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Resumen

El 8 de abril de 1905 se produjo el colapso de la cubierta del Tercer Depdsito del Canal de Isabel II, hecho terrible que provoco la muerte de
30 personas durante la construccion y dio pie a una polémica extraordinaria de la que sin embargo no se extrajeron conclusiones convincentes.
A los efectos del presente articulo, este episodio es un buen ejemplo de estructura proyectada con ausencia de analisis de robustez, cualidad que
se supone de implicita satisfaccion si se cumplen los requisitos normativos de los cddigos modernos, pero que fue obviada por el proyectista de la
cubierta, el insigne y emprendedor José Eugenio Ribera, lo que motivd que un defecto en la ejecucidn tuviera consecuencias desproporcionadas.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Robustez; Tercer Depo6sito; Bovedas; Hundimiento
Abstract

On April 8th 1905 the roof of the 3rd reservoir of the Canal de Isabel II in Madrid collapsed, being one of the most disastrous accidents that
have occurred in the history of Spanish construction: 30 people died and 60 were injured. At the time, the event was subject to great speculation
and investigation, both in the engineering society as well as in the court of law. Despite this, there were no convincing conclusions as to the cause
of such a disaster. As far as the scope of this article is concerned, this collapse serves as a great example of the disproportionate consequences
a lack of structural robustness can have. Modern codes contain specific requirements for which compliance is believed to implicitly guarantee a
robust design. However, such requirements were not accounted for by the designer José Eugenio Ribera, one of Spain’s leading civil engineers.
As a result, a single defect in execution could lead to disastrous consequences.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Robustness; Third Reservoir; Vaults; Collapse

1. Introduccion: la robustez como cualidad estructural

Se entiende que una estructura es robusta cuando el fallo
de un determinado componente no genera unas consecuencias
desproporcionadas. Por ejemplo, el fallo de uno de los 2 cables
parabdlicos del Golden Gate provocaria una catéstrofe. El fallo

Véase contenido relacionado en DOI:
http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.10.001
* Autor para correspondencia.
Correo electrénico: ediazpavon@intemac.es (E. Diaz-Pavon Cuaresma).

https://doi.org/10.1016/j.hya.2017.04.011

de una péndola del mismo puente provocaria, sin embargo, dafios
de alcance limitado.

Se trata de una cualidad estructural que se acepta como buena
pero que en la mayoria de los casos carece de concrecién cuanti-
tativa. Sucede algo parecido con laductilidad, y es que se supone
de implicita satisfaccion si se cumplen los requisitos normativos
de los cddigos modernos.

Sin embargo esto no siempre ha sido asi.

De hecho el concepto de robustez es relativamente reciente:
fue ladestruccion parcial de la torre Ronant de 22 plantas en Lon-
dres en 1968 (fig. 1) la que supuso la incorporacion del concepto

0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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Figura 1. Hundimiento parcial de la torre Ronan Point el 16 de mayo de 1968. Londres. Fuente Levy y Salvadori [2].

de fallo progresivo en el cddigo britanico (y a partir de ahi en
el resto de normas), asi como de la consideracién de acciones
accidentales o inusuales [1]. El siniestro ocurrio en las primeras
horas del 16 de mayo de 1968, cuando una vecina se disponia a
prepararse un té y al encender la cerilla del hornillo produjo una
pequefia explosion de gas. La explosion reventd el ventanal y el
cerramiento del salén, y a raiz de eso toda la esquina de la torre
cay6 como un dominé [2]. Dicho cerramiento estaba formado
por paneles prefabricados de hormigén armado del tamafio de
una habitacion, sobre los que apoyaban los forjados, como un
castillo de naipes, de manera que al fallar uno de los muros, se
produjo la caida de todos los que se encontraban encima, y por la
acumulacién del peso, la ruina de todos los que estaban debajo.
Se trataba del sistema Larsen-Nielsen, que preveia el relleno de
las uniones muro-forjado mediante mortero, pero sin armadura
alguna, de manera que ante una accion horizontal como la de
la explosion su capacidad era muy reducida y fall6. Pero mas
alla de la magnitud de esta accién horizontal, la importancia
del accidente reside en el colapso progresivo a raiz de un fallo
parcial.

Més recientemente se produjo el colapso total de las torres
del World Trade Center de Nueva York como consecuen-
cia del impacto de sendos boeing 767 (fig. 2): a los dafios
estructurales producidos por el impacto se sumaron los dafios
por el fuego del combustible, haciendo que la zona perdiera
su capacidad para soportar la carga sobre ella, que al caer
produjo el fallo progresivo de todos los pisos. A consecuen-
cia de estos atentados se editdé en EE. UU. un manual, el
FEMA-426/BIPS-06 [3], para mitigar los efectos de los ata-
ques terroristas en los edificios. Al mismo tiempo, sirvié como
revulsivo para la consideracion de la robustez en las estructu-
ras, existiendo en la actualidad diversos equipos que trabajan al
respecto.

Siniestros como los anteriores han motivado que el disefio
actual de estructuras lleve implicito unos criterios de calculo
y la incorporacién de detalles estructurales que garantizan la
robustez de la estructura, entendida esta como «la habilidad
de un sistema de soportar un fallo local sin sufrir dafios des-
proporcionados en relacion con la causa que ha originado el
fallo».

Sin embargo, cuando se interviene en estructuras existen-
tes, puede que no exista esta redundancia, y en funcién de las
caracteristicas de la construccion podria resultar un aspecto con-
dicionante de cara a su rehabilitacion.

En este articulo se trata de reivindicar la necesidad de que
el proyectista y el ingeniero que se enfrentan al analisis de una
construccidn existente sean conscientes de esta cualidad, que se
expresa muy bien a través de los ejemplos.

Es el caso del hundimiento de la cubierta del Tercer Dep6-
sito del Canal de Isabel II ocurrido en Madrid en abril de 1905
[4], excelente ejemplo de estructura proyectada con ausencia

Figura 2. Atentados 11 de septiembre de 2001. Nueva York.
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de andlisis de robustez. En él fallecieron 30 personas y queda-
ron heridas otras 60. Se trata de uno de los grandes siniestros
acaecidos en Espafia, y sin embargo apenas es conocido. En el
siguiente apartado tratamos este caso y analizamos su causa,
para a partir de él reflexionar sobre la robustez de estructuras
existentes.

2. El hundimiento del Tercer Depésito del canal
de Isabel I1

2.1. De la construccion del canal de Isabel 11
al hundimiento de la cubierta

En abril de 1905 Madrid era una ciudad en pleno crecimiento,
recibiendo anualmente cerca de 10.000 personas. Este creci-
miento motivé modificaciones urbanas significativas, a las que
contribuyd, desde su fundacién en 1858, el Canal de Isabel II,
gue abastecia de agua a la ciudad.

Pero ya a finales del siglo los depdsitos existentes eran insu-
ficientes, y en 1881 se habia proyectado uno nuevo en el Campo
de Guardias, bajo el actual parque de Santander.

Desde el comienzo su construccion fue polémica, motivando
distintos cambios que no se resolvieron hasta que el 10 de
diciembre de 1901 se publico por Real Orden un concurso inter-
nacional.

El disputado concurso lo gan6 José Eugenio Ribera, una de
las grandes figuras en la Ingenieria de nuestro pais, cuya solucion
mediante un sistema de bévedas era la mas econdmica y la que
se ejecutaba en un menor plazo.

La construccion de la cubierta se realiz6 en paralelo en los
4 compartimentos en que se dividia el depdsito, comenzando
los trabajos en el cuarto compartimento, situado al sur, en la
primavera de 1904.

En abril de 1905 este cuarto compartimento se encontraba
practicamente cubierto, mientras que en el primero y en el
segundo se habian ejecutado los pilares y las jacenas y se estaban
comenzando las bdvedas.

Figura 3. Vista general del lugar de la catéastrofe (Nuevo Mundo, abril 1905).

Entre los dias 5 y 6 de abril se realizaron unas pruebas de
carga, consistentes en la colocacion de 80cm de espesor de
tierras sobre toda una faja de bévedas, tomandose la tierra de las
bovedas adyacentes, que quedaron sin recubrimiento alguno.

Al dia siguiente, el 7 de abril, se retomaron las labores de
distribucion de la tierra, repartiéndola nuevamente sobre las
bévedas.

El dia 8, al comienzo de la jornada, se produjo el hundimiento

(fig. 3).
2.2. Caracteristicas de la cubierta de Ribera

En 1902 Ribera habia construido el Deposito de Roces III de
Gijon con un sistema de bovedas ampliamente utilizadas en la
época, el sistema Monier. Se trataba de bévedas muy rebajadas
(1/10), de 5 cm de espesor, que salvaban una luz de 3,8 m (fig. 4).
Sin embargo, a diferencia del sistema Monier, donde las bove-
das arrancaban de estribos, estas apoyaban en pilares de 6 m de
altura.

