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RESUMEN

Un puente atirantado continuo se
caracteriza por tensr mas de (res vanos
y carecer de bloques mtermedios de
anclaje que romperian la continuidad.
La problematica de este tipo de puentes
se plantea cuando se anatiza su compor-
tamiento frente a sobrecargas alterna-
das. En el presente articulo se estudian
las diferentes tipologias de puente ati-
rantado confinuo, estableciendo cudles
son las mas adecuadas para hacer frente
a este tipe de solicitacion. En primer
lugar, se analizan las tipologias cldsicas
de atirantamiento, en arpa y en abanico,
con distinto tipo de vinculacidn entre
pila, pilono y tablero. Posteriormente,
se tratan otras configuraciones diferen-
tes del atirantamiento como son la alter-
nancia de pilonos de diferente altura a
to largo del puente, la utilizacion de
tirantes adicionales de rigidizacion de
los pilonos entre si, los tirantes cruza-
dos en los vanos principales o los titan-
tes inferiores al tablero,

Palabras clave: Puente. Atirantado.
Tirante. Continue.
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1. INTRODUCCION

Casi todos los puentes atirantados
existentes corresponden a la tipica dis-
posicion del puente de tres vanos (Figu-
ra 1), en la cual el vano principal estd
contrarrestado por dos vanos de com-
pensacion cuya luz no svele ser mayor
de 0,4 L, siendo L Ia uz principal.

La razOn para que esto sea asi es que,
generalmente, de lo que se trata, es de
realizar el salto de un gran vano princi-
pal. El resto del puente se subordina a
conseguir Ia maxima eficacia del atiran-
tamiento de este vano ante fa presencia
de las cargas permanentes y las sobre-
cargas variables, las cuales pueden estar
¢ no en cualquicra de los vanos.

La eficacia del atirantamiento depen-
de de muchos factores, area de los tiran-
tes, inercia del dintel, altura v rigidez de
la torre, etc., pero sobre todo depende
del grado de fijacion del punto A (Figu-
ra 2), alli donde los tirantes se anclan en
la torre principal. A proporcionar rigi-
dez a este punto ante las fuerzas hori-
zontales, es a lo que se subordina el
disefio de los puentes atirantados. Casi
todo gravita sobre este hecho.
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SUMMARY

A multi-span cable stayved bridge con-
sists of more than three spans without
intermediate  anchor Dblocks. which
would break the continuitv. The problem
with this tvpe of bridge is its capacity fo
withstand alternated live loads, In this
articie the different typhologies for «
multi-span cable siayed bridge are
analysed, establishing which of them
are the most appropriaie ones io resisi
this kind of efforts. First of all, the clas-
sic typhologies, fon and harp, are
analysed, considering different types of

Join between pier, pylon and deck. Then,

other different siays configurations are
studied: the arrangement of pylons with
alternated different height along the
bridge, the use of additional stays o
rigid the pylons with each oiher, the
overlapping fans of stavs in the main
spans, or the stays located wunder the
deck.

I INTRODUCTION

Nearly all the existing cable stayed
bridges correspond 1o the tupical arian-
gewment of o three span bridge (Figu-
rel), where the main span is counferac-
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Figura 1. Disposicion tipica de un puente atirantado de tres vanos.
Figure 1. Typical layout of a three span cable stayed bridge.
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Figura 2. Movimiento de la torre de un puente de tres vanos ante las fuerzas de los tirantes.
Figure 2. Tower displacement due to stayed forces in a three span cable stayed bridge.

ted by the two side spans whose span
length is not usually greater than 0.4L,
where L is the main span length.

The reason of this is that, generally, it
consists of passing a long main span.
The rest of the bridge is subjected to
obtain the maximum efficiency of the
cable system in this span under the per-
manent loads and the live loads, which
can act in any of the spans.

The efficiency of the cable system
depends on a lot of factors, stays sec-
tion, deck inertia, height and stiffness of
the tower, etc., but, above all, it depends
on the longitudinal restraint of the point
A (Figure 2), where the stay cables are
anchored to the main tower. To provide
stiffness at this point under the horizon-
tal forces is the aim of the cable stayed
bridges design. Nearly all is oriented to
this purpose.

In the traditional three spans bridges,
the fixation grade at this point is achie-
ved by both the tower stiffness and the
compensation backward cable stays stiff-
ness. Subjected to an external force F the
movement “d” at the top of the tower will
be greater or smaller depending on these

Hormigdén y Acero ¢

parameters. A part of the load at the
main span is equilibrated by the deflec-
tion of the pier causing bending moments
along it. Another part gives place to a
Jorce F at the backward stays.

It is interesting, from an economic
point of view, that the part I, which takes
the backward stay cable carries the grea-
ter part of the external load, which can be
achieved, on one hand, by reducing the
pier stiffness to the minimum compatible
with the vertical load and the wind or
other transverse action over the pier, and
on the other hand, by anchoring the back-
ward cable stays to fixed or almost fixed
points, that is, a support at the abutment
or very short deck spans located between
fixed points.

The limitation of the length of the side
span to values equal or minor than 0.4
L responds to this principle. When the
side span is equal or shorter than 0.4 L,
the cable stay OA must be designed to
resist the corresponding load of the
symmetrical cable stay at the main span
together with the corresponding fo the
MN zone, which is not directly balanced
by the side span (Figure 3a). That
important load, acting over the cable

En los puentes tradicionales de tres
vanos, el grado de fijacion de este
punto se consigue por el conjunto de
rigidez de la torre y de la rigidez de los
tirantes traseros de compensacion.
Ante una fuerza exterior F, el movi-
miento “8” de la cabeza de la torre,
sera mayor o menor en funcién de estos
pardmetros. Una parte de la carga del
vano principal se equilibra deformando
la pila y produciendo una determinada
ley de momentos flectores en la
misma. Otra parte se convierte en una
fuerza F, en los tirantes traseros.

Lo que interesa, desde un punto de
vista econdmico, es que la parte F, que
se lleva el tirante trasero sea la parte
mayor de la carga exterior, lo cual se
consigue, por un lado, reduciendo la
rigidez de la pila a la minima cantidad,
compatible con la carga vertical que la
solicita y la flexion transversal del vien-
to o acciones transversales al puente y
por otro, anclando los tirantes traseros
en puntos fijos o poco deformables, es
decir, un apoyo en el estribo ¢ en vanos
de dintel de luz muy pequefia situados
entre apoyos fijos.

n° 217, 3.« Trimestre 2000
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El control de la longitud del vano de
compensaciéon a valores menores o
iguales a 0,4 L, responde a este princi-
pio. Cuando el vano de compensacion
es igual o menor que 0,4 L, el tirante
OA debe estar dimensionado para
resistir la carga correspondiente del
tirante simétrico del vano principal
mas la correspondiente a la zona MN,
la cual no estd directamente equilibra-
da por el vano de compensacion (Figu-
ra 3a). Esa importante cantidad de
carga, actuante sobre el tirante OA,
determina un dimensionamiento muy
importante de este cable que le posibi-
lita para resistir eficazmente, con un
modulo de elasticidad alto, 1a sobrecar-
ga actuante sobre todo el vano princi-
pal. El punto A se ve muy constrefiido
al desplazamiento longitudinal por la
rigidez del tirante OA.

Cuando la luz del vano de compensa-
cién es igual a la mitad de la del vano
principal, la carga inicial que es posible
introducir al tirante OA, sélo puede ser la
del tirante delantero que equilibra. Bajo
la actuacion de la sobrecarga en el vano
central no le queda capacidad de carga al
tirante OA y el movimiento horizontal
del punto A seria muy grande y por tanto
la pérdida de eficacia del atirantamiento
del vano principal. Y no se arregla gran
cosa sobredimensionando el tirante OA,
pues, como la puesta en carga debe ser
siempre la misma para no sobrecargar la
torre, la tension del tirante serd pequefia
y por tanto se reducird el modulo de elas-

ticidad virtual del tirante y por tanto su
rigidez Ev.A. Pues lo que interesa, en
todo tirante es conservar alto el producto
del modelo de elasticidad virtual por el
area (Figura 3b).

Si el vano de compensacién es mayor
que 0,5 L la rigidez de los tirantes trase-
ros viene gobernada por la flexibilidad
vertical del dintel del vano de compen-
sacion que normalmente es muy grande.
Ante una solicitacion en el vano princi-
pal los tirantes traseros practicamente
no entran en carga y la unica fijacion
del punto A se la tiene que proporcionar
la rigidez de la pila. Y lo mismo podria-
mos decir de la carga actuante en los
vanos laterales (Figura 3c).

El caso se generaliza en un puente ati-
rantado continuo. Ante la actuacion de
sobrecargas alternadas, la Unica rigidez
que puede reducir el movimiento del
punto A es la rigidez de la pila. Si ésta
es pequefia, el movimiento del punto A
es muy grande y los tirantes traseros no
funcionan. En este caso, gran parte de la
carga vertical debe ser resistida por fle-
xion del dintel.

Y éste es el problema que acompaiia al
disefio de los puentes atirantados conti-
nuos: como controlar la deformacion
horizontal del punto A ante las solicita-
ciones en vanos alternos.

Se plantean dos soluciones extremas.
La primera seria el caso de los puentes
con atirantamiento extradorsal (H/L~0,1;
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Figura 3. Variacién de la luz del vano de compensacion en un puente de tres vanos.
Figure 3. Lateral span variation in a three span bridge.
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stay OA, determines its design to withs-
tand efficiently, with a high elasticity
modulus, the live load acting on all the
main span. The longitudinal displace-
ment of the point A is restrained by the
stiffness of the cable stay OA.

When the span length of the side span
is equal to the half of that of the main
span, the initial load, which is possible
fo give fo the cable stay OA can be only
that of the fore balancing stay. Under a
live load at the main span, the stay OA
does not have any additional load capa-
city and the movement of the point A
would be very high and, therefore, the
lost of effectiveness of the stay system of
the main span. And no advantage is
achieved by increasing the dimensions
of the OA cable stay, because, since the
load must be always the same in order
to not overload the tower, the tension in
the stay will be small and, so, the appa-
rent elasticity module of the stay and its
stiffness Ev-A will be reduced. In a stay
cable, it will be interesting to keep a
high value of the product of the appa-
rent elasticity module by the cross sec-
tion area (Figure 3b).

I the side span is longer than 0.5 L the
stiffness of the backward stays is gover-
ned by the vertical flexibility of the deck
in the side span which is usually very
high. Under a load at the main span the
backward stays do not carry practically
any part of it and the fixation of the point
A will be only dependent of the pier stiff-
ness. And the same could be applied to
the side spans (Figure 3c).

The case becomes general for a multi-
span cable stayed bridge. Under alterna-
ted live loads, the only factor which can
reduice the movement of the point A is the
stiffness of the pier. If it is small, the
movement of the point A will be very high
and the backward stays do not work. In
this case a great part of the vertical load
must be withstand by the deck.

An this is the problem which goes
together with the design of the multi-
span cable stayed bridges: how to con-
trol the horizontal deflection of the
point A under loads at alternated spans.

Bvo extreme solutions can be stated.
The first would be the case of the extra-
dosed cable stay system (H/L~0.1;H=
tower height, L = main span length). In
this case, It is even more important than
the flexibility at the point A the lost of
stiffness caused in the stay by the small
angle a between the stay and the horizon-
tal, whose value is proportional to sen’a.
For a bridge with extradosed cable stay

o :
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Figura 4. Vista del puente General Rafael Urdaneta sobre el lago Maracaibo.
Figure 4. View of Genera Rafael Urdaneta bridge over Maracaibo lake.

system, as well as for a suspended bridge
with small span length, the problem due
to the live load at alternated spans does
not exist, simply the stay system responds
so poorly to the deck deflection that
almost all the load must be resisted by the
bending of the deck.

In the other extreme we have the case
of very rigid towers. It is the case of the
Maracaibo bridge, La Polcevera, efc and
the other Morandi bridges. He solves the
problem of the live load at alternated
spans providing extraordinary rigid and
expensive piers which they alone resist
the load at these spans. That which
Morandi states for multi-span bridges is
applied to a three spans bridge in the
Chaco-Corrientes bridge, in Argentina,
where the problem is the same since the
side spans are longer than the half of the
main one (Figures 4 and 5).

The Maracaibo bridge delayed the
development of the multi-span cable
stayed bridges. Its majestic and formi-
dable presence, the novelty of its design,
had an undeniable influence in the later
development of the cable stayed bridges
up to the point of preventing the search
of more efficient solutions. Moradi
repeals it once and once again, even for
three span bridges, as the Wadi Kuf
bridge in Libia, where the use of these
huge piers was absolutely unnecessary.
Only Finsterwalder, in his proposal for
the Great Belt bridge, is close to the
current statements.

To solve the problems coming from
the live loads acting at alternated spans
in a more economic way than in Mara-
caibo is the object of the present stu-

Hormigon y Acero +

dies, which only recently are given
place to really efficient products, not
reducing the solution only to the ben-
ding capacity of the deck.

Among the multi-span cable stayed
bridges it must be distinguished the four

Puentes atirantados continuos
Multi-Span cable stayed bridges

H=altura de la torre, L=Iuz del vano prin-
cipal). En este caso, mas importante ain
que la flexibilidad del punto A es la pér-
dida de rigidez que introduce en el tiran-
te el pequefio dngulo o que forma con la
horizontal, cuyo valor es proporcional al
sen’o.. Para un puente con atirantamien-
to extradorsal, como para un puente col-
gado de luz pequeiia, el problema de la
sobrecarga en vanos alternos no existe,
simplemente el atirantamiento responde
tan mal ante la deformacion del dintel
que casi toda la carga debe ser resistida
por flexion del mismo.

En el otro extremo tenemos el caso de
torres muy rigidas. Caso del puente de
Maracaibo, La Polcevera, etc y demds
puentes de Morandi. Enfrenta el proble-
ma de la sobrecarga en vanos alternos
disponiendo pilas extraordinariamente
rigidas y costosas que ellas solas sopor-
tan la carga en estos vanos. Lo que
Morandi plantea para puentes conti-
nuos, en el Puente de Chaco-Corrientes,
en Argentina, se plantea para un puente
de tres vanos, en el cual el problema es
el mismo pues los vanos laterales son
mayores que la mitad del vano principal
(Figuras 4 y 5).

Figura 5. Vista de la pila del puente General Rafael Urdaneta sobre el lago Maracaibo.
Figure 5. View of General Rafael Urdaneta bridge tower over Maracaibo lake.
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El puente de Maracaibo retrasé el
desarrollo de los puentes atirantados
continuos. Su presencia majestuosa y
formidable, la novedad de su disefo,
tuvieron una repercusion innegable en
el sucesivo desarrollo de los puentes ati-
rantados hasta el punto que impidio la
busqueda de soluciones mas eficaces.
Morandi la repitié una y otra vez, inclu-
so en puentes de tres vanos, como el
puente de Wadi Kuf, en Libia, donde la
presencia de esas enormes pilas era
absolutamente innecesaria. Unicamente
Finsterwalder, en su propuesta para el
puente del Gran Belt se acerca a los
planteamientos actuales.

Resolver los problemas derivados de
la actuacion de la sobrecarga en vanos
alternos de una manera mas economica
que en Maracaibo es el objeto de los
estudios actuales y que s6lo reciente-
mente estd dando lugar a realizaciones
realmente eficaces, que no se reducen
a que sea la flexion del dintel la tinica
encargada de resolver este efecto.

De entre los puentes atirantados
continuos hay que diferenciar el puen-
te de cuatro vanos, en el cual el efecto
de la continuidad afecta principalmen-
te a la pila central, de los puentes ati-
rantados continuos de mas de cuatro
vanos. Del primer tipo se han cons-
truido puentes atirantados correctos
Kwan-Fu, Taiwan (1975-1977); Colin-

dres, Espafia (1989-1993) y Ting-Kau,
Hong Kong (1994-1998). De mas de
cuatro vanos estd Gnicamente en pro-
yecto el Viaducto de Millau. En Espa-
fia existe el puente de la Arena forma-
do por 5 vanos de 105 m de luz.

El objeto de la Tesis doctoral [8] en
la que se basa este articulo era la deter-
minacion de cudles son las variables
significativas en la respuesta resistente
de los puentes atirantados continuos,
determinar su influencia en la respues-
ta y obtener cuales son las disposicio-
nes que se deben utilizar para conse-
guir una respuesia correcta y
economica. Con este fin se ha realiza-
do un estudio paramétrico en el cual se
varia la disposicion de los tirantes, las
pilas y sus inercias asi como las vincu-
laciones entre pilas y dintel.

La eficacia de las distintas disposicio-
nes se compara con lo que seria el puen-
te modelo de tres vanos.

2. ESTUDIO PARAMETRICO

El estudio paramétrico del puente ati-
rantado continuo se centra en el andlisis
de 3 tipos de variables:

A) Morfologia longitudinal
del puente continuo

Se analizaran las siguientes tipologias:

J. Manterola y J. Rodado

span bridge, where the continuity
affects only to the central pylon, from
the bridges with more than four spans.
Of the first type, proper cable stayed
bridges have been erected Kwan-Fu,
Taiwan (1975-1977); Colindres, Spain
(1989-1993) and Ting-Kau, Hong Kong
(1994-1998). With more than four spans
only the Millau viaduct is in design
phase. In Spain, the Arena viaduct con-
sists on five 105 m long spans.

The object of the Doctoral Thesis [8]
where this article is based on was fo
determine which are the significant
parameters in the resisting behaviour of
the multi-span cable stayed bridges,
which is their influence and to obtain
which are the arrangements to be used
to achieve a right and economic answer.
With this aim a parametric study has
been performed varying the arrange-
ment of the stays, the piers and its iner-
tias as well as the connections between
piers and deck. The efficiency of the dif-
ferent arrangements is compared then
with a model three span bridge.

2. PARAMETRIC STUDY

The parametric study of the multi-
span cable stayed bridge is based on the
analysis of three types of parameters:

A) Longitudinal typology
of the multi-span bridge

The following typologies will be
analysed:

1. Sistemas de atirantamiento tradicionales. arpa o abanico

1. Traditional cable stayed systems, harp and fan.

2. Alternancia de

ilonos de distinta altura a lo largo del puente:

2. Pylons of different height alternated along the bridge.

3. Rigidizacion de los pilonos del puente por medio de

tirantes adicionales que los unan entre si:

3. Restraint of the bridge pylons by means of additional stay cables which join one of them to each other.

Hormigon y Acero ¢
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4. Utilizacién de tirantes adicionales cruzados en todo el vano o parte de él:

4. Use of averlapping fans of stays along the spans or part of them.

5. Utilizacién de tirantes adicionales situados en la parte inferior del tablero:

5. Use of

additional cable stavs located under the deck.

For the cable stayed bridge used in
the models a span length of 200 m has
been chosen, with 91 m long side spans.
With these spans length a symmetrical
arrangement of cables is achieved in
respect of the pylons. The spacing of the
cables along the deck is 9 m, except for
the two cables at midspan which are 18
m spaced, and the cables close to the
piers which are 10 m far from them.

B) Type of connection between pier,
pylon and deck

Three types of connections have been
considered being representative of typi-
cal cases used in cable stayed bridges:

— Model 1: The deck is only suppor-
ted by the stay cables and on the initial
and final ends of the bridge, no support
is provided at the piers which are conti-
nuous along all its height (Figure 6).

— Model 2: The portion of the pier
located over the deck, henceforth called
pylon, is rigidly connected to the deck,
which is simply supported on the rest of
the pier located below it, henceforth
called simply pier (Figure 7).

Pila-Pilono 1
| T S |
| Tablero

— Model 3: The deck is fully fixed to
both the upper part of the pier, or pylon,
and the lower one.

C) Pier-pylon and deck stiffness.

The piers and pylons, calling pylon to
that part of pier located above the deck,
have been modeliled by means of con-
crete square solid sections whose
dimensions are one of the parameters to
be studied. In order to do that, we start

Jrom a minimum dimensions which will

serve to identify the called flexible ele-
ments which are the pier of 4x4 m, with
a cross section of 16.0 m? and an iner-
tia of 21.333 m* and the 3x3 m pylon,
with a cross section of 9.0 m? and an
inertia of 6.75 m®. The other parameter
with influence in the pier stiffness is its
height, two pier height values will be
used: 10 and 40 m. The pylon is always
40 m high from the deck.

The deck section considered for this
study is that shown in Figure 9. It con-
sists of a 20 m wide three cells box sec-
tion, with 0.5 m thick webs, 0.25 m thick
top slab and 0.20 m thick bottom slab. It
has been assumed of concrete for dead

Figura 6. Modelo 1 de vinculacién pila-pilono-tablero.
Figure 6. Scheme 1 for pier-pylon-deck connection.

Pilono
Pila

e |
Tablero

Figura 7. Modelo 2 de vinculacién pila-pilono-tablero.
Figure 7. Scheme 2 for pier-pylon-deck connection.

Hormigon y Acero

Para el puente atirantado continuo
usado en los modelos se ha elegido una
luz principal de 200 m, teniendo en los
vanos extremos 91 m. Con estas luces
se consigue un trazado simétrico de los
cables con respecto a cada una de las
pilas. La separacion de los cables en el
tablero es de 9 m, excepto en los dos
cables situados en el centro de los vanos
principales que estan separados 18 m, y
en los cables situados junto a las pilas
que distan de ellas 10 m.

B) Tipo de vinculacién entre pila,
pilono y tablero

Se han elegido tres tipos de vincula-
cidn que representan casos tipicos usa-
dos habitualmente en puentes atiranta-
dos:

— Modelo 1: el tablero se apoya Gni-
camente en los tirantes y en los extre-
mos inicial y final del puente, sin exis-
tir ningin apoyo en las pilas que son
continuas en toda su longitud (Figura
6).

— Modelo 2: la parte de la pila situa-
da por encima del tablero, que llamare-
mos pilono, se encuentra rigidamente
empotrada en el tablero. Este estd apo-
vado en la parte de pila que queda por
debajo de ¢l, que llamaremos simple-
mente pila (Figura 7).

- Modelo 3: el tablero se encuentra
rigidamente empotrado tanto en la parte
superior de la pila, o pilono, como en la
inferior (Figura 8).

C) Rigideces de pila-pilono y tablero

Las pilas y pilonos, llamando pilono a
la parte situada por encima del tablero,
se han modelizado con secciones cua-

n° 217, 3. Trimestre 2000
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Figura 8. Modelo 3 de vinculacion pila-pilono-tablero.
Figure 8. Scheme 3 for pier-pylon-deck connection.

dradas macizas de hormigén cuyas
dimensiones son una de las variables
que se estudian. Para ello partiremos de
unas dimensiones minimas que serviran
para identificar a los que llamaremos
elementos flexibles que son la pila de
4x4 m, con un area de 16,0 m? y una iner-
cia de 21,333 m* y el pilono de 3x3 m,
con un area de 9,0 m? y una inercia de
6,75 m*. La otra variable que influye en
la rigidez de las pilas es la altura de las
mismas, se utilizardn dos valores distin-
tos de altura de pila: 10 y 40 m. La altura
del pilono es siempre de 40 m desde el
tablero.

La seccion del tablero considerada en
el estudio es la que aparece en la Figura
9. Consiste en una seccion cajon tricelu-
lar de 20 m de ancho, con almas de 0,5
m, losa superior de 0,25 m y losa inferior
de 0,20 m de espesor. Para la considera-
cion del peso propio se ha supuesto de
hormigoén. El canto constante / del table-
ro es uno de los pardmetros que se ha
considerado en el estudio paramétrico.
Al igual que en el caso de las pilas parti-
remos de un valor minimo de 0,80 m de
canto al que corresponden una inercia de
0,7825 m* y un area de 9,70 m?.

Los modulos de deformacion utiliza-
dos en cada uno de los elementos son
los siguientes:

— Tablero:  Eupee = 35500 N/mm?
— Pilas: E. = 31700 N/mm?
— Tirantes: EByaue = 190000 N/mm?

Todos los puentes utilizados en el
estudio se han modelizado por medio de
modelos planos de barras para ser anali-
zados con el programa de calculo matri-
cial GTSTRUDL. El calculo realizado

sera de tipo lineal, ya que por tratarse de
un estudio comparativo y paramétrico,
la no linealidad en la respuesta no resul-
ta necesaria ya que las luces del puente
no son grandes y la proporcion entre
altura de pilono y luz son las adecuadas.

Para el dimensionamiento de los
tirantes se ha considerado que cada uno
de ellos soporta la carga de 9 m lineales
de tablero con su peso propio, cargas
muertas y sobrecarga de uso:

— Peso propio: se ha tomado una densi-
dad del hormigén de 24.5 kN/m?,

— Cargas muertas:
Diafragmas transversales: 12,25 kN/m
Pavimento: 0,06:23-15 = 20,7 kN/m
Barreras: 20 kN/m

— Sobrecargas: 4 kN/m?- 15m=60 kN/m

Se ha considerado el tirante trabajan-
do al 45% de la tension de rotura fpu
(fpu = 1860 Mpa).

El estudio paramétrico se va a dividir
de acuerdo con la variable A de morfo-
logia longitudinal. Como referencia
para determinar la mayor o menor efi-
cacia de cada uno de los modelos ante la
actuacion de una sobrecarga alternada
se utilizard la comparacion con la res-
puesta de un puente de tres vanos con
sobrecarga en el vano central, y con
luces de 914200+91 m. Para este puen-
te de referencia se utilizardn los valores
minimos de rigideces de pila-pilono y
tablero descritos anteriormente como
correspondientes a elementos flexibles,
la altura del pilono es de 40 m y se estu-
diard con dos posible valores de altura
de pila, 10 y 40 m, al igual que en el

0.25 :f | | I

i |

0.20 :¥
.

| 0.5

puente continuo.
j h

V4

4l 20.0 /1

Figura 9. Seccién transversal del tablero usado en el estudio.
Figure 9. Cross section of the deck used in the study.
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weight considerations. The constant
depth h of the deck is one of the para-
meters taken into account in the para-
metric study. In the same way as for the
piers, we will start from a minimum
value of 0.8 m deep deck, which has an
inertia of 0.7825 m* and a cross section
of 9.70 m°.

The elasticity modules used for the
different elements are as follows:

— Deck: Epa = 35500 N/mm?

Il

E, 31700 N/mm?

pier

— Piers:

— Stay cables: E, = 190000 Nimm?
All the bridges used in the study have
been modelled by means of plane frame
models to be analysed with the matrix
analysis computer program GTS-
TRUDL. The analysis will be linear
because, since it consists of a parame-
tric and comparative study, the non
linear answer is not necessary due to
the not very long spans of the bridge
and the appropriate proportion between
the pylon height and the span length.

For the dimensioning of the stay
cables it has been assumed that each
one of them takes the load of 9.0 m of
deck, comprising dead weight, superim-
posed dead load and live load:

— Dead weight: a density of 24.5
kN/m3 has been assumed.

— Superimposed dead load:
Transverse diaphragms: 12.25 kN/m
Surfacing:0.06:23.15 = 20.7 kN/m
Barriers: 20 kN/m

— Live load: 4 kn/m?-15 m = 60 kN/m

The stay cables are assumed working
at 45 % of the ultimate stress fpu (fpu =
1860 Mpa).

The parametric study is going to be
divided in accordance with the variable
A of longitudinal typology. The referen-
ce to determine the greater or smaller
efficiency of each one of the models
under the alternated live load will be
the comparison with the answer of a
three spans bridge with live load at the
central span and span lengths of
91+200+91 m. This reference bridge
will have the minimum above described
values of pier-pylon and deck stiffness
as corresponding to flexible elements,
the pylon is 40 m high and two possible
values of pier height, 10 and 40 m, have
been considered in the same way as for
the multi-span bridge.
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Figura 10. Modelo de tres vanos con atirantamiento en arpa,
Figure 10. Three span scheme with cables in harp.

3. PARAMETRIC STUDY RESULTS

3.1. Comparison between
the classical cable stayed systems
harp and fan

The first thing to be investigated has
been the efficiency of the harp and fan
systems with the rest of the parameters
unchangeable. In all the cases, the harp
system results more efficient for the
rigid connections between pier and
pylon (types 1 and 3) and the cause is
clear. In a three span bridge the fan sys-
tem is more efficient due to the fixation
of the upper end A (figure 1) of the pier.
In the case of the multi-span bridge
there are not fixed points and so the fle-
xibility of the pier is smaller when the
Jorces are distributed along the shaft
tharp system) than when they are all
located at only one point with maximum
lever arm (fan system). In this way it
has been resulted from the parametric
study performed with different values of
piers and deck stiffness which is not
included in this article. The rest of the
parametric studies have been carried
out with only one of the two cable stayed
systems, indistinctly, once the different
behaviour of both types is known.

3.2. Improvement of the multi-span
bridge with classical
cable stayed system

The study of the multi-span bridge
with the classical stayed systems has the
aim of answering the following items:

1. Influence of the comnection type
between pier, pylon and deck in the
behaviour under alternated live loads.

2. Stiffness of the pier and the pylon
of the multi-span bridge in respect of
those of the three span bridge to obtain
a similar behaviour under alternated
live loads.

3. Efficiency of the increasing of the
deck stiffness.

From the study of the different confi-
gurations the following conclusions
have been reached for each one of these
items:

1. By comparing the multi-span brid-
ge models with flexible pier-pylon and
deck but with different connection pier-
pylon-deck, according to models 1, 2 or
3, we find that the bridge with connec-
tion model 3 has smaller values of verti-
cal displacements (Figure 11) and ben-

PILA CORTA
Deformacidn del tablero - sobrecarga alternada

flecha (m)

cont-mod 1
=== 3v-mod1
w——=cont-mod 2
= = 3y-mod2
s——gont-mod 3
= = 3v-mod3

distancla (m)

Figura 11. Diagrama de flechas verticales en el tablero
para los tres modelos de vinculacion.
Figure 11, Vertical deck defiections for the three schemes of connection.
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3. RESULTADOS DEL ESTUDIO
PARAMETRICO

3.1. Comparacién entre los sistemas
de atirantamiento clasico en
arpa y en abanico

Lo primero que se ha investigado es la
eficacia de los atirantamientos en arpa y
en abanico ante la igualdad del resto de
las variables. Resulté en todos los casos,
para las vinculaciones de pila-pilono con-
tinuas (tipos 1 y 3) siempre mas eficaz el
atirantamiento en arpa y la razon es clara.
En un puente de tres vanos, el atiranta-
miento en abanico es mas eficaz porque
el extremo A (Figura 1) de la pila estd
rigidamente unida a puntos fijos. En el
caso del puente continuo no existen pun-
tos fijos y por tanto la flexibilidad de la
pila es menor cuando la carga se reparte a
lo largo del fuste (atirantamiento en arpa)
que cuando se concentra en un Unico
punto con maximo brazo (atirantamiento
en abanico). Asi lo ha demostrado el estu-
dio paramétrico realizado con diferentes
valores de rigidez de pilas y tablero que
no incluimos en este articulo. El resto de
los estudios paramétricos se ha realizado
sobre uno de los dos tipos de atiranta-
miento clasico arpa o abanico indistinta-
mente, una vez conocida la diferencia de
comportamiento entre ambos.

3.2. Optimizacién del puente
continuo con atirantamiento
clasico

El estudio del puente continuo con los
sistemas cldsicos de atirantamiento tiene
como finalidad dar respuesta a los
siguientes puntos:

1. Influencia en la respuesta ante
sobrecargas alternadas del tipo de
vinculacion entre pila, pilono y
tablero.

2. Rigideces de la pila y del pilono
del puente continuo con respecto
al de tres vanos para obtener una
respuesta similar ante la sobrecar-
ga alternada.

3. Eficacia del aumento de rigidez
del tablero.

Del estudio de las diferentes configu-
raciones se han obtenido las siguientes
conclusiones para cada uno de dichos
puntos:

n° 217, 3. Trimestre 2000
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Figura 12. Diagrama de momentos flectores en el tablero
para los tres modelos de vinculacién.
Figure 12. Bending deck moments diagram for the three schemes of connection.

1. Comparando los modelos de puen-
te continuo con pila-pilono y tablero fle-
xibles pero con distinta vinculacion pila-
pilono-tablero, segin modelos 1, 2 ¢ 3,
vemos que el puente con modelo 3 de
vinculacion presenta flechas (Figura 11)
y momentos flectores (Figura 12) meno-
res que el modelo 1 y ambos, a su vez,
valores muy inferiores al modelo 2 que
se muestra como el mas desfavorable
para iguales valores de rigideces de pila-
pilono y tablero. En los graficos de las
Figuras 11 y 12 se ha representado el dia-
grama correspondiente a medio puente
continuo (cont), asi como su compara-
cidn con el puente de 3 vanos (3v).

2. Si analizamos ahora cudl es la rigi-
dez que hay que dar a la pila-pilono para
obtener la misma respuesta del puente
modelo de 3 vanos, vemos que los mode-
los 1 y 3 de vinculacion entre pila-pilono
y tablero para pila corta (10 m) presentan
un comportamiento bastante similar,
aunque el modelo 1 exige rigideces algo
mayores. Cuando se usa el modelo 1 es
necesario aumentar la rigidez de la pila 5
veces (seccion de 6x6 m) frente a 3.5
veces en el modelo 3, la rigidez del pilo-
no en ambos casos se aumenta 5 veces
(seccion de 4,5 x 4,5 m). Esto produce
flechas y momentos flectores en el table-
ro del mismo orden en ambos modelos.
(Figuras 13 y 14). En el modelo 2 de vin-
culacion la rigidez de la pila-pilono no
tiene influencia, reduciendo la eficacia
del atirantamiento.

Hormigon y Acero

En los puentes con pilas de mayor altu-
ra (pila larga) las diferencias entre los
modelos 1 y 3 se acentlian. En el modelo
1 es necesario aumentar la rigidez de la
pila 10 veces para lograr un comporta-
miento similar al del puente continuo del
modelo 3 en el que la rigidez de las pilas
se ha aumentado sélo 5 veces.

3. El aumento de rigidez del tablero
es el tnico medio con que cuenta el
modelo 2 de vinculacion para rigidizar
el puente frente a sobrecargas alterna-
das (Figuras 15 y 16). Sin embargo, este
modelo exige mayores aumentos de
rigidez en el tablero que el resto de
modelos para lograr el mismo efecto.
Mientras que en el modelo 2 se ha nece-
sitado incrementar la rigidez del tablero
en mas de 13,5 veces, con un canto de
2,3 m, para lograr un estado tensional
en el tablero similar al del modelo de
tres vanos, en los modelos 1 y 3 para
pila corta (Figuras 12 y 13) se ha
aumentado la rigidez del tablero sélo
tres veces, canto de 1,20 m, logrando
flechas del orden del 75% de las inicia-
les. Para pila larga el modelo 1 exige
aumentos mayores de inercia del table-
ro, del orden de 9 veces.

En la Tabla 1 se resumen los valores
relativos de rigideces con respecto a los
correspondientes del puente de tres
vanos (pila-pilono y tablero flexibles)
para lograr un comportamiento similar
en los puentes continuos.
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ding moments (Figure 12) than those of
model 1, and both, in turn, values much
smaller than model 2 which appears as
the most unfavourable for the same pier-
pylon and deck stiffness. The graphics of
figures 11 and 12 show the diagram
corresponding to half multi-span bridge
(cont.), as well as its comparison with
the three spans bridge (3v).

2. If we analyse now which is the
stiffness to give to the pier-pylon to
achieve the same answer of the three
spans reference bridge, we find that the
connection models 1 and 3 between
pier-pylon and deck for the short pier
(10 m) show a very similar behaviour,
although model 1 requires somewhat
greater stiffness values. When the model
1 is used it is necessary to increase the
pier stiffness 5 times (6x6 m cross sec-
tion) against 3.5 times for the model 3,
in both cases the pylon stiffness is incre-
ased 5 times (4.5x4.5 m cross section).
This gives vertical deflections and ben-
ding moments in the same order for
both models (Figures 13 and 14). In the
connection model 2 the stiffness of the
pier-pylon has no influence, reducing
the efficiency of the cable stayed system.

For the bridges with higher piers
(long pier) the differences between
model | and 3 are greater. For the
model 1 it is necessary fo increase the
pier stiffness 10 times to achieve a simi-
lar behaviour to that of the multi-span
bridge with connection model 3 where
the piers stiffness has been increased
only 5 times.

3. The increasing of the deck stifiness
is the only way which has connection
model 2 to stiffen the bridge against
alternated live load (Figures 15 and
16). However, this model requires grea-
ter increments in the deck stiffness than
the rest of models to achieve the same
results. While model 2 has needed an
increment of the deck stiffness of more
than 13.5 times, with a depth of 2.3 m,
to oblain a stress level in the deck simi-
lar to that of the three spans bridge, for
the models 2 and 3 with short pier
(Figures 12 and 13) the deck stiffness
has been increased only three times,
1.20 m deep deck, resulting vertical
deflections of about 75 % of the initial
ones. For the long pier the model 1
requires greater increments of the deck
stiffness, of about 9 times.

In the table 1 the relative stiffness
values in respect of the corresponding
to the three spans bridge (flexible pier-
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Tabla 1. Resumen de rigideces relativas de los elementos resistentes del puente continuo
respecto al de 3 vanos para un comportamiento similar
Table 1. Summary of relative stiffening of the continuous bridge versus a three span bridge of similar behaviour.

Pila de 10 m Rigidizacién del tablero Rigidizacion de la pila
Vinculaciéon Pila-pilono Tablero Pila-pilono Tablero
Modelo 1 1 3 5 1
Modelo 2 1 13,9 - 1
Modelo 3 1 3 3,5-5 1
Puente 3 vanos 1 1 1 1

Pila de 40 m

Rigidizacion del tablero

Rigidizacion de la pila

Vinculacion

Pila-pilono

Tablero

Pila-pilono

Tablero

Modelo 1 1

9

10 1

Modelo 2 1

13,5

- 1

Modelo 3 1

3

5 1

Puente 3 vanos 1

1

1 1

ion del

MODELO 1 - PILA CORTA

e a4

08

06

04

02+

150

-06

-1.2

e o I (I

—3 vanos

= {ablero y pilono flexibles

| = pilono rigido

| —— tablero rigido

distancia (m)

Figura 13. Diagrama de flechas verticales en el tablero para el modelo 1 de vinculacién.
Figure 13. Vertical deck deflections for the connection scheme 1.

pylon and deck) to achieve the same
behaviour with a multi-span bridge are
summarised.

Conclusions

The conclusions of the use of multi-
span cable stayed bridges with classical
cable stayed systems are as follows:

1. The models 1 and 3 of connection
between pier-pylon and deck are the
most appropriate for the behaviour of
the multi-span bridge. Practically, all
the currvent bridges are being designed
with this procedure.

Hormigén y Acero ¢

2. The model 2 of connection betwe-
en pier-pylon and deck is fully inappro-
priate since it does not take advantage
of the pier stiffness.

3. All the problem of the design of
these bridges will be to choose the
appropriate stiffness of the pier-pylon
which will be of about 3 to 5 times gre-
ater (or 5 to 10 times for long piers)
than for a classical three spans bridge,
which is equivalent to a depth of about
1.5 times (or 1.7 times for long piers).

4. Moreover, the deck will be somew-
hat deeper than in the three span brid-

ge.

Conclusiones

Como conclusiones de utilizacion de
lo que hemos llamado puentes atiranta-
dos continuos con atirantamiento clasi-
co podemos resumir las siguientes:

1. Los modelos 1 y 3 de vinculacion
entre pila-pilono y tablero son los més
adecuados para el comportamiento del
puente continuo. Pricticamente todos
los puentes modernos se estdn proyec-
tando con este procedimiento.

2. El modelo de vinculacion 2 es
totalmente inadecuado al no aprovechar
la rigidez de la pila-pilono.

3. Todo el problema del disefio de
estos puentes serd elegir la rigidez ade-
cuada de la pila-pilono que sera del
orden de 3 a 5 veces mayor (o de 5a 10
veces para pilas altas) que en un puente
clasico de 3 vanos, lo que equivale a un
canto del orden de 1,5 veces (o 1,7
veces para pilas altas).

4, También el dintel tendra algo mas
de canto que en el puente de tres vanos.

5. Los problemas derivados de las
deformaciones impuestas en el dintel
debidas a temperatura, fluencia y retrac-
cion se resolverian de alguna de las
siguientes formas:

5.1. Con el modelo 1 de vincula-
cion entre pila-pilono y tablero que
permite la libre dilatacion del puente
sin producir esfuerzos inadmisibles

n° 217, 3.* Trimestre 2000
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Figura 14. Diagrama de momentos flectores en el tablero para el modelo 1 de vinculacion.
Figure 14. Bending deck moments diagram for the connection scheme 1.
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Figura 15. Diagrama de flechas verticales en el tablero para el modelo 2 de vinculacién.
Figure 15. Vertical deck deflections for the connection scheme 2.
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Figura 16. Diagrama de momentos flectores en el tablero para el modelo 2 de vinculacion.
Figure 16. Bending deck moments diagram for the connection scheme 2.
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3. The problems coming from the
deck deformaiion induced by tempera-
tre, ereep and shrinkage will be solved
in some of the following ways:

5.1 Using the model 1 of connec-
tion benveen pier-pylon and deck
which allows the free expansion of the
deck without inducing inadmissible
efforts in the piers, solulion very
appropriate for long bridges with
short piers.

Therefore, we can see that ithe
height of the pier and the length of the
bridge are two Imporianl aspecis 1o
take into account. If the piers are high
the model 3 can be also used, mainly
if the bridge is not very long, in other
case the extreme piers could be left
with the connection model 1. The
lengih which determines the differen-
ce behween short and long bridge will
depend on several factors as the span
length and the stiffiress and height of
the piers. In the base study for this
article a model 782 m long has been
used with spans 200 m long. With the
connection model 3 the thermal
effects have nol resulted very mpor-
fant for piers of the same height of the
prlons (40 m), but they do have for
pier height much smaller (10 m),
achieving, in this case, a bending
moment al the base of the pier due fo
the thermal effects greater than three
times that due o the alternated live
load.

3.2, Using the model 3 of connec-
tion between pier-pylon and deck and
a pier designed as a pair of flexible
shaft walls, which is specially appro-
priate for almost all the cases since
only a littde restraint to the deck
movements are provided,

5.3, Using the connection model 3
at all the piers and leaving sliding
hinges i midspan. The solution of
Morandi consisting of « simply sup-
ported section of deck ar midspan
shall not be used since it eliminates
the contribution of the small deck
stiffiess.

Examples of bridges
of these ypologies

As examples of these hypologies, we
can start with the bridge, only at design
phase, af Geneve Lake (Switzerland)
with o main span 350 m long (Figures
17 and 18). At this bridge the jour pier-
pylons are monolithic with the deck

P
o
o
e
s

(connection model 3), die to that the
pler has been designed with two shafts
in longitudinal divection to provide a
smaller restraint to the longitudinal dis-
placement of the deck, the depth of the
pier section is 6.3 m (depth/span length
= 1/56). The pylon staris af the deck
with two shafts as an extension of the
pier and ends in an wunique shaft just
below the anchor zones of the stays,
arranged in a ceniral modified fan con-

figuration. The pylon cross section is

not symmetrical due to the bridge cur-
vature in plan. From the point of view of
the longitudinal behaviour as mulii-
span bridge under alternated live loads,
the solution adopted can be considered
as one of the best, because the pier-
pylon contributes efficiently since it is
monolithic alorg all its height. Moreo-
ver, the design of the pier with two
shafts in longitudinal direciion provides
the necessary stiffress withou! heco-
ming a restraining element for the deck
longitudinal deformations. The fully

fixation between the pier-pylon and the

deck gives more rigidity against the ver-
tical deflections due fo the live load. The
deck is not excessively slender since the
stay configuration is cenfral and i
needs torsion stiffness, this also provi-
des bending stiffness. The ratio
depthfspan length is 3.5/350 = 17100,
which imiplies that the deck contribufes
as a rigid element. As conclusion, we
can say that this bridge has been desig-
ned trying to make optimum the resis-
ting elements of the multi-span bridge
achieving a very interesting sclution
which defines the direction where the
design of this kind of bridge must be
oriented in.

Kwang Fu bridge (Tatwani with 4
spans and a main span length of 134 m
{(Figures 19 and 20} uses a similar soly-
tion although it has less rigid piers and
pylens. In this bridge the concrete pylon
is monolithic with the pier itaking
advantage of the bending stiffness of
both elements to vesist the effects of the
alternated live load. Moreover the deck
contributes with its depth of 1.60 m
(ratio depih/span length = 1/84). The
Joint at midspan is fo allow the deck
deformations since it is fixed al the
piers.

Not yer built, the Rion-Antirion brid-
ge (Greece} with 560 m long spans
(Figures 21 and 22) has been designed
with a typology which takes the inheri-
tance of the great bridges from Moran-
di, which, as commented above, does
not use the small deck contribution. In

y Hoero ¢
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en las pilas, solucidn que resultaria
muy adecuada para puentes largos
con pilas de poca altura.

Vemos, por tanto, que la altura de la
pila y la longitud del puente son dos
aspectos importantes a tener en cuenta.
Si las pilas son altas se podria utilizar
también el modelo 3 de vinculacién,
sobre todo si el puente ne es largo, en
caso contrario podiriamos dejar as
pilas extremas con el modelo 1 de vin-
culacion. La longitud que marcard la
diferencia entre puente corto y largo
dependera de varios factores como son
las luces del puente y la rigidez que se
dé a las pilas v la altura de estas. En el
estudic que sirve de base a este articu-
to se ha utilizado un modelo de 782 m
de longitud con vanos de 200 m. Utili-
zatlo el modelo 3 de vinculacién se ha
visto que los efectos férmicos no son
muy Importantes con pilas de la misma
altura que ¢l pilone {40 m}, pero si
para pilas de altura bastante inferior al
pilono {10 m}, llegando, en este caso, a
ser el momento flecior en base pila
debido a la variacién térmica superior
al triple del debido a la sobrecarga
alternada,

5.2. Con ¢f modelo 3 de vincula-
cién y ¢l diseno de la pila formada por
una doble pantalia flexible, lo cual es
especiatmente adecuade para casi
todos los casos ya que se ofrece poca
coaccion a la deformacion del tablero.

5.3. Con ¢l modelo 3 de vincula-
cidn en todas la pilas dejando articu-
laciones deslizanies intermedias en
los vanos. No s¢ debe utilizar la solu-
cidn de Morandi de dejar un tramo
biapoyado intermedio pues elimina ia
colaboracién de la pequeia rigidez
del dinfel.

Ejemplos de realizaciones
von esias tipologias

Come cjemplos de obras con esias
tipclogias, podemos comenzar por el
puenie, solo en fase de proyecto, sobre ¢l
Lage de Ginebra (Suiza) con una luz
principal de 350 m {Figuras 17 v 18). En
este puenie las cuatro pilas pilono son
monoiiticas con el fablero (modelo 3),
por etlo se ha disefiado la pila con doble
fuste en sentido longitudinal para ofrecer
una menor coaccidn a Jos desplazamien-
tos longitudinales del tablero, ¢l canto de
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Figura 17. Alzado longitudinal del puente sobre el Lago de Ginebra.
Figure 17. Longitudinal layout of lake Geneve bridge.

las pilas es de 6,30 (canto/luz = 1/56). El
pilono arranca con doble fuste en prolon-
gacion de las pilas desde el tablero y ter-
mina en fuste Ginico a la altura del atiran-
tamiento que es central en semi-abanico,
su seccion transversal no es simétrica
debido a la curvatura del puente. Desde
el punto de vista del comportamiento
longitudinal como puente continuo fren-
te a sobrecargas alternadas, la solucion
que se ha adoptado puede considerarse
como una de las mejores, ya que la pila-
pilono colabora eficazmente al ser
monolitica en toda su altura, ademas el
disefio de la pila con doble fuste en sen-
tido longitudinal le proporciona la rigi-
dez necesaria sin crear un elemento que
coaccione excesivamente las deforma-
ciones longitudinales del tablero. El
empotramiento entre la pila-pilono y el
tablero dota al conjunto de mayor rigidez
frente a las deformaciones verticales
debidas a la sobrecarga. El tablero no
tiene una esbeltez excesivamente grande
dado que se atiranta solo en el eje y nece-
sita rigidez a torsion, lo cual de paso le
proporciona rigidez a flexion. Tiene una
relacién canto-luz de 3,5/350 = 1/100,
que hace que también el tablero colabore
como elemento rigido. En resumen,
podemos decir que este puente se ha pro-
yectado tratando de optimizar al maximo
los elementos resistentes de que dispone
como puente continuo logrando una
solucion muy interesante y que marca la
direccién en la que debe orientarse el
proyecto de este tipo de puentes.

El puente de Kwang Fu (Taiwan)
con 4 vanos y luces principales de 134
m (Figuras 19 y 20) utiliza una solucion
similar aunque con pilas y pilonos de

Hormigon y Acero ¢
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menor rigidez. En este puente el pilono
de hormigén es monolitico con la pila
con lo cual se aprovecha la rigidez a fle-
xién de ambos elementos para resistir
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this case, the pier is cylinder shaped
and it is rigidly connected to the deck.
The pylon, also fixed to the deck, starts
at deck level with four shafts pyramid
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Figura 18. Pila-pilono y seccién del tablero del puente sobre el Lago de Ginebra.
Figure 18. Pier-pylon and deck cross section of lake Geneve bridge.
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Figura 19, Vista del puente de Kuang Fu.
Figure 19. View of Kuang Fu bridge.

shaped which come together in an only
shaft at the top to take the stayed cables
Jorces. This results in a quite rigid pylon
both in longitudinal and transverse
directions. Due to the longitudinal pier
stiffness a simply supported deck sec-
tion is provided at midspan to allow
deck deformations.

