......... 230 kg/m?
Pilas............. 185 kg/m?
Estribos........... 45 kg/m?
Encepados ...... 52 kg/m?
Pilotes........... 123 kg/m?

PROCESO CONSTRUCTIVO

El proceso constructivo consistié en
la construccion simultanea de los estri-

bos y pilas, a continuacion y sobre cim-
bra, se ejecutaron los vanos laterales del
tablero (Figura 17). Posteriormente,
sobre una cimbra autoportante, que apo-
yaba a ambos lados de la N - IV y sobre
la mediana, se construyd el vano cen-
tral, que lo mismo que los laterales, se
hormigonaba en dos fases, primero la
losa inferior y los paramentos vistos y a
continuacion el resto (Figura 18).

Para remarcar la idea de que el puen-
te es una sugerencia de entrada al térmi-
no municipal de Getafe, incluso para el
trafico nocturno, la obra se ha comple-
tado con un sistema de iluminacion, que
la resalta sin producir efectos de des-

L. Carrillo y M. Julia

stays. The live anchorages are placed on
the piers; the deck ones are dead as it
was not possible to strain because of the
traffic on the highway (Figure 14).

The short length of the stays made
necessary to take a special care in the
positioning of anchorage and protection
tubes, to avoid that forces created in the
deviators because of mistake in the
laying out would affect the cable or the
shaft.

Abutments

Each abutment is composed of a fion-
tal concrete wall, with the appropriate
shape in the top to locate the deck in.
Two perpendicular walls are connected
to the frontal wall at the edges. The visi-
ble face of the frontal wall is leaned to
imitate the pier lines, with a slope angle
of 75° (figure 135)

The foundation is deep type, formed
by an orthoedic pile cap 19 x 6 x 2 m,
linked to 8 piles of 1,50 m diameter and
19 m length, placed on two planes.

Deck lays on each abutment by means
of 7 reinforced neoprene supporting
systems with holes to allow the passage
of the 7 prestressing cables that anchor
the deck to the abutment.

The structure, in service and in tem-
porary stages, was analysed with a tri-
dimensional beams method, using a

NODAL SOLUTION  SXY

-186.113
-129.818
-13.524
~17.229
39.065
95.36
151.654
207.949
264.243
320.538

EO0CNENEE

NODAL SOLUTION SX

-231.637
-176.985
-122.332
-67.68
-13.027
41.625
96.277
150.93
205.582
260.235

BO0CNERER

Hormigoén y Acero ¢

Figura 16. Estado tensional del capitel.
Figure 16. Pier head tensional state.
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commercial program of finite elements.
All the temporary phases of construc-
tion have been checked with this pro-
gram, by means of a non lineal analyse,
including elements to simulate the false-
work connected to the deck by means of
“gap” elements, and taking advantage
of elements capacity of death and birth
Jor the simulation of deck concreting by
phases.

In the other hand, tensional states
created in the pier heads were studied,
modelizing them with finite tridimensio-
nal elements, in elastic phase (Figure
16). The reinforcement of these areas
were designed as result of these studies.

MATERIALS

Concrete used in deck and piers was
H-350 type. In the abutments elevation
was H-300 and in pile caps and piles H-
250 type. The reinforced steel used was
AEH-500 type, with the following rates
(kg of rebar per m3 of concrete):

Deck:......... 230 kg/m?

Piers: ............ 185 kg/m?

Abutments: ... 45 kg/m?

Piles caps: ... 52 kgim?

Pl o 123 kg/m?
CONSTRUCTION METHOD

The construction process consists in
the simultaneous construction of abut-
ments and piers. In a second step, the
deck lateral spans were executed using
Jalsework (Figure 17). After this, the
central span was constructed on a fal-
sework beam, supported on each side
of the N-1V and on the central reserve
of the highway, As in case of the lateral
spans, the central span was concreted
in two phases, first the lower slab and
the visible faces and then, the rest
(Figure 18).

To insist on the idea of the bridge
being a invitation to enter in the muni-
cipal district of Getafe, even for the traf-
Jic at night, the work was completed
with a lighting system that stand it out

Hormigdn v Acero
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Figura 17. Vano lateral descimbrado
Figure 17. Lateral span with falsework already dismantled.

without dazzling the drivers. This sys-
tem consists in spots placed on stays,
piers and shafts (Figure 19).

The bridge was designed by the aut-
hors on this article, in collaboration
with the Architect Mr. Manuel Collado,
and built under the technical direction
of the Civil Engineer Mr. Miguel Bafia-
res. The project Manager was the Civil
engineer Mr. Eugenio Alvarez. All sta-
ying and stressing systems are from
Fressinet .

lumbramiento a los conductores. Con-
siste en una serie de focos dispuestos en
tirantes, pilas y estribos (Figura 19).

La obra fue proyectada por los autores
del articulo con la colaboracion del
arquitecto D. Manuel Collado, construi-
da bajo la direccién del ingeniero de
caminos D. Miguel Banares y siendo el
Jefe de Obra el ingeniero de caminos D.
Eugenio Alvarez. El tipo de atiranta-
miento y la puesta en tension corres-
ponde al sistema Freyssinet
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Figura 18. Hormigonado de la losa inferior del tablero.
Figure 18. Deck bottom slab concrete pouring.

Figura 19. Vista general del puente terminado.
Figure 19, General view of the bridge finished.
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RESUMEN

El puente de Riba-Roja sobre el rio
Ebro es un puente de hormigon preten-
sado construido por avance en veladizos
sucesivos. Se frata de un tablero de 10,6
m de ancho de tres de vanos de luces
106 + 150 + 100 m que se soporia en
pilas con forma de V.

Se presenta en este articulo algunas
cousideraciones sobre su concepeidn y
disefio y una breve descripeion de sus
principales caracteristicas tipoldgicas y
geométricas. También sc exponen algu-
nas de las incidencias surgidas durante
su construccidn, junto con las solucio-
nes que se¢ adeptaron para su correc-
cidn. El puente fue inangurado en 1997,

SUMMARY

The bridge over the river Ebro at
Riba-Roja is a prestressed concrete
continuous bridge build by the caniile-
ver construction method. The girder is
10.6 m width, being three spans 100 +
150 + 100 m length supported by V
shape piers.
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Some considerations concerning fim-
damentals and design of the bridge and
a slight description of the main typolo-

gical and geomelrical characteristics of

the bridge are presented. Description of
some of incidences during construction
and solutions defined for correciing
them are also included in this article.
The bridge was open for users in 1997,

analesy: Puertos

| ':Bndge'over the_ river Ebro at R:ba-Rol_

1. INTRODUCCION

Ef puente de Riba-Roja permite ¢l
cruce sobre el rio Ebro en las proximi-
dades de la localidad de Riba-Roja de
Ebro en fa provincia de Tarragona
{Espafia). La obra se cncuadra dentro
del Plan de Emergencia Nuclear
{PENTA).
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El presente articulo tenen como obje-
to describir someramentc las caracteris-
ticas del puente, presentar algunas de
las incidencias que surgicron durante su
construccidn y detallar ciertos aspectos
relevantes del control y seguimiento de
la ejecucidn de la obra.

En primer lugar se presenta una des-
cripeién téenica del puente seguida de
una breve memoria que relata de forma
general el proceso de ejecucion. A conti-
nuacién se presentan algunas considera-
ciones sobre aspectos de la concepeidn y
del disefio del puente que creemos son
destacables. Seguidamente se¢ mencio-
nan algunas incidencias surgidas duran-
te Ja construccion y las soluciones que
para su correccién se adoptaron. Se
contindia con una relacion de algunas
particularidades de la instrumentacién
que sc empled para el control de defor-
macienes y para la monitorizacion

100.00

durante ¢l desarrolle de la prucba de
carga. Finaliza este articulo con una
lista de las mediciones de las unidades
mds significativas y la relacion del equi-
po técnice que intervino, tanto en la
redaccion del Proyecto como durante ia
construccion de ia obra.

2. DESCRIPCION D#l, PUENTE

El puente sebre ¢l rio Ebro es una
estructura continua de hormigon preten-
sado de 3 vanos de luces 100 + 150 + 100
enire ejes de apoyos construida por vola-
dizos sucesivos. La anchura del tablere
es de 10,6 m con seccion trapsversal en
cajon wnicelular de canto variable entre
7.46 m sobre pilas y 3,00 m en centro del
vano central.

La planta del puente cs recta y el per-

) 130.00

El puente sobre el rio Ebrc en Riba-Roja

fil longitudinal ticne una pendiente
variable entre ei 0,5% vy el 3%. Trans-
versalmente el tablere posee un bembeo
del 2%.

El tablere tiene una anchura de 10,60
m, capaz para dos carriles de 3,50 m,
dos arcenes de 0,50 m y dos aceras de
1,50 m donde van dispuestas las barrera
flexible y la barandilla, obteniéndose un
ancho total de plataforma de 11,0 m.

El esquema estructural cs el de una
viga continua de 3 vanos cen luces de
100 + 150 + 100 m, aunque al realizar-
se ¢l apoyo en los dos brazoes de las pilas
intermedias se transforma en 5 vanos de
luces 97 + 6 + 144 + 6+ 97 m,

La seccidn transversal resistente es un
cajén unicelular de canto variable,
como ya se ha comentade, con un valor
maximo de 7,46 m sobre pilas y un

100,00 "
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Figura 2. Alzado del puente.
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minimo de 3,00 m en ¢l centro de la
estructura y en las zenas contiguas a jos
estribos.

El nticleo de la viga-cajon tiene una
anchura de 6,0 m y va rematado supe-
riormente con sendos voladizos de 2,30
m de longitud sobre cuyos bordes se
dispone la imposta. Las almas son de
0,40 m dc espesor. El forjado superior
tiene un espesor variable entre 0,22 y
0,30 m en los voladizos y entre 0,21 y
0,24 entre ahmas; la unién con las almas
es acartclada con cartelas triangulares
de 0,80 x 0,22 m la externa y 1,00 x
0,36 m la interna. El espesor del forjado
inferior varia entre 0,22 m en las sec-
ciones del menor canto y 1,00 m sobre
pilas.

El pretensado, dispuesto segin el
esquema tipico de voladizos sucesivos,
estd compuesto por 72 teadones supe-
riores sobre cada pila (pretensado isos-
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Figura 4. Vista desde peninsula provisional,

tatico), formados por 11 cordones de
0,6 y 76 tendones inferiores (pretensa-
do de continuidad), de las mismas
caracieristicas que los superiores, de los
que 28 corresponden al vano central y
24 a cada vano lateral. Ademas se dis-
pone de un pretensado vertical de
almas, formado por 204 tendones de 3
cordones de 0,6” cada tendon.

El tablero se apoya en las pilas inter-
medias mediante aparatos dc apoye de
neoprenc-teflon que permiten la libre
dilatacion del tablero en la pila P1,
cmpotrandose el tablero en los dos bra-
z0s de la pita P2, Cada pila esti consti-
{uida por dos pantailas en V de 7,6 m de
anchura y canto variable entre 1.6 en la
parte superior y 2,75 m en la inferior.
stas dos pantallas se empotran en el
encepado en fa pila P y en un nicleo
de 2,7 m de altura en Ja pila P2,

La cimentacién de la pila es profunda
mediante pilotes de 1,50 m de diametro,
en numero de 14 por cada pila, con
encepados de hormigdn armado de
forma circular en planta de 15,20 m de
diametro interior v 3,25 m de canto.

El estribo de la margen izquierda esta
formade por un cargadero de 10,6 m de
anchura que recibe el tablero y sobre et
que se empolran dos pilotes de 1,5 m de
diametro que atraviesan el terraplén com-
pactado y transmiten la carga a la roca.

El estribo de la margen derecha es

J.M.a de Villar, 3.M. Simon-Talero y F Calderdn

Figura 5.

cerrado con aletas solidarias en vuella y
cimentacion directa sobre roca.

3, PROCESO CONSTRUCTIVO

El proceso constructivo seguido para
fa construceidn de cada una de las par-
tes de obra es el que se describe some-
ramente a continuacion.

La ejecucion de los pilotes de las pilas
se efectud desde unas peninsulas artifi-
ciales construidas en el cauce del rio,
Para la excavacion hasta la cota del
encepado, una vez hormigonados los
pilotes, se procedid a la ejecucidn de
una panialla de hormigon, con objeto de
disminuir hasta practicamente ceto la
penetracion de agua en ¢l recinto.

Las cimentaciones de los estribos se
excavaron y horimigonaron por métodos
convencionales.

Las pantallas que constituyen las pilas
se gjecutaron por métodos convenciona-
les asegurando convenientemente la esta-
bilidad de los encoftados y de las arma-
duras, tarea que no resulté ficil debido a

Pila P2.

la aparicion de fuertes vientos, frecuen-
{es en a zona {ver fotografia adjunta).

El tablero se construyd por dovelas
sucesivas, 36 en cada pila, hormigonan-
do “in sine” con carros de avance. Las
cabezas de pila se hormigenaron apo-
yando ¢l encofrado sobre una cimbra
apoyada en el terreno formado por las
peninsulas artificiales.

Las zonas extremas del puente (24,55
m desde ¢l ¢je de estribos), se hormigo-
naron sobre cimbra convencional, una
vez construida la ltima dovela del vano
lateral gjecutada con carro v desmonta-~
dos los carros. Para evitar movimientos
del extremo del veladizo, éste se apoyd
sobre castitletes de cimbra, dimensiona-
dos para absorber los esfuerzos produci-
dos al impedir la deformacidn que ori-
ginaria i gradiente térmico actuando
sobre el voladizo.

4. LA CONCEPCION
Y EL DISENO DEL PUENTE

El rio Ebro tiene unos 170 m de
anchura de cauce en la zona en la que se
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encuentra el puente, siendo la profundi-
dad maxima del agua de unos 15 m. La
famina de agua varia poco su nivel dado
que ¢l puente se encuentra situado en la
cola del embalse de Flix, estando, por
tanto, muy regulado el caudal def rio.
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Figura 6. Voladizo de P1 en construccion.

Estos condicionantes de anchura del
cauce vy calado del agua, junto con la
suave orografia de las margenes abogan
por una solucion tipoldgica en puente
de voladizos sucesivos, que, por ofra
parte, ha side muy empleada en este

El puente sobre el rio Ebro en Riba-Roja

L

e

tramo del tio Ebro. La presencia de una
linea de ferrocarrit con varias vias y una
carretera que discurren paralclas al rio
en su margen derecho obliga a disponer
de un vano lateral de compensacién de
luz también importante.
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Asi se justifica (anto la luz central de
150 m comeo la de 100 m del vano adya-
cente al estribo E2, Bl vano lateral de la
margen izguierda resulta por simetria
tanbién de 100 m. La presencia ya
mencionada de las vias del ferrocarri
genera un perfil longitudinal que, afdn
iratindose de un acuerdo convexo, no
resulla, sin embargo, simétrico.

Como ya se ha comentado cada pila
esté constituida por dos pantalias de
hormigon armado en forma de V. La
razon es no solo formal sino también
constructiva; la escasa distancia entre
rasante y lémina de agua, junto con el
clevado canto del tablero, dada la consi-
derable luz del vanc central, abogaba
por tipologias de pilas de formas rotun-
das que no desentonaran con el gran
canto del tablero. Sin embargo, el pro-
ceso constructivo en voladizo obliga a
disponer una tipologia de apoyos en
pilas que sean capaces de absorber los
desequilibrios que produce la gjecucion
con dovelas sucesivas. Para no tener que
disponer unos apoyos provisionales se
diseiid una pila que pudiera resistir los
citados momentos como un par de fuer-
zas aplicado en cada uno de los brazos
de las pilas. Sin embargo, dada ia tipo-
logia de lag pilas, ios movimientos
impugstos al tablero por la retraccidn y
fluencia del hormigdn y por las varia-
ciones térmicas, agotarian las pantallas,
en caso de que se empotrara el tablero
en ambas pilas. Asi se decidid conectar
¢l tablero a la pila P2 y simplemente
apoyar agquél en la pila P1.

En ¢f proyecto original estaba previs-
to disponer un pretensado vertical en los
brazos de las pilas en V. Asi se conse-
guiria resistir el flector que las cargas
verticales producen en la zona inferior
de cada brazo de las pilas. A instancias
de la Empresa Constructora ¢l pretensa-
do de las paredes inclinadas de las pilas
se sustituyd por armadura pasiva, Ade-
mas de dispuso un tirante horizontal
entre ambos brazos de cada pila, con
objeto de transformar el esquema estiti-
co ya descrito en ofro mas proximo al
trabajo de biela-tirante.

Como va se ha comentado el estribo
de la margen izquierda estd cimentado
con pilotes que transmiten la carga a la
capa rocosa profunda. Es, por tanto, un
estribo similar a los de tipo abierto pero
con cimentacion profunda. La coloca-
cion del estribo en fa coronacidn del
terraplén y la gjecucion de los pilotes
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desde csa cota superior, mejora aprecia-
blemente el comportamiento de los pilo-
tes, va que se¢ reduce considerablemente
el cortante horizontal que ¢l empuje del
terreno produce en los pilotes.

Para finalizar este apartado dedicado
a algunas particularidades del disedio,
s0lo resta hacer mencion a la ausencia
de losa de transicion en el estribo de la
margen derecha. Este estribo s¢ apoya
en una excavacion cfectuada en la roca
caliza. Dado que la carretera de acceso
se ubica directamente sobre la roca cali-
za que aflora ¢n esa zona no era necesa-
rio, més bien resuitaria contraproducen-
te, el disponer una losa de transicion. Al
contrario, se rellend la excavacidn del
trasdés del estribo con hormigon ciclé-
peo para asi igualar los asientos del
acceso, practicamente nulos al cimen-
tarse sobre roca, con los del tablero y
con los del estribo que resultaban tam-
bién despreciables.

5. INCIDENCIAS DURANTE
LA CONSTRUCCION

a} Cabeza de pila P1I

Debido a un error ea la disposicion de
la armadura principal de flexion en la
cara interior de la pata inclinada lado rio
en la pila P-1 del puente de RIBA-
ROJA, agquéila se dispuso con un gran
recubrimiento. Sufrio un desplazamien-
to creciente a partir del entronque de las
patas de la pila, variando desde cero en
el entronque hasta unos 25 cm en la
cabeza de la pila.

Para comprobar e estado de la pila, se
procedié a realizar dos calcutos de natu-
mleza diferente. En primer lugar se
estudio la posible afeccidén de cara al
E.L.U. de Rotura de las secciones de ia
pila vy en caso de que existicra una dis-
minucion de la seguridad, determinar en
cudnto se reducen los diferentes coefi-

R ]
S
LR
o
e

L

SR
,@J‘s?;yk fidh

Figura 8. Pila 2 en construccion.
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cientes de seguridad. En segundo lugar
se estudiaron las condiciones de fisura-
¢idn, investigando qué posibles dese-
quilibrios en el peso propio del tablero
pudicran hacer aparecer una fisuracién
excesiva en cualguiera de las secciones
de la pila.

Como complemento del citado estu-
dio, se realizd una inspeccion detaliada
para comprobar el estado de ejecucion
del citado clemento de obra y estudiar
“in sit” las posibles medidas correcto-
ras a efectuar.

De los céleuos realizados se dedujeron
las siguientes conclusiones:

- La seguridad de la pila con respec-
to al E.L.U. de Rotura se reducia; la
seguridad residual que quedaba rema-
nente era admisible.

— Sin embargo, un desequilibrio lige-
ro de las cargas de peso propio del
tablero durante la construceion podria
provocar una fisuracion muy importan-
te durante ef servicio de la estructura.
Asf, un desequilibio del peso propio
del 1% con un aumento del 10% en el
valor de las sobrecargas con respecto a
los valores caracteristicos pondria fuera
de servicio la pila. Ademas, un desequi-
librio del peso propio del 2% la pondri-
an fuera de servicio incluso con las
sobrecargas caracteristicas.

Dado que la seguridad global en ELU
y ELS del elemente estudiado se encon-
traba segun se ha justificado, dentro de

unos margenes admisibles no se consi-
derd procedente proceder a la demoli-
¢ion del brazo de la pila P1 fratado. Sin
embargo, puesto gue cstos margenes de
seguridad se reducian ostensiblemente
en ¢l caso de la comprobacion de fisu-
racién correspondiente al ELS se reco-
mendd reforzar el sistema de control ya
previsto con las siguientes medidas:

-~ Realizacién de un control exhausti-
vo, tanto volumétrico como geoméirico,
durante la gjecucion del tablero.

- Instalacion de 16 extensdmeiros en
la cara interna del brazo lado rio de la
pila P1 conectados al sistema de adqui-
sicion de datos ya previsto con objeto de
efectuar un seguimiento continuo de la
posibic fisuracidn en la zona menciona-
da. Los resuitados de la monitorizacion
que se dispuso se comentan en el apar-
tado correspondicnte.

Aunque la seguridad global de la
estructura no se vio afectada, como ya
se ha comentado, hasta extremos inad-
misibles, si es cierto que la disposicion
de armaduras no era la adecuada para
resistir los esfuerzos locales que se pro-
ducen en la cabeza de la pila. Por afiadi-
dura esta zona estaba sometida a uncs
esfuerzos locales de gran magnitud y
complejidad debido a la introduccién
simultdnea, en una superficic relativa-
mente pequefia, de unas cargas muy
importantes como son Ja transmitida
por los aparatos de apoyo y la introduci-
da por fos anclajes del pretensado de la
traviesa de pila.
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Por ello se recomendd v asi se hizo, la
dematicién de la cabeza superior ya ¢je-
cutada del brazo fado rie de la pila Pi
en sus 50 cm superiores, y su posterior
conexidn con armadura pasiva de pila 'y
consiguiente hormigonado,

b) Conexién voladizo-trame
cimbrado

En puentes de la tipologia del que nos
ocupa, se deben concctar, dado el pro-
cese constructivo, diferentes tramos del
tablero de forma que se modifica a lo
largo de la cjecucion el esquema estati-
co resistente. Asi, una vez finaiizada la
construccion de los voladizos isostati-
cos de pilas, se desmontan los carros de
avance,sc hormigenan los tramos exlre-
mos de los voladizos laterales con
ayuda de una cimbra convencional y s¢
tesa el pretensado de continuidad del
vano lateral haciendo asi solidario el
voladizo corsespondiente con el tramo
hermigonado sobre cimbra, Este proce-
so tedrico que parece simple se ve, sin
einbargo, perturbado por algunas parti-
cularidades inherentes al proceso de
gjecucion. Asi, por cjemplo:

- El hormigonado a seccidn comple-
ta del tramo sobre cimbra no es, a veces,
posible, dado el canto importante de ja
seccidn, Si se quiere, entonces, hormi-
gonar en tres fases (forjado inferior,
almas y vueles y forjado superior) es
necesaric tener en cuenta la disposicion
del pretensado de continuidad que se
sitha ascendiendo por las abmas pero de
forma sensiblemente paralela a Ja junta
prevista.

- Finalizado el hormigonado del
tramo cimbrado en ia zona adyacente al
voladizo va e¢jecutado, éste tenderd a
seguir los movimientos verticales que el
gradiante térmico le imponga, sin prac-
ticamente ninguna coaccion, ya que el
hormigén fresco del tramo cimbrado no
resulta todavia suficientemente resis-
iente. Por ¢l contrarie este hormigén se
verd arrastrado a ello por el movimiento
del voladizo, lo que provocaria la fisu-
racién prematura del hormigdn del
tramo cimbrado en 1a zona de conexion
con el voladizo.

Para evitar esla fisuracion se siguio cl
siguiente proceso de conexidn:

— Colocacion de puntales metalicos
que calzaban el extremo del voladizo.
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Esta operacion se realizd a primera hora
de la mafiana en que la punta del vola-
dizo tiende a situarse en su cota mds
elevada.

— Colocacion de unos pesos de 20 Ton
en fa ultima dovela del voladizo, para
evitar el movimiento ascendente de éste,
en caso de que teadiera a producirse.

- Hormigonado del tramo sobre cim-
bra, con ¢l movimiento inmovilizado en
su conexion con ¢l voladizo.

— Tesado del pretensado de continui-
dad en 1* fasc.

~ Retirada de contrapesos de la punta
del voladizo.

- Tesado del pretensade de continui-
dad en fase definitiva.

— Retirada de la cunbra.

¢) Cierre central

La fase final de la ejecucion de la
estructura de un tablero construide en
avance en voladizos sucesivos cs la
conexidn en el centro del vano central de
los dos voladizos. En Ribaroja se efeciud
un cuidadoso control de deformaciones
en construccidn, segln se expone en ¢l
capitulo correspondiente de este articulo,
que permitid llegar al cierre central con
urs errvor en cota de unos 15-20 mm. Sin
embargo, la diferencia de pendientes que
aparccia entre las dovelas extremas de
cada voladizo generaria, de haberse efec-
tuado el cierre en esas condiciones, un
quiebro en el trazado del pretensado que
hubiera sido dificil de absorber con las
travicsas del forjado inferior dispuestas
al efecto en esa zona. Por eso se optd por
colocar un peso de unas 25 Ton y utilizar
el propic peso del carre de avance, que a
la razon se esltaba empleando como
soporte del encofrado de la dovela de
cierre central, para igualar estas pendien-
tes. Adn asi se incremento la armadura
de las travicsas centrales citadas, reali-
zéndose el cierre de la estructura sin otra
particularidad digna de ser resaltada.

6, INSTRUMENTACION
Y CONTROL

a} Instrumentacién dispuesta

Para un adecuado seguimiento y con-
trol de las cotas de dovelas durante el
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avance en voladizo se dispuso una instru-
mentacidn consistenie en un sistema
automdtico de adquisicion de datos de 20
canales conectado a un ordenador que
soportaba los programas adecuados. En
cada “T” del avance en voladizo se dispu-
sieron los siguienies aparatos de medida:

— 1 clindmetro para medir giros en
cabeza de pila.

- 8 bandas extensometricas conecla-
das a 8 barras de acero pertenecientes al
bloqueo provisional de apoyo de la Pila
P1, y a las barras de conexidn pila-
tablero en la pila empotrada P2.

Ademds se conectaron 3 sondas de
temperatura en el tablero; una en cara
superior y ofra en cara inferior para poder
valorar ¢l gradiente existente y una Gltima
para medir la temperatura ambiente.

Por ailadidura se dispusieron, como se
ha indicado en el capitulo correspon-

diente de este articulo, 16 bandas exten-
sométricas en puntos caracteristicos de
la pila P1, para asi poder monitorizar
adecuadamente fa posible existencia,
apertura y evolucion de las fisuras que
pudieran haber aparecido en caso de
desequilibrios apreciables durante la
construccion en voladizos sucesivos.

b) Resultados obtenidos

Como inicialmente estaba previsto,
las lecturas de las barras instrumentadas
y, principalmente, del clindmetro fueron
empleadas para el control de desequili-
brios durante la constriccion y para la
determinacion de las contraflechas de
ejecucion de cada dovela en funcion del
giro de pila existente en cada momento
y de la prevision del giro final.

El grafico adjunto muestra la cvolu-
cion del gradiente v de la temperatura
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Figura 10. Temperatura ambiente y gradiente en tablero
durante la construccion del voladizo de P1.
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media medidos a lo largo de la gjecucion
de [a obra. Una diferencia de temperatu-
ra entre cara inferior v superior del table-
ro de 14°C y un rango de {emperatura
ambiente de 33°C fueron los mdximos
vajores medides, muy en consonancia
con lo propuesto por la nueva Normativa
de acciones a considerar en el proyecto
de puentes de carreteras JAP.

L.a monitorizacidn del brazo lado rio
de la pila Pi se utilizé para controlar la
fisuracion de la pila que resuito, en todo
momento, despreciable y admisible.

7. LA PRUEBA DE CARGA

Para la realizacion de la pruecba de
cargar se instalaron 4 tipos de sensores:

- Transductores de  desplazamiento
para la medicion de flechas en los vanos
laterales,

— Un sistema iaser para la medida de
las flechas en el vano central.

~ Clindmetro para la evaluacidn del
gira de las pilas,

- Un acelerometro para la evaluacion
de Ia prucba de carga dindmica.

El sistema laser se utilizd por las difi-
cultades de instrumentar por otro proce-
dimiento la medida de flechas en el
vano central, a causa del fuerte caudal
que discurre por el cauce del rio. Dicho
sistema consiste, basicamente, en una
unidad que emite un haz de luz cohe-

Figura 11. Equipo laser utilizado en la prueba de carga.
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tente hacia un retrorreflector compuesto
por un triedro de espejos dispuestos
ortogonalmente entre si. Cuando el haz
incide en el retrorreflector, se reflgja y
retorna hacia ¢l mismo punto de dispa-
ro. La particularidad del instrumento
empleado es que permite que el haz de
luz incida permanentemente en el retro-
rreflector a pesar de los movimientos de
ésle, para lo cual explora de forma con-
tinua ¢l entorno de la posicién inmedia-
tamente anterior en que se enconlraba el
retroreeflector. Puede, incluso, dirigir
sucesivamente ¢! haz de un retrorreflec-
tor a otro. Como resultado de todo cllo,
deja un registro de los movimientos del
retrorreficctor respecto de ta posicion
del emisor.

Para-evitar reflejos e interferencias
con la fuerte fuz solar reinante (fa prue-
ba de carga se llevo a cabo en el mes de
Julio), i equipo laser se instald en el
interior del cajon; exactamente, en el
paso de hombre por el que se accede
desde la cabeza de pila P2 al vano cen-
tral. La cabeza de pila, por su parte, no
es una referencia absoluta, sino que pre-
senta los giros estructurales que provo-
can los sucesivos estados de carga y des-
carga del puente. Por elle, cuando el
retrosreflector se mueve, al giro relativo
que detecla el sistema laser hay que
sumar el giro de referencia que se pro-
duce en la cabeza de pila. Ambos giros
se median mediante clinometros dis-
puestos al efecto en ia cabeza de pila P2.

Los resultados de la prueba de carga
realizada mostraron que el comporta-
miento estdtico del puente era acepla-
ble, produciéndose unas flechas maxi-
mas durante ia realizacién de la prucba
de carga de unos 40 mm en el vano late-
ral E1-P1, de unos 60 mm en el vano
central P1-P2 v de 33 mm en ¢i vano
laterat P2-E2, siendo ia recuperacion
del puente pricticamente instantanea.
Estos valores resultaban ligetamente
mayores (del enterno de un 5%) que los
previstos en ¢l céleuio.

El comportamiento de fa estructura
durante la prueba dinamica también fue
correcto. La frecuencia principal de
vibracidn resuitd 1,31 Hz, un poco infe-
rior a la tedrica (1,69 Hz), lo que apoya
la idea ya expuesta de que la eslructura
es ligeramente mas flexible que fo con-
siderado en el cileulo.

La aceleracidn vertical maxima pre-
sentd un valor méximo de pico igual a
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0,008g, cifra que se considera poco per-
ceptible por las personas. Los registros
de flechas tampoco reflejaron la exis-
tencia de amplificaciones resonantes
dignas de mencion.

8. MATERIALES

Las mediciones y cuantias de algunas
de las unidades de obra mds representa-
tivas son las que se¢ mencionan a conti-
nuacion;

Tablero:

1484 ¥ (0,93 m¥/m?)

675.900 Kg
(181 Kg/m?)

196,900 Kg
(53 Kg/m?)

Hormigon:
Acero pasivo:

Acero aclivo:

Pilas:
1.036 m?

127.600 Kg
(123 Kg/m?)

Hormigén:

Acero pasivo:

Barras de pretensado: [44 Kg
Pantallas horm.

armado 65 cm espesor LOST m?
Pilotes 1,50 m didametro 332 m
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9. EQUIPO TECNICO

Los organismos y empresas y perso-
nal técnico que ha intervenido en la
redaccién del Proyecto y en la construc-
cion de la obra son los que se relacionan
a continuacion.

DIRECCION DEL PROYECTO
Y DE LA OBRA:
DIPUTACION DE TARRAGONA
D. Juan Zaballos Guijarro,
Ingeniero de Caminos
D. Vicente Cuellg,
Ingeniero Téenico de Obras Piblicas
D. Ignacio Alustiza,
Ingenicro Técnico de Obras Publicas

AUTORES DEL PROYECTO:
JOSE A. TORROIA,
OFICINA TECNICA, S A,
. José Antonio Torroja,
Dactor Ingeniero de Caminos
D. José Maria de Villar,
Ingeniero de Caminos
D. José Manuel Simon-Talero,
Ingeniero de Caminos
D). Francisco Calderdn,
Ingeniero de Caminos

CONSTRUCTOR;
NECSO:
D. Eduardo Cerezo,
Ingeniero de Caminos

. José Luis Bassas,
Ingeniero Técnico de Obras Publicas

ASISTENCIA TECNICA ¥ CONTROL
Y VIGILANCIA DURANTE LA EJECUCION:

JOSE A. TORROJA,
OFICINA TECNICA, S.A.
D. José Maria de Villar,
Ingeniero de Caminos
D. José Manuel Simon-Talero,
Ingeniero de Caminos
D. Francisco Calderdn,
Ingeniero de Caminos

PROSER

I>. Ferran Rod4,
Ingeniero Técnico de Obras Pablicas

INSTRUMENTACION:
KINESIA

D. Vicente Puchol,
[ngeniero de Caminos




La EHE explicada por sus autores €s un texto resulta-
do de 1a accién concertada de expertos que han interve-
nido intensamente en la redaccién de tan importante
reglamento.

La explicacién en extenso de los textos reglamentarios,
al objcto de registrar toda la riqueza de la discusion téc-
nica que subyace al articulado, es de un gran interés para
aquellos que aplican mejor sus conocimientos si conocen
su fundamento.

Si a ello se afade que esta explicacion la ofrecen los
mismos autores del reglamento, nos situamos ante un
texto que se convendrd promete una interesante lectura
para Jos técnicos ocupados en la redaccion del proyecto y
la ejecucion de estructuras de hormigon.
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textos sobre hormigén estructural, pero hay algunos. Asi
en 1974 la Comisién Interministerial Permanente del
Hormigén public6 Resistencia caracteristica y control de
: calidad, magnifica monografia en la que se da cuenta de
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la EH-91 relativas a la calidad de hormigones, que es el antecedentes inmediato de la revolucion
que ha supuesto, especialmente en materia de durabilidad, la EHE.

Este libro tiene un valor afiadido: su cardcter ampliamente coral. Son 22 expertos los que han
redactado los distintos articulos, en un meritorio esfuerzo final con el que, lejos de clausurar la
discusion intelectual mantenida durante el proceso de gestacion de la Instruccion, la prolongan
dando las claves para los aspectos que han de centrar los nuevos retos. Retos en los que a las nue-
vas y fecundas discusiones sobre hormigon estructural no le faltaran, ahora no, los antecedentes,
debidamente explicados.

El indice del libro es el de 1a EHE, para una mejor correspondencia entre el texto oficial y su
explicacién. Lo que incluye a los ancjos, que son, también, explicados por sus autores.
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RESUMEN

Denfro def programa de ampliacion
de fa fabrica de Cementos Alfa, S. A, en
Mataporguera, se ha precisado la cons-
truccidn de un silo para clinker, de
50.000 toneladas de capacidad.

El presente articulo describe las prin-
cipales caracteristicas de Ia estructura,
criterios seguidos durante ¢f desarrolio
del proyecto y las distintas fases de
construccidn, que ha sido finalizada en
¢l afio 1999 (Figura 1).

La estructura principal estd constitui-
da por una ldmina cilindrica de hormi-
abn postesado, apoyada en una base de
hormigdn armado, mediante placas de
neepreno. La cubicrta es una cipula de
directriz esférica, lormada por una
estructura metalica, sobre la gue se
apoya una lamina de hormigén. la
construccién del Tuste se ha realizado
mediante cncofrado deslizante, que ha
servido al mismo tempo para elevar fa
cipuda metalica hasta su posicion defi-
aitiva,

SUMMARY

As part of the expansion progranune
of the fuciory of Cementos Alfa, S.A., in

Mataporquera, it was necessury 1o
huild « clinker silo of 50,000 tonnes
capactiy.

This ariicle describes the main charac-
teristics of the structure, the criteria follo-
wed during the carrving oul of the project
and the different stages of the construe-
fon, complered in 1999 (Fie. 1),

The main structure is made up of a
posi-tensioned concrete cvlindrical shell,
resting on a buase of reinforced concrete
using elastomeric pads. The yoof is «
spherical-shaped dome, made up of «
steel stracture, on which resis a concrele
shell. The wall was constructed using the
stipform svstem, which served ar the
same {ine fo raise the sieel dome (o its

Sinal position.

1. DESCRIPCION GENERAL
(Figuras 2 v 3)

la estructura principal del silo esti
constituida por un gran recipiente cilin-
drico de 38 metros de diametro interior,
La cubicerla del silo es una cipula, en
cuya corenacion estd situada una forreta
destinada a albergar instalaciones perle-
necicntes al sistema de alimentacion de
cliker. La altura fotal de la construccion,

comprendida entre el nivel del pavimen-
i exterior y la coronacién de la torreta,
es de 58 metros.

El fuste esta constituido por una lami-
na citindrica de hormigdn, de .36 m de
espesor, que queda apoyada, mediante
placas de neopreno, sobre una estructura
base de hormigon armado, provista de
una tolva mterior con paredes de forma
troncoconica. La citada estructura dispo-
ne de un orificio para acceso al interior
det silo. de dimensiones 4 x 4 m.

El material ensilado reposa sobre una
losa, bajo la cual existen dos galerias de
descarga en las que se han montado unas
cintas transportadoras. Las dimensiones
interiores de las galerias son 3.90 m de
ancho por 3.30 m de aito.

La losa de fendo, que cubre las gale-
rias, sirve de soporie a la estructura
principal del silo y esté cimentada
mediante un conjunto de 88 pilotes de
1,50 m de didmetro.

2. CRITERIOS SEGUIDOS
EN EL DISENO ESTRUCTURAL

2.1. Paredes del silo (fuste)

La consideracion de las altas presio-
nes gjercidas por el material ensilado en
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la base del fuste, que pueden alcanzar
un valor de 210 kKN/m? con el silo lieno
en situacion de descarga, ha determina-
do la conveniencia de adopiar una solu-
cién consistente en la construccion de
paredes formadas por una lmira cilin-
drica, de hormigén postesado, provista
de tendones dispuestos con trazado
circuiar.

Ef fuste dei silo se apoya verticalmen-
te sobre una estructura de sustentacion,
mediante un conjunto de placas de neo-
nreno zunchado (Figura 4). Esta dispo-

Figura 1. Vista general

sicidén permite cl libre giro y movimien-
to horizontal, en dircccion radial, de las
paredes en dicha zona,

Eiste tipo de vinculacidn resulta més
favorable que el que existiria en caso de
union rigida enire la base y paredes. 1.a
eficacia det postesado de fa ldmina
cilindrica es maxima en el caso de cxis-
tir libertad de movimientos, va que la
totalidad de las fuerzas de compresion
se mantienen enleramente ¢n as pare-
des. Los esfuerzos de traccion debidos
al empuje det clinker se neutralizan con
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la compresion producida por el postesa-
do, sin pérdida alguna a través de la
estructura de la base. Por otra parte, una
disposicién estructural con esquema de
empotramiento implicaria la existencia
de importantes esfuerzos de flexidn,
precisamente en la zona en que se
requiere la maxima cencentracion de
tendones de pretensado. Debido a la
disposicion del borde inferior libre, los
esfuerzos de flexidén son nulos en la
hase y tan solo adquieren unos valores
de escasa importancia en el resto de la
estructura durante ias fases de procese
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Fuste {Hormigén Postescdo)

APOYOS DE NEQPRENO
/D 250x400x74(55)
{1 APOYO CADA 0,80m)

RTERO DE

TUASIENTO”

-

.09

0,513

Base (Hormigdn Armado)

Figura 4. Detalle de apoyo de! fuste del silo sobre la base. La chapa plegada constituye un faldon metdtico que impide la entrada del material

ensilado al espacio existente entre el fuste v la base.

constructive, llenade parcial o estados
de carga asiméirica,

£l espesor de la pared del sito, en fa
zona de carga del material, (0,36 m) ha
sido fijado fundamentalimenic por
motives constructivos. Si se atendiese
solamente a motivos de orden estructu-

ral, el espesor podria haber ser consi-
derablemente menor, ya que las fucrzas
producidas por el pretensado se opo-
nen a los esfucrzos axiles de traccion
originades por la presion sobre las
paredes del material ensilado, indepen-
dientemente del espesor de la pared de
hormigén. Durante la fase de diseiio

Figura 5. Pared de fuste principal, Seccidn.

estructural se determind el sistema de
construccion, medianie encofrado des-
lizante y por tal motivo, se estimd con-
veniente disponer i espacio suficiente
para situar las barras de trepa en situa-
¢idn coincidente con el gje de la pared
del fuste (Figura 5), a fin de que todas
las cargas verticales durante el proceso
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de desiizado estuviesen equilibradas y
no existiese tendencia al giro en el con-
junto de efementos situados en la zona
en que se iba a realizar la puesta en
abra del hormigon.

2.2. Pretensado

Tal como se ba mencionado anterior-
mente, el pretensado tienc por objeto
compensar los esfuerzos de (raccion en
fas paredes, motivados por las cargas
del material ensilado. En consecuencia,
se ha dispuesto una distribucion de ten-
dones con separacion variable a o largo
de la altura, de tal forma que ia intensi-
dad de la fuerza aplicada guarda rela-
cion con la ley de empujes calculada,
que a su vez, determina el esfuerzo de
traccion circunferencial en las paredes
del silo.

La Figura 6 muestra un grafico com-
parativo entre la ey de esfuerzos de
traccién producida por el empuje del
material, con el silo totalmente Heno v
la ley de compresiones, debida a la
accidn del pretensado, a tiempo infinito.
Ambos efeclos estan practicamente
compensados entre si.

Existe, ademas, otra accién de gran
importancia, motivada por el gradiente
térmico. La temperatura de entrada del
clinker al interior del silo esta compren-
dida entre +150°C y +200°C, existiendo
la posibilidad de una temperatura exte-
rior de -25°C, durante ¢l invierno.
Teniendo en cuenta una serie de facto-
res, lales como la difusién de tempera-
tura en la masa de clinker, velocidad de
llenado, caida de temperatura en ia capa
de aire situada en contacto con las pare-
des, etc., la diferencia previsible de tem-
peratura entre las dos caras es de 45°C,
siende este valor el que ha servido para
determinar los esfuerzos debidos al gra-
diente térmico.

El efecto del gradiente térmico, sin
embargo, no s¢ ha considerado en el
dimensionamicnto del pretensado. En la
cara exterior, donde se producen las
maximas tensiones de traccion debidas
al efecto del gradiente térmico, se ha
dispuesto una fuerte armadura pasiva
formada por 8 por barras de 20 mm de
diametro por metro lineal, en ambas
direcciones perpendiculares. Ello signi-
fica que, bajo la accién conjunia del
empuje del material ensilado y el gra-
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Figura 6. Diagrama de esfuerzo de traccién circunferencial en paredes de silo, producida por
el empuje del material con silo totalmente lieno y diagrama de compresidn circunferencial,
debida a la accidn de! pretensado.

diente de temperatura, ¢l kormigén de
la pared del silo responde a un esquema
de pretensado parcial, con un adecuadoe
control de la fisuracion, teniendo en
cuenta ¢l dimensionamiento apropiado
de la cuantia de acero pasivo.

Un pretensado total (Definido en otro
tiempo como Clase ) no debe ser nece-
sariamente requerido en el caso de un
silo. En primer lugar, porque las tensio-
nes de compresidn gue resultarian en la
mayor parte de la vida del silo no apor-

tarian ventaja alguna. (El silo solo esta-
ra totalmente lleno en contadas ocasio-
nes y durante la mayor parte del tiempo
se encontrard con carga parcial).

En segundo lugar, un régimen de
compresion permaneate en la totafidad
de la pared, con tensiones resultantes
mas altas que las que existirian con pre-
tensado parcial, motivaria mayores
deformaciones por fluencia, pérdidas de
pretensado y mayores movimientos en
direccidn radial.
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En tercer lugar, se estima conveniente
la existencia de una propiedad de duct:-
lidad, habida cuenta de las variaciones
de temperatura y la necesidad de que
exista capacidad de redistribucién, La
situacion de fisuracién controlada en el
hormigén se ha considerado beneficio-
54 para este caso concreto.

Otro efecto, tenido en cuenta en fase
de proyecto, ha sido la distribucion de
esfuerzos motivados por ia aplicacion
de las fuerzas de pretensado en fase de
construccién. Para el caso de un silo,
resulta importante establecer un apro-
piado orden en ¢l tesado de cables, de
manera que s¢ disminuyan en lo posible
los momentos flectores verticales que s¢
producen en las paredes, cada vez que
se pone en tension cada tendon.

P e

La Figura 7 muestra el diagrama ted-
rico de esfuerzos que se produce en una
lamina cilindrica de longitud infinita,
somelida a una carga radial puntual, asi-
milable a la que produce aisladamente
un tendén de pretensado, dispuesto en
sentido circular.

A partir del punic de aplicacion de la
carga, la ley de momentos flectores
cambia de signe. Ello significa que, en
el caso hipotético de que no se realizase
¢l tesado siguiendo un apropiado orden,
sc sumarian esfuerzos del mismo signo,
pudiéndose alcanzar valores acumula-
dos de importancia. Las consecuencias
de estos efectos, si bien no afectan a la
seguridad global de la estructura, gra-
cias a la capacidad de redistribucion del
hormigdn, sin embargo podrian ser
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capaces de producir, durante las fases
de tesado, una fisuracidn ne deseada en
las paredes (fisuras horizontales).

El control v optimizacion de esfuerzos
se ha lievado a cabo en fase de estudio,
habiéndose determinando el orden de
tesado mediante ia aplicacidn de un pro-
grama de ordenador, expresamenie ela-
borado para el disefto de iaminas cilindri-
cas postesadas, que una vez indicado e
primer tendon a lesar, elabora el orden
mas apropiado para minimizar los esfuer-
705 resultantes. Existen un total de 43
tendones numerados en sentido ascen-
dente. Se considerod conveniente comen-
zar ¢l tesado por el mds alte (N° 43), con
lo que el resultado del calculo determing
el orden 4ptime de tesado, que se indica
a continuacién:

A
P e
lad e [ " |
al ¥ 4 Momento flector producide por el tesado de un tenddn,
en disposicion circular:
S =
S M, = —— & 5 (cos px — sen fix)
48

BRESION RADIAL PRODULIDA
PR U TENEON CIRCULAR

Firarson Rais
el
s

(P = Fuerza de desviacién, en direccion radial}

Siendo:

a = Radio medio
b h = Espesor

™ “ v = Coeficiente de Poisson

CISTRIBUCION DEL MOMEMTO Mx A LG LARGO DL tA
ALTURA DE 1A% SAREDES DE LA LAMIMNA CHINDRICA

x = Distancia desde la posicidn de la carga hasta
la seccién en estudio

Figura 7. Diagrama de momentos verticales producidos en una ldmina cilindrica, al aplicar una fuerza radial puntual, uniformemente
distribuida en un plano horizontal.
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TEMDONES SISTEMA A

43-41-38-42-40-34-30-25-19-13-3
28-32-22-39-37-7-16-206-31-35-23-2
33-20-27-11-17-24-2-6-15-4-21-1
G-14-1-8-3-10-5

La Figura § muestira ¢l csquema de
disposicion de tendones. Existen dos
sistemas (A y B) colocades de forma
alternada a lo largo de la altura, con el
objeto de compensar einlre si las pérdi-
das de luerza debidas al rozamiento. La
fuerza de desviacidn resultante de la
aplicacion de los dos sistemas es sensi-
blemente uniforme, evitandose con cilo
estados de flexion local, debida a falta
de simetria radial.