El éxito de la construccion de este depdsito le sirvié para
proponer la misma tipologia estructural para un nuevo deposito

. Breite des Bogens = 0,60 m; Sthrke ~ 0,05 m;
Bageerald. = 453 m,

Figura 4. El Deposito de Gijon de Ribera en 1902, y el sistema Monier para las bovedas.
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Figura 5. Seccion transversal de la cubierta propuesta por Ribera.

en Madrid, esta vez con una geometria ain méas arriesgada
(fig. 5), siendo las bovedas de 6 m de luz y 5¢cm de espesor
(luz/espesor =120), y los pilares de 8 m de altura y 25cm de
lado (esbeltez 1/32). Si bien la esbeltez de las bdvedas quedaba
avalada por el citado sistema Monier, la de los pilares, muy ele-
vada respecto a los estdndares habituales, Ribera la justificaba
simplemente por su experiencia previa positiva en la Ceramica
de San Sebastian, con pilares mas esbeltos y mas cargados.

Esta configuracion se repetia en 21 vanos de viga y 36 vanos
de bévedas hasta completar los 216 x 85 m de superficie de cada
compartimento (339 x 216 m en total) (fig. 6).

Como en Gijon, el dep6sito se encontraba enterrado, y las
bovedas se cubrian con un espesor constante de tierras de 20 cm.

2.3. Las investigaciones de la época y la absolucion
de Ribera

Para investigar las causas del siniestro, el mismo dia 8 se cre6
por Real Orden una comisién, en tanto que el Ayuntamiento
inicio sus propias investigaciones.

Como consecuencia de la tragedia, fueron encausados
Alfredo Alvarez Cascos (Director del Canal), Carlos Santa
Maria (Director de laObra) y José Eugenio Ribera, quien asumio
toda la responsabilidad por parte de la contrata.

El juicio tuvo lugar en la Audiencia Provincial de Madrid,
siendo la vista oral 2 afios después, entre los dias 1 y 8 de abril
de 1907. En defensa de Ribera intervinieron Melquiades Alvarez
como letrado y José Echegaray, recién nombrado premio Nobel,
como perito. La sala absolvio a Ribera, asi como a los otros 2
procesados.

En la absolucion de Ribera fue determinante la deformacion
que se observo en unas vigas del primer y segundo com-
partimento a principios de junio, solo 2 meses después del
hundimiento (fig. 7), que dio lugar a numerosos articulos y
opiniones, y atribuyéndose el fallo de las bévedas, en buena
medida, a las altas temperaturas que también se habian produ-
cido en el mes de abril. De hecho, esta es la hipdtesis que, por
sorprendente que pueda parecer (téngase en cuenta ademas que
el hundimiento se produjo a las 7 de la mafiana), la mayor parte
de la poca bibliografia existente al respecto recoge como causa
principal del hundimiento.

Sobre el efecto real de estas temperaturas sobre la cubierta,
asi como del resto de las acciones que pudieron solicitarla moti-
vando la catastrofe se trata en el siguiente apartado.

Mas alla de la sentencia, el hundimiento tuvo una gran reper-
cusion. Por un lado, por las criticas a la construccién del Tercer
Deposito desde su primer Proyecto y a todos los ingenieros que

Figura6. Construccion del Tercer Deposito del Canal de Isabel I1. Madrid, 1905.

Figura 7. Deformaciones de una viga del primer compartimento en junio de
1905. Revista de Obras Publicas, 14 de marzo de1907.
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habian estado involucrados; pero sobre todo, por las dudas que
se generaron sobre el empleo del hormigén armado por las incer-
tidumbres derivadas de su uso. Sin embargo, la actitud a nivel
nacional de varios foros técnicos en defensa de Ribera como
constructor y del hormigén como material de construccion, asi
como a nivel internacional con aportaciones de personalida-
des como Fritz von Emperger, Director de la prestigiosa revista
Beton und Eisen, 0 del propio Hennebique, quien veia peligrar
su floreciente empresa, permitieron mantener la confianza en el
nuevo material.

En cuanto a Ribera, la investigacién ha puesto de manifiesto,
una vez mas, la intuicion y el atrevimiento del que sin duda es
uno de los grandes ingenieros esparioles, adquiriendo un papel
decisivo en la introduccion del hormigdn armado en Espafia. En
la obra del Tercer Depésito se arriesgdé demasiado, y provoco
un desastre que acelerd la transicion hacia una nueva etapa en
el hormigdn estructural al abrigo de un mayor conocimiento
cientifico y de las primeras normativas. También en esta etapa
Ribera seria protagonista.

2.4. Andlisis de la cubierta del Tercer Depdsito

2.4.1. Aproximacion al comportamiento resistente de la
cubierta

La voluntad de Ribera de reducir al minimo constructivo los
espesores de las bdvedas y pilares le llevo a disefiar una estruc-
tura extraordinariamente esbelta cuyo comportamiento no era
totalmente conocido, y que aun hoy resulta muy complejo.

De hecho, un primer acercamiento a la cubierta que disefio
mediante un analisis tipologico ya pone de manifiesto como
esta construccién suponia un adelanto sobre el desarrollo de
una tipologia estructural que tendria una grandisima divulga-
cién y extensién entre los afios 30 y 70, las laminas delgadas
[4]. Este adelanto parece en todo caso involuntario (ni siquiera
calcula la seccién de hormigén de las bévedas para resistir los
axiles), aunque posiblemente estaria lleno de intuicion como
habia demostrado con sus pruebas de carga.

Sin embargo, el hundimiento supuso una paralizacion y
olvido de esta forma estructural, que afios més tarde y de la
mano de un importante desarrollo matematico evolucionaria
hacia algunas de las formas mas atrevidas y sugerentes de la
ingenieria.

De cara a evaluar las bdvedas del Tercer Dep0sito, en la tesis
doctoral de Diaz-Pavén titulada Investigacion sobre las causas
que pudieron originar el hundimiento de la cubierta del Tercer
Depdsito del Canal de Isabel 1l en 1905 [4] se analizan en detalle
los distintos tipos de fallo y las principales causas de los mis-
mos que pueden ocurrir en una estructura como la de cubierta a
partir de simples condiciones de equilibrio en las bdvedas, y de
calculos también muy sencillos en los porticos.

Este analisis, en ocasiones grosero y siempre aproximado,
permite no obstante descartar algunos modos de fallo y orien-
taron la investigacion. Se destacan a continuacién algunos
resultados:

- Se descartd en primer lugar que un incremento térmico en la
cubierta (aun suponiendo que se produjera) pudiera producir

por si solo un mecanismo de colapso. Efectivamente, los
axiles introducidos en las bovedas son muy inferiores a los
que estas pueden soportar en ausencia de otras sobrecargas
(aparte de la carga de tierras uniformemente repartida); y el
comportamiento de las vigas con dichas b6vedas ya ejecuta-
das, incluso encontradndose estas expuestas, es muy diferente
al que produjo las inestabilidades del primer compartimento.

La precision de lo anterior exigia en todo caso andlisis muy
complejos tanto por las incertidumbres sobre las acciones a con-
siderar como por el marcado comportamiento no lineal de la
estructura, al depender los esfuerzos sobre los distintos elemen-
tos estructurales de la rigidez de la seccion, y esta, del nivel de
deformacionesy curvaturas. Ademas, el analisis de dichos incre-
mentos térmicos no podia desligarse del analisis de la cubierta
ante el resto de deformaciones impuestas, especialmente de la
retraccion (incrementada por los enfriamientos).

Dada la importancia que se dio en el juicio a este aspecto,
se dedica el siguiente apartado a profundizar sobre el compor-
tamiento de la cubierta ante deformaciones impuestas.

- También se descartd que un defecto en los materiales pudiera
ser en si mismo la causa del colapso de las bdvedas, pues las
tensiones a las que trabajan estas son muy reducidas, incluso
paralos niveles de tierra alcanzados durante la prueba de carga
referida en los apartados anteriores (0,80 m).

- Frente a las acciones de proyecto, esto es, cargas de tierra
uniformemente repartidas, los pilares, las vigas y las bdvedas
serian seguras y con amplios mérgenes de seguridad.

- Se descartan también otros tipos de fallo, como que este se
pudiera iniciar por un giro en las zapatas o por agotamiento
de los porticos.

- En cambio, frente a cargas en las bévedas no simétricas, la
cubierta es extraordinariamente sensible, y las meras condi-
ciones de equilibrio de la bovedas con su seccion bruta (esto
es, con la seccion considerada de hormigén en masa) conducia
a resultados absolutamente inverosimiles, que no permitirian
justificar que se hubiera logrado terminar practicamente la
ejecucion de todo el cuarto compartimento (jdiferencias del
espesor de tierras entre un lado y otro de una boveda de tan
solo 3cm, extendidos en el ancho tributario de los pilares,
producirian un mecanismo de colapso!).