Colindres Viaduct (Spain) designed
by FE del Pozo (Figures 23 and 24)
shows a particular case of multi-span
bridge with 6 spans 34 + 50 + 2x125 +
50 -+ 34 m long of which only the two
central 125 m long spans are stayed,
whose solution would not be, in gene-
ral, applicable to longer bridges. In
this case, the pylons are rigidly con-
nected to the concrete deck which has
an important depth (2.20 m) with a
ration depth/span length of 1/57. The
deck, in twurn, is monolithic with the
central pier whose longitudinal stiff-
ness is very high. The two lateral piers
have got double sliding bearing in lon-
gitudinal direction which provides a

bending fixation but allows deck move-
ments. We see that this particular solu-
tion would be only applicable to a brid-
ge with these characteristics, that is:
Jour span bridge with deck level close
to pile cap level, it is, with almost non-
existing piers. If the bridge requires
more than one central pylon the solu-
tion of fixing the deck to the pile cap
would not be applicable to more than
one of them, and it would not be easy to
provide longitudinal stiffness to the
others pylons.

Millau Viaduct (France) with 350 m
long spans has not yet been built (Figu-
res 25 and 26). It has monolithic pier-
pylons designed appropriately to allow
the longitudinal deck displacements and
a not excessively flexible deck with
enough stiffness to contribute efficiently
in the bridge stiffness against alternated
live loads. The ratio depth/span length
of the deck is 4.5/350 = 1/78, somewhat
high for a multi-cable stayed bridge but
appropriate for a multi-span bridge.

e |

134.00
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los efectos de la sobrecarga alternada.
También colabora el tablero con un canto
de 1,60 m (relacion canto/luz=1/84). La
junta en el centro de cada vano tiene
como finalidad permitir las deformacio-
nes del tablero que se encuentra fijo en
las pilas.

Todavia sin construir, ¢l puente
Rion-Antirion (Grecia) de 560 m de
luz (Figuras 21 y 22) se ha proyectado
con una tipologia que recoge la herencia
de los grandes puentes de Morandi, que
como ya hemos comentado en este
apartado desaprovecha la pequefia cola-
boracion del tablero. En este caso la pila
es cilindrica y esta rigidamente empo-
trada en el tablero. Del tablero, y tam-
bién fijo en ¢€l, parte el pilono con cua-
tro fustes en forma de pirdmide que se
unen para recoger el atirantamiento en
su parte superior. Esto da lugar a un
pilono bastante rigido tanto en sentido
transversal como longitudinal. Dada la
rigidez de la pila en sentido longitudinal
se dispone un tramo biapoyado en el
centro de cada vano para permitir las
deformaciones del tablero.

El viaducto de Colindres (Espaiia)
proyectado por F. del Pozo (Figuras 23 y
24) presenta un caso particular de puen-
te continuo con 6 vanos de luces 34 + 50
+2x125 + 50 + 34 m de los cuales sélo
los dos centrales de 125,0 m estan ati-
rantados, cuya solucién no seria, en
principio extrapolable a puentes més
largos. En este caso, los pilonos estin
rigidamente empotrados al tablero de
hormigdén que ademés tiene un canto
importante (2,20 m) con una relacion
canto/luz de 1/57. El tablero, a su vez,
es monolitico con la pila central del
puente cuya rigidez longitudinal es muy
grande. Las dos pilas laterales disponen
de doble apoyo deslizante en sentido
longitudinal de forma que proporcionan
un empotramiento permitiendo los
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Figura 20. Alzado longitudinal del puente de Kuang Fu.
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Figure 20. Longitudinal layout of Kuang Fu bridge.
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Figura 21. Alzado longitudinal del puente Rion-Antirion.
Figure 21. Longitudinal layout of Rion-Antirion bridge.

s6lo seria aplicable para un puente de
sus caracteristicas, esto es: puente de
cuatro vanos y con rasante muy proxima
al nivel de encepados, es decir con ine-
xistencia de pilas propiamente dichas.
Si el puente necesitara ser mas largo con
mas de un pilono central, la solucién de
empotrar en el encepado no seria apli-
cable mas que a uno de los pilonos cen-
trales, no siendo facil proporcionar rigi-
dez longitudinal al otro pilono.

Figura 22. Perspectiva de la pila del puente = s ;
9 Igion-Antirion.p ® Todavia sin construir se encuentra el

Figure 22. Pier view of Rion-Antirion bridge. ~ viaducto de Millau (Francia) con 350
m de luz (Figuras
25 y 26). Tiene
pilas-pilono mono-
liticas con un dise-
flo adecuado para
permitir los despla-
zamientos longitu-
dinales del tablero y
un tablero no exce-
sivamente flexible,
con rigidez sufi-
ciente para colabo-
rar eficazmente en
la rigidez del puen-
te frente a sobrecar-
. i i gas alternadas. La
Figura 23. Vista del viaducto de Colindres. relacion canto/luz
Figure 23. View of Colindres vidaduct. de este puente es de

4,5/350 = 1/78,

movimientos del tablero. Vemos que la  algo elevada para un puente atirantado
solucién particular aplicada en este caso  con atirantamiento multiple, pero que

3.3. Multi-span cable stayed bridge
with variable pylons height

Alternating pylons of different height
along the multi-span bridge does not
provide any advantage from the point of
view of the behaviour under alternated
live loads, but on the contrary, because
the increment of the deck length which
is supported by the stays of the higher
pylons, and the reduction of the corres-
ponding to the short ones, makes more
flexible the cable stayed system with
longer stays and, therefore, the bridge
flexibility also increases.

However, the choice of different
pylons height along a four span cable
stayed bridge may be determined by the
span length configuration itself. In some
cases the presence of important topo-
graphic features or the clearance requi-
rements determine the location of the
piers and, therefore, the span lengths of
the bridge, which may results in central
spans not balanced by the side ones. In
this case, two possible solutions are sta-
ted for the cable stayed bridge:

— The first solution, to be called F1,
consists of the arrangement of side
pylons with the same height as the cen-
tral one, approximately 20% of the main
span length, and non symmetrical fans
of stays from these side pylons to take
the load from the half of the main span
and the side ones.

Figura 24. Seccion del tablero del viaducto de Colindres.
Figure 24, Deck cross section of Rion-Antirion bridge.
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Figura 25. Vista de la pila y pilono del viaducto de Millau.
Figura 25. View of pier and pylon of Millau viaduct,

— The other option, solution F2, con-
sists of using a different height for the
side pylons in respect of the central ones,
in such a way to obtain symmetrical fans
of stays from all the pylons. The height of
the side pylons will be conditioned by the
side span lengths of the bridge and the
height of the central one will depends on
the deck load which is withstood by the
stays anchored in this pylon which, in
turn, is related to the side pylons height.
This solution has been adopted for Mez-
cala and Ting Kau bridges.

In order to compare these two solu-
tions the corresponding cable stayed
bridge models, described as follows,
has been analysed:

— Model Fl: it consists of a four
spans cable stayed bridge with span

Hormigon y Acero ¢

lengths of 73+2x200+73 m and pylons
40 m high. From each one of the pylons
10 stays go to each span in a fan confi-
guration with the side fans of stays non-
symmetrical. The rest of the model pro-
perties are those already described in
the preceding items. The deck, piers
and pylons are from the flexible type
(Figure 27).

— Model F2: if differs from the model
Fl in the pylons heights which, in this
case, are 32.088 m y 47.192 m for the
side and the central pylon respectively.
This gives place to three symmetrical
Jans of stays. 8 stays go towards each
span from the side pylons and 12 from
the central one.

In the deck vertical deflections and
bending moments diagrams (figures 29

Puentes atirantados continuos
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resulta adecuada para un puente conti-
nuo.

3.3. Puente atirantado continuo
con alturas de pilono variables

La alternancia de pilonos de diferente
altura en un puente continuo con muchos
vanos no afiade ninguna ventaja de cara
al comportamiento frente a sobrecargas
alternadas, sino todo lo contrario ya
que, al aumentar la longitud de tablero
recogido por los tirantes de las pilas
altas, disminuyéndose la correspondien-
te a las pilas bajas, se flexibiliza el sis-
tema de atirantamiento por tratarse de
tirantes mas largos y por tanto aumenta
también la flexibilidad del puente.

Sin embargo, la eleccion de alturas de
pilono diferentes a lo largo de un puente
continuo de cuatro vanos puede venir
determinada por la propia configuracion
de luces del tablero. En determinados
casos la presencia de accidentes topogré-
ficos importantes o la necesidad de res-
petar glibos determinan la situacion de
las pilas del puente y por tanto de las
luces, pudiendo quedar las laterales dese-
quilibradas con respecto a la central. En
este caso para el puente atirantado se
plantean dos posibles soluciones:

— La primera solucion que llamare-
mos F1, consiste en disponer pilonos
laterales de igual altura que el central,
aproximadamente un 20% de la luz del
vano principal, y haces de tirantes no
simétricos desde los pilonos laterales,
para recoger la carga de la mitad de los
vanos principales y de los laterales.

— La otra opcion, solucién F2, con-
siste en variar la altura de los pilonos
laterales con respecto al central de
forma que los haces de tirantes son
simétricos respecto de cada pilono. La
altura de los pilonos laterales vendra
condicionada por las luces extremas del
puente mientras que la del pilono cen-
tral vendrd dada por la longitud de
tablero cuya carga deben recoger los
tirantes que se anclan en él y que depen-
derd a su vez de los pilonos laterales.
Esta solucion es la que se adopta en los
puentes de Ting Kau y Mezcala.

Para comparar estas dos soluciones se
han analizado los correspondientes
modelos de puente atirantado que se
describen a continuacion:

— Modelo FI1: consiste en un puente
atirantado de cuatro vanos con luces de
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73 + 2x200 + 73 m y altura de pilonos
de 40 m. Desde cada uno de los pilonos
parten 10 tirantes hacia cada lado en
abanico no siendo simétricos los de los
pilonos laterales. El resto de caracteris-
ticas del modelo son las mismas ya des-
critas en los anteriores apartados. El
tablero, las pilas y pilonos corresponden
al tipo flexible (Figura 27).

— Modelo F2: se diferencia del mode-
lo F1 en la altura de los pilonos que es de
32,088 m y 47,912 m para el lateral y el
central respectivamente. Esto da lugar a
tres abanicos simétricos respecto a los
pilonos. De los pilonos laterales parten 8
cables hacia cada lado y 12 desde el pilo-
no central (Figura 28).

En los graficos de flechas verticales
y momentos flectores en el tablero
(Figuras 29 y 30) se aprecia como el
modelo de pilonos de distinta altura F2
es mas flexible que el de pilonos de
igual altura F1, por ello se han afiadido
dos nuevos modelos F2-P y F2-T

S

Figura 26. Vista

R e
Figure 26. General view of Millau vidaduct.

correspondientes al modelo F2 rigidi-
zando la pila-pilono y el tablero res-
pectivamente para conseguir que la
respuesta de estos modelos sea igual a
la del puente de pilonos de igual altura.
Para ello ha sido necesario aumentar la
inercia de la pila 2,4 veces y la del
pilono 3,2 veces. En el modelo F2-T se
ha aumentado la inercia del tablero
2,85 veces (canto de 1,20 m).

En este caso es interesante hacer una
comparacion de la valoracidén econdomi-
ca de los distintos puentes considerando
el coste de tablero, pilas-pilono y tiran-
tes. De esta valoracion se obtiene que el
modelo F2 presenta una economia del
2,8% respecto al F1. Las dos variantes
F2-P y F2-T son, sin embargo, un 3,3 y
un 4,8% repectivamente mas caras que
el puente F1.

A partir de los datos analizados en
este apartado podemos obtener unas
conclusiones respecto a la eleccién de
las soluciones para los puentes de Ting
Kau y Mezcala.

general del viaducto de Millau.

and 30) it can be seen that the model IF2
with pylons of different height is more
fexible than that with pylons of the
same height Fl, because of that two
additional models F2-P y F2-T, corres-
ponding to the model F2 with stiffened
piers and deck respectively, have been
studied in order to achieve the same
structural answer than the bridge with
pylons of the same height. For that it
has been necessary to increase the pier
inertia 2.4 times and the pylon inertia
3.2 times. In the model F2-T the deck
inertia has been increased 2.85 times

(depth of 1.20 m).

In this case, it is interesting to make
an economic comparison among the
different bridges taking into account
the deck, pier-pylon and stays cost.
From this economic valuation it
results that the cost of the bridge
model F2 is a 2.8 % lower than that of
model F'l. However, the two variants
F2-P and F2-T are a 3.3 % and a 4.8
% more expensive respectively than
the bridge F1I.
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Figura 27. Puente atirantado continuo de 4 vanos con vanos laterales descompensados y pilonos de igual altura.
Figure 27. Four span continuous cable stayed bridge with lateral unbalanced spans and pylons of the same height.
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Figura 28. Puente atirantado continuo de 4 vanos con vanos laterales descompensados y pilono central de mayor altura que los laterales.
Figure 28. Four span continuous cable stayed bridge with lateral unbalanced spans and a central pylon higher than the others.
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PUENTE CONTINUO DE 4 VANOS DESCOMPENSADOS
Deformacidn del tablero - Sobrecarga alternada

distancla (m)

Figura 29, Diagrama de flechas verticales en el tablero del puente de 4 vanos
con vanos laterales descompensados.
Figure 29. Vertical deck deflections fot the four span continuous cable stayed bridge with
lateral unbalanced spans.

PUENTE CONTINUO DE 4 VANOS DESCOMPENSADOS
Momentos flectores en el tablero - Sobrecarga alternada
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Figura 30. Diagrama de momentos flectores en el tablero del puente de 4 vanos
con vanos laterales descompensados.
Figura 30. Bending deck moments diagram for the four span continuous cable stayed
bridge with lateral unbalanced spans.

From the features analysed in this
section we obtain some conclusions
about the choice of the structural solu-
tions for Ting Kau and Mezcala bridges.

In the first case the final solution is
that of lowest cost, compensating the
lack of longitudinal stiffness of the brid-
ge against alternated live load with the
presence of stiffening stays from the top
of the central pylon down to the base of
the side ones. As it is explained in the
Jollowing section with these stays the
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bridge can achieve the wanted longitu-
dinal stiffness by increasing the cross
section area of the stiffening stays.

In the case of Mezcala bridge in Mexi-
co (Figures 31 and 32) the solution of
lowest cost has been also adopted, model
F2, but in this case no additional system
to increase the longitudinal stiffness of
the bridge has been used, although it is
true that the pier-pylons of this bridge
are more rigid than those of Ting Kau
bridge, we are in this case in a solution

Puentes atirantados continuos
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En el primer caso la solucion elegida
es la que se ha encontrado como de
menor coste, compensado la falta de
rigidez longitudinal del puente frente a
sobrecargas alternadas con la presencia
de unos tirantes de rigidizacion desde el
extremo superior del pilono central
hasta la base de los pilonos laterales.
Como se vera en el siguiente apartado
con estos tirantes se puede conseguir
que el puente tenga la rigidez longitudi-
nal deseada incrementando el area de
los tirantes de rigidizacion.

En el caso del puente de Mezcala en
México (Figuras 31 y 32) también se ha
elegido la solucion de menor coste,
modelo F2, aunque en este caso no se uti-
liza ningtn sistema adicional para
aumentar la rigidez longitudinal del
puente, si bien es cierto que las pilas-pilo-
no de este puente son mas rigidas que las
del puente de Ting-Kau, encontrandonos
seguramente en una solucién mas cerca-
na a la correspondiente al modelo F2-P.
Este puente tiene una luz principal de 311
m con un tablero mixto de canto 2,59 m
lo que da una relacién canto/luz de 1/120.
Las pilas tienen seccién cajon de hormi-
gén con canto variable siendo el valor
medio en la pila central de 8 m (canto/luz
= 1/39). Rigidamente unidos a las pilas se
encuentran los pilonos en forma de porti-
co transversal. El tablero tiene apoyo sim-
ple en las pilas estando libre longitudinal-
mente en la pila central y en el estribo
final y fijo en el resto de pilas. En el estri-
bo inicial el tablero estd empotrado. No
obstante, la aparente falta de sistemas efi-
caces de rigidizacion del puente nos han
llevado a realizar un estudio particulari-
zado de este puente a partir de los datos
del proyecto, con el cual se ha confirma-
do la gran flexibilidad longitudinal del
mismo.

3.4. Puente atirantado continuo con
tirantes adicionales de
rigidizacion de pilonos

La utilizacién de tirantes adicionales
con los que rigidizar longitudinalmente
los pilonos es una forma eficaz para
solucionar el problema del puente conti-
nuo en su comportamiento frente a
sobrecargas alternadas. En este capitulo
estudiaremos dos posibles opciones para
rigidizar los pilonos (Figura 33).

La primera consiste en unir con
cables el extremo superior de los pilo-
nos centrales, que son los que no estin
anclados a ningin punto fijo, con la
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Figura 31. Vista del puente de Mezcala (México).

Figura 31, View of Mezcala bridge (México).
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Figura 32. Alzado longitudinal del puente de Mezcala (México).
Figure 32. Longitudinal layout of Mezcala bridge.

base de los pilonos adyacentes. Esta
solucién ha sido empleada en el puente
de Ting Kau de cuatro vanos para rigi-
dizar el pilono central, lo que ha permi-
tido disefiar unas pilas y un tablero muy
esbeltos y flexibles.

La segunda solucién consiste en la
union de los extremos superiores de todos
los pilonos por medio de cables horizon-
tales que se anclan en los estribos del
puente al llegar a los pilonos extremos.

Para estudiar estas soluciones ante la
actuacion de la sobrecarga se ha utiliza-
do un modelo de puente de cinco vanos
igual al que se muestra en la Figura 33
con pilas y tablero flexibles y vincula-
cién entre pila-pilono y tablero segun el
tipo 1 (tablero flotante).

Funcionamiento de los tirantes
de rigidizacién

Para comprender mejor el comporta-
miento estructural de estos dos mode-
los de puente veamos en primer lugar

Hormigén y Acero ¢

como funcionan los tirantes de rigidi-
zacion cuando sobre el puente actia
una sobrecarga alternada. Para desig-
nar los dos tipos de atirantamiento los
llamaremos tipo 1, al correspondiente
a los tirantes desde extremo de pilono
central a base de los laterales, y tipo 2
al de tirante superior uniendo extre-
mos de pilonos.

Atirantamiento tipo 1

Cuando sobre uno de los vanos actia
una sobrecarga, ésta deforma el tablero
y los tirantes transmiten esta carga al
pilono que se deforma a su vez, llama-
remos d al desplazamiento horizontal
del extremo del pilono hacia el centro
del vano (Figura 34).

Al deformarse el pilono el tirante | se
tracciona con una fuerza 717 y el tirante
2 se comprime con otra fuerza 72 igual
en magnitud a T/, suponiendo que los
dos tirantes tienen igual area:

ne 217, 3. Trimestre 2000
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closer to the corresponding to model F2-
P This bridge has a main span 311 m
long with a composite deck 2.9 m deep
which gives a ratio depth/span length of
1/120. The concrete piers have a box
cross section of variable depth with an
average value at the central pier of 8 m
(depth/span length = 1/39). The H sha-
ped pylons are fully fixed to the piers.
The deck is simply supported on the piers
being free to move longitudinally at the
central pier and the final abutment and
fixed in the rest of piers. At the initial
abutment the deck is fully fixed. Howe-
ver, the apparent lack of efficient stiffe-
ning systems in the bridge has impelled
us to perform a particular study of this
bridge from the design data, which has
confirm the high longitudinal flexibility
of the bridge.

3.4.  Multi-span cable stayed bridge
with additional pylons
stiffening stays

The use of additional stays to make
the pylons longitudinally more rigid is
an efficient way to solve the problem of
the multi-span cable stayed bridge
under alternated live loads. In this
chapter two possible options to stiffen
the pylons will be studied (Figure 33).

The first one consists of joining the top
end of the central pylons, which are not
anchored to any fixed point, with the base
of the adjacent pylons. This solution has
been used in the four spans Ting Kau
bridge to restrain the central pylon, which
has made possible to design very flexible
and slender piers and deck.

The second solution consists of joining
the top ends of all the pylons by means of
horizontal cables anchorved in the final
abutment behind the end pylons.

To study these solutions under alterna-
ted live loads a five spans bridge model
has been used as shown in figure 33 with
Jlexible piers and deck and a connection
between pier-pylon and deck according
to the model 1 (floating deck).

Working of the stiffening
stay cables

To the best understanding of the
structural behaviour of these two brid-
ge models we are going to see, first of
all, how do the stay cables work when
an alternated live load acts on the
bridge. To designate both cable stayed
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Figura 33. Puentes atirantados continuos con tirantes adicionales de rigidizacion de pilonos.
Figure 33. Continuous cable stayed bridges with additional stays for pylons stiffening.

system they will be called type 1, that  with: TI=T2=0-A=E-¢g-4A
corresponding to the stays leading =E A/llA=E-A-d-cos’o/L
Jrom the top end of the central pylon to o = cable stress due to live load —
the base of the adjacent ones, and type = cross section area of the stay cable ] . , )
2, that corresponding to the top hori- B silastiellpy ocliilice: off i ¢ = tension en el tirante debida a la
zontal stay joining the ends of the cable 4 Y sobrecarga
pylons. = i6
€= unit deformation of the stay cable 4 fil;:;ie EsEiCnsangney Q)
= cable length =L / ;
— Cable stayed system type 1 ¢ 'g cos a‘ E= modulo de deformaciéon del
Al = shortening or lengthening of the i
When a live load acts on one of the stay cable = d-cos a » Lo )
spans, this causes a deck deflection, the €= deformacion unitaria del tirante
stay cables transfer this load to the The horizontal force F opposed to the 1= longitud del tirante = L / cos o
pylons which, in turn, also deflect, we  pylon movement at its top will be the  A]= acortamiento o alargamiento del

will call d to the horizontal displace-
ment of the top end of the pylon towards
midspan (Figure 34).

Due to the pylon deflection the cable
stay 1 is tensioned by a force T1 and the
stay 2 is compressed by another force
T2 of the same value of T1, thus, assu-
ming that both stay cables have the
same area:

TI=T2=sA=E-e A=
=E-DI/IlA=E-A-d-cos’a/L

summation of T1 and T2, that is:

F = (T1+ T2)- cos o=
=2E+A-d-cos’a/L

— Cable stayed system type 2

Figure 35 shows the working of the
cable stayed system type 2 under a live
load acting on the central span.

Under the live load the two adjacent
pylons deflect and d is the horizontal

L T

| sobrecarga

tirante = d-cos o

La fuerza horizontal F que se opone
al movimiento del pilono en su extremo
serd la suma de las componentes hori-
zontales de 77 y 72, esto es:

F=(TI+T2) cos ¢ =
=2-E-A-d-cos’a/L
Atirantamiento tipo 2

En la Figura 35 se ha representado
como funciona el sistema de atiranta-

Figura 34. Funcionamiento del atirantamiento tipo 1.
Figure 34. Structural response of staying type 1.
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miento tipo 2 cuando sobre el vano cen-
tral actda la sobrecarga.

Ante la actuacién de la sobrecarga los
dos pilonos centrales se deforman, sien-
do d el desplazamiento del extremo
superior de los pilonos hacia el vano
central. El tirante 1 se tracciona con una
fuerza T'1 y el tirante 2 se comprime con
otra fuerza 72 de valor doble de la trac-
cion de 71:

Ti=0, A=E € A=
=E-Al/ILA=E-A-d/L

I2=0,"A=E-g A=
=E-AlylA=FE-A-2d/L

con:

o = tension en el tirante debida a la
sobrecarga

A= area de la seccion transversal del
tirante

E = modulo de deformacién del tirante
£= deformacion unitaria del tirante
[ = longitud del tirante = L

Al = acortamiento o alargamiento del
tirante

Como la fuerza que ejercen los tirantes
tiene sentido horizontal, la fuerza total
que se opone al movimiento del extremo
del pilono serd la suma de T/ y 72:

F=TI+T2=3 E-A+d/L

A partir del razonamiento tedrico
anterior y teniendo en cuenta que en el
caso que estamos estudiando cosa =
0,98058, podemos obtener la relacion
que deberia existir entre las 4reas de los
tirantes de rigidizacion del tipo 1 y del
tipo 2 para que la respuesta longitudinal
del puente ante la actuacion de la sobre-
carga, representada por el desplaza-

miento d y la fuerza F, fuera la misma:

_2-E-A1-d-cos3a/l_,_
(tipo 1)

F

_3-E-A-dlL
(tipo 2)
A, =34, /(2 cos’a) = 1.59 - 4,

Es decir, que en el atirantamiento del
tipo 1 se necesitarfa un 4rea por tirante
de 1,59 veces el area de los tirantes del
tipo 2 para conseguir el mismo efecto,
lo que indica la mayor eficacia del
segundo sistema de atirantamiento.

En los gréaficos correspondientes a
momentos flectores y flechas verticales
en el tablero (Figuras 36 y 37) se ve
como se ha conseguido igualar la res-
puesta resistente del puente de tres
vanos. Para ello a los tirantes inclinados
del modelo 1 se le ha dado un area igual
a 1,6 veces la de los tirantes horizonta-
les del modelo 2, lo cual estd de acuer-
do con el planteamiento tedrico ante-
rior.

Esto daria lugar a un incremento de
coste de los tirantes inclinados de un
60% con respecto a los tirantes horizon-
tales en un puente suficientemente
largo. Si el puente es corto, como ocu-
rre en el caso del puente de Ting Kau
en Hong Kong (Figuras 38 y 39) con
cuatro vanos de luces 127 + 448 + 475
+ 127 m, el peso de los tirantes extre-
mos de anclaje del tirante horizontal
compensa esta diferencia haciendo que
apenas sea de un 7% para todo el puen-
te, lo que explica su utilizacion ademas
de la siempre discutida, ventaja estética.
En el puente de Ting Kau se han reduci-
do al maximo las rigideces de los dis-
tintos elementos dando lugar a un puen-
te muy esbelto. El tablero de seccion

d d
"] 1l
tirante 1 tirante 2
pilonos centrales
| | sobrecarga
I L il

Figura 35. Funcionamiento del atirantamiento tipo 2.
Figure 35, Structural response of staying type 2.
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displacement of the top end of the pylon
towards midspan. The stay cable 1 is
tensioned by a force T1 and the stay 2 is
compressed by another force T2 of twice
the value of T1:

TI=0,-A=E-& A=
E-Al/IA=E -A-d/L

T2=O'_J‘A:E’€2'A:
=FE- A/l A=E-A 2d/L

cable siress due to live load

A = cross section area of the stay cable

E = elasticity modulus of the stay
cable

£ = unit deformation of the stay cable

[ = cable length = L

Al = shortening or lengthening of the

cable

Since the forces from both stay cables
are horizontal, the total force opposed
to the movement of the end of the pylon
is the summation T1 y T2:

F=TI+T2=3:-E-4-d/L

From the preceding theoretical expla-
nation and considering that in our
current case cosa = 0.98058, we can
obtain the ratio between the areas of the
stay cables of the systems type 1 and
type 2 necessary fo achieve the same
structural behaviour of the bridge under
the live load, which is represented by
the displacement d and the force F:

Fﬂz-E-Ayd‘cos%t/L
(type 1)

_3-E-A-d/L
(type 2)

A;= 3 Ay /(2 cos’a) = 1.59 « A,

That is, for the cable stayed system
type 1 the stay cable will need an area
of 1.59 times the area of the stay type 2
to achieve the same effect, which
implies the greater efficiency of the
second cable stayed system.

The diagrams corresponding to ben-
ding moments and vertical deflections
of the deck (Figures 36 and 37) show
that the same structural behaviour as
the three span bridge has been achie-




J. Manterola y J. Rodado

PUENTE CONTINUO CON TIRANTES DE RIGIDIZACION DE PILONOS
Deformacién del tablero - sobrecarga alternada
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Figura 36. Diagrama de flechas verticales en el tablero
con utilizacién de tirantes adicionales de rigidizacién.
Figure 36. Vertical deck deflections for bridges with additional stiffening pylon stays.

PUENTE CONTINUO CON TIRANTES DE RIGIDIZACION DE PILONOS
Momentos flectores en el tablero - Sobrecarga alternada
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Figura 37, Diagrama de momentos flectores en el tablero
con utilizacion de tirantes adicionales de rigidizacién.
Figure 37. Bending deck moments diagram for bridges with additional stiffening pylon stays.

ved. In order to do that, the area of the
inclined stays of model type 1 has been
set as 1.6 times that of the horizontal
stays type 2, which is in accordance
with the above theoretical statement.

This conclusion will lead to an incre-
ment of the cost of the inclined stays a
60 % respect of the horizontal stays in a
bridge long enough. If the bridge is
short, as in the case of Ting Kau bridge
in Hong Kong (Figures 38 and 39) with
Jour spans 127+448+475+127 m long,
the weight of the end anchor stay cables
balances this difference reducing it to a
7& for all the bridge, which justifies its
use, as well as the, always argued, aest-

Hormigdon y Acero

hetic advantage. For the Ting Kau brid-

ge the stiffness of the different elements

have been reduced to the maximum pro-

ducing a very slender bridge. The com-

posite section fo the deck has a total
depth variable betwenn 1.40 and 2.0 m,

which gives a ratio depth/span length of
1/237. The pier-pylons have also a cross
section varying in height with a depth of
10.0 m (ratio depth/span length =

1/47.5)

The solution with a horizontal top
cable has been used in the new Poole
bridge (England) with main span length
of 141.75 m (Figures 40 and 41), still in
design phase. The great slenderness of

Puentes atirantados continuos
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mixta tiene un canto total variable entre
1,40 y 2,0 m, lo que da una relacién
canto/luz de 1/237. Las pilas pilono
también tienen una seccion variando en
altura con un canto de 10,0 m (relacién
canto/luz = 1/47,5).

La solucion de tirante horizontal
superior ha sido utilizada en el nuevo
puente de Poole (Inglaterra) con luces
principales de 141,75 m (Figuras 40 y
41), todavia en fase de proyecto. La
gran esbeltez de todos los elementos
resistentes de este puente, en el que el
tablero apoya Unicamente en los tiran-
tes, y su longitud hacen necesario el
empleo de este sistema de rigidizacion,
Las pilas-pilono (Figura 42) consisten
en porticos en forma de A con seccién
tubular de 1,20 m de didmetro. El table-
ro (Figura 43) estd compuesto por una
losa con vigas laterales de seccidén poli-
gonal y canto maximo de 1,025 m, con
una relacion canto/luz de 1/140.

3.5. Puente atirantado continuo con
tirantes adicionales cruzados a
lo largo de los vanos principales

Otra forma de rigidizar el puente con-
tinuo en su comportamiento longitudi-
nal frente a sobrecargas alternadas con-
siste en el empleo de tirantes adicionales
que se cruzan en el vano. Existen varias
posibilidades a la hora de cruzar los
cables en los vanos, no sélo en su dis-
posiciéon sino también en cuanto al
reparto de cargas de peso propio para
las cuales se tesan inicialmente los
tirantes. A continuacion se describen los
cinco tipos de atirantamiento cruzado
que se van a estudiar en este capitulo y
que se han representado en la Figura 44,
en todos ellos se ha utilizado la confi-
guracion en abanico.

— Tipo 1: desde cada pilono y por
cada uno de los vanos centrales se afia-
den 3 tirantes cruzados en el centro y
que se anclan en el tablero en los mis-
mos puntos que los seis cables centrales
del abanico. La carga vertical de peso
propio del tablero se divide en dos par-
tes iguales que son resistidas por cada
uno de los dos tirantes que se anclan en
el mismo punto.

— Tipo 2: como el tipo 1 pero con 5
tirantes cruzados adicionales desde
cada pilono y por vano.

— Tipo 3: como los tipos anteriores
pero duplicando todos los tirantes, es

ne 217, 3.= Trimestre 2000
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Figura 38. Vista del puente de Ting Kau (Hong Kong)
Figure 38. View of Ting Kau bridge (Hong Kong).
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Figura 39. Alzado longitudinal del puente de Ting kau (Hong Kong).
Figure 39. Longitudinal layout of Ting Kau bridge.
Figura 40. Recreacién fotografica del Puente de Poole (Inglaterra).
Figure 40. Artist's view of Poole bridge (England).
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Figura 41, Alzado longitudinal del Puente de Poole (Inglaterra).
Figure 41. Longitudinal layout of Poole bridge.

Hormigén y Acero ¢ n° 217, 3. Trimestre 2000 B




8.

AUT

TITIE

J. Manterola y J. Rodado

all the elements of this bridge, where the
deck is only supported by the stays, and
its length make necessary the use of this
stiffening system. The pier-pylons (Figu-
re 42) consist of A shaped structures
made up of steel pipes with a diameter
of 1.20 m. The deck (Figure 43) consist
of a slab between two side beams with
polygonal cross section and maximum
depth of 1.025 m, the ratio depth/span
length is 1/140.

3.5. Multi-span cable stayed bridge
with overlapping fans of stays in
the main spans

Another way to stiffen the bridge to
improve its behaviour under alternated
live loads consists of the use of overlap-
ping fans of stays in the spans. There
are several options to overlap the stays
in the span, not only concerning to their
arrangement but also to the distribution
of self weight load for which the stays
are initially stressed. The five types of
overlapping stayed systems studied in
this section, and shown in figure 44, are
described as follows, they all have a fan
configuration of stays.

— Type 1: from each pylon in each
main span 3 additional stays are over-
lapped, with the anchor points in the
deck coinciding with those of the six
midspan fan stays. The self weight verti-
cal load of the deck is divided into two

equal forces which are withstood by the
two stays anchored at a same point.

— Type 2: the same as type 1 but with
5 additional overlapped stays from each
pylon in each span.

— Dype 3. the same as the preceding
types but overlapping all the stays, that
is, with 10 additional stays from each
pylon in each span.

— Type 4: in this case the stays are
not duplicate but alternated along the
deck. It corresponds to a type 2 where
one of two stays anchored at the same
point of the deck has been removed, in
such a way that only two pairs of stays
are overlapped.

— Type 5: the arrangement of the
stays is the same as for type 2 but the
initial distribution of the self weight
load of the deck between the stays is dif-
ferent. In this case the vertical force is
projected over the stays in such a way
that there is not any horizontal resultant
in the deck. Figure 45 shows both types
of load distribution.

For all the models, in the same way as
in the preceding section, the multi-span
bridge with 5 spans and span lengths of
91+3x200+91 m has been used, with
piers 10 m high and 40 m long pylons.
The stiffness of the elements corres-
ponds to the flexible pier-pylon and
deck. The connection between pier and

Puentes atirantados continuos
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decir, con 10 tirantes cruzados adiciona-
les por vano desde cada pilono.

~ Tipo 4: en este caso no se duplican
los tirantes sino que se alternan a lo
largo del tablero. Se corresponde con el
tipo 2 del cual se han eliminado los
tirantes duplicados, de forma que sélo
se cruzan 2, eliminando los 3 adiciona-
les restantes.

— Tipo 5: la configuracion de los
tirantes es la misma que en el tipo 2 pero
varia la distribucion de la carga inicial de
peso propio del tablero, en este caso la
carga vertical se proyecta sobre cada uno
de los tirantes de forma que no existe
componente horizontal. La Figura 45
ilustra ambos tipos de reparto de carga:

En todos los modelos, al igual que en
el apartado anterior, se ha utilizado el
puente continuo de 5 vanos con luces de
91 + 3x200 + 91 m, pilas de 10 m de
altura y pilonos de 40 m desde el table-
ro. La rigidez de todos los elementos es
la correspondiente a pila-pilono y table-
ro flexible. La vinculacién entre pila y
tablero, como en el resto del capitulo es
la de tablero flotante solo apoyado en
los tirantes (modelo 1 de vinculacién).

Comparacién entre los distintos
modelos de tirantes cruzados

En primer lugar, dada la cantidad de
tirantes adicionales de estos puentes, inte-

Giid ine | Dack dalum | Intorsoct. pt. |
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Figura 42. Detalle de la pila pilono del Puente de Poole (Inglaterra).
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Figure 42. Pier-pylon detail of Poole bridge.
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Figura 43. Seccidn transversal del tablero del Puente de Poole (Inglaterra).

Tipo 1

Figure 43. Deck cross section of Poole bridge.
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Figura 44, Modelos de puente atirantado continuo con tirantes adicionales cruzados.
Figure 44. Several continuous cable stayed bridges with additional crossed stays.

resa comparar las cuantias de acero en
tirantes de cada uno de ellos. En la Tabla
2 se indican dichas cuantias comparando-
las con el puente continuo basico, esto es,
sin tirantes cruzados, en un vano central y
en un puente de cinco vanos.

Logicamente a medida que aumenta el
numero de tirantes cruzados aumenta la
cuantia. Resulta interesante la compara-
cién entre los tipos 2 y 5, ambos con
cruce de tirantes en la mitad del vano. El
reparto de carga inicial de los tirantes
proyectandola sobre ellos sin componen-
te horizontal (tipo 5) da lugar a una cuan-
tia de acero casi un 20% menor con res-
pecto al puente continuo basico.

Del analisis de los diagramas de fle-
chas verticales en el tablero, representa-
dos en las Figuras 46 y 47 para medio
puente, se observa que estas disminuyen
seglin aumenta la cantidad de acero en los
tirantes. El cruce de tirantes en todo el
vano (tipo 3) da lugar a valores inferiores
incluso a los del puente de tres vanos
(Figura 46). Los tipos 2 y 5 presentan
graficos muy similares (Figura 47), lo
que indica que es mas adecuado el repar-
to de carga inicial hecho en el tipo 5 ya
que se reduce la cuantia de acero,

En todos los modelos en los que se han
empleado tirantes cruzados hemos visto

Hormigon y Acero ¢

que mejora la respuesta longitudinal del
puente frente a sobrecargas alternadas,
siendo mas eficaces los modelos con
mayor nimero de tirantes cruzados abar-
cando una zona mayor del vano. Para
entender el comportamiento de esta tipo-
logia de puente tendriamos que analizar
las cargas que actiian sobre cada grupo o
haz de tirantes cuando cargamos un vano
con sobrecarga (Figura 48). Los tirantes
de dicho vano se ven sometidos a un
incremento de traccion T1 debido a la
sobrecarga, esto provoca un giro del pilo-
no B en el que se ancla el haz de tirantes
y un aumento de tracciones en el haz que
parte hacia el vano siguiente T2. Los
tirantes que se cruzan en dicho vano y
que se anclan en el pilono A se ven
sometidos a una descarga (compresion)
C2 que hace que aumente la carga T2 de
los tirantes cruzados y anclados en el
pilono B. Este incremento de tracciones
de T2 es lo que hace que mejore la efica-
cia del sistema de atirantamiento.

Sin embargo, esta mejora se hace a
costa de un aumento considerable del
acero en los tirantes, lo que supone un
encarecimiento del puente. Por ello,
interesa comparar estos modelos de
tirantes cruzados con otros de similar
respuesta longitudinal pero en los que
se consigue la mejora con el aumento de

n° 217, 3. Trimestre 2000

deck, as in the rest of the chapter, con-
sists of a floating deck only supported
by the stays (model 1 of connection).

Comparison between the different
models with overlapping fans of stays

First of all, due to the great amount of
additional stays in these bridges, it is
interesting to compare the steel quanti-
ties in the stays of each of them. Table 2
shows those quantities referenced to the
basic multi-span bridge, that is, without
overlapping stays, in a main span and in
a five spans bridge.

Logically, the greater the number of
overlapping stays is, the greater the
steel quantity results. It is found of inte-
rest to compare types 2 and 5, both of
them with overlapping fans along the
half of the span length. The initial dis-
tribution of self weight load projected
over the stays without horizontal forces
in the deck (Type 5) gives place to a
steel quantity almost a 20 % smaller in
respect of the basic multi-span bridge.

From the analysis of the deck vertical
deflections diagram, shown in figures
46 and 47 for a half bridge, it is seen
that these deflections become reduced
when the steel quantity is increased. The
overlapping fans of stays along all the
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Cont. Figura 44. Modelos de puente atirantado continuo con tirantes adicionales cruzados.
Cont. Figure 44. everal continuous cable stayed bridges with additional crossed stays.

Tabla 2. Cuantia de acero en los tirantes de los modelos de puente atirantado continuo con tirantes adicionales cruzados
Table 2. Amount of steel in stays for continuous bridge models with additional crossed stays.

Tipo Vano central Puente continuo de 5 vanos
cuantia (ton) diferencia (%) cuantia (ton) diferencia (%)
continuo basico 72.690 0.0 290.758 0.0

Tipo 1 89.295 22.8 369.414 27.1

Tipo 2 113.841 56.6 465.340 60.0
Tipo 3 222.471 206.1 860.270 195.9
Tipo 4 104.547 43.8 401.319 38.0
Tipo 5 101.074 39.0 412.617 41.9

span (Type 3) gives place to smaller
values even than the three span bridge
(Figure 46). Types 2 and 5 show a very
similar diagram (Figure 47) which indi-
cates that the self weight distribution of
type 5 is more appropriate since the
steel quantity obtained for it is smaller.

In all the models where the overlap-
ping fans of stays have been used we
have found that the longitudinal beha-
viour of the bridge under alternated live
load has been improved, and that those
models with a greater number of over-
lapping stays over a longer section of
the span are more efficient. To unders-
tand the behaviour of this typology of

bridge it is useful to analyse the loads
acting over each group or fan of stays
when a span is live loaded (Figure 48).
The stays supporting that span are sub-
Jjected to a tension increment T1 due to
the live load, this causes a rotation of
the pylon B where this fan of stays is
anchored and a tension increment T2 in
the fan leading to the next span. The
stays overlapped in that span and
anchored in pylon A are relieved (com-
pressed) in an amount C2 which causes
the increasing of the tension T2 carried
by the overlapped stays anchored in
pylon B. This increment is which impro-
ves the efficiency of the cable stayed
system.

Tirante 2

rigidez de las pilas pilono. Para ello se
han estudiado modelos con diferentes
rigideces de pila hasta encontrar los que
tienen una eficacia similar a los mode-
los de cruce de tirantes. El criterio que
se ha empleado para valorar esta seme-
janza es la comparacion del momento
flector en el punto medio del vano cen-
tral cuando actia una sobrecarga en el
vano central y alternos.

Para poder completar la comparacion
entre la solucién de cruzar los tirantes o
la de rigidizar la pila-pilono, se ha
hecho una evaluacion econémica del
coste del atirantamiento y de la pila-

Tipos 1,2y 3

Tipo §

Figura 45. Dos posibles tipos de reparto de carga inicial entre los tirantes que se cruzan.
Figure 45. Two possible ways of initial load distribution between crossed stays.
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PUENTE CONTINUO DE 5 VANOS CON TIRANTES ADICIONALES CRUZADOS
Deformacién del tablero - sobrecarga alternada
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Figura 46. Diagrama de flechas verticales en el tablero
con tirantes adicionales cruzados (tipos 1, 2 y 3).
Figure 46. Vertical deck deflections for the bridge with additional crossed stays
(types 1, 2 & 3)
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Figura 47. Diagrama de flechas verticales en el tablero
con tirantes adicionales cruzados (tipos 2, 4 y 5).
Figure 47. Vertical deck defiections for the bridge with additional crossed stays
(types 2, 4 & 5).
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Figura 48. Comportamiento de los tirantes cruzados.
Figura 48. Crossed stays behaviour,
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However, this improvement implies a
considerable increment in the steel of the
stays, which means a higher cost of the
bridge. Because of that, it is interesting
to compare these bridges of overlapped
Jfans with other bridges having a similar
behaviour but where the improvement
has been achieved by increasing the stiff-
ness of the pier-pylons. 1o do that, seve-
ral bridge models with different pier stiff-
ness have been analysed reaching io the
same behaviour of the bridges with over-
lapping fans. The criterion used to com-
pare the behaviour of the bridges is the
bending moment at midspan of the main
span with a live load over this span and
the alternated ones.

To complete this comparative study
between the solution of overlapping
Jans of stays and that of stiffened pier-
pylons an economical valuation of the
cost of the stayed system and of the pier-
pylon has been carried out for one main
span of each one of the models. It has
been found as conclusion that the main
span with overlapping stays presents a
higher cost than that with stiffened pier-
pylons. The differences are about a 10
% for the types 1, 4 and 5 of overlapped
stayed systems, and about a 20 % for
type 2 and almost a 50 % for type 3.

To illustrate this typology of multi-
span cable stayed bridge, we can men-
tion the viaduct over Val de Rennes
(France) (Figure 49), a four span brid-
ge with span length of hardly 50 m,
whose only interest is the presence of
overlapping stays.

3.6. Multi-span cable stayed bridge
with additional lower stayed
system

The last longitudinal morphology for
multi-span cable stayed bridge studied
consists of the use of additional stays
located below the deck with one of its
ends anchored in this deck and the other
in the pier shafi. This stayed system pro-
vides a kind of rigid joint between the
pier and the deck comprising the upper
and lower stays, which will give place to
a reduction in the deck and pylons
deflections and in the bending moments
of the deck.

To carry out this study the model of
multi-span bridge with 5 spans descri-
bed in the above sections is going to be
used. The pier-pylons and deck proper-
ties are those corresponding to flexible
elements, the pier and the pylon are
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Figura 49. Vista del puente de Val de Rennes durante la construccion.
Figure 49. View ot the Val de Rennes bridge during construction.

monolithic and the connection with the
deck is made by means of supporting the
deck only by the stays without direct
connection with the pier-pylon. In this
basic model of multi-span bridge the
additional lower stays have been inser-
ted giving place to nine types of bridges
described as follows:

— Multi-span bridge with 2 lower stays
per span (see figure 50): types F1, F2
and F3 with the stays anchored at 1/4,
1/2 and 3/4 of the pier height respecti-
vely (10, 20 and 30 m below the deck
level).

— Multi-span bridge with 4 lower stays
per span (see figure 51): types F4, F5
and F6 with the stays anchored at 1/4,
1/2 and 3/4 of the pier height.

— Multi-span bridge with 18 lower
stays per span (see figure 52): types I'7,
F8 and F9 with the stays anchored at
1/4, 1/2 and 3/4 of the pier height.

The dimensioning of the lower stays
has been made in such a way to achieve
a structural answer similar to that of the
reference three span bridge, already
used in other sections of this study. With
this aim, first of all, the lower cable
stays have been designed with such a
cross section area to give place to the
same value of the vertical component of
the initial stressing forces in all of them,
then, this area has been adjusted depen-
ding on the stress induced by the live
load in the stays. Moreover, the area of
the upper stays anchored at the same
point of the lower ones has been increa-
sed to balance their stressing forces.

In accordance with that explained in
the preceding paragraph the steel quan-
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tities in the stays of a half span have
been obtained for each bridge and they
are summarised in Table 3.

1t is observed that the main difference
between the steel quantities corres-
ponds to the models with the stays
anchored 10 m (H/4; H = pier height)
below the deck, models F1, F4 and F7,
and the rest of the models, which have a
steel quantity much smaller. This diffe-
rence varies between the 55 % that
means the quantity of F6 in respect of
F4 and the 69 % of F'3 in respect of F1.
This indicates that the stays anchored
close to the deck level are much less
efficient than those anchored at about
the half of the pier height or below.

The vertical deflections and bending
moments diagrams in the deck show that
a similar behaviour against the alterna-
ted live load as the three span bridge
has been achieved. Figures 53 and 54
illustrate, as an example, the correspon-
ding diagrams to the case of a pair of
lower stays in each span.

Although this typology of stayed sys-
tem has not yet been applied to the defi-
nitive design of any existing multi-span
bridge, it has been used for the erection
stage of the Ting Kau bridge, described
in the preceding items, where the lower
stays were used to stabilise the pylon
during the erection of the deck by the
balanced cantilever method.

Comparison between the lower cable
stayed system and other bridge
stiffening system

Once the efficiency of the lower stays
Jor the behaviour of the multi-span

pilono en cada uno de los modelos, para
un vano central tipo de un puente conti-
nuo. De esta valoracion se ha obtenido
como conclusion que el vano tipo de
todos los modelos de tirantes cruzados
es mas costoso que el correspondiente
al puente con pila-pilono rigidizados.
Las diferencias estdn en el entorno del
10% para los tipos 1, 4 y 5 de atiranta-
miento cruzado, en torno al 20% para el
tipo 2 y casi en el 50% para el tipo 3.

Como realizacién que ilustra esta
tipologia de puente atirantado continuo,
podemos citar el viaducto del Val de
Rennes (Francia) (Figura 49), puente de
cuatro vanos con luces de apenas 50 m,
cuyo unico interés radica en la presencia
de los tirantes cruzados.

3.6. Puente atirantado continuo con
atirantamiento adicional
inferior

La tltima morfologia longitudinal de
puente atirantado continuo que se ha
estudiado consiste en la utilizacion de
tirantes adicionales situados por debajo
del tablero que se anclan por un extremo
en dicho tablero y por el otro en el fuste
de la pila. Con este sistema de atiranta-
miento se crea una especie de union
rigidizada entre la pila y el tablero for-
mada por los tirantes superiores e infe-
riores, lo que dara lugar a una reduccion
de flechas en el tablero y los pilonos y a
una disminucién de los momentos flec-
tores a que esta sometido el tablero.

Para realizar este estudio se va a utili-
zar el modelo de puente atirantado con-
tinuo de 5 vanos que ya ha sido descrito
anteriormente. Las caracteristicas de las
pilas-pilono y del tablero serdn las
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correspondientes a elementos flexibles,
la pila y el pilono son monoliticos y la
vinculacion con el tablero es la corres-
pondiente a tablero flotante apoyado
solo en los tirantes sin conexion directa
con la pila-pilono. Sobre este modelo de
puente continuo basico se han introdu-
cido los tirantes adicionales inferiores
dando lugar a nueve tipos de puentes
que se describen a continuacion:

— Puente continuo con 2 tirantes infe-
riores por vano: (ver Figura 50): Tipos
F1, F2 y F3 con los tirantes anclados a
1/4, 1/2 y 3/4 de la altura de la pila res-
pectivamente (10, 20 y 30 m por debajo
del tablero).