2.3. Base del fuste

Fn la base del silo existe, a nivel de fa
plataforma exterior de rodadura de
vehiculos, un hueco de 4 x 4 metros

TENDONES SISTOMA B

para acceso al interior del sito de una
pala cargadaora, para ocasional limpicza
y extraccion de material,

L.a necesidad de crear una abertura en
la zona donde las solicitaciones debidas
al empuje del material ensilado son
mayores {Las
alcanzan 210 kN/m?), precisd en Tase de
proyecto un estudio
determinar {a solucidn estructural mas
adecuada.

presiones  calculadas

encaminado a

Sc desecho la idea consistente en dis-
poner una lunina cilindrica en la (otah-
dad del silo, dotada con un orificio en
su base. debido a que hubiese implicado
una serie de complicaciones y proble-
mas gue no se estimd conveniente asu-
mir. Se realizd, en un principio, un ana-
lisis estructural mediante clementos

finitos, para determinar el efecto y valo-
rar la importancia de un hueco de las
citadas dimensiones en la base de una

Figura 8. Esquema de disposicion de anclajes de tendones,

ldmina cilindrica, apoyada en la solera.
La magnitud de los desplazamicntos
resultantes, asi como de los esfuerzos
localizados en las inmediaciones del
hueco mostraba que tal solucioén no era
conveniente, atn en ¢l caso de reforzar
tas zonas afectadas por la creacion del
hueco.

Se adopto finalmente un esguema que
permitio el funciosamicnto de la Amina
cilindrica postesada en optimas condi-
ciones desde ¢f punto de vista estruciu-
ral, con simetria radial v sin la existen-
cia de perturbaciones debidas a la
existencia del hueco. Para ello, se dis-
pusc el apoyo inferior sobre placas de
neopreno, a 5 meftros de altura sobre la
losa de fondo, per encima del hueco de
acceso, mediante la creacién de una
estructura de base de hormigdn armado,

La Figura 9 muestra un esquema de la
estructura de base, discretizada para un

Figura @. Fstructura de base. Modelo utilizado en ¢! analisis por elementos finitos. Las flechas indican la direccidn de los esfuerzos de
traccion, segin la generatriz de la superficie troncocdnica.
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Figura 10. Arrangue de armaduras de las parades troncocdnicas, en forma de tolva.

andlisis realizado por elementos finitos.
La estructura consta de un tabique exte-
rior de Torma cilindrica, en ¢! que se ha
practicado ¢l citado hucco de ¢ x 4
metros, En el interior dei cilindro existe
una pared en forma troncoconica, a la
manera de una tolva, provista de un
apoyo intermedic constituido por un
tabique de forma cilindrica. Todos los
tabiques citados cstan monoeliticamente
unidos a la losa de fondo. El resultado

def andlisis estructural ha mostrado que
fa cstructura responde de tat forma que
los esfuerzos fundamentales son de
{raccion en seniido radial, careciendo de
importancia los circunferenciales, en
direccion perpendicular. Ia Ja citada
figura se han representado las flechas
indicativas de la traccion, que coincide
con la generatriz de las paredes tronco-
conicas, sin que la existencia del hueco
gjerza practicamenie influencia alguna

en los esfluerzos resuftantes. En la Figu-
ra 10 puede verse el arranque de las
armaduras dispuestas para soportar los
citados esfuerzos de (raccion, que sc
transmiten a la losa de fondo, ademas de
in flexidn local debida a la presion
directa del clinker almacenado.

La Figura { | muestra una imagen del
conjunto formado por la estructura de
base en la situacion anterior al hormigo-

Figura 11. Estructura de base en construccién, en situacién anterior al hormigonado

de ias paredes de forma troncoconica.
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nado de las paredes lroncocdnicas, en
forma de tolva.

2.4, Losa de fondo

El fondo del silo estéd constituido por
una gran losa nervada, de hormigon
armade, cuya funcién estructural con-
sislc en recoger las cargas existentes en
la base de la superestractura, incluido el
peso propio de la totalidad del material
ensilado y transmitirlas &l terreno a tra-
vés de 88 pilotes de 1,50 mi. de didme-
iro, que constituyen la cimentacion
(Figura 12).

l.a descarga dei clinker se produce
por gravedad, a través de ocho orificios
existentes on la losa de fondo, debajo de
la cual existen dos galerias que alojan
sendas cintas transporfadoras. La losa
de fonde actfia, ademas, como un ele-
menio puente, que sirve de techo a las
citadas galerias.

[.a Figura 13 muestra un aspecio de la
losa de fondo en fase de construccion
previa al hormigonado. La armadura
esta Tormada por 200 toncladas de acere

pasivo. En la construccion de la losa se
empled un total de 2.200 m* de hormi-
2on, cuya puesta en obra se llevé a cabo
de forma ininterrumpida.

2.5, Cdhpula

La cstructura de cubieria se disend
teniende en cuenta una serie de condi-
cionanics previes, que se mencionan a
continuacion:

- Forma de la cubieria. Dado el did-
metro interior del silo (38 m), el cono de
descarga de clinker tiene una altura de
12 metros, que en situacion de maximo
llenade conviene alojar en ¢l espacio
interior de la chpula, de tal manera que
se limite en lo posible ia aliura necesa-
ria del fuste de hormigon (Figura 2). En
fase de proyecto. se estudiaron dos for-
mas diferentes: a) Tronco de cono y b)
clipula con directriz esférica. Se adoplo
finalmente la forma de chpula por deseo
de la Propiedad, que considerd la solu-
cion mas afractiva y con un aspecto
cxterior més agradable que ¢l que
hubiese proporcionado la forma tronco-
conica.

PLANTA

Figura 12.
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- Material de coberiura. Traténdose
de un silo para una fabrica de cemento,
se estimd adecuado que ¢f material de
cobertura fuese hormigdn, evitando en
lo posible el empleo de chapa metalica
vista, que se limitd para recubrir la
torrefa superior v las estructuras de cin-
tas transportadoras. La cobertura de la
cipula estd formada por una lamina de
hormigon, de 6 cm de espesor, construi-
da sobre chapa metilica grecada, que
aclia como encelrado perdido, colabo-
rante con el hormigon. La superficie
exterior del hormigdn estd protegida
mediante una capa de material imper-
meabilizante,

- Estructura de la cipnla. Se ha
resueito mediante un entramado metali-
o, tras considerarse los aspectos favora-
bles derivados de la ligereza, facilidad de
montaje v posibilidad de construccion
sobre fa base y posterior elevacidn. La
estructura metalica en posicion definitiva
ha servido de soporle de la cobertura,
constituida por un cerramiento de chapa
sobre ¢l que descansa una Jamina de hor-
migdn de 6 centimetros de espesor
medio. El hormigdn estd conectado a la

v

|
i
I
]

[

e i

|
N

Losa de fondo. Disposicién de pilotes y galerias de descarga.
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Figura 13, Armadura de la losa de fondo, en situacion previa al inicio del hormigonado.

estructura metalica, si bien su contribu-
cidn estructural no se ha tenido en cuenta
a cfectos de dimensionaniiento. La
estruclura metélica esté capacitada por si
sola para soportar adecuadamente las
acciones debidas al peso propio, acciones
climéticas, asi como las sebrecargas de
uso que actazn en la plataforma de coro-
nacién, en que se sitta la torreta superior.

— Piezas metdalicas empleadas en la
elaboracidn de la estructura. Formas

adopradas. A excepeion de log perliles
metalicos empleados en la plataforma
horizontal, de 13 m de didgmetro, situada
en fa coronacion (Figura t4), todos los
restantes elementos metalicos que cons-
tituyen la chpula estan formados por
piczas tubulares de seccidn rectangular,
gue para cste caso concreto ofrecen
ventajas, fanto [uncionales como estrue-
turales, frente a las sccciones abicrtas
propias de los perfiles normales en
forma de “doble Te™.

izontal de 13 m de didametro, situada en la corenacidn de la clpula.

El almacenamiento de clinker provo-
ca una atmoslera de polvo de cemento
en el interior del silo. En el caso de dis-
ponerse perfiles abicertos, se produciri-
an acumulaciones de poivo sobre las
alas inferiores, gue irian creciende a lo
largo del tiempo como consecuencia
del fraguade producido por la existen-
cia de humedades de condensacion,
constituyende un rellene de un peso
considerable, cuya limpieza no resulta-
ria facil. Con fa disposicion de piczas
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Figura 15. Ciputa metdlica. La directriz d

i
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e cada correa pertenace a un circulo

tedrica de una esfera. Se aprecia a simple vista su forma, gue se aparta ostensiblemente de la que
corresponderfa a la de los paralelos (circuios menores), que estarfan contenidos en planos horizontales.

con forma tubular se evitan estos in-
convenientes,

La estructura metdlica de la cipula,
de directriz esférica, estd formada por
dos famitias fundamentales de perfiles:
a) Piezas situadas en planos verticales,
siguiendo un trazado segun los meridia-
nos de la esfers y b} conjunto de corre-
as transversales, cuyo trazade tiene una
especial peculiaridad, que requicre una

seric de comentarios que se citan a con-
tinuacion:

Las directrices de las corteas transver-
sales no estin contenidas en planos hori-
zontales. No son, por tantoe, paralelos de
la esfera, con frazado scgin circulos
menores. Cada tramo de correa com-
prendido entre dos meridianos posee una
directriz contenida en un cireulo niéxi-
me. es decir, con su centro comcidente

con el de ia csfera, En la Figura 13
puede apreciarse el aspecto que ofrecen
las correas, cuya directriz estd conteni-
da en la superficie tedrica de ta esfera y
sin embargo, su forma se aparta ostensi-
blemente de la que corresponderia a la
de los paraicios, contenidos en circulos
menaores.

Esta peculiar disposicion ha aportado
una serie de ventaias de tipo constructi-
vo: Ln primer lugar, la totalidad de las
piczas de la capula tiene idéntica curva-
tura. Cada correa esta formada por cua-
tro chapas convenientemente corladas y
montadas para su soldadura sobre unas
simples plantillas dispuestas en taller
(Figura 16), validas para ¢l 100% de
correas y meridianos. Todas las correas
tienen forma idéntica (Figura 17) v tan
s6lo varia la longitud que se adapta a la
distancia existente entre meridianos, en
funcion del nivel de altura en que estan
situadas.

La unidn entre corrcas y piezas que
forman los meridianos se malerializa de
forma que la chapa superior de ambos
perfiles estd contenida en un mismo
plano tangente, pudiéndose cstablecer la
continuidad, mediante soldadura. Se ha
dispuesto. ademds, centinuidad en la
chapa inferior de fas correas, mediante fa
adicion de unas pletinas suplementarias
(Figura 18). La forma en la que s han
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figura 17. Piezas que constituyen las correas de cubierta, antes de su montaje.

Figura 18. Detalle de unidn entre correas y piezas que forman los meridianos.

resucito los nudos de unidn proporciona
unas condiciones optimas de apoyo a la
chapa de cobertura de la cubierta, ya que
las caras superiores de las piezas que
constituyen los meridianos y correas
estdn contenidas en su totalidad cn ta
superficie tedrica de la csfera.

Fialmente hay que sefalar que la
direccidn de las cargas procedentes de
ia cubierta estd fuera del plano en que
estd contenido ¢l circulo maximo que
define la directriz de las corrcas. La
forma de las correas, con seccidon tubu-
lar, resulta iddnea para soportar los
esfuerzos de torsion resultantes.

- Esqueme estructural. La estructura
fundamental de la cupula esté constitui-
da por un conjunto de barras de directriz

Silo para clinker...

circular, que forman los meridianos y
las correas, tal como se ha descrito ante-
rlormente. En la coronacién de la cipu-
la existe una plataforma situada en un
plano horizontal, que sirve de apoyo
para un casetdn en que sc akoja una serie
de instalaciones para descarga del clin-
ker, La Figura 19 muestra el esquema en
3-D considerado para ¢l andlisis estruc-
turaf, realizado por ¢l ordenador.

En fa base de la ctpula se ha dispucs-
io un conjunio de barras de trazado
recto, contenidas en ¢f plano horizontal,
formande un esquema de viga en celo-
siz curva (Figura 20), que tienc una
doble funcion: Por un lado, constituye
un refuerzo a la manera de un tirante
eircular, con desarrollo segin una poli-
gonal, en Ja zona donde los esfuerzos de
traccidil son maximos. En segundo
Iugar, la viga curva constituye un anitlo
de rigider apropiado para asegurar unas
minimas deformaciones de la base de la
cupula, en direccitn radial, en la zona
de apoyos duranie el proceso de cons-
truccion del fuste del silo con encofrado
deslizante, que ha servido al mismo
tiempo para el izado de la cipula hasta
su posicion definitiva.

3. ACCHONES TENIDAS
EN CUENTA EN LA
VERIFICACION ESTRUCTURAL

Junto con la consideracion del pese pro-
pio de los elementos estructurales, se han
tenido en cuenta las siguientes acciones:

Empuje sobre paredes ¥ fondo del sifo
del material ensilado, de las siguientes
caracteristicas:

e

Figura 19. Clpula metdlica, Modelo espacial utifizado para el andlisis estructural.
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- Densidad del clinker: 1.4

- Angulo de rozamiento interno: 33
grados sexagesimales.

- Rozamiento enlre clinker y paredes
de hormigdn: Comprendido entre 0,55 y
0,60

Coeficientes de sobrepresion debidos
al llenado y vaciado, segim Norma ACH
313R. (En la base def silo, el coeficien-
1c a multiplicar por la presion estatica
ledrica, es igual & 1.65).

- Gradiente térmico en estructura de
hormigon: 45° C de diferencia real entre
ambas caras de las paredes del silo, pro-
ducida por la entrada de material en el
interior a 2007 C, en la hipdtesis de
simultancidad con una temperatura
ambiente exterior de -25° C.

Cubierta. Cargas de uso en la plala-
forma situada en la coronacion de la
ciipula:

- Suma tolal de sobrecargas vertica-
les: 830 kN

- Suma total de sobrecargas horizon-
tales: 240 kN

- Cargas climaticas (Viento y nieve),
seetin Norma NBE.

4, CONSTRUCCION

Se indica a continuacién el proceso
constructivo lHevado a cabo, con la enu-

meracién de ias fases de obra méas
representativas:
4.1.  Cimentacion, formada por 38

pilotes de 1,50 m. de didmetro

Gaierias de descarga de clinker y
losa de fondo (Figura 13)

Base del fuste, de hormigédn
armado (Figuras 10y 1)

Montaje, sobre una cimbra apo-
yada en la losa de fondo, de la
plataforma metdlica gue constitu-
ye la coronacion de ia capula de
cubierta (Figura 21).

Montaje, sobre la coronacion de la
estructura de hormigén de base
del fuste, de los apoyos de neopre-
no, armaduras activas y pasivas
pertenecientes & la parte inferior
del fuste y encofrado deslizante
(Figura 22},

4.6. Montaje de las piezas metilicas

gue constituyen los meridianos

Figura 20. Parte inferior de la clpula meta

Jo A, Uombart v J. Revoitds
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&

lica. Puede apreciarse la viga curva compuesta de

barras de trazadoe recto, en el plano horizontal, que constituye el anillo de rigidez frente a
desplazamientos en direccion radial.

4.7.

4.8.

Pl

Figura 21. Montaje, sobre una cimbra apovada en

=" e i i SR 7

de la ciipula sobre la estructura
perteneciente al encofrado desli-
zante y union mediante soldadura
con a plataforma metdlica apo-
yada sobre cimbra (Figura 23}
Moutaje de correas y anillo infe-
rior de rigidez.

Construcciéon del fuste del silo,
mediante el empleo del encofrada
deslizanie, que se cleva conjunta-
mente con la copula metilica
(Figuras 24, 25 y 26).

Una vez alcanzada la altura defi-

.

4.9.

4.10.

fa losa de fondo, de la plataforma metalica
que constituye la coronacion de la clipula de cubierta.

nitiva del fuste, colocacion de
chapa metalica de coberiura y
malilazo para armado de la l[dmina
de hormigén (Figura 27). Monta-

ie del caseton situade en la coro-

nacion de la cipula.

Construccion de la lamina de hor-
migon de la chpula, con gunita
(Figura 28}. Colocacion de imper-
meabilizacién sobre la #mina de
hormigdn.

Operaciones de pretensado. (En-
filade de tendones, tesado, inyec-
cion y seilado de cajetines)
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Figura 22, Apoyes de neopreno sobre |3 esctructura de hormigdn de base del fuste, armaduras activas y pasivas
pertenecientes a la parte inferior del fuste, inicio del montaje del encofrado deslizante.

bre la estructura perteneciente al

sagisnersoe

Figura 23. Mongaje de las piezas metdlicas que constituyen los meridianos de la clpula so
encofrade deslizante y unin, mediante soldadura, con la plataforma metalica apoyada sobre cimbra.

Figura 24, Aspecto generai de fa obra en el inricio de 12 construccién del fuste con encofrado
deslizante y etevacion simuitinea de la clpula metalica.
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4.11. Desmontaje de elementos auxi-
liares y obras de terminacion.

5, DATOS RELATIVOS
A LA REALIZACION DEL
PROYECTOY OBRA
- Propiedad: Cementos ALFA, S.A.

- Construccion: FCC (Fomento de
Construcciones y Contratas)

— Proyccto de la estructura: EIPSA

- Encofrado deslizante: BYGGING
Espafiola

; £ -
&4 he : =, d
Figura 25. Construccion del fuste del silo, mediante el empleo del encofrado deslizante, que
se eleva-conjuntamente conla cipula metalica.

— Pretensado: BBR

— Estructura  metalica;  Talicres
METAVI

— Instalaciones: STHIM Maquinaria

- Terminacion de la obra; Ao 1999
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RESUMEN

I articulo presenta una comparacion de las acciones repre-
sentativas (valores caracteristico y frecuente) del wafico de
carretera obtenidas con la aplicacion de las Normativas 1AP-98
y Furocddigo 1. Parte 3, con tos que se obtienen a pastir de un
modelo de simulacion de tréfico real con dos niveles represen-
tativos de lo que seria un trafico muy pesado (6.000 vehiculos
pesados por dia) y un trafico medio o ligero (1.500 vehiculos
nesados dia). El estudio se centra exclusivamente en los
esfuerzos de flexidén longitudinal en el tablero. La compara-
citn se establece para vias con dos carriles en us mismo sen-
tido de circulacién (autovias) y teniendo en cuenta el compor-
tamienio superficial de los tableros. La accidn de tréfico se
evalia en un total de 8 puentes, representativos del conjunto
de abras modernas existentes en las viag espafiolas, cubriendo
luces desde 22 hasta 150 metros, con tipelogia longitudinal de
tramo recto (vanas simplemente apoyados o viga continua) y
secciones transversales a base de vigas prefabricadas, losa o
seccion en caion. Como resullado del estudio, se proponen
una seric de factores de ajuste para la obtencion de los
momentos de flexion longitudinal (valor caracteristico y fre-
cuenie) mas ajustados a la solicitacion real de trafico a partir
de los valores deducidos de la aplicacion del EC-1.

SUMMARY

The paper presents a comparison between the traffic action
(characteristic and freguent volues) in highway bridges as
deduced from the Evrocode ! Part 3 and the Spanish Code
TAP-98, with the values coming from a model of trajfic simu-

from 2

lation and with two volumes of traffic representative of heavy
(Average Daily Truck Traffic = 6000) and light (ADTT =
1300 traffic conditions. The study focuses on the bending
momenit bridges with two-lane in one direction. The analvsis
carried out tekes info account the hwo dimensional hehaviour
of the deck using a grillage methad. A total of 8 different biid-
ge decks are analvsed. They are fully representative of the new
]Jria'"()s' in the existing Spanish network. Span length ranges
2 up i 150 m and the longitudinal layvout corresponds
0 .sunph supporied and coniinuos bridges. The cross-section
fypes cover -girder presiressed beams, slabs and box-givder.
As a conclusion of the results obtained several correction fuc-
fors are proposed in order lo obtain the best estimaie of the
longitudinal bending momenis due lo traffic (characteristic
and frequent values) starting from the proposed values in
Eurocode EC-1.

1. INTRODUCCION

En la actuatidad existe, tanto a nivel nacional como interna-
cional (Furocédigos, Codigo Modelo CEB-FIF, AASHTO),
una nueva generacion de Codiges y Normas en las que se defi-
nen y cuantifican los distintos valores representativos de las
acciones sobre fas estructuras en funcidn del Estado Limite
considerado y de la categoria y entorno de la estructura (valor
frecuente, infrecuente, caracteristico). En el caso de los puen-
tes y de las acciones variables, y en particular en e de las car-
gas de trafico sobre los puentes, estos valores representativos
vienen definidos de acuerdo a determinados periodes de retor-
1o, ligados con distintes valores de disefio de la sobrecarga de
trafico. Asi, por gjemplo, sc habla del valor frecuente de la
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accidn det trafico como aquel asociado a un periedo de retor-
no de una semana, queriendo representar un valor que puede
ser superado muchas veces (como media una vez por semana)
durante ¢l periode de vida atil def puente. Con el mismo se
deben verificar, por tanto, las sitvaciones de servicio (descom-
presion, flecha,...). Por el contrario, el valor caracteristico se
asocia a un periodo de retorno de 1000 anos, o lo que es lo
mismo, con una probabilidad del 0% de que dicho valor se
supere en 100 afios 0 a un 5% de que lo haga en 50 afios. n
definitiva, un valor que va a producirse pocas veces a o large
de 1a vida atil del puente y que se utilizara, en consecuencia,
en la verificacidn de las situaciones extremas de carga {Esta-
dos Limites Ultimos). Las condiciones de trafico representati-
vas sobre las que se han deducido dichos valores pueden ser
muy variadas y deben ser suficientemente generales para que
permitan su aplicacién a un dmbito tan amplio como Luropa
en ¢l caso del Eurocddigo de Acciones o de Estados Unidos en
el caso de la norma AASHTO. Es evidente, por tanto, que la
calibracion de dickos modelos de tréfico debe hacerse con los
datos de aforos representativos mds desfavorables que puedan
encontrarse en el conjunto de la red curepea. De aqui que en la
calibracién del modelo de carga de trafico en el Eurocodige se
haya utilizado un tréfico tan pesado como ¢l que recorre cf
corredor Paris-Auxerre. Consciente de gue en algunos casos
dichos valores puedan producir soluciones excesivamente
sobredimensionadas en relacion al trafico que soportan, el pro-
pio Eurecddigo establece ia posibifidad de que cada pais, de
acuerdo con sus caracteristicas especificas de trafico pesado y
composicion del mismo, pueda establecer modificaciones a
dichos valores originales en fos llamados Documentos Nacio-
nales de Aplicacion (DNA).

2. OBJETIVOS Y AMBITO DEL ESTUDIO

Tanto el Euwrocddige EC-1 [1] como la nucva TAP-98 [2]
establecen en su articulado como deben obtenerse los valores
frecuente y caracteristico de la accién del trafico sobre un
puente. El aobjetivo de este articulo es obtener y mostrar
dichos valores para ¢l caso del trafico existente en las autovi-
as espafiolas y compararlo con los valores deducidos de la
aplicacidn de ambas Normas. Para la obtencion de la solicita-
cion real de trafico se utilizard un modelo de simulacion de
trafico en puentes de carretera [3]. Para que los resuitados
sean representatives del amplio abanico de tréficos y tipolo-
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Figura 1. Tipologia longitudinal y seccion transversal
del puente de 27 m de luz.
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gias de puentes existentes en la red viaria espanola, el mode-
lo se aplica a 2 condiciones de trafico representativas de un
trafico muy pesado y de un tréfico ligero, asi como a un total
de 8 puentes con un rango de luces desde 22 a 150 metros de
luz vy distintas secciones transversales y esquemas estaticos,
que cubren una gran parte de los puentes presentes en nues-
tras carreieras.

Los resultados se refieren (nicamente a fa solicitacion de
flexion en los tableros, pudiendo procederse de manera analo-
ga para ¢l case del esfuerzo cortante o para otros clemenios
caracteristicos del puente (pilas, aparatos de apoyo....)

3. DESCRIPCION DE LOS PUENTES

Los puentes considerados en la simulacidn de trdfico son
los que aparecen en las Figurag 1 a 8. EI puente niimero 2 es
un puente de vigas prefabricadas y los puentes 7 y 8 se cons-
truyen por voladizos sucesivas, estando construidos todos los
demas mediante cimbrado en toda su longitud. Todas las pla-
taformas funcionales consideradas estén formadas por un
arcén derecho de 2,5 m, dos carriles de 3,5 metros con un
inico sentido de circulacion, y un arcén izquierdo de 1 m,
completdndose la seccian con dos barrera rigidas, fo que da
lugar a una anchura total de ia plataforma del puente de 11,2
metros. Dicha piataforma funcional puede considerarse como
tipica para las autovias con 2 carriles de trafico en cada senti-
do de circutacion,

4. METODOLOGIA

En primer fugar, se ha procedido a la obtencién de as super-
ficies de influencia del momento flector de todos los tableros
en las secciones mas representativas (seccion central de vano
para los puentes biapoyadoes y secciones de vano y apoyo en
el caso de los continuos). Para la modelizacidn estructural de
todos los puentes se ha utilizado un medelo de emparrillado
planc, de manera que los valores de la Tabla [, a excepcion del
puenie de vigas, corresponden a momentos a todo lo ancho de
la seccion transversal, pero teniendo en cuenta et comporta-
miento superficial de los tableros, es decir, estan afectados por
el correspondiente coeficiente de excentricidad. Para el puente
de vigas, se ha obtenido el valor en la viga més solicitada. Una
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Figura 2. Tipologia longitudinal v seccidn transversal
del puente de 35 m de luz.
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Figura 3. Tipologia longitudinal y seccion transversal
del puente de 40 m de luz.
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Figura 5. Tipologia longitudinal y seccidn transversal del puente de
33 m de luz principal.
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Figura 7. Tipologia longitudinal y seccion transversat del puente de
80 m de luz principal.

vez obtenidas fas superficies de influencia, y teniendo en cuen-
ta la posicion de los carriles de trafico dentro de la plataforma,
se ha procedido a simutar situaciones reales de trafico sobre los
mismoes mediante el modelo general de wdfico cuyas caracte-
risticas se encuentran expuestas en [3]. Para ello se han ido
obteniendo “fotos™ dei trafico sobre el puente en intervalos de
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Figura 4. Tipologia longitudinal y seccién transversal
del puente de 22 m de luz principal.
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Figura 6. Tipciogia longitudinal y seccion transversal del puente de
56 m de luz principal.
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Figura 8. Tipologia longitudinal y seccidn transversal del puente de
150 m de luz principal.
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Tabla I Solicitaciones de trafico (en Txm) en las distintas secciones de los puentes estudiados

Tipologia | Puente | Seccidn Valor caracteristico {Treiorae = 1600 afi0s) Valor frecuente (Treomo = 1 semana)
{AP EC-1 Trafico real | TAP- EC- Trafico real
98 Unif. | Tandem | Total | Pesado| Ligero 98 ! Unif. | Tandem | Total | Pesado | Ligero
Brapovado | 27 Vano §74 595 865 14601 1371 | 10006 437 238 649 887 513 442

35 Vano*® 438 296 33 031 524 449 219 118 253 369 250 203

n

40 Vano 1553 366 {183

Vano 426 191 534 7250 551 486 213 76 401 471 216 170

2049| 2176 | 1945 777 346 887 | 1233 842 735

16-22
16 L apoyo | 387 | 300| 349 | 649 457 | 363 | 194 120 262 | 382 | 176 | 140

50.33. | Vano 714 | 403|754 | 1157 908 | 782 | 357 | 16l| S66 | 727 | 369 . 325
Contingo 33-20 L Apoyo | 669 | 6991 442 | 14t 727 | SIS 335 | 280 332 | 612} 379 | 270
anse | Vano | 1554 | 78| 1262 | 1840|1842 1370 | 7770 231|947 1178 | 766 | 682
42 | Apoyo | 1614 | 959|747 | 1706] 1426 {1195 | 807 | 384 560 | 944 | 651 | 474
40.80 | Vano | 1330 | 10821 1070 | 2152) 1693 | 1265 | 665 | 433 T803 1236 | 703 | 620
A0 | Apoyo | 3698 | 3274|1643 | 4917] 3300 | 2663 | 1849 | 1310| 1232 | 2542 | 1443 | 1146
25 | Vano | 4048 | 3240| 1825 | 5065|3192 | 2815 | 2024 | 1296 | 1369 | 2665 | 1431 | 1133
15075 | Apoyo [ 11611 | 11974| 3207 [15191] 9075 | 7299 | 5806 | 4790 | 2413 | 7203 | 3444 | 2553

* Corresponde a la viga mds solicitada

tiempo de 0,2 segundos, lo que permite reflejar perfectamen-
te el fiujo real de vehiculos sobre el puente y su evolucion
espacial relativa a lo largo del tiempe teniendoe en cuenta las
posibilidades de adelantamientos, ele.. A partir de dichas
situaciones de trafico sobre el tablero y a través de las super-
ficies de infiuencia, se han obtenido los esfuerzos de flexion
a o largo del periodo de tiempo de simulacion. El periodo
basico de simulacién es de una semana, considerdndose que
en el mismo se dan las condiciones de estacionariedad del 1rd-
fico. Se han simulado un total de 200 semanas de trafico para
cada puente, recogiéndose ¢l valor maximo obtenido en toda
la semana. Asi se ebtienen 200 valores maximos semanales y
los datos suficientes para ta definicion de la accién de frafico
representativa de un perfode de retorno de una semana {vaior
frecuente) y de 1000 afios (valor caracteristico). Para este ulti-
mo caso, se han utilizado las téenicas de extrapelacion reco-
gidas en [3] a partir de los valores mdximos scimanales.

5. RESULTADOS

Los resultados s¢ han obtenido en 2 condiciones de trafico
distintas. Una de ellas s representativa de unas condiciones
de trafico extremas para lo que seria el trafico medido en la
red de autovias en Espaiia [4], consistente en una IMD de
20.000 vehiculos en los dos carriles, con un porcenfaje de
pesados del 30%. La otra seria representativa de unas condi-
ciones medias de trdfico en base a una IMD de 16.000 ve-
hiculos y un porcentaje de pesados del 153%.

Los resultados obtenidos en las secciones més representativas
de vano y apoyo para los distintos puentes son fos de la Tabla 1
{en Tm) v ta Tabla 11 {en kNm) y las Figuras 9 a 16. Dichos

valores corresponden solo a calzadas sin aceras, es decir, las
cargas son debidas Gnicamente al trdfico y no a los peatones.
Adenms, son valores que tienen en cucnta el comportamicnio
superficial de Tos tableres. En todos los casos, el valor caracte-
ristico corresponde a un periodo de retorno de 1000 afos; mien-
tras que e} valor frecuente ¢s el de periodo de retorno de i
semana. Ln las Figuras 9 y 10 podemos ver representados los
valores obtenidos para la totalidad de los puentes estudiados.
En las Figuras 11 y 12 aparecen los relatives a fa seccion de
apovo de las vigas continuas; mientras que en las 13 y 14, log
vatores son los de la seccidn central del vano maés largo. Por
tltimo, en las Figuras 15 v 16 se han representado por separa-
do los resultados obtenidos para los puentes isostiticos. Hay
que tener en cuenta que los valores correspondienies al vano
simplemente apayade de 35 m son tos de la viga mas solicita-
da, micniras que el resto se refieren al momento a todo {o ancho
de Ja seccion. De ahi que algunas graficas presenten un punto
bajo para el puente correspondiente a fos 35 metros,

6. DISCUSION Y COMENTARIOS

Los resultados de la Tabla 1 y de las Figuras & a 16 nos
sugieren los signientes comentarios:

1) El valor caracteristico obtenide con la aplicacién del
modelo de sobrecarga del Eurocédigo es siempre mayor que
el deducido con la TAP-98. El rango de variacién oscila entre
1,3 v 1,7 para los puenies hiapoyados y entre 1,1 y 1.7 para
los continuos. Se adivina una cierta tendencia a que las dife-
rencias sean menores a medida que aumenta fa luz principal
del puente. Si tenemos en cuenta que EC-1 propone un coefli-
ciente de seguridad parcial de 1,35 para cl valor de combina-
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Tabla I1. Solicitaciones de trafico (en kNxm) en las distintas secciones de los puentes estudiados

Tipologia | Puente | Seceidn Valor caracteristico {Trerome = 1000 anos) Valor frecuente (Treiomo = | semana)

AP EC-1 Trafico veal | 1AP- EC- Trafico real
u8 Unif. {Tdndem | Total | Pesado| Ligero 98 | Unif. | Tandem| Tota! | Pesado Ligero
Biapoyade | 27 Vano 8565 | S831) 8477 14308] 13436 | 9859 | 4283 | 2332 6360 | B8G692| S5027| 4332

35 Vano® 4293 [ 2903 32831 6184 5135 | 4400 | Z146 | 1156 2460 1 36i6| 2450 1989

40 Yano 152351 8487) 11593 20080] 21325 | 19061 | 7615 | 339} 8693 § 12084 8232 7203

16-22 | Vano 4175 1872 5233 7105) 5400 | 4763 | 2087 7451 3930 1 4675 2117 1666

-16 Apoyo 37930 29400 3420 6360| 4479 | 3357 | 1901 | 1176 2568 | 3744} 1725} 1434

20-33- | Vano 6997 | 39401 73801 1i338; R8O8 | 7664 | 3499 ! 15781 5547 | Ti28| 3616} 3185

Contino 3320 | Apoyo | 6556 68501 4332] 11182| 7125 | 5047 | 3283 | 2744 | 3254 ¢ 5998| 3714| 2646
QNN

42.56 | Vano 15229 | 5064% 12368] 18032| 18052 | 13430 | 7615 | 2264 0 9281 | 11545 7506 | 60684

42 Apoyo | 15817 9398 7321| 16719} 13975 | 117411 7909 | 3763 0 5488 | 9251 63801 4645

40-g0 | Veno 7| 13034 10604 10486 | 21090] 16591 [ 12397 4 6317 | 4243 | 7869 | 12142} 68891 6076
-40

Apoyo | 36240 | 32085) 16101} 4818632340 {26097 | 18120 | 12838 | 12074 | 249120 14141 11231

75 Vano 396701 31752 17885 49637{ 31282 {27587 | 19835 [ 12701 | 13416 | 26117) 14024 | 11103

[50-75 | Apoyo | 113788 1 117345| 3152711488721 88935 | 71530 | 56899 | 46942 | 23647 | 705891 33751 | 25019

* Corresponde a la viga mis solicitada

2000.00 ©

Valor Caracteristico
| iy 1AP-98

4000.00 ———

L - - ECTod

{ —¢® TR Pesado

Momento (m Tm)

43.00 80.00 120.00

Figura 9. Valor caracteristico de ia solicitacion de trafico en funcién de a luz principal. Seccidn de vano de todos los puentes.

cidn en el ELU, mientras que IAP-98 exige un valor de 1.5, 2) Los valores frecuentes obtenidos con la aplicacion del
vemos que, a pesar de ello, el valor final a considerar en la  modelo de sobrecarga del Eurocddigo son también siempre

verificacion de! ELU es generalmente mayor para EC-1 gque  mayores que los abtenidos con la TAP-98. [ rango de varia-
para [AP-98. cidn oscila entre 1,2 v 2,2, También aqui se observa una cier-
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Figura 10. Valor frecuente de la solicitacion de tréfico en funcién de la fuz principal. Seccién de vano de todos los puentes.
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Figura 11. Valor caracteristico de la solicitacion de trafico en funcion de Ja luz principal. Seccidn de apoyo de los puentes continuos,
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Figura 12, Valor frecuente de fa solicitacién de trafico en funcion de Ta luz principal. Seccidn de apoyo de los puentes continuos.

ta tendencia a que la discrepancia entre ambos valores dismi-
nuya a medida que aumenta la luz principal del puente.

3} En las sccciones de vano, excepto para el puente de 150
metros de luz principal, el valor caracteristico obtenido con ¢l
trafico pesado real es siempre superior al obtenido con la
1AP-98. Por tanto, para el rango de luces hasta los 100 metros,
los valores deducides de la aplicacion de la 1AP-98 pueden
estar del lado inseguro para vias con trafico muy pesado (cir-
cunvalaciones de grandes ciudades con poligonos industriales
cercanos, tramos de autopista con tréfico muy pesado,...). Lo
mismo puede decirse en el caso de un tréfico ligero para luces
de hasta los 50 metros aproximadamente. Por tanto, para
puentes de pequeila y mediana luz, los valores caracteristicos
obtenidos con la ITAP-98 son menores que los producidos por
un trafico con una componente de 1500 wvehiculos
pesados/dia. Los valores obtenidos con el EC-1 estan siempre
del tado seguro, excepto en el caso del puente simplemente
apoyado de 40 metros de luz, incluso para el rifico mds pesa-
do. En las Figuras 13 y 14 puede observarse como las dife-
rencias enlre ambas Normativas v los valores de la simulacion
se acentlan a medida que crece la luz. También se observa
claramente la influencia del canto variable, que en las seccio-
nes de vano hace que disminuya la pendiente de las curvas
cuando entramos en el rango de Juces con soluciones en canto
variable.

4) En lo referente a las secciones de apoyo de los puentes
continuos, los valores caracteristicos deducidos con la IAP-98
pueden infravalorar ligeramente la solicitacion real de trafico
para puentes de pequeda y mediana luz (hasta los 50 metros

aproximadamente) en el caso de un trdfico muy pesado. En el
caso de un trafico ligero, son siempre superiores los valores
obtenidos con JAP-98. La Figura [ [ muestra como hasta los
60 metros de luz principal, los valores deducidos con EC-1,
IAP-98 y el trafico real (tanto ligero como pesado) no mues-
tran una gran diferencia. Esta se hace mas notable a medida
que aumenta la luz. Una tendencia parecida se observa en
cuanto al valor frecuente (Figura 12). En las Figuras [ y 12
es también manifiesta la influencia del canto variable, que
provoca una mayor pendiente en las curvas a partir del dltimo
puentte de canto constante.

5) Debido a fa forma de las superficies de influencia de los
momentos en vano y en apoyo, los momentos en vano estin
fundamentalmente condicionados por las cargas puntuales (tin-
dem o carro); mientras que los de apoyo, o estan por la carga
uniformemente repariida. Estos efectos son mas claros a medi-
da que aumenta la luz principal del puente (Figuras 11 y 12).

7. CONCLUSIONES

Los resultados y comentarios anteriores nos permiten obte-
ner una serie de conclusiones que deberian tenerse en cuenta
a la hora de definir los distintos cocficientes a considerar en
el Documento Nacional de Aplicacion (DNA) del RFurocadigo
1, tanto en lo relativo a los valores caracteristicos como a log
frecuentes de la carga de trafice. En particular:

1} Si definimos un coeficiente de ajuste como un valor

e 2000
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Figura 13. Valor caracteristico de la solicitacion de tréfico en funcién de la luz principal. Seccidon de vano de los puentes continuos.
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Figura 14. Valor frecuente de la solicitacion de tréfico en funcion de ta luz principal. Seccion de vano de los puentes continuos.
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Figura 15. Valor caracteristico de la solicitacion de tréfico en funcion de la luz. Puentes biapoyados.

1600.00 ,
3 i 1
i | | H
! Tipologia: Biapoyado g
S T Valor Frecuente Sl L S
; o wose ‘
3
1200.00 , - & - EC1Tota . g
: 4 TR Pesado ! ‘
. !
—&— T.R ligero o
= B R IAA,,,,,',,{,.f
E T 1 ;
I 1y
\-&:‘i 1 0 ~ i I
,g 800.00 . P T l
g 1 N ]
1 T i
§ B T et ST S s S
' .
1 0\\. R A -~
400‘00 ! ’\ = - 12N
= -~ "“ _‘\‘ ‘1
l S N
T S JE S
3 [ r ]
I 3 3 i
0.00 ; : t f
24.00 28.00 3200 36.00 40.00
Luz (m)

Figura 16. Valor frecuente de la solicitacion de trafico en funcion de ia luz. Puentes biapoyados.
que permita obtener el valor caracteristico de la accion de tra- - De acuerdo con el punto 3 del apartade anterior, el mejor
fico en las autovias espafiolas, a partir del valor caracteristico  ajuste se consigue definiendo un valer distinto para la sobrecar-
obtenido con la aplicacién del EC-1, vemos que: ga repartida y para los gjes tdndem definidos en ei Eurocddigo.
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- En el caso de un trafico muy pesado, si se realiza un ajus-
te por minimos cuadrados en base a todos los puentes estu-
diados, los coeficientes de ajusic son (0,43 para la sobrecarga
repartida v 1,12 para la carga puntual. Si, por el contrario,
consideramos el valor maximo {(mas desfavorable) de todos
los casos estudiados, el coeficiente de ajuste deberia ser 1,
puesto que tanto en el puente biapoyado de 40 m como en ¢l
continuo de 56 m, los valores caracteristicos son prictica-
menie iguales.

— Fn el caso de unm trafice ligero, ¢l ajuste par minimos
cuadrados al conjunio de puentes da como resultado los valo-
res 0,31 y 1,03 para la sobrecarga repartida y puntual del EC-
1, respectivamente, En este caso, la relacion mdxima de
esfuerzos es de 0,95 para los puentes biapoyados y de (,75
para los continuos.

2} El BEurocddigo propone unos coeficientes 0,75 para el
eie tandem y 0,4 para la sobrecarga repartida para obtener el
valor frecuente a partir del valor caracteristico. Si definimos
un coeficiente reductor como un valor que permita obtener
el valor frecuente de la accion del trafico real a partir del valor
frecuente deducido del Eurocddigo, el mismo varia segin los
casos analizados del siguiente modo:

- En el caso de un trafico muy pesado, entre 0,58 y 0,68
para los puentes biapoyados, y entre 0,45 y 0,69 para los con-
tinuos. Por tanto, un valor global de 0,7 nos dejaria del lado
seguro en ambos casos. Los puentes continuos de menor fuz
serian los mas penalizados.

— En el caso de un trafico ligero, entre 0,50 y 0,60 para los
puentes biapoyados y entre 0,35 y 0,58 para los continuos. Un
valor global de 0,6 estaria del lado seguro en ambos casos. De
nuevo, los puentes continuos de menor luz serian los més
penalizados.

3) A la vista de las Figuras 12, 14 y 16 y de la tabla 1,
puede decirse que el valor frecuente que propone 1AP-98,
obtenido a partir del valor caracteristico multiplicade por an
coeficiente reductor 0,5, es bastante adecuado para luces
hasta aproximadamente los 60 metros. Los valores estan
siempre del lado seguro para ¢f caso de un trafico real ligero
y dan valores bastante ajustados para el caso de un trafico
muy pesado, aunque un poco infravalorados en el caso de las
tipologias biapoyadas. Por el contrario, a partir de los 60
metros de luz principal, el coeficiente 0,5 da valores muy
superiores a los reales, probablemente debido a que fos valo-
res caracteristicos a los que se les aplica se encuentran, a su
vez, sobrevalorados con respecto al trafico real.

4) A pesar de que todos los puentes estudiados son de hor-
migdn pretensado, la técnica de las superficies de mfluencia
utilizada hace que los resultados obtenidos en los casos de
inercia constante sean iambién representativas en el caso de
tableros de otro material (hormigon armado o puentes mixtos)
que presenten coeficientes de exceniricidad parecidos a fos de
las secciones presentadas.

Valores frecuente vy caracteristico de la accidn de trafico sobre puentes...
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RESUMEN

Se describen experiencias de optimizacidn de mezclas de
hormigén con fibras de acere para pavimentos de aeropuerto
por consistometria Vebe, asi como los resultados obtenidos en
términos de tensidn de rotura por flexotraccion UNE 83-509.
Se revisan trabajos anteriores tanto relativos a dosificacion
como a comportamiento de pavimentos acroportuarios de hor-
migones reforzados con fibras. Sc discuten las variaciones
observadas en la dosificacion para diversos hormigones en
masa vy reforzadoes con fibras de acero asi como las diferencias
de tension de rotura por flexoiraccion de fas mezclas optimi-
zadas y de mezclas obtenidas por simple adicion de fibras al
mismo hormigdn en masa oplimizado. Se confirman los
resullados con experiencias ajenas en pruebas de dosificacion
para una obra en un acropuerto espafiol en 1996. Se concluye
que la no adaptacion de la dosificacién de la matriz del hor-
migdn a la presencia de las fibras petjudica la resistencia a
flexotraccion tanto en valor medio como en dispersion de los
resultados, y que la optimizacion por Consistomeiria Vebe es
posible,

SUMMARY

This paper deals with an experimental investigation to opti-
mize steel fiber reinforced concrete mixtures proportioning
Jor airport pavements by Vebe consistometry, and its vesults in
terms of flexural strength measured under UNE 83-509 spa-
nish standard for fibrous concretes. Previous research on steel

Jiber concrete proportioning and airport fibrous pavement

performance is revised. Variations either in proportion of dif-

Jerent fibrous and plain concrete mixtures and in its flexural

strength are discussed. Results are confirmed with vaiwes
oblained in an aiport paving experience fried in 1996, Main
conclusions are that not adapting the mixture proportions
when variing fiber dosage damages average flexural strength
and dispersion, and that Vebe consistometry may be used sue-
cessfully to proportion steel fiber conciete.

1. INTRODUCCION

La fabricacion de un hormigén con fibras no consiste en
mezclar cierta cantidad de fibras con un hormigdn ya existen-
te sino que conviene ajustar experimentalmente la formula-
cion segdn los objetivos de puesta en obra y de resistencia. La
introduccion de fibras en un hormigdn entraiia una perturba-
cion de su esgueleto granular que se corrige aumentando la
dosificacion de finos, arena y pasta, to que da lugar al aumen-
to de la compacidad y a la reduccion de la docilidad de ta
mezcla (1}

Esta opinion conirasta con lo que se encuentra en buena
parte de los trabajos de investigacidn relacionados con las
propiedades mecanicas de fos hormigones con fibras, en los
cuales suelen aparecer comparaciones entre las propiedades
de un hormigdn en masa y las de hormigones conseguidos a
base de afiadir a la misma matriz (el hormigdn en masa de
comparacion o testigo) diversas dosificaciones de fibras. Es
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més, recientemente tuvimos la oportunidad de asistir a prue-
bas de desificacidn de hormigones con fibras de acero desti-
nadas a una pavimentacién en las que se siguio el procedi-
miento de conseguir un hormigdn en masa de una resistencia
a flexotraccién dada y a continuacion aftadirle cantidades cre-
cientes de fibras. Las mezclas obtenidas no dieron buenos
resultados en términos de tension de rotura por flexotraccion.

En lo que sigue se describirdn experiencias de optimizacion
de mezclas de hormigén con fibras de acero por consistome-
iria Vebe, asi como los resultados obtenidos en términos de
lension de rotura por flexotraceion UNE 83-509. El 4mbito en
que se situd la experimentacion fue el de la construccién de
pavimentos destinados a tréfico de aeronaves en aeropuertos.

2. TRABAJOS ANTERIORES

La ACI (2) propone partir de una relacion de arena/grava de
valor | para los tanteos de dosificacién de hormigones con
fibras de acero. Mas detalladamente, Casanova (1) resume los
trabajos de diversos autores cn las ideas siguientes:

— Dada la matriz (pasta mas granulado) la docilidad decre-
ce al aumentar la cantidad de fibras. Para mejorar {a misma
conviene usar mas finos, arena y cemento, que para un hor-
migén ordinario.

~ La longitud de fibras debe ser mayor que dos veces el
tamafio maximo de arido para permitir su accion mecanica
sobre las macrofisuras.

— Dadas la relacion agua/cemento (masas) y la cantidad de
pasta (agua més cemento), el hormigén mas compacto tiene
una docilidad dptima.

— Bl 6ptimo de compacidad (determinado por la constitu-
cion del esqueleto granular, arena més grava) no es modifica-
do cuando se hacen variar las cantidades agua/cemento y
aguatcemento.

Se hace la hipotesis suplementaria de que esto permanece
cierto en el caso de los hormigones reforzados con fibras de
acero.

Gonzalez-Isabel (3) presenta un método similar de dosifica-
cion basado en los trabajos de Larrard (4) y Baron-Lesage (12)
para una aplicacién distinta, los hormigones de alta resisten-
cia. A su vez, Fan y Zhu (6) investigaron mediante un proce-
so parecido la dosificacion de hormigones de consistencia
muy seca con fibras de acero al carbono extraidas de bafio
fundido.

Rossi v otros (7) presentaron también un método de dosifi-
cacidn por consistometria utilizando el maniabilimetro LCL,
basado en las hipdtesis antes resumidas por Casanova. Su
método consiste en fijar un valor de ta relacion agua/cemen-
to, variar la proporcion arena/grava y determinar mediante cl
maniabilimetro ¢l valor de dicha proporcién conducente a la
maxima docilidad (méxima compacidad). Para este valor opti-
mo de la proporeién arena/grava varian las cantidades de agua
y de cemento manteniendo la relacion agua/cemento constan-
te hasta obtener la docilidad deseada.