Era por tanto necesario profundizar sobre algunos aspectos
tales como la contribucion de las armaduras en la capacidad
de las bovedas, la posibilidad de reparto transversal dentro de
una misma alineacion de bévedas, asi como, especialmente, los
efectos de los desplazamientos de los apoyos en la capacidad de
dichos elementos. Estos anélisis se comentan en los siguientes
apartados.

2.4.2. La cubierta ante deformaciones impuestas

Ya se ha adelantado que en la investigacion se descartd que
las deformaciones impuestas pudieran ser el origen del hundi-
miento:

Efectivamente, en el caso de las bévedas, por su geometria
y concepcidén, en cuanto se vieron sometidas a pequefias
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Figura 8. Deformada de las bovedas supuesta la rotulacion de la seccion central (por claridad solo se exponen las 10 bévedas centrales de los 36 vanos que existian).

Figura 9. Deformada de la cubierta ante un incremente térmico, de acuerdo con la publicacién de Fritz von Emperger.

flexiones se fisurarian y tenderian a formar mecanismos
resistentes «isostaticos» y relajar los esfuerzos en el resto de
vanos.

En este sentido en la figura 8 se muestra, a modo de ejemplo,
ladeformada de la seccidon transversal de las bévedas suponiendo
que las centrales se rotularan hasta formar un arco isostatico. Esta
hipotesis seria coherente con la deformada que, por ejemplo,
el prestigioso ingeniero austriaco Fritz von Emperger expon-
dria como parte de su analisis de la causa del hundimiento
(fig. 9).

La magnitud de los desplazamientos mostrados en la defor-
mada pone de manifiesto la pequefia repercusion que esa
discontinuidad local produce sobre el resto de la seccién trans-
versal de la estructura de cubierta. Este hecho se confirma si
se analizan los esfuerzos: estos son muy reducidos, lejos de los
que producirian el agotamiento de la seccién de arranque, la mas

débil en el caso de la cubierta [4]. Queda por tanto garantizada
nuevamente la estabilidad del conjunto.

El Gnico efecto «negativo» que podrian tener las acciones
indirectas en el sentido transversal de la cubierta es el aplana-
miento de la geometria de las bévedas como consecuencia de la
retraccion y la fluencia, aunque la pérdida de forma tampoco es
significativa.

Tampoco en los pérticos longitudinales las deformaciones
impuestas repercutirian en la resistencia del conjunto una vez
construidas las bovedas.

Esta situacion contrasta con la de las vigas del primer y
segundo compartimento, cuando aun sin las bévedas, se defor-
maron poco después del hundimiento, en el mes de junio (véase
la figura 7 anterior): cuando no se coarta el desplazamiento en
cabeza de todos los pilares se produce una importantisima pér-
dida de capacidad de las vigas frente acompresiones que justifica

Deformed Shape (temp27) - Mode 2 - Factor 1,92182
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Figura 10. Obsérvese la similitud entre uno de los modos de fallo encontrados y las inestabilidades del primer y segundo compartimento.
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Area Uniform (CPO25) (GLOBAL - Gravity)

Deformed Shape (temp27) - Mode 1 - Factor 14203316

Figura 11. Modo de pandeo de la cubierta terminada. Se descarta la inestabilidad de las vigas en el plano de las bovedas.

la inestabilidad que se observd ante un incremento térmico (pre-
cisamente a medio dia, y no por la mafiana como cuando ocurrié
el hundimiento).

En la tesis doctoral de Diaz-Pavon [4] se profundiza sobre
esta situacion, obteniéndose coeficientes de seguridad frente a
pandeo que, a pesar de que ni la longitud de la viga, ni las
inercias de los pilares y las vigas, ni el propio incremento tér-
mico son los mismos que ocurrieron realmente en junio de 1905,
permiten justificar un fallo como el observado. En este sentido
notese cdmo el modo de pandeo mostrado en la figura 10 se
asemeja a la inestabilidad de la fotografia correspondiente a
las deformaciones observadas en el primer compartimento. El
hecho de que aparentemente se trate del segundo modo de pan-
deo estara influenciado por diversas variables, especialmente por
las imperfecciones geométricas.

Estos resultados contrastan como se ha indicado con la situa-
cién del cuarto compartimento.

Efectivamente, su situacién cuando se hundio era muy dife-
rente, ya que las bovedas arriostraban lateralmente las vigas y
los incrementos térmicos a las 7 de la mafiana no pudieron ser
tan elevados.

Aun considerando el mismo incremento térmico, el cociente
entre el axil critico tedrico de estas vigas y el debido al
incremento térmico es del orden de 142, como se muestra en la
figura 11; ademas, los 6 primeros modos de pandeo que detecta
el modelo se encuentran en el plano del poértico, y no en el
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ortogonal, poniendo de manifiesto la gran contribucién de las
bovedas para estabilizar las vigas.

2.4.3. La cubierta ante acciones gravitatorias

Como también se ha adelantado, frente a las acciones de pro-
yecto, esto es, cargas de tierra uniformemente repartidas, los
pilares, las vigas y las bovedas serian seguros y con amplios mar-
genes de seguridad. En cambio, frente a cargas en las bovedas
no simétricas, la cubierta resultaba muy sensible.

Esta sensibilidad ante acciones asimétricas es compleja de
evaluar: la sobrecarga asimétrica motiva un desplazamiento del
apoyo (de alejamiento), lo cual hara que la béveda desarrolle
la linea de minimo empuje, que se ira incrementando a medida
que aumenta el desplazamiento (a mayor luz y menor flecha,
mas empuje: en linea de puntos en la figura 12). La medida en
que se produce dicho incremento tiene un claro comportamiento
no lineal, y es por tanto dificil de prever: la deformada del arco
depende de la rigidez de la estructura en su conjunto, y dicha
rigidez de las cargas, cuyo incremento puede producir la fle-
xibilizacién de la estructura (por fisuracion), haciendo que las
deformaciones sean cada vez mayores.

Este comportamiento puede resultar, incluso, poco intuitivo:
si bien parece evidente que en un arco (o bdveda) de fabrica
(el hormigén en masa lo es) —y por tanto sin rigidez alguna
a flexion—, si el estribo no es capaz de movilizar la reaccién

04 05 06 0.7

SC (m)

Figura 12. Reacciones en el apoyo de las bovedas correspondientes a las lineas de presiones de maximo (curva superior) y minimo (curva inferior) empuje, para
el caso de un espesor de tierras uniforme de tierras de 25 cm y una sobrecarga en rifiones. En linea de puntos se representa esquematicamente el empuje cuando se

produce un desplazamiento del apoyo.
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necesaria el arco se abrird y terminara colapsando, con una sec-
cién que si cuente con dicha capacidad a flexion se deformara,
llegando a una situacién de equilibrio en la que, en el limite,
podria no necesitar reaccién horizontal alguna: habra pasado a
comportarse como una viga de trazado curvo.

En las bdvedas del Tercer Depdsito, el efecto viga es en
todo caso muy pequefio, y la reaccién, y por tanto los axiles,
aumentaran para mantener el equilibrio del arco.

De cara a realizar una aproximacion a este comportamiento,
en la tesis doctoral de Diaz-Pavon [4] se realizaron diferen-
tes modelos de la estructura del Tercer Deposito que, aunque
necesariamente simplificados, tuvieron en cuenta las no lineali-
dades mecanicas (fisuracion y formacion de «rétulas» plasticas)
y geomeétricas (célculos en segundo orden), que pusieron de
manifiesto la extraordinaria flexibilizacion de la estructura ante
el incremento de sobrecargas no simétricas.

Con dichos modelos se comprueba ademés el importante
efecto de la presencia de armaduras en las bovedas. Efectiva-
mente, estas armaduras, dimensionadas para resistir la totalidad
del axil en dichas bdvedas ante cargas uniformemente repartidas,
dotan a la estructura de cierta capacidad a flexion, que resulta
especialmente significativa cuando los espesores de tierras eran
reducidos o nulos, condicionando el tipo de mecanismo que se
forma en la cubierta.

Como resultado de dichos analisis, a modo de ejemplo en la
gréafica de la figura 13 se representa el desplazamiento relativo
entre apoyos a medida que se incrementa la sobrecarga, medida
esta como espesor de tierras equivalente. Se muestra el caso de
aplicar, sobre la cubierta con una carga uniforme de 25cm, una
sobrecarga adicional en rifiones, asi como otras configuraciones
posibles de carga no uniformes.