— Puente continuo con 4 tirantes infe-
riores por vano: (ver Figura 51): Tipos
F4, F5 y F6 con los tirantes anclados a
1/4, 1/2 y 3/4 de la altura de la pila res-
pectivamente.

— Puente continuo con 18 tirantes
inferiores por vano: (ver Figura 52):
Tipos F7, F8 y F9 con los tirantes
anclados a 1/4, 1/2 y 3/4 de la altura de
la pila respectivamente

El dimensionamiento de los tirantes
inferiores se ha hecho de forma que se
obtenga en el puente una respuesta
estructural similar a la del puente de tres
vanos de referencia, ya utilizado en otros
puntos del estudio, Para ello, en princi-
pio, se ha tratado de dar a todos los tiran-
tes inferiores de cada modelo un 4rea tal
que la componente vertical de la fuerza
de tesado sea igual en todos ellos, poste-
riormente se han realizado ajustes en
funcion de la tension que la sobrecarga
producia en los diferentes tirantes. Ade-
mas se ha incrementado el area de los
tirantes superiores anclados en los mis-
mos puntos que los inferiores para com-
pensar las fuerzas de tesado de éstos.

A partir del dimensionamiento expli-
cado en el parrafo anterior se han obte-
nido las cuantias de acero en los tirantes
de medio vano de cada puente que se
resumen en la Tabla 3.

Se observa que la principal diferencia
en la cuantia total de acero en tirantes se
da entre los modelos con los tirantes
anclados 10 m (H/4; H = altura de la
pila) por debajo del tablero, modelos
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bridge under alternated live loads has
been proved, it is interesting to compare
this solution with other options to stiffen
the bridge, as the use of more rigid pier-
pylons or the additional stays joining
the pylons to each other.

For this reason, an economic valuation
of each one of the solutions has been
made, obtaining the conclusion that the
most economical system to stiffen the
bridge in order to achieve a similar
structural behaviour as the three span
bridge is the use of additional stay cables
Joining the top ends of the pylons, which
means an increment of only a 10 % in the
cost of the pier-pylons and stay cables
than the basic multi-span bridge. For a
bridge of this length, with five spans, the
use of inclined stays between the pylons
is more expensive, as explained when
these systems were studied in detail,
meaning an increment of 16.8 % in res-
pect of the basic multi-span bridge.

However, we have also seen that the
use of stays below the deck become
very interesting if they are anchored at
an appropriate distance from the deck

Tabla 3. Cuantias de acero en los tirantes de medio vano de los puentes con atirantamiento inferior al tablero.
Table 3. Amount of steel, in stays used in a half of span, for bridges with bottom stays.

Descripcion Tipo Tirantes superiores | Tirantes inferiores Total (tons.)

2 tirantes inferiores - H/4 F1 45,463 24,574 70,037

2 tirantes inferiores - H/2 F2 40,829 6,432 47,261

2 tirantes inferiores - 3H/4 F3 41,875 6,197 48,072

4 tirantes inferiores - H/4 F4 48,951 28,559 77,510

4 tirantes inferiores - H/2 F5 41,053 6,184 47,237

4 tirantes inferiores - 3H/4 F6 37,044 5,724 42,768

18 tirantes inferiores - H/4 F7 48,606 31,153 79,763

18 tirantes inferiores - H/2 F8 42,925 8,039 50,964

18 tirantes inferiores - 3H/4 F9 42,874 6,736 49,610
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Figura 50. Modelos de puente continuo con 2 tirantes inferiores por vano.
Figure 50. Structural schemes of continuous bridges with two bottom stays in span.
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Figura 51. Modelos de puente continuo con 4 tirantes inferiores por vano.

e

Figure 51. Structural schemes of continuous bridges with four bottom stays in span.
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Figura 52. Modelos de puente continuo con 18 tirantes inferiores por vano.
Figure 52. Structrual schemes of continuous bridges with 18 bottom stays in span.

(> H/2). The cost increment in respect
of the basic multi-span bridge is of only
18.5 % when 2 or 4 stays are used and
of 24.9 % if 18 stays are used per span.

In all the cases the stiffening of the
bridge by increasing the inertia of the
pier-pylons results very efficient but it is
more expensive than the systems based
on the used of additional stays between
the pylons or below the dectk.

4. GENERAL CONCLUSIONS AND
RECOMMENDATIONS FOR THE
DESIGN OF MULTI-SPAN CABLE
STAYED BRIDGES

Once the fundamental parameters
determining the behaviour of the multi-
span cable stayed bridge and their
influence have been stated we can inclu-
de, as conclusion, several guidelines of
interest for the design of multi-span
cable stayed bridges.

Hormigon y Acero ¢

1. The use of the classical typologies,
normally used in the three span bridges,
Jor the design of the multi-span cable
stayed bridges shall always take into
account the great influence of the pier-
pylon stiffness in the stayed system effi-
ciency. For this reason, it is interesting
to use connections between pier-pylon
and deck where the pier-pylon is conti-
nuous (model 1 and 3 of this study),
neglecting those where the deck and the
pylon are simply supported on the pier
since they not take into account the pier
stiffness (connection model 2).

2. Two important factors, which are
the bridge length and the piers height,
shall be also regarded in order to deci-
de whether the connection between
deck and pier-pylon is fully fixed
(model 3), or these two elements are
independent since the deck is only sup-
poried by the stays (model 1). Depen-
ding on these factors, the fully fixed
connection of model 3 will be conve-
nient for those piers not affected by the

Fl, F4 y F7, y el resto de los modelos,
que tienen una cuantia de acero en tiran-
tes bastante inferior, variando entre el
55% que supone la cuantia del F6 con
respecto al F4 y el 69% del F3 con res-
pecto al F1. Esto nos indica una menor
eficacia de las alturas pequefias de
anclaje de los tirantes inferiores desde
el tablero con respecto a alturas del
orden de la mitad de la pila o superiores.

Los graficos de flechas verticales y
momentos flectores en el tablero para la
actuacion de una sobrecarga alternada
nos muestran como se ha alcanzado un
comportamiento similar al del puente de
tres vanos en todos los modelos. En las
Figuras 53 y 54 hemos recogido, a modo
de ejemplo, los correspondientes al caso
de dos tirantes inferiores por vano.

Aunque no existe ningiin puente con-
tinuo en el que se haya aplicado este
tipo de atirantamiento en la solucién
definitiva, si ha sido utilizado con
éxito en la fase de construccion del
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puente de Ting Kau, del que ya hemos
hablado, donde los tirantes inferiores al
tablero se utilizaron para estabilizar el
pilono durante la construccion del
tablero en voladizo (Figura 55).

Comparacion del atirantamiento
inferior con otros sistemas
de rigidizacién del puente

Una vez vista la eficacia de la utiliza-
cion de tirantes inferiores al tablero para
el comportamiento del puente frente a
sobrecargas alternadas, interesa compa-
rar esta solucién con ofras alternativas
de rigidizacion del puente, como son la
disposicion de pilas-pilono més rigidas
o el empleo de tirantes adicionales de
union de pilonos entre si.

Para ello se ha hecho una valoracion
econdmica de cada una de las solucio-
nes de la que se deduce que el sistema
mds economico de rigidizar el puente
para obtener una respuesta similar a la
del puente de tres vanos es por medio de
la utilizacion de tirantes adicionales que
unan los extremos superiores de los
pilonos, lo cual supone un 10% mas de
coste en pilas-pilono y tirantes que en el
puente continuo basico. Para un puente
de esta longitud, con 5 vanos, el sistema
de utilizacién de tirantes inclinados
entre los pilonos es mas caro como ya
se explicé al estudiar en detalle estos
sistemas, supone un 16,8% mas que el
puente basico.

Sin embargo, vemos también que la
utilizacion de tirantes inferiores al table-
ro resulta muy interesante si se anclan a
una distancia adecuada del tablero (>
H/2). Vemos que el aumento de coste con
respecto al puente basico continuo es de
solo un 18,5% si se utilizan 2 6 4 tirantes
por vano y de un 24.9% si se utilizan 18
tirantes por vano.

En todos los casos la rigidizacion del
puente aumentando la inercia de las
pilas-pilono resulta muy eficaz pero es
més cara que los sistemas de utilizacion
de tirantes adicionales entre pilonos o
inferiores al tablero.

4. CONCLUSIONES GENERALES
Y RECOMENDACIONES PARA EL
PROYECTO DE PUENTES
ATIRANTADOS CONTINUOS

Después de haber expuesto cudles son
los pardmetros fundamentales que deter-
minan el comportamiento del puente ati-
rantado continuo, asi como la influencia
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de cada uno de ellos, podemos incluir,
como conclusion, una serie de pautas que
interesa conocer para el proyecto de
puentes atirantados continuos.

1. El empleo de las tipologias clasi-
cas, usadas en puentes atirantados de
tres vanos, para el proyecto de puentes
atirantados continuos debe siempre
tener en cuenta la gran influencia de la
rigidez de la pila-pilono en la eficacia
del atirantamiento. Por ello interesa uti-
lizar tipologias de vinculacion entre
pila-pilono y tablero en las que la pila-
pilono sea continua (modelos 1y 3 del
estudio), desechando aquellas en las
que el tablero y el pilono apoyan sim-
plemente en la pila desaprovechando la
rigidez de ésta (modelo 2 de vincula-
cién).

2. Deberdn tenerse en cuenta, ade-
mas, dos factores importantes, que son
la longitud del puente y la altura de las
pilas, para decidir entre vinculacion fija
entre tablero y pila-pilono (modelo 3), o
bien, hacer estos dos elementos inde-
pendientes apoyando el tablero tnica-
mente en los tirantes (modelo 1). En
funcion de estos factores, la vinculacion
fija segin el modelo 3 interesard en
aquellas pilas del puente que no se vean
afectadas por los movimientos longitu-
dinales del dintel, mientras que en el
resto de pilas se dispondré la vincula-
cion tipo 1.

J. Manterola y J. Rodado

longitudinal movement of the bridge,
while the model 1 of connection will be
provided at the rest of the piers.

3. In those cases where the topograp-
hic or clearance conditions impose the
choice of unbalanced side spans for a

Jour spans bridge, the design of pylons of

different height lo obtain symmetrical

Jfans of stays requires the use of some

bridge stiffening system as the pier-pylons
stiffening or the use of additional stays
Jjoining the pylons (system used, as it has
been seen, in the Ting Kau bridge but lac-
king in Mezcala bridge). Both solutions
are interesting although they mean a little
increment in the cost in respect of the
bridge with pylons of the same height.

4. In general, one very inferesting
option alternative to the classical solu-
tions based on the pier-pylon stiffening
is the use of additional stays connec-
ting the pylons between them, with the
horizontal cable between the pylons
heads as the most economic solution.
For four spans bridges, the cost diffe-
rence between this cable and the incli-
ned cables leading from the top of a
pylon to the base of the adjacent ones
is not important and so both systems
results appropriate.

5. The use of overlapping fans of siays
in the spans is a good solution to stiffen the
bridge but it may become very expensive if’
the number of stays is excessive. Anyway, it

PUENTE CONTINUO CON 2 TIRANTES INFERIORES POR VANO

B, 5n del tabk

15 =

NS

distancia (m)

Figura 53. Diagrama de flechas verticales en el tablero de los modelos de puente
continuo con dos tirantes inferiores por vano.
Figure 53. Vertical deck deflections for continuous bridges with two bottom stays.
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PUENTE CONTINUO CON 2 TIRANTES INFERIORES POR VANO
Momentos flectores en el tablero - Sobrecarga alternada

il |

Figura 54. Diagrama de momentos flectores en el tablero de los modelos de puente
continuo con dos tirantes inferiores por vano.
Figure 54. Bending deck moments diagram for continuous bridges with two bottom stays.

is always more interesting to dimension
the overlapping stays anchored in one seg-
ment with the projection of the weight of
the deck segment over them in such a way
that there is not horizontal component in
the deck, since this gives place to a reduc-
tion in the area of the stays.

6. In those multi-span bridges for
which there are no important clearance

requirements below the deck (which is
not usual) the solution of cable stayed
system below the deck may be used. This
option results more economical than the
classical ones based on the stiffening of
the pier-pylon and it is interesting pro-
vided the stays anchor points are far
enough from the deck level (as a refe-
rence the pylon mid-height) and their
number is not excessive.

Figura 55. Detalle de la pila durante la construccion del puente de Ting Kau.
Figure 55, Pylon detail during construction of Ting Kau bridge.
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3. En los casos en los que las condi-
ciones topograficas o de galibos obli-
guen a la descompensacion de los vanos
laterales en un puente continuo de cua-
tro vanos, el disefio del puente con pilo-
nos de distinta altura para lograr haces
de tirantes simétricos requiere la utiliza-
cion de algin sistema de rigidizacién
del puente como es la rigidizacion de
las pilas-pilono o el uso de tirantes adi-
cionales entre los pilonos (sistema que,
como ya hemos visto, ha sido usado en
el puente de Ting Kau pero que se echa
en falta en el puente de Mezcala),
ambas soluciones son interesantes, aun-
que suponen un pequefio encarecimien-
to del puente con respecto al que resul-
taria de la utilizacion de pilonos de
igual altura.

4. En general, una opcién muy inte-
resante alternativa a las soluciones cla-
sicas basadas en la rigidizacion de la
pila-pilono es el uso de tirantes adicio-
nales de rigidizacién de los pilonos
entre si, siendo la solucion mas econd-
mica la utilizacién de un tirante hori-
zontal entre las cabezas de los pilonos.
En puentes continuos de cuatro vanos,
la diferencia de coste de este tirante con
los tirantes inclinados desde la cabeza
de un pilono a la base de los adyacentes
no es importante por lo que ambos sis-
temas resultan apropiados.

5. El empleo de haces de tirantes cru-
zados en el centro de los vanos es una
buena solucion para dar rigidez al puen-
te pero puede llegar a resultar muy cara
si el niimero de tirantes que se anclan es
excesivo. En cualquier caso siempre
interesa dimensionar los tirantes que se
cruzan proyectando el peso de la dovela
del tablero entre los dos tirantes que se
anclan en ella de forma que se anule la
componente horizontal, lo cual da lugar
una reduccion del area de los tirantes.

6. En aquellos puentes continuos en
los que no haya restricciones importan-
tes de galibos por debajo del tablero (lo
cual no es habitual) se puede emplear la
solucién de atirantamiento inferior al
tablero. Esta opcion resulta mas econo-
mica que las opciones clasicas de rigidi-
zacién de la pila-pilono e interesante
siempre que los tirantes inferiores se
anclen suficientemente alejados del
tablero (como dato de referencia la
mitad de la altura del pilono) y su
numero no sea excesivo.

ne 217, 3.« Trimestre 2000



Puentes atirantados continuos
Multi-Span cable stayed bridges

BIBLIOGRAFIA

1. Arenas, Juan J; Pantaledn, Marcos
J. El viaducto de la Arena, en la autopis-
ta del Cantabrico. Hormigon y Acero. N°
196. 1995 (pags. 59 a 68)

2. Bergermann, R.; Schlaich, M.
Variety in cable stayed bridge design.
{The conceptual design of the Ting Kau
Bridge). Conceptual Design of Structu-
res. Proceedings of the International
Symposium University of Stuttgart.
October7-11, 1996 {pags 579 a 585).

3. Bouchet, André. Le Viaduct de la
Polcevera sur autoroute Génes-Savo-
ne. La Technigue des Travaux. Sept. oct.
1968 (pags. 295 a 306).

4. Gimsing, Niels J. Cable Supported
Bridges. Concept & Design. John Wiley
& Sons, New York N.Y. 1997, 27 Edi-
tion.

Hormigdn

5. Gimsing, Niels J. Multispan stayed
girder bridges. Journal of the structural
division. October 1976 {pags. 1989 a
2003).

6. Klein, Jean-Frangois; Houriet,
Bernard; Moia, Pierre. Genéve: Projels
de Traversée du Petit Lac en Ponl. Swiss
Federal Tnstitute of Technology. Laus-
sanne.

7. Podolny, W.; Scalzi, I. B. Cons-
truction and Design of Cable-Stayed
Bridges. John Wiley & Sons, New York
N.Y. 1986. 2" Edition.

8. Rodado Lapez, Juan. Comporfa-
miienio y oplimizacion de puenfes afi-
rantados continuos. Tesis doctoral
{director: Javier Manterela Armisén). E.
T. 8. 1. de Caminos, Canales y Puertos,
Universidad Politécnica de Madrid. Afio
1999,

¥ Acerg

0?27, 3.7 Trimesira 2000

1. Manterola vy J. Rodado

9. Simons, Flanns. Le pont en béton
précontraint de 8678 métres de longeur
sur le lac de Maracaibo (Venezuela). La
Technigue des Travaux. Sep. oct. 1963
(pags. 297 a 314).

10. Tang, Man-Chung. Mulfispan
Cable-stayed Bridges. Proceedings of
the 15" Congress of the TABSE. Copen-
hagen. June 16-20, 1996 (pags. 99 a
104).

11. Theyssandier, Jean-Paul. Recent
trends in bridge foundations. Rien Brid-
ge. Proceedings of the 15 Congress of
the IABSE. Copenhagen. June 16-20,
1996 (pags. 705 a 709).

12. Virlogeux, Michel. Bridges with
Multiple Cable-Stayed Spans. Procee-
dings of the [ABSE Conference. Cable
Stayed Bridges - Past, Present and
Future. Malmé, 1999,




D FABRICAS:

-

- 1 VILLAGARCIA DE AROSA (PONTEVEDRA)

PRECON

Apolonio Morales, 13-C
28036 Madrid

Tef. 91 343 03 48

Fax: 91 359 12 46 - 359 51 04 10
e-mail: preconma@futurnet.es

2
3
a4
5
6
7
8
9

CAMBRE (LA CORUNA)

FRESNO DE LA VEGA (LEON)

CASTEJON (NAVARRA)

CABEZON DE PISUERGA (VALLADOLID)
ALCALA DE HENARES (MADRID)
ALCAZAR DE SAN JUAN (CIUDAD REAL)
VENTA DE BANOS (PALENCIA)

DOS HERMANAS (SEVILLA)
HUMILLADERO (MALAGA)

Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:
Tel.:

986 712 022
981 676 857
987 771 023
946 770 475
983 500 501
918 890 388
926 540 689
979 770 412
954 721 750
954 737 175

R-DGSOIIIéS
ZONAS CERTIFICADAS

FERROVIARIA
NOROESTE
NORTE

1SO 9001

Saja (Santander)

Almazan (Soria)

Eglies (Navarra)

Alava




RESUMEN

Como resultado de la expansién de la
ciudad, fa Plaza Cerda de Rarcelona se
ha transformado, de un antiguo enlace
viario, en un nueve centro urbano. Estas
obras han supuesto la cjecucion de 6
721 m? de estructuras en un entorno
urbano, con todas las dificultades que
elio comporta. En este articulo se des-
criben fas actuaciones mas importantes
realizadas en la plaza desde el punto de
vista estructural: la demolicién de dos
viaductos continuos de hormigén pos-
tensado de 162 y 106 m de longitud
total con luces entre 25 y 36 m, y Ia
construccion de una avenida peatonal
elevada de 192,6 m de longitud total y
4,6 m de ancho minimo de tablero, for-
mada por dos pasarelas mixtas de sec-
¢ién cajon con luces de 40 m aproxima-
damente, apoyadas en un voladizo
también de seccidn mixta.

Palabras clave: Demolicion, hormi-
gon pretensado, pasarcla peatonal,
estructuras mixtas, puentes

SUMMARY

As a result of the city expansion, the
Cerda Square of Barcelona has suffered

a deep transformation, from an old road
inferchange, inlo a new wrban center
The works have imolved the execufion
of 6721 m? of structures in an urban set-
ting, with all the difficulties associated
fo . In this paper, two of the most
impartant actions carvied out in the
square from the structural viewpoint are
described. The first one is the demoli-
tion of two continuous post-tensioned
concreie bridges of 162 and 106 m total
length, with maximum spans of 25 and
36 m. The second one is the construc-

tion of a pedestrian over crossing of

192,6 m length and 4,6 m minipium
width, consisiing of two composite con-
crele and steel hox girder bridges of 4()
m maximun length, monolithically con-
nected to a composile cantilever,

Key words: Demolition, Prestressed
Concrete, Pedestrian bridges, composi-
te constriction, bridges

1. ANTECEDENTES

El nudo Cerda fue construido en 1970
y estaba hasta ahora concebido como un
enlace estrictamente viario que resolvia,
mediante tres niveles, la conexion entre
dos importantes arterias de la red viaria

Foo 30 Trimesive 2000

de la ciudad: Ia Gran Via y 1a Ronda del
Mig (Badal). En aguellos momentos
este enlace marcaba el limite de la zona
estrictamente residencial de la ciudad.

Desde hace algim tiempo, este entor-
no ha venido experimentando una conti-
mia transformacion, v todo el suelo que

R

Figura 1. Aspecto def nudo Cerda
hasta febrero de 1998,
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estaba ocupado basicamente por indus-
trias se ha ido reconvittiendo en zonas
de caracter residencial, comercial ¥ de
servicios. Este hecho llevé a los ayunta-
mientos de Barcelona y L. "Hospitalet de
Llobregat a cuestionar la validez del
nude viario como tal y a pensar en una
concepeion mas funcional y atractiva
desde el punto de vista del peatén, y que
a la vez cumpliera las exigencias fun-
cionales y encajara como elemento inte-
grador del importante ¢je que represen-
ta para la ciudad de Barcelona la Gran
Via.

La solucidn consistio bdsicamente en:

— Configurar un anilio viario de
caracter local mediante ofras calles de la
zona que diera una base funcional a la
propia plaza y a los accesos a las dife-
rentes piezas que configuran el entorno.

~ Dejar la Gran Via como via segre-
gada con 6 casriles y prolongar el tramo
deprimido de la calzada central, dejan-
do preparadas las estructuras para una
cobertura posterior.

— Conformar en la propia plaza una
gran rotonda de 4 carriles que, funcio-
nande con regulacién semaférica, regu-
lara los movimientos mas importantes

— Prever un paso superior para peato-
nes que bordeara la rotonda y permitie-
ra awmentar los tiempos de las fases en
los seméforos

2. ACTUACIONES
MAS SIGNIFICATIVAS

Para la consecucion de estos objeti-
vos, las actuaciones més importantes
desde el punto de vista estructural han
sido:

— Demolicién de los viaductos que
conformaban el enlace viario a ires
niveles.

— Descompensacion de los empujes
laterales en un ténel de ferrocarril que
transcurre paralelo al eje de la Gran Via,
al prolongar el tramo deprimido de la
calzada central para crear un paso infe-
rior.

— Construccion de dos losas de hor-
migbn postesadas de forma irreguiar y
luces de hasta 30 m para conformar los

Hormigon y Acero ¢
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labios laterales del paso inferior de la
rotonda.

- Construceién de una avenida peato-
nal elevada de 192,6 m de longitud total
y 4,6 m de ancho minimo de tablero.

Aungue cada una de ellas encierra
aspectos relevantes, la primera y la lti-
ma se consideran las de mayer interés,
por lo que se describiran las soluciones
adoptadas, los procedimientos de ejecu-
¢ién y las principales lineas de anélisis
seguidas para la demolicion de los via-
ductos y la construccidn y montaje de ia
avenida peatonal,

3. DEMOLICION
DE LOS VIADUCTOS
POSTENSADOS

3.1. Descripeion de las estructuras

Pe los 3 viaductos que componian el
nudo vial de la Plaza Cerd4, se analiza
la demolicion de los dos mayores, pro-
yectados por 1a oficina Carlos Fernan-
dez Casado S.A. y construidos en 1970.
Ambos eran puentes continuos hormi-
gonados “in sifi’” con una seccion trans-
versal tipo ¢ajén unicelular postensado
de canto constante, Et ancho del tablero
era de 9,0 m.

El primero, con 162,1 m de longitud
total, tenia una planta curva con un
esquema longitudinal de 26,0 +36,0 +
252+ 3 x 250y 1,3 m de canto. Su

demolicion fue la mas complicada pox
tener 1a luz mas importante y encontrar-
se esta justo sobre un carril de la Gran
Via. El segundo, de planta recta, canto
1,1 m v 106 m de longitud total tenia 4
vanos: 25,0 + 2 x 28,0 + 25,0 (los vanos
2y 3 pasaban sobre la Gran Via) y fue
demolido a continuacién. En ambos
casos se mantuvo la circulacion de trd-
fico por la Gran Via, al menos en un
sentido.

3.2. Proceso de demolicion

La complejidad del proceso de demoli-
cién fue tanto estructural como coyuntu-
ral: se estaba en presencia de estructuras
postensadas de magnitudes considera-
bles, cuya demolicidn debia realizarse
sin afectar importantes servicios situa-
dos bajo las mismas, incluyendo el tra-
fico. Esto obligd a realizar un proceso
de demolicidén mediante cortes transver-
sales del cajén y sin utilizar cimbra
corrida.

Desde ¢l punto de vista constructivo
se optimizé el proceso de cortes, que se
decidi6 realizar con disco para las alas v
con hilo para el cajon. Las longitudes

dptimas de corte en funcién de los
medios de izaje disponibles (una gria
sobre newmaticos de 800 t) era entre los
8 v 14,5 m, obteniéndose en algunos
casos piezas de peso superior a las 130 t.
Los apeos se colocaban a ambos lados
del corte v en la minima cantidad de
secciones complementarias, para evitar

Figura 2. Viaductos atin en servicio.

n® 217, 3.« Trimestre 2000
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ESQUEMA TRANSVERSAL DE DEMOLICION

DETALLE DE SITUACION DE PUNTAL,

la afectacion del tr&fico y por impedi-
mento de los servicios (tuberias de agua
de 1000 mm, galerias subterrdneas en
colectores, cables eléctricos de alta ten-
sion, tinel de ferrocarril, ete).

Esto condicionaba también en muchos
casos la colocacion de fa gria y las pie-
zas cortadas. Una vez se retiraba la
pieza, esta se colocaba en el suelo v se
demolia para su traslado en camiones al
vertedero.

Fue especialmente interesante obser-
var el buen estado de conservacién del
encofrade perdido de madera que se uti-

Hormigdon vy Acero ¢

Figura 3. Esquema de demolicién del viaducto 1.

lizé para el hormigonado del cajon des-
pues de 28 afios y la buena calidad de Ia
inyeccion de lechada de cemento en los
conductos de los cables postensados,
incluso en las partes altas del recorrido
correspondientes a las zonas sobre los
apoyos y cerca de tos anclajes. Los des-
lizamientos de los cables en los cortes
eran del orden de los 2 mm.

3.3. Anilisis evolutivo

El procedimiento de andlisis consistio
en simular un proceso de des-construc-
cion tomando como base fa estructura

Figura 4. Pieza recién cortada durante el izaje.

n® 217, 3@ Trimestre 2000

PLANTA BDE VIADUCTO 1

completa, mientras se iban eliminando
tramos y variando la configuracién de
los apoyos provisionales. Para ello se
utilizé el programa CONS! de construc-
cion evolutiva,

Las principales dificultades desde el
punto de vista del comportamiento con-
sistieron, por una parte, en estimar la
rigidez de los apeos como apoyos flexi-
bles, muy importante en la ley de esfuer-
zos resultante, y por ofra, en evitar las
tensiones muy clevadas en el hormigdn
al cambiar la configuracién estructiral
durante ia demolicién. Ambos fendme-
nos son interactivos.

Al realizar el primer corte en el via-
ducto 1, este queda dividido en 2 estruc-
turas independientes (ver Figura 3),
cuyos vanos adyacentes al corte estin
apoyados sobre apeos con una rigidez
real dificil de evaluar. Ei valor de la
reaccion sobre ellos serd funciéa de la
nueva deformada de la estructura, que
puede levantarse en algunos puntos (fos
apeos no admiten tire), de la rigidez axil
de Jos elementos que componen dichos
apeos y de la fuerza con que han sido
apretados definitivamente.

La sensibilidad de la estructura a la
rigidez de los apoyos provisionales es
importante, por lo cual una cimbra mal
ajustada puede significar un esquema

! Desarrellado en la ETSECCP de Barcelona.




M. Valdés, J. Llongueras y A.R. Mari

estatico diferente del previsto y conse-
cuentemente leyes de csfuerzos v fen-
siones no previstas. Por csta razon se
evaluaron las estructuras considerando
1a no linealidad de las reacciones (des-
pegue) y diferentes rigideces de apoyos.
Durante ¢l proceso de demolicién se
prestd también cspecial atencion en
cada corte al ajuste de todos los cle-
mentos de los apeos Necesarios en cse
momento y al desajuste del resto.

Bl otro punto importante ¢s evitar ten-
siones muy elevadas en el hormigon
debidas a la combinacion de postensado
y peso propio. Al cambiar la configura-
cién de Ja estructura debide a los cortes,

Obras de transformacion de la Plaza Cerda, Barcelona

se producen las principales variaciones
de momento flector debido al peso pro-
pio respecto a su estado inicial (Figura
5). Sin embargo, ¢l postensado al ser
adherente no puede modificarse a volun-
tad, por lo cual origina un estado tensio-
nal que no csta compensado, ¢ incluso en
algunas secciones ambos MOMENios
(postensado y peso propio) tienen el
mismo signo. Manteniendo un tramao en
voladizo se garantiza un flector negativo
debide al peso propio que compensa al
postensado sobre el apoyo (Figura G}).

Una etapa critica fue la climinacion de
los Gitimes elementos del vano mayor,
cercanos a os apoyos. Si se efectuba un

corte adicional entre el corte 3 y el pilar
para el desmontaje de estos cajones en
voladizo, sobie los apoyos se descompti-
nifa la fibra inferior, que llegaba a fisurar
fuertemente en traccion, aungue con la
distribucién de los apoyos provisionales
se podia lograr que la fibra superior no
superara los 9 MPa de compresion y no
plastificara en traceion la armadura infe-
1ot

No obstante, ante las incertidumbres
de los parametros considerados (como
la longitud real de anclaje y la fuerza
reat de postensado), la responsabilidad
de la operacién y la posibilidad de con-
tar con una gria potente que en este

------ Peso propio Previo a los cortes

e D@50 propio Tras el 3° corte

Mownento flector 0100 kNmy)
o
<

Fig. 5. Redistribucion de momentos flectores después del corte 3 en et viaducto 1

Figura 6. Viaducto 1 cortado, con un voladizo de 7,5 m sobre la Gran Via con trafico
en un sentido.

Hormiadn
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caso estaba bien posicionada, se decidié
sacar en una pieza los tramos sobre los
apoyos, que en ¢l vano mas largo eran
de 13,5y 14,5 m.

4. CONSTRUCCION
DE LA AVENIDA PEATONAL

4.1, Descripcion de las estructuras

Como balcén de la plaza, alrededor
de la rotonda, se ha construido una ave-
nida peatonal con una longitud total de
192,6 m cuya directriz estd formada por
{ramos rectos y curves. Estd compuesta
por dos pasarelas mixtas de hormigon y
acero estructural de 78,8 v 74,4 m, que
quedan interrumpidas por un tramo cen-
tral formado por un muro de hormigdn

we 247, 3.0 Frimestre 2000
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mixto sobre ef muro
de hormigon. Se apredia la continuidad de a cara inferior del voladizo v las pasarelas.

Fig. 7. Vista general de las pasarelas apoyadas en el voladizo

Dicho voladizo e¢s una reticula de
acero corten, cerrada inferiormente por
una chapa continua vista desde la calza-
da inferior, y superiormenie por chapas
superiores soldadas a las vigas. Estas
cnapas sirven de base al hormigdn que
conforma la losa del tablere en este
tramo, regularizando la altura con la de
la pasarela. Los elementos principales
de la reticula son unas vigas que trans-
curren en sentido perpendicular a la

de 394 m de longitud con un voladizo
mixto encima, donde se apoyan las pasa-
relas por ambos extremos (Figura 7).

Este muro de apoyo estd desplazado
4.9 m del gje longitudinal del tablero en
¢l caso mas desfavorable, por lo cual se
necesita la estructura en voladizo colo-
cada sobre ¢l para soportar las reaccio-
nes de tas pasarelas y darles continuidad
a Jas mismas.

Fig. 8. Montaje del voladizo de apoyo de las pasarelas. Se aprecian los detalles
de tas ménsulas de apoyo de las pasarelas (1), el anclaje del voladizo al muro (2
y las vigas principales (3.
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pasarela sirviéndole de apoyo en voladi-
zo sobre el muro y van a anclarse a las
aletas posteriores de este mediante
barras postensadas, compensando asi el
tramo en voladizo (Figura 8).

Fn cada extremo, el voladizo tiene 8
vigas principales, 3 de ellas ancladas
con 2032, otras 3 con 2¢25 y las otras 2
simplemente soldadas a unas pletinas
metalicas de apoyo ancladas en el muro
de hormigdn (Figuras 8 y 12). Estas
vigas principales estan unidas por vigas
secundarias perpendiculares a ellas que
acaban de conformar la reticula.

Esta estructura en voladizo tiene
doble efecto mixto. Por una parte se
rellenan parcialmente las reticulas con
hormigdn, formando una zona compri-
mida inferior y por otro {a losa superior,
aunque esta traccionada, también cola-
bora aportando rigidez y un cierto
incremento de brazo mecanico hasta el
eje de la armadara pasiva.

A un lade v al oiro de dicho voladizo
quedan diferenciadas las dos pasarelas
como cstructaras independientes. Ambas
tienen un esguema de puente continue
de dos vanos, simplemente apoyado en
ambos extremos {(uno de ellos es el
voladizo) y como viga continua sobre
una pila central inclinada (Figura 9).
Una de estas pilas se apoya sobre una
viga de gran canto cimentada sobre dos
muros pantalla separados 7 m para per-
mitir ¢f pase entre ellos de un colector
de aguas residuales esviado 45°

En la primera pasarela, que cubre la
Gran Via, queda un primer tramo de
directriz pricticamente recta y longitud
de 37,8 m y el segundo de directriz
curva formada por varios radios vy
cubriendo una luz de 41,0 m. La longi-
tud total de esta estructura es de 78,8 m.

La segunda estructura (sobre la calle
Badal) tiene un esquema esiatico similar
al de la primera, con la diferencia de pre-
sentar una direclriz sensiblemente recta
en todo el recorrido, teniendo una luz
extrema de 33,4 m y la interior, que se
apova en el voladizo del muro, de 41,0
m, para una longitud total de 74,4 .

Fn ambas partes, la estructura portan-
te dei tablero estd formada por dos cajo-
nes de acero corten de seccidén constan-
te. Bl cajdn exterior a la plaza tiene unas
dimensiones maximas de 1,3 m de altu-
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Figura 9. Vista dei encofrado y parte del armado de una pila central, En la parte inferior se
ve el encofrade del cajetin de anclaje (4.

ra por 0,8 de ancho. El cajon interior a
la plaza forma con el anterior una sec-
cidn cajdn bicelular y sirve de apoyo a
unas costillas también metalicas ubica-
das siempre en sentide perpendicular a
la directriz de la pasarcla y espaciadas a
4,1 m. Este segundo cajon se encuentra
cerrado en las zonas de apoyo con una
chapa metélica superior para aumentar
su rigidez a torsion, mientras en cf resto
del puente se cierra solamente con una
celosta metalica. Sobre ias costillas s
coloca también una chapa metélica rigi-
dizada (Figura 10).

La losa superior de hormigdn que
conforma el tablero se apoya en las cha-
pas metdlicas colaborantes ubicadas
sobre las costillas y sobre el cajon inte-
rior {en zonas de apoyos sobre chapas
de corten v en zonas de celosia sobre un
encofrado perdido de chapa grecada
colaboranie). Este tablero tiene un
ancho constante de 4,6 m en toda la fon-
gitud de las pasarelas, a excepcion de
los tltimos 12 m del tramo que cubre la
Gran Via por el lado mar donde sc
ensancha, variando el ancho del cajon
interior.

SECCION POR COSTILLA

4.2. Analisis de su comportamiento

A continuacion se exponen algunos
aspectos generales sobre el analisis rea-
lizado para dimensionar la pasarela. Se
partié de un criterio estético global de ia
plaza, mediante el cual se concibiéd de
manera general el aspecto exterior de la
seccion transversal, cuya forma resulta
poco efectiva desde el punto de vista
estructural (Figura 10).

Para su estudio, la seccion se dividio
en dos partes: costillas transversales a la
directriz de la pasarela y cajén bicelular
asimétrico. Las costillas se considera-
ron como un conjunto de elementos en
voladizo analizados independientemen-
te del cajon. Este cajon, que constituye
la estructura principal, fue dimensiona-
do para soportar las cargas de la estruc-
tura, incluidos los efectos producidos
por el acoplamiento de las costillas en
uno de sus laterales, considerados como
una carga repartida (vertical y torsidn)
en ef andlisis global.

Entre los aspectos mds importantes
del diseflo estructoral estaban lograr la
seguridad necesaria al vuelco y dismi-
nuir la flexibilidad garantizando un
canto minimo.

Para mejorar la rigidez v la estabili-
dad al vuelco de la pasarela, se rellena
de hormigdn parte del cajon exterior en
la zona de momentos posiiivos y parte
de ambos cajones en la zona de momen-

Hormigdn v Acero ¢

Figura 10. Seccion transversal de la pasarela.
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DIAGRAMA DE INTERACCION CORTANTE-FLECTOR-TORSOR.
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Figura 11. Diagramas de interaccidn de las secciones de las pasarelas,

tos negativos, consiguiendo un doble
gfecto mixto. Para optimizar la coniri-
bucion del hormigon y reducir peso se
rellena solamente la zona comprimida
del cajon, o sea, la superior en zona de
positives y la inferior en zona de nega-
tivos. (Gracias a csto se puede obtener
una esbeliez considerable (39,4)* .

Debido a la forma asimétrica de la sec-
cidn ransversal, para garantizar la esta-
kilidad al vuelco en la hipodtesis de carga
mas desfavorable a torsidn, ademas de
relleno de hormigdn se neoesita anclar
las pasarelas a las pilas extremas e inter-
medias mediante 2 v 4 barras postensa-
das respectivamente. Estas barras son 1o
adherentes y biarticuladas, y se apoyan
por arriba sobre el hormigdn de relleno
del cajon exterior de la pasarela v por
abajo en un cajetin dejado a tal efecto en
las pilas {ver Figura 9). En el apoyo
sobre el voladizo del mure se coloca
dentro del cajon exterior de las pasare-
las una tercera ménsula corta soldada al
voladizo para evitar el despegue de la
pasarela debido a la torsion.

El comportamiento global de ia
estructura puede resumirse mediante Jos
diagramas de imieraccion torsor-cortan-
te-flector de las dos secciones tipo mds
importanies: la seccion de apoyos y la
de ceniros de vano (Figura 11). El
dominio de seguridad de la seccidn esta
determinado por ta combinacién de los

2 La csbelter se considera como el cociente de la
luz mayor y ¢l canto tolal medio en lag 3 almas
AV (1,345 12400,73=4 171 04=30 4.

Horm

esfuerzos resistenies a corvtante y fle-
xion de la seccidn, reducides por un
cocficiente que considera la interaceion
con la torsion. Por otra parte, la nube de
puntes representa ia combinacidn pési-
ma de esfuerzos mayorados actuantes
en ambas sccciones. B¢ aprecia gue
todos los puntos estdn deniro del domi-
nio de seguridad.

4.3, Proceso constructivo

La ejecucion comicnza con la realiza-
cion de la cstructura metélica en taller.
Las tableros de las pasarelas se separaron
para su transporie a obra en tramos de 26
m de largo aproximadamente y transver-
salmente se dividieron tambien en dos
parles: cajones por un lade y costillas por
otro. El voladizo se confecciond vy trans-
portd en cuatro grandes partes.

Simultaneamente, en obra se gjecuta-
ban los pilares intermedios y el muro
bajo el voladizo. Tal como iban llegan-
do las piezas desde el talier se montaban
en unos caballetes metalicos sobre
pequeflas cimentaciones directas de
hormigon en masa con la forma de la
deformada de ejecucion. Una ver colo-
cada sobre ellos la estructura, se reali-
zaron las soldaduras de obra, se rellena-
ron de hormigdn y se cerraron los
cajones de las pasarelas, quedando ls-
tos para el montaje log cince grandes
clementos que conformarian la estrue-
tura definitiva: ef voladize metalico en
una sola pieza y las dos pasarclas on dos
framos cada una.

Lo primere en montarse fue el voladi-
z0 sobre el muro (ver Figura §). B mon-
taje de este voladize se realizé con dos
grias de 120 v 200 1 y una de acompa-
famiento que o fijaba por la parte cen-
tral e impedia desplazamientos excesi-
vos durante el montaje. Esto faciito la
colocacidn, garantizando que Jas barras
de pretensado empotradas en la parie
nosterior de tas aletas del muro entraran
con facilidad en los orificios previstos
para cllas en las alas de Jas vigas.

Una vez montado el voladizo en posi-
cida definttiva con el extremo libre apo-
vado en apeos provisionales, tal como
aparece en la Figura 12, s tesaron las
barras de fijacion al muro. Posterion-
menie se colecd el hormigon en la zona
inferior de las reticulas v se cerraron
estas con la chapa superior, retirando
los apeos. Por tltimo se hormigond a
losa superior.

Una vez preparado ol voladizo, las
pasarelas se colocaron en su posicion
definitiva. Bl primer tramo se colocs
dejando un voladizo sobre ¢l pitar con-
rab (Figura 13). A continuacion se rea-
lizé el tesada de fas pasarelas a lag pilas,
se cerrd defimitivameute sobre los
anclajes ef capdn exterior v posterior
mente se eoloct ¢ scaunda ramo, rea-
lizando “im siad” o soldaduwrs con ol
franio anterior. Ambos se apoyaban ade-
MAs en apeos provisionales gue permit-
an ajustar la posicidn para realizer esta
soldadwa v rectificar la deformads
anfes de hormigonar Ia losa.

Laego se colocaron las ménsulas cortas
soldadas al voladizo del muro para evitar
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Figura 12. Voladize colocado sobre el muro y apeos provisionales, En la parte izquierda
superior se aprecian ias barras pretensadas de union ().

Figura 13. Montaje del primer tramo de la pasarela Badal,

el posible despegue de las pasarelas,
dejando dentro del cajén exterior, entre la
ménsula y la pasarela, un apoye de nec-
prero. Posteriormente se hormigond la
losa superior y se retiraron los apeos.

4.4, Pruchas de carga

Duranie lag pruchas de carga se veri-
ficaron fos desplazamientos verticales
en puntos significatives de la estructura
bajo cargas cquivalentes a la sobrecarga
de uso del puente. Estas cargas fueron
simuladas uiilizande cuatro camicnes
que se desplazaban completando tres
estados de carga: maximos momentos
positivos en cada uno de los dos vanos y
méaximos negativos en apovo central.
Para clio se verificaron las secciones de
cuartos, centros de vano y apoyos con
fres puntos en cada una para obiener
también los efectos de la torsion.

Se wverifico la recuperacién de la
estructura tras la descarga (superior al
80%) vy se comprobaron los desplaza-
mienios verticales estimados en los cal-
culos (en un huse del 30% respecto al
teorico).

Los resultados de las prucbas fuercon
satisfactorios. A pesar de la compleji-
dad geometrica y de comportamiento de
la estructura, en los 96 puntos de com-
probacion se observd una concordancia
hastante precisa de los desplazamientos
obtenidos con las predicciones tedricas
en todos los casos. La recuperacion ins-
tanténea de ia estructura fue superior al
80% en mias del 95% de los puntos veri-
ficados,
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Figura 15. Prueba de carga.
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Figura 16. Resultados de la prueba de carga para los dos puntos extremos en el caso de
maximos desplazamientos de ta pasarela Badal.

5, CONCLUSIONES

La wansformacion de la Plaza Cerda
ha requeride trabajos de demolicion de
viaductos v construccion de nuevos
pasos peatonales, que han fenido una
importante componente de analisis
estructural desde su comienzo, encami-
nada a sortear Ias dificuitades gue crean

\
]

unas transformaciones de gran magni-
tud dentro del micleo de la ciudad.

Parte de cila quedard en el recuerdo,
como la demolicién de los viaductos.
Otra, comao el refuerzo del tinel, se
esconde tras los muros laterales de la
Gran Via y una muy importante, some-
tida a unos exigentes criierios arquitec-
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t6nicos, quedard mezclada en el conjun-
o de un cntorno totalmente diferente al
existente antes de las obras.

F1cHA TECNICA AVENIDA PEATONAL:

Superficie de tablero: 1062.2 m?

Homigon: 1 426 m?
Acero corten: 257 000 kg
Acero laminado: 62 600 kg
Acero pasivo: 163 600 kg

Proyecto y Direccidn Consuitor de

de Obra: Ingenieria
Civil, SA (CICSA)

Propiedad: Ayuntamiento
de Barcelona

Direccidn dei Proyecto: Barcelona
Regional

Estructura metélica: Caldererias
Delgado, SA

(CALDELSA)

Empresa constructora: NECSO
Pretensados: Mekano 4




«MUROS DE CONTENCION
Y MUROS DE SOTANO»
3.7 Edicidn

La segunda edicién de este libro se agotd
a finales de 1996 pero el autor decidio no
realizar esta tercera edicion hasta el
momento actual dado que en aquella
fecha estaba va muy avanzada la redac-
ciéon de la Instruccion EHE que hubiera
afectado a la informacion contenida en el
fibro.

Bsta nueva edicidn, aparte de estar redac-
tada de acuerdo con la nueva EHE, intro-
duce novedades y ampliaciones muy
importantes en refacion con las anteriores.

En particular debe destacarse la adopeion
del reparto wmiforme de tensiones de
acuerdo con las tendencias del futuro
Eurocodigo de Geotecnia, en sustitucion
del reparto linealmente variable, emplea-
do hasta nuestros dias.

2
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Por ofra parte ¢l libro presenta capftulos compietos dedicados a temas fundamentalmente nuevos
tales como los Detalles Constructivos, ¢l proceso de Ejecucion incluyendo el Control de Calidad,
las formas de Medicién v Abono y recomendaciones de Mantenimiento, un capitulo también
completo dedicado a los Aspectos Estéticos de los Muros y otro dedicado a la Patelogia de
Muros.

El libro contiene ademas seis colecciones de Muros de Contencion, que cubren el campo hasta
10m de altura, y ocho de Muros de Sotano, de uno y dos sotanos, que permiten el proyecto inme-
diato de estos muros proporcionande directamente las dimensiones, las armaduras con su des-
piece y las mediciones de hormigdn y acero por metro lineal de muro, tanto para acero de 400
como de 500.
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RESUMEN

El viaducto de Hato Rey para el Tren
Urbano del Area Metropolitana de San
Juan de Puerto Rico tiene una longitud de
3,678 m, siendo uno de los viaductos mas
largos del mundo construidos con dove-
las prefabricadas. Su trazado en zonas
urbanizadas condiciona la posicion de las
pilas, obligando a una distribucién de
vanos en curva con luces muy diferentes
v tramos para via doble o con dos via-
ductos gemelos para vias sencillas.

Estos condicionantes han llevade a
una selucidn de tablero con dovelas pre-
fabricadas y pretensado exterior, monta-
das con cimbra de lanzamiento. Los
andenes de las estaciones se proyectan
también con vigas-cajén prefabricadas
pretensadas.

En las pilas hay soluciones de fuste
dnico y pilas poértico puenteando el
ancho de las calles.

Las caracteristicas del terrenc obligan
a cimentaciones pilotadas sin excep-
cién, con pilotes prefabricados hincados
en la mayoria de las pilas o pilotes "in
situ" de hasta 2,40 m de diametro y 22
m de lengitud méxima,

Mormig G n ¥y Acers ¢ o217, 3 Trimestre 2000

SUMMARY

Hato Rey viaduct for the Tren Urbano
Project in San Juan de Puerto Rico
Metropolitan Avea, 3678 m long, is one
of the longest viaducts in the warld built
with precast segments. The alignment in
an wrban context determines the loca-
fion of the piers which implies a confi-
guration with different span lengths,
curves and several sections for both
dual and single track.

These requirements make it feasible
only the solution of an aerial guideway
with precast box girder segments and
external prestressing o be ervected with
girders, to avoid the shuttering on the
streets needed in case of other construc-
tion methods.

Station platforms are also designed
with precast presiressed box girders.

Piers are designed as single columms
or cast in place bents.

All the foundations are with either
precast driven piles or cast-in-place
piles up to a maximun of 2,40 m in dia-
meter and 22,00 m in length,

1. INTRODUCCION

Para dar solucidén a los problemas de

transporte en el Arca Metropolitana de
San Juan de Puerto Rico la Autoridad de
Carreteras y Transportacion decidic ia
construccion de un sistema de transpor-
te ptiblico basado en un ferrocarril urba-
no conocido como Tren Urbano. La pri-
mera fase del proyecto incluye la
construccion de aproximadamente 17
kilémetros def citado ferrocarril desde
Bayamén hasta Santurce, muy proximo
va al viejo San Juan.

La parte del proyecto que ha desarro-
llado Therinsa es el tramo conocido
como Hato Rey, cuya construccion ha
sido adjudicada a la UTE constituida
por la empresa espafiola NECSO y la
portorriquefia Redondo, v que consiste
en un ferrocarril elevado por medio de
un viaducto urbano con una longitud
total de 3678 m de doble via en toda su
longitud, desglosados en:

— Longitud de viaducto Gnico de via
doble; 239250 m

— Longitud de viaducto dobile de via
sencilla: 1285,50 m

Ll trazado del tramo se desarrolla
todo €l en zona urbana, con numerosas
curvas para adaptarse al entramado
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urbano que condiciona la disposicion de
las pilas del viaducto dando lugar a una
distribucion irregular de luces de los
vanos, y pendientes también variables
obligadas por el cruce con los viales y fa
topografia de la zona.