¥
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Seglin estos autores, mantener constante la dosificacion de
cemento al aumentar la dosificacion de fibras conduce a
matrices mAs porosas, menos resistentes y con menos pasta
por fibra en detrimento de la unién de ambas. En consecuen-
cia utilizaron dosificaciones de cemento partiendo de los 3 50
kg/m’ para hormigon en masa y llegando a 400 kg/m?® para
hormigén con 40 K g/m? de fibras trefiladas de extremos con-
formados del mismo tipo de las utilizadas por nesotros, mien-
tras que para 80 Kg/m? dosificaron 425 Kg/m? de cemento.
Sin embargo, no hicieron ninguna referencia al probable
aumento considerable de la retraccion, causado por la mayor
cantidad de agua y de cemento, y por la mayor refacion
arena/grava. Estos cambios podrian dar lugar a deformaciones
unitarias peligrosas en algunas aplicaciones, como es el caso
de los pavimentos acroportuarios.

Rollings (8) evalud trece pavimentos de hormigon con
fibras de acero construidos entre 1974 y 1986 en nueve aero-
puertos norteamericanos, concluyendo que buena parte del
alabeo de losas observado se-debid a la retraccion diferencial
a temprana edad, recomendando cuidar la dosificacion para
evitarlo. Seria deseabie evaluar, en funcion de la dosificacion,
la retraccion, el efecto de las fibras en las deformaciones por
retraccion y en el desarrollo de las grietas que pudieran apa-
recer y la propia capacidad resistente del hormigdon a las eda-
des (“tempranas™ segin Rollings) en que se han detectado
efectos nocivos en los pavimentos. En este sentido, la Federal
Aviation Administration (FA.A.) norteamericana {9) lieva a
cabo actualimente investigaciones sobre ¢l comportamiento
rcal de pavimentos de hormigdn con fibras de acero en cl
acropuerto de Great Rockford (Iilinois) utilizando cemento
expansivo tipo K (ASTM C 845) compensador de la retrac-
cién.

3. TIPO DE ENSAYO

Rossi y otros (7) califican como insuficiente ef volumen del
cono de Abrams para evaluar adecuadamente el comporta-
miento reoldgico de los hormigones con fibras de acero, sobre
tode en caso de fibras de 50 6 60 mm de longitud (caso de las
utilizadas en nuestros ensayos).

Sin embargo, en nuestro caso no hemos tenido dificultades
con la evaluacién de la docilidad mediante el consistometro
Vebe en el range de dosificaciones de los 40 a los 60 kg/m?,
prabablemente por tratarse de un ensayo dinamico. Ll consis-
témetro Vebe tiene la ventaja de mancjar un volumen de masa
del orden del 20% de la que necesita el maniabilimetro y el
propio aparato resuita mas manejable.

4. MATERIALES

La eleccién de los materiales y dosificaciones de partida
para la experimentacidn se baso en los utilizados para diver-
sas obras de pavimentacion con hormigones en masa de pla-
taformas de estacionamiento de aeronaves en los Aeropuertos
de Madrid-Barajas y Paima de Mallorca, aprovechandose los
cementos, aridos y aditivo reductor de agua utilizados en dos
obras en Barajas. Dichos materiales nos fueron proporciona-
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dos por cortesia de Acropuertos Espafioles y Navegacion
Aérea, mientras que las fibras nos fueron cedidas por Bekaert
Ikérica, S.A.

Asi se utilizaron dos tipos de cemento y en dos dosificaciones
distintas: Cemento V55A UNE 80-300-92, dosificado en canti-
dades de 350 y 440 K g/m® y cemento V/35 UNE §0-300-92,
también dosificade en cantidades de 350 v 440 K g/m’. Se
decidio utilizar ambos con el fin de estimar los cambios de
dosificacién provocados por el cambio del tipo de cemento en
el hormigdn con fibras. Por su parte, las fibras utilizadas fue-
ron de acero al carbono trefilado, de extremos conformados,
tipo Dramix ZC 060/0.80, de 60 mm de longitud, 0,8 mm de
didmetro y esbeltez 75. Se utilizaron dos aridos siliceos: ana
arena (/5 y una grava de machaqueo 5/20, desecadas en su
totalidad para evitar cambios en la relacion agua/cemento por
humedad de los aridos. Se decidié el uso de aridos siliceos
con el fin de minimizar las correcciones necesarias por absor-
cion de agua frente a las precisas en caso de los calizos.

5. DOSIFICACIONES DE FIBRA

Dosificaciones de 0,5%; 0,75% y 1% de fraccion en volu-
men fueron utilizadas en anteriores investigaciones publica-
das, con lo cual se considerd inicialmente como posibles valo-
res para esta experimentacion sus equivalentes aproximados
de 40, 60 v 80 Kg/m’; sin embargo es muy rara una aplicacidn
en pavimentos con 80 Kg/m?, con lo cual se decidid restrin-
girlo a 40 Kg/m® y 60 Kg/m? v en algunas consistometrias a
50 Kg/mé,

M. Diaz y M. Garcia

Las “Recomendaciones para Obras Maritimas ROM 4.1-94,
Proyecto y Construccion de Pavimentos Portuarios”, de Puer-
tos del Lstado (I1) establecen como minima cantidad de
fibras de acero en las dosificaciones de hormigones con fibras
destinadas a pavimentacién en los puertos de mar espaiioles
30640 K g/m’.

Por Gitimo, una revision de las aplicaciones de hormigones
armados con fibras de acero a la construceion de pavimentos
destinados a trafico o estacionamiento de aeronaves en aero-
puertos europeos en la década de los afios 80 mostrd que en
los siete casos considerados los contenidos de fibras estaban
entre los 40 y los 60 kg/m?, con contenidos de cemento entre
330 y 380 kg/m? (Figura 1).

6. PROCESO DE OPTIMIZACION
POR CONSISTOMETRIA

El proceso experimental de dosificacidn seguido consistid
en comenzar variando la proporcién del arido fino al arido
tolal en busca de la maxima docilidad para una relacion
agua/cemento dada y, a continuacidn, para la relacion de arena
encontrada ajustar la relacion agua/cemento, reduciéndola lo
més posible para conseguir una docilidad determinada (10 s
Vebe en esta experimentacion) fijada por nccesidades de
puesta en obra y resultados.

La norma espafiola UNE 83-314-90, de medida de la con-
sistencia del hormigon fresco mediante ef Método Vebe (12),
reserva el uso del consistdmetro Vebe para hormigones cuya

Evelucion de Ia desificacion de fibras de acero en hormigones en los afios 80 (EUROPA)

Kg/m3
400 - 375 380
340 340 350 A 350
|30 e 0 L3 S 330 50|
300 -
200 @ Cemento (Kg/m3)
<+ Fibras (Kg/m3)
100 - 60 60
40 50 50
S SRS S S SR S
0 T T T T
83 83 84 85 86 88 90
ano del prayecto
MPa
10 9 85
g | 8,64
y S
8 ...........................
5 4 Resistencia a flexotraccion a 28 dias (MPa)

83 83 84

85

86 88

afo del proyecto

Figura 1. Dosificaciones de cemento y fibras trefiladas y de extremos conformados y tensiones de rotura por flexotraccion
en pavimentos para trafico de aeronaves en aeropuertos europeos {10).
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Figura 2. Consistémetro
Vebe y cono de
hormigén de cemento
I/55A con fibras Dramix
ZC 60/0.8

docilidad esté comprendida entre los 5 y 30 segundos. Las
fibras-forman un esqueleto que limita ef asiento estatico
haciendo intil ef ensayo del cono de Abrams cuando la dosi-
ficacidn de fibras es elevada; esta dificultad es solventada por
Ja vibracion proporcionada por el consistometro,

Para la optimizacitn de cada mezcla por consistometria se
tomé como objetivo de docilidad un tiempo Vebe de 10 s. Este
valor es el limite enire las consistencias seca y muy seca,
segln Ja UNE §3-314-90.

7. CONSISTOMETRIAS DE MEZCLAS
CON 350 Kg/m* DE CEMENTO V/35

Las primeras consistometrias Vebe se realizaron sin ia adi-
cidn de reductor de agua a los hormigones con ¢l fin de esta-
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blecer su docilidad sin la influencia de este aditivo. Asi se
obtuvieron los resultados que se muestran en la Figura 3. Den-
tro de cada curva, es decir, para cada dosificacion de fibras,
resultan menos déciles las mezclas con relaciones arena/drido
total de valores maximo y minimo.

Pucde observarse que 1 adicion de fibras desplaza ei mini-
mo de la curva en sentido creciente del gje de abscisas (rela-
cién del peso de arena al peso total de dridos). Mientras que
para el hormigdén en masa se obtuvo diche minimo para un
35% de arena, los bormigenes con fibras exigieron de un 5%
a un 7,5% mas de relacién arenafdride total. Se adoptd un
resultado del 40% para el SFRC con 40 Kg/m’® de fibras, un
42.5% para el de 60 Kg/m®y el valor intermedio de 41,25%
para el de 50 Kg/m® . También sc observa un claro aumento
del tiempo del ensayo al crecer fa dosificacion de fibras,

8. OPTIMIZACION DEL HORMIGON EN MASA

En la Figura 4 aparecen los resuliados de las consistometri-
as realizadas para optimizar el hermigdn en masa conseguido
con 350 Kg/m® de cemento V/35 con ¢i fin de determinar fa
proporcién de arena conducente a la maxima docilidad, asi
como la variacion del tiempo Vebe con la relacion agua/cermnen-
to, buscandose el valor de ésta que junto con la propotcién de
arena resultante de la serie anterior de consistometrias condu-
cen a un valor de 10 segundos Vebe.

Ei minimo de consistencia se da para un 35% de arena/arido
total, mientras que la reduccion de agua en busca de una con-
sistencia de 10 segundos Vebe conduce a una telacion
agua/cemento de 0,43. La ausencia de fibras facilitd en este
caso conseguir la consistencia deseada con una cantidad de
agua mucho menor.

CONSISTOMETRIA VEBE: optimizacién de Ia relacién arido fino/arido total
Cemento V/35: 350 kg/em?; agua: 175 V/m?,

tiempo Vebe (segundos)

i i i i |

T dosiﬁ:;acion de fibras
“|#Fibras: 40 Kgim3
”[*Fibras: 50 Kg/im3
| Fibras: 60 Kg/im3
- #H.en masa

i | i i I i

[ I RN R ]

i T i { T
425

H ¥ 1 1 t 1
45 475 50

arena/arido total (%)

Figura 3. Consistometrias de mezclas sin aditivo reductor de agua,
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Optimizacion de 1a relacién de arena/arido
total para minimo tiempo Vebe
Cemento: V/35: 350 kg/m?
Agua/cemento: 0,46
Sin pastificante

0 Tiempo Vebe (s)

MSiN plast.; AIC 0,46

30 32,5 - 3% 315 40
ArenafArido total {%)

M. Diaz v M. Garcia

Optimizacion de la relacién agua/cemento
Para 18 s Vebe
Cemento: V/35: 350 kg/m?
35% de arena
0,35% de plastificante

5 Tiempo Vebs (s)

Agua/Cemento

Figura 4. Consistometrias de optimizacion del hormigén en masa testigo.

9. OPTIMIZACION DE LAS MEZCLAS
CON 40 Kg/m* DE FIBRAS

En la Figura 5 aparece la variacion de la consistencia al
cambiar la relacion agua/cemento, en el caso de mezclas con
350 Kg/m* de cemento V/35 reforzadas con 40 Kg/m?® de
fibras, con 0,35% de aditivo reductor de agua y con la pro-

Optimizacién de la relacién agua/cemento
para 16 s Vebe
Cemento: V/35: 350 kg/m?*
Fibras: 40 Kg/m®
Relacion arena/drido total: 40%

~|&TIEMPO VEBE (s} SIN plastificante
B TIEMPO VEBE (s) 0,35% de plastificante |-

L1
T

A S bk a3 el RN
M OHO O - RI B I~ DI O —
L
T

T I T N

; i ; ; : ; e i
04 0,41 0,42 0,43 0,44 0,45 0,46 0,47 0,48 0,495’6,5
Agua/Cemento

Figura 5. Consistometrias para optimizacion de agua/cemento.

porcion de arena en el arido total de valer 40%, correspon-
diente al minimo de la curva de consistometiia de mezclas sin
aditivo reductor de agua de la Figura 3, donde se aprecia que
la relacion agua/cemento conducente al valor de 10 segundos
Vebe buscado es, aproxunadamente, la de 0,46. Asi pues, sc
toma como dosificacion para la fabricacion de probetas refor-
zadas con 40 Kg/m?* de {ibras la de la Tabla 1. Las fibras obli-
gan de nuevo a una relacidn agua/cemenio mas alta que la que
seria necesaria para un hormigdn en masa de ignal docilidad.

10. OPTIMIZACION DE LAS MEZCLAS
CON 50 Kg/m?® DE FIBRAS

Si bien por limitaciones del proceso de experimentacion se
descartd 1a fabricacion de probetas con 50 Kg/m?® de fibras
con deslino a ensayos de flexotraccion, una consistometria
realizada con un 41,25% de arenafaride total y relacidn
agua/cementa de vator 0,47 proporciono un tiempo Vebe de ©
segundos, con lo que podrian haberse temado los valores cita-
dos de arena/arido total y agua/cemento como resultados de la
optimizacion.

11, OPTIMIZACION DE LAS MEZCLAS
CON 66 Kg/m® DE FIBRAS

Las fibras obligan a una relacion agua/cementio mds alta
que la que serfa necesaria para un hormigon en masa de igual
docilidad. La Figura 6 muestra la variacion de la consistencia
con la relacion agua/cemento. Manteniendo las proporciones
de los demds constituyenles, la consistencia deseada de 10 s
Vebe apatrece para una refacion agua/cemento de 0,48,

& PR B e TF LY T eioun swtr - LY
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Retacion arena/arido fotal para 350 kg/m3 de cemento Relacion agua/cemento para 60 Kg/m3 de fibras y
V135 y 80 Kg/m3 de fibras 42 5% de relacion arenafarido total
3 Tiempo VE'?G {s) 1 : : : 20 Tiempo Vebe {s)
[ 3 EE : o 19 §-
21 "[I-Sin plast.; AIC=0,46 18 |- I
20 1; [®0,35% plastificante |~
19 N " 15 |-
18 TR S PPN . YR TR, N . _____
17 b U - F T T
16 12 ....................................
15 Joor 14 3
14 o 10 |-
9 JE USRS S e PRSP R PP
3 | sl
12 H : ; H H - H
35 375 40 425 45 475 5C 0,48 0,48 0,5
aarena/arida total Agua/cemento
Figura &. Consistometrias para optimizacidn del esqueleto granular y de relacion ag_ya/cemento.
Tabla L Resumen de dosificaciones con 3560 kg/m® de Cemento V/35 y fibras Dramix ZC 60/0.80
Contenido de fibras hormigén en masa 40 kg/m? 50 kg/m? 60 kg/m?
Agua/cemento 0,43 0,46 0,47 0,48
Arena/aride total 35% 40%, 41,25% 42.5%

Aditivo reductor de agua (% en peso
sobre ¢l de cemento) 0,35% 0,35% 0,35% 0,35%

La Tabla § resume los resultados de la optimizacién de jas ~ minimo de consistencia aparece desplazado hacia un valor de
diferentes mezclas. relacion arena/aride total superior, establecido en un 45%. Se
adopto la relacion agua/cemento de 0,475 como correspon-

diente a los 10 segundos Vebe.

12. CONSISTOMETROS CON 350 Kg/m*
DE CEMENTO I/55A
13. CONSISTOMETRIAS CON 440 Kg/m®

En la Figura 7 se muestran los resuliados de las consisto- DE CEMENTO I/55A
metrias realizadas para obtener el tiempo Vebe de 10 segun-
dos. La linea resultante muestra una curvatura mucho mds En Ja Figura § aparece la curva correspondiente a Jas con-

pronunciada que las que aparecian para el cemento V/35, y el sistometrias realizadas con 440 Kg/m® de cemento I/55A. El

Cemento U/55A: 350 Kg/m?; Fibras: 60 Kg/m? Cemento 1/55A: 350 Kg/m?
Fibras: 60 kg/m?; arenaéirdo total: 45%

Tiempo Vebe {s}

4 Tiempo Vebe {s)

41 ;
2 -
5
5 1 H B M H R 0 :
35 375 40 425 45 475 50 525 047 C48 0,49
arena/arida total (%} agua/cemento

{(,35% plastificante Pozzolith 37SNE

Figura 7. Consistometrias para optimizacién de esqueleto granular y relacidn agua/cemento para I/55A.
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Cemento [/55A 440 Kg/m?; Fibras: 60 Kg/m?®

0 Tiempo Vebe (s}

475 50 525
arenafarido total (%)

425 45

5 Tiempo Vebe {(s)

&

0,4 0,42
agualcemento

0,35% plastificante Pozzolith 375 NE

Figura 8. Consistometrias de optimizacion del esqueleto granular y relacidn agua/cemento.

aumento del contenido de cemento ha dado lugar a variacio-
nes de la consistencia:

En primer Jugar, ha sido necesario reducir considerable-
mente la relacidn agua/cemento para obtener valores de tiem-
po dentro del intervalo de consistencias secas, pasando dicha
relacion al valor 0,40 para poder obtener tiempos del orden de
1( segundos. Por otre lade, et minimo de la curva de tiempos
Vebe se desplaza de nueve hacia valores superiores de la rela-
cidn de arena/rido total, adoptandose en este caso cl 48,5%.
La dosificacion adoptada se resume en la Tabla 2.

14. CONSISTOMETRIAS CON 440 Kg/m3
DE CEMENTO V/35

Se aprecia ¢l cambio de curvatura de las lineas que unen los
resultados de las consistometrias a medida que sc reduce la
relacién agua/cemento vy aumenta la consistencia. El minimo
de consistencia para la condicion de 10 s Vebe queda estable-
cido en la relacién agua/cemento de valor 0,385 y en la rela-
cion arenafarido total de valor 47,5%.

15. RESUMEN DE RESULTADOS
DE LAS CONSISTOMETRIAS

Los resultados de los trabajos de 2,5 consistometria se resu-
men en la Figura 10, Las flechas indican los desplazamientos

Tabla 2. Dosificaciones para hormigenes de cemento [/55A
y con 60 Kg/m? de fibras DRAMIX ZC60/.80.

Contenido de cemento I/55A 350Kg/m? | 440 Kg/m?
Agua/cemento 0,475 0,40
Arena/arido total 45% 48,5%
Aditivo reductor de agua 0,35% 0.35%

:

Arcera

Consistometrias con cemento V/35: 440 Kg/m®
Fibras: 60 Kg/m?

Tiempo Vebe (s)

19 | IG5 240 AC=038 |
18 | VI35 240 AIC=039 |-
17 §- VI35 440- AIC=0 385] .-

40 42,5 4'5 47;,5 50 525
Arena/drido total (%)
9,35% plastificante Pozzolith 375 NE

Figura 9. Consistometrias para optimizacidn de esgueleto granular
de hormigones con 440 Kg/m? y 60 Kg/m? de fibras.

de los puntos de relacion de arena/drido total y de relacion
agua/cemento por unt lado para la familia de hormigones con
350 kg/m? de cemento V/35 y por ofro para €] cambic al
cemento 1/55A vy el cambio a la dosificacidon de 440 kg/m?.

Con objeto de valorar el efecto de la optimizacién de la
dosificacion en la resistencia a flexotraccion de los hormigo-
nes conseguidos, sc procedid a ensayar a flexotraccion segun
norma UNE 83-509 probetas con 60 kg/m® de fibras con 350
kg/m? de cementos V/35 y 1/55A. La dosificacion de las de
V/35 se optimizd por consistometria resuitando los valores
expuestos en anteriores apartados mientras que para lag de
1/55A se utilizd la misma dosificacion que para las de V/35.
El ensayo a 7 dias de las probetas condujo a los valores
medios de la tension de primera fisura y de la tension de rotu-
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P AGUACEMENTO

0,49
0,48
047
0,46
yiag - 350 Kg/m3
b5 fibias: 0K,

0,44
0,43 1
.42
041

04
039
038

0,37

0,38

35 35,5 30 36,5 37 37.5 38 38,5 30 30,5 40 40.5 41 41,5 42 42,5 43 435 44 44,5 45 455 48 4565 47 47,5 48 48,5 49

ARENA/ARIDD TOTAL {%)

Flgura 10. Resumen de valores de refacion de arena/aride total y de relacidn agua/cemento para los distintos hormigones ensayados,
en funcion del contenido vy tipo de cemento v de la cantidad de fibras afiadida.

ra que se muestran en la Figura 11, apreciandose que si bien
la tensidn de rotura alcanzo un valor mayor en el hormigon de
I/55A, la fensidn de rotura, gobernada por la alta dosificacion
de fibras, fue superior en el hormigon de cemento V/33, de
dosificacion optimizada.

La Figura 12 muestra los valores de media muestral, des-
viacidn tipica muestral y coeficiente de variacion de hormi-
gones con 3 50 kg/m? de cemento V/3 5 v 60 kg/m? de fibras.
Las tres muesiras comparadas ticnen respectivamente 35%,
42,5% v 50% de relacidn de arena en el drido total. El primer
vator corresponde a la dosificacion del hormigdn en masa
optimizado por consistometria, el segundo a la dosificacién
del hormigdn de 60 kg/m? de fibras aptimizado y el tercero se
dosificéd a efectos de disponer de un tercer grupo de resulta-
dos para comparacion con los dos primeros. Los resultados
muestran menores tensiones de rotura medias y mayores des-
viaciones tipicas y cocficientes de variacion en los casos no
optimizados frente a la muestra opiimizada por consistome-
tria. Con el fin valorar mis facilmente las variaciones debidas
a la dosificacion, se ha construido la Figura 13 a partir de la

12 utilizando los valores de los estadisticos muestrales de la
dosificacion optimizada como nimeros base para expresar cn
porcentaje las citadas variaciones al cambiar la relacién de
arenafarido total.

El efecto principal se da en ¢l aumento de la dispersidn en
los resultados de tensién de rotura de las distintas probetas de
las muestras nc optimizadas respecto de las de dosificacion
optimizada. Si se mantiene para el hormigén con 60 kg/m’ de
fibras la misma dosificacidn que para el hormigdn en masa, la
tension media se reduce al 94% pero el coeficiente de varia-
cidn aumenta un 42%.

Una nueva comprobacion de la influencia de adaptar o no la
dosificacion del hormigén a la presencia de las fibras en sus
propiedades de resistencia a flexotraccion se realizé comparan-
do los resultados de tensiones de rotura obtenidos por nosotros
con resultados ajenos correspondientes a pruchbas de dosifica-
cidn para wna obra de reposicion de losas de hormigdn con
fibras afectadas por una instalacién de hidrantes de combusti-
ble en el Aeropuerto de Palma de Mallorca en el afio 1996.

MPa

G

5 ,,,,,,

4

3

21

!

0

Tension de 1.* fisura media Tension de rofara media UNE 83-509
/ 3,7 5,66

I155A 411 4,78

Figura 11. Comparacién de tenstones de rotura de un hormigdn de cemento V/35 optimizado
con tas de uno de I/55A de dosificacion igual a lz del primero.
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Ajuste dosificacion hormigeones fibras de acero por consistrometria Vebe

Tensiones de rotura UNE 83-509:
Variacion con relacion arena/arido total

4 Estadisticos muestrales de la tension de rotura

12 b . Edad:?dia.s
<074 & Desviacion tipica (MPa)
" -#Media muestrat {VPa)
10 - #Coeficiento da variacion (%)
8
6
4
2
0,55 0.41 0.55
: ; i
o B : _ ' . E—
35 375 40 425 45 475 50

Arenafarido total (%)

Figura 12. Variacion con la relacion de arena/arido total

de los estadisticos muestrales de la tensidn de rotura por

flexotraccidn de hormigones con 350 Kg/m?® de cementoe
V/35 y 60 Kg/m?3 de fibras ZC 60/.80.

M. Diaz v M. Garcia

Estadisticos muestrales de tension de rotura (3n %)

Edad: 7 dias
I | Dasviacion tipica
150 ‘| #Media muestral
+rCoeficiente de variacion

130

110

90

70

50

35 40 425 45
arenafarido totat (%)

375 50

Figura 13. Estadisticos de tensidn de rotura en % sobre los
obtenidos para dosificacion optimizada.

Incremento de la tensidn de rotura respecto del hormigdn en masa

200 * . - - - - - - : . v
190 || INCREMENTO SOBRE EL H. EN MASA (PALMA) 28 dias

+I{NCREMENTO SOBRE EL H. EN MASA (REFY) 35 dias
180 [ [+-INCREMENTO SOBRE EL H, EN MASA (PALMA) 7 dias
170

1606
150
140
130
120

110
100

[ S INCREMENTO SOBRE EL H. EN MASA (REF") 7 dias

10 20

30

40 56 60

Contenido de fibra Dramix ZC 60/0.80 {Kg/m3)

Figura 14, Evalucion con el contenido de fibras de las tensiones de rotura de hormigones optimizados frente a hormigones sin optimizar.
Las tensiones se han expresado en % sobre los valores correspondientes de los hormigones en masa de la misma edad.

Los hormigones correspondientes a esta obra se dosificaran
como un hormigdn en masa convencionat de 350 kg/m® de
cemento 1/45A al que luego se afiadieron 30, 40, 50 y 60
kg/m® de fibras del mismo tipo que las usadas por nosotros.
En la Figura 14 se han representado los resuliados de las
medias muestrales de tensidn de rotura UNE 83-509 adimen-
sionalizados con los valores correspondientes de los respecti-
vos hormigones en masa estigo a cada edad. Se observa la
regularidad del aumento del cociente de tensiones de rotura de
hormigén con fibras y hormigdn en masa a la misma edad con
el aumento del contenido de fibras para el caso de los hormi-
gones optimizadoes por consistometria, mientras que para los
fabricados a base de afiadir fibras al mismo hormigén en masa
las lineas muestran una clara irregularidad.

La medida del asiento mediante cono de Abrams de los
hormigones de Palma (no optimizados) muestra una reduc-

e
e
o
o

BRI AR

cidn con ef aumento del contenido de fibras que se muestra en
la Figura 15, con corrclacion lineal con el contenido de fibras
seglin la expresion (1) y coeficiente de eorrelacidn -0,98:

asiento(em) =

~0,1123 *w,(kg/m?) +8,1415  [1]

17. CONCLUSIONES

A lo largo dei articulo se han detailado los resultados de los
ensayos de consistencia Vebe realizados a las diferentes dosi-
ficaciones quedando clara la posibilidad de fijar un valor
determinado de docilidad expresada en términos de consis-
tencia Vebe, determinada por las necesidades de puesta en
obra y luego proceder a la optimizacidn de la dosificacion por
consistomelria, determinando la relacidn de peso de arido

ot 3B, 29Ty re 30O
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Ajuste dosificacion hormigones fibras de acero por consistrometria Vebe

Cana (em
0 fom).

0 10 20
contenido de fibras {(Kg/m3)

40 50 60

Figura 15. Varfacidn con el contenido de fibras del asiento de cono Abrams de hormigones no optimizados.

fino a arido total conducente a la maxima docilidad v luego
variando la relacidn agua/cemento hasta dar lugar al tiempo
Vebe adecuado. Se ha podido comprobar que los cambios en
el tipo de cemento, la cantidad de cemento vy la dosificacion
de fibras dan lugar a variaciones importantes de los valores de
la refacidn agua/cemento y de la relacion arena/rido total
correspondientes a la dosificacion optima. Tales variaciones
han sido cuantificadas en los apartados anteriores.

Las variaciones en la dosificacion de fibra (0, 40, 50, 60
Kg/m?), contenido de cemento (350, 440 Kg/m?®) y tipo de
cemento (V/35 J/55A) provocaron cambios en la posicidn del
minimo de las curvas de tiempo Vebe en funcidn de la pro-
porcidn de arena, asi como cambios en la curvatura de dichas
lineas. En particular, para mantener el valor de consistencia en
19 s Vebe v para los tipos y cantidades de cemento aqui utili-
zados, iguales tipos de aridos y un 0,35% de aditivo reductor
de agua, la relacién de arena/arido total debe pasar de un 35%
en el hormigdn en masa a un 46%, aproximadamente, al afia-
dir 60 Kg/m® mientras que se necesita aumentar la relacion
agua/cemento de (0,40 a una de 0,435.

No proceder a adaptar la dosificacidn de la matriz al tipe y
contenido de fibras conduce a pérdidas del valor medio de fa
tension de rotura por flexotraccion y a un aumento de la des-
viacidn tipica de esta propiedad cn las muestras ensayadas.
Por otro lado, si se varia la dosificacion de la matriz deberian
fenerse en consideraciéon las posibles consecuencias de elio,
en particular las relativas a las deformaciones por refraccion,
que fueron causa en el pasado de defectos en pavimentos
acroportuarios de hormigones reforzados con fibras de acero.
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RESUMEN

En este articule se muestran los resuitados obtenidos en un
programa experimental de ensayos sobre vigas planas, de 750
mm de ancho 250 mm de cante y 3 m de luz libre, disefiadas
para romper por cortante.

Las capacidades resistentes obtenidas se han comparado
con las que se obtendrian aplicando las ecuaciones de la Ins-
truccion EHE, las recomendaciones del Codigo ACI-318-95,
v el Eurocodigo-2. De esta comparacidn, se deduce que exis-
te una clara influencia de ia distribucién de los estribos, la
separacion transversal entre ramas de cada estribo y del ancho
de Jos apoyos en la resistencia a cortante, y se proponen algu-
nas modificaciones a incorporar en las formulas de céleulo de
la instruccidn espafiola para tener en cuenta dichos efectos.

Finalmente, se deducen algunas recomendaciones sobre la
distribucion de los estribos, a fin de optimizar su efectividad
y evilar roluras prematuras.

SUMMARY

In this article we show the results achieved by an experi-
mental test programme on flat beams of 750 mn deep and 3 m
free light, designed to break by shear.

The achieved resistant capabilities have been compared to
those, which could be obtained applving the spanish instruc-

tion EHE, the code equations ACI-318-95 and Eurocode-2.
From the above comparation you may deduce that there is a
clear influence of stirrups distribution, the cross separation
between each stirrup branch and the supports width in
strength to shear, and we propose some modifications to add
in the spanish instruction EHE calculation formula in order (o
lake into account such an effects.

Finally, it may be deduced some recommendations about
stirrups distribution in order to optimise their effectiveness
and in order 1o prevent premature rupiires.

1. INTRODUCCION

El uso de vigas planas en edificacién es muy frecuente en
algunos paises, fundamentalmente por razones arquitecténi-
cas.

Algunos autores han puesto de manifiesto la necesidad de
utilizar, en estos casos, estribos de ramas maltiples; unas
veces para evilar las roturas prematuras por cortante a causa
de la concentracion de fensiones en la base de los estribos (1)
(4), y otras (2) para asegurar la buena adherencia de las arma-
duras longitudinales.

Ast, se recomienda gque la distancia enire dos ramas verti-
cales sea inferior a 20 ¢m en caso de tensiones de cortante
altas (> 1,59 £Y) y a 40 om en el caso contrario (1), Sin
embargo, ni la Instruccion EHE, ni el Codigo ACI-318, ni el
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Eurocodigo 2 plantean un tralamiento diferenciado para este
tipo de vigas, siendo de aplicacidn los mismos criterios que
para el caso de las esbeltas. Unicamente el Eurocddigo 2 plan-
tea limitaciones a la separacion transversal entre ramas de
estribos aunque son las mismas con independencia del ancho
de las vigas.

2. OBJETIVOS

En este articuto se presenta una comparacién entre los
resultados experimentales de resistencia a cortante de vigas
planas y las previsiones propuestas, tante por la Instruccidn
EHE (9), el Codigo ACI-318-95 (7} y el Eurocddigo 2 (10).

El ambito de este trabajo os el de las vigas planas de hor-
migén armado, de seccidn constante, con armadura longitudi-
nal constante a lo largo de toda la viga y con armadura trans-
versal “constituida exclusivamente por estribos verticales
cerrados (cercos).

Concretamente se pretende analizar la influencia de la sepa-
racién longitudinal entre estribos, de la separacion transversal
entre ramas verticales de cada estribo v de la anchura de los
apoyos, en la resisterncia a cortante,

El analisis se centrard en comparar la resistencia a cortante
realmente alcanzada en los ensayos con los valores que se
habria obtenido de 1a aplicacion de las formulas de calculo de
cada una de las instrucciones anteriormente mencionadas. El
cociente entre estas dos magnitudes se ha denominado mar-
gen de sepuridad.

3. PROGRAMA EXPERIMENTAL. METODOLOGIA

Los resultados que se van a analizar se ban obtenido del
ensayo hasta rotura de 18 vigas planas disefiadas para alcan-
zar el agotamiento por cortante (3).

Infivencia de la distribucién de estribos y del ancho de los apoyos...

“n todas las vigas se mantuvo constante:
» La seccion transversal de 750 x 250 mm?

+ Sistema de apoyo v carga: Las vigas se dispusieron sim-
plemente apoyadas con una luz libre de 3m y la carga se apli-
cd en dos puntos de forma que la relacion entre ia distancia
del punto de carga al apoyo y el canto 0til fuera igual a 4
(a/d=4) (Figura 1).

« La armadura longitudinal tanto la superior formada por 7
¢ 16 mm. (cuantia geométrica p' = 0,54%) como la inferior
que contaba con 7 © 25 mm. {cuantia geométrica p = 2,2%)
se mantuvieron constantes en toda la longitud de la viga. El
anclaje de estas barras se asegurd soldandolas a placas meta-
ficas situadas en los extremos de las vigas. El recubrimiento
de la armadura de traccion fue tal que quedaba un cante til
d= 206 mm.

+ Las armadusras se prepararon cumpliendoe las especifica-
ciones de las instrucciones analizadas salvo en lo relativo a
separacion longitudinal de los estribos, que cra una de las
variables dei estudio,

Las 18 vigas se fabricaron en 4 series. La Tabla [ muestra
las caracteristicas de todos las vigas ensayadas. Todas las
vigas de cada serie se fabricaron al mismo tiempo con hormi-
gén de la misma amasada. Todas las series incluyen una viga
sin armadura transversal que sirve de referencia.

Las variables analizadas han sido:

+ Separacion lengitudinal entre estribos = 85 mm; 127,5 nim
y 170 mm, es decir, refaciones separacion de estribos/canto it
s/d=0,41; 0,62 y 0,83 respectivamente.

+ Disposicion transversal de armadura: se ha analizado dis-
iribuciones de armadura de cortante en cada estribo en 2,4,6 ¥
& ramas.

» Cuantia geométrica de la armadura transversal: 0 mm?*mm
{sin armadura transversal); 0,665 mm¥mm y 0,924 mm¥mm.

Cotas en mm.

0.585P

830

1000

1170

3000

Figura 1. Disposicion del ensayo.
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TABLA 1. Relacion de vigas ensayadas, caracteristicas de los materiales y resultados experimentales

PROGRAMA _ o VALORES OBSERVADOS
DI ENSAYOS ARMADURA TRANSVERSAL MATERIALES ()Bg;)[;{in\ggI(:kN)
SERIE | VIGA DETALLE D |_Scraracion entre esiibos Gmn) |y aaqura | Cuantia l’%mimigfm l?stribas Total ﬁ;g}lﬁglo
ARMADURA | Transversal  longitudinal | por Rama | mm?¥mmy) f. (MPa} | F, (MPa) Ve, estribos
RO 29.2 244
" R1 6900 1700 206 0,665 2972 639 266 22
Al 24,5 187
Al 230,0 170,03 100 0,665 245 669,06 205 77
h Al 690,0 170,0 1010 (4,024 24,5 5122 234 47
A3 2300 1700 él l¢¢8() 0,924 245 ysﬁlg(f() 282 94
Co 252 182
Cl 690,0 170,0 iel10 0,924 252 642,1 258 7o
L@ 2300 0| 1%36 0024 | 252 y55(’_ff£ AT R
C3 1150 170,0 o5 0,924 252 645.8 358 176
C4 138,0 127,5 ¢35 0,924 252 645.8 360 178
5 2300 85,0 1f5 0,924 25.2 645,8 343 161
120 32,6 218
D1 690,0 176,0 1610 0.924 32,6 633.5 266 48
D | m 2300 170.0 él l¢¢86 0024 | 326 ysgg_é 296 78
D3 1150 170,0 eSS 0,924 32,6 6223 320 102
D4 138,0 1275 165 0,924 326 622.3 282 64
DS 230,0 85,0 [ &5 (4,924 32,6 345 128

= Ancho del apoyo: Las vigas de las series R, A y C se apo-
yaron en tedo el ancho de la viga (750 mm), mientras que en
la serie D el apoyo se limitd a los 30 mm centrales.

Para caracterizar los materiales empleados en la fabricacion
de las vigas, se determind la resistencia a compresion del hor-
migdn mediante probetas cilindricas 150 x 300 mm fabricadas
segin norma UNE 83.301/91 que se mantuvieron junto a las
vigas, curadas coma éstas y ensayadas el mismo dia de la
rotura de las vigas segln norma UNE 83.304/84. Asi mismo
se determing el limite eldstico (UNE 7.474(1)/92) de las
armaduras cmypleadas en los estribos. Los resuitados de los
ensayos se indican en la Tabla |

La carga se aplico sobre las vigas mediante un gato hidru-
lico de 1300 kN de capacidad, de forma mondtonamente cre-

ciente a un ritmo de 5 kN por minuto.

Todas las vigas alcanzaron cl agotamiento por cortante.

Durante el ensayo de la viga D4, a causa de un imprevisto en
el proceso de carga, se perdio cl contrel del ensayo. Por elio
sc decidid descargar y repetir el ensayo. Dado que no quedo
constancia de los registros de la primera carga, los resultados
de esta viga deben analizarse con reservas,

4. FORMULAS TEORICAS ANALIZADAS

Las formulas tedricas analizadas han sido las propuestas
por las siguientes instricciones:

- tastruccion EHE art. 44

~ Furocodigo 2 art. 4.3.2

- Codigo A.C1 318 /95 Cap. 11

Fste trabajo se centra en ¢l estudio det agotamiento a cor-
tante de vigas por traccién en cl alma. El diseiio de ios ensa-
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yos da un margen suficientemente amplio para descartar el
falle por compresion oblicua en el alma, por etlo se obviardn
en las formulas fos Himites correspondientes a este tipo de
rotura.

4.1. Forma general de las formulas

La estructura general y limitaciones de las tres formulas
analizacas se indica en la Tabla 2. De su lectura destacamos
los siguientes aspectos:

Las tres formulas estudiadas constan de dos sumandos, ¢l
primero considera la contribucion del hormigén y el segundo
la de las armaduras transversates.

Tn las férmulas propuestas por el Codigo ACI 318 y el
Eurocadigo 2 la contribucién del hormigon y la del acero son
aditivas y la resistencia a cortante de una viga sin estribos
coincide cen la contribucién del hormigon de ofra viga simi-
lar pero con estribos. En la instrucciéon EHE el término
correspondicnte a la contribucion del hormigdn es infertor a
la resistencia a cortante de la misma viga sin estribos.

Influencia de la distribucion de estribos y del ancho de los apoyos...

Contrariamente al Codigo ACI 318, la instruccién EHE y ¢l
Eurocadigo 2 permiten analizar la resistencia a cortanie con-
siderando un esquema resistente basado en una celosia de
inclinacion variable, Segin este criterio fas contribuciones del
acero y del hormigin dependen del angule € de inclinacién de
dicha celosia.

El Eurocédigo 2 permile valores de cotg 6 entre 0,4 y 2.5,
pero si el dngulo es distinto de 45° la contribucion del hormi-
g6n s anula. Los valores que se han utilizade en este trabajo
corresponden siempre al método normalizado que supone un
dngulo de 45°, ya que con éste se obtienen resultados superio-
res a los del métedo de las bielas de inclinacidn variable, para
las vigas ensayadas.

La Instruccién EHE permite valores de cotg O entre 0.5 y 2
y Ia contribucion del hormigon se reduce progresivamente en
funcién de 8, por medio de ug parimetro B, desde un valor
méximo para el dngulo de 459 hasta anularse cuando la cotan-
gente ajcanza los valores extremos.

Las limitacionces al valor méximo de £ se aplican para evi-
tar una fisuracion excesiva de las vigas, pero no por motivos
resistentes. Dado que para os didmetros normalmente uliliza-

Tabla n° 2. Ecuaciones empleadas para el cileulo de las resistencias tedricas

Instruccion Formula Limitaciones
p <002
KL+ 200/ ) (p 100 £33 bd k= 0,10 en vigas con estribos
EHE + k= 0,12 en vigas sin estribos
0,9 (71,15} d (A/s) cotg @ B=1B){*
./ 1,15 < 400 MPa
0.85 (V1. + 120 p V, d/Mu) /7] bd trsumando < 0,3 (1) b d
ACL318-95 + f, £ 420 Mpa
0,85 [.\ d (A\!‘S) Vu {]/M\: <1
p< 0062
Tk (1,240 p) bd
, o= 1,6-d/1000 = 1, 51 6 = 45°
EUROCODIGO 2 +-
k=0,s0#45°
0,9 ([,/1,15) d (AJs) colg © _
) T (0,25 £ )/ 1.5(%%)

b = ancho de la picza (mm).

d = canto Otil (mm).
f, = limite elastico del acere (M¥Pa).

A, = drea de la armadura de un estribo (mm?).

s = separacion lengitudinal entre estribos.

Se ha considerado v, = 1,15y .= 1,3
(*) En este caso se ha tomado § = 45"y = |

(%) T, resistencia caraclerislica a traccion,

f. = resistencia especificada del hormigdn a compresion (caracteristica - MPa).

V., M, - Cortante y momento mavorades en la seccion considerada (kN}.

p= cuantia geométrica de la armadura longitudinal de traccidn.
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dos en los estribos, et valor de f, suele superar ampliamente
los 400 MPa, s¢ ha analizado cual seria ¢l resultado de apiicar
las Tormulas con esta timitacién (se ha incluido también este
criterio para el analisis del Eurocodigo 2 aunque no apligue
este criterio en su articulade) asi coma el de Ia aplicacion con
los valores de Ty realmente alcanzados en los ensayos.

En ningun caso sc hace referencia a variaciones de estas for-
muias en fancion del tpo de viga, de su canto, o del modo de
apoyo.

4.2, Limitaciones en cuanto a separacion longitadinal
entre armaduras transversales

— El Cadigo ACI 318/95 limita la distancia entre armadu-

ras longitudinates "s" a:

s < d/2
600mm

g <

Para cortantes elevados (superiores a los alcanzados en
este programa) se reduce estas limitaciones a la mitad.

- La Instruccion EHE propone limitaciones variables en

funcién del nivel de cortante de catculo obtenido a partir

de las farmulas correspondientes de la Tabla 2 (V).

Para V., < l/5V, == s < 0.8d

s < 300 mm’
Para 1/5V,, < V<23V, = s < 0,6d

s < 300 mm
Para V= 273V, = s < 0,3d

s < 200 mm

ConV, =031 bd/ L5
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La Instruccién EHE incluye otras limitaciones a la sepa-
racion longitudinal entre estribos justificandolas scbre la
base del control de ia fisuracion (art.49.3). Dado que fa
fisuracion no es objeto de este trabajo no sc han analiza-
do las limitaciones correspondientes.

El Furocodige 2 propone asimismo limitaciones varia-
bles en funcion def nivel de cortante de caleuio obtenido
a partit de las formulas correspondientes de la Tabla 2
(V.. Estas fimifaciones son idénticas a las de Ja Instrue-
cién EHE sustituyendo ¢l pardmetro de referencia 'V,
por otro parametire V., @l que:

Ve = 172 (0.7 {2000 {f./1,5)09bd
Con f, < 40 MPa

Segiin los criterios antes expuestos sélo las vigas C3 y DS
cumplen las limitaciones del Cédigo ACT 318 ya que en todas
las demis la separacion longitudinal entre estribos es superior
a la mitad del canto util.

Para determinar la adaptacion a la Instruccion EHE y al
Furocddigo 2 se debe analizar el valor de V., y Vg que depen-
den de ias caracteristicas del hormigdn reaimente obtenido, y
que darfa las limitaciones indicadas en la Tabla 3.a y 3.b.

Por tanto para la Instruccion EHE no serian aceptables las
vigas de la serie A y C a excepeidn de la C5. Las vigas de la
serie A, la C4 v las D1, D2 y D3 estarfan en el limite de la no-
aceptacién, mientras que ¢l Eurocodige 2 solamente se acep-
taria las vigas C5 y D5,

4.3. Limitaciones en cuanto a separacion transversal
entre ramas de un estribo

Solamente ¢} Burocodigo 2 plantea de forma clara una limi-
tacion a la distribucion de ramas en los estribos. Esta limita-
¢iOn se resume en;

Tabla 3.2. Limitaciones a la separacion entre estribos segfin la Instruccion EHE , para cada serie de ensayos

Serie Va0 (kN) Va2 (kIN) HE V4 (kN) 2/3 V1 (KN) § < (mm)
R 168.3 902 180 601 165
A 161,6-180.8 757 51 505 124
C 81,8 779 156 519 124
D 192,0 La07 201 671 163

Tabla 3.b.- Limitaciones a Ia separacion entre estribos seglin el Eurocodigo 2, para cada serie de ensayos

Serie V. (kN) V.02 (KN} 1/3 V 5 (KN) 2/3 V 4o (KN} s < {mm)
R 1632 750 150 500 124
A 176.8-196.0 656 131 437 124
C 198,6 670 134 447 124
B 2214 811 162 541 124

(se ha supuesto 8 =45 y y=1.5)
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Para Vi < /5 V.. = $,

g < 800 mm

< ¢

Para Vi, > 1/3 V. = aplicar los
mismeos crilerios
que para la
separacion
fongitudinal,

Este criterio eliminaria, por si solo, la posibitidad de traba-
jar con las vigas de dos y cuatro ramas por estribo de entre
las analizadas en este trabajo.

3. RESULTADOS DE 1.OS ENSAYOS
Y VALORES TEORICOS

En la Tabla | se muestra los cortantes méximos alcanzados
en cada viga, incluido ¢l efecto del peso propio y ta sobrecar-
ga del-equipo de ensayo.

En la Tabla 4 se muestran los valores estimados por las dife-
rentes formulas tedricas,

Se ha caleulado también en esta tabla la mejora de resisten-
cia obtenida gracias a los estribos por comparacion de la cal-
culada en cada viga con la que se alcanza en la viga de refe-
rencia de cada serie.

Influencia de la distribucion de estribos y del ancho de los apoyos...

Iin los casos en los que las formulas tedricas permiten utili-
zar valores variables det dngule 0, se ha utilizada el valor con
el que se obtiene el maximo cortante posible.