Como se aprecia en todos los casos, para diferencias de carga
reducidas el comportamiento es eminentemente elastico, y los
desplazamientos entre apoyos muy pequefios. Sin embargo, en el

14,00

12,00 +

momento que se comienzan a fisurar las bovedas la flexibilidad
aumentamucho, y los desplazamientos se disparan, creciendo ya
de forma incontrolada para incrementos de carga muy reducidos.
De esta manera se alcanza el colapso de la cubierta, que en todos
los casos se produce por la pérdida de forma de lab6veda cargada
(fallo tipo snap-through). Se descarta siempre que el fallo se
pudiera producir por inestabilidad de un pilar.

Analogos resultados se obtienen para la cubierta sin tierras
(maés alla de las sobrecargas no uniformes). Por ejemplo, si la
carga se acumula de forma asimétrica en medio vano, la flexi-
bilizacion de la cubierta es muy acusada a partir de los 10 cm,
alcanzéndose el colapso de la cubierta con menos de 15 cm.

Estos valores deben considerase en todo caso como apro-
ximaciones: por un lado, se reducirian aun mas si se tiene en
cuenta el peso (y los impactos) de los operarios y carretillas
(téngase en cuenta que un volumen de tierras extendido en el
ancho tributario de una béveda y en medio vano con una altura
de 0,10 m suponen unos 2.000 kg, mientras que el peso de una
sola carretilla cargada pude ser de al menos la décima parte).

También podrian ser menores si en lugar de la geometria
nominal de las bévedas, se tuvieran en cuenta defectos de eje-
cucién o pérdidas de forma por deformaciones, aunque estas
Gltimas, como indicabamos en el apartado anterior, provocan un
efecto muy pequefio en nuestro caso.

Por el lado contrario, como se comprueba en [4], la capa-
cidad de reparto longitudinal dentro de una misma alineacién
de bovedas (esto es, el comportamiento como laminas), hace
que los resultados obtenidos puedan ser excesivamente pruden-
tes, especialmente frente a situaciones de sobrecarga localizadas,
esto es, aquellas que no se presentaran longitudinalmente (como
podrian ser, por ejemplo, las cargas de mantenimiento una vez
en servicio).

En relacion con lo anterior, se comprueba por Gltimo que
si se hubiera concluido la cubierta, los mérgenes de seguridad
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2,00 +
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—=— SC en cuarto de vano
SC en medio vano
-~ SC sobre un vano

—+— SC sobre pilares

0,15 0,20 0,25 0,3C

Sobrecarga SC (espesor de tierras en m)

Figura 13. Efectos de sobrecargas asimétricas sobre la cubierta con 25 cm de tierra.
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Figura 14. Detalle de arranque de los pilares sobre la cimentacion.

de esta ante las circunstancias mas desfavorables que podrian
solicitarla (distribucion no uniforme del volumen de tierras —que
pudiera tender de la rasante curva paralela a las bévedas como
se contemplaba en Proyecto, a tener una rasante horizontal- y
sobrecargas de mantenimiento) son muy amplios.

Esto ha puesto de manifiesto cémo la tipologia constructiva
elegida por Ribera, con los evidentes riesgos que suponia su
construccién gue comentamos a continuacion, era en cambio
una solucién adecuada para el fin con el que habia sido disefiada.
Muestra de ello es la conclusion de la estructura del cuarto com-
partimento y el éxito de las pruebas de carga realizadas, asi
como la construccion del Depésito de Roces III de Gijon, con
una geometria no tan arriesgada, y que aun hoy se encuentra en
servicio con algunos cambios que también comentaremos en los
siguientes apartados.

2.5. Consideraciones previas al establecimiento de la
causa del hundimiento

Previamente a establecer las posibles causas que podrian dar
lugar a un hundimiento como el de la cubierta del cuarto com-
partimento [4], por su importancia es necesario destacar algunos
aspectos sobre la situacion nominal de la cubierta, esto es, de su
disefio.

Cabe destacar en este sentido que la configuracién de la
cubierta, y por tanto su concepcién estructural, ya estuvo apun-
tada en algunos de los informes técnicos iniciales como causa
del fallo y de su extension a la totalidad de la cubierta.

En la investigacion llevada a cabo se ha comprobado, sin
embargo, que el proyecto se encontraba perfectamente justifi-
cado y definido, partiendo, eso si, de algunas consideraciones
sobre el tipo de acciones que podian solicitar la cubierta que
podrian ser cuestionables.

Por otro lado, las importantes diferencias de criterios de
calculo de los distintos elementos que componen la estructura
respecto a los actuales, algunos conceptos de dichos calculos no
del todo desarrollados en la época, y la resolucion de los detalles
constructivos, muchos de ellos no utilizados en la actualidad, han
exigido un analisis en profundidad del que se concluye que el
disefio de los distintos elementos estructurales, en la hipotesis de

cargas gravitatorias uniformemente repartidas, era correcto en
todos los casos, presentando ademas, en general, amplios marge-
nes de seguridad incluso considerando los criterios de calculos
actuales.

Existe nicamente un aspecto que, si bien en dicha situacion
nominal no tendria en principio importancia, si que podria haber
influido en la extensién del fallo a toda la cubierta una vez ini-
ciado este, e incluso favorecer que se iniciara dicho fallo, como
se comentarda en los siguientes puntos.

Se trata del detalle de arranque de los pilares sobre la cimen-
tacién (fig. 14): laarmadura de los pilares arranca por encima de
la cimentacion, sin asegurar anclaje alguno en ella, y por tanto
sin dotar a la seccion de arranque al pilar de capacidad a la fle-
xién (mas alla de la que esta tendria como elemento de hormigén
en masa, esto es, la debida a la excentricidad del axil respecto a
su directriz, muy reducida dada su extraordinaria esheltez).

Légicamente, ante la hipotesis considerada en proyecto de
cargas uniformemente repartidas, esta configuracion carece de
importancia, pues las flexiones en el pilar serian préactica-
mente nulas. Mayor importancia tendria si dichas cargas no
fueran totalmente simétricas, si bien la alta flexibilidad de los
pilares hace que tampoco fuera un aspecto decisivo en este
caso.

Por lo demas, salvo pequefios detalles, la estructura se encon-
traba perfectamente definida y no planteaba incertidumbres
sobre su comportamiento estructural, independientemente de
que algunas configuraciones de armado difieran de las que afios
mas tarde se impusieran a raiz de un mejor entendimiento del
«nuevo» material.

No se ha detectado por tanto un error de disefio tal que justi-
ficara el inicio del hundimiento.

Sin embargo, iniciado este por alguna de las causas que se
exponen en los siguientes apartados, la estructura se convertiria
en un mecanismo, y el fallo se extenderia a todo el comparti-
mento, como de hecho ocurrié. Efectivamente, lageometria (con
unaesbeltez geométrica muy elevaday, por tanto, con poquisima
rigidez a flexién) y configuracion de los pilares (aun habiendo
estado estos correctamente empotrados) hace que tengan una
capacidad muy reducida para recoger los empujes horizontales
que se transmitian entre unas bovedas y otras, pasando estas
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Figura 15. Esquema resistente del Tercer Deposito. a) Bévedas en equilibrio ante cargas gravitatorias. b) Formacion de un mecanismo ante la pérdida de la reaccion

horizontal.

a tener unas deformaciones inadmisibles que terminarian por
producir su colapso, como se detalla en el siguiente apartado.

2.6. La causa del hundimiento

Como se acaba de exponer, de la investigacion realizada se
concluye que la gravedad del accidente del cuarto comparti-
mento del Tercer Depdsito se debié a una configuracion de su
estructura muy sensible ante cualquier rotura local, haciendo
que una vez ocurriera esta el fallo se extendiera a la totalidad de
la cubierta (fig. 15).

También se deduce que esta rotura fue probablemente origi-
nada por la existencia de cargas no uniformemente repartidas
sobre las bovedas. Efectivamente se ha comprobado que dife-
rencias del orden de 10cm entre un lado de una alineacion
de bévedas y el otro producirian su colapso. Confiar la esta-
bilidad de la cubierta a espesores de relleno de esta magnitud
durante la construccion en una cubierta como la analizada era
muy arriesgado.

Ribera era consciente de este riesgo, y en el proyecto insiste
de forma reiterada sobre las medidas a adoptar para evitar estas
acumulaciones de carga.

Sin embargo, la construccion de gran parte de la cubierta y
el éxito de las pruebas de carga bien pudieron relajar las ins-
trucciones para el reparto de tierras, justificandose asi que se
pudieran cometer errores en su reparto que justificarian el fallo
de las bovedas.

Cabe destacar también que la rotura se produce por pérdida
de forma de una de ellas. Es importante incidir que este modo de
fallo esta asociado a un problema de comportamiento global, ya
que laresistencia individual de cada uno de sus elementos, bdve-
das, vigas y pilares, era suficiente. No se trataba de un problema
de cargas excesivas, sino de un problema meramente cinematico,
asociado a la distribucion de astas.