El proyecto incluye cinco estaciones a
lo largo del wazado: Centro Judicial,
Pomenech, Hato Rey, Nuevo Centro y
Sagrado Corazon. Estas estaciones se
componerl del edificio principal de la
estacidn, que es independiente del via-
ducto, v de unos andenes que apoyan en
las pilas del viaducto por medio de din-
teles 0 ménsulas.

También forma parte del proyecto la
remodelacién y acondicionamicato de
tas calles afectadas por el trazado: via-
fes, drenajes, aparcamientos, sefializa-
cion, etc.

2. DESCRIPCION
DEL PROYECTO

2.1. Tipelogia estructural

La tipologia del viaducto consiste, en
la mayor parte de los tramos, cn dos
vanos continuos y empoirados en la pila
central de seccidn circular, existiendo
juntas de dilatacién y apoyos en las dos
pilas extremas, también circulares. No
obstante, también se han proyectado tra-
mos de tres y cuatro vanos continuos
empotrados cn las pilas intermedias,
debido a la disposicion de luces condi-
cionada por la red viaria del ndcleo

Viaducto Hato-Rey para el tren urbano en San Juan de Puerto Rico

urbano, janto con algunos vanos 1sosta-
ticos.

Esta tipologia de los tramos tipo del
viaducto, con dos vanos entre pilas de
Junta y el tablero empoetrado en la pila
central y simplemente apoyado en las
dos pilas laterales del tramo, es la mds
adecuada teniendo en cuenta tres aspec-
tos:

1. Viaducto situado en zona sismica,
con categoria C segln normativa
AASHTO, por o que interesa una tipo-
togia de tablero empotrado en pilas con
to cual, ademas de avmentar la capaci-
dad de formacion de rotulas plasticas en
ias pilas, se disminuye el ntmero de
apoyos v topes sismicos necesarios.

2. La escasa altura de las pilas y, por
fanto, su rigidez hacen inadecuado el
empoframiento del tablero en mas de
una pila ya que el pretensado longitudi-
nal del fablero de los tramos continuos
de mis de dos vanos produce esfuerzos
muy considerables en las pilas, por su
rigidez relativa frente al acortamiento
del tablero, esfuerzos a sumar a los pro-
ducidos por las restantes acciones de
célculo; en la solucidn tipo de dos vanos
los esfuerzos inducides por el pretensa-
do en las pilas no son significativos,
siendo muy importantes en los tramos
continuos de mis de dos vanos.

3. La disposicion de juntas de dilata-
cidn en el tablero en pilas alternas per-
mite disponer topes sismicos de forma
que todas las pilas contribuyen tanto
longitudinal como transversalmente

Figura 1. Vista del viaducto durante ia construccion

Hormign v Acero @

para resistic los esfuerzos del sismo.
Isto no resulta facil de conseguir ni de
conslruir con tramos continuos apoya-
dos en las pilas.

El viaducto se ha proyectade con
dovelas prefabricadas con seccion cajon
monocelular de hormigdn con pretensa-
do exterior cuyo trazado discurre por el
interior del cajon. Se han utilizado dos
tipos de seccidon cajdén: con ancho de
doble via y con ancho de via sencilla en
aquetlos tramos en los que el viaducto
se desdobla en dos viaductos de via sen-
cilla con trazados sensiblemente parale-
los. Las dovelas se montan por medio de
una viga de lanzamiento vano a vano tal
como se detalla en el apartado 5: Proce-
5o constructivo.

El apoyo de la via sobre ¢l viaducto ¢s
directo sin utilizar balasto. Para ello los
carriles se fijan a unos plintos de hor-
migdn en el ala superior de los cajones.
Estos plintos son discontinuos, con jun-
tas cada 3,00 m como maximo. La colo-
cacion de vias e instalaciones es objeto
de otro contrato, teniéndose en cuenta la
interaccidn via-estructura por la accion
de unas fuerzas longitudinales transmi-
tidas por los carriles a la estructura cuya
magnitud estd definida en las especifi-
caciones técnicas del Proyecto, Ademas
a ambos lados del tablero sc disponen
barreras antirruide cuya estructura pro-
porciona también un camino de servicio
a una cota superior a la de ia via (ver
Figuras 2 y 3).

2.2. Tablero

El tablero consiste en una seccidn
cajon monocelular de hormigdn con dos
alas laterales y canfo variable de 2,10 m
en ¢l gje del cajén a 2,25 m en el extre-
mo de las alas. El ancho total de la losa
superior de 9,90 m en ¢l tablero de via
doble v de 5,70 m en los de via sencilia
{(Ver Figuras 5 ¥ 6).

La seccion cajon de via doble tiene un
ancho de losa inferior de 3,60 m con un
espesor de 20 cm y almas inclinadas de
30 cm. La losa superior tiene seccidn
variable con 25 c¢cm en fos extremos de
las alas y 20 em en ef cenfro de la losa,
espeseres que aumentan en ¢l arranque
de las almas hasta unos 50 cm. La sec-
cién cajon para via sencilla tiene un
ancho de losa inferior de 2,40 m tam-
bién con espesor de 20 cm y almas de

a° 217, 3.0 Trimesiye 2004
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Figura 2. Seccidn tipe de viaducto de via doble.

25 em. La losa superior es al igual que
en via doble de espesor variable.

La seccidn cajon se maciza en el
empetramiento con la pila central, en
aquellas pilas fijas al tablero, en una
longitud de 3,0 m para el cajon de via
doble y 2,70 en via sencilla, También se
macizan las dovelas de apoyo situadas
sobre las pilas. El apoyo de las mismas
se hace a media madera disponiéndose
dos apoyos de neopreno zunchado. (Ver
Figuras [3 y 14).

Bl tablero sc ha proyectado para su
construccidn por dovelas prefabricadas
de hormigdn con longitudes variables
entre fos 2,55m y log 3,20 m. Las dove-
fas sc unen por medio de funtas conju-
gadas con llaves de cortante y con resi-
na epoxy para su Conexion.

La losa superior de las dovelas tiene
un pretensado transversal interno adhe-

rente compuesto potr monotorenes o
tendones de lineal de tablero.

El pretensado longitudmat del tablero
es exterior discurriendo el trazado de
los tendones por el interior del cajon.
Los tendones tienen potencia que varia
entre los 7 cables de 0.6" v los 25 cables
y se anclan en las dovelas extremas de
los vanos, junto a la junta de dilatacion
y en ¢l diafragma central sebre la piia
fija ai tablero. A lo largo del vano se
disponen- los desviadores, hormigona-
dos solidariamente con la dovela, con
una separacidn maxima en torno a los
9.0 m (Ver Figura 4). Estos desviadores
tienen forma de costilla que sc sitia
sobre la losa inferior y parte de las
almas con un espesor de 1,10 m (Ver
Figuras 5 v ).

Ademds de los tramos tipo de dos
vanos coi: pila ceniral empotrada, exis-
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Figura 3. Seccidn tipo de viaductos de via sencilla,
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ten & lo largo del viaducte cuatro tramos
especiales con las siguiente distribucion
de luces:

— Tramo cnire estribo Al y pifa P4
35,87 -+ 49,60 + 40,26 m, en curva

Tramo entre pilas P37 y P40:
33,43 + 42,25+ 29,15 m, en recla

~ Tramo entre pilas P51 y P54:
2977 + 48,63 <+ 36,00 m, en curva

— Tramo entre pilas P105 y P109:
P+ 48 + 40 + 26,99 m, parte en
curva.

Todos estos tramos son continuos
estando el tablero empotrado en las
pilas intermedias ¥ simplemente apoya-
do en las dos extremas. Debido a las
luces mayores de estos vanos la cons-
truccién de los mismos de hace por
voladizos sucesivos variando el niimero
de dovelas en voladizo desde 3 hasta 8
para los vanos mas largos. Esto también
ha obligado a que se aumenten los cspe-
sores de fas almas y losa inferjor de las
dovelas mds proximas a la pila empotra-
da. Ademds, y debido al proceso cons-
tructivo, estos {ramos llevan un preten-
sado por el interior de la losa superior
de las dovelas para resistir los momen-
los negativos producidos durante ¢l
avance de los voladizos.

2.3, Subestructura

2.3.1. Pilas
In general, el viaducto dispone de
pila de fuste Gnico centrada en el gje,

aunque se presentan ofros casos particu-
tares sobre todo en el tablero de via
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Figura 7. Dovela de via sencilla con desviador,

doble como son la pila de fuste Unico
gxcénirica y la pila en portico de dos
Tustes y dintel superior que soporta el
tablero. Todos los elementos que consti-
tuyen la pila (fustes, dinteles, capiteles
y ménsulas en su caso) se hacen hormi-
gonados in-situ.

En todos los casos el fuste de la pila
es cilindrico con didmetros variables
1,62 m, 2,0 m ¢ 2,34 m (ver Figura 9).
En aquellas pilas sobre las que se dispo-
ne junta de diiatacion en ef tablero, la
pila termina en un capitel en el que se
sitian los apoyos de neopreno y los
topes sismicos de los dos tableros late-
rales. Estos topes consisten en bloques
de hormigon armado solidarios con el
capitel que se alojan en los cajeados
dejados en lag dovelas de apoyo del
tablero. El margen de movimientos que
permite dicho tope es de 20 mm, tanto
tongitudinal como transversalmente en
cada sentido.

La armadura pasiva vertical de la pila
es continua en toda sy longitud evitan-

do, siempre que la altura de la pita no lo
impide, los solapes intermedios debido
a las limitaciones de la normativa ame-
ricana para los elementos resistentes al
sismo. Los diametros de las barras de la
armadura vertical suelen ser 32 mm y
35 mm legande incluso a disponerse en
algunos casos vatias capas. La armadu-
ra vertical de la pila esté confinada en
toda su altura por una armadura en espi-
ral de 16 mm de didmetro con paso
méximo de 76 mm. Esto da idea de ia
importancia de fos esfuerzos sismicos
en el disefio del viaducto ¥ la atencién
que hay que prestar a los detalles de
armado.

2.3.2. Cimentacion

La cimentacidon de todas las pilas, ¢
incluso los estribos s¢ ha realizado
mediante pilotes prefabricados, praten-
sados ¢ hincados hasta rechazo en el
terreno aunque, en algunos casos con-
cretos particulares, también se han utili-
zado pilotes hormigonados "in situ".

e

Figura 9. Vista de Ias pilas del viaducto en construccidn.

Hormigdn v Acera ¢
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Figura 8. Dovela de apoyos de via doble,

Los pilotes prefabricados son cuadra-
dos de 45 cm. (18") de lado, de Jongitud
variable entre 15 m y 22 m, de una sola
pieza, sin uniones intermedias, por lo
que ha sido necesario pretensarios, para
facifttar su manejo, con una armadura
compuesta por 12 cables de 12,5 mm.
(172"} de diametro de 7 alambres, de
acero de baja relajacidn, confinados por
una espiral de 9,5 mm. (3/8") de didme-
tro con un paso de 35 mm. en los 4,5 m
superiores, de 50 mm. en log 3 m nfe~
riores, y de 150 mm. en el resto del pilo-
te. Al no quedar agotada la capacidad
mecanica de la armadura en el pretensa-
do, esta actia, posteriormente, como
armadura pasiva.

Estos pilotes se hincan con una separa-
cién minima, entre cjes, de 1,40 m (a
cota de la cara inferior del encepado), v
una inclinacién fedrica maxima de 114
4V, con objeto de mejorar sus prestacio-
nes frente a los importantes momentos
flectores, v a sus fuerzas horizontales, a
que esta sometida la pila, principaimente
debido al sismo.

Una vez descabezados los pilotes pre-
fabricados quedan embebidos, un mini-
me, de 30 cm. en el encepado, que es
rectangulat, de canto constante, con un
valor minimo de 1,60 m y maximo de
2,25 m.

Condicionantes fisicas actuales o
futuras han aconsejado cambiar el tipo
de pilotes en tres zonas concretas del
trazado, pasando a utilizar pilotes ho-
migonados "in situ", excavados con o
sin tuberia (recuperable o no) segln las
necesidades de la obra:

— A lo large de la calle Sotomayor,
donde las pilas se sithan en ambos late-
rales de la calle, se han disefiado cimen-
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Figura 10. Dovelas fijas en cabeza de pila.

taciones triangulares con pilotes de 1,20
m {48") de didmetro, de 15 ma 22 m de
longitud, con una separacion entre cjes
de 3,30 a 4,0 m y encepado de canio
constante, entre 1,70 y 2,05 m. La arma-
dura pasiva vertical de los pilotes es
continua en toda su longitud {con una
cuantia minima de i4 barras de 29 mm.
(9/8") de didmetro, confinada en toda su
altura por una espiral de 12,7 mm.
{(4/8"} de paso 225 m, salvo en la zona
de empotramiento del pilote (2,45 m
hacia el anterior, y 0,75 m en el interior)
en que se coloca una espiral doble de
paso 100 mm.

— En el cruce del cafio Martin Peifia,
que en un futuro serd dragado hasta los
3,5 m, se han disefiado cimentaciones
con encepados de canto variable, con
pilotes andlogos a los anteriores.

G SUIDEwRY ——

— Un caso singular, por los condi-
clonantes de limitacion de espacio, ha
sido 1a cimentacion det vano entre las
pilas P38 y P39, en el que los pilotes
se gifdan muy proximos a la fachada
de un edificio, que salva el viaducto,
En este caso se ha resuclto mediante
encepados triangulares con pilotes de
2.45 m (96™) de didmetro, de 18 m de
longitud, con separacién entre gjes de
6,10 m v 6,60 m, y encepado de canto
constante de 2,60 m y 2,90 m respecti-
vamente. La armadura pasiva vertical
de los pilotes es continua en toda su
longitud v estd formada en toda su
altura por una espiral de 19 mm (6/8™)
de paso 225 mm salvo en la zona de
empotramiento del pilote (4,90 m
+0,75 m) en que se¢ reduce a 65 mm.
En total, para {a cimentacién del via-
ducto se han utilizado:

s G CONSTRUCTION

5890 ; 5890

- 2.250 pilotes prefabricados
(=40.000 m)

— 70 pilotes de 1,20 m de didmetro

- § pilotes de 2,45 m de diametro

2.4. Andenes de estaciones

Los andenes de las estaciones san
también elevados, adosados al viaducto,
con la cota final del pavimenio 1,10 m
sobre el nivel de carriles, tienen una
longitud de 138 m y son de dos tipos:

— Andén central en los tramoes de via-
ducto doble para via sencilla (Estacio-
nes de Nuevo Centro y Sagrado Cora-
zon) con ancho de 8.455 m.

— Andenes laterales cn los tramos de
viaducto tnico de via doble (Estaciones
de Centro Judicial, Domenech y Hato
Rey} con ancho de 3.635 m cada uno.

La estructura de estos andencs consis-
te en vigas prefabricadas de hormigon
pretesado con seccion en cajon rectan-
gular simplemente apoyadas sobre las
mismas pilas del viaducto (Ver Figuras
11y 12).

Los andenes laterales consisten en
dos vigas cajon adosadas de 1437 mm
de ancho y 1225 mm de canto que s¢
completan con un voladizo de 760 mm,
prolongacion de la losa superior del
cajon, de 150 mm de espesor. stas
vigas se solidarizan por medio de un
pretensado transversal que une los dia-
fragmas interiores de ambas vigas, que
se disponen con una separacion maxima
de 6,0 m.
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En ¢l caso del andén central Ia estruc-
tura consiste en dos vigas cajon de 1765
mm de ancho, separadas 3.405 mm, que
se unen por medio de una losa interme-
dia hormigonada in situ y se completan
con unos voladizos laterales hacia el
lado de las vias, de 760 mm de longitud,
El canto, al igual gque en las vigas de
andén latera, es de 1225 mm.

Las luces de las vigas andén son 1ogi-
camente iguales a las del viaducto en la
zona de las estaciones y varian catre los
18 m y los 30 m. En las vigas de mayor
luz se ha utilizade ademds un post-tesa-
do interno adicional, al no disponer de
mas espacio para alojar cables pretesa-
dos en la losa mfierior.

La vigas de andén apoyan en os dinte-
les o en voladizos empotrados on las pilas
del viaducto, sobre los que se sitfian Jos
apoyos de neopreno y los (opes sismicos
para iimitar fos movimientos de dichos

andenes durante un terremoto. Tanto en
este caso como en ¢l resto del viaducto
los topes sismicos son bloques prismati-
cos de hormigdn armado que sobresalen
de los dinteles y se alojan en los extremos
de las vigas que disponen, por tanto, de
unes cajeados a tal clecto,

3. BASES DE CALCULO

3.1, Mormativa

Todo el proyecto ha sido desarrollado
de acuerdo con la siguiente normativa:

— Standard Specifications for High-
way Bridges. AASHTO. American
Association of State Highway and
Trangportation Officials {1996).

- Guide Specifications for Design
and Construction of Segmental Concre-
te Bridges. AASHTO. American Asso-
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ciation of State Highway and Transpor-
tation Officials. (1989 v 1999,

— Lspecificaciones particulares de la
propiedad para ¢l proyecto del Tren
Urbano.

3.2. Cargas de dischio

Las cargas permanentes consideradas
en el proyeccto corresponden al peso
propio del viaducto y a as cargas muer-
tas debidas al peso de la via v plintos de
apoyo, barreras antirruido v servicios
que discurren por ¢l interior del cajon.

Ademés sc han considerado las cargas
de viento y las debidas a acciones &1~
micas que indica la propiedad en las
especificaciones para el proyecto.

Ll viaducto ha side proyectado tam-
bién para resistir las acciones sismicas
derivadas de la consideracidn de una
aceleracion basica del terreno en Puerto
Rico equivalente a 0,20g.

El tren de cargas correspondiente al
lerrocarril de disefio consiste en 2, 4 o 6
vehiculos con una carga total de 584 kKN
por vehiculo distribuida en cuatro ejes (8
ruedas). Ademas se considera la aplica-
cion alternativa de fa carga correspon-
diente a un vehiculo gria con 536 kN
igualmente distribuidos en cuatro ¢jes,

Junto con estas cargas se han conside-
rado todas aqueilas asociadas a la carga
del ferrocarril como son; frenado v ace-
leracidn, efecto de lazo y balanceo,
impacto vertical y horizental, asi como
fuerza centrifuga para los tramos en




M. Thomé, 1. Rodade y 1.1, Alonso

curva v las cargas debidas al descarrila-
miente de vehiculos.

3.3. Materiales

Todo el viaducto es de hormigdn
armado o pretensado. El tablero se ha
provectado con hormigon de 35 MPa de
resistencia caracteristica salvo en algu-
nos tramos especiales en los que ha sido
necesario aumentarla hasta 50 MPa. En
tas pilas se ha utilizado hormigén de 28
MPa y en las cimentaciones de 25 Mpa.

El acero de las armaduras pasivas
tiene un limite eldstico de 400 Mpa y ¢
acero utilizado en los cables de preten-
sado es de grade 270 kpsi ASTM A416
con una tension de rotura de 1860 Mpa,
habiéndose utilizado tendones con
cables de 0.6".

- Pilotes prefabricados:
Hormigon: f'c =35 MPa
Acere pretensar:
Accro baja relajacion (ASTM A416-
Grade 270 k).
Tension rotura 1360 MPa
Limite eldstico 1580 MPa

— Pilotes "in situ":
Hormigon: fe =25 MPa
Acero {ASTM AG1SM-Grade 400):
;= 400 MPa

- Encepades:
Hormigon: fic =25 MPa
Acero (ASTM A615M - Grade 400):
£, =400 MPa

Figura 14. Vista de anclaje de pretensado en dovela de apoyo para via doble.
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4, ANALISIS
DE LA ESTRUCTURA

4.1. Modelizacién

La estructura del viaducto se ha estu-
diado por medio de modelos espaciales
de barras para lo cual lz longitud total
del viaducto se ha dividide en tramos
con diferente ndmero de vanos. Istos
modelos incluyen tanto la cimentacidn,
que se ha representade por medio de
constantes elasticas de muelle, como las
pilas y el tablero. Para ef andlisis global
se ha utilizado el programa de célculo
mairictal Gtstrudl, de uso generalizado
en Estados Unidos. Ademés en los tra-
mos de méas de dos vanos continuos en
los que las particularidades del proceso
constructivo lacen necesario considerar
fa redistribucion de csfuerzos por
retraceion y fluencia se ha empleado el
programa de andlisis de puentes Bridge

Dw;gmgl_] (BD-11) que tiene en cuenta

“estos cfectos.

Para el célculo transversal se ha dis-
cretizado la seccidn cajon, tanto de via
doble como senciila, por medio de un
modelo de barras asi como modelos de
elementos finitos en fos que se estudia
la distribucion de las cargas puntuales
del ferrocarril en el conjunio de la sec-
clon.

Las dovelas singulares como son fas
de apoyos y cabeza de pila se han ana-
lizado con dos tipos de modelos de
caleulo:

—~ Modelos de elementos finitos: con
los que se estudia la distribucidn de

fuerzas concentradas de los anclajes de
pretensado en el conjunto de la dovela.

- Modelos de biclas y tirantes, para
¢l estudio de la transmision de los
esfuerzos del tablero hasta los apoyos o
fa pila, segin se trate de dovela de apo-
yos o cabeza de pila.

La dovela con desviador de pretensa-
do se ha estudiado por medio de un
modelo de elementos finitos que repre-
senta un vano completo en seccion
cajén y un modelo de barras articuladas
en su interior para modelizar el propio
desviador.

Todos los calculos de elementos fini-
tos se han hecho con el programa Gis-
trudl citado anteriormente.

4.2. Disefio sismico

Los céalculos de los efectos sismicos
sobre la estructura se han realizado con
el mismo programa. En primer lugar v
sobre un tramo Upico de 6 vanos (3 pare-
jas de 2 vanos continuos), modelizada
por medio de una estructura de barras en
la que la interaccion suelo-cimentacion-
superesiructura se ha representado por
medio de apoyos elasticos direccionales
v rotacionales, se realizdé un andlisis
espectral con superposicién modal,
segn el espectre de respuesta definido
en la normativa AASHTO, junto con un
andlisis simplificado segun el método
de la carga uniforme. Los resultados
obtenidos con ambos procedimientos se
compararon siendo las diferencias poco
significativas. Por esta razom, en el resto
de los tramos, se utilizd el método sim-
plificado que consiste en la modeliza-
cion de la accién sismica por medio de
unas fuerzas estiticas equivalentes de
acuerdo con la normativa AASHTO
{Divisién TA-seismic Design), lo que
simplifica enormenente el céleulo dada
la cantidad de vanoes del viaducto.

Los esfuerzos obtenidos por este
método se utilizan directamente en el
disefio de las cimentaciones y el tablero.
Para el disefio de fas pilas se aplica un
coeficiente de respuesta debido a la
ductibilidad que permite reducir los
momentos flectores actuantes en fun-
¢idn de Ia tipologia de la pila (pila sen-
cilla, pértico, ete.). No se reducen, sin
embargo, los esfuerzos cortantes sobre
la pila ya que e} disefio de la armadura
de ia misma debe hacerse para que sea

ne 217, 2.0 Trimestre 2000
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capaz de resistir la totalidad de la fuer-
Za estatica. Se han cuidado extraordina-
riamente los detalles de armado en las
zonas superior e infetior de las pitas en
las que se pueden producir rdtulas plds-
ticas. Se disponen armaduras en espiral,
como en el resto de la pila, confinando
la armadura longitudinal, con un paso
reducido hasta incluso los 45 mm y dis-
metro de barras de 16 mm.

4.3. Comprobaciones tensionales
en el tablero

El tablero de dovelas prefabricadas de
hormigdn pretensado se disefia para que
en estado timite de servicio se cumplan
las siguientes limitaciones de tensiones
{en MPa):

— Tensiones transversales:
Méxima compresion: 0,4 f'c
Méxima traccion: 0,25 Vfc

- Tensiones longitudinales:
Méxima compresion: 0,4 f'c
Maxima traccidn: 0 MPa en las jun-
tas 0,25Vf"¢ en hormigén "in situ".

f'c es la resistencia caracteristica a
compresion del hormigdn.

El cumplimiento de estas limitaciones
ha dado lugar a un disefio de pretensado
que incluye cables pasando préximos a
la fibra inferior en fa seccidn sobre pila.
Esto se debe a que en las secciones pro-
ximas a la pila aparecen momentos
hiperestaticos positivos importantes que
producen tracciones en la fibra inferior
de la seccion.

5. PROCESQO CONSTRUCTIVO
5.1. Generalidades

La empresa constructora ha montado
un parque para la prefabricacion de los
elementos de este viaducto y de otros dos
tramos que le fueron adjudicados. En
este parque se prefabrican y almacenan
hasta su transporte a obra los siguientes
elementos:

Dovelas del viaducto,

i

Pilotes pretesados,
- Vigas de andén,
— Barrera actstica,

Las instalaciones incluyen ia plantia
de hormigonado, las camas para hormi-
gonado y pretensado de pilotes v vigas
de andén, equipos de hormigonado y
curado de piezas, laboratorio y demas
elementos necesarios para la construc-
cion y control de las piezas fabricadas.

Para la construccion del tablero, las
dovelas se transportan desde el parque
de prefabricacion hasta el emplaza-
miento del viaducto. Una vez construi-
das las cimentaciones y las pilas se pro-
cede al montaje del tablero que, en la
mayor parte de los vanos con luces
menores de 40 m, se hace por el método
vano a vano, utilizando una viga de lan-
zamiento para colocar las dovelas nive-
ladas de acuerdo con fos parametros del
trazado y aplicarles los esfuerzos de
pretensado antes de transferir el peso a
las pilas. En los vanos de fuces superio-
res a los 40 m se utilizard este procedi-
miento combinado con el de avance en
voladizo debido a la gran cantidad de
dovelas que de otro modo fendria que

Figura 15. Vista del parque de prefabricacion,
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soportar la viga de lanzamiento, Iin
total v dada la gran longitud del viaduc-
to se utilizaran dos vigas que irdn simul-
taneando el montaje de dovelas en
vanos diferentes.

A continuacidn se explican en detalie
estos dos sistemas consiructivos usados
en el viaducto.

3.2. Construccién vano 2 vano

Las fases del proceso de montaje del
tablero en un tramo tipo de dos vanos
continuos son:

1. Colocacién de una dovela prefa-
bricada a cada lado de la cabeza de pila
por medio de un apoyo provisional para
servir de encofrade a la dovela fija en
cabeza de pila (ver Figura 17).

2. Hormigonado in situ de la dovela
fija de cabeza de pila entre dos vanos
continuos y pretensado iongitudinal
interior adherente de las dovelas adya-
centes.

3. Lanzamiento de la cimbra auto-
portante, apoyada entre dos pilas, para
el montaje del primer vano del tramo.

4. Colgado de las dovelas prefabrica-
das de la cimbra por medio de giias que
las descargan de los camiones (ver
Figura 16).

5. Colocacion vy nivelacidén de las
dovelas en su posicidn final todavia col-
gadas de la cimbra y pretensadas por
medio de barras provisionales.

6. Instalacidn del pretensado longitu-
dinal definitivo en el tablero.

7. Aplicacién del pretensado al vano
va presentado, retirada de las barras de
pretensado provisional v (ransmision
del pese del tablero a las pilas.

8. Se repiten las fases 3 a 7 para el
segundo vano.

5.3. Construccidn por avance
en voladizo

A lo large del viaducto hay cuatro tra-
mos especiales, como se ha indicado en
et apartado 2.2, con mds de 2 vancs con-
tinuos en los que se ha empleado el méto-
da constructivo de avance en voladizo.
Las fases del proceso constructivo en uno
de estos tramos son las siguientes:
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Figura 16. Viga de lanzamiento durante el montaje de dovelas.

1. Colocacion de una dovela prefa-
bricada a cada lado de la cabeza de pila
pos medio de vn apoyo provisional para
servir de encofrado a la dovela fija en
cabeza de pila (ver Figura 17},

2. Hormigonadeo in situ de la dovela
fija de cabeza de pila entre dos vanos
continuos vy pretensado longitudinal
interior adherente de las dovelas adya-
centes.

3. Colocacidn y pretensado de dove-
las prefabricadas por avance en voladi-
zo en nimero variable entre 3 v 8 dove-
las, dependiendo de la luz del vano y de
las caracieristicas de trazado y accesi-
bilidad del tramo para la viga de lanza-
miento. El pretensado de estas dovelas
se localiza en la losa supetior siendo

interno adherente, como corresponde a
la construccion en voladizo.

4, Lanzamienio de Ia cimbra auto-
portante, apoyada entre dos pilas, para
el montaje del resto del vano.

5. Colgado de las dovelas prefabrica-
das de la cimbra por medio de grias que
las descargan de los camiones (ver
Figura 16).

6. Colocacién y nivelacién de las
dovelas en su posicion final todavia col-
gadas de la cimbra y pretensadas por
medio de barras provisionales.

7. Instalacion de los tendones de pre-
tensado fongitudinal exterior en el
tablero.

8. Tesado de los tendones ya instala-
dos, retirada de las barras de pretensado
provisional y transmision del peso del
tablerc a las pilas.

9. Repeticion de las fases 4 a 8 en los
otros vanos del tramo.

5.4. Estado actual de la construccidn

¥1 viaducto se¢ encuentra actualmente
en avanzado estado de construccion,
habiéndose ejecutado ya todas las cimen-
taciones y construido las pilas. Los table-
ros construidos vano a vano se encuen-
tran casi finalizados vy se estan montando
los tramos con dovelas en voladizo. Las
obras dei viaducto esta previsio terminar-
las durante ¢l afio 2001,
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RESUMEN

El acere tiene una serie de ventajas fundamentales frente a
fos ofros materiales, como son: su comportamicnto estd
mucho mis estudiade y se puede lograr una alta calidad
estructurzl dado que tedos los componentes de un portico
metalico se fabrican en taller. Por estos y otros motivos, el
comportamiento sismico del acero es mas predecible que ¢l de
otros sistemas constructives y ademads, después de un evento
como el terremoto, los componentes dafados pueden ser
facilmente reparados o reemplazados.

Sin embargo, el hecho de que un edificio esté construido
con acero no e¢s suficiente garaniia de que vaya a tener un
comportariento adecuado durante terremotlos importantes.
Sélo se conseguira un comportamiento satisfactorio si la con-
figuracion estructural es estable y si los elementos estructura-
les y sus uniones son proyectados de manera que sean capaces
de absorber y disipar energia.

Para impedir el colapso de una estructura duranfe un terre-
moto se hia de garantizar, a través del disefio, una suficiente y
eficaz capacidad de disipacion de energia. En el caso de pér-
ticos de nudos rigidos la energla se supone absorbida vy disi-
pada principalmente por las rétulas plasticas formadas en las
uniones viga-columna.

Durante el terremoto de Northridge, se produjeron fracturas
frigiles de las uniones sin que en ningln caso se apreciara la
formacion de las rotulas plasticas.

En este articulo se analiza como ha quedado e estado del
arte en este tema después de Northridge. Asi como los nuevos
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métodos propuestos para garantizar a ductilidad de este tipo
de uniones, tanto para pérticos de nueva construccion como
para refuerzos de los existentes.

SUMMARY

Steel has many advantages comparing it with other struciu-
ral materials. Steel behavior Is very well known and it can
assess a great guality because most of the components are
made in the workshop. Steel seismic behavior is more predic-
tabhle than other materials. Moreovey, after an earthquake the
damages in steel structures are easy repair.

However, a structure made of steel is not a guarantee to beha-
ve well during an earthquake. We will get a good seismic res-
ponse if the structural configuration is stable and if the elements
and connections are able to dissipale the seisniic energy,

We have o guaraniee a good energy dissipation through the
structural design, trving to avoid the steel structure collapse.

Rotational capacities in the beam fo columns connections
grearly affect the energy dissipation capacity of a moment-
resisfing frame.

During Novthridge earthquake, many britile fractures appe-
ared in the beam (o column connections, and plastic hinge did
not develop.

The present paper examines changes in the professional
practice after Northridge and some new procedures to gua-
rantee the ductility in beam 1o column connections, in rew fia-
mes and damaged frames.
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1. INTRODUCCION

Durante el terremoto de Northridge las estructuras metali-
cas se comportaron mucho mejor que el resto, no experimen-
tando colapso ninguna de ellas. Sin embargo, la buena repu-
tacion de los particos de nudos rigidos en zonas sismicamente
activas se ha visto comprometida durante este terremoto, en ¢l
que se evidenciaron deficiencias estructurales y significativas
respuestas anelasticas. Aproximadamente 120 de estos pdrti-
cos (todos consiruidos en los 10 afios anteriores al terremoio)
han sufrido roturas frégiles en las uniones viga-pilar, ponien-
do en jaque la base del disefio sismico de estructuras metdli-
cas: la ductilidad de las uniones rigidas de acero.

Los pérticos metalicos de nudos rigidos han sido los nas
empleades en Jos Ultimos afios en regiones sismicamentie acti-
vas, como California, para resistir las cargas laterales. Este
tipo de pdrticos tienen una alta redundancia y una gran capa-
cidad de absorcion y disipacidn de energia. En estos pdrticos
las vigas estan rigidamente unidas a las colummas y las cargas
laterales deben ser absorbidas mediante la flexion de estos
elementos. De entre todas las uniones rigidas existentes, la
mas empieada en zonas sismicas es la de alma atorniliada-alas
soldadas en Ja que el cortante vertical es saportado por el aima
atornillada v los momentos flectores son transmitidos desde
las alas de la viga a la columna a través de la soldadura.

Popav y Pinkney (1968/69) v Popov y Stephen (1970)
demostraron, a pagtir de numerosos ensayos de laboratorio, la
bondad de las uniones ala soldada-alma atorniliada para resis-
tir cargas ciclicas en fase plastica. En vista de los resultados
obtenidos, a partir de 1970 se generalizd en Estados Unidos el
empleo de estas uniones en zonas sismicas; en estas uniones
las ajas de ia viga son soldadas a tope a la columna y el alma
de 1a viga ¢s atorniilada a la columna con angulares que vie-
nen soldados a la columna desde taller,

Estuclios experimentales posteriores llevados a cabo por
Popov v al. {1986) comprobaron que la porcion de alma de
columna comprendida entre las alas de la viga tenia una gran
capacidad de disipacidn de energia y mostraba un buen com-
portamiento histerético. Ademds, esta zona de la union podia
desarrollar una importanie capacidad de deformacion pldsti-
ca, que proporciona una importante deformabilidad al pértico.
En 1988, Popov et al. demostraron que un camino eficaz para
generar la demanda anelastica en vigas y en uniones viga-
columna consistia en disipar la energla tanto a través de 1a for-
macion de las rdtulas plasticas en las vigas como a través de
la plastificacion de esta porcién del alma de la columna.
Todos estos resultados hicieron que la norma de edificacion
(UBC 1988) incrementara ia resistencia a cortante de estas
porciones de alma de la columna, denominadas "zonas panel".
Para controlar la deformacidn y agotamiento de estas porcio-
nes de alma fue preciso introducir placas de continuidad a
nivel de las alas de la viga e incluso colocar doble placa en
esta poreion de alma de fa columna.

A raiz de los resultados experimentales obtenidos, las nor-
mas y la practica profesional iban cambiando: al principio
todas las uniones viga-columna de los pdriicos momento del
sistema estructural se construyeron mediante nudos rigidos,
esta practica condujo a buenos resultados desde el punto de
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vista resistente del conjunto de la estructura y las uniones eran
de reducidas dimensiones. Para abaratar la estruciura, mas
adelante, los ingenieros rigidizaron s6lo parte de los pérticos
(generalmente fos periféricos), lo que redujo el nimero de
uniones pero aumentd el tamafic de éstas. A partir de 1988, el
incremento en la resistencia de las "zonas panel” hizo que los
porticos resistiesen mds a su posible plastificacién de lo que
lo hacian antes.

Otros programas de ensayos, Hevados a cabo por Tsal y
Popov (1988), sugerian que algunas uniones rigidas tenian
menos ductilidad de ia esperada, legando a la conclusion de
que el problema de la rotura no estaba totalmente entendido.
No obstante, experimentos llevados a cabo antes y despucs
de! terremoto de Northridge han llegado a la conclusion de
que hay factores que influyen significativamente en la res-
puesta sismica de una estructura como son: el canto vy la fon-
gitud de las vigas y el espesor de las alas y la orientacion de
ias columnas.

Por tanto, la energia fransmitida por el sismo se puede disi-
par a través de los siguientes mecanismos: formacida de rotu-
las plasticas en las vigas, plastificacion por cortante de la zona
panel de la columna o por formacién de rdtulas plésticas en
las columnas. La tltima posibilidad es la menos deseable pues
conduciria méas facilmente a la formacion de un mecanismo
de colapso y originaria mayores desplazamientos horizontales
a nivel de los forjados. La scgunda posibilidad fue descubier-
ta recientemente v, por tanto, la mayoria de los porticos de
California se han diseilado admitiendo que ia plastificacion
por flexion estd limitada a tas vigas. Para el mecanismo de
disipacién de energia mediante formacion de rotuias en las
vigas, la norma americana consideraba que las uniones alma
atornillada-alas soldadas eran adecuadas para desarrollar ia
resistencia a flexidn de ia viga, sin obligar a realizar cdlculos
ni comprobaciones siempre quc las uniones se ajustasen a
unas normas sencillas constructivas.

A partir de 1994, como consccuencia de las observaciones

1eal1z'1das en los ‘nudos tl“ld()‘i dcspues det lcuemotc d(, )
Nor timdgc la A]SC ha quspcndldo el empleo de las uniones

alas soldadas- ‘alma atmm]lada & O Ser que se demucstm quc

csfa unidn es adecuada ¢ que so refuerce COZ’lVC]’l!Ci‘liCE‘l]CIllC,

‘empleando sistemas de refuerzo que introduzean redundancia

en las uniones de manera que ¢l fallo de una soldadura no sig-
nifique la pérdida total de resistencia a flexion y rigidez de la
junta, Por lo tanto, a partir de 1994, la AISC ha suprimido el
empico de este tipo de uniones sin calcular ni ensayar y hace
hincapi¢ en la wglanma dc la calidad de e]ccumon dc Ia sol—

'd'ldma

2. EL TERREMOTO

El terremoto de Northridge, 17 de Febrero de 1994, se pro-
dujo en una zona de alta sismicidad al sur de Catifornia. El
Instituto Tecnoldgico de California e asignd una magnitud
lacal, ML, de 6.4 y una magnitud de momento sismico, MW,
de 6.8, Aunque en esta region de Estados Unidos se han pro-
ducido terremotos de la misma intensidad (San Fernando,
1971}, los dafios ocasionades en Northridge fueron los maés
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altos en la historia de los Estados Unidos ya que afecié a una
de las areas mds pobladas de California. Las principales
caracteristicas de interés de este terremoto son las siguientes:

1. El hipocentro se situd en un drea densamente poblada, a
una profundidad de 17 Km. La falla implicada no evidencid
rupluras en superficie.

2. El terremoto produjo una de las mayores puntas de ace-
leracidn horizontal jamas registradas. En una estacion se
registrd una aceleracion de 1.8 g ¥ en otras cuatro sc registra-
ron aceleraciones de mas de 0.9 g.

3. Sc registraron aitos valores de la aceleracidn vertical.
.as aceleraciones verticales punta tipicamente estdn com-
prendidas entre 1/2 v 2/3 del valor punta horizental pero
durante Northridge la aceleracién vertical superd a la hori-
zontal en algunas cstaciones.

4. La réplica mas importante tuvo una magniiud local de
6.0 y sc midieron cinco mas cuyas magnitudes locales estaban
comprendidas entre 5.0 ¥ 5.7, La distribucién de las réplicas
fue la esperada para ta zona de California,

El espectro de respuesta correspondiente a un amortigua-
miento de un 5% se obtuve en funcidn de los datos registra-
dos en estaciones préximas y fue normalizado respecto a la
aceleracion punia. En la Figura 2.1 se representan los espec-
tros de aceleracion horizontal y vertical, respectivamente,
determinados para suelo afuvial y roca.

Si se comparan estos especltios cen el espectro elastico de
respuesta correspondiente a California, con una aceleracion
punta de 1.0 g para ¢l rango de periodos bajos, es evidente que
las aceleraciones alcanzadas en las dreas proximas a la region
epicentral de Northridge son mucho mayores que las especifi-
cadas por la norma americana,

Aunque se registraron altas velocidades y aceleraciones en
fa regidn epicentral, la punta de desplazamiento horizontal del
terreno fue sélo del orden de un 30% del méximeo desplaza-
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miente producido por terremoto del Imperial Valley (Califor-
nia, 1979), de magnitud MW = 6.6. En [a Figura 2.2 se repre-
sentan las componentes del movimicnto del terreno registra-
das en una cstacidon sitvada a 15 Km del epicentro del
terremoto de Northridge, apreciandose grandes pulsos de
velocidad y desplazamientos proximos a los pulsos de acele-
racidn punta.

Heaton y Wald (1994) estudiaron los efectos de estos pulsos
sobre edificios flexibles y llegaron a la conclusion de gue
¢stos se pueden propagar & través del edificio inducicndo
grandes deformaciones. Para evaluar de una manera dindmica
apropiada estos cfectos se han de considerar numerosos
modos de vibracion de la estructura tenicndo ¢n cuenta las
fases entre modos y, por tanto, los analisis tipicamente leva-
dos a cabo basados en el espectyo eldstico de respuesta no
pueden poner de manifiesto e dafic potencial de estos pulsos.

3. TIPOS DE FALLOS SUFRIDOS EN LAS UNIONES
RIGIDAS DURANTE EL TERREMOTO DE
NORTHRIDGE

Ei fallo mas comin en pdrticos de nudos rigidos fue la rotu-
ra fragil de uniones viga-celumna soldadas. Estos dafios se
presentaron en edificios de todas las alturas y principalmente
en cdificios con pdrticos de nudos rigidos dispuestos solo en
el pevimetro exterior,

Todas las uniones fracturadas fueron del tipo alma atorni-
llada-alas soldadas, come se fudica en la Figura 3.1, La mayo-
ria de las fracturas se produjeron en ef ala inferior de ia viga
¥ en ningtin caso ha habido evidencia de formacion de rotutas
plasticas en vigas antes de fa fractura de Ja soldadura. En algu-
nas uniones se observaron fracturas verticales en la placa de
apoye de los torrillos aungue se cree que éste os un mode de
failo secundario desarrollado cuando la viga sufre una rota-
cion relativa con respecto a la cara de la columna después de
que se haya producido la fractura de la soldadura.

Aluvidn

Raca
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Figura 2.1: Espectros de aceleracién de Northridge.
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Figura 2.2: Componentes del movimiento del terreno a 15 Km del epicentro de Northridge.

in la Figura 3.2 se representan los tipos de fractura encon-
trados en ¢l ala inferjor de la viga. Se aprecia que la mayaria
de las fracturas se iniciaron junto a la chapa auxiliar de ¢jecu-
cion de soldadura, situada debajo el ala de ia viga, Las frac-
turas 1y 2 fueron muy frecuentes y se detectaron por simple
inspeccion visual, las fracturas 3 y 4 son similares a las dos
primeras pero en estos casos la fractura se propaga dentro del
ala de fa colunma en lugar de entre ta soldadura y la cara de
la cotummna como sucedia en Jos dos primeros casos, Las frac-
turas de Ios tipos 5 a 8 fueron menos habituales pero también
se presenfaron.

La fractura de ia soldadura del ala de Ia viga ha sido princi-
palmente atribuida a sobretensiones en la soldadura o a defec-
tos de ésta. Durante f proceso de soldadura se pueden indu-
cir importantes tensiones en las uniones rigidas debido a que
éstas estan fuertemente restringidas. La seldadura estd sobre-
tensionada debido a que la unidn atorniliada en el alma es ina-
decuada para transferir momentos flectores y, por tanto, en la
cara de la columna aumentan Jas tensiones normales desarro-
lladas en las alas de ia viga ya que el momento pléstico ha de
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ser resistido nicamente por ellas; esta concentracién de ten-
siones hace a la union susceptible de posibles defectos de sol-
dadura. Ademas de los defectos propios de la soldadura, otra
posible causa de falle pudo ser la presencia de la chapa auxi-
ljar de estanqueidad que se coloca debajo del ala de la viga
para gjecutar ¢i corddn de soldadura, que puede crear concen-
tracion de tensiones y proporciona una entalladura para iniciar
la fractura. Otro clemento que puede jugar un papel impor-
tante en ¢l fallo de Ja soldadura es la presencia de Jas placas
de continuidad en el ahma de la columna: si no existen éstas
las cargas se transmiten desde las alas de la viga al alma de la
columna viéndose la zona central del corddn de soldadura de
las alas mas solicitada; si la soldacdura se dimensiona toman-
do como hipdtesis que toda la longitud de la soldadura ¢s
efectiva y realmente ¢l maximo se logra solo en e centro, 1a
fractura se producira en esta zona. Las placas de continuidad
ayudan a transmitir ias cargas desde fas alas de la viga a la
columna y en Nogthridge las estructuras con placas de conti-
nuidad resuitaron menos dafiadas, lo que sugiere que la flexi-
bilidad de las alas de la columna puede haber sobretensiona-
do localmente ta soldadura (Figura 3.3).

" \L.CHAPA AUXILIAR

N
b

S]] ENTALLADURA

Figura 2.1; Unién tipicamente empleads para nudos metéficos rigidos.
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Figura 3.2: Tipos de fractura en uniones metdlicas debidas al terremoto de Northridge.

Objetivamente, la soldadura del ala inferior de la viga es
mejor candidata al fallo prematuro que la del ala superior, en
base a que:

1. la ejecucion del corddn de soldadura es més dificil (e]
alma de la viga estorba} y su mspeccidn tambica,

2. la chapa de estanqueidad, punto de comienzo de las [rac-
turas, se sitta a nivel de la fibra mas tensionada como conse-
cuencia de la flexion de la viga,

3. la presencia de la Tosa de hormigdn hace que la viga
actie coma un perfil compuesto haciendo que el eje de iner-
cia horizontal de la scccidn se despiace hacia arriba, haciendo
el ala inferior mas critica atn.

Sin embargo, algunos ensayos de taboratorio (Uang Chia-
Ming, 1977) sobre uniones rigidas sometidas a cargas ciclicas

han demostrado gue ¢l comportamiento de ambas alas de la
viga es muy parecido, sugiriendo que quizas en Northridge se
produjeran fracturas también en las alas superiores que no
fueron descubiertas debido a la mayor dificuliad de inspec-
cion de éstas.

Como consecuencia de las fracturas de Northridge, la fiabi-
lidad de la soldadura en obra ha sido ampliamente cuestiona-
da, Los japoneses evitan soldar en obra realizando ia soldadu-
ra de la unidn en taller, con personal especializado y llevando
a cabo comprobaciones de la calidad de la soldadura, y emple-
ando tornilios vy placas de empalme para conectar los irozos
de Ia viga en obra a suficiente distancia del nudo (tal y como
se indica en la Figura 3.4). Durante ¢l terremoto de Kobe, de
caracteristicas similares al de Northridge, las uniones de los
porticos de nudos rigidos se fracturaron sin mosirar signos de
plastificacion poniendo de manifiesto que ta calidad de la sol-
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Figura 3.4: Uniones rigidas construidas en Japdn.

dadura no es suficiente para garantizar que el momento plas-
tico se pueda alcanzar en los elementos conectados. Come en
Northridge, la mayoria de las fracturas se presentaron en el ala
inferior de la viga, propagandose en algunos casos dentro del
alma de la viga e incluso aj ala de la columna. En Kobe, sin
embargo, los pdriicos construidos con columnas de tubo cua-
drado v vigas soldadas a tope mostraron, en numerosos ¢asos,
claros signos de plastificacion en las vigas (en ningtin caso en
las columnas) asi comeo pandeo local.

4, DUCTILIDAD Y RESISTENCIA
DE LAS UNJONES RIGIDAS

Como ya se comentd, en el caso de porticos de nudos rigi-
dos de acero sometidos a importantes acciones sismicas se
supone que fa energla es absorbida y disipada principalmenic
por las rotulas plasticas formadas en las uniones viga-colum-
1, por tanto, la capacidad de disipacion de energia de un por-
tico de nudos rigidos estard muy afectada por las capacidades
de rotacion de las uniones. La unidn rigida mas habituaimen-
te empleada en zonas sismicas gs la representada en la Figura
3.1 {alas soldadas-alma atornillada) ¥ en los Gitimos afios se
han realizado numerosos trabajos experimentales {Chen et al,
1990; Popov et al. 1980) para analizar los efectos del soldado
y dei atornillado. Las uniones han sido ensayadas bajo cargas
ciclicas para tener en cuenta su comportamiento histerético y
el angulo de rotacion plastica de Ia unidn, qp, ha sido el para-
metro adoptado para evaluar la capacidad de disipacién de
energia de la union. Estudios llevados a cabo por Popov et al.
(1986} concluyeron que un valor de gp de 0.015 radianes para
la unidn viga~pilar es suficiente para que un portico de nudos
rigidos soporte terremotos de intensidad alta.

Chen y Yeh (1994) ensayaron grandes vigas de acero unidas
a columnas en cajon y sometieron a lag uniones a cargas cicli-
cas obieniendo un promedio de rotacion plastica de 0.0092
rad., muy inferior a la requerida, aunque comprobaron que el
valor medio de la resistencia nltima fue de 1.34 veces ef valor
de disefio nominal, concluyendo que la resistencia de las unio-
nes seldadas es adecuada pero la capacidad de rotacion plas-

Hormigdn v Acero

tica de las mismas queda muy por debajo de la requerida, A
andlogas conclusiones Hegaren Engelhardt v Husain (1993)
para unicnes rigidas entre vigas y columnas en "H".