Para comparar los resultados de los ensayos con las previ-
siones de las distintas ecuaciones tedricas se ha confecciona-
do laTabia 5 en la que se indica, para cada una de cllas y para
cada variable analizada, el margen de seguridad alcanzado.
Este margen se ha calculado dividiendo ¢l valor experimental
por el tedrico correspondiente. Asi, por gjempio, la viga C3 ha
alcanzado una resistencia real de 358 kN (176 kN mds que la
de referencia), pero si se aplican las férmulas propuestas por
la EHE en sentido estricto, la resistencia tedrica seria de 181.8
kN (45,8 kN mas que fa de referencia). Por eso ¢l margen de
seguridad total ha sido de 358/181,8 = 1,97 yen lo relativo a
la contribucion del acero el margen ha sido de 176/45,8 = 3,84

6. ANALISIS DE RESULTADOS
6.1. Consideraciones generales

De la observacion de las tablas presentadas podemos desta-
car:

= Ninguna de las formulas utilizadas toma en consideracion
ni la distribucion transversal de ramas en los estribos ni el

Tabla 4. Capacidades mecanicas tedricas de las vigas (kN)

EHE con Euroctdige 2 ACL-318 con EHE cony=1L15 | Eurocodige-2 con ACE-318 con
£41,15 =400 con £,/1.15=400 | ©=085y {=420 v £, real V=15 y £ real =085y I, real
SERIE | VIGA Aumento Aumento Aumento Aumento Aumente Aumento
Total | perlos | Totl | porlos | Total | porios | Total | porlos | Total | porlos | Total | porlos
estribos estribos estribos estribos estribos estribos
R RO [42,8 1439 1138 0.0 [42.8 1439 [13.8 0,6
R] 1683 25,5 193.2 49,3 1627 49.0 187.5 447 2123 68,4 1882 74,5
AD 1348 1275 1052 0.0 1348 127.5 1052 0,0
Al 1616 26,8 1768 493 1541 49,0 1840 492 1992 T 183.2 779
A A2 180,8 46,0) 196.0 68,5 1732 68,0 188.6 53.8 2038 76,3 188.1 82.9
A3 180,8 46,0 196,0 68.5 1732 68,0 2007 65,9 2211 96,6 2013 96,1
0 136,0 130.1 106,6 0.0 36,0 130,1 106,6 0.0
Cl 1818 45.8 198,6 68,5 1745 679 | 2090 73.0 239,1 1090 | 2104 103,9
2 1818 458 198,6 68,5 174.5 679 198,6 62.6 2154 833 1992 92,7
¢ C3 1818 458 168,6 08,5 [74.5 679 | 2095 735 240.5 114 | 2110 104,35
C4 81,8 45,8 198,6 08,5 174,5 67.9 | 2095 735 240.,5 HO4 | 2110 104,5
Cs5 81,8 458 198,6 08,5 174,5 679 | 2095 73.5 2405 (o4 | 2110 1045
Do 48,2 152.9 1195 0.0 [48.2 1529 1195 0,0
Dl 192,0 43,8 2214 68.5 187.5 67.9 | 2173 69,6 2472 94,3 2220 102,5
5 D2 192,0 43,8 2214 68,5 187,5 67.9 | 2057 515 235,1 82,2 2087 893
D3 192.0 43,8 2214 08.5 87,5 67.9 216.2 08,0 2456 93,7 2202 0.6
Dd 192.0 43,8 2214 68,5 1875 67.9 216.2 68,0 2456 92,7 220.2 00,6
D3 192.6 438 2214 68,5 187,5 67.9 216.2 68.0 245,60 92,7 2202 00,6




Influencia de fa distribucion de estribos y del ancho de los apoyos. ..

P. Serna, MA. Fernandez, P. Miguel y O.A.R. Deeb

Tabla 5. Mirgenes de seguridad alcanzados

EHE con Eurecodigo 2 ACI-318 con EHE con v=1,15 | Eurocddigo-2 can ACI-318 con
£7115 = 400 con [/1.15=400 | =085y f,=420 y £, real ¥=1,15 y . real D=0 85 y £, real
SERIE} VIGA otz Aumenta Tota] Aumento ' Aumento Almento Almento Aumento
v por fos v por los Total | porlos | Total | porlos | Total | porios | Tolal | porlos
! estribos ‘ estribos estribos estribos estribos estribos
R RO [,71 1.70 2,14 b7 1,70 2,14
RI [,58 0,86 1,38 0.45 1,64 (.45 142 0,49 1,25 0.32 141 0.30
Al {,39 S 1LAT 1,78 1,39 1,47 1,78
A Al 1,64 2,87 1,50 1,56 1,72 1,57 144 [,57 [,33 1,07 1.45 0,99
A2 1,29 1,02 1.19 0,69 1,35 0,69 1.24 0,87 115 0,62 1,24 0,57
A3 1,56 2.04 1,44 1,37 1,63 1,38 1.41 143 128 057 1,40 0,93
Ch 1,34 L40 1,71 1,34 1,40 1,71
Cl 1,42 1,66 1,30 AN 1,48 1,12 1.23 1,04 1,08 0,70 1,23 0,73
. 2 1,60 2,38 1,47 1,59 1,67 1.60 [ 47 1,74 1,35 128 1,46 J.18
¢ C3 1.97 3.34 1,80 2.57 2,05 2.59 L1 2.39 1,49 1.59 170 1,68
C4 1,98 3,39 1,81 2,60 2,06 2,62 L,72 242 1,50 1,61 171 1,70
C5 1,89 3,52 1,73 2,33 107 237 1,64 2,19 1,43 1,46 i.63 1,54
DO 1,47 143 1,82 1.47 1,43 1,82
D1 1,36 1,10 120 0,7¢ 1,42 0,71 1,22 0,69 1,08 0,51 1,20 0,47
b D2 1,54 1,78 1,34 1,14 1,58 1,15 1.44 1,36 1,26 0,95 1,42 (.87
D3 1,67 33 1,45 1,49 1,71 1,50 1,48 1,50 1,30 LG 1,45 101
D4 1,47 1,46 1,27 0,93 1,50 4,94 1,30 0,94 1,15 0,69 1,28 0.64
D3 [.80 292 1,56 1.87 1,84 1,88 Lo0 [.88 1,40 1,38 1,57 1,27

ancho de los apovos, sin embargo es evidente que estas varia-
bles influyen mucho en fa capacidad mecanica de las vigas.

» Todos los valores de cortante tedrico calculados son infe-
riores a la capacidad mecanica alcanzada en los ensayos, y
esto tanto si se aplica el valor del limite clastico del acero de
acuerdo con los maximos exigidos en las normas como si se
utitizan los valores reales del acero empleado.

= El comentario del punto anterior es aplicable a todas ias
vigas ensayadas, incluidas aquellas que no cumplen las con-
diciones de separacion maxima entre estribos.

= La comparacion entre las tres instrucciones indica que el
Codigo ACI 318 plantea formulas mas conservacdoras, sobre
todo para vigas sin estribos, que la Instruccion EHE, mientras
que los valores obtenidos segin el Eurocddigo 2 son algo mas
ajustados, especialmente cuando se aplica el limite eldstico real
del acero y sobre todo en el caso de vigas con estribos de solo 2
ramas, alcanzandose margenes de seguridad muy proximos a 1.

= Entodos los casos Ia tendencia de las formulas es similar,
dando mayor margen de seguridad en las vigas con armadura
fransversal mas distribuida, mientras que las resistencias son
mas ajustadas en el caso de estribos mds separados y con

4

pocas ramas. Asi mismo se aprecia un wenor cortante de ago-

tamieto en el caso de vigas con apoyo concentrado, dando
por tanto menores margenes de seguridad.

6.2. Comparacion de los resultados experimentales
con los valores propuestos por la Instruceién EHE

La aplicacion del articulo 44 de la Instruccion EHE en sen-
tido estricto a las vigas de hormigdn armado con apoyo en
toda la seceidn da un margen de seguridad amplio en todos los
casos, incluso en aquellas vigas con distribucion de estribos
que no admite la propia instruccion.

Iin la Figura 2 se ha representado la evolucion del margen
de seguridad al variar la separacion transversal entre ramas de
un estribo, o la distancia entre etlos. Se puede comprobar que
hay una clara tendencia a mejorar el comportamiente de las
vigas cuando se reduce la distancia transversal entre ramas, Se
alcanzan méargenes de scguridad muy altos (proximos a 2)
para las vigas C3, C4 y C5, y mds reducidos para las que sdlo
presentan dos ramas (A3, C2)

La distribucién fongitudinal no parece alectar de forma tan
clara, ya que se obtienen valores parecidos con separaciones
muy diferenies, por ejemiplo las vigas C3, C4 y C5 con dis-
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Figura 2. Variacidn del margen de seguridad det agotarmiento a cortante en funcidn de la distribucién de los estribos seqin la instruccion
EHE. {Las vigas de referencia se han situado en la posicion correspondiente a separaciones nulas para su comparacion.)

tancias entre estribos de 176, 127,5 y 85 mm respectivamente
se comportan de forma similar, mientras que las vigas Al, A2,
A3, C1, €2 y C3 con la misma separacion longitudinal pre-
sentan margenes de seguridad que varian desde 1,29 hasta
1,97.

El apoyo concentrado reduce el margen de seguridad lige-
ramente, aunque sigue dande valores allos (superiores a 1,39},
En estos casos parece mas importante la influencia de la sepa-
racion longitudinal enire estribos que cuando el apoyo es
completo.

Si se analiza de forma independiente la mejora obtenida
experimentalmente gracias a la presencia de estribos con la
que se prevé segin las formulas de la Instruccion EHE (Figu-
ra 3) se aprecia que los mérgenes de seguridad son muy varia-
bles, pudiendo ser proximos a 1, ¢ incluso menores (vigas R1
o A2), o en el otro extremo alcanzar valores que indican que
los estribos mejoran la resistencia de jas vigas casi 4 veces
mas de lo gue habrian previsto las formulas (€3, C4). Evi-

dentemente en el primer caso, que cotresponde a estribos con
solo dos ramas, las armaduras transversales no contribuyen a
mejorar la resistencia a cortante tanto como se esperaba, y su
déficit sc compensa gracias al superdvit de la contribucion del
hormigon. Los mérgenes de scguridad altos se alcanzan en las
vigas con estribos de patas multiples, en las que la contribu-
cidn real del acero es muy superior a la prevista por las for-
mulas, incluso cuando la separacién longitudinal entre estri-
bos cs proxima al canto Gtil de la viga.

Realizar el mismo andlisis considerando en las formulas el
valor real del limite eldstico del acero, sin acotaciones maxi-
mas, tal como se presentan en la Figura 4, equivale a prever los
riesgos de encontrar estribos cuyo limite eldstico de caleulo sea
realmente del orden de 400 MPa. Esla hipdtesis no suele pre-
sentarse, pero seria admisible. Analizando esta figura se apre-
cia que las tendencias son similares a las comentadas en los
puntos anteriores, pero con valores absolutos de margen de
seguridad ligeramente inferiores. En estos casos para las vigas
con estribos de s6lo dos ramas el margen de seguridad es de
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apenas 1,2 pero cuando los estribos presentan mas ramas los
mérgenes siguen siendo muy altos (del orden de 1,7).

La contribucion real del acero también ve reducidos sus
margenes de seguridad mostrando deficiencias en casi todas
las vigas con estribos de dos ramas. En los otros casos ia con-
iribucidn del acero sigue subestimada por las formulas,

7. PROPUESTA DE FORMULA DE CALCULO
DE ESFUERZO CORTANTE DE AGOTAMIENTO

Ei efecto de la distribucion de estribos y del ancho del
apoyo podria tenerse en cuenta ¢y la expresion de la formuia
general de cortanie:

\ill = VK‘LI 1 VSH

Basandose en los resultados abtenidos, esta formula podria
quedar expresada, como primera aproximacion, de la siguien-
te forma:

V" = ch -~ l(].l Vsu
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dende k y pson pardmetros que toman en consideracion estos
cfectos., k depende de la separacién longitudinal entre estribos
(s} y la distribucion de sus ramas (s, y 1 depende de la refa-
cion enire ¢l ancho del soporte y ¢f de la viga (b, y b, respec-
tivamente). Evidentemente, ¢l canto atil de la viga (d) serd,
también, una variable importantie a la hora de valorar estos
efectos, aunque su mfluencia no ha sido valorada en csta
investigacion.

En el caso de vigas con apoye completo, la formula pro-
puesta es similar a la adoptada por Mphonde para vigas esbel-
ias (6} qui¢n adjudicd a k valores entre | y 1.6, pero no con-
siderd el efecto de la distribucion de los estribos en su
evaluacion.

El valor de k coincidird con el valor ki cuando el ancho del
apoyo coincida con el de la viga (serics R, A y C). En la serie
D los valores de k serdn los mismos que en las vigas corres-
pondientes de la serie C.

[l coeficiente 1 toma ef valor 1 para las series R, A, C, ya
guc b, = b

Acero.- EHE con fyi1,15=400 MPa
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O apoyo Total, 0,665 mm2fmm
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Figura 3. Variacién def margen de seguridad de 2 contribucién de las armaduras transversales en funcion
de su distribucion segln la instruccidn EHE.
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EHE con fy real
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Figura 4, Variacién del margen de seguridad del agotamiento a cortante en funcién de la distribucién de los estribos segin la instruccién EHE.
{Las vigas de referencia se han situado en la posicién correspondiente a separaciones nulas para su comparacion.)

Obsérvese que si bien k puede ser superior a la unidad, indi-
cando en estos casos una mejor contribucion de los estribos
que la esperada, de acuerdo con o previsto por Mphonde, en
otros casos k presenta valores inferiores a la unidad, refigian-
do una deficiente distribucidn de la armadura transversal.

Para determinar los valores de las constantes k y u se pro-
ponen las siguientes formulas obtenidas a partir de los resul-
tados de las vigas ensayadas.

k=d/(s- st
= (,bza / b)l 3

La utilizacion de estas formulas da resultados con mérgenes
de seguridad mas uniformes en las vigas ensayadas (Tabla 6).
En lo relativo a la resistencia total a cortante de las vigas
armadas, se sigue obteniendo siempre méargenes de seguridad
favorables, pero con valores que no superan 1,55, Incluso la
contribucidn del acero se calcula de forma mas ajustada; sola-
mente se obtienen margenes de seguridad inferiores a la uni-
dad en el caso de las viga R1, con armadura minima, y en la

viga D4, que tal como se comentd en el apartado 3, habia
planteado problemas en la realizacion de los ensayos.

Dado lo limitado del programa de ensayos rcalizados, para
poder generalizar las expresiones propuestas deberia ampliar-
se las experiencias incluyendo otras variables, y en particular
el canfo util. Iin cualquier caso, se propene inciuir nuevas
recomendaciones basadas en los resultados obtenidos relati-
vas a la separacion longitudinal entre estiibos y a fa distancia
entre ramas de estribos, en vistas a mejorar la funcion de
éstos, evitar el mal comportamiento de las vigas, y conscguir
una mayor resistencia a esfuerzo cortante.

La aplicacion de estas férmulas sigue dando un nivel de
confianza suficientemente conservador

8. CONCLUSIONES

Con las limitaciones de este trabajo pucden deducirse las
siguientes conclusiones:
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Tabla 6. Resistencia a cortante tedrica segiin fa formula propucsia y mirgenes de seguridad alcanzados

Resistencia a corfante tedrica . .
. . ) . Margenes de Seguridad
Coelicicntes aplicados segiin la formula propuesta (kN) = =
SERIE VIGA con fy /1,15=400 con fy real con fy /1,15=400 con {y real
Aumento Aumento Aumento Aumento
u k Total porios [ Total por Jos Total por los Total por los
estribos esiribos estribos eslribos
R RO {00 1428 1428 1,71 LT
R1 } 0,60 1724 24,6 1839 41,1 1.54 145 0,74 0,54
Al 1348 [34.8 1,39 1,39
A Al 00 1,04 186, 51,3 209.5 74,1 1,42 1,27 1,50 1,03
A2 , .60 1739 41,1 180.6 45,8 .33 1,30 1,14 1,03
Al 1,04 206.0 71.2 2207 91,9 1,37 1,24 1,32 1,2
0 136,0 1366 1,34 1,34
Cl 0.60 1771 41,1 1934 574 1,46 1,33 1,85 1,32
c C2 100 1,04 207.2 71,2 2247 88,7 1,40 1,30 1,53 1,23
3 1 147 2367 100,7 2774 141.4 1,51 1,24 175 1,24
C4 1,55 2422 106,2 285,1 [49.1 1,49 1,26 1.68 1,18
C5 1,47 236,7 1007 2774 1414 1,45 [.24 1,60 l,14
0 148.2 148,2 1,47 147
D} 0.60 1783 30,1 1847 36.5 149 1,40 1,59 1,31
D2 .04 200.9 32,7 2115 63,3 1,47 1,40 148 1,23
D 0,74
D3 1.47 2222 740 2483 100, 1,44 1,26 1,38 1,02
D4 [,55 2263 78,1 2539 1057 1,25 I,H 0,82 0,60
D3 147 222.2 74,0 2483 160.1 1,55 1,39 1,73 1,28

1. Las tres instrucciones analizadas son muy conservado-
ras, incluso cuando se analizan vigas con separaciones entre
estribos superiores a los valores maximos cstablecidos en su
articuiado.

2. Todas las formulas analizadas infravaloran cspecialmen-
te la capacidad resistente a cortante de las vigas apoyadas en
toda su anchura y armadas transversalimente con estribos de
patas maleiples (C3, C4 y C3). Ll aumento de resistencia de
estas vigas se atribuye al efecto de la mejor distribucion de
estribos.

3. Contrariamente a lag impresiones manifestadas en algu-
ras referencias bibliograficas (1,8), de los resultados de estos
ensayos, puede concluirse que el uso de apoyos concentrados
reduce claramente la resistencia a esfuerzo cortante de las
vigas planas.

4. Elhecho de que las resistencias observadas en todos los
cnsayos de vigas con estribos de este trabajo sean superiores
a los obtenidos de la aplicacion de las tormulas propuestas por
la Instruccién EHE, es debido a gque, por una parte la coniri-
bucion del hormigdn esta subestimada en estas formulas, y
por otra parte, a que cl Himite elastico real de las armaduras
transversales es siempre superior al limite estipuiado en Ia
Instruccion.

5. La coatribucién de los estribos queda claramente sobre-
valorada cuando la armadura transversal estd formada por
estribos de pocas ramas vy el acero tiene un limite eldstico
ajustado, pero estd muy infravalorada en el caso contrario.

6. Para valorar reaimente ia contribucion de los estribos se
propone introducir en las formulas de calculo dos factores que
constderen la influencia de la distribucién de la armadura
transversal y ¢ ancho de los apoyos. La formula propuesta
seria:

Vo = Vo ke V,
donde k=d/(s-s)
¥ o= (b, /by

Sin embargo, dado lo limitado del nimero de ensayos reali-
zados, deberia plantearse un programa mas ambicioso que
fiiara los parametros de la ecuacion propuesta v analizara
otras variables come, por ejemplo, el canto Gtil de las vigas.

9, RECOMENDACIONES PARA EL DISENO

Basdndose en los resultados obtenidos se pueden plantear
las siguientes recomendaciones para optimizar el discfio de
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vigas planas que deban soportar esfucrzos cortanies impor-
tantes:

1. El uso de estribos con dos ramas verticales en vigas pla-
nas deberia estar proscrito. La separacién maxima entre ramas
verticales de un estribo () debe limitarse a valores proximos
al canto Wt} de la viga tal como cxige ¢f Eurccéddigo 2, pero
no parece necesario reducir mas esta distancia.

2. Laseparacidon lengitudinal entre estribos estipulada por a
Instruceidon  EHIE (s=0,80 d) parcce apropiada o incluse con-
servadora, y aungue se puede obtener un mejor rendimiento de
la armadura transversal si este limite se reduce a s = d/2, segtn
indica el Codigo ACI-318-95, esto no es il si no sc incluye
este efecto favorable en las [ormutas. Por otra parte la reduc-
cidn de la distancia exigida a 0,6¢ para tensiones de cortante
mayores no parece necesaria y ademas plantearia soluciones
constructivas muy dificiles.

3. En el caso de apoyos concentrados se debe controlar
més la separacién longitudinal entre estribos,
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RESUMEN

Con ¢l Fin de cuantificar fa influencia de la no lineatidad del
material en el comportamicnto a flexion de vigas de acero
inoxidable, se lleva a cabo una campaiia experimental que
consiste en la realizacion de ensayos de flexion en seis vigas
hiapoyadas v ch seis vigas continuas de dos vanes. Las vigas
se instrumenian con transductores de desplazamiento, galgas
extensométricas y célutas de carga para determinar su res-
puesta estructural, Dol andlisis de los resultados experimenta-
les se extracn conclusiones relativas a distribuciones de defor-
maciones y de tensiones. Asimismo, se ufifiza un modela
numérico hasado on e método de los clementos [initos, para
analizar ¢l comportanyiento a flexién de las vigas ensayadas.
Se comparan los resultados de fiechas obtenides experimen-
tatmenic con los resultados derivados del modcelo numérico v
con los ahienidos utilizando las especificaciones de Euroco-
digo 3, Parte 1-4. Finalmente, del andlisis comparagivo sc
derivan conclusiones relativas al cdleulo de flechas en vigas
de acero inoxidable considerando los efectos de la no lineali-
dad del material y de la reduccién de seccidn eficaz debido a
los fendmenos de abolladura local.

PALABRAS CLAVE:
experimental, estade limile de servicio, compertamiento no
Hneal, abolladura local, seccidn cficaz,

Vigas de acero moxidable, andlisis

SUMMARY

In owder to quantifv the influence of the material non-linca-
ritv effects ou the flexuial helaviowr of stainless steel beams,

an experinmental programme has been conducted. The experi-
mental tests have been performed on siv simply supported
heams and six coniinwous heans.
trumented with tansducers, strain gauges and load cells fo
determine their structiral response. Some conclusions may be
derived from the experimental resulis. A numerical model
hased on the finite element method is used to analyvse the fle-
xwial hehaviour of the heans during the tesis. A comparaiive
analvsis benween the experimenial results of deflections and
those results derived from the munerical model is done. On
the other hand, deflections obiained using rules specified in
Euracode 3, Part 1-4 are also compared with hoth experi-
mental cndd numerical results. Several conclusions are pointed
out to calewlate deflections in stainless steel beams conside-
ring the mederial non-linearily effects and the effecriveness of
the cross-section.

The beams have heen ins-

1. INTRODUCCION

El acere inoxidable sc ha usado principalmente en cons-
frucciones arquitectdnicas gracias a sy resistencia a la corro-
sion. (acilidad de mantenimiento v apariencia agradable. Las
lipicas aplicaciones incluyen recubrimientos de columnas,
pancles de muros, marcos de puertas y ventanas, barandillas,
escaleras v una amplia gama de sceciones ligeras en acero
inoxidable con una muy adecuada relacidn peso/resistencia.
Sin embargo, su empleo como elemento estructural ha estado
Himitado durante ades debido. entre ofras razones. a la falta de
especificaciones de disefio que fomenten y Taciliten el uso del
acero inoxidable en esta situacion.
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A pesar de la similitud entre las bases de disciio del acero al
carbono y el acera inoxidable, es necesaria una especificacidn
distinta pasa el disefio de estructuras de acero inoxidable dado
que las propiedades mecdnicas de diche materia son clara-
mente distintas a las del acero al carbono. Ll acero inoxidable
tiene una ecuacion constitutiva no lineal, incluso para bajos
niveles de tension, y una pronunciada respuesta al trabajo en
frio. Eslas caracteristicas afectan de manera significativa a las
reglas de disefio relativas a los céleulos en flexion de vigas de
acero inoxidable.

Los primeros trabajos de investigacion sobre estructuras de
acero inoxidable v célculos de flechas fueron realizados por
Johnson y Winter [1] y Wang er af. [2]. Dichos trabajos signi-
ficaron ia base de la primera norma relativa al uso del acero
inoxidable en aplicaciones estructurales “Specification for the
Design of Cold-Formed Stainless Steel Structural Members™,
AISI [3]. Recientemente, se han llevade a cabeo diversos tra-
bajos de investigacion, tanto experimentales como numéricos,
relativos al comportamicnto estructural de vigas de acero ino-
xidable realizados por Lin, Yu y Galambos [4], van der Merwe
y van den Berg [5] y Rasmussen y Hancock [6]. Dichas inves-
tigaciones han sido base de varias normativas en este campo
y, en concreto, de la ANSIVASCE-8-90 [7]. En Europa, Euro-
caddigo 3, Parte 1-4 {8] proporciona reglas complementarias
para el disefio de estructuras de aceros inexidables austeniti-
cos vy austenitico-ferriticos.

Asimismo, el Steel Construction Tnstitute ha preparado una
guia de disefio {9] para ingenicros experios en el cdleulo de
estructuras de acero al carbono pero no necesariamente de
acero inoxidable. Esta guia contiene especificaciones propias
del acero moxidable, tas cuales deben entenderse como com-
plemento a las especificaciones recogidas en la British Stan-
dards Institution BS 3950 Part 1 [10]. La guia incluye ademas
recomendaciones para la eleceion del tipo de acero inoxidable
mas adecuado en cada aplicacidn. Contiene informacidn
sobre las propiedades mecanicas y fisicas asi como sobre la
resistencia de proyeclo de secciones transversales, barras,
uniones y fabricacion. También se incluyen cjemplos de pro-
yecto para tlustrar el use de la guia.

El Nickel Development Institute ha publicado un manual de
diseno {11] para aceros moxidables estructurales. Dicho
manual se basa en los primeros borradores de Eurocddigo 3,
Parte 1-4 [8]. Estos borradores se han visto sometidos a revi-
siones posteriores, las cuales no han sido recogidas en ¢l
manual. Por ¢jemplo, pueden observarse cambios significati-
vos en la clasificacion de las secciones transversales en fun-
cidn de las relaciones ancho/espesor y en la determinacion de
anchos eficaces en secciones esbeltas. Edlo influye notable-
mente en la evaluacion de ia resistencia de lag secciones trans-
versales y en la determinacion de la capacidad resistente de
las estructuras de acero inoxidable. En cualquier caso, es un
manual de gran utilidad para el proyecto de estructuras de
acero inoxidable gracias a los comentarios e indicaciones que
se recogen dentro de su articulade. Asimismo, el manual ofre-
ce pautas de seleccion del material en funcidn de las necesi-
dades mecanicas y de corrosion y presenta ejemplos de apli-
cacién que pueden resultar muy ttiles para el proyectista.

A pesar de que cerca del 10% de Ja produccién de acero
inoxidabie se usa en aplicaciones cstruciurales o arquitectdni-
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cas [12], pocas investigaciones refativas a su comportamiento
estructaral se han llevado a cabo. Ello puede fomentar la rea-
lizacion de campafias experimentales y estudios numéricos
que persigan como objetivo tener un mejor conocimiento del
comportamienic de las estructuras de acero inoxidable.

Este articulo se centra principalmente en ¢l andlisis del
comportamiento a fexién de vigas de acere inoxidable biapo-
vadas y continuas, en base a los resuitados obtenidos durante
una campaita experimental realizada en ¢l Laboratorio de Tec-
nologia de Estructuras de la ETS de Ingenieros de Caminos,
Canales v Puertos de Barcelona. La instrumentacidn de las
vigas ensayadas permite medir flechas en distintos puntos de
lag vigas con transductores de desplazamiento, deformaciones
medianic galgas cxtensométricas y reacciones en apoyos con
céiulas de carga. Finalmente, sc analizan los resullados expe-
rimentales comparindolos con los obtenidoes de las recomen-
dactones de Eurecddige 3, Pagte -4 [8] y con resuitados abte-
nidos mediante la aplicacién de un cddigo de andlisis
estructural (Abagus) basado en el método de los elementos
linitos (Hibbit ef af., [13]).

2. CAMPANA EXPERIMENTAL

El objetive fundamental de la campafia experimental es
estudiar ¢l comportamiento a flexion de vigas de acero inoxi-
dable y obtener las flechas para diferentes niveles de carga,
especiaimente en condiciones de servicio.

2.1. Vigas ensayadas

Se ensayaron seis vigas biapovadas y seis vigas continuas
de acero inoxidable con secciones transversales cuadradas y
recianguiares conformadas en frio y secciones en M lamina-
das. Las principales caracteristicas de las secciones longitudi-
nales v transversales de las vigas ensavadas se presentan en la
Figura 1.

Las vigas biapoyadas se ven sometidas a carga puntual en
centro de luz y as continuas a una carga puntual en cada vano,
cerca de la seccidon central {Figura 1}. Las caracteristicas y
dimensiones principales de las vigas ensayadas se muestran
en la Tabla 1. La longitud de las vigas ¢s suliciente como para
reproducir ¢! comportamiento de viga. La relacién canto/luz
se encuentra comprendida entre /20 y 1/25 para todas las
vigas ensayacas.

2.2, Propiedades del material

Para poder comparar los resultados experimentales con los
resultados del modelo numérico y de las formulaciones anali-
ticas, es necesario conocer las caracteristicas el material
acero inoxidable. Las secciones transversales de fas probetas
ensayadas son tubos cuadrados 80 x 80, tubos rectangulares
80 x 120 y secciones en H 100 x 100, Los ensayos sobre las
probetas exiraidas de los perfiles fueron realizados por el
fabricante de acuerdo con la norma ASTM {13]. En la Figura 2
se presentan las curvas tensidn-deformacion, resultado de
Cs10s Cnsayos.
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Tabla §. Dimensiones de las vigas de acero inoxidable ensayadas

: Luz Longitud Canto Ancho Espesor
Viga g !
LI (mm) L2 (mm) L3 (mm) L4 (mm) h (mm) b (mm) t (mm}
SHS 80x80 1800 2000 900 - 80 30 3
RHS 80x120 2800 300G 1400 - 120 80 4
H 100x100 2400 2600 1200 - 100 100 g
SHS 80x80c 1800 3800 673 2250 80 80 3
RHS 80x120¢ 2800 3800 1675 2250 120 80 4
H 100x100¢ 2250 4700 1125 2250 100 100 8
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Figura 1. Secciones longitudinales y transversaies de las vigas de acero inoxidable ensayadas.

En ta Tabla 2 sc presentan lag dimensiones de las probetas
ensayadas asi come las propiedades mecdnicas de los aceros
inoxidables utitizados {limite elastico, mddule de Young y
resistencia a la traccion),

Cabe destacar que las diferencias entre tos valores de las
propicdades mecdnicas obtenidas de los ensayos de las probe-
tas v los valores propuestos por Eurocodige 3, Parte 1-4 [8].
para chapas de material laminado en caliente, son realmente
significativas. Segun la normativa, para aceros A1S1 304 debe
tomarse un valor del limite clastico de /.= 220 MPa y un
madulo de elasticidad inicial de E = 200000MPa. EI valor del
modulo de Young proporcionado por el fabricante es menor
que el adoptado en Eurocodigo 3, Parte 1-4 [8] y ¢l valor del
limnite elastico obtenido experimentalmente es superior al pro-
puesto en la norma para chapas de material Taminado ¢n
caliente. Fstas diferencias son debidas a 1a influencia que gjer-

ce ¢l trabajado en frio de la chapa y el conformado de la sec-
cidn sobre las propiedades mecdnicas del material. Porello es
siempre recomendable ta realizacion de ensayos de caracteri-
zacion del acerc inoxidable.

La relacidn tensidn-deformacion es claramente no fineal. La
mayoria de normativas permite representar la ecuacion cons-
titutiva mediante la férmula de Ramberg-Osgood (Ec. (1)),
con el fin de obtener una expresion analitica de dicha ecua-
cion.

{1

El valor de f, es la tension correspondiente al 0,2% de la
deformacion remanente, tension ésta que se entiende como
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Tabla 2. Dimensiones de las probetas ensayadas y propiedades mecanicas de los aceros inoxidabies
utilizados en los ensayos

Deformacion {mm/mm)

Figura 2. Curva tensidn-deformacion para las probetas ensayadas.

Probeta Tipo Ancho Area Long. Espesor | E e
ensavada de acero (mm} (mm?) (mm} {mm) (Nmm?) | (KN/mm?)  (N/mm?)
SHS 80x80 304 12.54 35.75 50 2.85 422 165.57 658
RHS §0xi20 304 12.57 46.13 50 3.67 442 16116 GG
H 1Q0x 100 304L 12.51 97.98 50 7.83 414 160.11 605
550 A A A L 1 LA A B B B IS
200 N ST T
450 s nuiul A A _
400 — ]
SR % N U S S ]
;5: 300 _: Probeta ]
= 2504 RISSos 120 o
% 200 ofrm L SISS0x80 | o
B 50 2 1 S S s RN 11100 x 100 7]
100 — _
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L L L I L B
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limite clastico convencional, dado que no existe un clare esca-
16n de cedencia en la curva lension-deformacion del acero
inoxidable.

Como ejemplo, la Figura 3 muestra la curva tension-defor-
macion oblenida del ensayo de la probeta del perfit de seccion
cuadrada SHS 80x80 (Ensaye SHS 80x80) v la curva obteni-
da con la formula de Ramberg-Osgood propuesta por Buroco-
digo 3, Parle -4 [8] para productos planos (EC3, Pl-4), asi
como la curva obtenida ajustando los valores de la formula de
Ramberg-Osgood a los resultados experimentales (R-O Expe-
rimental).

Como puede verse en la figura la correlacion entre la curva
tension-deformacion experimental y la formula de Ramberg-
Osgood con los cocficientes ajustados de los resultados expe-
rimentales es buena para niveles de tension inferiores al Timi-
te clastico (/). Sin embargo, no ¢s tan buena para niveles de
lension mayores y ¢s por ¢ilo por lo que. para este estudio, s¢
la obtenido una nueva férmula (Ec. (2)). basada en la misma
expresion de Ramberg-Osgood (Ec. { 1)), para analizar of com-
portamiento a flexion de vigas de acero inoxidable cuandoe
¢stas se ven sometidas a tensiones normales superiores al
limite eldstico,

En ¢l caso de que la tension () sca menor o iguatl al limite
clastico (), en cf estudio se utiliza la formula de Ramberg-
Osgood (Fe, (1)), ajustando los cocficientes i a los resullados
cxperimeniales obtenidos para las tres secciones de acero ino-
xidable analizadas (1 = 4.80 para SHS 80 x 80, n = 0.16 para
RUS 80x120 v n = 6,37 para H 100 x 100). El valor de la
constante n s¢ ha calculado ajustando la férmuta a la curva
experimental para un valor det (¢.05% de Ia deformacion plias-
tica. Se ha observado que, en este caso, usando dicho valor, en
lugar det usual 0.01% propuesto por ANSIASCLE-8.90, se
obtiene una mejor aproximacion de la férmula a la curva
experunental.

Para tensiones supcriores al limite elastico, la relacion o8
utifizada cu el estudio es una expresion modificada de la for-
mutla de Ramberg-Osgood, basada en una traslacion de los
gjes de fn fGrmula original al punte de la curva correspon-
diente al Hmite elastico (Fe. (2.
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Figura 3. Curvas tensidn-deformacién para el acero inoxidable de la probeta SHS 80x80.

Par 1o tanto, existe un paralelismo cnire las expresiones (1)
y {23, En la ceuacion (2), &, ¢s la deformacion plastica de Ia
tensidn Ulima, £,y £y, representan fa deformacion total y el
module de clasticidad tangente, respectivamente, para ¢l
punto de la curva correspendicente a una deformacion plast-
ca remanente del 0.2%. En este caso el valor de »# se ajusta a
los resultadas experimentales de las tres secciones analizadas
{n == 3.83 para SHS §0x80, »» = 3.40 para RHS 80 x 120 y n =
= 2.98 para H 100 x 100), para niveles de tension superiores
al limite eldstico.

En la Figura 3 se muestra también la curva resultanie de
aplicar csta modificacion de la farmula de Ramberg-Osgood
(R-0O Modificado). v se aprecia la buena correlacion que pre-
senta con los resultados experimeniales.

2.3, Clasificacion de las secciones

La capacidad resistente de una seccidn depende de 1a capa-
cidad de cada uno de los elementos que la constituyen. Los
clementos estructuraies pueden verse afeclados por el fend-
meno de 1a aboiladura que reduce su capacidad resistente, Los
elementos comprimidos de una seecidn lransversal se clasifi-
can en Clase 1, 2 0 3 en funcion de upas limitaciones cspeci-
lcadas en Lurocodigo 3. Parte -4 [8] y aquellos elementos
comprimidos que ne verifican los criterios de Clase 3 se cla-
sifican como (lase 4. Considerando estas limitaciones, ¢s
posible clasilicar las seeciones transversales de las vigas ensa-
yadas, resuliande las alas de las sceciones SHS 80 x 80y RHS
80 x 120 de Clase 4, con lo que serd necesario (ener en euen-
la los efcetos de la abolladura local (seccidn eficaz) para cal-
cular las flechas en wvigas de acero inoxidable. Todos los
demads elementos son de Clase |,

s muy importante destacar que ¢f valor def limite eiastico
S influye significativamente en fos limiles usados para la cla-
sificacion de las secciones. Las especificaciones de diseilo

deberian proporcionar una clara explicacion de cudl debe ser
el Himite eldstico a considerar, en funcién del tipe de acero
inoxidable, el tipo de material y su proceso de fabricacion
(laminade en caliente, laminade en frio) v la forma del cle-
mento estructural (laminas y placas, o secciones conformadas
por deflormacion plastica en fifo),

2.4, Yastrumentacion de las vigas

Una adecuada instrumentacion permitird conocer ¢l estado
tensional de las vigas ensayadas con sulicienic precision.
Dicha instrumentacion consiste en una serie de transductores
lineales de desplazamiento y una serie de galgas extensomé-
tricas unidireccionales que permiten conocer las flechas v las
deformaciones en diferenies secciones transversales de las
vigas, Se colocan, ademas, células de carga en las secciones
de apoyo de las vigas confinuas para conocer ias reacciones y
controlar posibles desviaciones de la introduccion de la carga
durante ¢} ensayo. Fn la Figura 4 sc presenta, a modo de ¢jem-
plo, la viga continua de acero inoxidable SHS 80x80c y su
instrimentacidn.

La Figura 5 muestra un esquema de la focalizacidn de los
transductores de desplazamiento, las galgas extensométricas y
las células de carpz de las vigas ensayadas.

Ea las vigas biapoyadas se disponen tres transductores de
desplazamiento, unc en centro de luz. bajo Ja aplicacton de fa
sarga, v los ofros dos en las secciones a 174, En las vigas con-
tinuas se colocan también tres transductores, une en ceniro de
luz de un vano y los otros dos bajo las dos cargas aplicadas,
Enlas vigas biapovadas se disponen galgas en las tres seccio-
nes mds representativas del comportamiento de la viga: la sce-
cian central, que serd donde tendremos fensioncs mayores, ¥
las dos sccciones a 14 para controlar ia simetria det ensayo.
Las vigas continuas s¢ instrumentan en una de las secciones
de aplicacion de Ia carga y en Ja seccidn del apoyo itermedio.
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Figura 4. Vista de la viga de acero inoxidable ensayada SHS 80x80¢.

galgas fuerza

L

galgas

g

fuer*zcs Q
Ta tv

1l

x\\\\ 'Fdl’%v td2

AR ANNAAN \'\.\\'\\

N
;,v = %

tdl "J td2 s ,%V‘%d3 %S

AR

\.\\\'\.\\\\\

células
de carga

Figura 5. Esquema de instrumentacion de las vigas ensayadas.

Las mismas sccciones transversales se instrumentan con
galgas extensométricas. En la Figura 6 se muesira una imagen
de las galgas colocadas en ia seccion de centro luz para la viga
biapoyada de acero inoxidable RHS 80x120.

Los ensayos se llevaron a cabo wilizando un actuador aco-
plado a un pértico de carga mediante una rotula fridimensional.
Gl piston tiene una capacidad maxima de carga cstatica de 1000
KN vy esté gobernado por un servoconirol analdgico que perni-
te la programacién del proceso de carga mediante la introduc-
cion de sucesivas rampas de carga. Bésicamente existen dos
maneras de gobernar la prensa; una controlando la posicion del
piston y otra centrolando la carga aplicada. En este caso se ha
utilizado el control de desplazamiento, que fija la posicion del
pistdn a partir de una velocidad de desplazamiento indepen-
diente de la carga. Este método permite recoger experimental-
mente fendmenos plasticos y roturas dictiles.

Todos los datos generados durante los ensayos {instrumen-
lacion de las vigas, carga y posicion del piston de la prensa)
son recogides por un ordenador persenal para su posterior
andlisis, mediante el pertinente sistema de adquisicion de
datos, para su posterior analisis.

En referencia a los aparatos de apovo, se utiliza paca las
vigas biapoyadas un apoyo Tijo v otre movil, y para las vigas

continuas, dos aparatos de apoyo méviles en los extremos y
uno Tijo en el centro, asegurando asi la simetria. Para conse-
cuir una estabilidad suficiente, se dispone todo el conjunto
(vigas-soportes-células) sobre unos caballetes regulables.
Sobre estos caballetes, se sueldan soportes de horquilla que
ofrecen una coaccidn lateral, evitando asi el giro de tas vigas
alrededor de su propio ¢je v reduciendo ia posibilidad de ines-
tabifidad por pandeo lateral en las vigas con seccion transver-
sal en M. En la Figura 7 puede verse un detalle del sistema de
apoyo descrita,

PRESENTACION Y ANALISIS
DE 1.OS RESULTADOS EXPERIMENTALES

En este apartado se presentan algunos de los numerosos
resultados experimentales que se obtuvieren durante la cam-
pafia de ensayos. Toda la informacion relativa a dichos ensa-
yos puede encontrarse en Mirambelt e al. [14].

3.1. Transductores de desplazamiento

Las flechas experimentales se miden con transductores line-
ales de desplazamiento en todas las vigas ensayadas y se com-
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Figura 6. Gaigas colocadas en la seccién de centro luz para la viga
de acero inoxidable RHS 80 x 120.

paran con las flechas calculadas segin los métodos propues-
tos por Burocodigo 3, Parte 1-4 [8] vy con las flechas obteni-
das a partir de un modelo numérice basado en ef método de
los elementos finitos.

La Figura 8 muestra las curvas carga-desplazamiento obte-
nidas experimentalmente en Jos transductores |y 3 (tdl 1y
td3) situados 4 /4 v en el transductor 2 (td2) situado en cen-
tro luz para la viga biapoyada SHS 80 x 80. En esta figura, la
recta horizontal (limite elastico) marca el valor de la carga
para el cuai la tensidén en la fibra mas solicitada alcanza el
valor del limite elastico.

Del analisis de estas curvas experimentales pueden extraer-
se algunas conclusiones parciales. Al principio del ensayo, la
no linealidad del material no es tan significativa como al final

del mismo, en situacién de rotura. Por otra parte, se ha proce-
dido a un proceso de carga v descarga durante el ensayo,
observandose que el comportamiento a flexion de la viga
durante este proceso es perfectamente hineal, siendo la pen-
diente de dicha rama practicamente igual a ia pendiente inicial
de la curva carga-desplazamiento.

Logicamente, los resultados experimentales recogen, de
forma implicita, fa influencia de la no linealidad del diagrama
tension-deformacién del acero inoxidable y de la reduccidn de
secclon transversal (seccion eficaz) debida a los efectos de la
abolladura local.

Segiin Eurccddigo 3, Parte i-4 [8], para el calculo de fle-
chas en vigas de acero inoxidable, deben tenerse en cuenta los
efectos de la no Jingalidad de la ecuacidn constitutiva del
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de la viga biapoyada SHS 80 x 80.

#CETO énoxi@e_xblc v la scccl:ién transvers%ﬁ 'eﬁcaz.. Las flechas se ; evee,
caleulan utilizando el mddulo de elasticidad secante determi- I’r’"
nado a partir de las mdximas tensiones de traccion y compre-
sién en el elemento estudiado bajo la combinacion de accio- S, "
nes relevante en el estado limite de servicio. Como }{ it =
simplificacidn, Burocddigo pernite despreciar la variacion de — f[
dicho médulo de elasticidad a lo largo del elemento vy usar el % ;
minimo valor de E,, correspondicnte a la seccion de maxima 5} Limite Eldstico
tensién. Asi, el cdleulo de la flecha de una viga biapoyada 3
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se realizaria de la siguiente manera: - J— Modelo Numérico
PL M ) ‘ EC3, Parte 1-4
P= M= :—_.>0=W:>h(f>((l)x>8
¥ 1 i ¥
i3
N Sy Pl 0 300 60 90 -120 4150
& -
£ 48E1 Flecha (imm)

Figura 10. Curvas carga-flecha para la viga biapoyada H 100 x 100.
Tal y como ya se ha comentado anteriormente, en cste
estudio se ha utilizado un cddigo de analisis estructural

(Abaqus) basado en ¢i método de los elementos finitos {(Hib- 80— =
hit ez al., [15]). El modelo numérice considera la ecuacién 75 MM
constitutiva real del material, obtenida a partir de la informa- 70 7 wwc
cién proporcionada por e} fabricante, con lo que se determi- 65 73 o ol
nan las flechas considerando los efectos de la no linealidad gg B
del material. Las vigas ensayadas se modelizan con elementos 50—
finitos tipe viga, no considerando por tanto en el modelo z 45 = ,{ _ . -
numérice los efectos de [a abolladura. T 407 fi;.#"r —
& a3 T !
i . o S A e Limite Eldstico ‘
A continuacién se presentan los resultados del analisis com-
parativo de flechas para fas vigas biapoyadas SHS 80x80 ———.— Curva experimental
(Figura 9), H100x100 (Figura 10) y la viga continua RHS Modelo Numérico
120x80 (Figura 11). +
A EC3, Partc 1-4
En las Figuras 9 y 11 puede observarse que los resuitados L M e e S E e
del modelo numérico se ajustan bastante bien a los resuitados
experimentales, aunque existen pequefias diferencias debidas 0 -0 20 .30 40 .30 -60
al hecho de que el clemento finito usado para el analisis Flecha {mnz)
numérico es un elemento tipo viga, que no considera los efec-  Figura 11, Curvas carga-flecha para la viga continua RHS 80 x 120.

tos de la abolladura local. Esta diferencia no se aprecia en el
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Figura 12. Pandeo lateral.

perfil en H dado que no aparecen fendmenos de inestabilidad
tocal (Figura 10).

En esle caso, para las vigas con seccion transversal en doble
T, cabe sefialar que el agotamiento de las piezas en los experi-
mentos fue debido a pandeo lateral. El modelo numérico tam-
bién predecia dicha forma de colapso. No obstante, sc aprecid
una diferencia entre los valores de la carga para los cuales la
pieza colapsaba experimenfalimente y segin el modelo numéri-
co. Dicha diferencia es debida a que las condiciones reales del
ensayo (viga, apoyos y piston) ofrecian una coaccion mayor al
pandeo lateral gue la considerada en el modelo numérico. En la
Figura 12 se presenta una fotografia de una de las vigas ensa-
yadas después de que ocurriera el pandeo lateral.

En relacion a los resultados obtenidos a partir de Eurocodi-
g0 3, Parte 1-4 8], puede destacarse que las curvas carga-fle-
cha (curvas BC3 de las Figuras 9, 10 y 11), obtenidas utili-
zando el minimo valor del médule de elasticidad secante, son
parecidas a las curvas de resultados experimentales hasta un
valor del 60% de la carga para la cual {a tension en la fibra
méas cargada alcanza ¢l valor del limite eléstico. Para niveles
de carga cercanos a dicho valor, las diferencias entre las fle-
chas obtenidas mediante este método y las experimentales
pueden ser significativas, pudiendo Hegar a valores de hasta el
50% en las vigas biapoyadas y cercanos al 80% en las vigas
continuas de dos vanos. Esta diferencia es debida a que la for-
mulacion de Eurocodigo 3 no considera la variacion del
modulo de elasticidad a lo largo de la viga ni a través de su
seccidn transversal, y es mas acusada en las vigas continuas
de dos vanos ya que existe una redistribucidn de esfucrzos
localizada fundamentalmente en las zonas de apoyos interme-
dios. Una informacion mas detallada sobre el analisis de todos
los resultados de flechas obtenidos en fas vigas biapoyadas y
continuas puede encontrarse en Mirambell y Real [16].

3.2. Galgas extensométricas

Analizando la informacion que proporcionan las galgas
extensométricas es posible estudiar ¢l comportamiento del

o
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acero inoxidable en compresidn y en traccién y los efectos de
la abolladura local {seccion eficaz). Las curvas carga-defor-
macion obtenidas de las galgas situadas en el alma de la sec-
cion centro luz para la viga biapoyada RHS 80x120 se pre-
sentan en la Figura 3.

El analisis de estas curvas experimentales permite observar,
al 1gual que en las curvas carga-desplazamiento, los efectos de
la no linealidad del material durante el proceso de carga hasta
rotura y la respuesta fineal de la estructura durante los proce-
sos de carga y descarga llevado a cabe durante el ensayo.

Con el fin de analizar el comportamiento a flexién de la
viga y obtener la respuesta deformacional de la seccion trans-
versal (deformacion plana), algunas de fas vigas ensayadas se
instrumentaron con suficientes galgas a o largo del alma. La
Figura 14 muestra la informacidn proporcionada por las cinco
galgas situadas en ésta, en la seccion de centro de luz de una
de las dos vigas biapoyadas RHS 80x120 ensayadas.
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Figura 13. Curvas carga-deformacion obtenidas para las tres galgas
de la primera viga RHS 80 x 120.
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Figura 14. Curvas carga-deformacion obtenidas para fas cinco galgas de la segunda viga RHS 80 x 120.