En todo caso, tanto durante el proceso constructivo por los
motivos expuestos, como con la cubierta terminada en la etapa
de servicio ante alguna accidn accidental, producido el fallo de
una béveda o un soporte, los elementos adyacentes quedarian
inmediatamente desequilibrados, no siendo posible su estabi-
lizacion con el resto de las bovedas de su misma alineacion,
motivando asi que el hundimiento se extendiera a la totalidad de
la cubierta.

Se ha descartado en cambio que la «ola» de calor de los dias
que precedieron al siniestro, y que sirvié como base para la
defensa de Ribera, pudiera haber influido de forma alguna en el
origen del hundimiento o en su extension.

Se concluye por tanto que si bien el hundimiento no se
puede atribuir a un defecto de disefio al ser Ribera plenamente
consciente de los riesgos que estaba asumiendo en la etapa
de construccion, su estructura resultd excesivamente flexible y
arriesgada.

3. Consideraciones sobre la robustez de algunas
estructuras

Mas alld de la causa del hundimiento, el caso del Ter-
cer Deposito es un claro ejemplo de una estructura con falta
de robustez, como puso de manifiesto la propia magnitud del
siniestro.

En este sentido el mismo proyectista, Ribera, debid reflexio-
nar sobre este defecto de la configuracion estructural que habia
adoptado, y pocos afios después del hundimiento y posiblemente
motivado por los «miedos» de que pudiera ocurrir algo parecido
en el Deposito de Gijén (a pesar de que este, por su geometria,
no era tan sensible como el de Madrid) dot6 a la cubierta de
unas vigas transversales que no existian en el Proyecto original
(ni por tanto se observan en las fotografias de su construccion)
(fig. 16).
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Figura 16. El Deposito de Roces III (Gijon) en la actualidad (cortesia de la EMA de Gijon).

En definitiva, convirti6 una cubierta muy sensible ante
cualquier rotura local en una estructura robusta, esto es, con
mecanismos redundantes para soportar las cargas, de manera
que si un mecanismo falla (por ejemplo por fallo local de una
boveda), las cargas pudieran todavia ser soportadas mediante
otros mecanismos resistentes. Intervenciones semejantes pode-
mos encontrar en otras cubiertas de tipologias analogas, bien por
ser concebidas asi de origen, bien como medidas de refuerzo.
En la figura 17 se muestran 2 ejemplos.

Logicamente conseguir esta redundancia no siempre es posi-
ble. De hecho, en la mayoria de los casos ni siquiera es
planteable.

\Wolviendo al puente del Golden Gate con el que comenzéba-
mos la exposicion, nadie plantea afiadir cables adicionales para
colgar el tablero. La robustez en este caso pasa por una intensi-
ficacion de las inspecciones, medidas adicionales de seguridad,
etc., que minimicen el riesgo de rotura de estos cables.

Otro ejemplo que ilustra la importancia de esta sensibilidad
hacia la robustez de la estructuras es el de la intervencién, muy
frecuente por cambios de uso o por simple mantenimiento, en
puentes arco del s. xix y de la primera mitad del s. xx. A modo
de ejemplo en la figura 18 se muestra el puente de la Concor-
dia, construido por Perronet entre 1787-1791. La ligereza de su
alzado contrasta con larigidez de los puentes precedentes, espe-
cialmente con los puentes romanos, paradigma de obras para la
eternidad. De hecho, como es sobradamente conocido, Perro-
net revoluciono el disefio de los puentes de fabrica, y a efectos

de la robustez que nos ocupa, varid la relacion entre el ancho
de las pilas a érdenes de casi el décimo de la longitud del vano,
cuando hasta ese momento la misma relacién habia variado entre
1/3 y 1/5 en los puentes romanos, e incluso algo mayor en los
medievales [5]

Esta geometria de los puentes rebajados del s. xix los hace
maés sensibles a fendmenos tales como la socavacién de las
pilas que los puentes de medio punto de los siglos anteriores,
haciendo que pequefios giros de la cimentacion puedan desem-
bocar en la rotura de un vano, y con ello, la ruina del resto de
vanos.

En estas condiciones es importante que el técnico que lleve
a cabo la intervencion sea sensible a esta falta de robustez, para
que de esta manera realice las investigaciones oportunas para
asegurar, con mas margen de seguridad si cabe que en un puente
romano, que no se produce el fallo de una pila 0 una béveda
(situacion realmente extrafia), 0 que se puedan evitar fenémenos
de socavacion como los comentados. Este ultimo fallo es mucho
mas frecuente: en la figura 19 se muestra esquematicamente el
colapso de un puente en Ledn por esta circunstancia [6].

Como ultimo ejemplo, retomando el caso del Tercer Dep6-
sito, volvemos al detalle de arranque de los pilares sobre la
cimentacion. La configuracion mostrada en la figura 14 no es
exclusiva de Ribera, siendo de hecho equivalente a la que, por
ejemplo, empleaba Hennebique, o la que se puede encontrar en
algunas de las publicaciones de la época, las primeras sobre el
hormigdén armado (fig. 20).

Figura 17. Bdvedas tabicadas enlucidas con yeso de la fabrica Batll6, Barcelona (R. Guastavino, 1875) y Cisterna Estambul (532 d.C) (derecha).
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Figura 18. Puente de la Concordia (Perronet, 1787-1791).
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Figura 20. Detalle de arranque de los pilares sobre la cimentacion de diferentes concesiones.

Aparentemente esta configuracion esta heredada de la tra-
dicion con fabrica y acero inmediatamente anterior, resultando
soluciones que dejan el arranque del pilar sin apenas capacidad
a flexion, en la practica como simples rétulas. Sin embargo, a
diferencia de dichas construcciones de fabrica y acero donde
el arriostramiento estaba confiado a las propias disposiciones
de los muros o a las triangulaciones de los elementos de acero,
las de hormig6n armado son estructuras en las que, salvo casos
puntuales que la propia evolucién del conocimiento ha hecho
desaparecer (como las incémodas rétulas de los puentes articu-
lados) los nudos deben ser rigidos.

Dicha rigidez —o la capacidad del nudo de transmitir
«flexiones»—- es precisamente la que dota a la estructura de
«monolitismo» y «estabilidad», al crear estructuras altamente
hiperestéticas y cuya posibilidad de fallo especialmente ante
acciones horizontales es practicamente nula. Es la forma en la
que, indirectamente, creamos en la actualidad estructuras robus-
tas.

También en la intervencién en estas primeras estructuras
de hormig6n armado deberemos ser conscientes de ciertas

configuraciones de detalle para poder decidir el tipo de medidas
necesarias en cada caso.

4. Reflexiones finales

La gravedad del accidente del cuarto compartimento del Ter-
cer Depdsito se debié a una configuracién de su estructura
muy arriesgada, concebida ademas sin recursos redundantes que
pudieran mitigar los efectos de una rotura local.

La asuncidn de riesgos en la ingenieria ha permitido sin
duda su progreso. Pero también, de forma reiterada, la ocurren-
cia de siniestros por descuidarse en ocasiones los criterios
de disefio que habian guiado una determinada configuracion
estructural.

En el caso del Tercer Depdsito Ribera adapt6 una configura-
cién de bdvedas ampliamente utilizada, las bdvedas del sistema
Monier sobre estribos fijos, a una cubierta sobre esheltisimos
pilares cuya estabilidad quedaba confiada a un exquisito reparto
de cargas sobre la misma. Y él era plenamente consciente de
la sensibilidad de este tipo de configuracidn (que hasta la fecha
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siempre habia sido arriostrada), pero el éxito de la construccion
del Depdsito de Gijon sin tales arriostramientos, y el clima de
disefio de aquellos afios de cambio de siglo, con el hormigén
como nuevo material de moda en plena consolidacion, le
animaron a ampliar los limites conocidos e incluso a asumir
riesgos innecesarios como era la realizacion de las pruebas de
carga, con los consiguientes movimientos de tierra sobre esta
cubierta tan sensible que desembaocaron, en Gltimo término, en
el colapso de la cubierta.

Este descuido de los condicionantes estructurales como con-
secuencia de un clima de disefio excesivamente relajado es
recurrente en la historia de la ingenieria, hasta el punto de que
Petroski, uno de los grandes divulgadores de fallos en Ingenie-
ria, lleg6 a bautizar como «el sindrome del éxito» [7]. Ejemplo
de lo anterior son el hundimiento del puente de Dee de Robert
Stevenson en 1846, el hundimiento del puente de Quebec sobre
el rio San Lorenzo en 1907, o el celebérrimo puente de Tacoma
en 1940.