5. UNIONES VIGA-COLUMNA DUCTILES
PARA RESISTENCIA SISMICA

Aunque se ha venido atribuyendo & la calidad de la solda-
dura en obra la fractura de las uniones, se ha comprobado que
un gran numero de éstas realizadas en taller por personal
especializado también han experimentado roturas fragiles
durante ensayos que pretendian medir su ductilidad. Por tanto,
ta calidad de la soldadura no es la tnica causa de fractura de
fa unidn poniendo de manifiesto que materiales de naturaleza
dactil no garantizan una estructura dietil sino que la geome-
tria, el tipo de carga y las propiedades del material pueden
afectar al comportamiento estructural.

Basandose en el hecho de que la soldadura tiene un buen
comportamiento resistente pere no permite una buena capaci-
dad de deformacién, Chen, Yeh y Chu (1996) sugirieron un
método para mejorar la ductitidad de la unidn viga-pilar apro-
vechando 1a elevada resistencia natural de la soldadura v la
importante capacidad de deformacion de los elementos meta-
ficos. El objetivo, mejorar la ductilidad de las uniones, se
alcanza recortando ligeramente las alas de la viga.

En las Figuras 5.1.a y 5.1.b se represenia el diagrama de
momentos flectores correspondiente a un portico de nudos
rigidos sometido a una carga sismica. Teniendo en cuenta la
distribucién de momentos flectores en las vigas (Figura
5.1.b), se pueden modelizar éstas considerande come elemen-
to unitario unt voladizo sometido en su extremo libre a una
carga puntual, tal y como se indica en la Figura 5.1.c. En la
Figura 5.1.d se representa la ley de distribucion de las tensio-
nes novmales de flexion en el ala de la viga, a lo large de su
tongitud. El mismo estado de tensiones se cbtendria modeli-
zando el ala de la viga como una placa de ancho variabie
sometida a una carga uniformemente repartida en el extremo
mas ancho, tal y como se indica en la Figura 5.1.e. En la barra
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Figura 5.1, Pértico de nudos rigidos sometido & una accidon sismica.

de secetdn variable de {a Figura 5.1.¢, la plastificacion se pro-
ducird sdlo en la seccion de ancho minimo v, por tanto, las
deformaciones plasticas se concentrasan en un area limitada
con lo cual la capacidad de disipacion de energia serd minima,
produciéndose roturas fragiles.

Si en la Figura 5.1.¢c se aumenta progresivamente la carga
puntual, en la seccidn de empotramiento se alcanzara el limi-
te de fluencia y el drea piastificada se propagard gradualmen-
te desde las alas hacia el alina hasta que toda la seccidn plas-
tifique. La variacién del momento flector a lo largo de la viga
influird en la dimension de la zona plastificada, de manera
que si la luz del voladizo es grande ¢l gradiente de momentos
serd menor y por lo tanto la rdtula plistica abarcard una zona
mavyor. Puesto que el factor de forma (cociente entre el modu-
lo plastico v el module resistente de la seccion} de las vigas
suele estar comprendido entre 1.10 y 1.18, la capacidad de
deformacidn debido a la redistribucion de tensiones en la sec-
cion transversal es Hmitada v el gradiente de momentos indu-
cido por ¢l terremoto estard afectado por la longitud de la
viga. En base a estos razonamientos, Chen propone una nueva
unidn viga-columna en la que se crea un drea finita de zona
piastica imponiendo que en ese drea las tensiones sean cons-
tantes, este objetivo se alcanza recortando las alas de la viga
en las proximidades de la unidn de acuerde con el gradiente
de momentos flectores, de manera que la rotula plastica abar-
que una longitud importante (a mayor volumen plastico mayor

N

capacidad de disipacion de energia}. El ancho del ala de Ia
viga en la zona recortada se obtiene en funcidn de ia ley de
momentos flectores de manera que la capacidad de momento
plastico sea un 5%-10% menor que la requerida; de esta
manera la plastificacidn ocurre solo (y simultineamente} en
el area preseleccionada y se evita el exceso de (ensiones en la
proximidad de la soldadura, En la Figura 5.2 se esquematiza
fa unién propuesta por Chen para columa en cajon y en "H"
respectivamente.

Tstas uniones fizeron ensayadas en laboratorio bajo carga
ciclica para estimar su comportamiento sismico-resistente,
que depende de la resistencia dltima de a unidn y de su capa-
cidad de deformacion. Las normativas sismicas establecen
que las uniones viga-columna deben de tener mas resistencia
que las vigas que conectan y esto se congigue imponiendo que
la resistencia de la union sea al menos 1.2-1.3 veces la resis-
tencia plastica nominal de las vigas conectadas, En laborato-
rio se obtuvo, para las unicnes con alas recortadas propuestas,
un valor medio para fa relacién entre fa carga altima y la carga
nominal de ia unidn de 1.29, que es adecuado en cuanto a los
requerimientos de tension se refiere. Obviamente, los recortes
realizados en las alas de las vigas reducen la rigidez de la
union lo que no parece muy favorable en estructuras flexibles,
como son las metdlicas. Sin embargo, en Jaboratoric se deter-
mind gue la disminucién de la rigidez era sdlo de un 3%, valor
totaimente aceptable (en e} caso de vigas de grandes huces en

ol

Figura 5.2, Uniones viga-calumna dictiles,
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Figura 5.3. Curva de histéresis

las que e} gradiente de momentos es muy bajo, los recortes a
realizar son menores con lo cual ia disminucién de la rigidez
es incluso menor). El otre factor decisivo en el comporta-
miento sismico de la unidn ¢s la ductilidad, determinada a par-
tir dle las curvas de histéresis obtentdas a partir de ensayos con
carga ciclica, como la representada en la Figura 5.3. El 4ngu-
lo de rotacién plastica (cociente entre la mdxima deflexion
plastica y la distancia entre el punto de carga y la cara de la
columna) de las muestras analizadas en laboratorio estuvo
comprendido entre 0.0379 y 0.0488 radianes, muy por encima
de los correspondientes & las uniones viga-columna.

Todas lag uniones con alas recortadas ensayadas en labora-
torio habian experimentado en su estado titime pandec local
del ala comprimida y mostraban un desgarre en el centro del
alma de la viga justo encima del hueco practicado para ejecu-
tar la soldadura del ala inferior. Por tanto, Chen sugiridé no
comenzar el recorte de ias alas en la vertical del hueco practi-
cado en el alma. La longitud del recorte practicado en las alas
afecta al comportamienfo ductil de la unién de manera que a
mayor longitud de ala recortada mayor capacidad de disipa-
cién de energia; experimentalmente se Hego a la conclusion
de que recortando el ala en una longitud igual a la mitad del
canto de la viga se consigue una ductilidad adecuada.

Para facilitar el proceso constructivo, se ensayaron mues-
tras en las que las carvas de transicion de antes y después de
los recortes {L2 y L4 de la Figura 5.4) fueron reemplazadas
por lineas rectas, obteniéndose peor comportamiento de la
unién,

Comportamiento...

La unién propuesta por Chen es vilida para ef disefio de
fuevas estructuras pero no parece muy aprepiada para el
refuerze de las ya existentes, principalmente porque ¢l ala
superior no es de fAcil acceso para realizar los recortes.

mcndamoneq para wpcu"al iaq“u'n
TRo de nuevos porticos de nudos rigidos. Pa;a reparaciones sc
sugiere que cualquier material o soldadura fracturado sea eli-
minado y reemplazado y se proponen las siguientes opciones
para mejorar el comportamiento de las uniones {Figura 5.5):

1. extraer las chapas auxiliares de soldadura de debajo de
las alas de la viga mediante esmerilado o con arco de aire. En
el lugar en el que ha sido eliminada la chapa la junta sera
devastada y vuelta a rellenar para asegurar la completa fusion
de ia raiz de la soldadura; encima de este proceso de dispon-
dré un nueve corddn de soldadura. Este proceso es s0lo exigi-
do para la junta inferior de la viga.

2. soldar el alma de la viga a la columna a tope o mediante
conectores verticales de cortante

3. afiadir placas de refuerzo a las alas de la viga, tanto ver-
ticales como platabandas, para aumentar la resistencia a fle-
xién de la union viga-columna y desplazar la seccion critica
suficientemente lejos de la soldadura. Esta alternativa tiene el
inconveniente de que la soldadura de campo a realizar es
mayor con lo que se aumenta el riesgo de falios durante el pro-
ceso de soldadura, A continuacidn se especifican las modifi-
caciones mas usuales:

» DISPOSICION DE CASQUILLO BAJO EL ALA INFE-
RIOR: esta solucion es muy atractiva para reforzar estructuras
ya existentes. Parte de las fuerzas del ala inferior de la viga se
fransmiten a la columna a través del casquille, reduciéndose
de esta manera la tensién en la sofdadura ala inferior-alma. El
rigidizador vertical en el extremo dei casquillo es necesario
para impedir la distorsion del ala de la viga que se¢ puede pro-
ducir como consecuencia de la concentracion de tensiones en
el cordén de soldadura que une el casquillo al ala de la viga
El rigidizador conviene extenderlo hasta el ala superior para
prevenir el pandeo lateral, que también fue frecuente en
Northridge. Fig. 5.5.a.

+ COLOCACION DE CHAPAS VERTICALES DE
REFUERZO EN AMBAS ALAS: esta opcidn conduce a bue-
nos resultados, tal y como se ha determinado en laboratorio,
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Figura 5.4. Unidn ddctil propuesta por Chen.
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pero tiene el inconveniente de que ¢l ala superior de la vigaen  banda a la columna ¢ incluso, aungue menos frecuentemente,
estructuras ya existentes no es de facil acceso. Fig. 5.5.b. el cordon de soldadura que une la platabanda al ala inferior, 21
comportamiento de este refuerzo depende mucho de 1a cali-

« PLATABANDAS HORIZONTALES EN AMBAS  dad de la soldadura, ya que los cordones a gjecutar son més
ALAS: en general esta opcidn ha funcionado bien pero en  importantes. Esta alternativa es la mas costosa y nio parece ser
algunos casos falio la soldadura que conecta el ala y la plata-  la que proporciona mayor seguridad a la estructura, Fig, 5.5.¢.
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Iinsayos lievados a cabo sobre uniones mejoradas pusieron
de manifiesto que aungue se mejore la calidad de la seldadu-
ra (opeidn 1) no se logra alcanzar ¢l comportamiento deseado
por lo que la mejor solucién parece ser la de colocar casqui-
llos o placas de refuerzo (opcidn 3) con objeto de desplazar la
rowuta plastica lejos de fa cara de la columna donde est la sol-
dadura.

6. SOLDADURA EN CONSTRUCCION SISMICA

Después del terremoto de Northridge, la calidad de las sol-
daduras en obra fue altamente cuestionada aunque posterior-
mente se liegd a la conclusion de que los faltos habrian sido
los mismos aunque la soldadura se hubiese ejecutado en taller,
por personal especializado y llevando a cabo comprobaciones
ultrasdnicas.

A continuacton se hacen algunas reflexiones en cuanto a la
soldadura, gue conviene tener en cuenta ¢n zonas sismicas.

o Pureza Charpy

Después de Northridge, ¢l nivel de dureza Charpy ha sido
ampliamente discutide avague adn hoy dia no se tiene muy
claro la importancia de este factor ni el nivel idéneo de dure-
za requerida al material de aportacion de la soldadura. En
cualquicr caso, parece claro gue aumentar la dureza Charpi al
impacto no tGene ningin efecto negative sobre la estructura.

Conviene sefialar que algunos ingenieros mantienen la
hipotesis de que las fracturas de Northridge fueron fragiles
desde su génesis v que Ia fatiga no intervino en la iniciacién
de Ja fractura. Ista teorfa la sostienen en base a que las gran-
des aceleraciones de Northridge, tanto horizontales como ver-
ticales, corresponden a los valores tipicos de disefio emplea-
dos en cargas de Impacto, gue oscilan entre 1.0y 2.0 g

= Resistencia del material de aportacién

{.a resisiencia del material de aportacion se puede clasificar
como igualada, sobreigualada o bajoigualada con respecto a fa
del metal base.

Un material de apertacion se dice igualado cuando su ten-
sidn de agetamiento es igual o ligeramente superior a la espe-
cificada para el metal base. Para cargas estaticas esto parece
razonable pere para cargas dinamicas es insuficiente.

Si el metal base tiene una resistencia considerablemente
mayor que la del metal de aportacion, las deformaciones plas-
ticas que se producen durante la respuesta sismica se locali-
zardn en la zona de la soldadura mientras que el metal base
solo experimentard deformaciones elasticas. Cuando se flega
a esta situaciaon, la mayor parte de la deformacion se concen-
trara en la soldadura y ficilmente excederd su ductilidad.

Una sohicion obvia al problema anterior consistivia en espe-
cificar unos niveles de resistencia al metal de aportacion
superiores a los del metal base, forzando de esta manera que
las deformaciones plasticas aparezcan en este tltimo. Como
confrapartida, si se aumenta la resistencia del metal de apor-

Hormigdn v Acero
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tacién aumentara el nivel de tensiones residuales y Ia posibi-
lidad de que aparczea una grieta en la soldadura, en la zona de
influencia de la soldadura o en el metal base.

¢ Precalentamiento

El precalentamiento de Jas zonas a soldar parece una buena
solucion para mejorar el comportamiento de las uniones sol-
dadas. Bl precalentamiento alarga el tiempo de enfriamiento
evitando endurecimientos indeseables, otras ventajas de este
tratamiento son: seca la union, elimina materia organica,
reduce el nivel de tensiones residuales, etc. Ahora bien, el pre-
calentamiento también presenta desventajas como la dificul-
tad def manejo de las piezas y la posible alteracion del metal
base.

7. LAS ESTRUCTURAS DE ACERQO EN LA NCSE-94

La norma espafiola, para garantizar el comportamiente
resistente de la estructura, impone ia disposicion de porticos
de nudos rigidos en las zonas en las que {a aceleracion sismi-
ca de cdleulo supere el valor de 0.16 g v aconsgja que estos
nudos se fabriguen en taller, uniendo las piezas en obra a sufi-
ciente distancia del nudo (tal y como se hace en fapon). En el
caso de que las uniones se ejecuten en obra, para garantizar el
buen comportamiento sismico de la estructura, sera necesario
aumentar la rigidez del nudo mediante la disposicion de cas-
quillos v platabandas (Figura C 4.7 de ia NCSE-94).

En el caso de que las uniones scan atornilladas, éstas se
sobredimensionaran con objeto de que la rotula plastica se
desplace suficientemente lejos del nudo, a zonas en las es que
la plasticidad esté totalmente garantizada. Sin embargo, ia
norma admite gue las unienes rigidas soldadas garantizan el
comportamiento de rotula plastica.

Por tanto, las recomendaciones de la norma en cuanto a la
ejectcion de porticos metalicos de nudos rigidos se refiere
son mas que suficientes para garantizay el comportamiento
dictil de las estructuras y la consiguiente formacion de rotu-
las plasticas en las vigas, teniendo en cuenta los niveles de sis-
micidad existentes en nuestro pais.

8. CONCLUSIONES

Durante el terremoto de Northridge los porticos metélicos
de nudos rigidos, aunque no colapsarorn, sufrieron numerosas
fracturas fragiles no evidencidndose en ningdn caso la forma-
cidn de rotulas plasticas en las vigas. En principio las frac-
turas fueron atribuidas a falios en la gjecucidn en obra de los
cordones de soldadura aunque estudios posteriores legaron a
la conclusion de que las fracturas se habrian producide igual-
mente si la soldadura hubiese sido ejecutada en taller y veri-
ficada convenientemente mediante ultrasonidos.

Para garantizar la formacion de las rdtulas plasticas en edi-
ficaciones de nueva construceion Chen propone awmentar la
longitud de la rotula piastica en las vigas {con lo que se incre-
menta la capacidad de disipacion de energia) realizando unos
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recortes en las alas de la viga de manera que la plastificacion
se produzea Unica y simultdneamente en esta zona {Figura
5.2), suficientemente alejada del cordon de soldadura. La
unién propuesta por Chen es mucho mas dictil que la tradi-
cionalmente empleada y 1a disminucién de rigidez en la unién
es minima (3% en el peor de los casos).

Para el refuerzo de estructuras ya existentes la union de
Chen no es adecuada pueste que el ala superior de las vigas es
de muy dificil acceso y la cjecucion de los recortes en vigas
puestas en obra seria dificil v muy costoso. Para estos casos la
mejor solucion para rigidizar la union v desplazar la rdtula
plastica de las proximidades del corddn de soldadura, de entre
todas las que propone la AISC en 1994, consistiria en dispo-
ner un casquillo en el ala inferior de la viga, tal v como se
indica en la Figura 5.5.a.
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SEMINARIOS TORROJA
Tecnologia de la Construcciéon y de sus Materiales

Ciclo n.° 37: Primavera de 2001

El Instituto de Ciencias de la Construccion Eduardo Torroja, del CSIC, viene organizando
seminarios monograficos sobre temas de actualidad en el ambito de la Tecnologia de la Cons-
truccion v de sus Materiales, a cargo de destacados investigadores nacionales y extranjeros del
Sector.

Fstos Seminarios se celebran en el Aula Eduardo Torroja del Instituto, que esta situado en la
¢/ Serrano Galvache, s/n (acceso por Arturo Soria, frente al ntim. 278), y tienen lugar normal-
mente los jueves alternos a las 12.00 horas. Su duracion aproximada es de dos horas, incluyen-
do la ponencia y el coloquio que se realiza a continuacion. La asistencia a los mismos ticne carde-
ter libre y gratuito.

Los seminarios programados para el trigésimo sexto ciclo, correspondiente al otofio de 2001,
son los siguientes:

Fecha Ponente Tema
11 de octubre Martin Leinweber Principios de construccion
Ingeniero Técnico de Minas de cubiertas v cerramienios
Rheinzink GmbH - Datteln, RFA metdlicos acabados

en zZinctitanio

25 de Octubre Roberto Ferrer Usan La reparacion de los elementos
Arquitecto Técnico estricturales de la cipula
Ayuntamiento de Algeciras del Mercado de Algecivas

vista desde la propiedad

8 de Noviembre Honorino Ortega Valencia Influencia del tipo
Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos de acero en el
Grupo Siderdirgico CELSA comportamiento de

estructuras de hormigon

22 de Noviembre DAvid Revuelta Crespo Diseiio con materiales
Dr. Ingeniero Industrial COMPUESIOs
Instituto Eduardo Torroja, CSIC

13 de Diciembre Tomds Amat Rueda Paneles de moriero
Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos de hormigon reforzado
Instituto Eduardo Torroja, CSIC con fibras de vidrio

(GRC)




RESUMEN

Existe en los cddigos una clasificacion de niveles de carga
sismica y respuesta asociados a una estructura y su empla-
zamienio. Fsta respuesta sc refiere a estados limites de dafios
aceptables para la estructura resistente principal y para los
componentes no intencionalmente estructurales. Los niveles
(terremoto - dafie), bien definidos cualitativamente, no son
claramente prescritos cuantitativamente hablando.

St se aborda con profundidad un Disefio Objetive {DO)
(disefio con verificaciones en distintos estados) se ve la ne-
cesidad de incorporar en la fase numérica nuevoes conceptos
{energia, indice de Dafio). En este trabajo se analiza la
respuesta no lineal de una estructura construida, a partir de
dos estados de carga (ELS - p = vida 0til estructura y ELU -
p = 500 afios). Se sugiere una metodologia aproximada para
encontrar cada carga caracleristica y se demuestra que,
aunque la estructura ha sido correctamente calculada de
acuerdo a las normas, no cumple las condiciones necesarias
para un buen diseilo general u Objetivo.

ParLaBrASs crLavi: Diseflo Sismorresistente. Ductilidad.

Dafio,

SUMMARY

Codes and standaids have a classification of the seismic
load level and response associated to an Structure and its
location. The response is associated to the aceeplable damage

Hormigon v Agey

limif state for the resisting structure as well as jor the non-
intentional structural elements. In geneval, the levels
(earthguake - damage) are gualitatively defined although
there is not a clear quantilative definition. The damage is
defined after the level of loading is established.

An objective design (DO) (a design with a variety of stales)
indicates the necessity of ncorporating in the numeric stage
new coucepls such as energy and damage index, wmong
others. In this worl the nonlinear response of a buili
structured is analyzed based on the serviceability limit state
(ELF -p= building life period) and the ultimate limii state
(ELU - p = 300 years). An approximate methodology o
defined the loading for each limit state is proposed and it is
demonstrated that the code-designed building do not satisfies
the necessary conditions Jor a good seismic design.

1. INTROBUCCION

El inadecuado compottamiento durante recientes terremotos
de algunos edificios disefiados de acuerde a los vigentes cddi-
gos sismorresistentes (Turquia, Grecia, Taiwan), ha dado
lugar a comparaciones, intensas discusiones y a la necesidad
siempre presente, de revisar las normativas, analizando ia
forma en que el diseiio sismorresistente es concebido.

Estos Gltimos ferremotos, de gran magnitud, han com-
prometido la estabilidad de las estructuras siendo sus
respuestas bastantes diferentes, fundamentalmente de acuerdo
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a tres conceptos: la calidad de los materiales constructivos y
el control de obra, la influencia del suelo y/o topografia {una
vez mas) y la cuantificacién de la accion sismica y procesa de
caleulo utilizado (codigo propio).

Los objetivos generales del disefio son ¢laros y ya existe en
la mayoria de los codigos una clasificacidn de niveles de
carga sismica y respuesta aceptable para una estructura. Bsta
respuesta se refiere a estados Hmites de dafios aceptables para
la estructura resistente principal y para los componentes no
intencionalmente estructurales (llamados generalmente no
estruciurales).

Ahora bien, estos niveles (terremoto-dafio) aunque son
definidos en una forma cualitativa, no son claramente
prescritos  cuantitativamente hablando. Los niveles de
"erremoto” deberfan ser definides con precision {en general,
partiendo de estudios estadisticos), para que el proyectista
sepa con claridad qué tipo de movimiento cabe esperar para su
estructura, légicamente, para diferentes periodos de retorne.
Considerando estos datos de partida, es cuando se puede
evaluar de forma mas o menos cierta ¢l "dafio" que se
produciré.

2. VERIFICACION POR ESTADOS

El Indice de Daito es un pariémetro evaluador def dafio
estruciugal asociado generalmenle a deformaciones en el
rango plastico (corrimientos, giros). ¥l "dafic” aceptable en
una estructura, estd basado, légicamente, en un criterio
resisiente de seguridad pero ademds, en otros como: economia
¢ impacto social del dafio. Abordando con profundidad un
Disefio Objetive {DO), entendido como un discfio con
verificaciones en distintos estados de andlisis, se ve la
necesidad de mcorporar en fa fase numérica, conceptos de
energia (suministro-disipacion} e Indice de Dafio.

Actualmente para muchos codigos, en el andlisis de algunas
estructuras singulares, definidas como csenciales (algunas de
las definidas en nuestra norma como de  Especial
Importancia), practicamente no se debe tolerar ningin tipo de
dafie vy se acuerda un restrictivo Estado Limite de Servicio
(E1.8) ~presas hidroeléctricas, centrales nucleares, et~ En
las estructuras en general, y para sismos pequefios (muy
frecuentes), deberemos esperar una respuesta eldstica y muy
poco dafic de elementos no resistentes,

Para sismos moderados a medios, se acepta que no debe
existir dafio estructural y limitados dafios de componentes no
estructurales (estado definido en nuestra norma como:
periodo de retorno = vida Gtil estructura). En este estadio, ia
estruciura también permanecerd en el campo de ia respuesta
clastica y se constdera que se encuadra dentro un ELS para la
estruciura.

Cuando sc considere un aivel de sismos mavores (para
nuestra norma, periodo de retorno = 500 afios), deberemos
asumir dafios estructurales pero sin llegar al colapso de la
estructura, es decir, un Estado Limite Ultimo (ELU). Son
aceptadas deformaciones en el rango plastico y el nivel de
dafio debe estar limitado por la posibilidad de reparacién de la
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estructura, entendiendo por posibilidad tanto sea una
gvaluacidn desde ¢l punto de vista téenico como econdmico
de la reparacidén del dafio. Ademas de esto, claro estd, se debe
asegurar que no habra posibilidad real de pérdidas de vidas
humanas.

En el primer caso (estadio lineal} es relativamente sencillo
definir y fijar el dafio que es tolerable. En principio, ne deben
existir dafios estructurales y solo se acepta (desde un criterio
puramente econdntico} dafio en los elementos no estruc-
turales.

Para el segundo caso es mas complicado. Aqui se puede
aceptar dafio estructural, pero la cuestion es jcuante?. El
rango de comportamiento no lineal de una estructura {clasica
porticada de edificacién) se podria considerar que se inicia
con fa aparicidn de la primera rotuia plastica y acaba en un
estado multi-articular v ante el fallo inminente de ia
estructura, aunque sin llegar a él.

Se sabe que el dafio generado, cstd ligado a la disipacion
encrgética (elastica y pléstica) que se vaya produciendo
(desplazamientos, progresién de rdtulas) pero, por ofra parte
y como sc comentd, se debe tener en cuenta el aspecto
gcondmico-téenico de la reparacion de la estructura, por fo
que dificiimente serd posible hacer uso de la maxima
capacidad disipadora de que disponemes en una estructura (o
ductilidad).

Este segundo estado presenta una definicion de nivel de
dafio aceptable muche mas compleja. En este estado es
evidente que se hace necesario plantear un indice de control
que permita cuantificar de aiguna forma, cl dafie producido
para una aceptable progresion de rdtulas desde el punto de
vista de la posibilidad de reparacion. Lo ideal seria poder
contar con una relacién entre ese indice de dafio utilizado v su
equivalente econdmico de reparacion, pero esto dependeré de
varios factores (principalmente, de las caracteristicas de la
propia estructura -resistente y no resistente— y de la
componente econdmica de sus elementos).

Ante la dificultad de estimacién, especialmente en la fase
de proyecto, se debe plantear alguna forma de proceder para
que, como minimo, se asegure que no se producivan
plastificaciones v resultard un grado de desplazamiente
(entendido como control de los elementos no estructurales
~3/H v entre pisos-) adecuado, para un terremoto de ELS v,
por otra parfe, nuestra estructura no colapsara ante la
aparicion de un terremoto de tipo destructive (ELU).

Conceptualmenie el diseflo sismorresistente debe ser
abordado como un problema Demanda-Suministro. Todas las
demandas sismicas relevantes en la estructura deben ser
estimadas, v luego, deben ser satisfechas con adecvado
suministro sismico. En general {basicamente) se plantea como
s¢ aprecia en la Figura 1.

Todos los aspectos relevantes de la ecuacidn deben ser
satisfechos eficientemente, tanto desde ¢l punto de vista
técnico como econdmico bajo las restricciones impuestas por
los objetivos del diseffo. Dicho en ofras palabras, la ecuacion
debe ser explicitamente formulada para todos los niveles de
disefio considerados (disefio objetivo).

& op 217, 3. Trimestre 2000
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DEMANDA SISMICA

+ RIGIDEZ

« RESISTENCIA

+ CAPACIDAD DE
DEFORMACION
Y DUCTILIDAD

7AN
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SUMINISTRO SISMICO

= RIGIDEZ

« RESISTENCIA

« CAPACIDAD DE
DEEORMACTON
Y DUCTILIDAT

Figura 1. Ecuacion Demanda-Suministro.

3. USO DE UN INDICE DE DANO

El control de daio en un edificio es una tarea compleja
porque es dificil cuantificar cada pardmetro de respuesta que
se considere y ademds, porque existen miuchos parametros
que pueden ser instrumentados en la determinacion del nivel
de dafio de una estructura.

Algunos de los parametros utilizados son la deformacion
(entre pisos v total), velocidad relativa, aceleracién absoluta,
energia de disipacidn plastica y energia de disipacion por
amortigunamiento (viscoso o histerétice).

El contrel del nivel de dafio en una estructura consiste en
timitar su maxima respuesta (problema de mdximos), por lo
que sc frata de establecer limites a los méximes de los
pardmetros considerados y swministrar las caracteristicas
mecinicas a la estructura para que verifigue su respuesta
dentro de estos limites establecidos.

Uno de los indices mas utilizados para estructuras
porticadas de tipo ddctiles es el desarreliado por Park y Ang
{Park et al, £987). Este indice se define como:

&

ﬁ EH;:
§ -

F,-8

u

DM, = ()

i

Donde es:

DM indice de dafio de Park y Ang
& = maximo desplazamiento lateral
8, = desplazamiento lateral dltimo
Ey,.= energia de disipacion pléastica

Fy = fuerza de fluencia

B = pardmetro experimental {£ 0,15}
A partir de esta relacidn, los autores indican que:

= para DM, < 0,4, puede interpretarse como estructura
con poco dafio y, por lo tanto, como reparable,

o para 0.4 DMI, £ 1,0, estructura con gran dafio v no
reparable, v finalmente,

* para DMIy = 1,0, colapso.

Haormi
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De acuerdo con los niveles de dafo asumidos desde los
distintos estados limites {para cada nivel de movimiento),
debe ser posible determinar ¢l valor del indice para cada uno
de los estados. Luego, sera posible estimar las caracteristicas
mecanicas (usualmente, rigidez, resistencia v ductilidad) que
necesitan ser summistradas a la estructara, haciendo que sus
maximos estén limitados a valores consistentes con el nivel de
dafio estructural implicade para el valor de DM, se-
leccionado,

4, BJEMPLO DE COMPROBACIC
DE ESTRUCTURA CONSTRUIDA

1

Las estructuras de edificacién son espaciales, v analizar su
comportamiento a través de sus estructuras plenas compo-
nentes sOlo es posible 81 existe una disposicion shiméirica tanto
en términos de rigidez come en términos de rogistencia y
ductilidad. En estructuras donde ¢l comportamiento flexional
es dominante (estructura de barras) existen paramatros ideales
para el control sobre los tres elementos menctonzdos, y son:
capacidad scecional (momente flector vs esfuerzo normal) y
deformabilidad seccional {momento flector vs curvatura
seccional}, por lo que, tencrlos presente en el predisefio ¢s
fundamental.

En el caso considerado se analizard un pdrtico {212) tipo,
extraido de un edificio construido. Esta simplificacion se jus-
tifica plenamente por la regularidad v simetria de la estruc-
tura, y ademas, porque considerar una estructwra o 313 podria
oscurecer los conceptos y conclusiones que se pretenden
obtener de este trabajo. A esta estructura se le aplicaran dos
acelerogramas que representan los niveles de movimionto que
sc pueden considerar para la estructura en ELS v ELU A
pattir de estas acciones s¢ analizard ¢l comporiamiento de fa
estructura con ¢l DM, resultante v el valoy de la ductilidad
desarroilada (como una aproximacion de cantidad de encrgia
anciastica disipada). Ademas, este estudio permitird verificar
las velaciones de ductilidad global y seccional v compararlas
con las relaciones tedricas gue se indican o proponen gene-
ralmente para ellas. Por otra parte, se podra evalnar ia
desplazabilidad v el daflo producido por desplazamientos
entre pises en clementos no estructurales.

La estructura he sido dimensionada  siguiendo  las
recomendaciones que daba la EH-91 y con la NCSE-94
{provincia de Granada), con una ductilidad de 4 (estructura
muy dictil) y se ha realizado iz reduccion de accion sismica
correspondiente (Figura 23, Por otra parte, se ha presiado

§
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1 2 Se indica por £y s, €l vuelo o ala lateral superior de losa
considerada y su espesor, respectivamente. Debe observarse la
; 3 2 4 ! densificacién de armadura transversal colocada, a fin de ga-
rantizar el agotamiento flexional en ia rotula.
4 5 ; 6 ‘ . _
> La estructura tipo considerada es e} representado en la Fi-
4 s 9 gura 2.
7 8
) Los ciclos histeréticos @ — £ de las rétulas, se consideran
16 0 1l 1 12 7%250m  ©on una modelizacion bilineal (Lin, W-J, 1998- ALLADIN),
con endurecimiento post fluencia v esquemélicamenie se ve
13 . 14 12 15 en la Figura 3.
16 " 17 4 18 La funcién de disipacion de energia inelastica producida en
las articulaciones utilizada, viene dada por una funcion de
L 2 " histéresis definida por los 4 indices sugeridos por Kunnath,
15 16 S., et ¢l {1992) y Reinhorn y Del Valie (1995). Estos indices
representan:
22 23 24 Im
o — PR - h
4m 4m

-

Figura 2. Estructura tipo analizada con nimero
de vigas y columnas fijados.

Y o

especial atencion a las recomendaciones que da la NCSE-94 en

su Apdo. 4.4, para a, > 0,16 g y referentes a detalles dictiles,

y se han utilizado Jos procedimientos del cdlculo estatico g, -2 v
equivalente simplificado, recogidos y aceptados en la norma.

Las caracteristicas dimensionales de los elementos se pre-
sentan en las siguientes tablas, en donde se reflejan solamente
los valores en las zonas poetenciales de plastificacion (dos
cantos desde el borde del nudo):

—0

A

“

Figura 3. Esquema de modelo seccional
histerético & — ¢ bilineal utilizado.

Tabla 1. Geometria y armado de Columnas

Pilares:
- A2 S 0
Seecidn Tipo h (mm) b (mm) Estribos N° Columnas
(mm?2}
I 300 300 202 & 8 ¢/75 mm £1-9
2 350 300 247 ¢ 8 ¢/75 mm 10-18
3 400 300 324 $ 8 /75 mm 19-24
Tabla Z. Geomeiria y armado de vigas
Vigas (con influencia de ta losa de entrepiso):
Seccién Tipo h (mm) b (mm) f (mm) s (mm) ALlA, (mm?) Estribos N® Vigas
1 350 300 150 50 350/402 © 0 ¢/50 mm 1-4
2 400 300 150 50 400/580 & 6 ¢/50 mm G- i6

¥ Acaro
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l. Indice de rigidex (£).

2. fndice de sobrerresistencia ().
3. Indice de energia (@) v

4. Indice de desplazamiento (&)

Los autores citados aconsejan considerar distintos valores
para vigas y columnas (considerando una mayor disipacion en
vigas) v siguiendo sus valores recomendados, hemos tomado
para las vigas, 8, 0,1; 0; 1,0 y para las columnas, 1; 0,1; 0; 1,0,
respectivamente, para, £, E, ¢ v £,. Un ejemplo esquematico
de los ciclos resultantes con los valeres adoptados y donde se
puede apreciar la diferente capacidad disipadora supuesta es
la que se encuentra representada en la Figura 4.

A partir de las medidas constructivas (de disefio) adoptadas
y sugeridas por la NCSE 94 para las zonas de posible
plastificacion en porticos (que se corresponde con un
concepto de disefio por capacidad} estos modelos sugeridos
son representativos det posible comportamiento seccional que
tengamos en vigas y pilares.

5, ANALISIS DE LA ACCION SISMICA
A CONSIDERAR

5.1 Espectro de respuestas elastico (ERE)

Asl como en un elemento de hormigdn srmado se debe
disefiar de acuerdo a la verificacion de dos estados limites
(ELS y ELU), segin se trate de cargas de servicio o ultimas,
asi también en la verificacidén sismorresistente, se deben
abordar indefectiblemente dos estados al menos, el que
corresponde a una accion de servicie y el que se corresponde
a un valor uitimo, aunque se haga la simplificacion de
suponer que los dos estados tendran distintos valores de
aceleracidn maxima pero igual distribucion frecuencial v

A. Catalan

2.00E+6 —

Q.00E+0 —

+2.00E+5

-2.00E-5

' ¥
C.00E+D

2.00E-5

a)

2.0DE+8 —,

G.00E+0 —

2.GOE+5

-2,00E-5

0.C0E+0

2.00E-5

b)

Figura 4. Ejemplo de ciclos de histéresis o - ¢ tipos resultantes
para vigas (a) y pilares b)

adoptando como patrén (por ¢jemple) el ERE de la NCSE-94, Que dara :
Se supone que los dos acelerogramas ienen un espectro
compatibie con ¢l de la norma, cuando en realidad se sabe 00008 7
bien que los distintos niveles de excitacion, dados como :z:: -
aceleraciones maximas, por ejemplo, pueden hacer variar w5000 ]
significativamente la forma del espectro, especialmente por el 10000 —
efecto focal del suelo, con comportamicentos no lineales 35000
{amplificaciones en bajas frecuencias y reducciones en altas). 200.00 /
260.00 ——f .
La NCSE-94 tiene en cuenta (aunque de una forma sim- 200,00 — S
plificada) el efecto del tipo de suelo, con un coeficiente de 16030 . _
suelo (C), aunque sélo en ELU. 10000 —) T
5000 ——
A partir de la localizacién dei edificio considerado 000 ey R S e
{provincia de Granada) y siguiendo los pasos gue nos 000 o 100 950 200 280 300
. - N . T [seq]
permitan definir el ERE, hemos hallado el espectro de cdleulo

(ELL) (Fig. 3), a partir de: Figura 5. ERE - NCSE-94 (ELU) analizado.

a/g = 10,24 o)y =22
K=1 Los valores del Tp=0,2'seg
0= 1 especiro son—» T, = 0,506-seg Considerando pues, que no existiran fenémenos locales de
A.=0.24 7= 0seg no-lnealidad (algo que podriamoes tolerar para los niveles de
£=5% Tr=3-seg terremotos medios-baios que tenemos en ia peninsula) y que

C= 1,4 (suelo Tipo 1I)
- 1 (ERE)

‘D‘SY‘/im'(l,\‘(7;'l = 0,528g
IJ*SY}IHM.\'(H =5 17,97 gals

exista una proporcionalidad entre ltos espectros, s0lo resta
definir claramente los valores de aceleraciones de caleulo que




A. Catalan

se adoptaran. Utilizando las definiciones dadas por 1a norma-
tiva, v adoptando el caso de construccidn de Normal Impor-
tancia (con vida util de t = 50 afios), se deducirian las ace-
leraciones como:
¢ para ELU:

e, = ap( T80T = g, = 0,24g = 235 4dgals

con;
T, =10 - ¢ =500 afios (periode de retorno)
Pl —ev=] e =(,095
P,

0,10 (probabilidad de excedencia en 50 arios

i

* para ELS:
et = ay, (150013 = 0,4266 - a, = 100,44 gals

con:
T, =1+ 1 = 50 afios {periodo de retorno)
Po= 1=l —el=0,632

P, = 0,632 (probabilidad de excedencia en 50 afios)

Se definen claramente los valores de aceleracion maxima
para cada estadio (denotande  y s como Ultimo y servicio} y
sus probabilidades de excedencia para el periodo de retorno
considerado.

5.2 Acelerogramas artificiales generados

A partir del ERE se ha cbtenido un conjunto de ace-
lerogramas compatibles, en ELUL Se han tomado distinlos valo-
res de duracidén e iguales valores de aceleracion y amor-
tiguamiento (5%) para todes cllos (Figura 7). Se ve en Figura 6
el espectro de uno de ellos (4., = 20 seg), como gjemplo.

Los acelerogramas obtenidos se encuentran recogidos en la
Figura 7.

£00.00
550.00
£500.00

450.00
400.00
350.00
@ 300,00
250.00
200.00
150.00
100.00

£0.00

bbbl bbb b
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Se ve que la coincidencia de espectros no es exacta. Nuestra
norma sugiere que en todos los puntos, el espectro artificial
debe ser como minimo el $0% del de la norma. En esta apro-
ximacidn existen algunos puntos en que esta premisa no se
cumpic, para T = 0,49 seg v 1,50 seg, en donde se ronda el 80%
(debido a problemas de convergencia), pero a pesar de todo,
se considera que el ajuste es buene porque se hace innecesario
afinar mas el proceso, frente a otras aproximaciones y supo-
siciones que se estin considerando. Por otro lado se han halla-
do 3 acelerogramas para distintos valores de tiempo méximo
(20; 10 y 8 seg). La NCSE-94 no es explicita respecto la dura-
cién que se debe considerar en los acelerogramas artificiales,
siiy embargo, se sabe de la gran influencia que este pardmetro
tiene en la cantidad de energia de entrada que deberd soportar
la estructura a analizar, Tomaremos como referencia la formu-
lacidn que Housner introdujo en 1956 (para cnergia elastica):

Ep = ~]2— : "?(5;»-)2 (2)

donde es:

g:
[

= Energia eldstica
S,= Seudo-velocidad lineal etdstica

M~ masa

Habitualmente sc supone que la respucsta clastica maxi-
miza Ep, por lo que puede wtilizarse come fa méxima energla
inelastica () para un sistema nelastico. Esta simplificacién,
no obstante, es una estimacion mas razonable para terremotos
de tipo impulsivo y para estructuras en ef rango de periodos
largos (T'= 1.0 seg) (Bertero V., 1992).

Analizando los valores normalizados de  E./m para los ace-
lerogramas y compardndolos, por ejemplo, con los de Centro
(N-S, 1940), quedan los espectros refieiados en la Figura 8,

En la Figura 8 se pucde observar como varian los niveles de
entrada de energia para los diferentes periodos en que se
considere una esiructura. Para los acclerogramas hallados, se
ve claramente que los valores maximos estdn en los periodos
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400.00 — mayores a 2 seg vy ademdas se manifiesia con claridad Ia
jeind influencia en los valores de eaergia para acelerogramas de 20
200,00 — y 10 seg de duracion. Para el terremoto de LI Centro, los
7 méximos méas peligrosos estdn alrededor de 0,5 - 1,5 seg. la
100.00 distribucién frecuencial de fas curvas indica que resultan mas
] castigadas estructuras muy diferentes, respecto a sus carace
6o t’& l teristicas dindmicas iniciales y/o 2 su comportamiento de
-190.00 —| degradacion de rigidez.
200,00 ; Para este trabajo se adopta ¢l acelerograma de 20 seg v no
" se reatiza ningln tratamiento sobre &l aungue se han cortado
-300.00 ' J , : . a . . B 1 algunos picos en los Gltimos instantes del mismo para darle un
0.00 400 8.00 42,00 16,00 2000 aspecto mas real, respecto a registros acelerométricos ver-
daderos (Figura 7).
300.00 —
200,60 — | : . - , ,
i 6. ANALISIS TEMPORAL DY LA ESTRUCTURA
100.00 —j | ;
i Se han seleccionado 11 estados de carga que se corres-
0.00 — it ponden a distintos porcentajes (k) de la carga para aceleracion
- / en ELU (a,), es decir:
A00.00 — |
. | { k=a/la,
-200.00 —
7 Se aplican los respectivos acelerogramas (4000 puntos a
30000 L e 0,005 seg.} a la estructura v s¢ hace ¢l andlisis con un in-
0.00 200 490 600 8.00 9% cremento de 0.005 segundos, obteniéndose la respuesta os-
tructural en cada incremento.
30006 —
. Los resultados numéricos fundamentales se incluyen en
00.06 —) ’ Tabla 4, v pueden verse los estados finales de la estruciura
10000 B 1 | ; pata cada caso (‘ic carga ‘an’aliz_aclo Y. por otro lade, un
i 4 t l | desarrollo de los ciclos de histéresis para las vigas v columnas
0.00 - | ] { \5 M\ més solicitadas en cada caso,
-100.60 ‘ ! j El primer punto & comentar es que la estruciura soportard
. ‘i% i grandes valores de energia de entrada précticamente luega de
-200.60 —) producirse la 1° rétula (estado 1), donde vemes que la degra-
1 dacion de rigidez hace iv ef periodo fundamental de 0,70 a
-360.00 ; T : f i I i ] 1,95 (vecordar que fa zona peligrosa estd a partir de 2 seg)
0.00 00 400 600 800 (ver. Figura 8 y Tabla 4). Los esquemas de rotura obtenidos
Figura 7. Acelerogramas artificiales obtenidos permiten ver la progresion de articulaciones zl aumentar a

para 20; 10 v 8 seq de duracion.

3500.00 —y Eifm [cm* Usegh?)

i Artificial (20 seg)
3000.00 — £l Centro N-S (32 seg) L
2500.00 — |
2000.00 |

N
\ S
Astificial (10 seg)

1500.60 —

- . \ v
100G.00 —

- \\\ \\
SC0.00 — \\ —
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0.00 G5 .00 186 200 250 3.00 350 400 450 500 550

0.00 T

Figura 8. Comparacion de energias de entrada en los acelerogramas artificiales obtenidos para 20 v 20 seq y para El Centro 1940,
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Necesidad de una verificacidn por estados en el analisis sismico.

carga dinamica. En log estados de tos casos k=08, 0,9 v 1,
s¢ debe considerar que la estructura ya ha fallado. En estos
casos se producen curvataras inadmisibles (en articulaciones)
para las caracteristicas resistentes y deformacionales de los
materiales (3,5 v 10 por nnl), lo cual es previsible pero, por
otro Jado, se han producido peligrosos mecanismos de piso
(articulaciones de columnas en pie y cabeza —piso débil-) que
pueden hacer inadmisible la estabilidad. En el estado k = 1 se
produce un DMI, = 0,55 y este indicarfa que Ja estructura
dificilmente sea reparable (> 0.4), aungue no colapsa.

En la tabla 4 se ve, ademas, que para los casos de k > 0,4, los
valores de ductilidad global que son necesarios suministrar a la
estructura son mayores que 5 {cuando ha sido disefiada con 4)
por lo que en realidad estos estados también son inadmisibles
(aunque se alcancen valores de desplazamientos laterales
acgptables). No obstante, debe tenerse en cuenta que la ver-
dadera ductilidad altima desarreliada {debido a los detalles
dtictiles a que obliga la Norma) puede llegar a 8 -10, similar a
la Norma ACI actual.

Sin embargo, la estructura considerada no tiene que sopor-
tar estos niveles de carga (y eso se estd verificando). El nivel
de carga que aproximadamente la estructura deberia ser capaz
de soportar, en ELU, es de 0.2 2 0,3 4, v en ELS, la ace-
leracidn que se debe considerar es del 42,66 % de ia iltima,
con lo que el estado de andlisis correspondiente es ¢l deter-
minado para un valor de 0,1 «a,.

Recordar que se habia hallado:

= dy = 0,24 = 235, 4dgals

Analizaremos pues, como "reales", los estados que corres-
ponden a los cocficientes k = 0,3 y k = 0,1 (ELU y ELS, res-
pectivamente). Extrayendo los resultados hallados desde la
Tabla 4, s¢ tiene (Tabla 3):

Se ve que para el estado 3, se desarrolia una p; = 2,77
{alrededor de 3) y verifica la maxima ductilidad disponible
que hemos supuesto para la estructura, de valor 4. Las duc-
tilidades locales de curvatura (3,27/2,98) adoptan valores

A. Catalan

asusnnibles para las secciones va que se considera una i, Gltima
de alrededor de 15 a 20, para vigas, y 10 a 15, para columnas
(debido al seudo-diseiio por Capacidad al que obliga la norma
- Apdo. 4.4 -).

Los DML, de los 2 estados, indican una estructura con poco
dafic vy reparable, v esto se pone de manifiesto por €l buen
control de los desplazamientos laterales, por un lado, y por
una buena distribucidn o propagacidn de rétulas, que impiden
altos vatores de ductilidad Jocal concentrados.

7. CONCLUSIONES

Iin Figuras 9 y 10 se ven los csquemas de Ja distribucion
final de rotulas y fisuras en los dos casos. Se indican fiswras
{cuadrados) v rotulas (circnlos). En ELU, Figura 9, se observa
que de forma acertada en el disefio, se producen 13 rétulas en
vigas y s0lo 6 en colummnas. Sin embargo, alge preocupante es
que se han plastificado las bases de las 3 columnas de la
primera planta cuando existen atn muchos puntos de
articulacion disponibles en la estructura. Este hecho conlleva
suponer que este estado deberfa ser supueste como un estado
de rotura (aunque numéricamente hablande no se asume
como tal) dado el pelisro de inestabilidad que se induce,
especialmente por efectos P-4 debidos & cargas gravitatorias -
aunque han sido tenidos en cuenta en el calculo- y por lo
tanto, un disefio mas sano deberia proceder a redimensionar
secciones, evaluando resistencia y rigidez de las columnas de
plantas mferiores (en este caso pareceria ser suficienie un
awmento de resistencia),

Para ELS, Figura 10, puede verse en tabla que se halla un
desplazamiento maxime que implica una relacion desp./altura
de alrededor de 1,6 por mit (lo que es aceptable) y una re-
lacion Apyryeey del 3,2 por mil, muy buena respecto a los
valores que usualmente se consideran en los cédigos como
capaces de generar dafios a elementos no estructurales (6 a 10
por mil), aungque actualmente se tiende a adoptar limites in-
feriores.

Sin embargo, la premisa de que no exista dafio estractural
no es cumpiida ya que vemos que se forman 4 rétulas que,

Tabla 3. Resultados de estados 1 y 3

Estado K Agaax Apxraax/H Diniax /H s Max pg en DMI
(mm) {por mil) {por mil} ) viga / col. v
1 0.1 32.28 3.2 1.57 1.07 2.14 1 0.022
3 0.3 09.47 12.0 4.85 2.77 3.27 2.98 0.075
k Fisuracion Plastificacion / Rotulas
Estado I* viga 1° cok. 1° viga 1° col. Total Total Total
{seg) (seg) (seg) (seg) vigas col. rétulas
1 0.1 2405 3.125 3.455 - 4 e 4
3 03 0.163 0.575 2.315 3.560 i3 G 19
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Figura 9. ELU {a. = 0,3 a,)

aungue posean una maxima curvatura (Ja mayor) que da [, =
2,14 (muy inferior a su capacidad Gitima) y con ello pg = 1,07
(casi elastico), deben ser consideradas como dafio estructural.