Con el objeto de poder analizar de una forma mas cémoda  bie. Por tltimo, puede observarse que, para niveles de carga
y sencilla la respuesta tenso-deformacional de la estructura, la cercanos a rotura (mayores que 40.0 kN) los efectos de 1a abo-
Figura 15 muestra las distribuciones de deformacion a lo  ladura y los efectos locales de la introduccién de las cargas y
largo de la seccion transversal para diferentes valores de la  reacciones son mas relevantes, dando lugar a deformaciones
carg, asi como sus correspondientes distribuciones de ten-  no planas de la seceidn transversal v a distribuciones de ten-
siones, siones claramente no lineales.

Desde el inicio del ensayo hasta niveles de carga cercanos a
P2 = 40.0 kN, a medida que va aumentando la carga se hacen

mas evidentes los efectos de la abolladura del ala comprimida CONCLUSIONES
con la consiguiente pérdida de seccion eficaz, el descenso del
¢je neutro de la seccidn y la consecuente redistribucion de Se ha presentado un estudio experimental del comporta-

tensiones. Para estos niveles de carga, la deformacion de la miento a flexion de vigas de acero inoxidable, ensayandose
seccidn transversal cs plana y la distribucién de tensiones es  una serie de doce vigas biapoyadas y continuas de dos vanos
no lineal, debido a la ecuacion constitutiva del acero inoxida-  de acero inoxidable. La informacion obtenida de los transduc-
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Figura 15. Distribuciones de deformaciones y tensiones a través de la seccidn transversal en centro luz de la viga RHS 80x120.
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tores de desplazamicnto y de las galgas permite extraer con-
clusiones relativas a la respuesta estructural de piezas de acero
inoxidable sometidas a flexion simple.

Durante los ensayos se evidencia la respuesta no lineal de
las estructuras de acero inoxidable, especialmente en aquellas
situaciones en donde las estructuras se ven sometidas a ten-
siones préximas o superiores al limite eldstico.

Los resultados experimentales también evidencian la pérdi-
da de seccion eficaz en cuanto aparecen fendmenos de abo-
Hadura local. Por otra parte, se observa que ¢l comportamien-
to a flexidn de las vigas bajo los ciclos de carga y descarga
realizados durante los ensayos es lineal,

Los resultados experimentales se han comparado con resui-
tados derivados de un modelo numérice que tiene en cuenta la
ne linealidad del material y con los resultados derivacos de la
aplicacidén de Eurocodigo 3, Parte 1-4 [8]. Puede concluirse
que el modelo numérico proporciona una muy buena aproxi-
macién al comportamiento de las vigas de acero inoxidable,
aunque en general subestima las flechas. Ello es debido a gue
en ¢l modelo numérico se han utilizado clementos tipo viga v,
por tanto, no se consideran los cfectos de la abolladura local.

La aplicacion del métedo simplificado de Eurocddigo 3,
Parte 1-4 [8], que considera un Unico valor del médudo de
elasticidad secante a lo largo de todo el elemento, es reco-
mendabie para calcular flechas hasta valores de carga cerca-
nos al 60% de la carga para la cual {a tension en la fibra mas
solicitada alcanza el valor del limite elastico. Sin embargo,
para cargas superiores liende a sobrestimar las flechas, dando
lugar a un dimensionamiento frenie al estado limite de servi-
cio de deformaciones conservador. En cualquier caso, es dese-
able definir criterios de decisidn en forno a cudl debe ser el
modulo de elasticidad a considerar de manera que reproduzca
¢l comportamiento global de la estructura, especialmente en
vigas continuas, en fas que pueden existir diferencias signifi-
cativas entre los valores absclutos de los maximos momentos
positivos ¥ los maximos negativos.
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RESUMEN

La adherencia entre el alambre y el hormigén es fundamen-
tal para la transmisién de tensiones entre los dos materiales en
el hormigén pretensade. La adherencia es debida a: la adhesion
quimica, Ja friccion y —en el caso de alambres grafilados- el
apoyo de los resaltos del alambre sobre el hormigon. La com-
ponente radial de la fuerza creada por el apoyo de la grafila
genera un anillo de tracciones en el hormigén que rodea el
alambre. La accidn de cufia generada por la grafila es aumen-
tada por el efecto Poisson al destesarse el alambre. Ef efecto
combinado mejora la adherencia pere puede fisurar el hormi-
gon en la direccidn de la armadura. Esta fisuracion provoca la
pérdida de confinamiento del alambre y disminuye la adheren-
cia entre el alambre y el hormigdn. El problema es peligroso si
ademas la fisura no se aprecia a simple vista. Se presenta un
método numérico para estudiar la adherencia-deslizamiento
entre ¢l alambre y el hormigon contemplando el posible agrie-
tamiento del hormigén alrededor del alambre. El modelo se
basa en la formulacion ¢lastoplastica y emplea la plasticidad no
asociada para modelar fa adherencia. El modelo de fa fisura
cohesiva es usado para reproducir la fisuracion del hormigdn
alrededor del alambre. El modelo predice correctamente los
resultados experimentales de probetas pretensadas, con varias
prefundidades de grafila. ¥1 medelo emplea pardmetros con
pleno significado fisico, medibles experimentalmente.

SUMMARY

The bond between wires and concrete Is a findamenial Jea-
fure to get the Iransmission of siresses between the two mate-

PEOTE YOI

rials in prestressed concrete. The bond is provided by chemi-
cal adhesion, friciion and —in case of indented wires- mecha-
nical inferlock between the indented wire and the surrounding
concrete. The radial component of the bearing force, exeited
by the wire indeniations, creates a ring tension in the concre-
ie surrounding the wire, The wedging action generated by the
indentations is magnified by the Foisson's effect. This combi-
ned effect improves the bond, but it may split the concrete. The
splitting of the concrete leads to the loss of confinement of the
wire and diminishes the bond between the wire and the con-
crete. This aspect is very dangerous If splitting exists but they
con not e seen by the naked eve. A novel numerical procedu-
re has been developed to model the bond-siip which takes into
account the cracking in the concrete surrounding the steel bar:
The procedure is based in the elastoplastic formulation and it
uses the non associated compuiational plasticity to modelling
the bond behavior, The splitting process is simulated by the
cohesive crack model. The numerical procedure accurately
reproduces the experimental data of prestressed specimens.
The model uses parameters with fully physical meaning,
which can be experimentally measured.

1. INTRODUCCION

En el hormigon pretensado la adherencia entre la armadura
activa v el hormigén es indispensable para garantizar el
correcto funcionamiento del elemento pretensado. En los ele-
mentos pretensados con alambres grafilados, como es ¢l caso
de viguetas y losas alveolares prefabricadas, los mecanismos
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que contribuyen z la adherencia armadura-hormigon son [1]:
la adhesion quimica, el rozamicato v el apoyo de los resaltos
geomélricos def acero sobre el hormigdn. Ademads, aparece un
doble fendmeno, conocido come efecto Hoyer, que consiste
¢en: 1) al transferir la fuerza de pretensado el acero aumenta su
didmetro por efecto Poisson y, 2) al intentar deslizar el acero,
los resaltos geométricos provocan la compresion del hormi-
gon en la direccion radial (Figura 1) [2]. Este efecto es bene-
ficioso para la adherencia porque aumenta el rozamiento enére
Ja armadura y el hoermigdn, pero pravoca un anillo de traccio-
nes circunferenciales en el hormigén que puede producir el
agrietamiento fongitudinal del elemento en la direccion de la
armaduyra (Figura 2). EI agrietamiento disminuye ¢l confina-
miento del alambre, provocando ia disminucién de la adhe-
rencia entre el alambre v el hormigdn en la zona fisurada, lo
que aumenta la longitud de transmisién de la fuerza de pre-
tensado. Ademas, la grieta puede existir y no ser apreciada a
simple vista. Por todo ello la longitud de transmision es difi-
cil de evaluar y la normativa actual s¢ basa en formulas empi-
ricas [3], siendo muy conveniente disponer de modelos de cél-
culo de la adherencia hormigdn-acero que contemplen la
posible fisuracion del hormigdn,

Fisuracién fongitudinal de elementos pretensados...

Para mejorar la adherencia de elementos pretensados prefa-
bricados ordinariamente se actda sobre dos variables: [) la cali-
dad del hormigdn, generalmente establecida en términos de
resistencia a compresion y, 2} fa profundidad de la grafila. Habi-
tualmente un hormigén de mayor resistencia a compresion
mejora la adherencia, pero ¢l agrictamiento del hormigén es
gobernado por la resistencia a traccidén y &sta no crece a la
misma velocidad que la resistencia a compresion; ademas, gene-
ralmente los hormigenes de alta resistencia son mas frdgiles,
Una mayor profundidad de grafila mejora la adherencia v por
tanto conduce a una menor longitud de transmision. No obstan-
te, una menor longitud de transmision genera un anillo de (rac-
ciones mas fuerte que puede agrietar el hormigdn. Logicamen-
ie, Ja menor longitud de transmision viene dada por una sofucion
de compromiso de estas variables, alcanzada tras diversas prue-
bas. Los clementos en los que se concentra mucha armadura en
un plano, como son las losas alveolares (la armadura se concen-
tra en los nervios) o las viguetas muy armadas, son los mas deli-
cados y, cuando se agrietan, son fuente de conflictos entre el pre-
fabricador, responsable del hormigdn, v el suministrador del
alambre, responsable de la grafila. El modelo que se presenta en
esie trabajo pretende arrojar luz sobre este particular,

(b)

Figura 1. Agrietamiento longitudinal de una pieza de hormigdn pretensado al realizar Iz transferencia de la fuerza de pretensado:
(a) anillo de tracciones [2], (b) fisuracidn longitudinal.

Espesor de probeta

Alambre grafilado

Hormigén

Vigueta de hormigoén pretensado

Figura 2. Vigueta de hormigon pretensado fisurada en la direccién longitudinal, Se indica la fraccion de vigueta
que fue reproducida en los ensayos de la refa [4].
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Recientemente los autores han presentado en csta Revista
[4] los resultados experimentales de un programa de ensayos
encaminado a conocer con mas detalle los mecanismos de la
adherencia hormigon-acero y su relacién con la fisuracién
longitudinal del hormigon. Se han ensayado probetas de hor-
migdn pretensado combinando tres profundidades de grafilay
tres recubrimientos del alambre. Estos resuitados experimen-
tales son empleados para verificar y validar el modelo que
ahora se presenta. El modelo tiene como principales ventajas:
1) los pardmetros que emplea tienen pleno sentido fisico y se
miden mediante ensayos independientes v, 2) se pucde incor-
porar en programas de elementos finitos comerciales.

2. MODELOS DE ADHERENCIA-DESLIZAMIENTO

En este apartado se preseran tos principales modelos ana-
liticos de adherencia-destizamiento actuahmente disponibies.

2.1. Modelos analiticos de adherencia-deslizamiento

Ajustan por tramos las curvas tension tangencial-desliza-
mignto de la barra obtenidas experimentalmente para distintas
combinaciones de calidades de hormigén y geometrias de la
barra. A nuestro entender el modelo més completo ha sido
desarroliado por Tassios {5]. Este modelo aproxima la curva
tensién de adherencia-deslizamiento mediante una poligonal
formada por cinco scgmentos lineales, como muestra la Figu-
ra 3. Formulaciones similares han sido desarroiladas por otros
autores [6 a 9] y adoptada por el Codigo Modelo [10]. No obs-
tante se hecha en falta un trabajo experimental exhaustivo con
el fin de acotar el conjunto de parametros necesarios que des-
criban satisfactoriamente un caso general de solicitacion.
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Figura 3. Aproximacion de la curva de tension de adherencia frente
al deslizamiento relativo propuesta por Tassios [5].

2.2. Modelos gue contemplan la fisuracion del hormigén
alrededor del alambre

Se trata de modelos bidimensionales gue permiten estudiar
el comportamiento de los elementos en una seccion fransver-
sal. Tepfers [2] adopté el modelo de cilindro de pared gruesa
de Timoshenko [11] para simular ¢l comportamiento del hor-
migén en torno a la barra. Supuso que la presion radial que la
barra ejercia sobre ¢l hormigdn era asimilable a una presion

B.Sharaf, D.A. Cendon, 3.C. Gélvez y J. Planas

hidrostatica inferior al tubo, p,, ¥ la relaciond con la tension
tangencial a través de la ecuacion 7= pyftanc, Donde el angu-
lo o depende de la geometria de las corrugas y de la resisten-
cia a traccion det hormigdn y debe determinarse experimen-
talmente. Establecié dos hipdtesis de fallo del cilindro de
hormigén. En una suponia que el hormigdn se agotzba una
vez que se alcanzaba ia resistencia a traccion en la direccion
radial en el punto mas solicitado (o,= f;, para r = ry), lo que
conducia a valores de la tension tangencial, 1, por debajo de
los obtenidos experimentalmente. En la otra suponia que el
hormigén plastificaba y la seccién se agotaba cuando toda la
pared del cilindro alcanzaba una tension radial igual a la resis-
tencia a traccion del hormigdn (o, = f,, para 1< r < ry), lo que
conducia a valores de la tensién tangencial por encima de los
obtenidos experimentalmente. Por ello planted un estado
intermedio, basado en un modelo eldstico con el cilindro de
hormigén parcialmente fisurado. La tensién de adherencia
maxima correspondia a alcanzar una presion interior maxi-
ma en el ¢ilindro, py, para una prefundidad de grieta critica,
= P La Figura 4 muestra un esquema de la distribucion de
tensiones correspondiente a cada una de Jas hipdtesis presen-
tadas.

El modelo de Tepfers [2] no consigue una valoracion preci-
sa de los resultados experimentales de adherencia, que sobres-
timan la capacidad del hormigdn cuando aparecen grietas lon-
gitudinales [[2 a 14]. A partir del modelo de Tepfers se han
introducido mejoras basadas en adopiar modelos mas adecua-
dos para contemplar la rotura del hormigdn ep torno a la
armadura. Una aproximacion maés correcta a la fisuracion
airededor de la armadura se consiguié incorporando un mode-
fo de fisura elastica lineal [15]. Una exposicién detallada de
ia mecanica de la fractura elastica lineal aplicada a sélidos
bidimensionales puede encontrarse en la ref*. [16]. De forma
resumida podemos decir que al generarse una grieta aparece
una singularidad de tensiones en la punta de fa gricta , lensio-
nes que pucden caracterizarse mediante el factor de intensi-
dad de tensiones, K,, que se puede calcular y es funcioén de la
geometria de la pieza y de las cargas aplicadas. La gricta se
propaga si el factor de intensidad de tensiones supera un cier-
to valor denominado renacidad de fractura, K., que es una
propiedad del material y que se pucde medir. La Figura 5
muestra un esquemna de la grieta radial en un citindro de pared
gruesa.

Basados en el modelo de Tepfers [2] de cilindro de pared
gruesa parcialmeate fisurado otros investigadores [13 y 17 a
19] han incorporado el modelo de la fisura cohesiva para
modelizar el agrictamiento radial en torne a la barra , lo que
ha mejorado los resultados obtenidos. No obstante, [os mode-
los presentados en este apartado predicen de forma més o
menos aproximada los valores experimentales obienidos en
ensayos en fos que la distribucién de tensiones tangenciales a
lo large de la barra es uniforme. Se han planteade como
modelos bidimensionales en un plano normal a la direccion de
la armadura (veanse figuras 4 v 5). La aplicacion al caso que
nos ocupa, en el que la tensiones tangenciales no son constagn-
tes dentro de la zona de transmision de la fuerza de pretensado,
exige integrar las ecuaciones a fo large de ta armadura, lo que
es complicado, especialmente si hay agrietamiento longitudi-
nal; hasta ahora no se ha hecho de forma satisfacioria.
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(a) Estado eldstico

(b) Estado elastico
parcialmente agrietado
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(c) Estado pldstico
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Figura 4, Distribucién de las tensiones tangenciales alrededor de una barra corrugada, segin Tepfers [2].

* >

Figura 5. Grieta radial en un anillo[15].
2.3. Modelos basados en la plasticidad
Recientemente Cox y Hermann [20 a 22] han presentado un

modelo para simular el comportamiento de la adherencia
entre la armadura y el hormigén que contempla el deterioro

de} hormigdn airededor de la armadura producido por la fisu-
racion. El modelo emplea la formulacion cldsica de la plasti-
cidad y contempla a través de un pardmetro de dafio el dete-
rioro dei hormigdn alrededor de la armadura. El modelo
permite determinar las tensiones tangenciales entre el hormi-
gon v la armadura en funcion de su desplazamiento relativo
{normal y tangencial} y de la tensién en la direccidn radial. Se
trata de un modelo bidimensional en la direccion de la arma-
dura, lo que permitird, atin no se ha hecho, calcular longitudes
de transmision en elenientos pretensadoes. El modele plantea
la existencia de una zona de hormigén, inicialmente sana,
alrededor de la barra que se deteriora progresivamente a medi-
da que la armadura desliza; el deterioro del hormigdn circun-
dante a la barra se evalia mediante ef pardmetro de dafio 4.
Este pardmetro 4 gobierna la evolucién de la superficie de
rotura. La regla de flujo contempla la dilatancia. Los concep-
tos superficie de rotura, regla de finjo y dilatancia son expli-
cados en el apartado 3.2,

A nuestro entender, el modelo de Cox v Hermann presenta
un gran interés conceptual y es muy atractivo desde el punto
de vista de la mecanica computacional, pero preseata algunas
dificultades en su aplicacion préactica. El parametro de dafio J
no tiene un significado fisico claro que permita establecer si
el barmigon sc agrieta o no. La definicion de la superficie de
rotura se hace por combinacién de dos leyes experimentales
mediante una funcion de peso cibica, definida a partir del
pardmetre ¢ de forma que no aparezcan puntos angulosos. El
ajuste de los parametros del modelo exige datos experimenta-
les previos de tension de adherencia y desplazamientos relati-
vos entre el hormigon y la armadura; en este sentido se puede
decir que es un modelo postdictivo v no predictivo, El mode-

rer 2000




Fisuracion longitudinal de elementos pretensados...

lo ha dado buenos resultados al modelizar los ensayos de
Gambarova, Rosati y Zasso [23}, Malvar [24] v Eligehausen,
Popov y Bertero [25], todos elios realizados en probetas de
hormigén armaco con barras corrugadas.

3. MODELO DE CALCULO

Inspirado en ia idea de Cox y Hermann {20 a 22] de aplicar
ia formulacién de la plasticidad cldsica a la adherencia, el
modelo que se presenta incorpora parametres con significade
fisico claro, experimentalmente medibles mediante ensayos
independientes. De este modo el modelo tiene cardcter “pre-
dictiva”, es decir, no es necesario realizar previamente ningin
ensayo de adherencia-deslizamiento para conocer los pardme-
tros que alimentan el modelo. La fractura det hormigbn se ha
modelizado siguiendo la formulacion de la fisura cohesiva
[26]; el modelo predice si hay una grieta cuanto se abre y su
profundidad. El modelo se ha incorporado a un programa de
elementos finitos comercial-(ABAQUS®) mediante cl desa-
rrolio y la programacidn de un eiemento de intercara y predi-
ce las tensiones tangenciales y normales desarrolladas entre €l
hormigon y la armadura, su deslizamiento relativo y el posi-
ble procese de rotura del hormigén alrededor de la armadura.

Una exposicion detaliada del modelo de calculo se encuen-
fra en la ref [27].
3.1. Planteamiento del problema

La Figura 6 muestra los dos mecanismos presentes y que €8
necesario contemplar para plantear ia solucidn del problema
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con sentido fisico. Por un lado esta el posible agrietamiento
del hormigdn en la direccion radial a la armadura como con-
secuencia del anille de tracciones provocado por el efecto
Hoyer, descrito en la introduccion. Por otro lado, esta ¢i fend-
meno de intercara mediante el que se transmiten fensiones
normales y tangenciales entre el hormigdn y la armadura, que
depende de las caracteristicas mecanicas del hormigdn y de
fas geométricas y mecanicas de ia armadura. Ldgicamente
ambos procesos estén acoplados. La rotura del hormigon se
modeliza siguiendo la formulacién de la fisura cohesiva [26]
y el fendomeno de intercara hormigon-armadura mediante una
formuiacion plastica.

3.2. Modelo de Ia fisura cohesiva

El modelo de a fisura cohesiva fue desarrollade por Hiller-
borg v sus colaboradores y desde su aparicién [26} ha sido
aplicado con éxite en numercesos problemas de fractura en el
hormigon. Se trata de un modelo con formulacidn sencilla v
claro sentido fisico. Una exposicion detallada del modelo se
encuentra en fas ref" [28 y 29]. La funcidn de ablandamiento,
o = f(w), es el principal ingrediente del modelo de la fisura
cohesiva. Esta funcion es una propiedad det material y rela-
ciona la tension de traccion, o, entre las caras de fa grieta con
la apertura de la grieta, @,(véase Figura 7). En el caso de frac-
tura en modo [ (traccion), la tension de traceidn es normal a
las caras de la grieta,

Los parémetros mas importantes de la funcién de ablanda-
miento son: la resistencia a traccién del hormigdn, f, y la
energia de fraciura, G La resistencia a traccion del hormigdn
se alcanza cuando la gricta se crea y comienza a abrirse [ /(0)
= f]. La energia de fractura, también denominada energia

(a)

(b)

Figura 6. Mecanismos presentes en el problema: (a) fisuracion longitudinat del prisma de hormigon,
(b} fendmeno de adherencia-deslizamiento entre ef alambre y el hormigon.
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Figura 7. Fisura cohesiva y funcidon de ablandamiento para la fractura del hormigdn en modo I
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Hormigén

()

Figura 8. Homogeneizacion de las tensiones en la intercara del alambre grafilado v el hormigén [20]:
{a} geometria real, (b} gecmetria idealizada.
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Figura 9. Idealizacién de fa deformacion en la zona de adherencia [20].

especifica de fractura, ¢s la energia necesaria para crear una
unidad de superficie de grieta cohesiva completamente rota, v
coincide con cl 4rea encerrada bajo la funcién de ablanda-
miento. La resistencia a traccion del hormigdn v la energla
especifica de fractura son propiedades del material y se pue-
den medir de acuerdo con ASTM C 496 [30] y RILEM 50-
FMC [31] respectivamente.

Se han formulado distintas funciones para aproximar el
comportamiento experimental en fractura del hormigén bajo
solicitaciones de traccion [29]. Las funciones bilineales son
aceptadas como una aproximacion razonable de ta funcién de
ablandamiento experimental {29], si bien no hay pleno acuer-
do sobre Ia posicidn exacta del codo de ta funcion. También se
han propuesto curvas suavizadas, sin code, como son funcio-
nes exponenciales [33 a 34] y funciones de potencia [351.

3.3, Modelo adherencia-deslizamiento

3.3.1. Tensiones y deformaciones generalizadas

Se adopta simetria axial en el comportamiento de la adhe-
rencia-deslizamiento de la discontinuidad entre el alambre y
cl hormigon. Esto supone que la asimetria axial de la grafila
del alambre, ¢l agrietamiento local del hormigén en torno a
los resaltos del alambre y las inhomogeneidades locales del
hormigdn son implicitamente premediados en la definicién

de las tensiones y deformaciones generalizadas empleadas en
el modelo. Ademas, se adoptan dos simplificaciones. La pri-
mera es la homogencizacidn de las tensiones en la intercara
del alambre grafilado y el hormigdn, para elfo se considerd
como elemento unidad de iatercara la superficie total del
alambre que incluia un ciclo de grafila y de longitud igual al
espaciamiento entre grafilas. La Figura § muestra esquemdti-
camente esta simplificacion, dando como resuitado una ten-
sion uniforme, 7. De este modo, la geometria simplificada de
la intercara es una superficie cilindrica. La segunda simplifi-
cacion consiste en idealizar la deformacion de la zona de
adherencia como se esquematiza en la Figura 9; al haber eli-
minado la geometria de la grafila (simplificacion primera) el
agrietamiento transversal es menor y se considera uniforme.

3.3.2. Superficie de rotura y su evolucién

La intercara entre el hormigén v el alambre es una discon-
tinuidad que transmite tensiones tangenciales y normales y
que presenta dilatancia, Asi, para la adecuada modelizacion
de fa adherencia es necesario tener en cuenta fa inleraccidn
entre la tension normal al alambre (direccidn radial), o, y Ja
tension tangencial (tensidn de adherencia), 7, enire el alambre
y el hormigoén. Se asume que la intercara entre el alambre y el
hormigdn agota su capacidad cuando la combinacion de estas
dos tensiones alcanza ia superficie de rotura, F(o,7) = 0, que
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juega un papel similar a Ja superficie de plastificacion en plas-
ticidad clasica. En este trabajo se adopta la formulacion de
Carol et al. [36], adaptada por Cenddn et al. [37]:

Pzt e tail¢f (O': —o')— tanz@f (cr? _0',2) I

donde ¢ es la cohesion (valor de la tensidn tangencial que
agota la intercara cuando la tension normal es nula), ¢ el
angulo de friccion entre la armadura v el hormigdn y ¢, la
resistencia de traccion de la intercara en la direccion normal
al ¢je del alambre (valor de la tension normal de traceion que
agota la intercara cuando la tension tangencial es nula).

A medida que el alambre desliza disminuye la resistencia de
la intercara hormigén-alambre, por lo que la superficie de
rolura debe evolucionar a medida que el desplazamiento rela-
tivo entre el acere y el hormigdn aumenta. Esto se contempla
a través de Jas funciones de ablandamiento de la cohesion y de
la resistencia normal al eje del alambre entre 1a armadura y el

hormigon. Para ello se define el vector incremento de despla- -

zamientos inelasticos relativos enire ¢f alambre y el hormi-
2o, . Se adopta como variable para definir las funciones de
ablandamiento la norma de este vector, i°f. El vector W se
obtiene por descomposicidn del vector de meremento de des-
plazamientos relativos, 4, en una parte efdstica, &, y una parte
inelastica, w. Todo elio s¢ expresa:

=0 +u (2)
i [l =(it? i) o
y la superficic de rotura:
F=F(c,0,.0,) )
donde:  c=c (W) y o, =0, (u) (5)

La Figura 10 muestra las funciones bilineales de ablanda-
miento [37] adoptadas en este trabajo para las funciones
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donde & f y G'¥son la encrgia de fractura en modo 1 y modo
1la (mmedida mediante un ensayo de corte con clevado confi-
namiento) respectivamente; s, @, 556 ¥ Oy son las coorde-
nadas del codo de las funciones de ablandamiento de la cohe-
sidn y la tension normal, respectivamente.

La Figura 11 presenta la superficie de rotura y su evolucion.
En ella puede observarse que el estado final corresponde a un
rozamiento de Coulomb.

3.3.3. Dilatancia

El deslizamiento relative entre ¢l alambre v el hormigén,
ademas de provocar tensiones tangenciales en la intercara,
induce una apertura normal entre uno y otro. Este fendmeno
se denomina difatancie y se debe a que la grafila del alambre
impide el desiizamiento relativo entre ef alambre y ef hormi-
2on si no se despegan a la vez. La dilatancia puede ser repre-
sentada en el mismo gréafico de la superficie de rotura a partir
de la direccion del vector incremento de desplazamientos ine-
Jasticos en la intercara. El angulo formado por este vector con
el eje vertical (tensiones tangenciales) es interpretado como
angule de dilatancia del modelo. De este modo, la direccion
paralela al eje vertical (tensiones tangenciales) corresponde a
dilatancia nula, y la direccion paralela al ¢je horizental (ten-
siones radiales o normales al alambre) corresponde a la sepa-
racién, en la direccion normal al alambre, entre el alambre y
el hormigdn sin deslizamiento relativo.

En plasticidad cldsica, la expresion que establece la direc-
cidn de Jas deformaciones inclasticas se denomina regla de

flujo v el incremento de tensiones plasticas correspondiente cs

normal en cada punto al pefencial plastico (Q = cte). Si la

o ;ieff
C

Figura 10, Funciones de ablandamiento biineal: (a) resistencia de la intercara en la direccidn normal al alambre,
(b) cohesidn entre el alambre y et hormigon.
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F(e(u, "), 0,(u, ™9 ,0,) =0

F(e(u,") ,0,(u,"") 0 =0

Superficie de rotura final (uzi"ff)

Superficie de rotura inicial (ugi““)
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F(C(U] iel’f) ,Gl(ulieff) ;Q) f) =0

Figura 11. Superficie de rotura y su evolucion.

dilatancia es tal que la funcidn potencial plastico coincide con
la funcion de la superficie de rotura, se habla de flujo asocia-
tivo. Si esto no es asi, sc habla de flujo no asociativo. En este
trabajo se considera que el dngulo de dilatancia decrece a
medida que el alambre desliza y abre la discontinuidad, adop-
tandose la siguiente funcidn lineal {39]:

u:‘cﬂ

(p - ¢Oa’ 1- \v’”ft‘ﬁ < a}cqﬁ

m(:(;j

=0 Vil > w,, (8)

donde @y, es ¢l angulo de dilatancia inicial y @, la aperiura
critica para la cual se anula el angulo de dilatancia.

Come el dngulo de friccion ¢, sc mantiene constante, no
coincide con el angulo de dilatancia ¢.

3.4. Incorporacion en un cddigo de elementos finitos
3.4.1. Incorporacion de la fisura cohesiva

Las grielas en ¢l hormigén en la direccién normal al alam-
bre (véase Figura 6) se modelizan mediante la incorporacién
de una fisura cohesiva. Se asume que las grietas se propagan
en modo 1 Jecal. El modelo de la fisura cohesiva es incorpo-
rado en el cédigo de clementos finitos mediante muelles de
dos nodos de comportamiento no lineal, colocados perpendi-
cularmente a las caras de la grieta y equidistantes. Cada mue-
lle sigue la funcién de ablandamiento del hormigén expresa-
da como una funcion fuerza-desplazamiento. La fuerza es la
tension multiplicada por el 4rea asociada al node. La longitad
inicial del muelle es nula y los nodos opuestos {uno en cada

Harmigdn v Acers

cara de la grieta) son coincidentes. El hormigén fuera de la
grieta tiene comportamiento elastico lineal.

3.4.2. Incorporacion del modelo
de adherencia-deslizamiento

Ei modelo plastico de adherencia-deslizamiento se ha incor-
porado como la ecuacion constitutiva de un clemento de inter-
cara dentro de un codigo de elementos finitos. Este procedi-
miento permite modelizar la discontinuidad entre el alambre
y el hormigdn en los elementos de hormigdn pretensado. Se
ha desarrollade, mediante una subrutina de usuario [39], un
elemento de intercara de espesor nulo constituido por 4 nodos,
enfrentados dos a dos v situados en caras opuestas de la dis-
continuidad entre el alambre y el hormigdn. Inicialmente,
cuando el desplazamiento relativo entre ef alambre y el hor-
migodn es nulo, los nodos son coincidentes dos a dos.

De acuerdo con Ia teoria de la plasticidad, ¢i proceso de des-
lizamiento acero-hormigdn se establece, de forma incremen-
tal, del siguiente modo. Sea el paso # en ¢l que se cumple la
ecuacion de la superficic de rotura para el estado de tensiones
6, y ¢l pardmetro que controla el ablandamiento, u}, y por
tanto F, (0, 1) = 0. Si s¢ establece un incremento de des-
plazamientos refativos entre la armadura y el hormigoén, Au,
en el nuevo estado » + | se debe cumplir de nueve ¢l criterio
de rotura F,.; (0,,;, ujy = 0. Para ello sc establece un pre-
dictor eldstico de tensiones:

G(‘ = Gn + EAun (9)

donde o, es el nuevo estado de tensicnes, exterior a fa super-
ficie de rotura v E la matriz de rigidez inicial de la intercara.
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Para retornar a la superficie de rotura se establece un correc-
tor inelstico:

G, =0, -AlEm (10)
donde A es ef multiplicador plastico y m es el vector de des-
plazamientos inelasticos, tal que Em ¢s normal al potencial
plastico (Q = cte). El valor de AA se obtiene de la condicion
de rotura para ¢l paso n+}:

E,H(G(, —A/"!,Em,z.r,’;‘ﬂ]z(} (1
donde:
M;gﬂ = I(:fff + !!A?Lm” (]2)

En los puntos donde no es posible construir la normal al
potencial pldstico, el vector m se obtiene mediante el retorno
al vértice def potencial (Figura 12},

4, VERIFICACION EXPERIMENTAL

El modelo desarroliado se ha contrastado con los resultados
experimentales presentados por los auteres en la primera parte

Retorno por la

normal a Q=0

18]
e

Superficie de rotura (F=0)

Em

Potencial plastico (Q=0)

SR |
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de este trabajo [4]. Se trata de un conjunto de probetas pris-
maticas de hormigon pretensado gue se ensayaron inediante la
transferencia, de forma controlada, de la fuciza de pretensado
del alambre al hormigdn. El alambre habia sido previamente
tesado en un bastidor antes de hormigonar los prismas de hor-
migén. Durante el ensayo se registraron la carga transferida
del alambre al hormigdn, ¢l acortamiento longitudinal del
prisma de hormigén, el deslizamiento relativo del alambre
pretensado respecto a las caras superior e inferior de la pro-
beta v Ja apertura de la grieta longitudinal en la cara superior
del prisma de hormigdn, si es que ésta se producia. Se ensa-
yaron 27 probetas prismaticas de hormigdn pretensado con
alambre grafilado, combinando 3 profundidades de grafila y
3 recubrimientos de] alambre. En este trabajo se reproducen
tos resultados experimentales de las probetas con meénor recu-
brimiento del alambre, que fueron las {inicas que presentaron
fisuracion longitudinal, en la direccion de la armadura, duran-
te ¢l ensayo.

La Figura 13 muestra [a geometria y dimensiones de las
probetas. La Figura §4 muestra el esquema de ensayo, dispo-
sicion de los extensometros y dispositives para transferir la

fuerza de pretensado de forma controlada.

Las propiedades mecanicas det hormigén empleadas en la

AT

T 'Retorno al vértice
/

—

| >
o ; O

Figura 12. Direccidn del corrector inelastico para retornar a la superficie de rotura.

1 Recubrimiento

%O mi

1 (5 mm)

Espesor (14 mm)

Alambrg\grafilado

400 mm

]
.;[,/} (0=4 mm)

28 mm

Figura 13. Geometria y dimensiones de las probetas de hormigdn pretensado [4}
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Celiila de carga

Ratula

Unidn de taladro

y pasador

- Copa Roscada

Anclaje superior
desplazable
Tuerca

Separador en "U"

- Alambre grafilado

Extensémetro

Probeta

Bastidor de tesar

Extensdémetro

Soporte de extensdmetro

Extensémetro
Base del marco
Cufias

Piston de maquina

el Marco de maquina

Figura 14, Esquema del ensayo de fas probetas de hormigdn pretensado, maquina de ensayos y disposicion de los extensdmetros.

modelizacion fueron: energia de fractura &= 100 N/m, mddu-
lo de elasticidad £ = 21 GPa, coeficiente de Poisson v=10.18 y
resistencia a traccion f; = 2.4 MPa. El alambre de pretensar
fue Y 1770 C (UNE 36-094) de 4 mm de didmetro, con tres
profundidades distintas de grafila; con médule de elastici-
dad £ = 226 GPa y coeficiente de Poisson v = (.3,

La Figura 15 muestra la malla de clementos finitos emple-

ada en los calculos. Por condiciones de simetria sélo se mode-
lizd un cuarto de probeta. Para modelizar el hormigdn vy el

200.0 mm

acero se emplearon 30 y 16 elementos de ocho nodos respec-
tivammenie. Se incorporaron 30 elementos de intercara entre ¢l
alambre grafilado y el hormigdn a lo large de fa superficie de
contacto. Se situaron 30 muelies conectande los nodes infe-
riores de los elementos de hormigén con el suelo. Estos mue-
lles representan la fisura longitudinal en el hormigon segin el
modelo de fa fisura cohesiva. El hormigon y el acero del
alambre grafilado fuera de la intercara se modelizaron como
materiales elasticos lineales. La Figura 16 muesira las condi-
ciones de contorno vy la carga aplicada.

~Elemento de

, © hormigdn

l K, Elemento de

30.0

2.0

intercara

Elemento de

0.0 (= e e e B e e e 55 a_ceio_“
1 T T o

Figura 15. Malla de elementos finitos empleada en ios célculos.
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>

>
g mwmmmzmqm%:mm_ﬁé__
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Figura 16. Condiciones de contorno en et calculo por elementos finitos.
Tabla 1 Parametros de la intercara
Tipo de grafila Tinax (MPa) C, O O
Grafila ligera 10.0 65.33 0.3 40.0

Grafila mediana 10.0 64.23 4.0 42.0
Grafila Profunda 10.0 63.80 16.0 43.0

La Tabla | detalla la tensién de adherencia maxima, 7, la  hormigén para las probetas con grafila ligera, media y pro-

cohesion inicial, C,, el angulo de dilatancia, ¢, .y et angulo de
friccion ¢y para las tres profundidades de grafila ensayadas.
Estos valores no se midieren en los ensayos y fueron estimados
de acuerdo con la literatura de forma que la respuesta calcula-
da numéricamente se ajustase a la oblenida experimentalmente.

Et analisis se realizd por medio de un procedimiento incre-
mental, imponiendo una carga sobre el extremo libre del
alambre. Se empled el algoritmo de la longitud de arco de
Riks {40], utilizando el método de Newton-Raphson para la
resolucidn del sistema de ecuaciones.

Las Figuras 17a, 17b y 17¢ muestran los registros experi-
mentales y [a prediccién numérica de [a carga transferida al
hormigon frente al acortamiento longitudinal del prisma de

-0,2 ~-0,15 , -1 -3,05 0
16 f‘;* - : L 4
14 &
A
w0k
8 - ",
6

Grafila Ligera

4 - Recubrimiento=5 mm

3 ? R T e erimentaiJ
24 l—w-—NLFz)mérico j
o SR S S S R
-0,2 -0,15 -0,1 -0,05 0

Acortamiento Longitudinal (mm)

Figura 17a. Curvas experimentales y prediccion numérica de la carga
transferida al hormigon frente al acortamiento longitudinal
de fa probeta, para probetas con recubrimiento de 5 mm vy alambre
de grafila ligera.

funda respectivamente. En los registros experimentales sc
observa un punto a partir del cual disminuye et acortamiento
longitudinal del prisma de hormigén. Este punto corresponde
a la iniciacion de la grieta longitudinal en el prisma de hor-
migdn. La propagacion de la grieta longitudinal disminuye la
transmision de tensiones tangenciales entre el alambre v el
hormigon, por lo que se libera parte de la compresion del hor-
migén, y disminuye su acortamiento longitudinal, como se
observa en los registros experimentales. La prediccion numé-
rica se ajusta adecuadamente a los registros experimentales, y
predice de forma exacta tanto ¢l punto de quiebro debido a la
propagacion de la grieta longitudinal como Ia forma de la
curva tras el quiebro,

Las Figuras 18a, 18b v 18¢c muestran los registros experi-

-0,2 _-0,18 -0,1 ¢
i6 - ettt ol

3 ;"e‘:’ ‘./‘

o 14 ¢

= [

- iz -

5 L

5o [

g 10 =

E ;

=

Z g 5

E }

§ 6p

5 r Grafita Mediana

= 4 | Recubrimiento=5 mm

Experimentai

e
2 :- i Numérico i
-0,2 -0,15 -0,1 -0,05 0

Acortamiento Longitudinal (mm)

Figura 17b. Curves experimentales y prediccion numérica de la carga
transferida al hormigon frente al acortamiento longitudinal
de la probeta, para probetas con recubrimiento de 5 mm y alambre
de grafila mediana.
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Figura 17¢. Curvas experimentales y prediccidn numérica de la carga
transferida al hormigon frente al acortamiento fongitudinat
de la probeta, para probetas con recubrimiento de 5 mm y alambre
de-grafila profunda.
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Figura 18b. Curvas experimentales y prediccién numérica de la carga
transferida al hormigon frente a la apertura de las grietas
longitudinates, para probetas con recubrimiento de 5 mm y alambre
de grafila mediana.

mentales y la prediccion numérica de la carga transferida al
hormigdn frenie a la apertura de las grietas longitudinales
medidas en la cara supetior del prisma de hormigdn. Se puede
observar que en cada grafico hay un punle de quiebro que
corresponde a la apertura de la grieta longitudinal, manifesta-
do en un rapido crecimiento de la lectura del extensdmetro. La
carga correspondiente a la propagacion de la grieta corres-
ponde, ldgicamente, con el punto de quiebro observado en las
Figuras [7a, 17b y 17¢ y confirma la interpretacidn hecha al
comentar dichas figuras. [.a prediccién numérica ajusta de
forma adecuada con los registros experimentales y predice
bien el punto de quiebro correspondiente a la apertura de la
grieta longitudinal, asi como la evolucion de su apertura a lo
largo del ensayo y la forma de fa curva,

Las Figuras 19a, 190 y 19c muestran los registros experi-
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Figura 18a. Curvas experimentales y prediccion numérica de la carga
transferida al hormigdn frente & la apertura de las grietas
longitudinales, para probetas coen recubrimiento de S mm y alambre
de grafila ligera.
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Figura 18¢c. Curvas experimentales y prediccion numérica de fa carga
transferida al hormigdn frente a ia apertura de las grietas
longitudinales, para probetas con recubrimiento de 5 mm vy alambre
de grafila profunda.

mentales y la prediccidon numérica de la carga transferida al
hormigén frente a la penetracion del alambre medido en la cara
superior del prisma de hormigdn. En las probetas con alambre
de grafila media y profunda se observa un cambio brusco en ia
pendiente de las curvas , que corresponde a 1a carga de inicia-
cion de la grieta longitudinal. Este resultado complementa los
comentados hasta ahora para csas probetas, pues la propagacidn
de la grieta longitudinal provoca un aumento del deslizamiento
relativo entre el alambre y el hormigdn, produciéndose una
mayor penetracién del alambre en las caras superior ¢ inferior
del prisma de hormigén. El cambio de pendiente no es tan brus-
co en las probetas de grafila ligera debido a que la apertura de
ia grieta longitudinal es menor, como puede observarse en la
Figura 18a. La prediccidn numeérica ajusta adecuadamente con
los registros experimentales, predice bien el cambio de pen-
dienie de las curvas v la forma de la curva.
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Figura 19a. Curvas experimentales y prediccidn numérica de la carga
transferida al hormigdn frente al deslizamiento del alambre
en la cara superior de la probeta, para probetas con recubrimiento
de 5 mm y alambre de grafila ligera.
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Figura 19¢. Curvas experimentales y prediccion numérica de la carga
transferida al hormigdn frente al deslizamiento del alambre en la
cara superior de la probeta, para probetas con recubrimiento de 5

mm y alambre de grafila profunda.

5. COMENTARIOS FINALES

Se ha presentado un modelo de calculo de fa adherencia
entre el alambre pretensado y cl hormigén en elementos
astructurales pretensados que contempla la aparicion de grie-
tas longitudinales, en ia direccion del alambre, y la pérdida de
adherencia debida a la disminucién del confinamiento del
alambre por la fisuracién longitudinal del hormigon. El
modelo emplea la formulacion de la plasticidad clasica para
representar el fendmene de adherencia-deslizamiento entre el
alambre y el hormigdn, en combinacion con el modelo de la
fisura cohesiva para reproducir la fisuracion del hormigdn en
trono al alambre. Este modelo puede extenderse a 1a modeli-
zacldn general de elementos de hormigdn armado con arma-
dura no lisa (corrugada u ondulada).
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Figura 19b. Curvas experimentales y prediccién numérica de la carga
transferida al hormigdn frente al deslizamiento del alambre
en la cara superior de fa probeta, para probetas con recubrimiento
de 5 mm y alambre de grafila mediana.

El modelo se ha contrastado con un conjunto de ensayos
reatizados con probetas prismaticas de hormigén pretensado
en las que se ha realizado la transferencia de la fuerza de pre-
tensado de forma controlada. Es umportanie destacar que el
modelo predice adecuadamente, para las tres profundidades
de grafiia, Jos distintos registros experimentales, v que lo hace
a partir de pardmetros del material que tienen sentido fisico y
que pueden medirse experimentalmente.

En el ajuste presentado algune de los pardmetros necesarios
se ha estimado & partir de la literatura porque el modelo se
desarrollo con posterioridad a los ensayos y en su momento no
se pensd en medir estos parimetros. No obstante, los valores
adoptados para la maxima tension tangencial movilizable y los
angulos de dilatancia y de friccién son razonables y varian para
las tres profundidades de grafila como es de esperar: la tension
tangencial maxima es igual, v los dngulos de dilatancia y de
friccion crecen al aumentar la profundidad de grafila. La
buena coincidencia entre fos resultados niimericos y los obte-
nidos experimentaimente no sélo cuantitativamente, sino tam-
bién cualitativamente, confirma ia validez del modelo.

El haber tenido que ajustar estos pardmetros ¢s un aspecto
de importancia menor de cara a verificar ¢l adecuado funcio-
namiento del modelo, pues capta la forma de las curvas expe-
rimentales correctamente y ademas manifiesta una sensibili-
dad a estas variables en ¢l mismo sentido que es de esperar a
partir de los resultados experimnentales. Es deseable la realiza-
cidn de ensayos especificos para la caracterizacion de los
pardmeiros de intercara que han tenido que ser estimados.
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RESUMEN

Los materiales compuestos avanzados (fibras de vidrio o
carbono embebidas en una matriz o resina) presenlan unas
relaciones resistencia/peso y rigidez/peso mucho mayores que
las de los materiales convencionales y tienen ademas un muy
buen comportamiente frente a la corrosidn, pero han sido
poco utilizados hasta la fecha en el campo de la ingenieria
estructural. Para demostrar las posibilidades reales de aplica-
cion en este campo de estos materiales, en la Universidad de
California, San Diego se va a conslruir proximamente un
puente atirantado para tralico de carretera de 137 m de Jongi-
tud utilizando materiales compuestos avanzados en ja mayo-
ria de sus clementos estructurales resistentes mas significati-
vos. En esle arlicuio se presenta un resumen de algunos de los
aspectos mas sobresalientes del proyecto de este puente sin-
guiar.

SUMMARY

Advanced composite materials (FRP) have a higher
strength and stiffness 1o weight ratios than conventional mate-
rials. In addition, they have very good corrossion resistance
properties. However they have been very seldom used in the
structural engineering field. The construction of a an advan-
ced technology 137m long cable-stayed bridge in the Univer-
sity of California, San Diego is scheduled for 2001. The brid-

ge is designed using composite materials for the majority of

its primary structural resistent members. A summary of the

most significant parts of the design of this unigue bridge is
presented in this paper:

INTRODUCCION

Los materiales compuestos avanzados estan formados por
una matriz de tipo polimérico {una resina) reforzada con
fibras sintéticas (vidrio, aramida o carbono). Se originaron
después de la Segunda Guerra Mundial para su uso en la
industria acrondutica y militar y han encontrado mas moder-
namente gran aplicacion en la industria deportiva y automovi-
Hstica. En comparacién con los materiales convencionales
(hormigon y acero) los materiales poliméricos reforzados con
[tbras (FRP) tienen unas relaciones resistencia/peso y rigi-
dez/peso mucho mayores y son por lo tanto mucho mas faci-
les de mangjar. Para cada aplicacién particular ias caracteris-
ticas resistentes de los FRP se pueden hacer “a medida” (lo
que sc llama tailorability). Igualmente presentan unas muy
buenas propiedades fiente a la corrosion y son electromagné-
ticamente neutros. A favor de los materiales compuestos se ha
argumentado también que son asi misimo reciclables ¥ que su
fabricacion requiere Unicamente una cuarta parte de la ener-
gia necesaria para fabricar acero, conceptos que son muy
importantes desde el punto de vista de ta sostenibilidad [1].
Sin embargo, y a pesar de todas estas ventajas, hasta inicio de
los afios 90 la aplicacion de estos materiales en ¢l campo de la
ingenieria civil habia side practicamente anecddtica. Meier
[2], por ejemplo, la relatado las aplicaciones de los FRP en la
ingenieria de puentes hasta 1991 citande Unicamente tres
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puentes construides enteramente con FRP Fundamentalmen-
le esto cabe atribuirlo at elevado coste de estos materiales (Ia
resina y las fibras), al elevado coste de la fabricacion v quizas
al desconocimiento de las posibilidades de estos materiales
por parte de los ingenieros estructurales [3].