Como también ocurri6 en algunos de estos ejemplos, el hun-
dimiento del Tercer Deposito cay6 en el olvido, y su causa nunca
lleg6 a ser profundamente analizada [8]. En nuestro caso, ade-
mas, sorprende que no se haya detectado hasta ahora, a pesar
del gran nivel técnico de los ingenieros de caminos de aquella
época, con gran formacion en matematicas, geometria y meca-
nica, que proyectista y peritos no supieran identificar el modo
de fallo asociado al mecanismo cinematico de colapso que se
desencadena en bévedas tan rebajadas apoyadas en pilares de
gran altura (ademas de ser esbeltos), con detalles constructi-
vos, ademas, no muy afortunados. Afiadase que las experiencias
previas y las pruebas de carga crearon una engafiosa sensacion
de validacion y seguridad que, como se ha expuesto, estaba
infundada.

Vélganos como ejemplo para los ingenieros de hoy.
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Abstract

On April 8th 1905 the roof of the 3rd reservoir of Canal de Isabel II in Madrid collapsed, being one of the most disastrous accidents that has
occurred in the history of Spanish construction: 30 people died and 60 were injured. At the time, the event was subject to great speculation and
investigation, both in the engineering community as well as in the court of law. Despite this, it did not result in convincing conclusions regarding the
cause of such a disaster. As far as the scope of this article is concerned, this collapse serves as a great example of the disproportionate consequences
a lack of structural robustness can have. Modern codes contain specific requirements whose compliance is believed to implicitly guarantee a robust
design. However, such requirements were not accounted for by the designer José Eugenio Ribera, one of Spain’s leading civil engineers. As a
result, a single execution defect could lead to disastrous consequences.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Robustness; Third reservoir; Vaults; Collapse
Resumen

El 8 de abril de 1905 se produjo el colapso de la cubierta del Tercer Deposito del Canal de Isabel 11, hecho terrible que provoco la muerte de 30
personas durante la construccién y dio pie a una polémica extraordinaria de la que sin embargo no se extrajeron conclusiones convincentes. A
los efectos del presente articulo, este episodio es un buen ejemplo de estructura proyectada con ausencia de analisis de robustez, cualidad que se
supone de implicita satisfaccion si se cumplen los requisitos normativos de los codigos modernos, pero que fue obviada por el proyectista de la
cubierta, el insigne y emprendedor José Eugenio Ribera, lo que motivd que un defecto en la ejecucidn tuviera consecuencias desproporcionadas.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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1. Introduction: robustness as a structural quality Gate Bridge would provoke a disaster, whereas the failure of one
its hangers would only cause damage of a limited scope.

It is considered to be a structural quality which is accepted
as appreciated but in most cases lacks quantitative precision.
Something similar seems to happen with the concept of duc-
tility, where implicit satisfaction is assumed if current modern

regulatory codes are met.

Astructure isunderstood to be robust if the failure of a specific
element does not provoke disproportionate consequences. For
example, the failure of one of the catenary cables on the Golden

DOI of original article: http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.04.011
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E-mail address: ediazpavon@intemac.es (E. Diaz-Pavon Cuaresma).
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However, this has not always been the case.
In fact, the concept of robustness is relatively new: the par-
tial destruction of the 22-story Ronant tower block in London in
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Figure 1. Partial collapse of the Ronan Point tower on May 16th 1968. London [2].

1968 (Fig. 1) was the cause of the incorporation of the concept
of progressive failure into the British codes (and hence into the
rest of the regulations), along with the consideration of acciden-
tal or unusual actions [1]. The accident happened in the early
hours of the morning of the 16th May 1968, when one of the
neighbours was about to prepare a cup of tea. On lighting a
match, the stove gave off an explosion of gas which then blew
out the windows and the external walls of the living room. As
a result the whole corner of the building collapsed like a line
of dominos [2]. The external wall enclosure was made up of
floor to ceiling pre-fabricated reinforced concrete panels set on
concrete floor slabs. So, when one of these walls failed it con-
sequently provoked the collapse of all those above it, and with
the accumulation of weight, the corresponding destruction of
those below. These employed the Larsen-Nielsen system which
filled the joints between the walls and the slab with mortar but
without any reinforcement whatsoever. Therefore, on suffering
a horizontal action, as with the explosion, its resistance capac-
ity was highly reduced and therefore failed. But more important
than the magnitude of this horizontal action is that it caused the
progressive collapse as a result of a partial failure.

More recently we could witness the total collapse of the World
Trade Center towers in New York as the result of the impact of
two BOEING 767s (Fig. 2). The structural damage produced by
the impact was aggravated by the fire from the planes’ fuel which
caused the area to lose its capacity to withstand the load born
upon it, and on collapsing provoked the progressive failure of all
the floors. As aresult of these attacks, a manual titled the FEMA-
426/BIPS-06 [3] was issued in the United States to mitigate the
effects of terrorist attacks on buildings. At the same time, it
served as a wake-up call to consider robustness in structures,
and nowadays a number of teams are working on this matter.

Disasters such as the ones stated before have motivated
current structural design to include calculation criteria and

Figure 2. Attacks 11th September 2001. New York.

structural details to guarantee structural robustness, which is
understood to be “the capacity of a system to withstand a local
failure without suffering disproportionate damage in relation
with the cause which originated the failure”.

However, this quality may not be present in existing struc-
tures, which could become a conditioning factor with regards to
its analysis and possible refurbishment.

This article addresses the need for the technician who con-
fronts the analysis of an existing construction to be aware
of this quality, which is hence clearly expressed in cited
examples.

This is also the case of the collapse of the roof of the Third
Reservoir of Canal de Isabel Il in Madrid in April 1905 [4]. This
is an excellent example of a projected structure lacking analysis
of robustness. 30 people died and 6 people were injured in this
accident, which is one of the most serious to happen in building
in Spain and yet is still little known. The following section will
look at this case to analyze its cause and subsequently reflect on
the subject of robustness in existing structures.
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2. The collapse of the third reservoir of Canal de
Isabel 11

2.1. From the construction of Canal de Isabel Il to the
collapse of the roof

April 1905 found Madrid at the height of its growth, receiv-
ing more than 10,000 people annually. This growth triggered a
number of significant urban modifications, including, since its
creation in 1858, that Canal de Isabel Il offered the city’s water
supply.

By the end of the century, existing reservoirs were deemed
insufficient, and in 1881 a new one had been projected in the
Campo de Guardias lying below the place known today as San-
tander Park.

Its construction was controversial from the very beginning,
provoking several changes which were not solved until the 10th
December 1901 when a Royal Order issued an international
competition. This highly disputed competition was won by José
Eugenio Ribera, one of Spain’s leading engineers, whose solu-
tion employing a system of vaults was the most economical and
could be executed in the shortest period of time.

The construction of the roof was carried out at the same time
as the four chambers in which the reservoir was divided. The
works began on the 4th chamber which was located to the south
in spring 1904. In April 1905, this 4th chamber was practically
covered, whilst in chambers 1 and 2, the columns and the main
girders had been placed and the placement of the vaults was
beginning. Between the 5th and 6th of April, a series of load
tests were carried out, consisting of placing an 80 cm layer of
soil along the length of one strip of vaults. The soil was taken
from the adjacent vaults hence leaving them without soil cover.
The following day, 7th April, the works of distributing the soil
over the vaults continued. On the 8th, early in the morning, the
collapse happened (Fig. 3).

2.2. Characteristics of Ribera’s roof

In 1902 Ribera had constructed the Reservoir of Roces Il in
Gijén employing a system of vaults which was widely used at

Figure 3. General view of the disaster area (Nuevo Mundo, April 1905).

this time, called the Monier system. These are very flat vaults
(1/10), 5¢cm thick covering a 3.8 m span (Fig. 4) However, in
contrast to the Monier system where the vaults sprang from
abutments, these were supported on the top of beams on 6 m tall
columns.

The success of the construction of this reservoir served him
to propose the same typology for the new reservoir in Madrid.
This time the geometry would be slightly riskier (Fig. 5) with
vaults spanning 6 m and 5 cm thick (span/thickness = 1/20). The
columnswere 8 mtall and 25 cm square on the sides (slenderness
1/32). Though the slenderness of the vaults was endorsed by the
aforementioned Monier system, the slenderness of the columns
was far greater than current standards; Ribera simply justified
this by offering his prior positive experience in the San Sebastian
Ceramic Factory which had employed even slenderer columns
and with greater loads.

This configuration is repeated over 21 spans of beams
and 36 spans of vaults until covering the area of
216m x 85m in each chamber (339m x 216m in total)
(Fig. 6).

As in Gijon, the reservoir was below ground level and
the vaults were covered with a regular 20cm depth of
soil.
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Figure 4. Ribera’s Reservoir in Gijén in 1902, and the Monier system for the vaults.
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Figure 5. Transversal section of the roof proposed by Ribera.