Se ha verificade que para un valor de 0,082 a,, se produce
$0io una rotula, la primera, por o que ¢l ELS deberia ser
asumido para aceleraciones maximas menores a 0,082 a,.
Segin el disefio adoptado, se tiene un umbral de aceleracion
en ¢l valor 0,082 a,, donde se verifica que:

= para valores menores a €1, la estructura no sufre dafios no
estructurales ni estructurales (permanece sin daifto). Este
estado estd caracterizado en las normas como el corres-
pondiente a sismos muy frecuentes a frecuentes (periodo
de retorne menor que vida Otil de la estructura), y

« para valores superiores al umbral, aparecen dafios de los
dos tipos, lo que nos lleva a suponer que s un ELU
{aunque podamos ilegar a admitir una aceleracion mucho
mayor - 0,3 a, 0 mas - ).

De todo esto se desprende que hay un estado intermedio (en
ELS) en el que sec deben aceptar dafios de clemenios no
estructurales solamente, que no puede ser referido con nuestra
estructura ante este csquemna de cargas sismicas.

St se hubiera utilizado sélo un criterio de verificacidn en
ELU, verfamos que la estructura verifica para su carga
asumida, 0,3 a, (y se puede liegar hasta 0,4 a, incluso) y por
lo tanto, facilmente se comprende que su disefio deberia ser
aceptado, pero despucs de todo el analisis, se ve que esta
estructura no cumple }os requisitos exigidos para un buen
disefio, por lo que deberia ser redimensionada.

Necesidad de una verificacion por estados en el analisis sismico.

i3 e
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Figura 10. ELS (a, = 0,1 a,)

Queda reflgjada asi, la importancia que tiene un concepto
claro del disefio sismorresistente en cuanto al analisis, disefio
v verificacion por estados (DO) y, por otra parte, la necesidad
de adaptar métodos numéricos y algoritimos que permitan al
proyectista trabajar bajo hipdtesis mas realistas (analisis
dindmico temporal v no lineal) que, atn con aproximaciones,
seguramente serd una herramienta mucho mas eficaz que un
andlisis lineal (modal) y que las simplificaciones de cargas
equivalentes a nivel estitice que en Ja mayoria de las oca-
siones se utilizan en la practica.

Sin embargo, dada la complejidad que puede acarrear este
analisis a la hora de su aplicacién préctica, seria deseable poder
desarrollar métodos simplificados para evaluar correctamente
el disefio sismice de estructuras utilizadas habitualmente en
edificacion.
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RESUMEN

Los terremotos han representado siempre wio de los feno-
menos destructivos mas temidos, pues afectan a la estabilidad
ultima de las estructuras, La sociedad moderna ya no estd dis-
puesta a aceptarlos como catdstrofes, y la tendencia hoy en dia
s proveer a las estructuras situadas en zonas sismicas criticas
aparatos especificos que anulen, o en cualquier caso, moderen
¢l efecto de fos terremotos.

En este articulo se estudian los efectos que producen en dis-
tintas tipologias de puentes Ia implantacion de dos tipos pare-
cidos de aparatos antisismicos: los amortiguadores y los
conectores sismicos.

SUMMARY

The earthquakes have always represented one of the most
dread destructive phenomena, jor they affect the last stability
of the structures. The modern societies are not prepared any
more fo accept them as a fatality, and the trend is now fo pro-
vide, for structures situated in critical seismic zones, specific
devices which nullify, or at least reduce the effect of the earth-
quakes.

In this paper we are going o present the effects that ihe
establishment of two similar seismic devices - the dampers
and the seisimic connectors - produces in different kinds of
bridges.

Hormigon v

Aoaro

1. INTRODUCCION:
PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA,

Los puentes situados en zonas de alto o moderado riesgo sis-
mico deben ser proyectados para hacer frenfe a unas solicita-
ciones que, aunque se producen de forma muy infrecuente,
pueden causar la ruina de la estructura. Los movimientos y
aceleraciones del ferreno que se producen cuando actda un
sisino excitan las estructuras, las cuales entran en vibracidn
segln diversos maodos naturales propios, existiendo una fre-
cuencia fundamental con su correspondiente modo de vibra-
cion que resulta ser la més importante. La respuesta de las
estructuras a esta excitacion depende de sus caracteristicas
dinamicas (valor v distribucion de fas masas y de las rigideces,
amortiguacion), de la interaccion suele-estructura e, incluso,
del dafio que ¢sta sufre después de Ia accién sismica [1].

La aceleracion hovizontal de la estructura puede alcanzar
valores varias veces superiores a la aceleracion del terreno.
Por ejemplo, si una estructura de un grade de {ibertad es exci-
tada con un acelerograma sinusoidal (Figura 13, se observa
que, segin las caracteristicas dindmicas de la estructura, las
aceleraciones maximas del terreno se amplifican considera-
blemente en 1z estructura, Las aceleraciones inducidas en ésta,
producen fuerzas de inercia que pueden ser de gran magnitud,
¥ que, por tanto, pueden producir tensiones mas alla de las
admisibles.

Las sefiales de los sisimos reales, aunque no son sinusoida-
les, contienen una serie de frecuencias principales, entre las
cuales puede encontrarse la frecuencia natural de la estructu-

$ @t 217, 3. Trimestre 2000
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Estructura de un grado de libertad en la que
se ha considerado un 5% de amortignamiento

Utilizacidn de amortiguadores...
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Figura 1. Amplificacion de fa aceleracion en una estructura de un grado de libertad.

ra y, por tanto, producirse igualmente el fendmeno de reso-
nancia.

Fin los puentes, el efecta de los terremotos s un incremen-
to brusco y muy elevado de los desplazamientos o de los
esfuerzos internos, o de ambos, que puede afectar directa-
mente a su estabilidad ultima. Esto puede ilustrarse con los
siguientes ejemplos. Imaginemos, en primer lugar, un puente
de varios vanos modelado como una viga continua, con apa-
ratos de apoyo de neopreno zunchado en todos sus apoyos
(Figura 2). Anle una solicitacion sismica elevada, el puente
puede sufrir unos desplazamientos superiores a los miximos
desplazamientos admisibles por los aparatos de apoyo, con lo
cual la estructura perderia su vinculacion con el terreno y se
convertiria un mecanismo. Si se sitGa esta estructura en la
zona de mayor riesgo sismico de Espafia y se excita con unos
acclerogramas sintéticos obtenidos a partir del espectro de
caleuto de la JAP (Instruccion sobre las acciones a considerar

en ¢l proyecto de puentes de carretera) [2], se obtienen unos
desplazamientos de 7 cm. Los aparatos de apoyo de neopreno
zunchado colocades en esta estructura para hacer frenie al
resto de solicitaciones horizontales y verticales, son tales que
sus desplazamientos méximos admisibles son de 1.7 em, por
lo que se deduce la insuficiencia de tales aparatos para con-
fiar la estabilidad horizontal de la estructura frente al sismo.

En la Figura 3, s¢ observa un puente de varios vanos sus-
tentado sobre pilas altas. La pila central estd empotrada al
tablero, mientras que el resto de pilas y estribos tienen maovi-
mientos libres. En este caso, ante solicitaciones sismicas cle-
vadas, se producen grandes momentos en la base de la pila
fija, con lo que las tensiones podrian superar las admisibles
del material, provocande su rotura.

Realmente, la forma de resistir estas solicitaciones es con
estructuras muy monoliticas [1], empotrando las pilas y los
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Figura 2. Puente de varios vanos cen aparatos de apoyo de necpreno zunchado.

estribos a los tableros, para dar mayor hiperestatismo al siste-
ma. Asi sc evifan caidas o pérdidas de apoyo de los tableros y
se obliga a todos los elementos a colaborar en la resistencia
del sismo. Desgraciadamente, esta solucién no es compatible
con ios movimientos lentos a los que se ve sometido el table-
o, tales como fluencia, retraccidn y variacion t#érmica, y que
deben ser permitidos.

Por tanto, o no se colocan empotramientos, o si se colocan,
deben articularse las bases de las pilas, o deben disponerse
Juntas intermedias cada dos o tres vanos, con los problemas
que éstas ocasionan [3].

Sin embargo, recientemente han aparecido en el mercado
unos dispositivos que podrian ser la solucién del futuro. Estos
aparatos, colocados en los puentes, ayudan a esos a resistir el
sisma, a la vez que permiten los movimientos lentos a los que
se ve sometida la estructura.

Ll objetivo principal de este articule es mostrar como la
incorporacién de estos aparatos mejora el comportamiento
dindmico de los puentes. Para cllo se revisarin en primer lugar
algunos conceptos del calcule dindmico, asi como algunos de
los métodos de andlisis empleados para resolver ef problema
sismico. A continuacion se describird el funcionamiento de
los dispositives antisismicos y, finahmente, se mostrardn algu-

nos gjemplos, comparando los resultados de puentes provistos
y desprovistos de estos aparatos, lo cual nos permitira obiener
algunas conclusiones sobre su uso en puentes,

2. REVISION DE ALGUNOS CONCEPTOS
DEL CALCULG DINAMICO

Ecuaciones del movimiento:

Se dice que una accidn ticne cardcter dindmico si su varia-
cidén con el tiempo es rapida v da origen a fuerzas de inercia
en las estructuras de intensidad comparable a las producidas
por las fuerzas estaticas. Los movimientos sismicos, son por
tanto, segin esta definicion, acciones dindmicas.

Las expresiones matematicas que gobicrnan la respuesta
dinamica de las estructuras se conocen con el nombre de
ecuaciones de movimiento y pueden obtenerse a partir del
principio de los trabajos virtuales [4]. Para una excitacion sig-
mica cualquiera, el movimiento de un sistema de varios gra-
dos de libertad estd regido por el siguiente sistema de ecua-
ciones:

M] {ii} = [CT {u} + [K] {uf =—[M][]Ja( (D

30 m 30m 30m 30 m
m L AN iy D 34
40 m S0 m 40 m
ANRANNAN RSN
ENUNNNAN

Figura 3. Puente de varios vanos sobre pilas altas.
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donde [M], [C], y [K] son las matrices de masa, amortigua-
miento y rigidez de la estructura, {ii}, {u} y {u}son los vec-
tores de aceleracién, velocidad y desplazamiento de la estruc-
tura (funcion del tiempe), {J] es un vector denominado de
arrastre, que indica la direccion del sismo y a(t) es la acelera-
cion del terreno.

El principal problema del analisis sismico es la definicion
de la accidn sismica, la cual sdlo queda completamente des-
crita cuando se conocen las tres componenies de la acelera-
cién del terreno, cosa imposible de predecir a priori. La utili-
zacion de acclerogramas de terremotos pasados ocurridos en
la zona de estudio implica serios riesgos, puesto que existe
una alta probabilidad de que se produzcan en la misma region
terremotos con caracteristicas fotalmente diferentes. Sin
embargo, la respuesta estructural depende principalmente de
las amplitudes méximas, del contenido de frecuencias y de la
duracion del terremoto [3]. Por eso, en el ambito académico,
suelen utilizarse como sefiales sismicas acelerogramas sinu-
soidales, variando su frecuencia y amplitud.

Espectros de respuesta y espectros de cilculo:

Desde los afios 80 ha tenido una amplia aceptacion en la
préctica del disefio antisismico el concepto de especiro de res-
puesia (o respuesia espectral). Expresado’ Drévemente, el
espectro de respuesta de una excitacidén especifica es un dia-
grama que muestra la maxima respuesta (inaximo desplaza-
miento, méaxima velocidad, mdxima aceleracion, o el maximo
de cualquier otra magnitud de interés) que se produce duran-
te la excitacion, para todos los sistemas posibles con un grado
de libertad {6].

LLa gran ventaja de los espectros de respuesta es que su uso
no se limita tan solo a sistemas de un grado de libertad, sino
que, como veremos mas adelante, pueden usarse también para
el calculo sismico de sistemas de miltiples grados de libertad,
v de hecho constituyen ia base de uno de los principales méto-
dos de analisis sismico de estructuras.

Las normas sismicas ut1]17'm espectros de cdleulo (tambu,n

confundn Au ]ucmla fmma en que se aplican ambos espec-

tros es la misma, la manera como se han obtenido es bastante
diferente, El espectro de respuesta proporciona la maxima res-
puesta para una excitacion especifica. Sin embargo, parece
muy arriesgado disefiar una estructura basandose solamente
en una Unica excitacion, pueste que pueden ocurrir en esa
zona excitaciones con caracteristicas diferentes. Es por eso,
que las normas sismicas no proponen un espectro de una sola
excitacion, sino que proporcionan un espectro [licticie, gue
representa la envolvente de varios especiros de excitaciones
distintas, adaptadas a la region sismica en la gue se enmarca
la norma [7]. Los espectros asi obtenidos son ltamados espec-
tros de cdlculo o de disefio, y ofrecen, al igual que los espec-
tros de respuesta, la méxima respuesta para cualquier sistema
con un grade de fibertad.

Las normas suelen dar un Unico espectro de céleulo para
toda 1a region sismica, ¢l cual se adapta a las distintas subzo-
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nas de la region mediante su multiplicacién por diferentes
coeficientes, gencralmente empiricos, que caracterizan dicha
subzona a partit de criterios tales como: sismicidad, peligrosi-
dad sismica, importancia secio-econdmica, geologia, ete. Uti-
lizando otros coeficientes se acaba de ajustar el espectro a la
estructura que se disefia, considerandoe como criterios: el tipo
de estructura, su rigidez, ductilidad, las caracteristicas de los
materiales utilizados, el tipo de cimentacion, las caracteris-
ticas de amortiguamiento, la importancia de la estructura en
los instantes posteriores a los terremotos, efc.

Acelerogramas sintéticos:

Hemos sefialado que la utilizacion de acelerogramas reales
implica un alto riesgo de definicién incorrecta de la accion, ya
que, generalmente, no se dispone de up nimero elevado de
registros en la zona. Sin embargo, es posible generar de forma
aleatoria acelerogramas sintéticos (acelerogramas obtenidos
de forma artificial) que tengan el mismo efecto sobre las
estructuras que ¢l del terremoto que se quiere simular. Aungue
pueden generarse tanto acelerogramas no compatibles con
espectros predefinidos como acelerogramas cuyo espectro sc
ajuste a unc dado, en el disefio antisismico es mejor la wtili-
zacion de estos ltimos, puesto que asi se tienen en cuenta las
condiciones locales del terreno v de la estructura, al incorpo-
rar dichos espectros cierta informacion acerca de éstas.

La generacion de acelerogramas sintcticos requiere la utiliza-
cion de modelos matematicos basados en la teorfa de los pro-
cesos cstocasticos [4]. La mayoria de los métodos que generan
acelerograrmas compatibles con un espectro de respuesta prefi-
jado, se basan en la posibilidad de expandir la aceleracion de la
sefial sismica en una serie de ondas sinusoidales:

i(t):l(t)-iAi -sen(ay, -t + ;) (2)

i=1

donde ¢, @, y A, son un conjunto de dngulos de fase, fre-
cuencias y amplitudes, respectivamente. I(t) es una funcién de
intensidad envolvente, determinista, predefinida, y que per-
mite simular el casdcter transitorio de los acelcrogramas. Las
frecuencias w; se fijan equi-espaciadas en el rango de interés,
de manera que el registro contenga todo el rango de frecuen-
cias deseado. Los dngulos de fase ¢; sc generan de manera ale-
atoria, con valores entre 0 y 21, lo que da a la sefial el cardc-
ter estocastico. Las amplitudes se caleulan de forma que el
especiro de velocidades de los acelerogramas genetrados coin-
cida con el espectro de velocidades prefijado. In la Figura 4
puede verse un acelerograma sintético obtenido de esta forma
a partir del especiro de célcuio mostrado en la misma figura,

3. METODOS DE ANALISIS

Existen varios métodos para resolver las ecuaciones de
movimiento. Explicaremos brevemente los tres métodos de
caleulo sismico mas utitizados y que proponen la mayoria de
las normas sismicas.
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Figura 4. Acelerograma sintético obtenido a partir de un espectro de célcule.

Desacoplamiento modal

Consiste este método en superponer las diferentes solucio-
nes modales. Las ecuaciones de movimiento {ec. 1) son un
sistema acoplado de ecuaciones diferenciales ordinarias de 2.9
orden, pero si se expresa la solucidn en funcidn de los modos
normales, las ecuaciones pueden desacoplarse y ser facilmen-
te resueltas como si se tratasen de varios sistemas de | grado
de libertad cada uno. La resolucion de estos sistemas da como
resultado fas soluciones modales, y superponiendo éstas de
forma adecuada se obtienen las soluciones buscadas: las solu-
clones nodales.

Las ecuaciones desacopladas pueden resolverse por varios
métodos distintos. Utilizando, por ejemplo, la integral de
Duhamel, se obtiene un anilisis completo en et campo del
tiempo [6]. Pero la mayoria de las veces no son necesarios
mas que los valores maximos de la respuesta, con lo que pue-
den utilizarse Jos especiros de calculo para resolver cada uno
de los sistemas de | grado de liberiad.

Bocayo
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Gracias al desacoplamienio de [as ecuaciones del movi-
miento, el andlisis espectral es aplicable, comeo ya anuncia-
mos, a sistemas con maltiples grados de libertad. El analisis
especiral con superposicion modal es el método mas adecua-
do de cdlculo sismico cuando s¢lo interesa obtener ¢f valor de
la respuesta maxima, puesto que ¢s el método mas rapido y
proporciona una buena aproximacion de los resultados.

Los métodos de desacoplamiento modal tienen sin embargo
la desventaja de que sdlo son aplicables en un andlisis lineal,
ya que la no lincalidad de las ecuaciones impide el desaco-
plamiento de las mismas.

Fuerza estatica equivalente (analisis simplificado)
Mugchas de las normas admiten el uso de un analisis simplifi-
cado, empleando cargas estaticas equivalentes, de manera que

la respuesta de la estructura ante estas cargas sea lo mas pare-
cida posible a la respuesta que se obtiene con las cargas dind-
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micas. De esta forma, la respuesta se obtiene resolviendo un
problema estatico, v no un preblema dindmico. Este método
s0lo puede ser usado cuando el comportamiento dinamico de la
estructura pueda ser suficientemente aproximado mediante un
modelo dinamico de un solo grado de libertad [8).

La ventaja de este método radica en su rapidez y sencillez.
Por eso ha sido adoptado por aiguna de las nonmas sismicas.
Su desventaja es que 10 recoge la evolucion temporal y apenas
es valido para efectuar estimaciones de los esfuerzos maximos
a que estdn sometidas Jas estructuras durante terremoto, a
menos que la estructura se comporte claramente come si tuvie-
ra un unico grado de fibertad. Montans y Alarcon sefialan que
los caleulos tanto pueden resuitar excesivamente conservadao-
res como por debajo de la seguridad minima exigible [9].

Los autores han reatizado varios gjemplos de calculo sismi-
co con distinfas estructuras para comparar este método con ¢l
del desacoplamiento medal. Si se toma como modelo de
referencia los resultados obtenidos con ¢l método de desaco-
plamicento modal, utilizando log 4 primeros modos, con el
métedo de la fuerza estatica equivalente se obtienen resulta-
dos afectados por un error de hasta el 25%.

Integracion paso a paso en el tiempo

L.os métodos de integracion paso a paso son métodos de
integracién directa de las ecuaciones de equilibrio dindmico,
por lo que pueden scr aplicados tanto a problemas lincales
como a no lineales. Son, por tanto, métodos mas potentes gue
{os usados en el analisis lineal, si bien el esfuerzo de cdleulo
que requieren es superior.

L.as ccuaciones incrementales que expresan las condiciones
de equilibrio dinamico para un sistema con multiples grados
de libertad pueden obtenerse tomando la diferencia entre las
condiciones de equilibrie dindmico en el instante t, y en ¢l ins-
tante §,,= § + At

[M]-{A3:} +[C (9)]- {Ay } +

o] o= foe)

donde el signo A indica ta variabie valorada en el instante t;,,
menos la variable valorada en el instante 4. AF; es el incre-
menio de fuerza dindmica aplicada a Ia estructura entre el ins-
tante 1 y ¢l instante anterior i-1. Para el caso sismico, la fuer-
za dindmica es: -iM] - {I} - {a}. Por tanio,

)

(AR} =~ M) (3} {ai— i) @)

Para el caso de una fuerza de frenado, AF, = 0, excepto en
¢l instante de Hempo en que se produce el salto de fuerza, en
el que AFjtoma precisamente el valor del salto.

Las anferiores ecuaciones representan las condiciones mds
generales posibles: la rigidez no lineal viene representada por
fa dependencia de 1a matriz de rigidez de los desplazamientos
v la amortignacidn viscosa no lineal por la dependencia de fa
matriz de amortiguacién de tas velocidades.

Utilizacion de amortiguadores, ..

De entre los métodos que existen de infegracion paso a
paso, sc ha utilizado, en los gjemplos que posteriormente se
mostraran, el método beta de Newmark, el cual supone que
la aceleracidon varia fHnealmente durante cada intervalo de
tiempo incremental. ] método, en la forma original pro~
puesta por Newmark (1959}, contiene dos pardmetros: By 7.
Estos pardmetros se fijan habitualmente como = 0.25 y v
= (1.5, ya que, en la prictica, se ha descubierto que valores
de v diferentes a 0.5 introducen amortiguacién superfiua en
el sistema y, para el valor de B escogido, el método es incon-
dicionalmente estable y, en general, da resultados de exacti-
tud satisfactoria.

Con el método de integracién paso a paso la accion sismica
viene definida mediante acelerogramas. Sin embargo, adn cs
posible utitizar el espectro de calculo de la norma, generando
acelerogramas sintéticos a partir de él. Hay que sefialar que ne
hay que conformarse con generar (nicamente un acelerogra-
ma, sino que la estructura debe excitarse con varios acelero-
gramas y promediar posteriormente los resuitados, debide a
que existe una ligera desviacion de los resultados en funcion
de la excitacion producida, a pesar de provenir todas del
mismo especiro de calculo.

Tras revisar algunos conceptos generales del calculo sismi-
¢o, estamos ya en condiciones de presentar los dispositivos
antisismicos mas importantes vtilizados en puentes, los cuales
hacen variar el tratamiento matematico del comportamiento
dindmico de la estructura.

4. BREVE DESCRIPCION DE LOS DISPOSITIVOS
ANTISISMICOS UTILIZADOS EN PUENTES

Los dispositivos antisismicos mds importantes sen los
amortiguadores y los conectores sismicos, aparaios gue, como
VEremaos, son puy parecidos.

La idea de su utilizacion nace de encontrar unes apoyos de
rigidez nula (para poder permitir los movimientos lentos), que
sin embargo “se transformaran™ en apoyos de rigidez infinita
cuando actuara un sismo. De esta forma, la estructura se com-
porta como isostitica bajo cargas de servicio, y se vuelve
hiperestatica durante un ataque sismico o cualquier oira carga
horizontal de corta duracion.

Iin el pasado se ha confiade en muchos casos la estabilidad
horizontal de Ia estructura a los aparatos de apoyo de neopre-
no zunchado, material que ofrece el doble de rigidex para
acclones nstantanezs que para acciones de iarga duracidn.
Con respecto a la accién sismica actilan principalmente como
un muelle horizontal, que ademas de centrar la posicion de la
estructura, disminuyen su rigidez, y por tanto incrementan su
periodo de vibracidon natural, reduciéndose la aceleracidn
espectral bajo la accidn sismica. Ademas, permiten capacidad
rotacional. No obstante, como veremos en los gjemplos, cuan-
do ef puente se sitta en una zona de alto riesgo sismico, no se
puede confiar la estabilidad horizontal a este tipe de apoyos,
$ino que es necesarico un adecuado disefio sismico, lo cual es
facil de conseguir con la incorporacion en puntos estratégicos
de los aparatos que a continuacién se describen.
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Conectores sismicos

Empecemes viendo lo que son los conectores sismicos,
también llamados transmisores de impacto, y conocidos en
inglés como Shock Transmission Units (STUD.

Un STU es un mecanismo especial que une estructuras
separadas o clementos separados de estruciuras. Su propiedad
esencial es gue permite movimientos lentos entre las estructu-
ras conectadas sin ofrecer apenas resistencia, al mismo tiem-
po que permite actuar temporalmente como un conector rigi-
do eatre las estructusas capaz de transmitir fuerzas de elevada
magnitud.

Su funcionamiento es el siguiente (Figura 5): el aparato
consta de un cilindro de acero que contiene un émbolo {(un
piston) fijado a la barra de transmisidn. El hueco creado alre-
dedor de [a barra esta relleno de una masilla de silicona. El
STU se conecla a las dos estructuras o elementos estructura-
les separados mediante ojales, situados en ¢l cilindro, en un
extremo vy, en la barra de transmision, en el otro extremo.

Bajo movimientos lentos entre las estructuras (Figura 6),
cl fluido, al ser empujado por el pistén, discurre por los agu-
jeros situados en éste, y es desplazado de un extremo del
cilindro al otro, generdndose solamente pequefias Tuerzas de
rozamiento entre las estructuras unidas. De Ia grifica de la
Figura 6, se deduce que la méxima reaccion que produce ¢l
conector para movimicntos lentos, ccurre para el més rapido
de éstos. Lste puede darse durante el cicle diario de varia-
cién de temperaturas. Para un puente de acero Ja variacion
puede ser de 4 °C/h, lo que supone un movimiento de 5
mm/h por cada 100 m de longitud de tabiero. Un puente de
hormigén suftiria aproximadamente la mitad de ese movi-
miento. La maxima fucrza de friccion generada por un
conector para un vano de 200 m de largo seria, por tanto, la
correspondiente a fa velocidad de movimiento de 10 mm/h,
que seria algo menos de 3T.

Cuando a una de las estructuras sc le aplica un impacto de
corta duracion (Figura 7), el movimiento del piston es des-

J, Forment, J.M. Canet y A.C. Aparicic

preciable, y la fucrza de compresidn o traccién es transimiti-
da a ia seganda estructura a través del camino de carga barra
de transmision - cabeza del piston - masilla de silicona -
cilindro. Come se ve en la grafica de la Figura 7, el movi-
miento de conector es tanto mds grande cuanto mayor es la
duracion del impacto. Dado que es improbable que la exci-
tacion supere los 10 segundos, el movimiente de un conec-
tor estaria limitado a los 2-3 mm, durante ¢l periodo de
transmisién de carga, actuando temporalmente como un
conector rigido.

En la notacién utilizada para designar los distintos STU, ¢l
nimeroe que acompafia a éstos hace referencia a la méxima
fuerza de impacto que son capaces de transmitir. Para cada
tipo de STU, es posible, ademas, escoger entre distinias longi-
tudes de barra de wansmisién, en funcion de ia magnitud de
tos movimientos lentos esperados entre las dos estructuras o
elementos unidos.

Los transmisores de impacto de entre 250 y 500 kN de
capacidad son muy compactos, ligeros v ccondmices, por lo
que si la estructura tienc que soportar grandes fuerzas de
impacto es conveniente [10} colocar varios grupos de estos
STU, en lugar de un STU de capacidad mayor.

A pesar de que los 8TU han sido disefiados principalmente
para funcionar en posicién horizontal, pueden ser también
adaptados para solicitaciones verticales, simplemente incor-
porando un muelle interno que haga velver e} pistéa a {a posi-
cidn neutral. De igual forma, ¢l principio de los STU puede
ser extendido a aplicaciones rotacionales para proveer un
mecanismao separade enire dos cstructuras que permita libre-
mente rotaciones relativas lentas pero que transmita momento
durante rotaciones relativas répidas.

Por niitimo, hay que sefialar que las propiedades tixotrdpicas
de la masilla de silicona no varian significativamente en un
amplio rango de temperaiuras, con lo gue se puede confiar en
el perfecto comportamicato de tos transmisores bajo la mayo-
ria de condiciones climaticas,

Cilindro rellenc con la masilla

de silicona \
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Figura 6. Conector sfsmico sometido a cargas lentas,

Uso de los STU en puentes

Vamos a mostrar las ventajas que supone la utilizacion de
conectores sismicos en puentes. Imaginemos un puente de
varios vanos (Figura 8a). Tanto las pilas como fos estribos reci-
ben las cargas procedentes del tablero. Estas cargas no solo son
verticales, puesto que el viento, los movimientos lentos del
tablero, el sismo, las fuerzas de frenado, v en general cualquier
impacto de corta duracién provocan fuerzas horizontales.

Lo ideal seria que estas cargas horizontales fueran compar-
tidas por todas las pilas y estribos, para reducir el maximo
vaior que hubiera de soportar cada uno. Esto es facil de con-
seguir empotrande el tablero a las pifas y estribos o colocan-
do aparatos de apoyo fijos. Desgraciadamente, sin embargo,
los tableros estn sometidos a movimientos horizontales tan
grandes que generarian fuerzas en las pilas imposibles de
resistir a una estructura construida de tai forma.

Para evitar estas fuerzas sobre las pilas, ¢l proyectista
debe independizar, inevitablemente, tanto como pueda, el
tabiere de tas pilas y estribos, colocando aparatos de apoya
desiizantes gue ofrezcan tan poca resistencia como sea
posible. Pero de esta forma, las pilas no pueden repartirse
entre ellas las cargas horizontales resultantes de os impac-
tos de corta duracién, puesto que sélo una de ellas (o bien
un estribo) esta fija al tablero. Es csta pila (o estribo) Ia que
recibe practicamente la totalidad de la carga horizontal,
colaborande el resto de pilas con una fraccion muy peque-
fia, segin el rozamiento existente entre los aparatos de
apoyo y ¢l tablero.

El uso de los conectores sismicos sttuados entre las pilas y
estribos libres y el tablero (Figura 8b) permite recuperar la
ventaja de compartir 1as cargas horizoniales de corta duracion,
sin crear fuerzas indeseables debidas a los movimientes lentos
del tablero.
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Figura 7. Conector sismico sometido a una carga répida.
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Figura 8a. Puente de varios vanes sin conectores.
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Figura 8b. Conectores colocadaos en las pilas y estribos libres.

Resumiendo, las caracteristicas mas ventajosas de los STU
de cara al proyecto de puentes son: primero, permiten la
expansién y contraccion libre de las estructuras o clementos
estructurales unides, cuando los movimientos, aungue gran-
des, son lentos {retraccion, fluencia, temperatura) v, segundo,
actilan como un apoyoe fijo temporat que transmite las cargas
de una parte a otra, cuando éstas son impactos de corta duya-
cidn (terremotos, fuerzas de frenado, impactos accidentales).

Amortiguadores (“dampers™)

Una alternativa al empleo de los conectores sismicos es el
uso de los amortiguadores (Figura 9), en inglés “dampers™,
aparatos de disipacion de energia capaces de limitar tanto el

O

- - =

desplazamiento como la {uerza a la que estd sometida una
estructura durante up terremoto. La disipacidn de energia sc
puede conseguir de distintas maneras: accion elastopldstica,
rozamiento mecanico, y rozamiento viscoso. Los “dampers”
mas eficientes son los viscosos f11].

Los amorliguadores son aparatos disefiados para funcionar
it opoyer ninguna reaccion pardsita en servicio permiticndo
los movimientos lentos de la estractura, tales como los debi-
dos a refraccidn, fluencia y temperatura, mienlras que oponen
una reaccion cuando la estructura estd sujeta a movimientos
rapidos tales como log producidos por terremotos. Duranie
estos rapidos movimientos el aparato disipa energia por pér-
dida interna de calor. Precisamente ésta ¢s la diferencia entre
los amortiguadoses v log conectores sismicos, ya que estos

\ Estribo

s

Tablero

Figura 8. Amortiguador.
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Gltimos no disipan energia. En esencia, los “dampers” son
aparatos hidraulicos provistos con dos camaras de igual volu-
men separadas por un diafragma. Cuando funcionan bajo la
solicitacion de un terremoto, el fluido hidraulico es forzado
por un piston a pasar de una cdmara a la otra, a muy alta velo-
cidad, disipando asi energia por rozamiento y pérdida de calor.
Ll aparato actia en las dos direcciones, y por tanto, la disipa-
cién de energia ocurre también en el camine de vuelta, sien-
do el flaido forzado por un segundo piston.

Los amortiguadores conectan, af igual que los conectores
sismicos, dos miembros de una estructura que pueden mover-
se uno respecto al oiro, tales como, en puentes, los estribos o
fas columnas por una parte, y el tablero en ia otra,

Hemos sefiatado que los conectores sismicos no disipan
energia. No obstante, es posible dar una interpretacién ener-
gética de st funcion: obligando a todos los elementos estruc-
turales 4 que cooperen, moviéndose juntamente, se aumenta la
capacidad giobal de la estructura para acumular energia y
disiparla a través de su capacidad intrinseca [12].

En los ejemplos veremos mas claramente las pequefias dife-
rencias que existen entre fos amortiguadores v los conectores
sismicos.

5, ANALISIS SISMICO DE FUENTES PROVISTOS
DE APARATOS ANTISISMICOS

Veamos como afectan la colocacion de estos aparatos en
algunas lipologias de puentes distintas. Tanto los amortigua-
dores como los conectores sismicos ofrecen una reaccion que
depende de la velocidad de los movimientos (Figura 10). La
ley F —v es practicamente la misma, variando Gnicamente ia
velocidad en la que se produce el cambio de régimen (de line-
al a no lineal). Para ¢l caso de los conectores esta velocidad es
unas 100 veces mas pequedia que en el caso de los amortigua-
dores. La diferencia sélo se aprecia cuando fos aparatos actli-

F (kN)

3060 Conector

2900

Amortiguado,

Utilizacion de amortiguadores...

an sin salir del rango lineal, lo cual ccurre para excitaciones
de pequefia 0 mediana magnitud, inferiores a las de proyecto,
es decir, cuando la capacidad de los aparatos es muy superior
a la requerida para resistir la excitacion. En este caso, los
conectores ofrecen la reaccidn de forma mas rapida, es decir,
se comportan de forma mas rigida, siendo los desplazamien-
tos v las velocidades mas pequefias gue en el caso de colocar
amortiguadores. En cambio, si la excitacion es lo suficiente-
mente fuerte, fos aparatos deberdn ofrecer su maxima reac-
cidn, actuando en el régimen no lineal. Los incrementos de
reaccion que pueden ofrecer estos dispositivos cuando se
supera la velocidad de cambio de régimen son muy pequefios,
y la velocidad crece practicamente de igual forma si se colo-
can amorliguadores que conectores sismicos. En este caso, el
comportamiento de la estructura es muy parecido tanto si se
colocan “dampers” o conectores.

La incorporacién de estos aparatos en los puentes elimina la
linealidad de las ecuaciones de movimiento, con lo que su
resotucion deberd ser realizada con un anélisis no lineal. En
ios ejemplos que luego se mostraran, se ha utilizado un méto-
do de integracidn paso a paso, el método beta de Newmark,
adaptado a las leyes de los dispositivos antisismicos.

Hay que distinguiz dos situaciones, segin la sitwacién en
que se encuentren los aparatos:

En primer lugar, el dispositivo antis{smico puede estar colo-
cado entre la estructura y un elemento que pueda considerar-
sc infinitamente rigido, externc a la misma, por ejemplo un
estyibo muy rigido (Figura 11}. En este caso, la reaccion que
oftece el aparato puede ser tratada como condicién de contor-
no. La estructura recibe una reaccion adicional procedente del
exterior, una fuerza que depende de la velocidad y que se
afiade a las ecuaciones dinamicas.

En cambio, cuando el aparato es colocado entre dos ele-
mentos de Ja misma estructura, ei aparato introduce una fues-
za en un elemento y la reaccidn contraria en el ofro (Figura
12). De esta forma, a diferencia del caso anterior, ia fuerza

0.02 2.50

v (cm/s)

Figura 10. Ley F — v de los amortiguadores y conectores de 3000 kN de capacidad.
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Figura 11. Aparato situado entre un estribo v el tablero.

(\;;ERO

Figura 12. Aparato situado entre una pila y el tabiero.

total intreducida en la estructura es nula. La fuerza que ofre-
ce ¢l conector en cada elemento depende de la velocidad rela-
tiva entre los elementos conectados, pues precisamente ésa es
la velocidad a la que se mueve el fluido hidraulico a través del
pistdn.

Se comprende, por tanto, que segin la posicién del aparato,
cl planteamiento matematico es diferente, y ademas, ef efecto
sobre la estructura también es diferente, como veremos a con-
tinuacion.

Caso 1: aparatos situados entre la estrictura y elementos
infinitamente rigidos

Consideremes un puente de varios vanos modelado como se
ve en la Figura 2 como una viga continua de seccion constan-
te. Se han colocadoe aparatos de apoyo de neopreno zunchado
en todos los soportes, que se suponen son pilas y estribos muy

ey

rigidos. Los aparatos de apoyo funcionan como muelles. Ante
una fuerza horizontal aplicada al tablero {(come puede ser una
fuerza de frenado o las fuerzas de inercia que se producen al
actuar un sismo), los neoprenos sufren unos desplazamientos
y oponen unas reacciones. Estos desplazamientos estén [imi-
tados; si se superan, los aparatos de apovo quedan fuera de
Servicio.

Con el dimensiocnamiento de apovos efectuados, el periodo
del primer modo de vibracion es 0.7718 s, el del segundo es
0.042 s, y los del resto de modos son atin menores. Dado gue
el periodo fundamental estd tan separado del resto, 1a estruc-
fura se compotta como si tuviera un solo grade de Hbertad.

La amortiguacidn considerada en el sistema es de un 5%,
por lo que la amplificacion dinamica en resonancia (Jo que se
amplifica la respuesta estdtica cuando se cxcita la estructura
en resenancia) vale 10.

Tomando como base esta estructura, se han calculado dis-
tintos casos, variando el nimero de amortiguadores y conec-
fores y ia capacidad de los mismos. Los puentes estudiados
son los siguientes:

— Puente sin amortiguadores.

Puente con dos amortiguadores de 1500 kN, uno en cada
estribo.

— Puente con dos amortiguadores de 1000 kN, uno en cada
estribo.

~ Puente con dos amortiguadores de 500 kN, uno en cada
estribo.

El mismo cstudio se ha hecho colocando conectores sismi-
cos en lugar de amortiguadores.

Se han excitado estas estructuras con distintas aceleraciones
sinusoidales, todas de la misma amplitud (2.55 m/s?), varian-
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do ¢l periodo. Se han utilizado 16 oscilaciones, valor con el
cual ya se desarrolla toda la resonancia. Multiplicando la
masa total de ta estructura por la maxima aceleracion se obtie-
ne la fuerza estitica equivalente; 3155 kN. El desplazamiento
estatico, desplazamiento producido al aplicar la fucrza estdti-
ca equivalente a) tablero, ¢s de 3.85 cm. Observaremos los
resultacdos mAas importantes, resumidos en las Figaras 13 y 14.

El estudio de un caso real deberia efectuarse con acelero-
gramas sintéticos obtenidos a partir del espectro de la norma.
No obstante, en los ejemplos se ha preferido utilizar acelero-
gramas sinusoidales, pucsto que muestran mds claramente la
tendencia de los resultados al variar los distintos pardmetros
de la estructura,

En la grifica de la Figura 13 se ven los desplazamientos
méximos del tablero, en funcidn del periodo de la aceleracion
sinusoidal aplicada, en los casos en que ¢l puenle no tenga
dispositivos antisismicos y en el caso en que tenga amorti-
guadores de 500, 1000 y 1500 kN en cada estribo. Cada curva
representa uno de esios casos,

Si nos fijamos en el puente sin amortiguadores, observamos
que los desplazamientos méximos crecen al acercarse cl
periodo de excitacién al periodo fundamental de la estructura.
£l desplazamiento maximo en resenancia es jusiamente cl
desplazamiento estdtico amplificado por 10, como era de pre-
ver, ya que la estructura se comporta practicamente como si
tuvicra un solo grado de libertad. Al aumentar el periodo de
excitacion los resultados tienden a coincidir con los estaticos.

Al colocar amortiguadores de 500 y 1000 kN, se observa
una tendencia parecida: los resultados aumentan al acercarse

Utilizacion de amortiguadores...

el periode de excitacion al periode fundamental de la estruc-
tura y tienden a fos resultados estiticos al aumentar ¢l perio-
do de excitacion. Sin embarge, hay una reduccion del valor de
los desplazamientos, tanto més acusada cuanto mayor es la
capacidad de los amortiguadores colocados.

En e} caso de colocar amortiguadores de 1500 kN no se pro-
duce un aumento de la respuesta alrededor del periodo funda-
mental de la estructura. Esto es debido a gue los amortigua-
dores introducen tanta amortiguacion en la estructura que el
sisterna pasa de ser infraamortiguado a sobreamortiguado. De
esta forma, los desplazamientos crecen a medida gue aumer-
ia el periodo, tendiendo al desplazamicnto estético.

Se ha estudiado también ¢l caso en que el puente tenga un
amortiguador solamente en un estribo, variando la capacidad
de aquél. Los resultados siguen la misma tendencia cuando se
coloca un amortiguador en cada estribo que uno de doble
capacidad en un estribo. Sin embargo, en este uitimo case, los
desplazamientos obtenidos son mayores, de Jo que s¢ deduce
que se contrelan mejor los movimientos del tablero con un
“damper” en cada estribo.

En la grafica de la Figura 14 estan representadas la suma de
las reacciones maximas, es decir, las reacciones de todos los
aparatos de apoyo, mas las reacciones que ofrecen los amorti-
guadores, también en funcién del periedo de la excitacion
sinusoidal.

Cuando el puente no tiene amortiguadores, la reaccion
maxima en resonancia es la fuerza estatica equivalente mul-
tiplicada por la amplificacion dindmica. A medida que

Puente viga: sin dampers y con dampers de 560, 1600 y 1500 kN
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Figura 13. Puente viga: desplazamientos mdximos del tablero.
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Puente viga: sin dampers ¥ con dampers de 500, 1060 y 1500 kN
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Figura 14, Puente viga: suma de las maximas reacciones.

aumenta el periodo los resultados tienden a la fuerza estéti-
ca equivalente.

La colocacion de amortiguadores introduce dos nuevas
reacciones en la estructura. Sin embargo, la suma de las reac-
ciones maximas es menor que cuando no se colocan estos
aparatos. Esto es debido al hecho de que los amortiguadores
disminuyen los desplazamientos del tablero, por lo que la
fuerza que toman los neoprenos es mener. La mision de los
amortiguadores censiste, por tanto, en liberar de esfuerzos a
los aparatos de apoyo de neopreno zunchado. Esto se consigue
casi plenamente con amostiguadores de 1500 kN, debido a
que la suma de las capacidades de los amortiguadores iguala
practicamente la fuerza estdtica equivalente.

Ante cargas lentas, es decir, cuando el periodo de la exci-
tacion es muy grande, los amortiguadores dejan de actuar, y
todas las reacciones son ofrecidas por los aparatos de neopre-
no zunchado. Por eso todos los resultados tienden a coincidir
a medida que crece el periodo.

Si se colocan conectores en lugar de amortiguadores, los
resultados son muy parecidos. Como ya s¢ sefialo, as Onicas
diferencias se observan cuando los aparates actian solamen-
te et el rango lineal. En este caso, los conectores se com-
portan de forma mads rigida, con lo que los desplazamientos
son mas pequeflos. Por contra, las reacciones que ofrecen
SON Mayores.

Para no limitarnos a un cjercicio puramente académico en
el que s6lo veamos las tendencias de la respuesta de ia estruc-
tura cuando se colocan aparatos antisismicos, se han excitado
también lag anteriores estructuras con varios acelerogramas
sintéticos distintos, obtenidos a partir del espectre de célculo
de la TAP Ello nos proporcionard un criterio de dimensiona-
miento, ya que veremos cudles son las respuestas de las
estructura ante una posible solicitacion sismica real. En la
Tabla 1 se resumen los resultados promediados de todas tas
excitaciones, mostrandose, ademas, los desplazamientos
maximos admisibles por los aparatos de apoyo de neopreno
zunchado.

Tabla 1. Resultados obtenidos con los acelerogramas sintéticos.

Maximo Max. desplazamiento Estado del
CASC desplazamiento admisible por los ‘Sfa o ae
después del sismo
(em) del ablero aparatos de apoyo
Puente sin “dampers” 7.0 1,7 Fuera de servicio
“Dampers” de 500 kN 2.1 1,7 Fuera de servicio
“Dampers” de 1000 kN 1,0 1,7 Correcto
“Drampers de 1500 kN 0,56 1,7 Correcto
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Como sucedia con las excilaciones sinusoidales, la coloca-~
cion de amortiguadores disminuye notablemente los despla-
zamientos, tanto mas cuanic mas capacidad tiene el aparato,
Pero ademas, observamos que cuande ¢l puente no tienc dis-
positivos antisismicos, los aparatos de apoyo de neopreno
zunchado resultan insuficientes para resistir el sismo, y que-
dan fuera de servicio, puesto que los desplazamientos maxi-
mos producidos en el tablero superan fos maximos desplaza-
mientos admisibles por los aparatos de apoyo.

Para decidir qué amortignador es mas adecuado celocar,
hay que tener en cuenta dos factores: por una parte, se han de
limitar los desplazamientos maximos para no superar Jos des-
plazamientos maximos admisibles por los aparatos de neopre-
no zunchado y, por otra parte, se han de controlar las fuerzas
introducidas en la estractura por los “dampers”. En el caso de
un puente viga, estas fuerzas se traducen en un incremento de
axil en el tablero, que es practicamente despreciable, debido a
la gran rigidez a axil del tablero. Sin embargo, en el casa de
un pueate con pilas, es fupdamental controlar las fuerzas
introducidas por los “dampers”, ya que introducen grandes
momentos flectores en la base de las pilas, como se verd en el
caso siguiente.

Utilizacién de amortiguadores...

Caso 2: aparatos sitiuados entre elementos
de lo misma estructiura

Veamos ahora el caso en ¢l que los aparatos antisismicos
se sitien entre elementos de la misma estructura. En la Figu-
ra 15a, puede verse la estructura base. A partir de ella, se han
realizado una serie de casos distintos, variando la posicidn del
punto fijo, la altura de las pilas, su rigidez, los tipes de apara-
tos de apoyo y colocando dispositivos antisismicos de distin-
tas capacidades. Realizando distintas combinaciones se han
obtenido las conclusiones que mas tarde se veran. En primer
lugar, sin embargo, vamos a presenar afgunos de estos gjen-
ples para ver los resultados mas importantes,

En la Figura 15 se resumien 5 de los distintos casos estudia-
dos, variando la capacidad de los conectores colocados en ios
estribos. La pila central, de 20 metros de altura, estd empotrada
al tablero, mientras que el resto de pitas y estribos es libre (lo
cual se consigue colocando aparatos de apoyo deslizantes tipo
POT). Las caracteristicas dindmicas del puente sin conectores
son las siguientes: el primer modo de vibracion corresponde al
movimiento del tablero; su periodo es de 1.351 s. Ei segundo
modo de vibracion corresponde al movimiento libre de las

. 36 30 30 , 30 j
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Figura 15a. Estructura base a partir de la cuat se han realizado todos los subcasos del caso 2.
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Figura 15b. Estructura con la pila central empotrada at tabiero y con conectores de distintas capacidades en los estribos.
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pilas de 15 n1; su valor es de 0,297 5. La amortiguacion con-
siderada en la estructura es del 5%.

En las graficas de fas Figuras 16, 17, 18 y 19 se presentan
los resultados més importantes, comparando los cince casos.
El maximo desplazamiento de las pilas de 15 m (Figura 16) es
el mismo en todos los casos, tanto si se colocan conectores o
ro en los estribos, puesto que el movimienic de estas pilas es
libre, independiente de los movimientos del tablero. El valor
maximo se alcanza para el periodo de resonancia de las pilas.

En las Figuras 17 y 18 se observan los méximos desplaza-
mientos del tablero y los maximos momentos producidos en
la base de la pila central. Se aprecia como el aumento de la
capacidad de los conectores colocados hace disminuir la res-
puesta. Los valores maximos sc alcanzan en resonancia, y
para periodos de excitacion muy altos los valores tienden a
igualarse en todos los casos, puesto que los conectores dejan
de actuar.

El maximo momento producido en la base de los estribos
esta representado en la Figura 19. Cuando no se colocan
conectores, os estribos no reciben fuerzas del tablero, con lo
gue no se producen momentos importantes en su base (inica-
mente, los debidos al movimiento libre del estribo). Sin
embargo, cuando se colocan conectores entre los estribos v el
tablero, en la base de aquétlos liega un momento igual a la
reaccién que transmite el conector por la altura del estribo. A
partir de una cierta capacidad del conector, los momentos ya
no aumentan. Esto ocurre cuando la capacidad del conector es
superior a la fuerza que transmitiria un empotramiento per-
fecto. Si se colocasen empotramientos el tablero transmitiria
una cierta fuerza al estribo. Los conectores intentan transmi-
tir esa fuerza. Si su capacidad es inferior, s6lo pueden trans-

1. Forment, .M. Canet y A.C. Aparicio

mitir una parte de esa fuerza, ofreciendo su reaccidén mdxima.
Pero si su capacidad es superior, el conector no transmite su
méxina reaccion, pueste que el puente no lo necesita, bn ¢l
dimensionamiento del puente debe desecharse esta solucion,
va gue implica un sobredimensionamiento innecesario.

Vamos a comparar ahora otros dos casos. Imaginemos el
mismo puente con un conector de 2000 kKN en cada estribo.
Compararemos los resultados obtenidos al colocar en este
puente conectores de 500 kN centre las pilas libres y cf table-
1o, con los obtenidos cuando no se colocan tales aparatos.

Los maximos desplazamientos de ia pila de 15 m (Figura 20)
quedan fuertemente disminuidos cuando se colocan conecto-
res, puesto que éstos arriostran las pilas al tablero. 8i no se
colocan conectores, el movimiento de las pilas es libre y se
alcanzan valores muy altos en resonancia. Puede verse ade-
mas, que la incorporacion de conectores modifica el periodo
de resonancia, puesto que los desplazamientos de la pila pasan
a ser controlados por el movimiento del tablero. La colocacion
de aparatos de apoye de neopreno zunchado en lugar de
conectores resulta muy insuficiente, debido a los elevados
desplazamientos relativos entre pila y tablero, inadmisibles
por os neoprenos.