Esta situacion ha cambiado gradualmente desde entonces.
Por un fado los materiales compuestos avanzados han sido apli-
cados con éxito en ta reparacion y el refuerzo de estructuras. En
coniraste con las {méas baratas) placas encoladas de acero, las
ldminas poliméricas reforzadas con fibras de carbono (CFRP)
son mucho mas faciles de colocar (debido a su poco peso) por
lo que han demostrade ser muy competitivas en un gran niime-
1o de casos y de diferentes paises [4-6]. El uso de camisas de
FRP también ha demostrade ser muy competitivo, frente a las
camisas de acero, ¢n la rehabilitacion frente al sismo de pilas de
puenfe en California {4, 7). Por otro lado, el desarrollo en la
manufacturacién de los materiales compuestos poliméricos (los
procesos de pulirusién y de embobinado con fibras preimpreg-
nadas (wet filament winding)} permite ahora la construccién de
componentes de grandes dimensiones a costes razonables. Y
por 1ltimo, existe ahora la conciencia, entre fa comunidad de
ingenieros estructurales, de que el uso de estos materiales, con-
Juntamente con el desarrollo de nuevos sistemas estructurales
que aprovechen sus ventajas, ofrece grandes posibilidades para
la construccidn de estructuras mds econdmicas, durables y sos-
tenibles [8],

Durante los ultimos aflos el Departamento de Ingenieria
Estructural de la Universidad de California en San Diego
(UCSD) ha realizado un importante esfuerzo en investigacion
y desarrolle intentando hacer de los materiales compuestos
poliméricos una alternativa real a los materiales convenciona-
les en el campo de la ingenieria civil. Estos trabajos, dirigidos
por ef Profesor Seible y con la participacién fundamental de
Burguefio, han incluido el desarrollo de las camisas de FRP
para el encamisado de pilas de puente y el proyecto de un
puente de dos vanos de luz corta [9] y estan culminando en ¢l
proyecto de un puente atirantado de 137 m de longitud utili-
zando materiales compuestos poliméricos en sus elementos
estructurales resistentes. Cobo y Mari han colaborado en
algunas partes del proyecto de este puente singular y han sin-
tetizado en las siguientes paginas algunos de Jos aspectos mas
significativos del mismo.

UTILIZACION ESTRUCTURAL DE LOS
MATERIALES COMPUESTOS AVANZADOS

Una introduccion al comportamiento estructural
de los materiales compuesios avanzados

Los materiales compuestos avanzados gue serdn considera-
dos aqui son aquellos que estan formados pot fibras continuas
cmbebidas en una resina o matriz. Las fibras proporcionan
rigidez y resistencia mientras la matriz reparte la carga a tra-
vés de las fibras, proporciona resistencta nterlaminar y pro-
tege a las fibras de ia humedad y de los agentes corrosivos
quimicos. Las fibras se colocan usualmente en diferentes
capas o laminas que se pueden afiadir en diferentes orienta-
ciones para formar un laminado.
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El comportamiento de las fibras puede suponerse que es
ciastico hasta rotura; su resistencia y rigidez son mucho
mayores en la direccion longitudinal que en la perpendicular
a la fibra. Las fibras de vidrio son usualmente mas baratas y
presentan alargamientos Oltimos muy elevados en rotura y
resistencias altas, sin embargo su rigidez es relativamente baja
y son vulnerables frente al atague alcalino. La fibra de vidrio
tipicamente utilizada ¢s la que es aislante eléetrico, conocida
como E-glass. Las fibras de aramida (por ejemplo, el produc-
to comercial Kevlar) presentan muy bucenas resistencias a la
traccion pero su comportamiento es muy pobre en compresién
y bajo cargas mantenidas. Por Gltimo, las fibras de carbono
tienen unas resistencias muy elevadas juntamente con unos
modules de elasticidad también muy altos, pero son conside-
rablemente més caras.

A efeclos practicos la matriz también puede suponerse que
se comporta elasticamente pero con un modulo de elasticidad
mucho mas bajo que el de las fibras. En ingenieria estructural
las resinas tipicamente utilizables son poliésteres, vinylésteres
0 epoxies. Son resinas termoestables, se polimerizan a tempe-
ratura normal durante el proceso de curado estableciéndose en
su forma final. Comparativamente los epoxies son general-
mente més rigidos y tienen mayores resistencias, por contra
SO INAS caros y mas viscosos.

Aunque las propiedades de las fibras y de las resinas depen-
den mucho de la calidad v del fabricante en fa Tabla 1 se pue-
den observar propiedades tipicas de fibras y resinas utiliza-
bles en ingenieria civil.

Las propiedades de cada famina dependen principalmente
de las propiedades de las fibras, de las propicdades de la
matriz y de la proporcion de ia mezcla (es decir, det % de
volumen de fibras ¥ respecto del total). El comportamiento
de la lamina es altamente ortotrépico, pues puede asumirse
que en la direccion de las fibras las cargas se resisten en para-
telo por las fibras y por la matriz, mientras en la diveccion per-
pendicular el mecanismo resistente es en serie. Es entonces
sencillo justificar, por ejemplo [10], que en la direccidn de las
fibras ¢l modulo de elasticidad de la lamina puede obtenerse
como:

Ey=E, (I -V} +E V= EV,

en donde E,= mddulo de elasticidad de las fibras, general-
mente muche més elevado que £, = médulo de ¢lasticidad de
la matriz. Esta ecuacion es usuahmente conocida como la
Regla de las Mezclas (Rule of Mixtures). Similarmente en la
direccidn transversal el modulo de clasticidad £,,, el mddulo
de cizalladura G|, ¥ el coeficiente de Poisson v, se pueden
obtener como

E’, ﬁ"“ EJH

2 = =4

RO RS, 1,

G,’ Gm
GI(}‘I/}) + Gm f/f

-

Gy,

Vf.;’ = V:f “{," + (I""Vf)vm

en donde de nuevo los subindices £, m se corresponden con Jas
fibras y la matriz, respectivamente.
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Tahlal, Caracteristicas mecdnicas tipicas de fibras, resinas y liminas unidireccionales

Mod.Elast, Cocef. Poisson Deformacion Resistencia Densidad
E (GPa) Vi en rotura {MPa) (KN/m?¥)
Carbono (AS4) 2274 0.20 0.017 3927 17.7
-0.012 ~2756
E-Glass 723 0.20 0.025 1860 25.5
-0.015 ~1100
Kevlar 49 124.0 0.36 0.022 27506 14.1
-0.0042 =517
Epoxy 4.3 0.34 — 78 12.4
-193
Vinylester 34 0.38 - 76 12.4
-373
60% carbono/ 0.017 2343 15.6
epoxy 137.8 0.26 -0.042 -1654
60% E-glass/ 44.8 0.27 0.025 1120 20.3
vinylester -0.015 -672

Generalmente los conienidos en volumen de fibra respecto
det total estin en el entorno del 30-60%. En la Tabla | se tic-
nen caracteristicas tipicas de una famina umdireccional con
un 60% carbono/epoxy v de una lamina unidireccional con un
60% E-glass/vinylester. Como se ha comentado, el modulo de
clasticidad de la lamina depende fundamentalmente del dngu-
lo de aplicacion de la carga. Esta variacién puede obscrvarse
en la Figura 1.

Las propiedades del producto final, el laminado, dependen
de las propiedades de las ldminas y de su orientacion relativa.
Si se orientan las ldminas en fa misma dircccion se obtienen
laminados rigidos en esa direccion, pero con comportamiento
muy pobre en ia direccion perpendicular. Orientando » lami-
nas con diferentes dngulos iguales (cada lamina formande un
angulo 360°n con las laminas adyacentes) se obtiene un
material con caracteristicas cuasi-isélropas (el modulo de
glasticidad para un laminado cuasi-isdtropo puede obtenerse
[11], en primera aproximacién, como 35,F/8). Por gjemplo,
para el material compuesto 60%carbeno/epoxy de la Tabla !
el madulo de elasticidad longitudinal es E=137.8GPa si las
Jaminas se orientan en la misma direccion. Este mddulo baja
hasta £=51.2GPa (todavia un material bastante rigido) si el
{aminado es cuasi-isdtropo. Estos casos tipicos abviamente
preseatan propiedades muy difercates. Asi pues, el proyectis-
ta tiene multitud de elecciones, y puede diseilar su material en
cada situacion dependiendo de sus necesidades (tailorability).
Esto hace al proyecto con maleriales compuestos inico y dife-
rente del proyecte con materiales convencionales. Sin embar-
go, debe tenerse presente que esta flexibilidad de disciio en
general da lugar a laminados con comportamientos anisotrd-
picos que por ende incrementan la dificultad del anilisis.

La rotura de los materiales compuestos avanzados sc pro-
duce siempre de manera fragil. Aunque este hecho podria con-
siderarse como un problema de cara a la aplicacion de estos
materiales en el mundo de la ingenieria de estructuras, debe
remarcarse que estas roturas se producen para deformaciones
de los materiales muy clevadas que provocan, en genesai,
movimientos estructurales muy grandes. La rotura en el mate-
rial compuesto sc investiga usualmente a nivel de lamina.
Cuando se aplican tensiones de traccion en la direccion de las
fibras la rotura se produce por fractura de las fibras. Las
deformaciones ultimas de las fibras de carbono estan general-
mente en el entorno del 1-2% (0.017 para el caso de fa Tabla
|. Las deformaciones en rotura en traccién de las fibras de
vidrio son todavia superiores. Cuando la tensién es de com-
presion la rotura de la lamina se produce generalmente por
pandeo de las fibras para una deformacion sustancialmente
menor gue en traccion {pero ain -0.012 de acuerdo con la
Tabla i para ¢l cjemplo de carbono/epoxy). En cuanto a la
resisiencia en la direccidn transversal, las laminas unidirec-
cionaies presentan resistencias a la traceién muy bajas que se
producen para deformaciones bastante menores que las que
provocarian la rotura de la matriz; este hecho esta causado por
concentraciones de tensiones en la matriz debido a las coac-
ciones que infroducen las fibras. Cuando cl laminado se carga
en diferentes direcciones tas interacciones en rotura se pueden
tener en cuenta de manera adecuada a través de criterios de
esfuerzos biaxiales (e.g.. método de Tsai-Hill [103}.

Ademés la rotura del laminade puede producirse por [isura-
cién en la matriz y pot delaminacion (separacion de las Jami-
nas). Generalmente esta Gltima se afribuye a la exislencia de
tensiones interlaminares (fuera del plano) provocadas en la
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Figura 1. Variacién del module de elasticidad con el dngufo de aplicacidn de la carga.

zona cerca de bordes libres por ¢t hecho de que la tension tan-
gencial en cada una de las JAminas tiene que decaer a cero en
esos bordes. Estas tensiones interlaminares pueden ser espe-
cialmente importantes alrededor de agujeros. Cabe notar que
talcs tensiones también se deben a demandas rotacionales con-
centradas def laminado, o demandas de cortante transversal.

Fabricacion

Dependiendo de fa forma y de las dimensiones de los ele-
mentos, los materiales compuestos utilizables en ingenieria
civil pueden manufacturarse {121 “a mano™ {hand lay-up), por
embobinado (filament winding) o por pultrusion. En el méto-
do manual, se colocan capas sucesivas de fibras en un molde
de acuerdo con el siguiente procedimiento: la resina se aplica
sobre la superficie, se afladen las fibras y se pasa un rodillo o
un cepillo para consolidar las fibras en la matriz. El proceso
manual requiere mucha mano de obra y la calidad del pro-
ducto depende muche de la habilidad de los operarios. Para
incrementar la calidad y reducir el volwmen de poros en la
matriz ¢l proceso se puede acabar envolviendo el laminado
con una membrana y haciendo el vacio de modo que la pre-
sién diferencial prense el laminado sobre ef molde.

En el método def embobinado (Figura 2), se arrollan fibras
continuas, bajo un determinado dngulo, sobre un mandril gira-
torio. Las fibras se impregnan previamente en un bafio de resi-
na. [ste proceso s muy automético y puede ser muy econo-
mico, siendo méas efectivo para la fabricacion de componentes
con superficies de revolucion,

El proceso de pultrusion consiste en estirar un canjunto de
fibras previamente impregnadas en resina a través de un
melde caliente. Mediante este proceso, que es relativamente
barato (cuando las cantidades del producto son importantes

como para compensar el coste de la inversion en el molde) y
facilmente repetitivo, se pueden producir clementos estructu-
rales de seccién constante en longitudes continuas. Productos
tipicos son perfiles estructurales en 1, angulares, U, barras de
armar o tubos estructurales. Es por la facilidad en producir
eslos tipos de elementos de manera econodmica por lo que el
proceso de pultrusion es el que puede ser mds rapidamente
aceptado en el drea de las estructuras de obra civil. Actual-
mente el método de pultrusion estd limitado a tamafios mode-
rados de seccion transversal v la produccion de grandes com-
ponentes es dificil.

Algunos conceptos para el uso de materiales compuestos
en estructuras

Como sc acaba de presentar, los materiales compuestos
avanzados oftecen nuevas posibilidades ai proyectista de

sl
Figura 2. Construccion por embebinado de un tubo
de carbono/epaxy.
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estructuras. Sin embargo debe insistirse en ef hecho de que el
éxite de la introduccion de estos materiales en el drca de la
ingenieria estructural no pasa por la simpie sustitucion de cle-
mentos estructurales uno por uno. La introduccion de un
nueve material demanda ¢l desarrolio de nuevas formas
estructurales que se adectien a tas nuevas caracteristicas resis-
tentes def mismo. En el caso de los materiales compuestos
avanzados estas nuevas formas 0 conceptos estructurales
deberian tener en cuenta los siguientes aspectos:

» Utilizando materiales compuestos avanzados la construc-
cién de estructuras puede ser més facil (en términos de plazos
y en cuanto a medios de gjecucion) debido a su bajo peso,

» |.os materiales compuestos avanzados deberian utitizarse
en combinacion con los convencionales aprovechando las
ventajas de cada tipo de material. Sin embargo debe tenerse
en cuenta que el vidrio (E-glass) no resiste el atague alcalino
{la combinacién con hormigdn es problematica) y el carbono

en contacto con el acero puede desarrollar una pila galvanica.

» La [alta de ductilidad de los materiales compuestos avan-
zados debe tenerse en cuenta en todas las fases del proyecto,
siende especialmente importante cuidar los detalles en las
zonas en donde se puedan producir concentraciones de ten-
siones o demandas rotacionales.

» Las uniones (atornilladas o con adhesivos) son dificiles
de materializar (y son zonas débiles debido a Jas concentra-
ciones de tensioncs). A este respecto conviene examinar ta
posibilidad de utilizar en las uniones materiales convenciona-
jes. De este mado puede incluso introducirse ductilidad en el
sistema cstructural,

o £l coste de los materiales compuestos avanzados es, hoy
por hoy, mas alto que ¢l de los materiales convencionates. Este

D. Cobo, R. Burguefio, £ Seible y A, Mari

coste pucde reducirse si se utilizan procesos de produccion
automatizados como ¢l embobinado (filament winding) y la
pultrusion.

EL PUENTE ATIRANTADO I-5/GILMAN

Descripcion

Bl puente atirantado de tecnologia avanzada 1-5/Gilman
(Figuras 3 a 5) unird las partes Este y Oeste de! campus de la
Universidad de California, San Diego divididos por la auto-
pista interestatal 1-5. El puente se construird con materiales
compuestos avanzados coma proyecto de demostracion para
evaluar fa aplicacion de estos materiales en infraestructuras de
ingenieria civil. El puente tiene 137 m de longitud, con dos
planos de tirantes en semiabanico y con una Gnica torre en A
de 58 m de altura en posicion asimétrica. La seccidn transver-
sal del puente, de 18,3 m de ancho, acomoda 2 carriles de {ra-
fico, dos carriles de bicicletas, dos pasos para peatones y dos
tineles de servicios. El canto estructural del puentc es 1,34 m.

Longitudinalmente el puente consiste en dos tubos laterales
de carbono/epoxy rellenos de hormigdn seperlados en ¢l
doble ptano de tirantes desde la torve en A. La separacidn tipo
de los tirantes es 4,88 m. Por consideraciones de cosie solo
algunos de los tirantes serdn de materiales compuestos (car-
bono y aramida). Las pilas de Ia torre consisten también en
tubos de carbono/epoxy rellenos de hormigdn, la parie supe-
riot se resucive con materiales convencionales. Transversal-
mente e} puente consta de una losa de hormigdn con fibras
poliméricas cortas y sin armadura que descansa en unas vigas
hibridas tipo cajén de vidrio/carbonodvinylester. Bl peso total
del puente es de 7.32KN/m?, un 30% del cual corresponde a
clementos no estructurales (barandiilas, impostas y barreras,

Figura 3. El puente atirantado de tecnologia avanzada I-5/Gilman.
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servicios...}. Tanto las cimentaciones como 1os estribos seran
convencionales.

Proyecto y andlisis del sistema estructural longitudinal

L.os tubos laterales de carbono/epoxy (ver Figura 6) rellenos
de hormigdn son los principales clementos resistentes del sis-
tema estructural longitudinal. Los tubos combinan eficiente-
mente materiales convencionales y materiales compuestos de
acuerdo con el siguiente principio: el tubo de carbono confi-
na al hormigdn y proporciona capacidad mecinica en wrac-
cién, mientras el hormigon estabiliza al tubo delgado y pro-
porciona capacidad mecinica en compresidn (para soportar
las componentes horizontales de las reacciones de los tiran-
tes}. laternamente el tubo se construye con corrugas para faci-
litar la transferencia de rasantes. El tubo de carbono/cpoxy
puede ser manufacturado ficilmente por embobinado v sirve
también de encofrado (ligero) en las fases de construccion. El
concepto, con sus origenes en ef refuerzo de pilas de puente
con cncamisado de FRP, puede ser aplicado tanto a vigas
como a pilares {es de hecho utilizado también en las pilas de
la torre). Este concepto ha sido ademas utilizade en el pro-

yecto de un puente de 2 vanos en Catifornia actualmente en
construceidn [9].

El sistema longitudinal del puente hace uso de accidn com-
puesta entre la losa de hormigon y los tubos laterales. La
conexion entre la losa y los tubos se realiza mediante estribos
de acera (Figura 7), siendo el mecanismo resistente una com-
binacion de efecto pasador y de cortante-friceion {13). Los
anclajes de los tirantes también se unen con elementos de
acero a fos tubos {Figura 8). El empalme entre tubos se reali-
za combinando una chaqueta externa hibrida de carbono vy
vidrio con barras interiores de acero corrugado. El uso de
clementos de acero, que se pueden anclar perfectamente en el
hormigdn interior confinado, minimiza los problemas de
uniones en los elementos de FRP, y hasta cierto punto intro-
duce ductilidad.

En el puente 1-5/Giiman los tubos laterales tendran un dia-
metro interior de 914 mm con un espesor de 10 mm. Los
tubos se proyectan para tener un contenido de fibras en volu-
men cercano al 55%. La densidad (en peso) de los tubos es de
15,7KN/m?, 1o que da un peso de 0,43KN/m por tubo. En las
fases preliminares del proyecto del puente se pensd que las
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Figura 6. Un tubo de carbonofepoxy.
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fibras deberian orientarse principalmente en la direccion lon-
gitudinal (para dar rigidez y resistencia) y en la direccion cir-
cunferencial para propercionar confinamiento y resistencia
frente al cortante. Sin embargo, andtisis de detalie con ele-
mentos f{initos mostraron que, con esta configuracion de
fibras, la presencia del conjunta de agujeres necesarios para
conectar los tubos, la fosa superior y los tirantes producia con-
centraciones de tensiones muy importantes. Para disminuir
estos problemas se optd entonces por dimensionar los tubos
con caracteristicas aproximadamente cuasi-isotropas. Las
fibras utifizadas tienen propiedades parecidas a Jas de fa Tabla
1. El médulo de elasticidad considerado en el proyecto es £ =
52500MPa, obtenido de acuerdo con la teoria clasica de lami-
nados. Notese que este valor coincide sensiblemente con el
valor sugerido anteriormente para un material compuesto
cuasi-isdtropo del tipo 60% carbon/epoxy.

Durante los ultimos afios se han ensayado en UCSI [14]
tubos compucstos similares. De acuerdo con la experiencia
adquirida se ha considerado razonable adoptar para estos
tubos una deformacién nominal en rotura de 0.01 en traccion
y de ~0,006 en compresion. Como ya se ha comentade se
puede asumir comportamiento eidstico hasta rotura, dando
entonces unas resistencias en rotura de 520MPa en traccion y
de 312MPa en compresion.

La estructura s¢ ha proyectado de acuerdo con Ia filosofia
de los estados limite. Cuande ha sido posible (eg. definicién
de cargas, combinaciones, propiedades de los materiales con-
vencionales) el proyecto se ha basado en el cddige americano
AASHTO/LFRD Bridge Design Specifications {[15]. En
ausencia de requisitos especificos para FRP se ha considera-
do adecuado tomar un cocficiente de seguridad de 2 para las
deformaciones wtimas de estos materiales en los Estados
Limites Ultimos (frente a cargas mayoradas). Bajo cargas per-
manentes {con cargas no mayoradas) se exige ademas gue la
maxima deformacion en el material compuesto sea menor que
el 20% de ta deformacion pominal en rotura.

Aunque se cstan desarroliando actuaimente estudios de
detalle con elementos finitos, el proyecto basico del puente s¢
lha desarreliado utilizando elementos de vigas. En estos anati-
sis las propiedades mecanicas de las vigas se han obtenido
considerando las caracteristicas elasticas de los materiales,
Una vez determinados los esfuerzos, las tensiones en cada
parte de la seccion se obticnen de acuerdo con un andlisis
momento-curvatura utilizando la relacion tensién-deforma-
cion correcta para cada uno de los materiales.

Los andlisis efectuados muestran que ante la accion de la
sobrecarga la parte del vano largo cercana al esiribo Este esta
sujeta a momentos flectores muy importantes que fisurarian el
hotmigdn. Para evilar esta situacion los tubos se pretensan en
esa zona. Bl prelensado de fos tubos se efectuard antes de la
colocacion del sistema transversal v del hormigonado de Ja
losa,

La consideracidn de los efectos diferidos ha sido uno de los
aspeclos criticos en ¢l proyecto. Como consecuencia del dife-
rente comportamicnto reotdgico de los materiales se produce
redistribucion interna de tensiones y parte de las compresio-
nes iniciales en el hormigdn se transfieren, a largo plazo, al
tubo de carbeno/epoxy. Ante carga permanente et tubo de car-
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bono estard sometido a mayores tensiones de compresion a
largo plazo que inicialmente; debidoe al cardcter fragil del tubo
esta cvolucidn en las (ensiones tiene que ser calculada de la
manera méas exacta posible. Adicionalmente a ia redistribu-
cion interna de tensiones, y debido al caracter hiperestitico
del sistema estructural, s¢ produciran redistribuciones de
esfuerzos. Y ta presencia de pretensado y el hecho de que la
seccion transversal se construya evolutivamente (con diferen~
tes hormigones construidos en diferentes momentos) compli-
ca altin mas la situacion,

Aungue se estan realizando andiisis mas sofisticados [10],
en esta ctapa del proyecto para evaluar los efectos de la fluen-
cia y retraceidn del hormigdn se ha utilizado ef lamado méto-
do de la edad ajustada [171. EI procedimiento para e} andlisis
se esquematiza en el diagrama de flujo de la Figura 9. Como
resultado de ta evolucion de tensiones v deformaciones el
movimiento maximo esperable ante carga permanente es de
46mm. En la scccion més critica la compresion inicial en el
tubo de carbono se incrementa de 20MPa a 50MPa, lo que
muestra la importancia de tener los efectos de la fluencia en
cuenta. En la zona pretensada ta tensidn de compresion cn el
hormigon en la parte inferior de! tubo sc reduce en un factor
cercano a 0.80; esto obviamente tienc infiuencia en la canti-
dad de pretensado necesaria en csta zona.

El comportamiento del puente ante la sobrecarga tiene que
ser investigado tanto inicialmente como a largo plazo. Bajo
cargas de servicio, si el hormigdn no fisura, la evaluacion de
tensiones ¢s sencilla, pues se pueden calcular de mancra ajus-
tada bajo las hipdiesis eldsticas y se pueden anadir entonces a
fas previamente calculadas bajo carga permanente. La situa-
cion en servicio Onicamente gobierna ef dimensionamiento
del pretensado en la zona cercana al estribo Este. Se acepta ¢l
pretensado parcial, estableciéndose la condicién de que bajo
carga frecuente (definida aqui como la sobrecarga uniforme
mas el 25% de fa carga del camién) Ja tensién de traccion no
supere la resistencia a la traccidn del hormigadn.

La situacion es diferente bajo cargas mayoradas. Para cal-
cular la resistencia altima de fa seccidn es imperativo realizar
un anatisis momento-curvatura, Como sca que las tensiones
bajo carga permanente son diferentes a corto plazo que a largo
ptazo, los diagramas momento-curvatura se fienen que obte-
ner, para las secciones criticas, tanto a corio plazo come a
largo plazo. Esto se muestra en la Figura 10 en donde los dia-
gramas momenlo-curvatura para la misma seccidn a corlo y a
largo plazo dan resultados diferentes {(estos analisis estan rea-
lizados suponiendo propiedades caracteristicas para los mate-
riales). En ambos casos la rotura se produce cuando la defor-
macién en la parte inferior del tubo excede del valor nominal
en rotura (0.01). Puede obscrvarse que, obviamente, el
momento de fisuracion es mas baje a largo que a corto plazo.
Esto queda en parie compensade por el hecho de que la ten-
516n de compresion en el (ubo es més grande a farge plazo,
por o que la capacidad de la seccion a large plazo solo se
reduce en un 5%,

Los codigos americanos caleulan la resistencia ultima de las
secciones aplicande un factor de reduccidon ¢ al valor de la
capacidad obtenido con resislencias caracteristicas. In ausen-
cia de un factor ¢ especifico para los tubos del puente i-5/Gil-
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I. Calcular tensiones iniciales

-

2. Calcular la evolucion temporal de las deformaciones
taplicar el coeficiente de fluencia a las def. iniciales
v afadir la refraceion)

-

3. Calcular la tension necesaria para anular las deformaciones

-

-4, Aplicar menos la resultante de las tensiones a la estructura

-

3. Afadir las tensiones de los pasos 1. 2, 4.

Figura 9. Diagrama de flujo para el célculo de los efectos diferidos.
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deberia presentar ningim problema debido al poco peso del
puente) y el comportamientoe del puente ante las acciones del
viento (analisis preliminares indican que la estabilidad acroe-
lastica no es problematica, pero debe esperarse al ensayo en
timel de viento para determinar la susceptibilidad ante el des-
prendimiento de remolinos).

Proyecto del sistema transversal

El sistema transversal del puente utiliza un nuevo conceplo
estructural (Figura 12} que estd siendo actualmente desarro-
Nade en UCSD. Vigas cajon hibridas (fibras de vidrio y de
carbone con matriz de vinylester), con un intercje tipo de
2.44m, se utilizan para salvar la luz enfre los (ubos de carbo-
no/epoxy. Las vigas estan estructuralmente conectadas (con
conectadores de carbone/epoxy} a la tosa superior de hormi-
gon. La losa de hormigdn se dimensiona sin armaduras
haciendo use del efecto arca [18] ante cargas concentradas y
utilizando fibras cortas para controlar la fisuracion debida a la
retraccion y a los efectos térmicos. Para que la accidn arco
pueda desarrollarse es neceesario disponer de un tiranie infe-
rior entre las vigas. En el puente de Gilinan este tirante con-
sistc en unos pancles de FRP tpo sandwich (con un pesfil

parabolico en su cara superior) con un material ligero de
;oli eno.

El proyecto de la viga cajén estd gobernado por criterios
de control de flecha. Las vigas (Figura 13) tienen un canto
total de 711 mm, un ancho de 457 mm y un espesor nominal
de almas de [9mm. La ala inferior, con un espeser nominal
totat de 25 mm, se refuerza con 6 mm de taminas de carbo-
no unidireccionates. La geometria de la ala superior es ial
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que permite el anclaje de los conectadores y de los paneles
tirantes.

La caracterizacion estructural, y la verificacion de los pro-
cedimientos de andlisis y proyecio de este nuevo concepto de
tablero hibrido se estd realizando actualmente en UCSD
basdndose en ensayos de escala completa. Hasta ahora se han
realizado ensayos a rotura sobre las vigas cajén hibridas y un
sistema completo con dos vigas, los cuales han proporciona-
do va resultados preliminares [19].

La caracterizacion de las vigas hibridas fue cstudiada
mediante un ensayo de flexion con la aplicacién de cargas
pseudo-estiticas por pistones y gatos hidraulicos (Figura 14).
El comportamiento observado fue lincal-clastico hasta rotura,
que se produjo en ia ala inferior (a traccidn) de la viga cajon
en el centro del vano propiciada por un fallo de anclaje en los
solapes de las laminas. La rotura se produjo de manera fragil,
sin embargo, la viga fue capaz de deformarse muy significa-
tivamente antes de la rotura®(aproximadamente una relacidn
flecha/iuz de 750) que ocurrid para una carga equivalente a
2.67 veces la carga de servicio.

El comportamiesnto general del sistema transversal del
puente fue cvaluado medianle un ensayo a [lexion en un
ensamblaje a escala completa de dos vigas capdn hibridas con
la losa de hormigdn en arco. Los componentes del sistema,
que incluyen las dos vigas hibridas, los paneles lirantes, y los
conectadores, se muestran en ia Figura [5 durante la elapa de
construccion. Bl sistema fue sometido a momentos {leclores
en un esquema de flexion a cuatro punios (Figura 16). Bl sis-
tema sufrid pérdida del anclaje entre las vigas v la fosa a nive-
fes aproximados a la carga de servicio. El sistema continud
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Figura 12. Nuevo concepto para tablero de puente con materiales compuestos,
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Figura 13. Una vista de Ia viga hibrida de vidrio/carbono.

soportando cargas hasta un nivel aproximado a 1.5 veees las
cargas nominales de servicio. El falle se produjo en la fosa de
hormigon en la zona de anclaje sobre las vigas debido a la
pérdida de comportamiento compuesto entre los paneles
tirantes v la losa en arco. Fl ensayo en ¢l ensamblaje de dos
vigas indicd que la transferencia de cortante entre la losa v las
vigas, v la rigidez y la transferencia de cortantc entre la losa
de hormigan y los paneles tirante son puntos criticos gie
dehen ser mejorados,

En general, la caracterizacion preliminar de los componen-
tes y ensamblajes del sistema transversal han corroborado las
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ventajas anticipadas de reduccion de pese, facit construccion,
y gran resistencia del sistema completo, mientras que otros
detalies locales aln requieren mejoras y mayor desarroilo.
Los trabajos actuales incluyen la caracterizacion de los conec-
tadores v la unidn perpendicular de las vigas de cajén con el
sistema longitudinal basado en los ubos carbono/epoxy.

CONSIDERACIONES FINALES

£l proyecto del puente de I-5/Gilman se encuentra actual-
mente cn su altima fase. Los detalies finales del proyecto
corren a carge de Jean Muller International y Liby: Engine-
ers fne. bajo la diveccion de la Universidad de California, San
Diego. Estd previsto comenzar la construceidn del puente en
¢l afic 2001, La abertura al trafice del puenle estd prevista
para el afio 2003, Antes de Ia construccidn se procederd a
ensayar los principales componentes del puente, sus conexio-
nes y su ensamblaje a Escala 1:]. Se consideraran también
aspectos de durabilidad.

[} uso de materiales compuestos avanzades puede permitir,
e el future, crear estructuras mas durables y ficiles de cons-
truir. No obstante, la implantacion de estos materiales en el
mundo de la ingenieriz civil pasa por el desarrolle de nuevos
sistemas estructurales que potencien las ventajas dc estos
materiales y minimicen sus inconvenientes. El estado actual
de ia téenica permite abordar ya la construccion de proyectos
de gran envergadura, pero la falta de experiencia sobre el
comportamiento de estos materiales a largo plazo plantea
ciertos interrogantes. La construccidn de este puente experi-
mental y su posierior monitorizacidn permitira, sin duda, con-
testar a la mayoria de estas preguntas.

Figura 14. Ensayo de ia viga hasta rotura.
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Figura 15. Construccion del ensamblaje a base de vigas hibridas.
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SEMINARIOS TORROJA
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RESUMEN

Se estudia ¢f problema de la obtencion de la presion méxi-
ma del terrenc bajo zapatas rectangulares rigidas sometidas a
carga bicxcéntrica, habitual en cimentaciones de puentes,
naves industriales y edificios comerciales. Se supone que la
distribucion de presiones es plana con un posible despegue
parcial en la zona de tracciones. EI problema ha recibido un
amplio tratamiento en la bibliografia. Las soluciones conoci-
das, no explicitas, recurren a algoritmos numéricos iterativos
no suficientemente explicados. Ef método propuesto reduce el
problema a otro de excentricidad en una sola direccion, de
solucion explicita. La precision del método es suficiente:
error medio y desviacion tipica inferiores al 0,6 por 100,

SUMMARY

This paper deals with the maximum soil stress under a rec-
tangular footing submitied to a biexcentric load, as is usually
the case in footings of bridges, industrial and comercial buil-
dlings, The stress distribution is linear bul, as tension siresses
cannot exisi, @ zone of the fooling remains inactive. The pro-
blem has been ireated in the (iteranre. Classical solutions,
nol explicit, are based on not sufficiently explained numerical
iterative algorithms. The proposed method reduces the pro-
hlem 1o one of an uniaxial excentric load, whose sofution is
explicit. fts approximation is sufficient: its average error and
standard deviation are both less than 0.6 in 100,

I. INTRODUCCION

Fi célculo de las presiones del terreno bajo zapatas aisladas
rigidas se sucle realizar partiendo de dos hipdtesis simplifica-
tivas: por una parte, s¢ admite unz distribucién plana de pre-
siones; por ofra, se desprecian las presiones de fraccion. L
caso mas frecuente en la prictica es el de zapatas reclangula-
res con carga biexcénlrica. St bien en porticos de edificacion
las excentricidades suclen ser de escasa importancia, 1o suce-
de o mismo en zapatas de pilas de puentes, de naves indus-
triales y de edificios comerciales,

El problema de la obtencion de la distribucién de prestones
en estas condiciones no es trivial, Es conecido que, dependien-
do de la sttuacién de la resultante (Figura 1), pueden darse dis-
tintas distribuciones. Las resultantes situadas en la zona I
(miicleo central de ta zapata) producen una distribucion e la
que toda la zapata estd comprimida: 1a linca neutra de presiones
no corta a la zapata, En este caso se pueden calcular las presio-
nes en las cuatro esguinas mediante una formula simpte:

—N—(l 61, £61,)

oD

. I
sinri, <= = o=

siendo:

M. =M,/ (N - a)= excentricidad relaliva en la direccion de
fa dimension a;

Ny = My /(N - b) = excentricidad relativa en la direccion de
la dimension b;




N = carga vertical resultante en la base de la zapata, inclu-
yendo su peso y el del terreno sobre la misma;

M, = momento de la resultante & para ¢l cual el canto es «;
M, = momento de la resultante N para el cual ¢l canto es by
a, b = dimensiones en planta de la zapata.

También puede resoiverse el problema directamente en caso
de carga con excentricidad en una sola direccion situada en ia
zona I11:

- AN
3a-b-(1-21,)

. ] .
sin, > E yn, =0 —> T, =0p

Cuando la resultante de las cargas actila con excentricida-
des relativas situadas en las zonas 11, 111 y TV (Figura 1), Ia
tarea de encontrar la situacion de la fibra neutra de presiones,
necesaria para averiguar las presiones bajo las esquinas, es
simple pero tediosa. Es un problema clisico ai que se le han
dado tres tipos de seluciones:

a) Soluciones grdficas, como las de Hahn (1946) —citado
en Guerrin (1963)-, Teng (1962) —citado en Calavera (1986)-,
Jiménez Montoya y otros (1973), Hackman (1977), Garcia
Gamalle (19806) etc.

b
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B) Soluciones analiticas cerradas, como la de Itles e Irles
(1992).

¢) Soluciones muméricas, en lorma de algoritmos iterativos
incorporados a programas de ordenador, como las de Moran
(1966, 1989), Peck y otros {1982).

Las soluciones graficas se presentan para su uso en forma
de abacos de lectura imprecisa y propensa a errores. L.as
soluciones analiticas dan lugar a formulaciones muy com-
plicadas para alguna de las zonas de la Figura |, en especial
para la zona II, en la que ¢s necesario resolver una ecuacion
algebraica completa de octavo grado cuyos coeficientes son
expresiones relativamente complejas de las variables det
problema. Esta ecuacion no puede resolverse por métodos
analiticos cerrados, con lo que se recae en la necesidad de
aplicar algoritmos numéricos iterativos para su resolucion.
L.os algoritmos iterativos no han sido publicados y por tanto
no pueden considerarse suficientemente conocidos y contras-
tados.

Lo anterior hace que ¢l problema no pueda censiderarse
resuclto satisfactoriamente en Ja practica, maxime teniendo en
cuenta que la comprobacién de zapatas de pilas de puentes o
pilares de naves es una tarea que debe repetirse bajo un eleva-
do numero de hipdtesis de carga.

ZONA il

.
1Y w

ZONA IV

NS -

Na

AR N
| \\\\ ZONA i
|
i \
p_ tMa |
o | Mo \% N
| N
" ZONA |

Figura 1: Zonas y posibles distribuciones de presiones det terreno bajo una zapata rectangular
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2. REDUCCION A UNA EXCENTRICIDAD
EQUIVALENTE

El métode propuesto para ¢l catculo aproximado de la pre-
si0n maxima parte de la idea de reducir la excentricidad bia-
xial a una exceniricidud equivalenie en una sola direccion.
Fsta excentricidad equivalente es aguélia que produciria la
mrisma presion maxima del terreno, es decir, la misma presion
baio la esquina mas comprimida de la zapata.

Esta téenica es similar a a que se usa en las foérmulas apro-
ximadas para ¢l dimensienamiento de secciones de hormigon
armado sometidas a flexocompresidon esviada -véase por
ejemplo Jiménez Montoya y Moran (1991,

Existen dos tipos de expresiones de la excentricidad equi-
valente. La primera ¢s la que se basa en una aproximacion
recte o lineal:

”r - TIU + ﬁ ’ ”f!

donde 17,2 17, ¥ B es un coeficiente que viene dado por:

My
peto
s

siendo (Figura 2) 1y v 1) las excentricidades diagonal y unia-
xial correspondientes a una misma curva cquirresisiente.
Dicha curva es, en este caso, el lugar de los puntos tales que
una resultante unitaria aplicada sabre ellos produce la misma
presitn maxima en la esquing mas comprimida de la zapata.
Mediante la aproximacion recta se sustituye la curva equirre-
sistente por la cuerda (Figura 2}, por fo cual esta aproximacion
queda siempre del tado de la seguridad en el supuesio de que
¢t valor del coeficiente f§ usado sea correcto. Mas adelante

A7
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(apartado 3d) se verd como puede estimarse de forma adecua-
da cse valor.

La scgunda expresion es la de la aproximacion de la curva
equirresistente por una hiperelipse que pase por tos extremos
de la cuerda, cuya ccuacion resulta ser:

m= %+t

siendo ¢ e} exponente de la hiperelipse, que esta relacicnado
con ¢l coeficiente B anterior mediante la expresion:

log 2

= Bl
log (1+ )

La aproximacion por el métado de la hiperelipse, al contra-
rio de lo que sucede con ja de la recta, suele quedar def lado
de la inseguridad.

En todo caso, la posibilidad de dar una formula que permi-
ta reducir las dos excentricidades a una cquivalente actuando
en una sota direccion exige conocer o estimar el vator del coe-
ficiente f3 en funcion de los datos de pastida, que son las dos
excenlricidades relativas. Esta estimacion se consigue estu-
diando la distribucion de presiones bajo zapatas con resultan-
tes situadas en la diagonal, y conduce a las férmuias del
siguiente apartado.

3. FORMULACION DEL METODO APROXIMADO

a) Sc obtienen, en primer lugar, las excentricidades relati-
vas 17, v M, de la carga (apartado 1} Por la bisimetria de la

4

zapata pucde suponerse que ambas son positivas,

.// HIPERELIPSE

CURVA REAL

RECTA

T45

Figura 2: Excentricidad equivalente. Métodos de la recta v de la hiperelipse
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b) Por la misma razén, se supone que 1, es [a mayor (si no
fuera asi, se intercambian enfre si).

¢} Sifuera 1, = 0 (excentricidad en una sola direccidn) o
si fuera 17, + 17, < 1/6 (resultame en el nicleo central, zona |
de la Figura 1}, el probiema eslarfa resucio, puesto que Iz
excenlricidad equivalente valdria simplemente:

=1,

y la presion maxima se obtendria con una de las expresiones
dadas en el apartado 1.

d) En caso contrario (zonas 11, HI y [V}, sc procederia a
calcular ¢l coeficiente b mediante las expresiones:

Al = 4,3217,3,
in=1-0,37n, +8,64n, -1,

p=4.32n0 0,375, - 1,066
d = \\n? ~dmp

d-n
2m

&) S¢ obtiencn las excentricidades equivalentes recta ¢
hiperelipse:

”r = r?u + /3 nb

o
[ yat7 o g
”h - ("?n -+ "?.’) }

f} Se toma como excentricidad equivalente en una sola
direceidn el vaior:

n=0,54n, + 0,461,

@) Por iltimo, con esta excentricidad se obtiene la presidn
maxima:

o 4N
' 3a-b-{1-2n)

4, ESTUDIO DE ERRORES DEL METODO

S¢ ha realizado un estudio de los errores que presenta el
método aplicandolo, mediante un programa de ordenador, al
estudio de los siguicntes casos:

Excentricidad mayor: 1, = O con paso 9,01 hasta 0,43

Excentricidad menor; 1, = 0 con paso 0,01 hasta 1,
(diagonal)

Sc han descartado los casos en los que la presidn maxima,
obtenida mediante un programa basacdo en un algoritmo itera-
tivo, resultaba mayor de 10 veces la presion media Nfa - by,
por considerar que estos casos deben evitarse en el proyecto,
va que en cllos se producen elevadas presiones en la esquina
mis comprimida y, ademas, pequefios aumentos de los

Calculo aproximado de la presién maxima del terreno bajo...

momentos flectores dan lugar a grandes incrementos ¢n la
compresion maxima, scgan Calavera (86).

El nimere total de casos considerados en el estudio ha sido
de 754, En cada uno de ellos se ha caleulado el error porcen-
tual mediante la expresion:

~9%e% g
o

.
siendo @, el valor aproximado de la presidn méxima obtenido
por el método propuesto y @, el valor exacte obtenido por el
algoritmo iterativo.

El error medio obtenido en el estudio ha sido del 0,55 por
100 (del tado de la scguridad) y su desviacion tipica del 0,38
por 100. Iistos valores se consideran suficientemente bajos
para validar ¢l uso del métodoen las aplicaciones précticas.
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RESUMEN

Se estudia el comportamiento de puntales tubulares telescd-
picos usados para el apuntalamiento de forjados. Se propone
un modela para el andlisis numérico formado por dos piezas
rectas que forman un dngulo entre st y descansan sobre empo-
tramientos elasticos. El modelo contempla dos fipos de no
linealidades: ia geométrica (teoria de segundo orden) vy la
mecanica, derivada del comportamiento elastoplastico de la
seccion anular. Ei modelo se calibra con los resultados de
ensayos de compresion de cste tipo de puntales. £l modelo
permite una buena prediccion de la carga ltima para puntales
esbelfos, aunque ne tan buena para puntales no esbeltos, y
resulta poco adecuado para predecir fos descensos verticales
de la cabeza del puntal.

SUMMARY

This paper studies the behaviour of telescopic steel props
used to prop building slabs. The proposed numerical model is
formed by two straight elements which intersect at an angle
and have elastic connections at its ends. The model has two
types of non-linearities: geometric (second order theory) and
mechanic (elastoplastic behaviour of the ring shaped cross-
section). The model is calibrated by the resulls of load tests of
real props. It allows a good forecast of the uliimate load of
slender props. The forecast is not so good for short props. The
model Is not adeguate fo predict the vertical displacements of
the head of the props.

I. INTRODUCCION, DESCRIPCION DEL PUNTAL

Este trabajo informa de resultados iniciales de estudios en
el marco del contrato suscrito por el Instituto Torreja con la
empresa fabricante de un tipo de puntales telescOpicos que se
usan habitualmente para el apuntalamiento de forjados en
estructuras de edificacion ordinarias (CEN 71996 y AENOR
1999). Ef objetivo de los estudios es, por una parte, suminis-
irar una prediceion numérica de fa carga de pandeo y de la
carga Util de los puntales, alternativa a la usual (ensayos a
rotura). Por otra, se pretende obtener dates del comporta-
miento no lineal bajo carga de servicio. Algunos expertos
(Campillo 1999) piensan que la flexibilidad dei punsal, y en
particular su capacidad de acortamiento frente a cargas eleva-
das, puede aumentar la colaboracién de los forjados apuntala-
dos o semiapuntalados que soporta, efecto beneficioso para cl
forjado inferior no apuntalado, que en teoria soporta toda la
carga.

Bl puntal considerade (STEN 7998) puede verse en la Figu-
ra . Es un puntal telescopico que consta de dos partes de sec-
clon tubular, una de las cuales endra en la otra: el tubo exterior
o vaina y ¢l tubo interior o caria. La fijacidn de la posicidn
relativa entre ambos se consigue mediante un pasador cilin-
drico que queda encajado en un zlojamiento situado en la
boca de a vaina (seccidn AA) y que pasa a lravés de agujeros
practicados en la cafia a intervalos regulares. El ajuste fino de
la longitud del puntal se consigue medianie un mecanismo de
rosca que no se representa en la figura. Es importante obser-
var que, para facilitar el juego telescopico, es necesaria una
holgura, es decir, el didmetro interior de 1a vaina debe ser lige-
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Figura 1. Puntal telescdpico considerado.

rammente superior al didmetro exterior de la cafia, lo que da
lugar a una inevitable falta de alineacidn entre los ejes de
ambas piezas del puntal (véase Figura 1), que juega un papel
importante en su comportamiento estructural. En los extre-
mos de vaina y caiia el puntal Heva unas pletinas de apoyo que
impiden su desplazamiento normal a la directriz y coartan
elaslicamente su giro.

2. MODELO PARA EL ANALISIS NUMERICO

El modelo para el andlisis numérico del puntal consiste en
una estructura formada por dos piezas rectas que forman un
dngulo (véase Figura 2). Las posibles faltas de rectitud de las
piczas pueden despreciarse, ya que son menos importantes
gue las que se derivan de la falta de alineacion entre las dos
partes del puntai. El angulo ¢ que forman estas piezas viene
dado por:

d.~2e,—d. +o. +o,
lo+1l. —h

tgor =

siendo:

d., e. = didmetro exterior y espesor del tubo exterior (vaina);

didmetro exterior del tubo interior (cafia);

d.
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COACCION A
GIRC g

COACCION A
b GIRO ¢y

pca

Figura 2. Modelo para su andlisis numérico.

O, = gvalizacién (aumento del radio) de la boca de la
vaina (seccién AA);

0, = opvalizacién {disminucién del radio) de la boca de la
cadia (seccion BB);

I = Jongitud de la vaina (véase Figura {);
I = longitud de [a cafia;

h = longitud total dei puntal.

La ovalizacién de las bocas de los tubos cs un parametro
que aumenta ligeramente el angulo entre las piczas, v que
depende del momento flector soportado en la zona de la
union.

La sustentacion de la estructura se hace en sus nudos extre-
mos, que se definen como apoyos, y en los que se coartan los
movimientos transversales horizontales. Los giros en los apo-
yos se coartan eldsticamente, como se indica en fa Figura 2.
El coeficiente de muelle a giro podria estimarse estudiando la
deformabilidad de las pletinas de apoyo que se disponen en el
extremo de los tubos, pero se prefiere considerarle como un
pardmetro del sistema que se definira durante el proceso de
calibracion del mismo (véase apartado 4) para conseguir un
buen ajuste con los ensayos.

Esta estructura se trata mediante un programa especial de
andlisis matricial no lineal que contempla dos tipos de no line-

o 2LG, 2.0 Trimestra
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alidades: la geométrica y la mecdnica. El andlisis se efectua
para valores crecientes de la carga del puntal /7. Para cada
valor de la carga {etapa) se hacen una serie de andlisis linea-
les sucesivos (fases) hasta que se llega a una deformada en
equiiibrio estable o s¢ detecta una situacion de inestabilidad.
En los analisis sucesives se corrigen las coordenadas de los
nudos afadiéndoles los desplazamientos de la fase anterior
(teoria de segundo orden) y las rigideces de las piezas en fun-
cién de los momentos alcanzados en la fase anterior. Para csta
estimacion de rigideces se tiene en cuenta el comportamiento
elastoplastico de la seccidn del tubo, como se indica en ¢l
apartado siguiente.