2=

Figure 6. Construction of the Third Reservoir of Canal de Isabel Il. Madrid,
1905.

2.3. The investigations at the time and the acquittal of
Ribera

To investigate the causes of the accident, the same 8th April
a Royal Order set up a commission while the Town hall began
its own investigations.

As aresult of the tragedy Alfredo Alvarez Cascos (Director of
Canal), Carlos Santa Maria (Works Director) were accused along
with José Eugenio Ribera, who assumed total responsibility on
behalf of the contracted party.

The trial took place at the Provincial High Court of Madrid
with the hearing taking place two years later between the 1st and
8th April 1907. Ribera’s defence was presented by Melquiades
Alvarez as his lawyer and José Echegaray, recently proclaimed
Nobel Prize winner, as expert witness. The court acquitted Rib-
era along with the other two accused.

A determinant factor in Ribera’s acquittal was the deforma-
tion observed in a number of beams in the first and second
chambers at the beginning of June, just two months after the
collapse (Fig. 7). These gave rise to numerous articles and opin-
ions attributing the failure of the vaults, to a certain degree, to
have been caused by the high temperatures suffered in the month
of April. In fact, surprising as it may seem (it is to be taken into
account the collapse occurred at 7 o’clock in the morning) most
of the existing bibliography to this respect has this hypothe-
sis as the main cause of the collapse. Regarding the real effect

Figure 7. Deformations of a beam in the first chamber, June 1905. Revista de
Obras Publicas, 14 March 1907.

these temperatures may have had upon the roof, along with other
the actions which could be applied shall be addressed in the
following section.

Going beyond the final court sentence, the collapse had
greater and further repercussions. This echo was due, on one
hand, to the criticisms related to the construction of the Third
Reservoir from the preliminary Project and all the engineers
which had been involved, but, above all, due to the doubts
created in the use of reinforced concrete because of the uncer-
tainties derived in its use. However, the attitude at national level
from a number of technical forums in defence of Ribera as a
constructor and concrete as a construction material, along with
international contributions from personalities such as Fritz von
Emperger, Director of the prestigious magazine Beton und Eisen,
or Hennebique himself, who could see his flourishing com-
pany endangered, permitted confidence to be upheld in the new
material.

With regards to Ribera, the investigation brought to light
once again, the audacity to say that he is, without doubt, one
of the great Spanish engineers who took on a decisive role in
the introduction of reinforced concrete in Spain. In the project
of the Third Reservoir he risked too much, provoking a dis-
aster which accelerated the transition towards a new period in
structural concrete that would be under the protection of greater
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scientific knowledge and the first building regulations. In this
period, Ribera would also have a leading role.

2.4. Analysis of the third reservoir’s roof

2.4.1. Approximation of the resistant behaviour of the roof

Ribera’s desire to reduce to a constructive minimum the thick-
nesses of both the vaults and the columns led him to design an
extraordinarily slender structure whose behaviour was not fully
known, and even today is considered complex.

In fact, an initial approach to Ribera’s design of the roof,
through a typological analysis, brings to light how this con-
struction would suppose a great advance in the development of
a structural typology which would have enormous exposure and
extension between the 1930s and the 1970s: namely the slen-
der concrete shells [4]. This advance seems to be involuntary
(not even calculating the concrete section to withstand the axial
loads), although it is possibly full of intuition as shown with the
load tests.

However, the collapse supposed a standstill and a backstaging
of this structural form, which years later, along with an important
mathematical development, would offer a change towards some
of the most daring and suggestive forms known in engineering.

With regards to such behaviour, in [4] we analyze the dis-
tinct types of failure and the main causes which may occur in a
structure such as the roof of the Third Reservoir based on simple
conditions of equilibrium in the vaults and simple calculations
in the portal frames.

This analysis, at times crude and always approximate, nev-
ertheless offers us the possibility to discard a number of failure
modes and address the investigation. A series of results are
highlighted as follows:

- A thermal increase in the roof was discarded (supposing it
even happened) as the sole cause of a mechanism of collapse.
Effectively, the axial forces of the vaults are far lower than
those which these can withstand in absence of other live loads
(apart from the uniformly distributed soil loads). Additionally,
the behaviour of the beams with the already constructed vaults
would be very different to what produced the instability in the
first chamber.

The precision of these results demanded a very complex
analysis because of the uncertainty of the actions to be con-
sidered as well as the noticeable non-linear behaviour of the
structure, as the forces depended on the structural stiffness
of the different structural elements, and that, on the level of

imposed deformations and curvatures. In addition, the analysis
of said thermal increases could not be separated from the anal-
ysis of the roof regarding the rest of the imposed deformations,
especially those due to shrinkage (increased by cooling).

Given the importance that this aspect received in the
trial, the following section shall look further in depth at the
behaviour of the roof when faced with imposed deformations.

- Another question which was discarded was a defect in mate-
rials as being the possible cause of the collapse of the vaults.
The reason is that the stress that these are working under is
very low, even with the levels of soil reached during the load
test referred to in previous sections (0.80 m).

- Regarding actions of the project, that is to say the uniformly
distributed soil loads, columns, beams and the vaults, would
all be safe covered by wide safety margins.

- Other types of failure are also discarded where the accident
could have been caused by a rotation of the footings or failure
in the portal frames.

- However, when faced with non-symmetrical loads on vaults,
the roof is extremely sensitive and the mere check of equilib-
rium of the vaults with their gross cross-section leads us to
extremely unlikely results which would not explain that the
roof of the fourth chamber had been almost fully completed:
differences in soil thickness on one side and another ona 3cm
thick vault distributed over the tributary width of the columns
would produce a mechanism of collapse.

It was therefore necessary to look further into a series of
aspects such as the contribution of reinforcement in the vaults
capacity, the possibility of transversal distribution within a
same vault alignment, as well as, and especially, the effects
of shift in the supports in the stability of the vaults. These
analyses shall be commented on in the following sections.

2.4.2. The roof faced with imposed deformations

This investigation has discarded that imposed deformations
could be the origin of the collapse:

The vaults, as soon as they are subject to slight bending, and as
a result of their geometry and conception, would crack and tend
to form resistant statically determined mechanisms and relax the
forces in the rest of the spans.

In this sense, Fig. 8 shows the deformation of the transver-
sal section of the vaults assuming that the crown of the central
one were the neutral point for horizontal displacements and,
simultaneously, a three-hinge arch was formed. This hypothesis
would be coherent with the deformation scheme presented by the

Figure 8. Deformation of the vaults supposing rotation in the central area (for reasons of clarity, only the 10 central vaults are shown of the existing 36 spans).
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Figure 10. Observe the similarity between one of the failure modes found and the instabilities in the first and second chambers.

Austrian engineer Fritz von Emperger as a part of his analysis
as the cause of the collapse (Fig. 9).

The magnitude of the displacements shown in the deformed
shape brings to light the minor effects this local discontinuity
produced upon the rest of the transversal section of the roof
structure. This fact is confirmed if the internal forces are ana-
lyzed, showing that they are very low and far from those which
would lead to failure of the springing of the arch, which is
the weakest in the case of the roof [4]. Once again, stability is
guaranteed.

The only “negative” effect that the indirect actions could have
in the transversal direction of the roof would be the flattening of
the vault shape as a result of shrinkage and creep, although the
loss of shape is rather negligible.

Neither would the imposed deformations upon the longitudi-
nal portal frames have an effect on the resistance of the whole
structure once the vaults are constructed.

This situation contrasts with the beams in the first and sec-
ond chambers which, without the vaults having yet been placed,
deformed shortly after the collapse in the month of June (Fig. 7).
When movement is not limited at the head of the columns,
beams become very sensitive to lateral instability induced by
axial compression due to restrained movement produced by a
thermal increase (specifically at midday and not early morning
when the collapse of the fourth chamber occurred).

Diaz-Pavon’s doctoral thesis titled Investigation on the
causes which could cause the collapse of the roof of the Third
reservoir of Canal Isabel II in 1905 [4] goes into great depth
regarding this situation, obtaining safety margins for buckling

albeit the fact that neither the length of the beam nor the inertial
forces on the columns and beams, nor the thermal increase itself
is the same as what really happened in June 1905, allow the
justification of such a failure. In this sense, it is to be seen how
the buckling mode shown in Fig. 10 resembles the instability
in the photograh corresponding to the deformations seen in the
first chamber. The fact that it apparently looks like the second
mode of buckling would be influenced by a number of variables,
especially by geometric imperfections.

These results contrast with the situation in the fourth chamber.

Indeed, its situation when it collapsed was greatly different as
the vaults laterally braced the beams and the thermal increases
at 7:30 in the morning could not be so high.