También los momentos maximos en la base de las pilas de 15
m quedan fuertemente disminuidos con la colocacion de conec-
tores (Figura 21). Sin embargo, esta grafica es algo engaiiosa,
puesto que fos momentos no disminuyen tanto mas cuanto
mayor sea la capacidad del conector colocado entre 1a pila y el
tablero. Hay que tener en cuenta que jos momentos en la base
de Ia pila dependen directamente de fos desplazamientos en la
cabeza de la pila y de la fuerza intreducida en elia por el conec-
tor. El aumento de la capacidad del conector disminuye los des-

Baximo desplazamiento de la pila de 15 m
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Figura 16. Maximo desplazamiento de las pilas de 15 m.
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Maximo desplazamiento del tablero
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Figura 18. Momento maxima en la base de la pila centrat.

plazamientos en la cabeza de fa pila, lo cual hace disminuir los
momentos en su base. Sin embargo, el aumento de la capacidad
del conector también introduce una {uerza mayor en la cabeza
de la pila, que multiplicada por la altura de la pila, produce
momentos cada vez mayores en su base, Debe buscarse, por
tanto, un valor dptimo de la capacidad def conector que haga
minimos los momentos en la base de la pila,

Un ditimo ejemplo que queremos mostrar es €l caso en gue
el punto fijo del puente se sitGe en un esiribo y no en la pila
central. La Figura 22 muestra los desplazamientos maximos
del tablero cuando el puente tienen un estrtbo empotrado ai
tablero v ¢l resto de pilas v estribos es libre, en los casos en
que el estribo libre tenga conector o no. El hecho de colocar
conector reduce los desplazamientos, pero ademas, si se com-

3
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Momento maximo en los estribos
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para esta grdfica con la de la Figura 17, en la que ef punto fijo 6. CONCLUSIONES

se sitda en la pila central, se observa que la respuesta de la

estructura es bastante menor cuando uno de los estribos estd El analisis de un puente tipo viga continua con aparatos de

empotrado, neopreno zunchado en todos sus apoyos, v excitado con una

a ot
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Maximo momento en las pilas de 15 m
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Figura 21. Momento maximo en fa base de las pilas de 15 m.

aceleracion sinusoidal de amplitud maxima igual a la maxima
aceleracion sismica basica esperada en Espafia, ha permitido
extraer las siguientes conclusiones:

— Cuando el puente se encuentra desprovisto de aparatos
antisismicos, los aparatos de apoyo de neoprene zunchado,
disefiados en condiciones de servicio, resultan insuficientes

para resistir el efecto del terremoto, puesto que los desplaza-
mientos gue se producen son muy superiores a los admisibles
por tales aparatos de apoyo.

— La introduccién de amortiguadores en los estribos redu-
ce considerablemente los desplazamientos, tanto mas cuanto
mayor es la capacidad del amortiguador.

Desplazamiento maximo del tablero
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- Cuando 1a suma de las capacidades de los amortiguado-
res colocados en los estribos es cercana a la fuerza esté-
tica equivalente, los amortiguadores liberan de esfuerzos
a los aparatos de apoyo de neopreno zunchado y prcti-
camente ia totalidad de la fuerza es resistida por los estri-
bos. En este caso no se produce amplificacion dindmica.
En cambio, cuando se colecan amertiguadores de menor
capacidad, ¢stos no pueden transmitir a los estribos toda
la fuerza, que se reparte, por tanto, en los apoyos, produ-
ciendose ademas su amplificacion, ianto mds acusada
cuanto menor es la capacidad de los amortiguadores.

- Los esfuerzos axiles crecen con la capacidad de los amor-
tiguadores colocades, fo cual no representa ningan problema,
debido a la gran rigidez a axii de la seccion,

- Los desplazamientos se controlan mejor con un “dam-
per” en cada estribe que con un “damper” de doble capacidad
tan solo en un estribo.

— El uso de conectores sismicos produce resultados muy
parecides a los obtenidos con amorliguadores cuando se supe-
ra el rango lineal. Sin embargo, si la capacidad de los conec-
tores es suficientemente grande y se consigue que éstos tra-
bajen en el régimen lineal, los desplazamientos que se
producen son mucho mas pequeiios que los amortiguadores
de igual capacidad. Esto ocurre, para excitaciones de pequefia
y mediana magnitud, inferiores a las de proyecto.

Par todo ello, pueden extrapolarse ias siguientes conclusio-
nes para puentes tipo viga continua:

— En funcién de la sismicidad de {a zona en la que se sitie
cl puente, puede ser inseguro confiar la estabilidad del mismo
a los aparatos de apoyo de neopreno zunchado,

- La colocacion de amortiguadores o conectores en los
estribos, cuya suma de capacidades se aproxime a la fuerza
estdtica equivalente o sea superior, libera a los aparatos de
apoyo de neopreno zunchade de esfuerzos, los cuales son
transmitidos 4 los estribos. La utifizacion de amortiguadores o
conectores de capacidad inferior puede resultar insuficiente.

- El uso de amortiguadores ¢ conectores de gran capacidad
en esie tipoe de puentes, aunque introducen una fuerte reaceidn
en el tablero, no incrementa significativamente las tensiones
normales del tablero, al tener éstos una gran area.

- Si es necesario, en cambio, ascgurar que los estribos sean
capaces de resistir la fuerza transmitida por los dispositivos
antisismicos, con lo que deben ser los mas rigidos posibles.

Del estudio efectuade de un puente de varios vanos con
pilas altas situado en una zona de clevada sismicidad, se pue-
den extraer las siguiente conclusiones:

- Si no se colocan conectores, cuande el punto fijo del
tablero sc sitila en un esiribo, los desplazamientos son mucho
mas reducidos que cuando el punto fijo estd en la pila cen-
tral, de forma que resulta prohibitivo el disefio de un puenie
con la pila central fija, sin conectores en los esiribos. Los
aparatos de apoyo de neopreno zunchado resultan del todo
insuficientes.

Hormigdn vy
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— El uso de conectores reduce el periodo fundamental de la
estructura, ya que aumenta la rigidez de la misma.

— La colocacién de conectores en los estribos disminuye en
ambos casos los desplazamientos, sobre todo cuando la pila
cendral es fija, puesto que en ese ¢aso los movimientos ya no
estan controlados por el desplazamiento absoluto de la pila
central, sino por los desplazamientos relativos entre tableros v
estribos.

- 1,08 momentos aftadidos a los estribos por 1a colocacidn
de conectores pueden ser resistidos con estribos muy rigidos.
Sin embargo, si se usan conectores en las pilas, debe limitar-
se su capacidad segtn la altura de la pila, puesto que al intro-
ducir ef conector una fuerza en la cabeza de la pifa, le estd ile-
gando a su base un gran momento.

-~ 5ino se colocan aparatos de neopreno zunchado entre las
pilas y el tablero, los desplazamientos de {as pilas son libres y
atcanzan valores muy altos en resonancia. La introduccion de
conectores consigue el arriostramiento de las pilas con el
tablero, reduciéndose enormemente los desplazamientos.

-~ Como se ha diche, la capacidad méaxima del conector a
colocar entre las pilas y el tablero depende del momento que
sea capaz de soportar la base de las pilas. En este sentido,
interesa que las pilas sean muy rigidas, para poder colocar un
conector de gran capacidad y conseguir que el tablero arrios-
ire las pilas y limite su movimiento, Ademas de la reduceion
de desplazamientos que se consigue al colocar conectores de
mayor capacidad, el aumento de la rigidez de las pilas también
ayuda a disminuir estos desplazamientos.

— Sise opta por un disefio de pilas rigidas, es muy impor-
tante en este caso que no haya conexion entre pila y tablero en
servicie, para no someter a la pila a movimientos impuestos,
que generarfan grandes momentos debido a su gran rigidez,
Por ¢so los conectores son muy adecuados, ya que mantienen
libre a 1a pila en servicio y la conectan al tablero cuando actda
utl $ismo.

Las fuerzas de frenado son acciones que se aplican de forma
muy rdpida y, por tanto, son fuerzas dindmicas. Podemos, de
esta forma, concluir que los aparatos antisismicos ayudan
igualmente a regsistir los esfuerzos de frenado, sobre todo en
puentes de gran longitud, donde la fuerza de frenado de cdl-
culo es muy grande.
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RESUMEN

En el presente trabajo se presentan los resultados sobre un
estudio experimental en el que se ha analizado ef comporta-
mienfo mecanico de elementos reparados, con un sistema tra-
dicional, y sin reparar sometidos a flexidn (viguetas y vigas de
hormigdn armado) a las que previamente se sometio a un pro-
ceso de corrosion acelerada mediante penctracion de cloruros
cn una zona localizada de los mismos, con el fin de estudiar
el comportamiento mecanico de la pieza y la eficacia del pro-
pio sistema de reparacion tanto para €l estado limite de servi-
cio como para el estado limite Gltimo.

SUMMARY

The results of the experimental tests carried out in order to
study the mechanical behaviowr of bending elements are pre-
sented. Repaired and unrepaired concrefe elements (girders)
are considered. Previously, the elements were submitted to an
accelerated local corrosion process, by chloride penetration.
Baih the structural behaviowr and the efficiency of the repair
sysiemt in the ULS and the SLS were checked.

1. INTRODUCCION

La gran mayoria de las estructuras para edificacion dentro
det ambito espaiiol se construye en hormigon. Dentro de este
tipo de estructuras el de uso mas frecuente es la utilizacion de
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forjados compuestos por viguetas armadas o prefensadas y
bovedillas ceramicas con losa de compresion soportados por
vigas planas y pilares esbeltos.

Teniendo en cuenta que la distancia entre caras infetiores de
forjado debe albergar el canto del mismo, las instalaciones,
los falsos techos, solados y Ia altura minima libre necesaria
para ¢l desarrollo de la actividad para la que se ha proyectado
el edificio, una solucion que se adopta consiste en reducir al
minime ¢ canto del elemento estructural con el fin de poder
incrementar la superficie ttil del edificio.

Esta tendencia a la reduccion del canto del forjado leva a
diversos tipos de patologias. Asi en estudios realizados sobre
causas o problemas que presentan los cedificios de hormigon
puede verse que el tipo de dafio mas frecuente es la fisuracion
{60%). Por otra parte si sc analiza la localizacion de dafios el
36% de los mismos los presentan los forjados, frente al 24%
en vigas, 19% en cimentaciones, 13% en soportes y ¢l 8% en
otros elementos.

De entee los distintos tipos de patologias, uno de los que ha
resultado importante en nuestro pais, por ¢l problema del use
del cemento aluminoso es el de la corrosidn de la armadura.
Cuando se desarrolla la corrosion, los Oxidos generados sc
acumulan sebre la superficie de la armadura produciendo ten-
siones en el hormigdn colindante hasta que se produce una
fisura que inicidndose a nivel de la armadura se propaga hacia
la superficie del elemento de hormigdn {1]. Listas fisuras lon-
gitudinales pueden afectar a ia capacidad portante del ele-
mento estructural v como consecuencia puede acortarse la
vida en servicio del mismo [1-47.
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La pérdida de seccion de la armadura debide a la corrosion
conjuntamente con la formacién de fisuras del recubrimiento
afectan al Estado Limite Ultimo ~ELU- [5], debido a fa posi-
ble falta de adherencia entre el hormigdn y la armadura [2, 6,
8] o a la pérdida de capacidad portante. También el Estado
Limite de Servicio ~ELS— se ve afectado por la fisuracion en
si misma y por el posible incremento de las deformaciones.
En el caso de viguetas con secciones muy ajustadas y recu-
brimientos estrictos, por las razones antes mencionadas, el
efecto de corrosion de las armaduras puede ser importante.

Una de Jas practicas habitualmente usadas en la reparacion
de estructuras afectadas por corrosion es la eliminacion del
hormigén dafiado, limpieza del 6xido que recubre la armadu-
ra y posterior restitucion de la geometria del elemento con
otro materiaf diferente o con uno de similares caracteristicas
~reparacién por parcheo— [9-12]. Sin embargo, no existe
demasiada documentacién que incluya trabajos experimenta-
les, acerca del comportamiento estructural del elemento repa-
rado [11-15] en especial para cl caso de viguetas.

En ¢l presente trabajo se presentan resuitados sobre un estu-
dio experimental en el que se ha analizado el comportamien-
o mecinico de elementos reparados, con un sistema tradicio-
nal, y sin reparar sometidos a flexion (viguetas y vigas de
hormigon armado) a las que previamente se sometio a un pro-
ceso de corrosion acelerada mediante penetracion de cloruros
en una zona localizada de los mismos, con el fin de estudiar
e} comportamiento mecénico de la pieza y 1a eficacia del pro-
pio sistema de reparacién tanto para el estado limite de servi-
¢io como para el estado limite tltimo.
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Figura 1.

Comportamiento de la reparacion de viguetas afectadas por corrosion

2. PROCEDIMIENTO EXPERIMENTAL

2.1. Corrosion y reparacion de viguetas

Se emplearon en ¢l estudio viguetas de hormigon armado
det tipo de las de la fotografia | de 4,20 m de longitud cuya
seccion, armado y datos del material suministrados por el
fabricante (valores nominales) se especifican en la Figura 1.

Las viguetas se contaminaron con cloruros en su zona cen-
tral {bien en la zona de traccion o bien en la de compresidn),
en una longitud apreximada de 40 cm como se aprecia en la
Fotografia 2. Tras iniciarse la corrosion, la propagacidn se
hizo de forma acelerada medianie ia aplicaciéon de una
corriente exterior. El procedimiento de corrosion acelerada
fue similar al descrito en [3, 4] con la variante, en este caso,
de que fa corrosion se extendid Gnicamente a fa zona conta-
minada de la vigueta. Como cétodo se empled una malla de
titanio de iguales dimensiones que la zona contaminada con
clorures. El proceso de corrosion acelerada se hizo imponien-
do una corriente de 160 pA/cm?. Este valor se empled tenien-
do en cuenta los valores maximos de velocidad de corrosidn
en condiciones naturales medidos en ¢l laboratorio.

Drante el proceso de corrosion se siguid [a iniciacidn y
propagacion de la fisura. El ensayo de corrosién de la arma-
dura en zona de compresion, tuvo una duracidn aproximada
de siete meses, hasta que Ia fisura alcanzd un ancho de I mm
en la superficie, Fotografia 3. En el caso de corrosion de la
armadura en zona de traccién se considerd una pérdida de sec-
cion de la misma del 20%, calculado tedricamente. En la

Fotografia 2
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Fotografia 3.

Fotografia 4 se muestra el estado final de fisuracidén que pudo
observarse en este tipo de viguetas.

Terminado el procese de corrosidn se procedid a eliminar
el hormigdn dafiado dejando las armaduras al descubierto, y
hasta una longitud en la que la armadura no habia sufiide
deterioro por corrosion. Posteriormente, se procedié a impiar
las armaduras con el fin de eliminar los restos de oxido v se

midid ef didmetro de la armadura en distintas secciones de la
misma asi como la penetracién méxima —picadura— (calcula-
da a partir de la diferencia entre el didmetro inicial y el medi-
do en la armadura con un calibre en dicho punto) de didme-
tros con el fin de confirmar los valores de pérdida de seccion
calculados previamente en forma tedrica, En las Fotografias 5
y 6 puede observarse el estado en que se encontraban las
armaduras de las viguetas que se iban a reparar.

Fotografia 4

Fotografia 5

Hormigon v Acero
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Fotog

Se procedié entonces a la restitucion del area de hormigon
de la vigueta (Fotografias 7 y 8) empleando para elle un mor-
tero lixotropico en base cemento (fo: 75 MPa, a 28 dias, adhe-
rencia al hormigdn: 4 MPa a 28 dias, adherencia a las arma-
duras 30 MPa a 28 dias) siguiendo las caracteristicas de
curado especificadas para este material.

2.2. Ensayo a fiexién de las viguetas

En primer fugar se procedid al ensayo de flexion de las vigue-
tas patron con el fin de evaluar el momento de rotura (Mo},
obteniéndose un valor medio de 13,30 nK.m que se tomd& coma
referencia para el andlisis de resultados. Posteriormente, s¢ pro-
cedi6 al ensayo de flexion de las viguetas, corroidas sin reparar
(tipos NRC —zona de comprension— y NRT —zona de traccion-)
y reparadas (tipos RC —zona de compresion— y RZ -zona de

SR

rafia 6

traccion—). Las viguetas se apoyaron a /2, ver Fotografia 9, del
extremo y se introdujeron dos cargas puntuales simétricamente
dispuestas en los tercios de la luz. S aplicaron escalones de
carga de aproximadamente 1 kN midiéndose las flechas, debi-
das a cargas instantdneas, en ef centro de la viga para cada esca-
16n hasta alcanzar el momente de servicio, estimado a partir del
momento Gltimo garantizado por e fabricante. A partir de este
momento se quitaron los fleximetros y se continué cargando la
vigueta hasta llegar a rotura.

3. RESULTADGS

En la Tabla 1 pueden observarse fos valores de fisura maxi-
ma medios al final del procesa de corresion ast como, las pro-
fundidades maxima y media de ataque (penetracion} medidas

Tabla 1

Diam. inicial Tamad , Penetracidn Pérdidas de seccidn

. o famafio max.

Viga de armadura fisura (mm)

(6) (mm) 1sura {mm Media (um) Méx. (um) Media (%) Méx. (%)

RC 8 1 567 1650 26,4 45
6 415 790 25,7 46
RT 6 1,4 355 760 22 44
12 250 2856 8 9,2

Hoarmigbn

Fotografia 7

¥y Acerc ¢
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siguiendo el procedimiento indicado en el apariado 2.1, Asi
mistmo, se¢ indican las pérdidas de seccidn de armadura
(medias y maximas) calculadas a partir de ios datos anteriores
medidos en las viguetas que [ueron posteriormente reparadas
{Tipos RC y RT).

El comportamiento de las viguetas NRC y RC en cuanto a
deformaciones, fue similar en los estadios de carga iniciales
como puede verse en la Figura 2. En lo referente a fisura-
cion, si bien la reparada (RC) presentd una fisuracién gene-

Fotografia 8

ralizada en su tercio medio en la de tipo NRC aparecid una
fisara principal en la zona central para valores de carga lige-
ramente superiores. La rotura (M) se alcanzd en ambos
tipos para un nivel de carga similar al de la patrdn (M) si
bien con un valor figeramente superior en la reparada {ver
Tabla 2 y Figura 3), que se atribuye a que se ha utilizado un
mortero de reparacion con una resistencia mayor que ia del
propio hormigon de la vigueta. En ambos casos la rotura se
produjo por aplastamiento del hormigdn en la cabeza de
compresion (ver Fotografias 10y 1),

Tabla 2
Pairon NRC RC NRT RT
M (kN.m) 13,30 12,77 14,22 8,11 9.44
M,/Mo ] 0,96 1,07 3,61 0,71

" F¥

gdn

Fotegrafia 9

Becarg 4

e 217,

wta




0. Rig, C. Alonso, C. Andrade y L. Vega Comportamiento de la reparacion de viguetas afectadas por corrosion

Momentosiflechas an centro de vigueta para cargas instantineas hasta el Mserv.

kh.m

T 3 T T LLLLE

a 5 10 15 20 25

Figura 2. Momentos /flechas de vigueta para cargas instantaneas hasta et Mserv,

Al igual que en los casos anteriores, para las viguetas — rotura de las mismas respectivamente. La rotura se produ-
con armadura corroida en zona de traceién (NRT y RT) se  jo en ambos casos por flexotraccion. En la Fotografia 12 y
procedié a realizar el ensayo a flexion mediante escalones 13 se muestran las roturas correspondientes a ambas
de cara. En las Figuras 2 y 3 pueden observarse los valo- viguetas. La reduccién del momento dltimo como era de
res de flecha de cada una de las viguetas hasta llegar al  esperar dadas las pérdidas de seccion de armadura, fue
momento de servicio, asi como los valores de momento de  importante.

MuviMio

Fotografia 10

Relacion Muv/Mo
A
F- o
@
@
[ANRC ARG & NRT 5 RTJ
Vigueta Tipo

Figura 3. Relacion Muv/Mo
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Fotografia 11.

4. DISCUSION

En primer lugar cabe sefialar que el sistema de reparacion
empleado, mortero base cemento sin puente de unién, se com-
portd segiin era deseable hasta la carga de rotura del elemen-
to ya que las zonas reparadas trabajaron solidariamente con el
hormigda antiguo.

En las viguetas de tipo RT, no se observd una fisuracion
generalizada en el tercio medio como es habitual en el com-
portamiento de este tipo de elementos cuando no presentan
dafios ,sino la aparicion de una fisura principal y para valores
de carga superiores. Este hecho puede deberse principaimen-
te a las caracteristicas del mortero de reparacién empleado,
que al ser mds resistente que el propio hormigédn de la viga
comienza a fisurarse mas tarde v a que la plastificacion de las

armaduras se produjo para un momento figeramente superior
al de fisuracion {debido a la pérdida importante de seccion
armado en esa zona).

El momento altimo obtenido mediante el ensayo, es similar
al estimado tedricamente, considerando una seccion nominal
equivalente a la obtenida a partir del didmetro medio de la
armadura corroida. Se han tomado en consideracién para el
célculo las desviaciones habituales derivadas de considerar el
limite elastico reai frente al caracteristico.

En lo referente a deformaciones el comportamiento duran-
te el ensayo de las viguetas corroidas (reparadas y no repara-
das) ¥ la vigueta patrdn cs similar hasta llegar a la carga de
servicio, con flechas ligeramente supcriores a las de este @it
me, en ¢l caso de las viguetas sin reparar, y ligeramente infe-
riores en las reparadas,

Fotografia 12.
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Fotografia 13.

Las viguetas con armaduras corroidas en zona de compre-
sién (Tipo NERC y RC) presentan un comportamiento hasta
rotura analogo al comportamiento de la vigueta patrén. Mien-
tras que en las viguetas con armaduras corroidas en zona de
traccion (Tipo RT y NRT) se observan pérdidas de capacidad
portante (Mu) del 30 y 40%. El hecho de que los valores de
Mu sean inferiores en las viguetas no teparadas en la mencio-
nada zona (NRT), puede deberse fundamentaimente a la falta
de adherencia debida a la propia corrosion de las armaduras.

Es importante resaltar que una reparacién como la aqui
realizada, que sélo contempla la [impieza de las armaduras
y restitucion del hormigén dafiado, es aplicable para el
caso de elementos en los que la corrosion de las armaduras
afecta a fas que se encuentran en Ja zona comprimida del
elemento. Sin embargo, y a pesar de gue el elemento
resistente haya sido dimensionado teniendo en cuenta cri-
terios de deformacion o fisuracion ~ELS— (lo gue sucle ser
habitual en forjados de edificacion) este tipo de reparacién
cosmética, se podria adoptar siempre que, logicamente, la
pérdida de capacidad portante no superara el margen deri-
vado del exceso de armado ante ¢l ELU de resistencia
correspondiente. En ¢l caso de los elementos ensayados,
cuya zona dafada fue la correspondiente a armaduras en
traccion, el margen de seguridad ante ELU de los elemen-
tos no es suficiente, por lo que seria necesario, para pérdi-
das de seccion como las que se indican, o bien proceder a
reemplazar dichas armaduras o bien colocar armadura
suplementaria que garantice un buen comportamiento del
elemento para el ELUL

8, CONCLUSIONES

A la vista de los resultados obtenidos se puede concluir que
la reparacién local de este tipo de elementos estructurales
puede resultar satisfactoria y por tanto no es necesario el
reemplazo de todo el elemento ante un tipo de daiio como el
estudiado en este trabajo.

Hormiagdn v Acere
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No obstante, y para obtener un comportamiento 6ptimo de
Ja reparacién, se debe por una parte elegir para reparar la sec-
cién de hormigdén un material de caracteristicas similares al
del hormigon existente y por otra, seguir las indicaciones del
fabricante en cuanto a preparacion det soporte y colocacion
de} material.

En cuanto a la necesidad o no de colocacién de armaduza
suplementaria o reemplazo de las cxistentes, vendra condicio-
nada por la comprobacion del ELU y ELS del elemento dete-
tiorado.
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RESUMEN

Se describe la rehabilitacion de un puente arco de hormigdén
en masa, de 70 afios de edad, que presentaba unos dafios impor-
tantes, Se comentan en primer lugar los ensayos e inspecciones
realizados para la adquisicidn de datos sobre 1a estructura ana-
lizada, asi como la introduccidn de estos datos en los céleulos
estructurales. Esta se ha llevado a cabo empleando técnicas de
fiabilidad estructural

SUMMARY

The refurbishment of a 5-span plain concrete arch bridge,
70 vears old and with significant damages is described. The
tests and inspections carried out to obtain additional infor-
mation on the structure are also presented, as well as the use
of these complementary data for the assessment of structural
safety. To this end reliability methods have been applied.

1. INTRODUCCION

Con frecuencia creciente se presenta ]a necesidad de evaluar
la situacion resistente de puentes existenies y decidir sobre su
posible rehabilitacién. En algunos casos esta necesidad surge
por el hecho de que la estructura haya sufiido determinados
dafios o deterioros; en otros por lag mayores cargas de trafico
que tiene que soportar respecto a aquéllas para las que fue
disefiado en el momento de su constraceion.

Esta actividad de evaluacidn y mantenimiento de los puen-

Hormigdn v Acero

tes existentes es un trabajo ante el que el ingeniero, en la
mayoria de los paises, no se encuentra amparado, como en el
caso del proyecto de una estructura nueva, por una normativa
que la regule. Hasta el momente, la decisién de si la seguridad
que presenta una determinada estructura deteriorada s o no
aceptable, depende exclusivamente, en muchos casos, del
buen juicio y experiencia del ingeniero encargado de Hevar a
cabo la evajuacion. Y sin embargo resulta evidente que, si bien
la evaluacion de la seguridad actual de una estructura existen-
te presenta ciertas similitudes con los problemas que hay que
resolver al proyectar una obra nueva, las diferencias son asi-
mismo notables, no resultando aplicables directamente los cri-
terios y métodos usuales en esta Gltima actividad.

Al proyectar, el calculo se basa en valores esperados de las
cargas v de la resistencia de los materiales y debe tener en
cuenta las incertidumbres relacionadas con la giecucién. Sin
embargo cuando se trata de analizar una estructura que ya
existe, se puede tener un grado de conocimiento considera-
blemente mayor sobre muchos de esos aspectos. Por este
motivo, a aplicacion directa, en una evaluacién, de los mode-

los de acciones y de resistencia empleados en el dimensiona-

miento (y particularmente de los mismos coeficientes parcia-

les de” seguridad) llevaria a evaluaciones en exceso
- conservadoras, Asi por ejemplo, el peso propio y cargas per-
“manentes a las que la estructura esta sometida pueden ser

conocidos con ¢l grado de exactitud que se desee. E igual-
mente ocurre con las propiedades mecénicas de los materiales
que constituyen 1a estructura. Evidentemente el limite estara
en ¢l coste que pueda suponer alcanzar un determinado grado
de conocimiento de tales variables.

§  n° 217, 3.7 Trimestre 2000
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En el presente articulo se describe la evaluacion llevada a
cabo de la seguridad estructurzl dei puente sobre el io Ebro
en las proximidades de Frias (Burgos) para estudiar la viabili-
dad de 1as posibles soluciones estructurales planteadas para su
rehabilitacidn y ensanche, v [a posterior gjecucion de dicha
rehabilitacidn.

2. CARACTERISTICAS DEL CASO ANALIZADO

2.1 Deseripeion del puente

Il puente analizado, situado en la carretera BU-322, cruza el
rio Ebro en las proximidades de Frias, provincia de Butgos, y
fue construido en el afio 1927. El puente consta de cinco vanos
de 20 metros de luz, aproximadamente, que se salvan mediante
hovedas de hormigdn en masa con un ancho de 6,0 m, un espe-
sor de 0,84 m y una relacién flecha/luz del orden de 1/7. Las
cargas del trafico se introducen en las bévedas a través del
firme y de un relleno cuyo espesor varia entre 2,86 m en la
zona de ias pilas y aproximadamente cero en clave. Este relle-
no queda delimitado lateralmente por unos timpanos de mam-
posterfa (espesor: 0,5 m), apoyados a su vez en los arcos
{Figura 1). En su estado original, la calzada de unos 5 m de
ancho, esta limitada por dos pretiles de 8,43 m de espesor y
1,0 m de altura.

La rehabititacion del puente sobre el rip Ebro en Frias

En ia zona de la margen izquierda del rio la estructura se
prolonga mediante unos muros de acompaiiamiento de mam-
posteria cimentados directamente sobre el terreno, con el
correspondiente relleno entre ellos. En esta zona, existe un
paso inferior de 6 m de ancho, formado por una boveda de
hormigdn en masa, que atraviesa los mencionados muros,
Una solucion similar de muros de acompafiamiento de mam-
posteria v relleno existe en el lado opuesto (el mas proximo a
Frias) con una longitud de wnos 12 m, con o que la longitud
total de ia obra es del orden de 147 m.

Las pilas de 3 metros de altura tienen un ancho de 9,0 m,
aproximadamente, y su espesor varia entre 2,0 m en su base y
1,8 m en su coronacion. Se apoyan en un zécalo (9,0 m - 2.5 m
- (0,94 m, aproximadamente) que a su vez s¢ apoya en un ence-
pado con una seccidn en planta de 9,25 m - 3,75 m, aproxi-
madamente, y un espesor que a priori se desconoce.

2.2. Antecedentes

Una de las pilas (la segunda desde el 1ado Frias) acusaba un
asiento claramente perceptible, del orden de 0,5 m (Figura 2},
En las dos bovedas adyacentes a esta pila se podian observar
grictas que alcanzaban todo el ancho de su seccidn transver-
sal originadas por este asiento mencionado. Se desconocia el

60m

Figura 2. Descenso de apoyo. Grieta en la bdveda.
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La rehabilitacion del puente sobre el rio Ebro en Frias

periodo de tiempo a lo largo del cual se habia producido el
descense, y también si éste se habia estabilizado v si afectaba
a otras pilas. A pesar de los dafios faciimente observables y de
que la existencia de los misimos se conocia desde hacia tiem-
po, ¢l puente se mantuvo abierto al trafico sin limitaciones
hasta el afio 1996. Una indicacion sobre las posibles causas
del asiento de la pila se recogia en un estudio efectuado en
1993 con motivo de la redaccion de un proyecto modificado
de actuacidn sobre el tramo de carretera en el que se encoen-
tra el puente y que incluia una posible rehabilitacion del
mismo. Dicho estudio comentaba que “Segiin comunicacion
verbal de algunos habitanies de Frias gue intervinieron en la
construceion del puente, las cimentaciones de todos los apo-
yos se realizaron al abrigo de una empalizada de pilotes de
madera, rodeada por un muro de sacos terveros gue aminora-
ba las filtraciones de agua. En el interior de la empalizada se
excavaron los acarvecs arenosos del rio hasta alcanzar el
Jirme, constituido por una arcilla roja dura denominada como
“arcillon”; este material debe corresponder con la arcifla del
Mioceno detectada en nuestro sondeo. Esta operacién se repi-
1id en todos los apovos, excepto en la Pila 2, donde no se con-
siguio alcanzar el firme, por lo que hincaron desde el fondo
de la excavacion una serie de pitotes de madera sobre los que
se cimento la zapata

Inicialmente ese sistema debio funcionar adecuadamente,
soportandose fas cargas enifre las arenas que no se habian
excavado totalmente, confinadas por los pilotes de madera, y
éstos ultimos. Pero posteriormente la corriente de agua pudo
haber causado una socavacion, a consecuencia de la cual la
reaccion vertical de la pila se hubiera transferido en su totali-
dad a los pilotes al desaparecer las arenas. Siendo ia resisten-
cia de éstos insuficiente, segiin esta hipdtesis, la transferencia
de la reaccidn a los pilotes hubiera causado et descenso pau-
latino de la pila.

2.3. Objetives de la evaluacion y de Ia rehabilitacion

A la vista del asiento producido en una de las pilas y de los
dafios asociados observables a simple vista, se hacia necesa-
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rio llevar a cabo una evaluacidn estructural del pueste que
aclarara si su rehabilitacion resultaba viable y econdmica, o s
por el contraric era mds aconselable su sustitucidn. Ademas,
se pretendia aprovechar la rehabilitacién o sustitucidn para
ampliar el puente existente de forma gue el ancho de la calzada
pasara a ser de 7,0 m, con una acera a ambos lados de 1,5 m
cada una (ancho total de la plataforma: 10,0 m), en lugar de Ia
caizada de unos 5 m de ancho sin aceras existente. Este ensan-
che resuliaba necesario al estar incluida la obra en una via
fundamental para la evacuacién del Vaile de Tobalina en caso
de emergencia nuclear, tal ¥y como se refleja en ¢l Plan de
Emergencia Nuclear de Burgos.

3. ACTUALIZACION DE LA INFORMACION

La evalvacion de la seguridad estructural del puente [1] se
llevd a cabo segim un procedimiento por fases descrito con
mayor detalie en [2].

Antes de proceder a la primeta fase de la evaluacion debia
recopilarse toda la informacion disponible sobre la estructura,
cuya validez debia ser confirmada mediante una inspeccion
visual. Para poder efectuar Ja evaluacion, on ¢ste caso y ante
Ja casi total carencia de informacion disponible, resultaba
necesario completar los datos disponibles mediante medicio-
iES ¥ ensayos.

Esta necesidad de actualizacion de informacion abarcaba a
los daios inducidos por el asiento de una pila asi como otros
posibles dafios estructurales, la geomeiria de la estructura, la
cimentacién y finaimente la relativa a las principales caracte-
risticas de los materiales empleados. En tos apartados que
siguen se incluyen las observaciones mas significativas, apar-
te de alguna informacion sobre la planificacion y la gjecucion
de las inspecciones, ensayos y mediciones. kil apartado 3.4.1
presenta algunas reflexiones sobre la evaluacion de ensayos,
mientras que fas principales hipdtesis acerca de la solucidn
estructural (ampliacién del tablero) estan reflejadas en 4.
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3.1. Daios observades

Como se ha comentado, 1a Pila n.® 2 (contada desde el estri-
bo de ta margen derecha) presentaba un considerable asiento
de cimentacion, detectable a simple vista, de unos 50 cm
(Figura 2). En una primera observacién, se apreciaba que,
como consecuencia de ese asiento diferencial entre dicha pilay
las adyacentes (pilas 1 y 3) v de la faita de ductilidad del siste-
ma y de los materiales, se habia producido la rotura de los arcos
n.° 2 v 3 en los que se formaron grietas a todo el ancho de 6 m.
En funcion de la deformada de los arcos, el lado traccionado
correspondia a la cara superior o inferior del arco, lo cual con-
dicionaba la apertura de las fisuras. La grieta con {a apertura
maxima (del orden de centimetros) en la cara inferior, se obser-
vaba en ¢l arco n.° 3 desde el lado Frias, a 3 m aproximada-
mente de la Pila 2 (Figuras 2 v 3). Las grictas se prolongaban a
través de los timpanos y los pretiles existentes, cuya rotura se
habfa producido por compresién o por traccidn, dependiendo
de la deformada. El estado de las superficies de rotura en los
pretiles permitia presumir que ésta no era reciente.

Aparentemente, y como resulta légico ante un movimiento
diferencial de esa magnitud, los agrietamientos de los citados
vanos 2 y 3 respondian a la formacion de rétulas con las que
se pasaba del esquema estructural original de arco biempotra-
do hiperestatico, al de arco triarticulado tsostatico que permi-
tia absorber la fuerte deformacién impuesta, Esto, sin entbar-
£o, no podia afirmarse con absoluta seguridad, por cuanto la
abundante vegetacion que crecia en las impostas v timpanos
imposibilitaba un examen detaitado y preciso de los esquemas
de fisuracién que presentaban los alzados de la obra.

Ademas de los dafios debidos al asiento de la Pilan.® 2, en
esa primera observacidn no se detectaban otros dafios de
mayor envergadura, apreciandose Unicamente filiraciones de
agua y eflorescencias en todos los arcos, particularmente en
las zonas adyacentes a las pilas, y abundante vegetacion en os
timpanos y pretiles cuyas raices, ademnds de obstruir los posi-
bles desagiies, podian estar deteriorando significativamente
las fabricas de mamposteria.

Una vez acometida la Himpieza de los paramentos laterales
del puente pudo efectuarse una observacién de los principales
dafios v desperfectos, especialmente las fisuras, en los vanos
n.° i, 2 y 3 situados en 1a zona del rio, ¥ que, por tanto eran
los afectados por los posibles asientos de la cimentacion,
comprobando que tanto el vano n.° 2 como el vano n.° 3 mos-
traban fisuras que confirmaban la tendencia a la formacion de
arcos triarticulados, sin que en los demads vanos se apreciasen
més deterioros que las filtraciones de agua y eflorescencias
antes citadas y que afectaban a todos los vanos con caracter
general.

Aparte de los debidos al asiento de pilas, no se observaron
dafios de mayor envergadura. Particufarmente el estado de las
propias pilas v de los estribos era razonablemente bueno.

3.2. Comprobacién de la geometria

Ademas de la citada inspeccidn y observacién de dafios se
efectuaron tres tareas basicas de comprobacion de la geome-
tria del puente:
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1. Comprobacidn de las principales dimensiones del puen-
te (luces, anchos, espesor de bovedas). Esta comprobacion
permitié rectificar determinadas cotas que aparecian en el
plano incluido en el proyecto modificado comentado con
anterioridad en el apartado 1.

2. Se obtuvo un perfil longitudinal de la plataforma por nive-
lacién, observéndose que mientras en ambos estribos v en las
pilas 1, 3 y 4 se obtenia aproximadamente una misma cota refa-
tiva (con diferencias de algunos centimetros), para la pila 2 se
obtiene una cota 22 ¢m mas baja, lo que ya confirmaba un
asiento de al menos esa magnitud, probablemente disimulado
por las sucesivas repavimentaciones del puente.

3. Se realizd igualmente un levantamiento del intrados de la
boquilla de la boveda correspondiente al paramento de aguas
arriba de cada uno de los cinco arcos. Dicho levantamiento per-
mitid comprobar que, mientras en los arcos n.° 4 y 5 la diferen-
cia de cota entre los arranques no superaba los 2 cm, en el arco
n.° 3 el arranque correspondiente a la pila n.° 2 aparecia 48 cm
mas bajo que el de la pila n.° 3. Este valor coincidia sensible-
mente con la estimacidn realizada del asiento en torno a unos
50 cm. Sin embargo la diferencia de cota entre arranques en el
arco n.° 2 resultaba ser de sdfo 34 cm. Este hecho unido a que
en el arco n.° 1 se observase también una diferencia de cota
entre los arranques de 17 ¢m (con la pila n.° 1 més baja que el
estriboe), permitia concluir que, en contra de lo observado a sim-
ple vista, el asiento no sdlo se habia producido en la pilan.® 2
(de unos 50 ¢m) sino también en la pila n.° 1 (de unos 17 cm)
hipdtesis con la que eacajaban todos los valores obtenidos.

Dentro de este contexto de la geometria conviene sciialar
que no se observaron cambios constructivos o refuerzos pos-
teriores a fa puesta en servicio del puente.

3.3. Estudio de la cimentacidén

Para el estudio de la cimentacidn, ademds de un reconoci-
miente de los materiales afloranies en el entorno del puente,
se [levaron a cabo seis sondeos, coincidiendo con cada una de
fas pilas y estribos, y se realizd una inspeccidén subacuatica
mediante buzos, equipados con cdmaras de video, del estado
de las pilas situadas en el cauce del rio.

Las conclusiones més importantes obtenidas de la observa-
cidén de las columnas de los sondeos y de los ensayos realiza-
dos sobre los testigos cobtenidos pueden resumirse en lo
siguiente:

1. Por debajo del hormigén de zapata de las pilas 1 y 2 y
del estribo del lado Frias, se detecta a arcifla roja a fa que
hace referencia el estudio geotécnico del provecto modificado
citado antes y por debajo de ésta una arcilla arenosa ocre. En
las pilas 4 y 5 y en ¢l otro estribo se detectan bajo el hormi-
gon de la zapata otros niveles inferiores de limolita arenisco-
sa conglomeratica o dolomia arenosa blanga.

2. Los sondeos en los que se atravesd el hormigdn de pilas
v/o zapatas mostraron que éste presentaba una calidad irregu-
lar, localizandose el hormigdn peor en la zapata de la pila n.” 3.

3. En la pila 2 se detectd un hueco por debajo de la zapata
de unos 0,65 m (Figura 4b), con presencia de maderas, trapos,
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a)

etc. También se detectaron restos de maderas en el nivel de
hormigdn de la zapata situado por encima de este hueco.
Ambas circunstancias corroboraban las hipdtesis comentadas
con anterioridad de la cimentacion de esa pila empleando
pilotes de madera y la existencia de un descalce de la misma,
presumiblemente por arrastre de las arenas atravesadas por
esos pilotes de madera,

Por su parte, la inspeccion subacugtica permitid confirmar
una diferencia de cota apreciable entre el fondo del lecho fluvial
en el extremo de aguas arriba de la zapata y el de aguas abajo en
fas dos pilas inspeccionadas. Esta diferencia de cota resultaba
particularmente significativa en el caso de [a pilan.® 2 en ¢l que
se llega a 2,80 metros (Figura 5). Esta circunstancia reflejaba
una tendencia a la socavacion en épocas pasadas en ambas
pilas, que fue ¢l origen de los asientos de cimentacién detec-
tados.

L. Saldafia, L. Ortega y P. Tanner

Figura 4. Descensa de la pila 2. a) vista; b} testige del sondeo.

No se observaron, sin embargo, en el perimetro exterior de
ninguna de las dos zapatas huecos indicativos de descalces. En
consonancia con esto, la contrastacion de medidas de los sonde-
0s con las de la propia inspeccién subacudtica permitian con-
cluir que la cota del fondo del rio estaba, en el momento de la
inspeccidn, claramente por encima de la cara inferior de la zapa-
ta. Este hecho y el hueco detectado bajo la Pila 2 en el sondeo
corroboraba [a hipdtesis de que las pilas debieron sufiir unos
descalces en épocas pasadas. La socavacidn, y consecuentemen-
te el descenso de la pila, se pudieron haber estabilizado a raiz de
la construceidn del embalse (posterior a la construccidn del
puenie) con la subsiguiente eliminacion de la corriente del agua.
Esto habria facilitade que, posteriormente, los arrastres v aca-
rreos del rfo hubieran elevado de nuevo la cota del lecho por
encima del nivel de la cimentacion. Ello no impide que haya
podido quedar algin hueco ocluido bajo las zapatas, como resto
de las socavaciones sufridas en su dia.
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Figura 5. Croquis de la pila n.@ 2 obtenido en |a inspeccién subacuatica,
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Como consecucncia de todo ello y de las conciusiones
alcanzadas tras las comprobaciones realizadas sobre la geo-
metria del puente se recomendaba proceder a un recalce
mediante micropilotes de las pilas n® £y 2 situadas en el
cauce del rio (apartado 4).

3.4, Caracteristicas de los materiales

Al no contarse con documentos originales sobre la obra,
ni con reglamentos o normas de construccidn vigentes en la
época de su realizacion, no existen conocimientos previos
sobre las caracteristicas de los materiales empleados. Las
caracteristicas mas significativas refacionadas con la eva-
Juacién de la fiabilidad de la estructura existente y la pos-
terior redaccién del proyecto de rehabilitacion son la resis-
tencia a compresion y el peso por volumen de los
hormigones empleados. Ambas caracteristicas deben deter-
minarse mediante Jos ensayos correspondientes.

Mediante una inspeccién visual se pudo comprobar que los
arcos v las pilas y estribos, respectivamente, estan constitui-
dos por diferentes hormigones lo que se tenia que tener en
cuenta en la elaboracion del programa de ensayos. Por otra
parte, la observacion de las grietas abiertas en las bdvedas
permitié confirmar que los arcos estaban efectivamente cons-
tituidos por hormigdn en masa sin ningtn tipo de armadura.

De cara a un cstudio de fiabilidad [3], la muestra debia ser
representativa, con un namero suficiente de ensayos para
poder determinar la variacion estadistica de las caracteristicas
de los materiales con una certidumbre adecuada. Por motivos
econdmicos, sin embargo, en la practica diaria normal solo se
puede efectuar un aumero limitado de ensayos [4], lo que
constituye una fuente de incertidumbres y conduce a errores
de estimacién: fa desviacién tipica (que representa la varia-
cién de los resultados), determimada para una muestra con un
nimero limitado de ensayos subestima normalmente la des-
viacion tpica correspondiente a toda la poblacién. En el pre-
sente caso, por ejemplo, se extrajo un total de 14 testigos para
la determinacién de las caracteristicas de los materiales, 8 de
ellos de los arcos y 6 de piias y estribos.

En el apartado siguiente se comenta ¢l analisis realizado
sobre la influencia del numero de ensayos y del método de
cvaluacion sobre los resultados obtenidos.

3.4.]1. Evgluacién de ensayos

Si para una muestra determinada el nimero de ensayos dis-
ponibles es limitado, como suele ser lrabitual, la evaluacién de
los resultados, siguiendo los métodos clasicos del caleulo
estadistico, puede conducir a valores caracteristicos o de cal-
culo extremadamente conservadores [5]. En muchos casos
pueden existir conocimientos previos que contribuyen a redu-
eir los errores de estimacion meacionados, conduciendo a
resultados menos conservadores. Por ello, la evaluacién de los
resultados de ensayos deberia llevarse a cabo de acuerdo con
modelos estadisticos que permitan {a introduccion de conoci-
mientos previos: basado en el conocimiento previo de la dis-
tribucion (distribucién a priori) de la variable investigada se
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deduce una distribucion a posterior, incorporando los resul-
tados obtenidos en un nilmero limitado de ensayos.

A titulo de gjemplo se considera la resistencia a compresidn
del hormigén de los arcos (el procedimiento pata las demas
caracteristicas determinadas o actualizadas mediante ensayos
es analogo). De la muestra de 8 ensayos se determina un valor
medio pata la resistencia a compresion de mg = 21,2 N/mm? y
una desviacion tipica de s, = 2,8 N/mun?. Para el vaior caracte-
ristico correspondiente, basado en un cuantil del 5% con un
nivel de confianza del 75% v deducido segin los métodos esta-
disticos clasicos [5], resulta fy, = 15.2 N/mm?. Es sabido que la
funcién de densidad de probabilidad de la resistencia de los
hormigones en general, y de fos hormigones de baja resistencia
en particular, suele ser del tipo logaritmico-normai.

Ademas, dependiendo del tamaiio de la muestra, su desvia-
cién tipica, Sg, subestima la desviacién tipica de toda la
poblacidn, o Teniendo en cuenta csta informacion previa, se
puede estimar para la resistencia a compresion un valor carac-
teristico de fu = 16,8 N/mm? lo que corresponde a un incre-
mento del orden del 10% en comparacion con el valor deter-
minado seglin los métodos clasicos.

El valor caracteristico de la resistencia a compresion del
hormigdn asi determinado se empled en la evaluacion deter-
minista de la seguridad estructural de los arcos existentes,
correspondiente a la primera fase del procedimiento de eva-
luacién [1]. Para un analisis probabilista, sin embargo, un
niimero no es suficiente pata describir una variable estocasti-
ca: se necesita conocer los pardmetros de cada variable; para
¢l hormigdn de los arcos, por ¢jemplo, el valor medio de la
resistencia a compresion, pg = 21,2 N/mm?, su desviacion
tipica Gg, = 2.9 N/mm? , asi como el tipo de la funcién de dis-
tribucidn, en el presente caso logaritmico-normal.

4. SOLUCION ESTRUCTURAL ADOPTADA
PARA LA REPARACION

Seglin se ha sefialado anteriormente {ap. 2.3), ia actracion
sobre ¢l puente tenia un doble objetivo: asegurar su estabili-
dad v dotarto de una mayor anchura. Por ofra parte, cualguier
solucion que aprovechase la cimentacién y/o pilas del puente
existente implicaba la necesidad de recalzar las pilas 1y 2
siguiendo las recomendaciones resultantes del estudio geotée-
nico {ap. 3.3).

Inicialmente, las soluciones posibles abarcaban un abanico
en el que se incluian:

o La demolicién del puente existente y creaciéon de uno
nuevo de mayor anchura.

« Bl aprovechamiento de los estribos, pilas y sus cimen-
taciones (una vez efectuados los recalces necesarios), para
apoyar sobre ellos un nuevo tablero de mayor anchura (ya
fuera demoliendo las bévedas y timpanos existenies; o cons-
truyendo el tablero nuevo dentro de las bovedas, con voladi-
zos laterales, de forma que éstas quedasen como mero ele-
mento decorative soportandoe su propio peso).

& pe 2317, 3.0 Trimestve 2000




La rehabilitacidon del puente sobre el rio Ebro en Frias

¢ El aprovechamiento desde un punto de vista resistente no
solo de las pilas y estribos sino de las propias bévedas, apo-
yando sobre eflas un tablero que permitiese alcanzar la mayor
anchura de plataforma pretendida. Esta solucion exigia la
comprobacion de que la bdveda, una vez reparada, eva capaz
de soportar los esfuerzos a los que fuera a estar sometida.

Resultaba claro que, al ser necesario ¢l recalee sélo en dos
pifas, las soluciones aprovechande el puente antiguo reparado
resultaban mds favorables, razon por la cual, una vez conclui-
do el estudio geotécnico, se desechd la solucidn de puente
nuevo centrandose exclusivamente en {as soluciones que apro-
vechaban la estructura existente rehabilitada.