3. COMPORTAMIENTO ELASTOPLASTICO
DE LA SECCION

De acuerdo con Benito 1966, se supone que el diagrama
tension-deformacion det acero es bilineal. Para tensiones infe-
riores al limite eldstico, o< f; sc tiene ¢ = E; £ (recta de
Hooke). La tension de limite elastico /. se alcanza para una
deformacion &, =/, /[, . Para deformaciones mayores, £ >¢, la
tension es constante: ¢ = f,.. Esta segunda rama recla se supo-
ne horizontal e indefinida. EI diagrama es simétrico para trac-
ciones y compresiones.

En estas condiciones, el comportamiento de una seccion
tubular sometida a un esfuerzo axil N constante y a momen-
tos flectores M crecientes es el que se indica en la Figura 3.
En una primera fase (Figura 3 &) no se alcanza en ninguna de
las fibras extremas el limite eldstico y {a seccidn se comporta
clasticamente. En la segunda fase (Figura 3 5) Ia fibra supe-
rior alcanza el limite eldstico v la seccidén comienza a plastifi-
carse. En la tercera Tase también alcanza el Hmite elastico la
fibra inferior (Figura 3 ¢). En estas dos fases la seccion estd
parcialmente plastificada. En la cuarta fase (Figura 3 o) todas
las fibras de la seccion alcanzan el Himite elastico, unas a trac-
cién y otras a compresion, y la seccidon estd completamente
plastificada.

En la Figura 4 pueden verse los diagramas momento-curva-

Us<fy

o iéfy
a)
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tura M-8 de una seccidn tubular obtenidos con un programa
de analisis de seccion preparado al efecto, para diferentes
esfierzos axiles N. Conocidos estos diagramas es inmediato
obtener la curvatura 8 y por tanto la rigidez M/6 analoga a la
rigidez de la fase elastica £ - I, para las distintas etapas, fases
y barras de fa estructura, en funcién del momento medic M
que actila en cada barra. De esta forma puede corregirse en
cada fase la rigidez de las barras de la estructura a medida que
avanza su plastificacién parcial o total.

4, CALIBRACION DEL MOBELOQ

El modele numérico provisional expucsto se calibra con
ayuda de los resultados de ensayos de compresion de puntales
en los que, a lo largo del proceso de carga y hasta el agota-
miento del puntal, se han registrado los desplazamientos hori-
zontales en la unidn entre las dos piezas del mismo y los des-
plazamientos verticales en el punto de aplicacion de la carga.
En esta calibracion, como se dijo en ¢l apartado 2, se ajusta el
valor de los coeficientes clasticos a giro en los apoyoes para
conseguir una concordancia adecuada.

in la Figura 5 puede verse que ¢l ajuste conseguido entre
los desplazamientos horizontales del puntal {curva continua)
v los valores numéricos obtenidos con el modelo (valores
puntuales correspondientes a las distintas etapas de carga) es
suficiente.

5. CONCLUSIONES

Las conclusiones provisicnales dei estudio efectuado hasta
el momento son {as siguientes:

a) Para puntales esbeltos, el modelo numérico de analisis
no lineal en teorfa de segundo orden permite un buen
ajuste del comportamiento del puntal, de acuerdo con los
ensayos disponibles hasta el momento, en cuanto a
movimientos horizontales y carga de pandeo.

O‘i<fy
b)

ty
c)

Figura 3. Comportamiento elastoplastico de ia seccion.
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Figura 4. Diagramas momento-curvatura para una seccion anular,

b} Para puntales cortos ¢l modelo numérico actual no es

adecuado ya que, antes de producirse la plastificacion de
la seccidn vy el pandeo del puntal, se llega al agotamien-
to por plastificacion, deformacion excesiva y desgarra-
miento del pasador que une las dos piezas o por agota-
miento de la seccion del tubo interior (cafia) que queda
bastante debilitada por la presencia de los agujeros.

El modelo numérico no es adecuado para predecir los
descensos verticales de la cabeza del puntal. Los des-
censos que se obfiencn con &l medelo son consistente-
memnte inferiores a los medidos en los ensayos. El mode-
lo de momento sélo prevé descensos debidos a
acortamientos elastoplasticos del puntal y a acortamien-
tos producidos por la diferencia de longitudes entre arco
y cuerda {efecto de la teoria de segundo orden). En el
ensayo se producen otros descensos no incorporados al
modelo, como son la deformacién elastoplastica del
pasadot, ta deformacién del hueco de la boca de la vaina

e
.
»;

donde se aloja este pasador vy la deformacion de los agu-
jeros de la cafia en los que dicho pasador se inserta.

Insistimos en que tanto el modelo descrito como las conclu-
siones avanzadas deben considerarse provisionales. El modelo
ne incluye, ademas de los efectos mencionados en la conclusion
¢, ofros gue pudieran resultar importantes, como los efectos de
las tensiones residuales, los de imperfecciones geométricas, etc.
Esperamos, una vez que el desarrolio de la investigacion contra-
tada, y en particular de los ensayos, estén mds avanzados, el
modelo pueda refinarse y oftecer entonces una informacion més
completa sobre el tema con conclusiones definitivas,
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RESUMEN

Se presentz una metodologia para la evaluacion de la seguri-
dad de estructuras existenies, con referencias concretas al estu-
dio y posterior rehabilitacion de un puente arco de hormigdn en
masa, de 70 afios de edad, que presentaba unos dafios impot-
tantes. El cstudio comenta la importancia, en la evaluacion de
estructuras cxistentes, de la planificaciéon de un programa de
ensayos e inspecciones para la adquisicion de datos sobre la
estructura analizada, asi como la introduccion de estos datos en
{os calculos estructurales. Esta adquisicién de datos tiene por
objeto reducir fas incertidumbres asociadas con las variables
que infervienen en una Funcidn Limite a través de la cual se
expresa fa seguridad estructural. Mediante un analisis determi-
nista de la seguridad estructural no es posible tener explicita-
mente en cuenta la influencia de este cambio, siendo necesaria
para ello la aplicacion de métodos probabilistas de calculo. Con
el fin de estimar el beneficio potenciai de este tipo de analisis
en comparacion con la aplicacion de ios modetos deterministas
de calculo segin las normas de dimensionamiento en vigoer, se
wtilizan los datos adquiridos para calibrar modelos determinis-
tas actualizados para las acciones vy la resisiencia. Para la cali-
bracidn se aplican métodos probabilistas de caleulo a un mode-
lo estructural simplificado. Se pone clarameate de manifiesto
que la fiabilidad, incluse de puentes daflados o deteriorados,
puede ser verificada mediante un andlisis probabilista. De esta
manera se pueden cvitar rehabilitaciones o limitaciones de car-
gas innecesarias.

SUMMARY

A procedure for the safety evaluation of existing struciures
is presented, based on a case study for the assessment and

refurbishment of a 70 years old, damaged plain-concrete arch
bridge. The study emphasises the interest on the planning of
the test and inspection programme for the collection of site
data and the introduction of this data in the strucitural calcu-
lations. The aim of the collection of site specific data is the
reduction of the uncertainty associated with the variables of a
Limit State Function expressing structural safety. The influen-
ce of this change can not be considered explicitly in a deter-
ministic assessment. To do so, a probabilistic analysis of
structural safety is requived, In order to estimate the potential
benefit of this type of analysis compared to the application of
default deterministic models according to current design
codes, the site dutua is used to calibrate updated deterministic
models of action effects and resistance, applying reliability
methods to a simple structural model. It is clearly shown that
acceptable veliability may be verified through a probabilistic
analysis, even for bridges that are damaged or deteriorated,
thus avoiding the need for strengthening or live load restric-
fion.

1. INTRODUCCION

1.1. Motivacion

El nlunero y la edad de los puentes existentes aumentan
continnamente. Por diferentes motivos, entre ellos los econd-
micos, no resulta posible i esta justificado sustituir todos los
puentes que hayan alcanzado el fin de su periodo de servicio
previsto, o aquellos en los que se hayan observado dafies o
anomatias. Por otro lado, et volumen y las cargas del trifico
que pasa por los puentes existentes evolucionan y suelen ser
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mas elevados que en ei momento de su construecion. También
aumentan las exigencias relativas a la fiabilidad de las estruc-
turas en general: las normas estructurales recientes aceptan
cada ver menos la posibilidad de que las estructuras puedan
sufrir dafios; en otras palabras, cada vez se aceptan menos
riesgos {1].

No seria aceptable para ia sociedad que la posibiiidad de
sufrir dafios fuera superior en los puentes existentes que en las
estructuras de nueva construccion. Par ello, fos organismos
competeates se ven cada vez mdas confrontados con la cues-
tién fundamental: jtienen las estrucfuras existentes una fia-
bilidad suficiente para las condiciones actuales y futuras
de uso? La evaluacion y el mantenimiento de los puentes
existentes es un trabajo complejo que constituye un desafio
nuevo para los ingenieros. Se estima que en los paises con una
infraestructura desarrollada, la mayoria de los ingenieros
estructurales tendran que ocuparse (y tienen gue ocuparse) de
la evaluacion y el mantenimiento de estructuras existentes [2].
Algunos de los motivos que pueden causar la necesidad de
gvaluar un puente existente pueden ser:

» anomalias observadas en una inspeccion periddica,

+ fin del periodo de uso previsto,

» deteccion de errores en el proyecto o en la gjecucion,
+» daflos visibles,

+ un compoertamiento no satisfactorio en servicio (flechas
excesivas, vibraciones, fisuracién, ete.),

+ incidentes que puedan haber dafiade la estructura (cho-
ques de vehiculos, terremotos, ete.),

* nuevos conocimientos, por ejemplo en relacion con mate-
riales de construccién antiguos,

* la enfrada en vigor de nuevas normas estructurales (por
ejemplo los Euracodigos).

Para poder hacer las recomendaciones oportunas a la pro-
piedad, el ingeniero responsable de la evaluacion debe llegar
a una conclusién inequivoca en relacion con la cuestion fun-
damental arriba mencionada. En principio, solamente son
posibles dos conclustones: la estructura es fiable o0 no lo es.

1.2. Dimensionamiente y evaluacién: dos fareas distintas

En la evaluacion de la fiabilidad que presenta una estructu-
ra existente para las condiciones actuales y futuras de uso, cs
necesario abordar problemas distintos de los que habria que
resolver en el dimensionamicnto de estructuras similares. En
un dimensionamicnto, 1as hipotesis de caleulo se deben basar
en valores esperados de las cargas y de la vesistencia de la
estructura, y deben tener en cuenta las incertidumbres rela-
cionadas con la ejecucidn. Cuande la estructura analizada
existe va, son muchas las incertidumbres gue se pueden redu-
cir porque es posible afinar los modelos de célculo para cada
caso, aprovechando los resultados de inspecciones, ensayos y
mediciones in sifu. La diferencia fundamental enfre la cvalua-
cidn de estructuras existenles v el dimensionamiento de
estructuras de nueva construccion reside en el estado de infor-
macion. En estructuras cxistentes siempre es posible incre-
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mentar el nivel de precisién de los modelos de caleulo a tra-
vés de la adquisicidn de mas datos sobre la estructura anali-
zada 0 en otras palabras, actualizando la informacion disponi-
bie. En la mayoria de los casos, ¢l coste de la actualizacion de
informacion se compensa con una reduccion significativa del
coste de la intervencion o de ofros costes, puesio que una eva-
luacién demasiado conservadora puede conducir, entre ofras
posibles consecuencias, a limitaciones no justificadas de las
cargas variables de uso, asi como refuerzos o demoliciones
innecesarias de estructuras existentes. Sin embargo, la actua-
lizacién de informacion mediante inspecciones, ensayos y
mediciones puede consumir mucho tiempe ¢ resultar costosa
y hasta ineficaz si el programa de ensayos no se adapta a las
caracteristicas de la estructura investigada v si fa informacion
actualizada no se puede introducir facilmente en los modelos
de calculo empleados para la evaluacién. Consecuentemente,
la planificacién, ejecucidn y evaluacién de inspecciones,
ensayos y mediciones requieren una atencidn particular.

1.3. La contribucion

Il presente articulo trata el tema de la evaluacion de la
seguridad estructural de puentes existentes a través del anali-
sis de un caso real, correspondiente a un puente arco de hor-
migdn en masa que presentaba unos dafios considerables.
Poniende énfasis en la tmportancia de ia actuatizacion de la
informacion sobre ia estructura analizada, en esta confribu-
citn se da una vision general de las cuesticnes --asi como de
posibles vias para resolverlas— que se plantean en una evalua-
cidn. En este contexio se estiman los posibles beneficios que
se pueden obtener mediante ia aplicacion de métodos proba-
bilistas de célculo. La referencia [3] describe, para el mismo
gjemplo, la gjecucidon de las inspecciones y los ensayos pre-
viamente planificados, asi como algunas cuestiones surgidas
durante la ejecucion de tas obras.

El caso analizado cstd constituido por un puente de cinco
vanos de aproximadamente 20 metros de luz sobre el rio Ebro
en Frias (Burgos), construido en el aito 1927, Todos los vanos
s¢ salvan con bdvedas de hormigdn en masa de 6,0 m de
ancho, 0,84 m de espesor y una relacion flecha/luz del orden
de 1/7. Sobre ellas existe un relleno de espesor variable entre
2,86 m en la zona de las pilas y aproximadamente ccro en
clave, confinado por timpanos de mamposteria sobre los que
apoyan scndos pretiles de hormigon en masa que delimitan
lateralmente la calzada de unos 5 m de anchura (Figura 1}).

Una de las pilas acusaba un descenso del orden de 0,5 m
(Figura 1), apareciendo agrietadas en todo el ancho las dos
bovedas adyacentes a ella. Esta situacion hacia necesaria una
evaluacion estructural del puente para aclarar si su rehabilita-
cidén resultaba viable y econdmica o si, por el contrario, era
preferible sustituir el puente. Ademas, se queria aprovechar la
actuacion de rehabilitacidn o sustitucidn para ampliar el table-
ro existente, aumentando el ancho de la calzada a 7,0 m, con
una acera a ambos lados de 1,5 m cada una.

2. PROCEDIMIENTO DE EVALUACION

La evaluacion de la seguridad estructural de un puente se
lleva a cabo segun un procedimiento por fases [4}. Partiendo
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Figura 1. Vista y seccion transversal del puente analizado.

de datos generales, se afian mas los modelos de resistencia y
de las accienes de una fase a otra, mejorando las hipotesis de
calculo mediante inspecciones, cnsayos y mediciones in sifu,
La Figura 2 muestra el concepto del procedimiento, asi como
si refacion con la actualizacidn de informacidn {5].

Antes de proceder a la primera fase de Ia evaluacion se debe
recopilar toda la informacion dispenible sobre la estructura,
La validez de esta informacion se debe confirmar mediante
una inspeccion visual. Para poder efectuar una evaluacion,
también puede resultar necesario completar los datos disponi-
bles mediante mediciones o incluso ensayos (ap. 3). Enel caso
citado como gjemplo [3], la realizacion de esta fase exigio ia
adopcion de una hipdiesis sobre una posible selucidn estruc-
tural puesto que la rehabilitacién estaba ligada al ensanche del
tablero, lo que implicaba una modificacidn de fa estructura,
debiendo comprobar su scguridad estructural en ias condicio-
nes futuras de uso.

INFORMACION E

En la primera fase se lleva a cabo una evaluacidn determi-
nista, utilizando los criterios de verificacion de la seguridad
estructural segin las normas de dimensionamiento de puentes
de carretera que estan en vigor [0, 71. A estos efectos, los
modclos de calculo se basan en la informacion completada
sobre la estructura (ap. 4.1). En caso de que fa scguridad
quede verificada para todos los elementos estructurales exis-
tentes segln los criterios mencionados, 1¢ ¢s necesario proce-
der a la siguiente fase de la evaluacion,

Para ¢l elemento mds critico, identificado en la primera
fase, se pucde establecer un modeto estructural simplificado
gue permita un andlisis de Ia fiabilidad de la estructura utili-
zando modelos probabilistas para las acciones y la resistencia
de la estructura (ap. 4.2). En la ebtencion de estos modelos se
tiene nuevamente en cuenta la informacion compietada sobre
fa estructura real (ap. 3). Si no se cumple cl criterio para ia
verificacion de la seguridad estructural de este clemento, s

INICIO = 8, R: info. completada

« Normas en vigor
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Figura 2. Eveluacion por fases y su relacion con la actualizacion de informacion,
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posible proceder a ta siguiente fase de la evaluacion, basada
en un incremento de la precision de los modelos de cdleulo.

La mejora de los modelos es posible a través de la recopila-
cion de mas informacidn especifica sobre la estructura y las
acciones. El andlisis probabilista de la segunda fasc de la eva-
luacién aporfa datos muy Utiles para Ia planificacion de las
inspecciones, mediciones y ensayos adicionales: de los resul-
tados es posible deducir para cudles de los diferentes pardme-
tros una actualizacidn seria mas eficaz (ap. 4.3). La informa-
cidn asi mejorada se puede emplear para calibrar modelos
deterministas actualizados para las acciones y la resistencia,
l.a calibracion se basa en los resultados de un analisis proba-
bilista del modelo estructural simplificado ya mencionadoe
(ap. 5).

En la tercera fase de la evaluacién se lleva a cabo una vert-
ficacién determinista de la seguridad estructural con los
modelos actualizados de las acciones y de la resistencia (ap.
5.2.3): A estos efectos se puede utilizar, ademds, un modelo
estructural mas refinado que el empleado en las fases anterio-
res, incrementando atin mas la precision de fa evaluacion.

St no se puede verificar la seguridad estructural mediante
un andlisis determinista con modelos actualizados segin ia
tercera fase de la evaluacidn, existen diferentes posibilidades
para la continuacion: se podria continuar con la cvaluacion,
basada en un incremento adicional de ia precision de los
modelos coleccionando mas datos sobre fa estructura v las
acciones; alternativamente se podsia llevar a cabo una verifi-
cacidn probabilista de la seguridad estructural con los mede-
tos actualizados de las acciones y de la resistencia y utilizan-
do un modelo estructural sofisticado; sin embargo, si una
reduccion adicional de las incertidumbres relacionadas con
las acciones v fa resistencia no llevara a ningtn beneficio tan-
gible, se deberia decidir a sustitucion de la estructura.

En el caso de que la seguridad estructural quede verificada
en alguna de las fases de la evaluacian, se puede proceder a la
rehabifitacién de la estructura. Para su futura cxplotacion se
deben planificar unas medidas de mantenimiento adaptadas a
las caracteristicas del puente estudiado. También se deben
establecer las inspecciones necesarias y los plazos de realiza-
cidn de las mismas con ¢l fin de ascgurar que la estructura se
encuentre en un estado aceptable para cumplir su funcién
durante el periodo de uso futuro.

3. ACTUALIZACION DE LA INFORMACION
E HIPOTESIS

3.1. Inspeccioncs y ensayos

Debido a la falta de informacién frecuente {(al menos en
Espafia) cuando se trata de la evaluvacién de una cstructura
existente que ya lenga algunos afos y que resulta esencial
para dicha evaluacidn, suele ser necesario completar los datos
disponibles mediante inspecciones y ensayos, antes de proce-
der al andlisis determinista correspondiente a la primera fase
de la evaluacion (Figura 2). La definicion del programa de
mspecciones, ensayos y mediciones incluye la seleccton de
los pardmetros que se quieran actualizar, la definicidn de los
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métados de observacion, la seleccidn de probetas y lestigos,
las condiciones y disposiciones para los ensayos, el ndmero de
ensayos y los métodos de evaluacién. La gjecucion de inspec-
cienes, ensayos y mediciones se debe llevar a cabo segin la
planificacion previa, y las téenicas de adquisicién de los datos
deben ser compatibles con las tolerancias requeridas. Para la
evaluacion de los resultados se deben emplear procedimicnios
que permitan una Facil introduceidn de la informacion actaa-
lizada en los modelos de cédleulo.

En ¢l caso de que se efectlien ensayos, la muestra debe ser
representativa, proporcionando un niimera suficiente de resul-
tados para poder determinar fa variacidn estadistica de los
pardmetros actualizados con una certidumbre adecuada. Por
motivos econdmicos, sin embargo, en la prictica diaria nor-
mal solo se puede efectuar un niimero limitado de ensayos, lo
que constiluye una fuente de incertidumbres y conduce a erro-
res de estimacidn: la desviacion tipica (que representa la
variacién de los resultados) determinada para una muestra con
un nimero limitado de ensayos subestima normalimente la
desviacion tipica correspondiente a toda la poblacién, Puede
ser conveniente analizar, en cada caso, la influencia del nime-
ro de ensayos y del método de evaluacion sobre los resultados.

Si para una muestra determinada el nimero de ensayos dis-
ponibles es fimitado, como sucle ser habitual, la evaluacion de
los resultados, siguiendo los métodos clasicos del calculo esta-
distico, puede conducir a valores caracieristicos o de cdleulo
extremadamente conservadores [8]. En muchos casos pueden
existir conocimientos previos que contribuyer a reducir los
errores de estimacion mencionados, conduciendo a resultados
menos conservadores. Por ello, 1a evaluacion de los resultados
de cnsayos deberia llevarse a cabo de acuerdo con modelos
estadisticos que permitan la introduccion de conocimicntos
previos: basado cn el conocimiento previe de la distribucion
{distribucion a priori) de la variable investigada se deduce una
distribucion a posteriori, incorporando los resultados obteni-
dos en un nimero limitado de ensayos.

3.2, Solucion estructural

La ampliacién deseada del lablere requirid la adopeion de
una posible solucion estructural antes de proceder a ta evalua-
cion (Figura 2). La solucidn propuesta [3] se basa en la retira-
da del retleno existente sobre las bovedas y la construccidn de
un tablero ampliado apoyado en unos moentantes tipo tabigue,
giecutados en hormigdn in sitn con un espesor de 0,3 m, que
quedan alojados en el espacio entre los timpanos existentes,
La separacion de los tabiques en el sentido longitudinal del
puente es de 2,8 m, aproximadamente, de forma que el tabie-
ro ampliado tiene siete lineas de apoyo por arco, formados por
seis montantes y la clave del arco (Figura 3).

Eltablero esta formado por prelosas cuyo ancho correspon-
de a la scparacian de Jos tabigues en los gue se apoyan, y cuyo
espesar es de 0,08 m, sobre las que se vierte et hormigon i sifu
para completar el espesor variable dei fablero de 0,2 a 0.3 m,
aprevechandolas como encofrado.

Evidentemente, la adopeion de esta solucidn exigia la pre-
via comprobacién de que las bovedas, una vez consolidadas,
podian soportar los esfuerzos a los que estarian somelidas




Rehabilitacion de puentes dei pasade. Una tarea del futuro

P. Tanner y L. Ortega

Seccion

critica
a) Piia 2 Pila 3
1.5, 7.0 1.5,
T 7 T
Tablero
Tabique e TIMpano existente
——- Arco existente
o) | I

Figura 3. Solucidn estructural a) seccion longitudinal, b} seccion transversal.

durante las obras de reparacion o durante ¢l periodo de uso
posterior, una vez rehabilitado el puente {ap. 4.1).

4, SEGURIDAD ESTRUCTURAL

4.1. Analisis determinista

En la primera fase. la seguridad estructural se evalda apli-
cando e} criterio de verificacion definido en las normas de
dimensionamiento en vigor. Utilizande los modelos para las
acciones y los coeflicientes parciales de seguridad segin [0] se
determinan los efectos de las acciones, S, para la solucion
estructural adoplada (Figura 3), estableciendo el medelo
estructural tenicndo en cuenta los datos actualizados a través
de las inspecciones y ensayos. La determinacion de la resis-
tencia de ia estructura, R, se basa en los modelos y los coefi-
cientes parciales de seguridad de la norma [7], introduciendo
las dimensiones geométricas actualizadas, asi como los valo-
res caracteristicos de las propiedades de los materiales deter-
minados en los ensayos correspondientes. La seguridad
estructural puede ser expresada a través de un indice determi-
NISEA Py

e = o ()

S, wvalor de céalcule del efecto de {as acciones,
R, wvalor de céleulo de ia resistencia correspondiente.

En fos casos en los que el indice determninista, 1, , €8 supe-
rior o igual a 1,0, el clemento analizado alcanza el nivel exigi-

do de seguridad estructural segin las normas empleadas [6, 71.
Si ¢} indice es menor que 1,0, ia seguridad estructural no
queda verificada y resulia necesario Jlevar a cabo una evalua-
cidn més adecuada (ap. 2).

El andlisis determinista pone de manifieste que el menor
valor del indice determinista, 1y, s¢ obtiene para la tercera
béveda (desde el lado Frias), adyacente a la pila con el des-
censo mencionado {(ap. 1.3). Su capacidad portante queda
determinada por la resistencia de Ia seccion de introduecién
de ta reaccion de apoyo del tabique mas proximo al cuarto de
la tuz, aproximadamente (Figura 3a). Con un valor minimo
para el indice deferminista de ry, = 2,34, se puede concluir
aue la scguridad estructural de las bovedas existentes queda
verificads para el uso futuro del puente después de su rehabi-
litacidn. Atn sin constituir el objeto del presente articulo, es
interesante mencionar gue 1a situacion critica desde et punto
de vista de la seguridad estructural de las hovedas existentes
sc¢ produce durante las obras de reparacion (excavacion del
relieno con cargas antiméiricas).

Segun ef procedimiento reflejado en la Figura 2, no es nece-
sario proceder a la segunda fase de la evaluacion. Sin embar-
go, con el in de estimar los beneficios potenciales de los
métodos probabilistas se sigue la evaluacion segin el procedi-
miento establecido.

4.2. Anialisis probabilista

Las variables basicas que se consideran en la evaluacion de
la seguridad estructural estdn asociadas con incertidumbres.
Por ello, la seguridad de una estructura puede cuantificarse
por eiemplo en términos de su fiabilidad que tiene en cuenta
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gstas incertidumbres y que se representa a través de una pro-
babilidad de fallo.

La seguridad de una estructura se expresa a través de una
Funcidn Limite (FL) en la que intervienen las variables basi-
cas. La FL mas sencilla define la seguridad mediante la con-
dicidn de que la resistencia, K, sea superior o igual al efecto
de tas acciones, S.

R-$20 (2)

Consecuentemente, la probabilidad de falle, pg; corresponde
a la probabilidad de que S sea superior a R.

Para el andlisis de la fiabilidad de una estructura existen
diferentes métodos, numéricos o analiticos. Ei método FOSM
(First Order Second Moment) introduce por gjemplo un indi-
ce de fiabilidad, B, para el que existe una relacién directa con
Ja probabilidad de fallo [9]. A pesar de que el método FOSM
solo proporciona una estimacion de la probabilidad de fallo,
los errores resuitantes son pequefios si sc emplea para compa-
rar las probabilidades de fallo para una determinada FL y
variando las variables basicas. De esta mancera se emplea el
método FOSM en el procedimiento de verificacion que se
propone. Partiendo del axioma de que una aplicacion corree-
ta de lag normas y cédigos en vigor conduce a una estructura
fiable, la verificacion de la seguridad estructural de una
gstruclura existente requiere los siguientes tres pasos [10].

« Dimensionamiento de la estructura exislente segin un
confunto consistente de normas, tanto de acciones come de
analisis de la capacidad resistente de la estructura. Dado que
un dimensionamiento conservador influye de manera impor-
tante en la fiabilidad [{1], éste se debe efectuar de manera que
se obtenga un indice determinista de 1y, = R/ Sy = 1.0 (sien-
do S,y R,los valores de calcuto de la solicitacién y de la resis-
tencia, respectivamente).

« Célcufo del indice de fiabilidad, B, relacionado con
las dimensiones obtenidas en el primer pase, y considerando
los parédmetros (valor medio, desviaciéon tipica, funcion de
distribucion) de las variables que se supone han servido de
base para deducir las prescripciones de los codigos emplea-
dos.

» Cilculo del indice de fiabilidad, 5, correspondienic a la
estructura existente utilizando valores actualizados de fos
parametros de aquelias variables para las que se hayan cfec-
tuado ensayos o mediciones, y valores estimados a priori para
¢l resto de ias variables.

La estructura o ¢l elemento estructural analizado tiene una
fiabilidad suficiente st cumple la condicidn:

ﬁ 2 ﬁll()”“ﬂ (3}

En el caso del puente de Frias, el primer paso consistié en el
dimensionamiento del Arco 3, previamente determinado como
el arco critico (ap. 4.1) segln las normas en vigor [6, 7]. El
analisis revela que un arco con una seccion transversal de
cante constante /1, = 0,50 m, y fabricado con un hormigdn
C16/20 con un valor caracleristico de la resistencia a compre-
sidn de f, = 16 N/mm? puede considerarse seguro segtin el
axioma arriba mencionado.
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En el segundo paso se determina el indice de fiabilidad,
Bromnas Para dicho Arco 3 con las caracteristicas asi determi-
nadas. La FL a emplear en este andlisis probabilista se dedu-
ce de las reglas del Eurocddigo 2 [7] para la verificacion de la
seguridad estructural de clementes de hormigdn en masa
sometidos a un esfuerzo axil de compresidn y un momenio
flector:

M_4M M, M.+ M twM, |
1.2 BN, N N N, N N

i

{4)

- {N“ + N+ N +N,+ Nq + l,U’ONP] = (}

. resistencia a compresion del hormigén (a division por

un coeficiente 1,2 tiene-en cuenta ef comportamiento
potencialimente firagil del hormigdn en masa),

o coeliciente de transmisiéon (relacién entre la resistencia
del hormigon de la estructura y la determinada en ensa-
yos normalizados),

h,. canio tolal de la seccion transversal,
h  ancho de ia seccion fransversal,

M, momento flector debido a, respectivamente, peso propio
del arco (i = a), peso propio de los timpanoes {f), peso pro-
pio de los elementos de hormigén de nueva construccion
{c¢) ~montantes y tablero-—, cargas permanentes (cim), tra-
fico rodado {g), trdfico peatonal (p},

N, esfuerzo axil de compresion correspondiente,

v, coeficiente de combinacidn para la accién variable con-
comitante (se adopta wy = 0,6).

Los parametros de las variables (Tabla 1) involucradas en ia
FL que se supone que estan detras de las reglas de los cédigos
empleados se pueden tomar divectamente o deducir de {10,
tl, 12]. Esta FL asi como los pardmetros de las variables
{valor medio, desviacién tipica, funcion de distribucion) se
pueden introducir en un programa de ordenador [13] que trata
las variables de acuerdo con [9] v calcula el indice de fiabifi-
dad, B, segin el métode FOSM. En el presente caso se
obtiene un valor de fm = 1.9

El tercer paso de ia verificacion consiste en el calcuio del
indice de fabifidad, B, def arco existente. A estos efectos se
introducen en la FL los pardmetros actualizados {Tabla 2} de
las variables objeto de ensayos o mediciones. Para los para-
metros de las variables restantes se introducen valores « prio-
ri, tomados o interpretados de [10, 11, 12] y coincidiende con
los adoptados en ¢f segundo paso (calculo de f,,.,). Para el
indice de fiabilidad calculado segtn el método FOSM se
obtiene = 4,99,

Obviamente, segin la condicidn (3), el arco tiene una fiabi-
lidad suficiente, tal y como lo demuestra también cl andlisis
determinista (ap. 4.1 y [3]). Si no se cumpliera la condicion
{3}, la estructura no tendria una fiabilidad suficiente y seria
necesario incrementar la precision de los modelos de las
acciones y de la resistencia para continuar la evaluacion segiin
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‘Tabla | Valores asumidos para los parametros de Ias variables para la estimacion de 3o,
y resultados del analisis segtn el método FOSM

Variable Tipo Sesgo cov Valor nominal  Media Desviacion | Factor de  Valor de
tipica influencia caleulo
P Xoom CNITI X Jt. T, o X*
[, LN 1.28 0.11 16 NAmm? 20.48 2.25 0.074 20.04
o N 1.05 0.0225 0.85 0.89 0.02 0.015 0.889
by N 1.0 0.1 0.5m 0.5 0.05 {1.804 0.423
b N Lo 0.1 6.0 m 6.0 0.6 0.069 5.921
M, N 1.07 0.1 62.5 kNm 66.9 6.69 -0.058 67.64
M, N 1.04 0.06 52.9 kiNm 55.0 3.3 -0.029 55.18
M, N 1.07 0.1 132.3 kNin 141.6 14.16 -0.123 144.9
M N 1.2 0.25 34.1 kNm 40.9 10.22 -0.088 42.62
M, Cumbel 0.88 0.125 395.2 kNm 3478 43.47 -0.468 381.79
M, Gumbel 0.88 0.125 30.5 kNm 2068 3.35 -0.016 2034
N, N 07 0.1 1064.1 kKN 11386 113.86 0.167 1103
N, N 1.04 0.06 237 kN 246.5 14,79 0.022 245.89
N N 1.07 (1 1058.9 kN 1133 1133 0.166 1097
New N 1.2 0.25 347.6 kN 417.1 104.27 0.153 386.7
Ny Gumbel (.88 0.125 973 kN 856.2 107.02 0.129 815.94
N, Gumbel 0.88 (125 127.6 kN 1123 14.03 0.011 109.73

el procedimienio establecido en la Figura 2. Los resultados
obtenidos en ¢f andlisis segin el método FOSM serian de gran
wtilidad en ta planificacion de los ensayos y mediciones adi-
cionales que en este caso resultarian necesarios (ap. 4.3).

El analisis permite observar, ademas, que el indice de fiabi-
lidad para la estructura dimensionada segiin las normas en
Vigol, Bum = 1.9, estd muy por debajo de los indices de fia-
bilidad requeridos segin estas mismas normas. Eso pone de
manifiesto que los valores numéricos caiculados para la pro-
babilidad de fallo de las estructuras dependen fuertemente de
tas hipdtesis de cilculo adoptadas, ¢ incluso de jos métodos
probabilistas empleados [1]: las probabilidades de failo o los
indices de fiabilidad determinados con estos métodos son
hipotéticos. Consccuentemente, los valores asi calculados no
representan probabilidades de fallo abselutas, lo que en su
interpretacion se debe tener en cuenta adecuadamente.

4.3. Maids informacion

Ademads dei indice de fiabilidad, B, el método segin [9] pro-
porciona lambién los valores de céleuio, X*, y los factores de
influencia, o, correspondientes a lag variables involucradas
en fa FL (Tablas 1 y 2). Los valores de caleulo, X, corres-
ponden a ia combinacion mas probable de valores para los que
falla la estructura. El factor de influencia, por otro lado, mide
la importancia refativa de una variable bésica determinada
dentro de una FL determinada. Cuanto mayor sea el valor
absoluto de o (el Tactor de influencia es negativo para varia-
bles que influyen desfavorablemente en la fiabilidad), mayor
es la influencia de la variacion de la variable correspondiente
sobre ef indice de fiabilidad. En ¢l presente ejemplo el canto
total de la seccidn transversal, #,., vy el momento flector debi-
do a las acciones del trafico rodado, M,, se revelan comao cri-
ticos {con, respectivamente, ok, = 0,864 y o, = -0,421). 5i

Tabia 2. Pardmetros actualizados de las variables ebjeto d¢ ensayos y mediciones
para la estimacidn de [ y resultados del analisis segun el método FOSM

Variable Tipo Sesgo cov Valor nominal Media Desviacién | Factor de  Valor de
tipica influencia caleulo
lix/xnnm S\'/“Y XH(HH p\' G\ a-'z X*
f. LN 1.266 0.135 16.8 Nimn? 21.27 2.87 0.065 20.18
h, N 1.0 0.1 0.84 m 0.84 0.084 (.864 0.478
M, N 1.0 0.1 152.89 kNm 152.89 15.29 -0.077 158.7
N, N 1.0 0.1 1695.05 kN 1695.05 169.5 0.162 1558
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fuera necesario proceder a la tercera fase de la evaluacion,
basada en una mejora de los modelos (ap. 2}, se debertan tener
en cuenta estos resultados en la planificacién de la adquisi-
cion de datos adicionales: Una actualizacion de la informa-
cidn relativa al canto de la seccidn v a las acciones del trafico
rodado resuiaria mds eficaz. Una actualizacién de la resis-
tencia a compresion del hormigon a través de ensayos adicio-
nales, al contrario, tendria una cficacia reducida, incluso des-
preciable (o = 0,065}

5, BENEFICIO DEL ANALISIS PROBABILISTA

5.1. Objetivo

Los resultados obtenidos en el andlisis probabilista segiin el
apartado 4.2 no se pueden comparar directamente con los
obtenidos en el andlisis determinista (ap. 4.1). Consecuente-
mente, no es posible estimar los beneficios inherentes a la
apticacion de fos métodos probabilistas. Para eilo es necesario
calibrar modelos deterministas para las acciones y la resisten-
cia de la estructura, incorporando toda {a informacidn actua-
lizada disponible. Estos modelos deterministas actualizados
permiten calcular un indice determinista actualizado, F e
gue a su vez se emplea para efectuar la comparacion descada
con ¢l fndice ry., determinade en el apartado 4.1.

5.2. Calibracion de modelos deterministas actualizados

5.2.1. Visién global

El objetivo de una evaluacion determinista de la seguridad
estructural consiste en verificar si se cuniple ia cordicién (2),
utilizando valores nominales de las variables vy coeficienics
parciales de seguridad, de forma que los valores de cilculo de
las variables correspondan a los valores que tendrian en un
analisis probabilista. La relacién entre tos conceptos probabi-
listas v los métodos deterministas queda establecida por el
punto de dimensionamiento que, de todos los posibles puntos
de rotura de una estructura que forman la superficie corres-
pondiente a un estado limite, es ¢l mas probable (Figura 4). La
relacion entre el punto de dimensionamiento, el coeficiente
parcial de seguridad y el valor nominal estd dada por la couva-
cidm

‘}{}:( - '}!’A’ ' /Yuom (5)

fX)
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X#  valor de la variable en ¢l punto de dimensionamiento,
cbrenido en un analisis probabilista,

w  cocfliciente parcial de seguridad empleado en una eva-
luacién deternrinista,

X valor nominal de la variable empleado en una evalua-

cion determinista.

La Funcion Limite es la misma para ambos métodos, el pro-
babilista y ¢l determinista, siendo la Gnica diferencia la repre-
scntacién de las variables. A ias variables de una FL se tes
atribuyen individualmente jos coeficientes parciales de segu-
ridad a introducir en un andlisis determinista. Estos coefi-
cientes varian dependiendo del nivel existente de incertidum-
bre asi como de la importancia de la variable correspondiente
dentro de la FL. El objetivo de la actualizacion de informa-
cion a través de la coleccion de datos especificos para la
estructura analizada consiste en la reduccidn de la incerti-
dumbre asociada con las variables. La influencia de este cam-
bio no se puede tener en cuenta explicitamente en una evalua-
cion determinista, siendo necesaria para ello la aplicacién de
métodos probabilistas. Por este motive, los modelos determi-
nistas para las acciones y la resistencia requicren una calibra-
cion basada en un analisis probabilista de las acciones y de la
resistencia.

5.2.2. Procedimiento de calibracién

Segin e} axioma va introducido de que la aplicacion correc-
ta de las normas v codigos en vigor conduce a una estructura
fiable, el procedimiento de calibracion consiste en los
slguientes cinco pasos {3]:

= Dimensionamiento de la estructura existente (segin un
conjunto consistente de normas de acciones y de andlisis de la
capacidad resistente) de manera que se obtenga un indice
determinista Fupme = 1,0.

= Calculo del indice de fiabilidad, Buam. para esta estructura.

« Calculo del indice de fiabilidad, 3, para la estructura exis-
tente utilizando los valores actualizados de los pardmetros de
las variables. f§ puede ser superior o inferior a Sgu depen-
diendo basicamenie del estado actual de la estructura (daitos)
y de la agresividad del trafico rodado actual,

« Determinacién de la resistencia actual requerida, R

Ly valor medio
oy desviacién tipica

Figura 4. Relacion entre el punto de dimensionamiento, et coeficiente parcial de seguridad y el valor nominal.
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B(Sactl Ract) > Bnorma

Figura 5. Calibracién de modelos aciualizados de acciones y de resistencia para una evaluacién determinista.

multiplicando {a resistencia actual, R, por un factor, iy, de
manecra que para los efectos actuales de las acciones, S,
resulte 8= B (Figura 5k

+ Deduccidn de los cocficientes parciales de seguridad, en
analogia con la refacion (5), que s¢ pucden aplicar conjunta-
mente con los valores nominales actualizados (normalmente
los valores caracteristicos, determinados a partir de la infor-
macién actualizada) de las variables en una cvaluacion deter-
minista: S, . para los efectos de las acciones y R para
la resistencia:

axr
y.&'.m‘{: T
S

et sumn

(©)

Yewe coeliciente parcial de seguridad actualizado para los
cfectos de las acciones, empleado en una evaluacion
determinista,

i

cfecto actualizado de las acciones en el punto de
dimensionamiento

Y act

valor nominal actualizado del efecto de las acciones,
empleado en una evatuacidn determinista

LS:IL‘LI!I’““

_Kp- [m‘!.mun
YR.(I{'I - R=5=

ot red

(7)

coeficiente parcial de seguridad actualizado para la
resisiencia, empleado en una evaluacion determinista,

}’:’(, )

R*

el ey

resisiencia actualizada requerida en el punio de dimen-
sionamiento,

R valor nominal actuatizado de la resistencia, empleado

ent una evaluacién determinista,

K factor para el calculo de la resistencia actualizada

requerida,

5.2.3. Andlisis determinisia con modelos actualizados

Los cocficientes parciales de scguridad actualizades segin
el procedimiento anteriormente establecido, tienen en cuenta
la influencia de los cambios en las incertidumbres asociadas
con las variables. Los coeficientes se atribuyen individual-
mente @ las diferentes variables de una FL y se pueden emple-
ar ¢nn una evaluacidn determinista de la seguridad estructural,
conjunitamente con los valores nominales actualizades de las
acciones y de la resistencia. La condicion para {a seguridad
estructural se puede deducir a partir de la relacion (2):

R

ol NG

(8}

‘n]/.S'.u('r "Sm‘f‘unm =
’)/R.m'{

5.3. Resultados y discusion

Los tres primeros pasos del procedimiento de calibracion
establecido en 5.2.2 corresponden a los tres pasos del analisis
probabilista segin 4.2. Por clle, el indice de fiabilidad segin las
normas en vigor es Buma = 1,9, Yy para la estructura cxistente se
obtiene un valor de B= 4,99, Para el factor &y, cuya delermina-
cion corresponde al cuarto paso, se calcula x = 0,1545. Los
valores de las variables de la FL (4} en el punto de dimensio-
namiento X%, .., resultan del analisis FOSM, llevado a cabo
para S, ¥ Reuny. Estos valores se emplean para deducir los
coeficientes parciales de segwridad actualizados segin las
relaciones {6) v (7). Los resultados obtenidos estan recogidos
en la Tabla 3 v se comparan con los valores a priori de los

Tabla 3. Coeficientes parciales de seguridad actualizados, ¥, .4, en comparacién con los correspondientes
a priori valores segiin las normas en vigor, ¥, [6, 7]

Efecto de las acciones Resistencia
Arco Timpanos Tablero Cargas perm. Trafico rodado  Peatones
-Y(;a!m‘l Y(:t.ncl ’YC(.:H:I ’}/(-'t‘m.fu'.' YQJIC( Yllnc[ Yi{.acl
Actualiz, Vi .01 1.04 1.08 1.23 1.0 1.0 1.08
A priost v, 1.35 1.35 1.35 1.35 1.5 1.5 1.5
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cocficientes parciales de seguridad correspondientes a la apli-
cacion de las normas en vigor {6, 7]. A continuacidn, en un
andlisis determinista con los coeficientes parciales de seguri-
dad actualizados y los valores nominales actualizados para las
acciones y 1a resistencia, se puede determinar el indice deter-
minista actualizado en analogia con la ecuacion (1):

R

'y
5 St Rt .
Teraer = (&)

Y S.er 'Suc‘{.nnm

En el presente caso se obticne un valor de iy, = 4,04, En
comparacion con el indice determinista, i, calculado segin
¢l criterio de verificacion definido en las normas en vigor (ap.
4.1), el empleo de modelos deterministas actualizados, cali-
brados mediante un andlisis probabilista, conduce a un bene-
ficio del 98%, aproximadamente.

Las reflexiones y cleulos efectuados anferiormentie ponen
de manifiesto que, en comparacion con ¢l dimensionamiento
de estructuras de nueva construccion, las incertidumbres aso-
ciadas con las variables de una Funcidn Limite pueden redu-
cirse en una evaluacion a través de la consideracidén de las
caracteristicas especificas de la estructura evaluada, La
influencia del cambio en las incertidumbres solo se puede
tener explicitamente en cuenta en un analisis probabilista,

El beneficic derivado del empico de métodos probabitistas
de calculo (en comparacion con una evaluacion basada en
modelos deterministas segln fas normativas de proyecto)
depende de cada caso concrelo, pero ciertamente puede ser
importante.

Por otra parte, la aplicacion de métodos probabilistas de cab-
culo resulta normalmente laboriosa y requiere ademas un
conocimicnto considerable de la teoria en la que sc basan
dichos métodos. Por ello, éstos posiblemente no se prestan
para la practica diaria y existe ia necesidad de desarrotlar
modelos simplificados de acciones y de resistencia para la
evaluacion de estructuras existentes. También se requicren
metodos gue permilan una facil introduccion de los datos
actualizados de una estructura en los modelos de caleulo men-
cionados [I1, [4]

6. CONCLUSIONES

La presente contribucion introeduce un procedimiente por
fases pard la evaluacién de puentes existentes, con referencias
a un caso real. Partiendo de datos generales, se alinan mas los
modelos de resistencia y de fas acciones de una fase a ofra,
mejosando las hipotesis de cdlculo mediante inspecciones,
ensayos y mediciones /i situ. Bl procedimiento propuesto
incluye métodos probabilistas de célculo, y su aplicacion con-
lleva beneficios importantes gue en términos generales se
pueden resumir de la siguiente manera:

¢ La actualizacion de los datos disponibics sobre una
estructura conduce & una reduccidn de las incertidumbres aso-
ciadas con las variables. Sdio la aplicacion de métodos proba-
bilistas permite cuantificar la influencia de esie cambio sobre
la seguridad estructural.

* ks posible decidir si un determinado puenie existente
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tiene una fiabilidad suficiente para las condiciones actuales y
futuras de uso.

= L procedimiento propuesto permite reducir el nimero de
ensayos y de mediciones in sifu a un minimo. De este modo
es posible optimizar los recursos disponibles para la evalua-
cidn.

= El procedimicnto contribuye a evitar intervenciones no
justificadas sobre el trafico (limitacion de cargas, distancias
minimas emre vehiculos), que pueden ser 1a causa de proble-
mas en la red de carreteras (desvios, retenciones, ete.).

» El procedimiento propuesto para la evaluacion de puentes
existentes se basa en el lema analizar mds para intervenir
menos [15], y contribuye a evitar cierres, refuerzos, rehabili-
taciones y sustituciones inneccesarias de puentes existentes.

» s posible optimizar los recursos disponibles para el man-
tenimienio de estructuras existentes.

FLas reflexiones y cilculos efectuados ponen de manifiesto
que las probabilidades de fallo o indices de {iabilidad, deter-
minados con los métodos probabilistas de cdlculo, no repre-
sentan valores absolutos. Por este motive, los métodos proba-
bilistas solo proporcionan informaciones dtiles si los
resuftados se interpretan en un sentido comparativo, clasifi-
cando estructuras o conceptos de mejor a peor.

Comao dltimo cabe mencionar que, actualmente, los méto-
dos probabilistas de calculo no se prestan para su aplicacion
en la practica diaria y su uso queda habitvalmente restringido
a la investigacion o la calibracion de normas. Por ello existe la
necesidad de desarrollar modelos simplificados de acciones v
de resistencia, calibrades mediante métodes probabilistas de
cileulo, para la evaluacidn de estructuras existentes.
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1. ;Por qué una comision de uso y mantenimiento?

Que las cstructuras se delerioran es un hecho al que practicamente nos enfrentamos a diario. Esa constatacion es lo que ha ilevado, por
cjemplo, hacia una creciente preocupacién por tratar de proyectar y construir estructuras mas durables. Pero ademas de ese interés en la fase
de proyecto y conslruccién, parece obvio que “algo habrd que hacer” con esas cstructuras durante su vida de servicio para conservarlas y man-
tenerias,

Tin esa linea, los estatutos de nuesira Asociacion recogen especificamente entre sus actividades propias, la de “difindir la aplicacion de
mievos conocimientos al plancamiento, el provecio, los meteriales, la ejecucidn, gl uso, la conservacion, la reparacion y la demalicion de
estryciuras de hormigdn ",

En cambio, Ia struceidn de Hormigén Estructural EHE sefiala, en su Memoria de intreduccion, que “lo Comisién Permanente del Hor-
migon ... ha considerado oportuno redactar wna inica Instruceion relativa al provecto v la ejecucion de obras de hormigon, tanto en nasa,
como armade o prefensade,...”, Fs decir, que aunque se reconoce la necesidad de constrair estructuras durables y esto sc refleja en la propia
Instruccidn (existencia de un capituto y diversos articulos dedicados especificamente a temas de durabilidad), no se contemplan cspecifica-
mente tas actividades de conservacion y mantenimiento.

Parece claro que, & medida que el nivel de desarrolle aumenta, la importancia relativa de los esfuerzos dedicades a conservacién frente a
los dedicados a nuevas construcciones también aumenta. En ese sentido es creciente la necesidad de alender los diversos problemas y cues-
tiones que sc plantean al tratar con estructuras va construidas y que hay que conservar, diferentes en muchos casos de los planteados por el
proyecio de nuevas estructuras.

Existen en la EHE algunas menciones aisladas a temas como el interés de la realizacion de ensayos de informacion “en estructuras con
sintonias de deterioro o gue han estado someiidas a determinadas acciones que padrian haber afectado o su capacidad resistenie (sobre-
cargas excesivas, fiego, heladas, ete.)” (Comentarios al articelo 89) o a la wtilizacion de pruebas de carga en estructuras en servicio (articu-
i 99.2). Pero resulia claro que lo que le ocurra a la estructura a lo largo de su vida, una vez proyectada y construida, no es objelo de aten-
cion principal por parte de la Instruccion EHE.

Parcee, por anto, muy conveniente la existencia de una Comisién que se encargue de fos temas relacionados con fas estructuras de hormi-
gén durante su vida de servicio, teniendo en cuenta los fines de ACHE y la realidad de las estructuras que utilizamos a diario. Y que ade-
mas, ¢n cste caso, el tratar de cumpliv con algunos de los objetivos generales sefialados en ¢l Reglamento de fas Comisiones Técnicas ( “ela-
horacion de documentos que sirvan como referencia téenica y preparacion de publicaciones de divelgacion ") resulta necesario para cubrir la
laguna normativa existente sobre una actividad a la que, por fuerza, cada vez nos vemos enfrentados con mas frecuencia un mayor ninmero
de téenicos,

2. Antecedentes

Como en olras Comisiones de ACHE, la Comisidn n® 4 no ha partide de la nada, sino que se ha apoyado en dos grupos de trabajo ante-
riormente existentes en GEHO:

5T 4/1: Refuerze de estructuras de hormigdn con materiales compucstos

Creado en abril de 1998 y coordinado por M* Dolores Gomez Pulido. Este grupo tienc por objeto la preparacién de un docu-
mento, de cardcter basicamente divulgative, que sirva de ayuda a los téenicos para disehar, proyectar y ejecutar refuerzos con
laminados compuestos con fibras sintélicas embebidas en matriz tipo resina. Estén colaborando en este grupo varios (&cnicos gue




sc cuentan entre los que mas experiencia tienen en Espaiia en el uso e estos sistemas de refucizo, estando vinculados nuchos
de cllos a trabajos de investigacidn sobre este tipo de malteriales. Se espera poder cortar con un primer borrador para discutir en
el seno de la Comision hacia el final de este afie 2000,

GT 4/2: Fiabilidad de las estructuras cxistentes

Creado a finales de 1995, y coordinado por Juan A, Sebrino Almunia, flegd a celebrar tres reuniones hasta junie de 1996, inte-
rrumpiéndose posteriormente su actividad. La Comisidn 4 decidid volver a relanzar este grupo, estableciéndose como objetivo
inicial del mismo la elaboracion de un primer documento, de cardcter divalgativo, sobre “Evalvacion de la seguridad de estruc-
furas existentes mediante técnicas de fiabilidod. Principios hdsicos . Bl borrador de este documento pretende ser discutido en el
seno de la Comisién en su reunién de septiembre-octubre de 2000,

3. Enfoque del trabajo inmediato
Ademds de esta actividad preexistente, la Comisién se planted la creacion de nuevos grupos siguiendo otras dos lineas de trabajo:

* A propuesta de I. Enrique Gonzélez Valle (presidente de ACHE en aquel momento), abordar la actualizacion del documento elaborado
por el GEHO sobre Pruebas de Carga [1] en 1988.

+ Pensar en otras vias, complementarias a la del grupo GT 4/2, para afroniar el problema del estudio analitico, desde un punte de vista
resistente, de estructuras ya construidas que por diferentes causas hayan podido sufrir un deterioro, vayan a experimentar un cambio de
uso (y por tanto de las acciones soportadas), etc,

3.1. Pruebas de carga

La primera de cstas dos lineas de trabajo dio lugar a la creacidn del grupo GT 4/3: Pruebas de carga que, coordinado por Rafacl Astudi-
lio Pastor, preterde efaborar un documento integral sobre ese tipo de ensayos.

En principio la idea era que este documento contemplara tanto Ias pruebas de recepeion de obra nueva como las efectuadas para la obten-
cion de informacion compiementaria sobre estructuras existentes: meluiria pruebas tanto estaticas como dindmicas y se extenderia a pruchas
sobre puentes de carretera o ferrocarril v a estructuras de edificacion. Se recepilaria la normativa existonte en Espaiia y en otros paises v sc
establecerian recomendaciones para la metodologia a seguir on cada caso, instrumentacion v anatisis de resultados. Debia recoger la aplica-
bilidad de cada (ipo de prugbas y la informacidn que podria razonablemente ohtenerse de ias mismas,

Sin embargo, se cuestiona el que se deba incluir la posibilidad de utilizar las pruebas de carga como herramienta cxclusiva para establecer
la sobrecarga de uso que podrfa admitirse en una estructura existente. Es esa finalidad la que dic lugar al documento originaf del GEHO [1]
anles citado, pero varias circunstancias har originado que los planteamicntos, doce afios después, sean distintos:

* Las cendiciones de aplicabilidad de los ensayos experimentales para esa finalidad son muy restrictivas: carencia de datos sobre la estruc-
tura, {lexién como solicitacion bésica de Ia cstructura estudiada sin peligro de rotura fragil, no aplicabilidad a casos de cortante o com-
presion como solicitacion determinante de fa capacidad, etc.

Las necesidades de medidas de seguridad, ciclos crecientes de carga-descarga, efc. hacen que resulten pruebas muy caras. La experien-
cia es que en doce afios de existencia del citado Boletin del GEHO, se han hecho muy pocas pruebas de carga siguiendo sus prescrip-
ciones.

-

Esa carestia hace que pueda resultar més interesante, ademids de mas fiable y completa, la evaluacién analitica, aun cuando las caracte-
risticas de maleriales, armado, ctc., deban ser determinadas experimenialimente (catas, testigos, END,...).

* Y fundamentalmente, los problemas que comporta el acudir a una via exclusivamente experimental sin un patron de comparacién previo
establecido tedricamente.

En este dltime sentido, instituciones como ACT han tendido también a restringir ¢l uso exclusivo de prucbas de carga para I evahuacion de
fas posibles sobrecargas admisibles. Asi, en ¢l informe especifico del Comiié 437 de 1982 (2], se establecian dos métodos aiternativos para
la evaluacion de 1a capacidad resistente de una estructura de hormigon: ¢l método anatitico y las prucbas de carga estdticas. En cambio, la
versién de ese mismo documento de 199) [3] sefiala que as formas habituales de evaluacion son el andlisis, cf andlisis con prueba de carga
sobre ia estructura real y cl analisis con ensayos en modcio. Ademds establece, respecto al segundo de esos métodos, que siempre debe rea-
lizarse una evaluacion analitica aproxinmada preliminar anfes de la evaluacion mediante prieba de carga.

Por su parte, el Codigo ACI [4) ha venido variando a lo largo de los afios la redaccion del capituio 20 (Parte 6), dedicado a la Evaluacion
de la capacidad portante de estructuras existentes. La filtima versién consultada, contenida en el Manual of Concrete Practice de 1999 {41,
parece reservar el uso de pruebas de carga para aguellos casos en los que “ef efecto de la baja de resistencia no se comprenda bien o cuan-
do no seq fuctible determingr mediante medida las dimensiones Y propiedades de los materiales necesarias para un andiisis ™,

Por su parte, y quizds podria decirse que sorprendentemente, la Instruccién EHE que, como s¢ ha comentado, no cstd enfocada ni parece
que resulte apiicabie a la evaluacion de estructuras cxistentes, dedica una bucna parte de su arliculo 99.2, a las “Pruebas de carge para eva-
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fuar la capacidad resistente . Su redaceién esté précticamente basada en lo contenido en ol citado Cédigo ACL, pero su extrapolacion direc-
ta al caso espaiiol, en una Instruccion cuyos cocficientes parciales de seguridad para las acciones son distintos gue los americanos y que no
comenta la posibilidad de la evaluacién analitica, parcce un tanto discutible. Como igualmente resuftan discutibles, al menos en mi opinidn,
los criferios de aceptacion sugeridos por ACH ¥ transeritos por la Instruccian EHE, que para no penalizar a estructaras muy rigidas, pueden
caer, quizis, en upa cxcesiva permisividad, sobre todo cuando se pretende emplear un ensayo como Unica base de fuicio para fijar 1z sobre-
carga de use de una determinada estructura.

Parcce claro que este grupo tiene trabajo por delante. Primero intentando aclarar términos y cuestiones sobre las pruebas de carga en sen-
tido tradicional (se siguen haciendo muchas chapuzas para cubrir ¢l expediente con un minimo coste). Y después clarificande las cuestiones
sobre |a aplicabilidad ¢ no de este tipo de herramientas a los estudios de capacidad resistente de estructuras ya construidas, Su trabajo pucde
contribuir, ademds, a perfeccionar ¢l contenido del citado articule 99.2 de fa Instruccion EHE, por ejemplo depurando cosas tan fuera de lugar
como el hablar de que “... este éHtime punto (refiviéndose al efecto de vibracion) afecta o los puentes con luces superiores a los 60 m o dise-
fo musual, utilizacion de nuevos materiales y pasarelas y zonas de irdnsita ... ", Si se trata de una Instruceidn de hormigdn estructural, jcémo
se puedc entrar a recomendar la aplicacidn de ensayos dindmicos en puentes gue pudicran tener problemas de vibracidn, construidos con “nue-
vos materialeg”?

3.2. Evaluacién de estructuras existentes

s cada vez més frecuente que los ingenieros dedicados a temas de conservacion, patologia o mantenimiento, se vean enfrentados a pre-
gunias como:

- ¢Qué sobrecarga de uso podiia admitirse en este Torjado?

- Qué nivel de seguridad me ofrece este puente?

- ;Debo reforzar esta estructura?

- ¢Podriamos quitar esta sefializacion de limitacién de carga?

Parece que existe un cierto acuerdo general en que la labor de evaluacion de una estruetura ya construida, desde un punto de vista resis-
tente, presenta diferencias con la def caleulo de dicha estructura para el proyecio.

Por una parte, es frecuenie que ne se cuente con planes de ese proyecto o que no coincidan con lo realmente construide. Ademas, la estruc-
tura puede presentar dafios o deterioros que influyan de una u otra forma cn su comporlamiento resistente. Fodo ello exige una labor experi-
menlal de caracterizacion geométrica, mecanica y de daiios de la estructura a estudiar, que puede resultar mas o menos complicada y costo-
sa. Pero como contrapartida, se ticne a disposicién del evalvador la estructura reat, no en planes, o que puede permitir reducir en gran medida
muchas de las incertidumbres existentes a nivel de proyecto. Debera buscarse un equilibric razonable entre ¢l coste de esa labor cxperimen-
ta de caracterizacion y la utilidad de la informacién que nos preporeiona,

Por otro lade, y teniendo en cuenta lo anterior, no parece 10gico que en la fase de pure calculo estructural nos fimitemos a aplicar los mis-
mos criterios que al provectar y, como resultado, se rechace por insegura cualquier estructura que ne cumpla estrictamente con los limites, en
cuanto a cocficientes de seguridad, exigidos par las normas en vigor. La aplicacion rigurosa de un criterio de ese estilo llevaria 2 fa necesi-
dad de reforzar o demoler un poreentaje apreciable de las estructuras en servicio.

En la linea de la caracterizacion experimental de la estruclura, se decidio poner en marcha ¢l grupo GT 4/4: Ensayos de informacién en
cstructuras de hormigén existentes, coordinado por Jorge Ley Urzaiz. Su objetivo consiste en la preparacion de un documento que recoja
las posibles téenicas experimentales aplicabies en cl reconocimiento de estructuras existentes, describicndo de forma realista las posibilida-
des de cada una y la representatividad de los datos obtenidos. Sera un decamento fundamentalmente descriptivo que expenga el fundamento
tedrico, la tipologia de los equipas disponibles, la finalidad del cnsayo, los pardmetros que condicionan fos resultados de su aplicacion, la que
no se obtiene mediante la realizacién del ensayo v la normativa existente.

En la linea del cileulo de la estroctura, como se ha comentado antes, se contaba ya con el grapo GT 4/2 dedicado a la evaluacion de la
seguridad de estructuras existentes mediante técnicas de Mabilidad, Pero ésta no es la forma habitual de andlisis a 1a que ia mayoria de los
téenicos estan acestumbrados; son muchos afios de aplicacién de modelos semiprobabilistas como los propugnados por la Instruccién EHE,
¥ posiblemente su aplicacion rigurosa puede originar unos costes que no estarian justificados en todos los casos. Una disquisicién de un no
especialista al hilo de esto: si tode fueran ventajas, &no se habria impuesto ya el aplicar eses métodos de fiabitidad en ci proyecto de estruc-
luras nuevas?.

Ef problema a la hora de aplicar métodos semiprobabilistas s el antes plantcado: ¢deben aplicarse sin mds las mismas bases de céleulo y
los mismaos coeficientes parciales de seguridad propugnados para el preyecto de ruevas estructuras? O dado ¢l diferente grado de conoci-
miente de la estructurz si ésla ya existe, jdeben admitirse coeficientes parciales de seguridad modificados respecto a los de proyecto? scudl
debe ser esa madificacion? ;debe basarse en una calibracion previa rigurosa mediante métodos de fiabitidad? ;como deben modelizarse deter-
minados deterioros?

Como consecuencia de to anterior, s aptd por crear ¢l grupo GT 4/5: Evaluacién de estructuras con métodos semiprobabilistas, coor-
dinado por Jorge Perelli Botello, con ¢l objetivo inicial de realizar una revisidn eritica de la literatura Y normativa existentes en otros pajses

sades




sobre este tipo de evaluacidn, utilizando cocficientes parciales de seguridad modificados en funcidn de fa informacion existente sobre la
estructura. Esta revision ha dado lugar a un borrador de documento gue serd analizado en octubre de 2000 en el seno de fa Comisidn. A la
visla de los resultados de ambos grupos (GT 4/2 y GT 4/5) se discutira si deben continuar su trabajo por separado o, por el contrario, deben
fusionarse en uno solo. En cualquier caso, ¢l siguiente objetivo seria la ¢laboracion de un documento gue sirva de ayuda al ingeniero o arqui-
teclo espafiol enfrentado con la tarca de evaluar la seguridad de una estructura ya construida.

4. Invitacion

En los apartados anteriores he intentado eshozar 1 esquema de las tareas gue, por ahora, pretende abordar la Comision 4 de ACHE v sus
grupos de (rabajo.

Constituye, en mi opinién, un campo de trabajo muy inleresante aunque es probable que, como autor de estas lineas, no haya sido capaz
de presentario con ¢l suliciente alractivo, Pese a ello no quiero terminar esta exposicidn sobre nuestra Contision sin invitar a todos aquellos
interesados en los temas expuestos y que estén dispuestos a colaborar, a integrarse en los grapos de trabajo.

REFERENCIAS

[17 Grupo Espafiol del Hormigdn: Boletin n® | “TEvaluacion de fa capacidad portante de estructuras mediante pruebas de carga™ GEHO,
diciembre {988. -

[2} American Concrele Institute; Report 437R-67 (Revised 1982} “Strength evaluation of existing concrete buildings”. ACI 1982,

—
L%
ok

American Conerete Instituter Report 437R-91 (Reapproved 1997} “Strength evaluation of existing concrele buildings”. ACI Manual
of Congerete Practice 2000

[4] American Concrete Institute: Building Code Requirements for Structural Conerete (ACI 318-99) and Commentary — ACI 318R-99,
Parl 6 “Special Considerations”. Chapter 20 — Strength evaluation of existing structures. AC! Manual of Concrete Practice 2000




Javier Ledn
Coordinador del Grupo de Trabajo

A finales de febrero de 1996 el Comité Téenico de GEHO aprobd la constitucidn de un Grupo de Trabajo para el estudio de las armaduras
pasivas con vistas a ia redaccidn de los articulos correspondicntes de la nueva Instruccidn EHE, entonces en fase de elaboracién. El Comité
Técnico me encargd ta coordinacion del grupo, a propuesta del presidente de ta Comisidn de Malteriales.

A lo largo de las semanas siguientes, confeccioné la lista de miembros del grupo, a partir de las dos premisas siguientes: ascgurar, en la
medida de lo posible, la maxima representatividad de los participantes {la industria siderlirgica, los ferrallistas, los proyectistas, las oficinas
de control, los centros de invesligacion) y, atin mds importante, reunir a los mejores especialistas del pais en la materia. Las reuniones del
grupo comenzaron en mayo de 1996 y concluyeron fres aiios més tarde, realizandose en la sede de la Sceretaria en la FEscuela de Caminos
con una frecuencia de una reuriién cada tees meses aproximadamenle.

El trabajo tuvo dos etapas nitidamente diferenciadas. La primera fase se completd cuande se remilio a la Comision Permanente del Hor-
migdn la relacion de observaciones y sugerencias relativas a fos articulos referidos a armaduras aclivas y pasivas de la Instruccion. Aquellos
trabajos dieron su fruto, porque la mayor parte de las propuestas fucron acogidas por el Grapo de Trabajo de la Comision Permanente del
Hormigdn.

l.a segunda fase se dedicd a la pucsta “en negro sobre bianco” de los documentos que soportaban las propuestas formuladas en la primera
fase, pero cefiidas a las armaduras pasivas. Se elabord un indice de contenidos v se repartid la tarea. Flasta & borradores sucesivos se anali-
zaron en vivas y hasta encendidas discusiones, fruto de las cuales se introdujcron sucesivas micjoras en el documento. La redaccion final de
Jla Monografia obedece al desco de que figuren on ¢lla aquellos aspectos que, a juicio de los miembros del Grupo de Trabajo, tienen especial
inferés para los usuarios de fa Instruccion y ne aparecen, come es légico, desarrollados o justificados en ésta.

El contenido del documento ¢s diverse y clarificador. Aporta informacion que, no estando contenida en la Instruccion EHE, la comple-
‘mienta, explica y amplia. £n los parrafos siguientes se presenta, sucintamente, el contenido de fa Monografia, primera de ACHE.

El capitulo I trata de la indentificacién de los aceros, aspecto de gran importancia para comprobar de visu si existe correspondencia entre
¢l tipo de armadura dispucsta en obra y la consignada en los planos, es decir, de qué manera se asegura la trazabilidad y la calidad de las
eslructuras que se ejecutan.

Iin el capitulo 2, diagramas tensién-deformacién, se presentan, de manera ordenada y pedagogica, las diferencias entre el comporta-
mieato real que exhiben las armaduras y el correspondiente a los diagramas simplificados (en mayor o menor grade) atilizados normalmen-
te en los calculos de dimensionamienio y comprobacidn. Los autores no han enconfrado ofros textos actualizados que aporten esta informa-
¢ion de manera sistematica, tal ¥ como se mucstran aqui.

En el capituio 3 se presentan, por vez primerg, los requisitos de ductilidad y los requisitos freate a acciones sismicas, circunstancia jus-
tificada por la propia necesidad de contar con ductilidad suficiente en secciones y elementos estructurales de hormigon vy por el hecho de que
la induslria esta produciendo ya aceros de alta ductilidad, lo que constituye una novedad gue, segin parcece, podria convertirse en practica
generalizada.

Los requisites de adherencia, que se presentan en el capitule 4, constifuyen una verdadera primicia editorial, en lz medida en que al fin
ven la luz los criterios en que sc han basado las Instrucciones espafiolas de hormigdn desde la EH-73, seglin las cuales, en general, las lon-
gitudes de anclaje de nuestra normativa son menores que las de otros cddigos de “nucstro entorno” (Codigo Modelo ¢ Eurocodigo).

La incorporacion del estado limite de fatiga en la Instruccién aconsejd la introduccién de un capitulo, el quinto, en esta moncgrafia sobre
los requisitos de resistencia a fatiga. Si bien es verdad que ¢l criterio con el que la Instruccidn aborda la cuestién ¢s el de dar respuesta a
problemas de fatiga en estructuras como puentes de ferrocarril o ciertas instalaciones industriales, es decir, no crear problemas donde ro los
hia habida, no es menos cierto que el téenica no dispone, en general, de bibliografia o de explicaciones mas detalladas sobre ta cuestion como
las que se recogen en este capitulo.

En cuanto a los elementos para garantizar los recubrimientos ¥ 1a pesicién de fas armaduras, capitulo 0, se recogen los aspectos a 1os
que, por fin, hace mencion la Instruccidn y se da un tratamiento mas amplic aqui.




Los sistemas de anclaje de barras en hormigdn armado han sido objeto de un tratamiento especifico en el capitulo 7. Las razones son
dos: por una parte, la Instruccidn ha considerado explicitamente la posibilidad de anclar barras mediante procedimientos diferentes a los con-
vencionales, pero no tnicos, de prelongacion recta o patilla. Por otra pacte, la soldabilidad exigida con caracter universal a las barras y la gran
versatilidad que ofrecen otros sistemas, como las placas o las barras transversales soldadas, exigian sistematizar estos procesos que se des-
criben, de manera sucinta y rapida, en este capitulo.

En cl capitulo 8, empalmes y uniones, se recopilan las consideraciones que el téenico debe tener presentes a la hora de proyectar cor rigor
los empalmes y uniones de fas armaduras, No se trata de incluir el abanico de posibifidades con manguitos o con soldadura, objelo de diver-
sas publicaciones, entre ellas varias de GEHO, sino de recordar con qué criterios debe actuarse. Sc presentan también los dispositivos espe-
ciales de empalme mediante cajas prefabricadas de armaduras en espera, de utilizacion cada vez mds extendida, v procedentes de casas o
patentes también diferentes.

La elaboracién de la ferrvalla ocupa e} capitule 9. Describe el conjunto de operaciones gue comporta esta actividad, de encrme importan-
cia, a la luz de las prescripciones de la Instruccion EHE,

Por 4ltimo, aunque no menos importante, esta Monografia contiene un capitulo especifico y muy clarificador de lo que significa v repre-
senta el Certificado de conformidad. El proceso de certificacion tiene una importancia creciente y requeria un esfoerzo de clarificacién,
motivado por los sucesivos cambios que ha experimentado en los iltimos afios. Inchuso puede decirse que constitaye una de las Gitimas incor-
poraciones a la Instruccion y su tratamiento resuita muy diferenic, en algunos aspectos, al de los borraderes previos de la propia Enstruccién.

En esta apretada sintesis historica y de contenido poco mas puede afiadirse 2 1o que ya recoge el préloge de la publicacién, en cuyo interés
para el téenico invelucrado en el proyecto, construceidn, fabricacion de armaduras, controlador o administrador, siempre crey6 el Grupo de
Trabajo que me honré en coordinar.




Manuel Fernandez Canovas
Coordinador del Grupo de Trabajo

En la década de los setenta se empezaron a utilizar on Espafia los hormigones reforzados con fibras de acero de la mano del autor de cste
articulo, a la vez que haciamos los primeros trabajos de investigacién scbre este tipo de hormigones, que eran bastanic novedosos en nuestro
pals y a los que pronosticibamos un gran provenir. Pronto las aplicaciones fueron creciendo en diversos campos v asi tuvimos ocasion de
aplicarlos en pavimentacién de puentes, muelles de contenedores, bases de carros de combate, revestimientos de tGneles, prefabricados,
refractarios, etc. Ante la demanda de este tipo de hormigones reforzados con fibras de acero y ante la carencia de normativa a la que acoger-
se, el Comité Técnice de Hormigén CT-83 de AENOR decidié crear un Subcomits dedicado a la normalizacion de Jos mismos, presidido por
mi. Este Subcornité ha redactado hasta la actualidad doce normas sobre este tipo de hormigones.

Actualmente los hormigenes reforzados con fibras de acero son una realidad en el mundo de la construccién de nucstro pais, muy cspe-
cialmente en ¢l campo de los pavimentos v de los revestimientos de tineles mediante hormigén proyectado reforzado con fibras. Sin embar-
20, se echa en falta la existencia de textos que, de forma sencilla, traten este material y pongan su conocimiento al alcance de nuestros tée-
nicos; quizds sea ¢sta la razén por la que en su dia GEHO decidio acometer la tarea de publicar una monografia sobre este tipo de hormigon
especial.

Como consecuencia de lo anterior, con fecha 23 de Octubre de 1996 se me comunicé que ef Comité Téenico de GEHO-CEB (Grupo Espa-
fiol del Hormigdn), en su reunidn del 3 de Septiembre de 1996, habia aprobado Ja constitucién de un Grupo de Trabajo para la elaboracidn
de un manual dedicado at hormigon reforzado con fibras de acero, a la vex que se me nombraba coordinador de dicho grupo.

Antes que nada conviene indicar que unos afios antes se habiz constituide un grupo de trabajo, con la misma meta, que vino trabajando
durante un cierto tiempo pero que al final, y por razones que desconocemos, no Tlegd a concluir ¢f Tin que se habia propuesto.

Al hacernos cargo de la coordinacién de este manual, lo primera que nos planicamos fue el buscar las personas idéncas que pudieran for-
mar dicho Grupo de Trabajo y que deberian ser especialistas relacionados con este tipe de hormigones: o bien téenicos de laboratorios que
tenfan cierta experiencia en ¢l campo de la investigacion y control de calidad de los mismos, o investigadores que habian trabajado en el
estudio de algunas de sus caracteristicas (eran autores de tesis doctorales, las habian dirigido o hahian realizado investigaciones puntuales
sobre alglin aspecto concreto de eslos hormigones), o aplicadores que se habfan enfrentado con les problemas del proyecte y ejecucion de
obras. De esta forma s¢ cred un grupo formado por once profesionales que de forma activa ha venido trabajando ininterrempidamente y con
gran ilusion durante tres afios, es decir, desde la creacion del grupo hasta la redaccién de este documento que hoy sc presenta como Meno-
grafia ACHE.

El “Manual de Tecnologia del hormigén reforzado con fibras de acero™ se ha gestado en tres fases diferenciadas. Fn una primera fase se
presentd un indice por capitulos, que puede considerarse como general para cualquicr tipo de hormigdn, dindose la oportunidad a los miem-
bros que formaban ef grupo de que cligieran tos capitulos que descaban redactar de acuerdo con su cxperiencia, a fin de que los pudieran
desarrollar con mayor conocimiento v facilidad; igualmente, se marcaron unas pautas a las cuales habia que ajustarse dado que se trataba de
redactar un manual con una amplitud determinada y limitada y estdbamos convencidos de que, debido a los amplios conocimientos de los
miembros del grupo, si no se hubicsen fijado limites, se habria obtenido, en vez de un manual, un sustancioso volumen. En la segunda fase,
que fue la de mayor duracién, sc sometié a discusién, por tados los miembros, los trabajos que presentaba cada ponente, a fin de darles cl
maximo contenido dentro de la brevedad y de recoger lo més importante, ¢liminando lo que considerabamos de menor interés para una publi-
cacion de este tipo. En la tercera fase, se ensamblé todo el documento que fue sanctonado por cada uno de los miembros del grupo.

El coordinador estima que se ha realizado, dentro de fas limitaciones de extensian que requicre una monografia de este tipo, un trabajo bas-
lante compieto y cuidado en el que se recoge todo lo gue ¢ técnice debe saber sobre los hormigones reforzados con fibras de acero.

En lo que sigue se presenta de forma csquemitica v muy resumida cl contenido de la citada Monografia de ACHE.

En et capitulo | Introduceién, se hace una sucinta resefia histdrics de los harmigones reforzados con fibras, de su evolucién, perfeccio-
ramiento del tipo de fibras, cuantia de fibras incorporadas, adiciones, aplicaciones, normativa, etc.

En et capitulo 2 Componentes, se recogen los componentes fundamentales de estos hormigones: cemento, agua, 4ridos, aditivos, adicio-

nes y fibras, De las fibras, como componente caracteristico de estos hormigones, se indican os tipos exislentes, propiedades y cuidados con
el almacenamiento v manejo.
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Iin el capitulo 3 Desificacién, sc indica como influyen en tas propiedades del hormigon factores diversos. como pueden ser: ¢t conlenido
de cemento, la relacion agua/cemento, el tamafo méximo y granulometria def aride y el tipo y contenido de fibras, de aditivos y adiciones,
para posteriormente indicar los diferentes métodos de dosificacion aplicables a este tipo de hormigones.

El capitulo 4 Propiedades del hormigén fresco, trata sobre la influencia que ejerce la incorporacidn de fibras en la consistencia y docili-
dad del hormigén, indicando los métodes que existen para determinar la consistencia, al no ser fiable para estos hormigones ef tradicional
método del cono de Abrams.

En el capitule 5 Fabricacidn, transporte, puesta en obra, acabado y curado, se estudian las particularidades que presentan estos harmi-
gones en ios aspectos que comprenden desde su fabricacién en |a hormigonera, o central, hasta que la obra csté realizada, incluyéndose den-
tro de fa puesta en obra la utilizacion del hbormigon proyectado.

El capitulo 6 Propiedades del hormigdn endurecide, guizds sea e que se (oca con mas extensién en la monografia debido a la impor-
tancia que ticne ¢} conocimiento de las mismas para el téenico que emplee estos hormigones. Los mecanismos por ios que s¢ producen las
interacciones hormigdn-fibra, que tanto influyen en las propiedacdes mecdnicas, se estudian con todo detenimiento. Merece destacarse el and-
lisis que se hace de los indices de tenacidad, del comportamiento a impacto, cargas ciclicas v cargas concentradas de estos lormigones,

El capitulo 7 estd dedicado a la Durabilidad, {rente a accioncs fisicas v agresivos quimicos, mereciendo destacar los efectos de la corro-
sion metdlica sobre las fibras; puede observarse que, en contra de o que generalmente se picnsa, estos hormigones son menos sensibles a los
efectos de corrosién que los hormigones armados tradicionales.

En el capitulo 8 Métodos de ensayo y control de estos hormigones, se recogen los distintos métodos de ensaye vigentes en Espafia y que
forman parte e fas normas UNE 83 541 a UNE 83 512. Igualmente sc resefian fos ensayos gue hay que realizar con estos hormigones (pre-
vios, caracteristicos, de control}, los criterios para la distribucién de lotes de control v los casayos de informacion.

De Aplicaciones sc ocupa el capitulo 9 y dliimo de la monografia. EL campo de aplicacion de estos hormigones es muy amplio compren-
diendo: pavimentos industriales, pavimentos para contencdores, pavimentos para acropuertos, pavimentos especiales, tableros de puente, pre-
fabricacion, revestimiento de canales y aliviaderos e presas, instalaciones militares, revestimientos refractarios, ete. En esle capitulo y de
forma detallada se presentan ejemplos de aplicaciones llevadas a cabo en nuestro pais dentro de cada uno de cstos campos.

Todos los que hemos cotaborado en esta monografia, ¥ en particular ef coordinador de la misma, nos considerarcmos muy satisfechos si
realmente hemos logrado el objetivo que ros propusimas el primer dia de trabajo y que fue simplemente redactar un manual que resultase
eminentemente practice al téenico que tuviese que proyectar, ejecutar y controlar obras realizadas con hormigones reforzados con fibras de
acero, sobre los que tan escasa informacion poseia.




Normas que deben cumplir los articulos que se envien
para su publicacion en HORMIGON Y ACERO

1. CONDICIONES GENERALES

Hormigon y Acero, la revista de la Asociacion Cientifico-
téenica del Mormigdn Estructural, acoge la publicacion de
articuios no sélo de sus asociados sino, también, de cuantos
téenicos de todo el mundo que quieran comunicar ios resulta-
dos de sus experiencias cientificas o téenicas en ¢l campo del
hormigdn estructural. [gualmente, y dada la cada vez mayor
transversalidad que existe en el mundo de la investigacion,
proyecto v construccion de estructuras, Ja revista acogera
igualmente trabajos originales relacionados con cualquier otro
material estructural.

f.os originales de los Articulos que se deseen publicar en
“Hormigdn y Acero”, sc enviardn a la Secretaria Administra-
tiva de la ACHE. Deberan cumplir rigurosamente las normas
que a continuacion sc especifican. En caso contrario, serdn
devueltos a sus Autores para su oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigidos pasaran al Comité
de Redaccion de la Revista el cual, previo informe y evalua-
cion de su calidad por los correspondientes Censores, decidi-
v si procede 0 no su publicacién, sugiriendo eventualmente al
Autor los cambios que, en su opinidn, deben efectuarse para
su final publicacién en “Hormigdn y Acera”, Toda correspon-
dencia en este sentido se mantendrd directamente con el Autor
o primero de los Autores que figuren en ef Articulo.

Los originales de los articulos que por cualguier causa no
fueran aceptados se devolveran al Autor,

2. PRESENTACTON DE ORIGINALES

Los originales de los articulos se presentardn en soporte
magnético (disquete, zip o c¢d rom} escritos mediante el pro-
grama de tratamiento de Word 93, o superior. Podrd presen-
tarse solo el 1exto de} articulo o, bien, el texto con graficos,
figuras y fotos insertados. En este Gitimo caso, se enviara tam-
bién siempre, duplicados, todos tos archivos digitales de las
figuras, grificos y fotos. Ademads, se enviardn 3 copias escri-
tas en papel, por una sola cara, en hojas tamaio UNL A4, v
con las figuras, fotografias y tablas, con ef tamafio que se pro-
ponga para su reproduccion.

2.1. Titulo

Ei titulo, en espafiol ¢ inglés, debera de ser breve y explici-
to, reflejando claramente el contenido del Articulo. A conti-

nuacion, se hard constar nombre y apellidos del Autor o Auto-
res, titulactdn profesional v, si procede, Centro o Empresa en
¢! que desarrolla sus actividades.

2.2. Resumen

Todo articulo deberd ir acompaiiado de un resumen en espa-
fol e inglés, de extension ne inferior a cien palabras (unas
oche lineas mecanografiadas) ni superior a ciento cincuenta
palabras (doce lineas).

Bl titulo del articulo, el nombre de autor o autores y los
restimenes del articulo en espafiol ¢ ingiés se enviardn dupli-
cados en un disquete aparte, con objeto de introducirios auto-
méticamente en la Base de Datos de articulos de la revisia,
que serd incluida en la pagina web de la asociacién a partir de
su publicacion en Hormigdn y Acero.

2.3. Graficos y figuras

Los graficos y figuras deberan ir numerados correlativa-
mente en ¢l orden en que se citen en el texto, en el cual debe-
r4 indicarse el lugar adecuado de su colocacidn,

Los planos o croguis se presentardn siempre en soporie
papel blanco, en formato A4, {excepcionalmente se permitira
formato A3), debiéndase suprimir fa informacién innecesaria
y estar dibujados con tinta negra. El tamafio de nlmeros y
letras empleados en el original deberd ser tal que, tras la
reduccion al ancho de una, dos o tres columnas, resulte de
cuerpo 7 (1.75mm de aitura) o, excepcionalmente, de cuerpo
G (1,50 mm de altura).

Los originales de las figuras o graficos se admiten en for-
mato papel 0 en formato digital. En formato papel, éste serd
siempre blanco, todas las fineas estardn trazadas con tinta
negra y ho sc permitiran colores, salvo en originales de figu-
ras correspondientes a un articulo central. La distincidn entre
las distintas lineas se realizard, en su caso, mediante trazos
distintos: continuo, discontinuo con rayas, idem con puntos,
cte., del grosor adecuado. Ll tamafio de letras y nameros
seguird las pautas indicadas para los planos, recomendandose
un minimo de cuerpo 7 para los titulos v de cuerpo 6 para el
texto, una vez efectuada la reduccion a 1,2 o 3 columnas.

Los graficos se admiten también en archivo digital, sdlo si
éste estd elaborado con el programa EXCEL®, el cual permi-
te una buena comunicacion con los programas de preimpre-
sion. Las pautas de presentacion son las mismas que las indi-
cadas para las figuras en soporte papel, pere tiene la ventaja




de que, en imprenta, pueden manipularse los tamafios de
forma bastante automdtica, pudiéndose lograr calidades de
reproduccion adecuadas en todos los casos, por lo se reco-
mienda emplear este soporte para graficos complicados. En
cualquier caso, los archivos estaran adecuadamente identifi-
cados con un nombre, y relacionados con el numere de grafi-
co o figura que corresponda.

Excepcionalmente se admitirdn en formato digital grificos
o figuras de tipo “linea” escaneados, debiéndose utilizar
entonces una reselucidn minima de 300 ppm.

No se admite ningan tipo de texto, figura o grifico en
soporte digital realizado con Power-Point® por su imposibili-
dad de traduccidn a fos programas de preimpresion.

Todas las figuras irdn numeradas correlativamente como
tales y ilevardn su correspondiente pie explicativo.

2.4. Fotografias

Se procurara incluir solo Jas que, teniendo en cuenta su pos-
terior reproduccidn, sean realmente titiles, claras y represen-
tativas. Con independencia de las copias que se piden para
formar la maqueta, sc deberdn suministrar los originales.
Estos pueden ser en formato analdgico o digital.

En formato anaidgico se preferira la diapositiva en color a la
foto en papel color, y ésta a la de blanco y negro. No se admi-
tiran como originales diapositivas realizadas sobre fondo azul.

En formato digital y, para fotografias originales, solo se
admiten folografias digitales obtenidas con camaras equipa-
das con un sensor de 2 millones de pixels de resolucién o
superior, y archivadas en formato SHQ/HQ (resolucion supe-
rior a 1600x1200 pixels).

Para fotografias escancadas, sélo puede garantizarse una
calidad de reproduccion minima con resoluciones iguales o
superiores a 1200ppm. Los originales deben enviarse prefe-
rentemente en archivos lipo TIF, admitiéndose, excepcional-
mente, archives FPG grabados con calidad dptima,

Todas las fotografias irdn numeradas correlativamente
como tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.

2.5, Tablas y cuadros

Cumpliran las condiciones indicadas para las figuras en el
punto 2.3. Lievaran numeracion correlativa, citada en el texto
y un pie con la explicacion adecuada y suficiente para su
interpretacion directa,

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresardn cn unidades del Sistema
Internacional (8.1.) segin las UNE 5001 y 5002.

2.7, Formulas, letras gricgas, subindices, exponentes

Iin las formulas se procurard la méaxima calidad de eseritu-
ra y emplear las formas mds reducidas, siempre que no entra-
fien riesgo de incomprensién. Para su identificacién se utili-
zard, cuando sea necesario, un niimero enire paréniesis, a la
derecha de la formula.

Se elegird un tipo de letra (Times New Roman u otra simi-
fares) tal que las letras griegas, subindices y exponentes resul-
ten perfectamente identificables, procurando evitar los expo-
nentes comptlicados y letras afectadas simultdneamente de
subindices y exponentes.

Se diferenciardn claramente mayGsculas v mindsculas y
aquellos tipos que puedan inducir a error (por gjemplo, laly
el l;laO0vyelcero; laKylak, ete).

2.8. Referencias bibliograficas

Las referencias bibliograficas citadas en el texto se recoge-
r4n al final del mismo, dando todos los datos precisos sobre la
fuente de publicacién, para su localizacion.

Las citas en el texto se haran mediante niimeros entre parén-
tesis. En lo posible, se seguirdn las normas internacionales
utilizadas generalmente en las diversas publicaciones, es
decir:

Referencias de Articulos publicados en Revistas

Apellidos ¢ miciales del Autor o Autores; titulo del Articu-
lo; nombre de fa publicacion; nimero del volumen y fascicu-
lo; fecha de publicacién, y nimero de la primera y ultima de
las pdginas que ocupa el Articulo al que se refiere la cita.

Referencias de Libros

Apeilidos ¢ iniciales del Autor o Autores; titulo del libro:
edicion; editorial ¥ lugar y afio de publicacion.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De tas primeras pruebas de imprenta se enviard una copia al
Autor para que, una vez debidamente comprobadas y corregi-
das, las devuelva en el plazo maximo de quince dias, con el
fin de cvitar el riesgo de que la publicacidn de su articulo
tenga que aplazarse hasta un posterior nlunero de “Hormigdn
y Acero”.

En la correccidn de prucbas no se admitirdn modificaciones
que alteren sustancialmente el texto o la ordenacion det Arti-
culo original.
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La Asociacion Cientifico-téenica del HMormigdn Estructural, ACHE, fusién de la Asociacion Téenica Espafiola del Pretensado,
ATEP, y del Grupo Espaiiol del Hormigdn, GEHO, de cardeler ne Iucrativo. liene como fines fomentar los progresos de todo orden
referentes al hormigdn estructural y canatizar Ia participacion espaiiola en asociacioncs andlogas de cardeler internacional.

Entre sus actividades figura el impulsar campo de las estructuras de hormigdn cn todos sus aspectos (cientifico, téenico
econdmico, estélico, ele.) mediante actividades de investigacion, docencia, formacion continua, prenormalizacién, cjercicio profesional
y divulgacion; cl proponer, coordinar y realizar trabajos de investigacién cientifica y desarrolio teenoldgico relacionados con los diversos
aspectos del hormigén estructural y del hormigén en general, asi como desarrollar tado tipo de actividadies (endentes al progreso de las
estructuras de hormigdn.

La eoncrecion de estas actividades s plasma ¢en las publicaciones de sus Comisiones Técnicas y Grupos de Trabajo, cn la
arganizacion de diversos eventos como conlerencias, fornadas técnicas y un Congreso trianval, en {a publicacion de monografias no
periddicas sobre hormigdn estructural asf como la edicion de I revista Hormigén y Acero, de cardceler {rimestral.

Existen cinco tipos de miembros de la Asocizcion: Estudiantes, Personales. Colectivos, Protectores ¥ Patrocinadaores, cuyas cuotas
anuales puede consuliar or la primera pagina de la revista. Si usted quicre hacerse micmbre de la Asociacion y recibir Hormigén vy
Acero, o desea mis informacicn de fa misma, fotocopic esta pagina y remilala por correo o fax 4 la direccidn indicada.

ASOCIACION CIBNTIFICO-TECRICA DL HORMIGON ESTRUCTURAL
ACHE - Secrclaria
tastituto de Clencias de la Construceion Eduardo Torroja
Cf Serrano Galvache, sfn - 28033 Madrid

Seiores:
La persona fisica o juridica cuyos datos sc relaciones scgridamenie:

Nomly

..... Calle .

Ciudad TN s et e Codigo Postat

Nombre de la persona de contaclo (sélo para Personas Ruridicas
F

TelEFONO oo . FAX et e e e
I.J desca hacerse miembro de ACHE ¢ la modalidad de £7 solicita mis informacitn sobre Ia modalidad de Miembro
1 Estudiante [} Personal [] Colectivo [} Proteclor i} Patrocinador

Autorizando a cargar ¢f imporie de la cuota anual correspondiente en fa entidad bancaria indicada més abazo.

Lugar, fecha y firma o {scllo de la entidad para personas juridicas)

Sr. Director del Banco de

Muy Sr. mio:

Le ruego que, con cargo a la cuenta cuyos datos relaciono mds abajo, atienda hasta nucvo aviso los recibos emilidos por fa Asociacién
Cientifico-téenica del Hormigdn Fsiructural ACHE,

Alentamenlte,

Lugar. fecha y firma... ., .

DATOS DE LA CUENTA BANCARIA

Titular..

Chdigo cuenta clieme: BANCO .o s N~ Sucursal....... N Digitos control........ e reensen P

NOMEro cuenta ..., . S,







MIEMBROS DE LA ASOCIACION
CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

(Continuacion de Int. Portada)

COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.-José Abascal, 20-1.°
28003 Madrid.

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

COL.LEGI OFICIAL D'ARQUITECTES DE CATALUNYA, Biblioteca.—Arcs, 1-3. 08002 Bar-
celona.

C.T.T. STRONGHOLD, S.A.-Aribau, 192 - 198, 3.° B. 08036 Barcelona.

DIRECCION GENERAL DE O.P. Y TRANSPORTES (Servicio Carreteras).-Marqués de
Murrieta, 71. 26071 Logrofio.

DR ACE. Construcciones Especiales y Dragados, S.A.—Avda. Tenerife, 4-6. Edificio Flores,
2.2 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 Coruna.
EPTISA, SERVICIOS DE INGENIERIA, S.A.—Arapiles, 14-4° |zda. 28015 Madrid.

FERROVIAL AGROMAN, S.A.—Avda. del Partenén, 4-6. Campo de las Naciones. 28042
Madrid.

FORMIGONS GIRONA, S.A.—Carretera C-250 de Girona a Sant Felil de Guixols, Km. 4,3.
17242 Quart (Girona).

FREYSSINET, S.A.- Melchor Fernandez Almagro, 23. 28029 Madrid.

Fumnaqul()n AGUSTIN DE BETHENCOURT.-ETSIC C. y P. Ciudad Universitaria. 28040
aarid.

G.0.C., S.A.-Doctor Canoa, 5. 36206 Vigo.
GRACE, S.A.—Apartado 523. 08080 Barcelona.

HIERRO INSTALADO Y SUMINISTRADO, S.A. (HIS, S.A.).-Luis Montoto, 105, 42 K.
41007 Sevilla.

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

JOSE ANTONIO TORROJA. (Oficina Técnica).—Principe de Vergara 103. 28006
Madrid.

MECANOGUMBA, S.A.—Apartado 23. 08100 Mollet del Vallés (Barcelona).
MEKANO-4, S.A.—Can Pantiquet, 47 - 3.2-1.2. 08100 Mollet del Vallés (Barcelona).

NECSO. Entrecanales Cubiertas, S.A.—Avda. Europa, 18. Parque Empresarial La Moraleja,
28108 Alcobendas (Madrid).

0.H.L.-Gobelas, 35-37. 28023 Madrid.
PACADAR, S.A.—Hermosilla, 57. 28001 Madrid.

PREFABRICADOS CASTELO, S.A.—Ap. 11. Poligono Industrial ATIOS. 36080 Porrifo
(Pontevedra).

PREVALESA, S.L.—Avda. Blasco |bafez, 20. 46010 Valencia.

PROYECTOS Y ESTRUCTURAS, S.A. (PROES).—Padre Damian, 42-1¢ D. 28036 Madrid.

SE(N\}ER, II\I)GENIERiA Y SISTEMAS, S.A.-Avda. de Zugazarte, 56. 48930 Las Arenas

izcaya).

SOCIEDAD DE ESTUDIOS DEL TERRITORIO E INGENIERIA, S.A.-Manuel Tovar, 1-6.2.
28034 Madrid.

TECPRESA, S.A.—Avda. del Partendn, 4. 28042 Madrid.

TIERRA ARMADA, S.A.—P? Castellana, 165. 28046 Madrid.

TRENZAS Y CABLES, S.L. (TYC, S.L.).-Monturiol, 5. 08210 Barbera del Vallés (Barcelona).

VSL IBERICA, S.A.—Aribau, 192 - 198, 3.2 B. 08036 Barcelona.

La Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon 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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