Por su parte la segunda solucion apuntada no se justificaba
st las bovedas reparadas resultaban capaces de soportar los
esfuerzos derivados de la construccion de una nueva piatafor-
ma. Por ello, el estudic de posibles soluciones se centrd en la
tercera via (aprovechamientfo de subestructura y bovedas) que
exigia la previa comprobacion de la capacidad de la cimen-
tacion de las pilas no recalzadas y la capacidad de las propias
bovedas para resistir las nuevas cargas. De cara a ambas cues-
tiones convenia aligerar al maximo las cargas permanenics
que gravitaran sobre ia estructura. Las soluciones estudiadas
pasaban por la retirada del relleno existente sobre las bavedas
y construccion de un nuevoe tablero, con dos alternativas basi-
cas: colocacién de éste sobre un relleno ligera (v aligerado)
que sustituyera al existente, o apoyo del mismo sobre mon-
tantes conectados a las bdvedas, analizando, en este caso,
tanto soluciones prefabricadas como in situ. En cualquiera de
los casos se preveia sustituir el pretil existente por una baran-
dilla metalica, bastante mas ligera.

El estudio lievado a cabo permifid comprobar que las car-
gas verticales por pila resuitaban en todos los casos inleriores
a las hasta ahora existentes, de forma que la reduccion de car-
gas verticales por pila conseguida por el aligeramiento de
estas soluciones respecto a las cargas en la situacion primiti-
va {con relleno sobre las bovedas y plataforma de 5 m) resul-
taba de al menos el 25%. FEn tales circuntancias era obvia la
validez de las pilas existentes que no se recalzaban para cual-
quiera de lag soluciones estudiadas puesto que no solo no se
aumentaban las cargas sobre la pila sino que se disminuian de
forma apreciable. Respecto a las pilas que debian recalzarse,
el tener que dimensionar el recalce para una carga por pila
ligeramente mayor en unas sofuciones que en otras, no resul-
taba en absoluto determinante.

Evidentemente, las alternativas analizadas partian de una
situacion inicial caracterizada por los siguientes aspectos:

* Se suponia que fa conselidacion de los arcos era posible.
A estos efectos se previd la inyeccion de las grictas mediante
un mortere de baja retraccidn. Para asegurar que el monolitis-
mo de los arcos quedaba restablecido, tal ¥ como se supuso en
la evaluacién, fue necesario adoptar posteriormente en obra
unas medidas adecuadas de control (control visual exhaustivo
de todas las inyecciones, extraccion de testigos, etc.).

+ Se optaba por no levantar las pilas afectadas por los asien-

tos de cimentacidn para restablecer las directrices originales
de los arcos. La rasante requerida de la calzada se obtendria
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ajustando la altura de los apoyos necesarios para el tablero
ampliado.

¢ Se suponia que el descenso de las Pilas 1 v 2 quedaria
totalmente estabilizado mediante ¢f recalce con micropilotes
ya comentado anteriormente.

Como resultado de ese estudio previo, se optd finalmente
por la solucidn de tablero ampliado, apoyado en uios mon-
tantes tipo tabique, cjecutados en hormigon in sifu, con una
seccitn transversal de 0,3 - 4,9 m, v de altura variable depen-
diendo de la directriz de los arcos v de la rasante desecada del
tablero. El ancho de 4,9 m permite alojar los tabiques en el
espacio entre los timpanos existentes. La separacion de Jos
tabiques en el sentido longitudinal del puente ¢s de 2,8 m,
aproximadamente, de forma que el tablero ampliado tiene
sicte lineas de apoyo por arce, formados por seis montantes y
la clave del arco (Figura 6).

El tablero esta formade por prelosas cuye ancho correspen-
de a ia separacion de los tabiques en los que se apoyan, y cuyo
espesor ¢s de 0,08 m. Sobre estas prelosas se vierte hormigdn
in situ para completar ¢l espesor variable dei tablere de 0,2 a
(.3 m, aprovechindolas como encofrado. El trabajo solidario
de las prefosas ¥ del hormigdn in sifu queda asegurado a tra-
vés de la rugosidad de la superficie de las primeras, asi como
una armadura de rasante adecuada.

Evidentemente la adopcion de esta solucién exigia la previa
comprobacion de gue las bovedas, una vez consolidadas,
podian soportar los esfuerzos a los que estarian sometidas
durante las obras de reparacion o durante su periedo de servi-
¢io posterior, una vez rehabilitado el puente.

5. SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE LOS ARCOS

La seguridad cstructural de los arcos se evalud aplicando el
criterio de verificacion definido en las normas de dimensio-
namiento en vigor. Utilizando los modelos para las acciones y
los coeficientes parciales de seguridad segin [0 se determi-
nan los efectos de las acciones, S, para la solucion estructural
propuesta (Figura 6), estableciendo el madelo estructural para
la geometria actualizdda, y suponiendo arcos monoliticos y
descensos estabilizados, La determinacién de la resistencia,
R, se basd en los modelos y los coeficientes parciales de segu-
ridad de la norma [7], introduciendo las dimensiones geomé-
fricas actualizadas, asi como el valor caracteristico de ja resis-
fencia a compresion del hormigon determinado en los ensayos
correspondientes. La seguridad estructural puede ser expresa-
da a través de un indice determinista, vy

-
det T
'S(.’

R, wvalor de caloulo de la resistencia
Sy valor de cdleulo del efecto de las acciones

Fn caso de que ¢l indice determinista, r,, resultase superior
o igual a 1.0, el clemento analizado alcanzaba el nivel exigi-

do de seguridad estructural segim las normas empleadas [6- 71
Si el indice resultase menor que 1.9, la seguridad estructural
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A

Figura 6. Solucion estructural. a) seccidn longitudinal, b) seccién transversal.

no quedaba verificada y resultaba necesario llevar a cabo una
evaluacién mas adecuada [2, 3, 4]. Este analisis determinista
puso de manifiesto que el arco critico era el 1.°3 (desde el lado
Frias), adyacente a la pila con el mayor descense, y que su capa-
cidad portante quedaba determinada por la resistencia de la sec-
¢idn de introduccion de la reaccion de apoyo del tabique mas
cercano a la seccion de rifidn (Figura 6). Se obtuvo un valor
minimo para el indice determinista de r, = 2,34, por lo que la
seguridad estructural de jos arcos existentes quedaba verifica-
da. Parece interesante apuntar que la situacién critica desde el
punto de vista de la seguridad estructural de los arcos exis-
tentes se producia durante fa excavacion del refleno, debido a
lag cargas asimétricas resultantes (ap. 7.2).

De acuerdo con esto, no resultaba necesarto proceder a la
segunda fase de! procedimiento de evaluacién [1]. Sin embar-
go, con el fin de estimar los beneficios potenciales de los
métodos probabilistas se siguid la evaluacion segin el proce-
dimiento general establecido para tales casos, evaluacion cuyo
detalle se recoge en [1].

6. CIMENTACION

6.1 Situacién

Contrariamente a los arcos —ia evaluacion de cuya seguri-
dad se ha comentado en el apartado 5 y en [1]- los micropi-
lotes previstos para el recalce de las Pilas 1 y 2 constituyen
elementos de nueva construccion. Por ello parecia adecuado
efectuar su dimensionamiento y también su ejecucion segin
las reglas y prescripciones de las normas en vigor. Segun este
enfoque tradicional, se determind la resistencia de un micro-
pilote como el valor minimo de la resistencia del terreno, T,
v de la resistencia estructural del propio pilote, T,. Posterior-
mente, se calculd el nimero requerido de pilotes, comparan-
do el valor caracteristico de 1a reaccidn vertical con {a resisten-

Hermigén v Acero

cia por pilote. En el presente caso se obtuvieron ios valores resu-
midos a continuacion que se refieren a la Pila 2 {(numeracion
desde el lado Frias) y al empleo de micropilotes de 200 mm de
didmetro total con tuberia de armado de 90 mm de didmetro
exterior y 10 mm de espesor.

Segiin las conclusiones de los estudies geotéenicos efec-
tuados, Ia resistencia del terreno se cifraba en 7, = 650 kN
por pilote, mientras que los encargados de la ejecucion de
los micropiletes cifraban la resistencia estructural por pilote
en T,= 500 kN. Para el valor caracteristico de la reaccidn ver-
tical en la pifa 2 se obtiene PD; = 10.370 kN. El namero ini-
cialmente requerido de micropilotes, 21 unidades por pila,
quedaba por eflo determinado por la resistencia estructural de
los pilotes, T..

Posteriormente, distintas dificultades inherentes a la ejecu-
cidn v a los plazos previstos para ella, hicieron que se repian-
teara esa primmera situacién, tratando de reducir el nimero de
micropilotes. Por un lado, las limitaciones de anchura del
puente existente obligaban a la gjecucidn de los micropilotes
en dos fases: una primera con los 16 micropilotes por pila mds
centrados en la misma y una segunda, con 6 micropilotes mds
por pila, cuya ejecucién resultaba imposible hasta que no se
hubiera colocado el nuevo tablero mas ancho. Por otra parte,
estos fltimos micropilotes quedaban ubicados en las zonas de
los tajamares de las pilas, alguno de los cuales presentaba un
hormigén de peor calidad, por lo que preocupaba que duran-
te su gjecucion pudiesen resultar dafiados.

La cuestion residia, por tanto, en determinar si la resisten-
cia estructural es suficiente para el nimero de pilotes de la
primera fase (16 por pila), que por otra parte era el necesario
desde el punto de vista de la resistencia del terreno, 7,. A estos
efectos se contempld la situacidn en ta que se hubieran colo-
cado 16 micropilotes por pila y se evalud su seguridad estrue-
tural mediante un analisis probabilista [8].
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6.2. Seguridad estructural de la cimentacion - analisis
probabilista

Para 1a evaluacidn de la seguridad estructural de ia cimen-
tacién con 16 micropilotes se adoptd el procedimiento esta-
blecido en [3], empleado también en [1], que estd basado en
¢l axioma de que una correcta aplicacion de las normas en
vigor conduce a una estructura fiable en ¢l marco de dichas
normas. A estos efectos conviene mencionasr que los micropi-
lotes constituyen elementos mixtos de hormigdn y acero por
lo que se puede aplicar Ia norma [9] para la determinacién de
su resistencia. La aplicacion de esta norma también resulta
necesaria desde el punto de vista del analisis probabilista a
efectuar, puesto que se desconocen los pardimetros de las
variables que estdn detrds de las reglas que conducen a una
resistencia estructural por pilote de T, = 500 kN (ap. 6.1}. Sin
el conocimiento de estos pardmetros, un analisis probabilista
resulta imposible.

El primer paso de [a evaluacion consiste en fa determinacion
del nimero necesario de pilotes segin las normas de acciones
y de resistencia en vigor [6] [9]. El anélisis pone de manifies-
to que para micropilotes un valor nominal de la resistencia
estructural de 7, = 500 kIN (seglin la definicién empleada por
los encargados de su ejecucidn, apartado 6.1), fabricados con
hormigdn con un valor caracteristico de la resistencia a com-
presion de £, = 25 N/mm? y con una tuberia de armado de acero
{didmetro extertor: 90 mm, espesor: 10 mm) con un valor carac-
feristico del limite eldstico de f = 355 N/mm?, se requieren
17,2 micropilotes para que la cimentacion pueda considerarse
fiable segiin el axiona mencionado. Este ndimero tedrico de
micropilotes, determinado de manera que el indice determi-
nista cumpla la condicion 1g,, = Re/ S4= 1.0 [1] [8], era sen-
siblemente inferior al ndmero determinado inicialmente por
los encargados de la ejecucion de los micropilotes. Esta dife-
rencia se debia basicamente al formato de seguridad habitual-
mente empleado por ellos en el dimensionamiento de cimen-
taciones y que no carrespondia al adoptade en normas
estructurales modernas {6] {9].

En un segundo paso se calcuid el indice de fiabilidad, Boonm
[1] [8], para fa cimentacidn fiable con 17,2 pilotes. La Fun-
cidn Limite a emplear se deduce de las reglas de 1a norma [9]
para la verificacion de la seguridad estructural de clementos
mixtos sometidos a un esfuerzo axil de compresion, adaptin-
dolas al caso de los micropilotes:

5 08509 £ A+ fo 4]

@
~IPD, + PD,+ PD, + PD,,, + PDyy + PD, + w,PD,} = 0

1 namero de micropilotes (la divisidn por un coeficiente
1.2 tiene en cuenta las incertidumbres asociadas con la
gjecucion; este coeficiente se adopta en analogia con la
practica habitual de] dimensionamiento de micropilotes)

A resistencia a compresion del hormigdn (los coeficien-
tes tienen en cuenta: 0.85: relacidn entre la resisiencia
del hormigon de ia estructura y la determinada en
ensayos normalizados; 0.9: hormigonado vertical)

5 limite elastico del acero de la tuberia de armado
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A. drea de la seccién de hormigdn
4, area de la seccidn de acero
PD;  reaccidn vertical en la Pila Dos debido a, respectiva-
mente, peso propio de los arcos (i = a), peso propio de
los timpanos {z), peso propio de los elementos de hor-
migén de nueva construccion (¢) (montantes y table-
ro), cargas permanentes (cm), subestructura (sub} (pila
y encepado existentes), trafico rodado (g), trafico pea-
tonal (p).

¥,  coeficiente de simultancidad para la accidn variabie
concontitante (se adopta y, = 0.6)

Utilizando los parametros de las variables de la FL. (2)
gue se supone que se han tenido en cuenta en la calibracion
de las normas [6] [9] (deducidos o tomados de [10-11}) se
calcula el indice de fiabilidad segin el método FOSM,
empleando el programa [12] que trata las variables de
acuerdo con [13]: Broma = 0.41.

Para el calculo del indice de fiabilidad de la cimentacion
asumida con » = 16 pilotes, 3, se introducen en la FL los para-
meiros actualizados de las signientes variables (Tabla 1):

 reacciones verticales debidas a, respectivamente, peso
propio de los arcos, PD,, v de la subestructura, PD,,, (basa-
das en la determinacion de pesos especificos de los materia-
les y de las dimensiones de las secciones transversales) asi
como de la reaccidn vertical debida al trafico rodado (actuali-
zacidn de PD, basada en el modelo de cargas de trafico de [6],
mediante una simulacion del trafico “real” {14]).

= freas de las secciones de hormigdn, A,, v de acero, A,
{actualizacion basada en mediciones de la seccién transversal
de los pilotes efectuadas en obra).

Para los demas parametros se emplean los mismos valores
que también se adoptan en la determinacion del indice B
De esta manera se obtiene para el indice de fiabilidad de la
cimentacion con 16 micropilotes ya ejecutada en la primera
fase, un valor de § = 7.74.

Al resultar § > B l& cimentacion con 16 micropilotes
tenia una fiabilidad suficiente, por lo que se acepi6 la realiza-
cién del recalce con sdlo los micropilotes de [a primera fase.

Aligual que en el caso del analisis probabilista de los arcos
£1] se puede destacar que si no se hubiera cumplido la condi-
cion anterior, se podria haber incrementado la precisién del
analisis, mejorando los moedelos de las acciones y de la regis-
tencia a través de la adquisicion de mas informacién relativa
a las variables con los mayores valores absolutos de sus
correspondientes factores de influencia, o). En el presente
caso se trata, en este orden, del drea de la seccion de hormi-
gon de los pilotes, A, con Oy, = 0.631, la reaccidn debida a la
subestructira, PDyy, €On Oy = 0418 y el limite elastico
del acero de la tuberia de armado, f,, con oy, = 0.412. Aun-
que para los pilotes fa importancia relativa de [a resistencia a
compresion del hormigdn, f,, sca muy superior que en el caso
de los arcos, ésta solo aparece en cuarto lugar con un factor de
influencia de ¢y, = 0.354.
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Tabla 1. Pardmetros actualizados y asumides de Ias variables para 1a determinacién del indice de fiabilidad, B
de 1a cimentacién con 16 pilotes v resultados del analisis segin el método FOSM

Variable Tipo Sesgo cov Valor nominal  Media Pesviacidon | Factor de Valor de
tipica influencia calculo
it Koom OBy Koom 1y T, o X*
£ LN 1.28 0.11 25 N/mm? 32 3.52 0.354 23.55
f, LN 0.99 0.05 355 Nfnun? 3515 17.57 0.412 299.3
A, N 1.0 0.1 29046 mm? 20046 2905 0.631 15000
A, N 0.99 0.02 2369.7 mm? 2346 46.9 0.169 2000
PD, N 1.0 0. 2151.2 kN 2151.2 2151 -0.195 2475
PD, N 1.04 0.06 533.6 kN 554.9 333 -0.03 562.7
P, N 1.07 0.1 1657.8 kN 1773.8 177.4 -0.16 1994
PD - N i2 0.25 485.8 kN 583 145.7 -0.132 731.7
PD., N 1.0 011 4202 kN 4202 462.2 -0.418 5698
D, Gumbel 0.8 0.125 1188 kN 050.4 118.8 -0.147 1081
I, Gumbel 0.96 (1125 E51 kN 145 18.1 -0,015 144

7. INTERVENCION

7.1, Consideraciones iniciales

Debido a los dafios observados en Ja estructura existente, v
muy particularmente en los Arcos 2 y 3, resuita arriesgado
acceder al puenie con fa maquina de pilotes. Por otro lado, la
construccidn de una estructura auxiliar a estos cfectos no
resultarfa econdmica. De ahi la necesidad de consolidar en
primer lugar los arcos dafiados de forma que tuvieran resis-
tencia suficiente frente a las acciones inducidas por la méqui-
na mencionada, incluidos fos efectos dinamicos. La relacién
entre estas acciones v ¢l peso propio de la estructura original,
particularmente del relleno, permite excluir un descenso adi-
cional de las pilas a causa de los trabajos dc pilotaje.

7.2. Ejecucién

Teniendo en cuenta los condicionantes arriba mencionados,
se adoptd un proceso constructivo cuyas etapas principales se
reflejan a continvacion:

s Primera fase de consolidacion de los Arcos 2 y 3 median-
te inyeccion de las grietas de momentos positivos (abiertas en
Ia cara inferior de los arcos) e inyeccion parcial de las grietas
de momentos negativos,

» Recalce de las Pilas 1 y 2 mediante micropilotes.

» Demolicion de la plataforma existente (vaciado de lag
bévedas).

s Segunda fase de la consolidacion de los Arcos 2 y 3
mediante inycceion de las grietas de momentos negativos
desde su cara superior.

Haormigon y

fBoayro

« Consiruccion de los tabiques de apoyo del tablero.
+ Colocacién de prelosas y hormigonado del tablero.

+ Acabado y limpicza.

L.a fasc de excavacion del refleno de las bdvedas suponia,
como ya se ha comentado, la situacion critica desde ¢l punto
de vista de la seguridad de los arcos, a causa de las flexiones
inducidas por las cargas asimétricas que resultar en funcion
de las diferentes fases de excavacion. Por este motivo se esta-
blecio la profundidad méaxima de excavacion para cada etapa
de forma que el indice determinista, 1, determinado de acuer-
do con ia relacién (1) correspondiera aproximadamente a la
unidad.

Los trabajos de rchabilitacién se iniciaron en el mes de
febrero del afio 1997, En la fecha prevista, en funio del mismo
afio, se¢ abrid ¢} puente rehabilitado y ampliade ai trafico
(Figura 7).
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Figura 7. Puente rehabilitado.
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ALATEC-PROLES

1. Expectativas de la Comisién

I3 objetivo fundamental de esta Comisién ¢s ¢l proyecto global de estructuras, asi como ¢l de clementos estructurales concretos, teniendo
en cuenta todas sus fases, desde el disefio conceptual hasta la propia construccion, pasande por el andlisis, dimensionamicnto, detalles, etc.

Por elio, sus dreas tendran que ver con todos los aspectos relacionados con ) proyecio de estructuras de edificacion, puentes, presas, cubier-
tas, depositos, estructuras maritimas, etc. En ocasiones, se tendid en cuenta no tanto un lpo delerminade de estructura, como un elemento
estructural; asi, por gjemplo, pueden ser objete de estudio las cimentaciones, os soportes, ete.

Todos sabemos gue gran parte e estos aspectos tienen que ver con la normativa téonica, que ¢s quien fija los criterios y procedimientos
para la realizacidn del proyecto. Por este motivo, esta Comisién considera también muy necesario ocuparse de complementar a la normativa,
tanto nacional como interracional, aclarando su forma de aplicacion en cada estructura, desarrollando los procedimientos que permitan una
mejor utilizacion de las normas o ampliando su contenide incidiendo en los fundamentos de las mismas.

2. Nuestros inicios y primeros resuliados

Nuestra actividad como comisidn comenzo en abril de 1999, no partimos de cero, pues recogimos alguno de los grupos de trabajo de
GEHO. Precisamente, nuestra primera publicacion tiene sus origencs en el Grupo 112 “Detalles de armade™ de fa Comisién 113 “Dimensio-
namiento™ de GEHO. En su momento se levd a cabo un documento que contenia los fundamentos sobre Ios que se basa el desarrollo de los
detalles de armado.

En el seno de este grupo se elabord un capitulo que contenia los fundamentos sobre los que se basa ef desarrollo de los detalles de arma-
do, como parte de un documento més amplic que tratarfa sobre dichos delalles, que no Hegd a materializarse.

La aparicion en la Instruccion EHE del método de biclas y tivantes, que permite tratar los detalles de armado de forma sistemética, unido
a fa claridad y rigor con que estdn tratados los aspectos concepfuales de dichos detalles en ese texto, nos hizo plantcarnos llevar a cabo su
publicacién independiente como monograffa. Ast surgid la Monoegrafia M-3 “La definicidn de a armadura en estructuras de hormigén, Con-
sideraciones para el proyecto”, con el objeto de ayudar al téenico a comprender algunas prescripeiones de la EHE y asimismo a desarroliar
otras soluciones no inchuidas en la misma.

3. Grupes de trabajo: elementos estructurales

Nuestro inferds se centra en analizar el proyecto de determinados clementos estructurales, independientemente del tipo de estructura a la
cual pertenczcan, con la idea de sistematizar su proyecto, integrando aspectos que en ocasiones se encueniran dispersos, completande el con-
tenido de la normativa y analizande probiemas especificos que su discfio plantea,

GT 52 Proyecto de clementos estructurales de cimentacion

Las cimentaciones son unos de los elementos estructurales muy especificos, cuya mision es garantizar la adecuada implantacién
de la estructura en ¢l entorno, estableciendo la relacion entre la estructura y ¢l ferreno ein gue se sitia.

Iste grupo de trabajo, gue proviene de GEHO, tiene como objetivo la redaccién de una publicacién sobre ¢l prayecto de cimen-
taciones, basado en la Normativa actual. Se pretende que englobe de forma unificada el tatamiento de las tipologfas de cimen-
faciones mds ulilizadas: zapatas (aisladas o corridas}, vigas y placas de cimentacion, pilotajes, ete. Se trata de proporcionar de
forma concisa los criterios de disefio de estos tipes de cimentaciones, ilustrando y completando las especificaciones de la nor-
mativa y, tode elle, acompaiado de giemplios gue clarifiguen la aplicacion practica de los mismos.

e
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GT 5/4:

Estudio normativo sobre el proyecto de pilas esbeltas

Ei proyecto de soportes esbeltos requiere la realizacién de un andlisis que tenga en cuenta tanto la no linealidad mecdnica como
la geométrica, por lo que su céleulo resulta especialimente complejo v requiere el conocimiento previo de todas las caracteristi-
cas de la estructura, armaduras incluidas.

Las diversas normativas abordan este caleulo mediante el establecimiento de simplificaciones que permiten de forma sencilla y
directa Ia realizacién de su dimensionamiento.

Para el desarrollo del estudio de los aspectos novmativos relacionados con cf proyecto de soportes esbeltos, este grupo ha orga-
nizado su trabajo en varias etapas, que cubren algunos de los aspectos mas significativos del problema:

— Bstudio de ias formulaciones simplificadas para soporte aislado gue plantean las normas de otros paises, comprobando su
campo de validez y grado de aproximacién mediante e establecimiento de comparaciones con métodos mds exactos. Esta
etapa se encuentra en fase de redaccidn y se publicara proximamente como una monografia de ACHE.

-- El céleulo de soportes de pérticos de edificacion, en algunas normativas entre las cuales se encuentra la nuestra, parte de su
asimilacién a soportes aislados equivalentes, para lo cual hay que decidir sobre la trasiacionalidad o intraslacionalidad de la
estructura, lo que no siempre resulta clare. Otras normativas plantean métodos simplificados diferentes, por gjemplo, métodos
hasados en la utilizacion de rigideces reducidas. Ef estudio y comparacién de los diversos métodos disponibles para la resolu-
cién de este problema constituye la segunda fase de los trabajos de este grupo, que se encuentra en fase de iniciacion,

Oros objetivos planteados son el estudio de soportes esbeltos correspondientes a dos tipos de estructuras concretas: pilares pre-
fabricados de edificacion y pilas esbeltas de viaductos, cada una de las cuales aporta sus peculiaridades al analisis.

4. Grupos de frabajo: normativa estructural

Nuestra incorporacién activa a la Union Furopea junto con el proceso de giobalizacidn hace que cada vez seamos menos ajenos a las nor-
mativas estructurales internacionales y que ¢stas nos afecten de forma mas directa.

Los Eurocddigos Estructurales para establecer un conjunto de reglas téenicas armonizadas para ¢l proyecto de edificaciones vy trabajos de
ingenieria civil que sirviese, inicialmente, como una alternativa a Jos diferentes reglamentos y normas vigentes en los distintos estados de la
Unién Buropea, eliminando de este manera las barreras técnicas existentes entre los diversos paises.

Otras normas como A.C 1., British Standard o0 AASHTO resultan también de interés si nos encontramos ante la necesidad de desarrotlar un
nroyecto en determinados paises, o simplemente como normativas de referencia que nos informan sobre otras formas alternativas de abordar
aspectos de un proyecto.

Por otra parte, en paralelo con lo expuesto anteriormente, durante los ditimos afios hemos asistido a un proceso intenso, todavia en mar-
cha, de profunda rencvacién y actualizacion de la normativa estructural nacional, lo que ha dado lugar a la aparicién de nuevos texios, cuyo
contenido resulta bastante diferente de sus versiones anteriores.

Tode ello hace gue los aspectos normativoes tengan un peso especifico importante en los trabajos actuales de esta Comision.

GT/53:

GT 5/5:

Puentes mixtos GT 5/3

El objetivo de este grupo es la realizacion de un estudio comparativo entre Jas noymativas espaiiofa y europea de puentes mixtos.
Para ello se ha realizado el caiculo de un tableto mixte de doble viga metdlica con fosa superior de hormigdn, por un lado, con
JAF y RPX y, por otro, con los Eurocodigos 1 y 4. A partir de los resuitados de estos caleuios se estd efectuande un andlisis com-
parativo de los mismos y se ¢laborardn unas conclusiones.

Los trabajos de este grupo dardn lugar a una publicacién, cuyo objetivo es ilustrar sobre ta aplicacion de cada una de las nornma-
tivas indicadas al proyecto de un puente mixto, mostrando a la vez sus similitudes y diferencias, asi como sus ventajas e incon-
venientes.

Manual de ejemplos de aplicacion de la EHE

La reciente aparicién de la Instruccidn de Hormigdn Estructural EHE, que modifica de forma importante las normativas ante-
riores, hace que hayamos considerado de sumo interés la elaboracién de una publicacién que aclare 1a aplicacion de dicha nor-
maliva al proyecto de estructuras v, a la vez, muestre los aspectos conflictivos o dudosos de la misma. Ademds se ha realizado
ura comparacién de los resultados obtenidos, tras el caleulo y dimensionamicnto con ia Instrucciéon EHE y con las antiguas EH-
91 y Ep-93.

Para ello, se ha desarroilado el proyecto de tres ejemplos completos, con fa nueva instruccion y co las anteriores.

—~ Puente de carretera pretensade, hormigonado in situ en una sol a fase.

— Edificio de viviendas, constituido por forjados unidireccionales apoyados en vigas planas de hormigon armado.
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~ Hospital, compuesto por forjados unidireccionales apoyados en vigas descoigadas de hormigdn armade.

En este momento, el trabajo se encuentra en fase de borrador, por lo que préximamente podremos contar con una publicacion
gue muestre los resultados obtenidos.

GT/51: Puentes de ferrocarril

Una de las instrucciones nacionales que se encuentra en fase de actualizacion es la de acciones en puentes de ferrocarril IAPF,
cuya tiltima versidn data de 1975, Recientemente se ha constituido un grupo de trabajo para analizar esta nueva instruceion y
aplicarla al proyecto de varios puentes de ferrocartil, con el objetivo de detectar y estudiar los problemas de aplicacién ¢ inter-
pretacion que puedan surgir en su utilizacion.

Desde estas paginas quierc agradecer en nombre propio vy en el de nuestra asociacién a los miembros de esta Comisidén y a sus diferentes
arupos de trabajo por el empeiio v la ilusidn con que prestan su colaboracién, Asimisme, aprovecho la oportunidad para animar a todas aque-
llas personas que estén interesadas en alguno de estos temas ¥ quieran aportar su experiencia y conocimientos, para que se incorporen a algu-
no de los grupos de trabgjo,
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Pere Roca
Coordinador del Grupo de Trabajo

El hormigdn armado es un material fenomenoldgicamente complejo y, por ello, fascinante para quicn se aproxima al mismo con honesta
curiosidad cientifica. Eduardo Torroja define el hormigon armado como un material orgénice, es decir, un material compuesto cuyas partes
se mantienen en aclivo didlogo. Entender el hormigon, desde wn punto de vista congeplual, implica pereirar en los sofisticados fendmenos
de la afinidad quimico-fisica entre hormigén y acero, la reologia de jos materiales, la intrinseca no-tinealidad material, el comportamiento
diferido o la influencia de los procesos constructivos evolutivos en el comportamiento en servicio. Afortunadamente, v ne sin invertir en ello
un esfuerze considerable, fa comunidad cientifica ha sido capaz de formular modelos matemadticos capaces de simular estos aspectos de forma
realista.

Pero ademas, € incluso sin abandonar la curiosidad cientifica, el hormigdn armado es también un material complejo e interesante por aque-
llos aspectos mds directamente relacionados con su formacién matertal, come son la definicion de los detallies constructivos y la ejecucion.
En la definicion de los detalles, el téenico se encuentra en un nivel de trabajo formalmente menos determinado, pues para ello, en principio,
haly pocas ecuaciones, pere no por clio menos responsable ¢ importante. Para ia definicién de Jos detalles constructivos, y en particular para
los detalles de armaclo, el técnico precisa eriterios cualitativos antes que cuaniitativos; necesita, al igual que el artista, una capacidad de per-
cepeidn, una sensibilidad bien formada y un sentide dei acierto, antes que un aparato matemaético estandarizado.

Recientemente han sido editados diversos manuales muy completos, gue pueden constituir una importante ayuda para el téenico e la defi-
nicion de una gama amplia de detalles constructivos. Por su parte, la actual Instruceion de Hormigén Estructural EHE ha ampliado signifi-
cativamente el tratamiento de los detailes constructivos y de armado cn relacion a las instrucciones anteriores. Sin embargo, 1a casufstica que
el €eenico puede encontrar en la practica profesional excede, y siempre cxcederd, al conjunta de soluciones susceptible de quedar recogida en
los manuales ¢ en las instrucciones. Formas complejas en seccidn o alzado, huecos de formas diversas, alteraciones geométricas bruscas, for-
mas exoticas de apoyo o de carga y otros tropiczos pueden dar ngar, una y otra ver, a situaciones nuevas y conceptualmente retanfes.

Por otra parte, manuales ¢ Instruccion tratan fandamentaimente del edmo (como armar) y no tanto del povgué (por qué armar de una deter-
minada manera y qué criterios considerar) de los detalles de armade. Ello no satisface, logicamente, al ingeniero inquicto o al docente, quie-
nes buscan inevitablemente al explicacion o la relaciéon causa-cfecto que existe en toda propuesta estandarizada,

Por estos motivos, en el contexto del trabajo del Grape 1172 “Detalles de armado” de la Comision HI “Dimensionamiento™ del antiguo
GENO, se decidié elaborar un documente que, a mode introductorio, planteara los principios en los que debia basarse el prayecto de los deta-
lles de armado. En aquel momento se encomendd a quien suscribe la elaboracion de este documento, ef cual debia integrarse en una mono-
grafla més amplia sobre detalles de armado. Pasado algin tiempe, la adaptacion del documento a la nueva instruccién EHE ha hecho posibie
su publicacién en forma de Monografia M-3 de ACHE. El documento fue inicialmente revisado por los miembros del Grupe 1172 v lo ha sido
de nuevo, a proposito de su publicacion, por la Comision 5 de ACHE.

La monografia sc divide en tres capitulos dedicados a la funcion de la armadura, los principales requisitos para el correcto detaile, v os
aspectos de proyecto. El primer capitulo, relativo a fa funcién de la armadura, de cardcter basico, constituye una revision de las funciones
resistentes o constructivas de los distintos clementos que forman parte del armado de una pieza de hormigén: armaduras principales, cercos
o estribos, asf como armaduras secundarias de reparto, de piel o de montaje.

En el segundo capituic, principales requisites para el correcto detalle, se lleva a cabo una revisién de la importancia que la correcta dis-
posicion de la armadura tiene sebre aspectos tales como la viabilidad constructiva y la facilidad de montaje, la durabitidad, la ductilidad de
la estructura o {a resistencia al fuego.

En ¢l tercer capitulo, aspectos de proyecto, se presenta el detallado det armade como actividad de proyecto o, més aiim, como prolonga-
cién del cdlculo resistente. Elio viene tedricamente asistido por el método de bielas y tirantes, actualmente incorporado en la instruceion BHE,
y mediante el cual cs posible, en principio, idear armados adecuados y 6ptimos para todo 1ipo de zonas o elementos especiales, con inde-
pendencia de su complejidad o rareza. En este punto, este documentio desea ofiecer un cierto complemento a las directrices que EHE ofrece
para el armado de zonas especiales € incorpora casos que, a pesar de no quedar recogidos en la Instruccion, mantienen, a nuestro fuicio, un
sensibie interés tanto tedrico come préctico. Se trata en este apartado del armado de juntas a media madera, nudos de porticos maltiles, car-
gas cercanas a apoyos y olros ¢jemplos a 1a luz de modelos de bielas vy tirantes.
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En estc mismo aparlado se presta atencién al uso de estribos v cercos para la formacion del armado transversal de pilares y vigas, y a las
condiciones que tales elementos deben cumptir en funcién de la solicitacion actuante. Se intenta mantener una cicrta coherencia tedrica con-
sistente en la utilizacion de ios modelos de biclas v tirantes para la justificacion de los detalles, tanto a nivel de elemento o zona singular,
como a nivel de detalle a pequedia escala, por cjemplo los anclajes y solapos. Finalmente, se trata de ta representacion grafica y convencio-
nes simbolicas internacionalmente aceptadas para la indicacion del armado en ios planos constructivos.

Este documento no habria sido posible sin la contribucién de quienes, en su momento, integraron ¢l Grupo de Trabajo del GEHG sobre
“Detailes de armado”™. Por su especial aportacion, quisiera expresar mi agradecimicento a su coordinador Enrique Gonzélez, a Antonio Agua-
do, Hugo Corres, Jorge Ley, Jos¢ A. Llombart y Carlos Uribarri. También quisiera expresar mi agradecimiento a José M. Arrieta, y junto a
&l a la Comision 3 de ACHE, por el interés mosirado, por haber impulsado la publicacién en forma de monografia de ACHE y por la cuida-
dosa edicidon de la que ha sido objeto el documento.

Esperamos que el téenico halle en esta monografia un referente conceptual Gtil para el propdsito de la correcta definicidn de los detalles

de armado desde una percepcion de sus implicaciones constructivas y resistentes y desde la comprension de las causas y de los efectos invo-
lucrados.
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Normas que deben cumplir los articulos que se envien
para su publicacion en HORMIGON Y ACERO

1. CONDICIONES GENERALES

Hormigdn v Acero, la revista de la Asociacion Cientifico-
técnica del Hormigdn Estructural, acoge la publicacién de
articulos no sdlo de sus asociados sino, también, de cuantos
téenicos de todo el mundo que quieran comunicar los resulta-
dos de sus experiencias cieniificas o técnicas en el campo del
hormigén estructural. Ignalmente, v dada la cada vez mayor
transversalidad que existe en el mundo de la investigacion,
proyecto y construccidén de estructuras, la revista acogera
igualmente trabajos originales relacionados con cualquier otro
material estructural.

Los originales de los Articulos que se deseen publicar en
“Hormigdn y Acero”, se enviaran a la Secretaria Administra-
tiva de la ACHE. Deberan cumplir rigurosamente las normas
gue a continuacion se especifican. En caso contrario, seran
devueltos a sus Autores para su oportuna rectificacion,

Los que cumplan los requisitos exigidos pasaran al Comité
de Redaccién de la Revista el cual, previo informe y evalua-
cién de su calidad por los correspondientes Censores, decidi-
rd si procede o no su publicacién, sugiriendo eventualmente al
Autor los cambios que, en su opinidn, deben efectuarse para
su final publicacidn en “Hornigdn y Acero”. Toda correspon-
dencia en este sentido se mantendra directamente con el Autor
o primero de los Autores que figuren en ef Articulo.

Los originales de los articulos que por cualquier causa no
fueran aceptados se devolveran al Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originales de los articulos se preseatarin en soporte
magnético (disquete, zip o cd rom) escritos mediante el pro-
grama de tratamiento de Word 95, o superior. Podra presen-
tarse sdlo el texto del articulo o, bien, el texto con graficos,
figuras y fotos insertados. En este tltimo caso, se enviara tam-
bién siempre, duplicados, todos los archivos digitales de las
figuras, graficos y fotos. Ademds, se enviardn 3 copias escri-
tas en papel, por una sola cara, en hojas tamafio UNE A4, y
con las figuras, fotografias y tablas, con el tamafio que se pro-
ponga para su reproduccion.

2.1, Titulo

El titulo, en espafiol e inglés, deberd 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, titulacién profesional y, si procede, Centro o Empresa en
el que desarroila sus actividades.

2.2, Resumen

Todo articuto deberd ir acompafiado de un resumen en espa-
fiol e inglés, de extension no inferior a cien palabras (unas
ocho lineas mecanografiadas) ni superior a ciento cincuenta
palabras (doce lineas).

El titulo del articulo, el nombre de autor o autores y los
resumenes del articulo en espafiol e inglés se enviaran dupli-
cados en un disguete aparte, con objeto de introducirlos auto-
maticamente en la Base de Datos de articulos de la revista,
que serd inchuida en la pagina web de la asociacion a partis de
su publicacidn en Hormigdn v Acero.

2.3. Graficos y figuras

Los graficos y figuras deberan ir numerados correlativa-
mente en el orden en gue se citen en el texto, en el cual debe-
14 indicarse el lugar adecuado de su colocacion.

Los planos o croquis se presentardn siempre en soporte
papel blanco, en formato A4, (excepcionalmente se permitird
formato A3), debiéndose suprimir la informacion innecesaria
y estar dibujados con tinta negra. El tamafio de nimeros 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 altura) o, excepcionalmente, de cuerpo
6 (1,50 mm de altura).

Los originales de las figuras o graficos se admiten en for-
mato papel o en formato digital. En formato papel, éste sera
siempre blanco, todas las lineas estarén trazadas con tinta
negra y no se permitirdn colores, salvo en originales de figu-
ras correspondientes a un articulo central. La distincion entre
las distintas Hneas se realizard, en su caso, mediante trazos
distintos: continuo, discontinuo con rayas, idem con puntos,
ete., del grosor adecuado. El tamafio de letras v mimeros
seguird las pautas indicadas para los planos, recomendandose
un minimo de cuerpo 7 para los titulos y de cuerpo 6 para el
texto, una vez efectuada la reduccidn 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 comunicacién con los programas de preimpre-
sidn. Las pautas de presentacidén son las mismas que las indi-
cadas para las figuras en soporte papel, pero tiene la ventaja



de que, en imprenta, pueden manipularse los tamafios de
forma bastante automdatica, pudiéndose lograr calidades de
reproduccién adecuadas en todes jos casos, por lo se reco-
mienda emplear este soporte para graficos complicados. En
cualquicr caso, los archivos estardn adecuadamente identifi-
cados con un nombre, y relacionados con el mimero de grafi-
co o figura que corresponda.

Excepcionalmente se admitirdn en formato digital graficos
o figuras de tipo “linea” escaneados, debiéndose utilizar
entonces upa resolucion minima de 300 ppm.

No se admite ningdn tipo de texto, figura o grafico en
soporte digital realizado con Power-Point® por su imposibili-
dad de traduccion a los programas de preimpresidn.

Todas las figuras irdn numeradas correlativamente como
tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.

2.4, Fotografias

Se procurard incluir s6lo las que, teniendo en cuenta su pos-
terior reproduccion, sean realmente utiles, claras y represen-
tativas. Con independencia de las copias que se piden para
formar la maqueta, se deberan suministrar los originales.
Lstos pueden ser en formato analdgico o digital.

En formaio analdgico se preferird 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, sdlo se
admiten fotografias digitales obtenidas con cAmaras equipa-
das con un sensor de 2 millones de pixels de resolucién o
superior, y archivadas en formato SHQ/HQ (resolucidn supe-
rior a 1600x1200 pixels).

Para fotografias escaneadas, sélo puede garantizarse una
calidad de reproduccién minima con resoluciones iguales o
superiores a 1200ppm. Los originales deben enviarse prefe-
rentemente en archives tipo TIF, admitiéndose, excepcional-
mente, archivos JPG grabados con calidad éptima.

Todas las fotografias iran 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. Llevaran numeracién correlativa, citada en ¢f texto
v un pie con la explicacion adecuada y suficiente para su
interpretactdn directa,

2.6. Unidades

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

2.7. Férmulas, letras griegas, subindices, exponentes

En las formulas se procurara la maxima calidad de escritu-
ra y emplear las formas mds reducidas, siempre que no enira-
fien riesgo de incomprensién. Para su identificacién se utili-
zard, cuande sea necesario, un nimero entre paréntesis, a la
derecha de la férmula,

Se elegird un tipo de letra (Times New Roman u ofra simi-
lares) tal que las letras griegas, subindices y exponentes resul-
ten perfectamente identificables, procurando evitar los expo-
nentes complicados v letras afectadas simuitaneamente de
subindices y exponentes.

Se diferenciardn claramente mayusculas y minfisculas y
aquellos tipos que puedan inducit a error (por gjemplo, laly
el I;la0yelcero; laKylak, etc.}

2.8. Referencias bibliograficas

L.as referencias bibliograficas citadas en el texto se recoge-
ran al final del mismo, dando todos los datos precisos sobre la
fuente de publicacidn, para su localizacidn.

Las citas en e texto se hardn mediante nimeros entre parén-
tesis. En lo posible, se seguirdn las normas internacionales
utilizadas generaimente en las diversas publicaciones, es
decir:

Referencias de Articulos publicados en Revistas

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo del Articu-
lo; nombre de la publicacion; nimero det volumen y fascicu-
lo; fecha de publicacién, v nimero de la primera y titima de
fas paginas que ocupa el Articulo al que se refiere la cita.

Referencias de Libros

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo del libro;
edicidn; editorial y lugar y afio de publicacién.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se enviard una copia al
Autor para gue, una vez debidamente comprobadas y corregi-
das, las devuebva en el plazo maximo de quince dias, con el
fin de evitar el riesgo de que la publicacion de su articulo
tenga que aplazarse hasta un posterior nimero de “Hormigén
y Acero”.

En la correccion de pruebas no se admitirdn modificaciones
que alteren sustancialmente el texto o la ordenacion dei Arti-
culo original.




La Asociacion Cientifico-técnica del Hormigén Estructural, ACHE, fusién dc ia Asociacion Técnica Espafiola del Pretensado,
ATEP. y del Grupo Espaiiol del Hormigén, GEHO, de cardcter no lucrative, tiene como fines fomentar los progresos de todo orden
referentes al hormigdn estructural y canalizar la participacion espafiola en asociaciones andlogas de cardcter internacional.

Entre sus actividades fipura el impulsar ¢l campo de las estructuras de hormig6n en todos sus aspectos (cientifico, téenico
econdmico, estético, etc.) mediante actividades de investigacion, docencia, formacién continua, prenormatizacion, ejercicio profesional
y divulgacién; el proponer, coordinar y realizar trabajos de investigacion cientifica y desarroile tecnoldgico relacionados con los diversos
aspectos del hormigén estructural y def hormigdn en general, asf como desarrollar tode tipo de actividades tendentes al progreso de las
estructuras de hormigda.

La concrecin de estas actividades se plasma en las publicaciones de sus Comisiones Técnicas y Grupos de Trabajo, en la
organizacion de diversos eventos como conferencias, jornadas téenicas y un Congreso trianual, en la publicacién de monografias no
periddicas sobre hormigdn estructural asi como la edicidn de la revista Hormigén y Acero, de carcter trimestral,

Existen cinco tipos de miembros de la Asociacion: Estudiantes, Personales, Colectivos, Proteciores y Patrocinadores, cuyas cuotas
anuales puede consullar en la primera pdgina de ia revista. $i usted quiere hacerse miembro de la Asociacién y recibir Hormigén y
Acero, 0 desea mds informacidn de la misma, fotocopie esta pdgina y remitala por correo o fax a fa direccion indicada.

ASOCIACION CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL
ACHE - Secretaria
Instituto de Ciencias de la Construceién Eduardo Torroja
Cf Serrane Galvache, s/ - 28033 Madrid

Seitores:
La persona fisica o jurfdica cuyos datos se relaciones seguidamente:

INOITUITE L ettssuucasernesseeee et s et ke 552 8RR 58 8258248858 5 01811450 1412124 e 1+ 11t £ e 51411214 e

T et resme s e e ettt e L0 11O

CIUAAG et e ssseees sesesmasnis s et apbnnnseens Cddigo Postal PATS oo eeeesrrrserne s

MNombre de la persona de contacto (s6lo para Personas Juridicas).....

TEIEFONO ettt o eetss e rassst e e s | 325 SO E-mail

i1 desea hacerse miembro de ACHE ¢ la modalidad de [] solicita mds informacion sobre ia modatidad de Miembre
] Estudianie 1 Personal 7} Colectivo J Protector [3 Patrocinador

Autorizando a cargar el importe de la cuota anual correspondients ea la entidad bancaria indicada mds abajo.

Lugar, Fecha ¥ TITIIA o et (sello de la entidad para personas juridicas)

Sr. Director del Banc do.. s crreesiesssess seessseesss st oeeeeerens

Agpencia

Calle et R RS RS LR SRR AR et e s

Cindad......... . Cédigo Postad.....eeeeccvnnnne

Muy 8r. m{o:

Le ruego que, con cargo a la cuenta cuyos datos relaciono mds abajo, atienda hasta nuevo aviso los recilos emitidos por la Asociacion
Cientifico-técnica del Hormigén Estructural ACHE.,

Atentamenle,

Lugar, fecha ¥ firma..

DATOS DE LA CUENTA BANCARIA

Titular.

NiF

Cédigo cuenta Cente! BANCO s iitimmssss oo resssssessssssssssssssses sesss Sueursal s Digitas control

INTHTILTD CULCTHA wovvvrreeesreeee e seeeisse st cesstsesssrsssess s







MIEMBROS DE LA ASOCIACION
CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

(Continuacion de Int. Portada)
COLEGIO DE INGENIEROS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.-José Abascal, 20-1.9
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, 3.7 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-
Hlegos. 28940 Fuenlabrada (Madrid).

EMESA-TREFILERIA, S.A.~Apartado 451. 15080 La Corufia.
EPTISA, SERVICIOS DE INGENIERIA, S.A.—Arapiles, 14-42 |zda. 28015 Madrid.

FERROVIAL AGROMAN, S.A.~Avda. del Partendn, 4-6. Campo de las Naciones. 28042
Madrid.

FORMIGONS GIRONA, S.A.~Carretera C-250 de Girona a Sant Feli de Guixols, Km. 4,3.
17242 Quart (Girona).

FREYSSINET, S.A.~ Melchor Fernandez Almagro, 23. 28029 Madrid.

FUNDACION AGUSTIN DE BETHENCOURT.-ETSIC C. y P. Ciudad Universitaria. 28040
Madrid.

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, 4° K.
41007 Sevilla.

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

JOSE ANTONIO TORROJA. (Oficina Técnica).~Principe de Vergara 103. 280086
Madrid.

MECANOGUMBA, S.A.—~Apartado 23. 08100 Mollet del Vallés {Barcelonay).
MEKANO-4, S.A.—Can Pantiquet, 47 - 3.5-1.2. 08100 Mollet del Valiés (Barcelona).

NECSO. Entrecanales Cubiertas, S.A.~Avda. Europa, 18. Parque Empresarial La Moraleja,
28108 Alcobendas (Madrid).

O.H.L.~Gobelas, 35-37. 28023 Madrid.
PACADAR, S.A.—Hermosilia, 57. 28001 Madrid.

PREFABRICADOS CASTELO, S.A.-Ap. 11. Poligono Industrial ATIOS. 36080 Porrifio
(Pontevedra).

PREVALESA, S.L.—-Avda. Blasco tbanez, 20. 46010 Valencia.
SE?\I/ER, IN)GEN!ERI'A 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 Partenon, 4. 28042 Madrid.

TIERRA ARMADA, S.A.—-Pt Castellana, 165. 28046 Madrid.

TRENZAS Y CABLES, S.L. (TYC, S.L.).—Monturiol, 5. 08210 Barbera del Valles {Barcelona).

VSL IBERICA, S.A.~Aribau, 192 - 198, 3.2 B. 08036 Barcelona.

La Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigén Estructural se complace en expresar publi-
camente suU agradecimiento a las Entidades citadas, por la valiosa ayuda gue le prestan,
con su especial aportacién econdmica, para el desenvolvimiento de los fines que tiene enco-
mendados.
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