Even taking into consideration the thermal increase, the ratio
between the theoretical critical axial load of these beams and the
load due to thermal increase is in the order of 142 as is shown
in Fig. 11. Moreover, the first six modes of buckling detected
by the model are found in the plane of the portal frame and not
orthogonally which hence lays bare the enormous contribution
the vaults have in stabilizing the beams.

2.4.3. The roof facing gravitational action

As previously mentioned, when regarding design actions, that
is to say, uniformly distributed soil loads, the columns, beams
and vaults would be safe, covered by wide safety margins. How-

ever, regarding non-symmetrical loads in vaults, the roof is very
sensitive.
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Figure 11. Buckling mode of finished roof. Instability is discarded in the plane of the vaults.
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This sensitivity regarding asymmetric actions is complex to
evaluate. The asymmetric load provokes a displacement in the
support (a shift away from) which would cause the vault, which
mobilizes initially the line of minimal thrust, would continue to
increase such thrust as the displacement increases (greater span,
less rise, more thrust: the discontinuous line in Fig. 12). The
evolution of thrust and shift is clearly non-linear and therefore
difficult to foresee. The deformation of the arch depends on the
stiffness of the structure as a whole and such stiffness depends
on the loads, whose increase could cause the relaxation of the
structure (by cracking) so making the deformations ever greater.

This behaviour could appear difficult to interpret. It is evident
that a masonry arch (or vault) — and therefore with no bending
stiffness —, if the abutment is not able to provoke the neces-
sary reaction, would open and end up collapsing. Whereas, if
the section does have bending capacity, the arch would deform,
reaching a state of equilibrium which, in the limit, might not
need any horizontal reaction and would begin behaving as a
beam with a curved path.

In the vaults of the Third reservoir, the beam effect in any
case would be very small, and the reaction, and therefore the
axial loads, would increase to maintain the equilibrium of the
arch.

With regards to carrying out an approximation of this
behaviour different models of the structure of the Third Resevoir
were carried out [4] which, although necessarily simplified, took
into consideration mechanical (cracking and creation of plastic
hinges) and geometrical nonlinearities (2nd order effects), which
have brought to light the extraordinary flexibility of the structure
when faced with an increase in non-symmetric loads.

In addition, the aforementioned models reveal the important
role of the presence of rebar in the vaults’ behaviour. Moreover,
this reinforcement, so dimensioned as to withstand the full axial
load in the vaults when faced with uniformly distributed loads,
offer the structure a great bending capacity which is especially
significant when the thickness of the soils were reduced or non-
existent, so conditioning the type of mechanism which forms on
the roof.

As a result of said analyses, the graph in Fig. 13 depicts the
relative displacement between supports which increases in pro-
portion to the loads so measured as thickness of equivalent soils.
The case shown is to apply a uniform 25 cm load, an additional
load on the haunches as well as other configurations of possible
non-uniform loads.

As may be appreciated in all cases, in reduced differences
of loads, the behaviour is clearly elastic and the displace-
ment between supports is very small. However, when the vaults
begin to crack the flexibility increases greatly and the displace-
ments shoot up, increasing at an uncontrolled rate for very low
increases in load. In this way, the point where the roof collapses
is reached, which in any case is caused by the loss of shape of
the loaded vault (snap-through failure mode). Failure caused by
instability of a column was discarded.

AKkin results are obtained for the roof without soils (beyond
non-uniform loads). For example, if the load accumulates asym-
metrically along half span, the flexibility of the roof is very
pronounced as from 10cm, reaching point of collapse at less
than 15 cm.

These values should be considered, in any case, as approxi-
mate: on one hand they would be further reduced if the weight
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Figure 13. Effects of excess asymmetric loads upon the roof with 25 cm of soil.

(and the impacts) of the workers and wheelbarrows is taken
into account (take into consideration the volume of distributed
soil over the tributary width of a vault in half span and 0.10 cm
deep supposes a weight of 20kN, whereas the weight of a
single loaded wheelbarrow would be of around a tenth of
that).

They could also be lower if, instead of the nominal geometry
of the vaults, defects of execution or losses in shape due to
deformations were taken into account, although the latter, as
indicated in the previous section, would provoke a very small
effect in our case.

On the other hand, as is demonstrated in [4], the capacity
of longitudinal distribution along the same alignment of vaults
(behaving as shells), makes the results obtained excessively con-
servative especially in regard to local situations of loads, that
is, those which are not presented longitudinally (for example
maintenance loads once in service).

Finally, it was checked that the safety margins of the roof,
if it had been completed, in relation to the most unfavourable
circumstances which could be applied (non-uniform distri-
bution of soil volumes as a result of a horizontal level of
soil, instead parallel to the extrados of the vaults, as con-
templated in the Project, plus maintenance loads) are very
wide.

This has brought to light how the constructive typology
chosen by Ribera, with the evident risks it supposed for the
construction (and even once finished and in service), was how-
ever a suitable solution for the purpose it was designed for. An
example of which is the Roces 11l Reservoir in Gijon, which
had a slightly less risky geometry and is still today in service
albeit with a few changes which are commented upon later
on.

2.5. Prior considerations before establishing the cause of
the collapse

Of the possible causes which could give rise to a collapse as
in the 4th chamber and which is analyzed in [4], and because of
its due importance, it is necessary to highlight some aspects of
the nominal situation of the roof, in other words, its design.

It is to be highlighted here that the configuration of the roof,
and hence its structural conception, was pointed out in some of
the initial technical reports as the cause of the failure and its
extension to the whole of the roof.

In the investigation which was carried out it was nevertheless
confirmed that the project was totally justified and well-defined,
starting off with a number of considerations regarding the type
of actions the roof could be submitted to. It would therefore be
possible to consider if said hypothesis were admissible or not.

The important differences in calculation criteria regarding
distinct structural elements in relation to the current ones, a
number of concepts not totally developed at the time, and the
resolution of construction details, many of which not used today,
have demanded an in-depth analysis. The conclusion is that the
design of distinct structural elements, in the hypothesis of uni-
formly distributed gravitational loads, was correct in all cases,
presenting as well, in general, wide safety margins, even con-
sidering current day design criteria.

There is one single aspect which, in the stated nominal situ-
ation would not have had any initial importance, but could have
influenced in the extension of the failure to the whole roof once
started, and even favoured the initiation of said failure, as shall
be commented on in the following points. It addresses the detail
of the footings of the columns over the foundations (Fig. 14).
Apparently inherited from the tradition of masonry and steel, the
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Figure 14. Detail of column footing on the foundation.

reinforcement of the columns starts above the foundations, with-
out ensuring the anchorage to it, and therefore without offering
the section of the column footing the capacity of bending (fur-
ther than this being a mass concrete element, that is, what is due
to the eccentricity of the axial loads in respect to the column’s
axis, which is very reduced due to its outstanding slenderness).

Logically, regarding the hypothesis considered in the Project
of uniformly distributed loads, this configuration lacks impor-
tance as the bending in the column would be practically zero.
It would have greater importance if said loads were not totally
symmetrical as analyzed in the following section.

Otherwise, apart from minor details, the structure was per-
fectly defined and did not offer uncertainties regarding its
structural behaviour, independent to the fact that some reinforce-
ment configurations differ to those which years later became
more popular as a result of a better understanding of the “new”
material.

Therefore a design error has not been detected which would
justify the start of the collapse. Indeed, failure started as a result
of one of the causes explained in later sections, the structure
progressively became a mechanism and the failure extended to
the whole chamber, as in fact happened. In effect, the geometry
(with a very great slenderness and consequently low stiffness
regarding bending) and the configuration of the columns (even
having been correctly embedded) caused them to have a low
capacity to withstand the differences of horizontal forces which
are transmitted between adjacent vaults, causing these to suffer
inadmissible deformations which end up provoking the collapse,
as is explained in the following section.

2.6. The cause of the collapse

As has just been explained, the investigation which was car-
ried out concluded that the severity of the accident in the 4th
chamber of the Third Reservoir was due to an extremely sen-
sitive configuration of the structure when faced with any local
failure which, once begun, would cause this failure to extend to
the rest of the roof (Fig. 15).

It was also deduced that this failure was probably origi-
nated by the existence of non-uniformly distributed loads on

the vaults. Effectively, differences of up to 10 cm between one
alignment of vaults and another were found which caused the
collapse. Confiding the stability of the roof to thicknesses of fill
of this magnitude, during the construction phase on a roof as is
analysed, was very risky.

Ribera was aware of this risk, and in the Project he reiterated
the importance of the measures to adopt to avoid such accumu-
lations of non-symmetric loads on the roof. However, the fact of
having completed the construction of most of the roof and the
success of the load tests could well have relaxed somewhat the
instructions regarding the distribution of soils, so justifying the
producing of errors and the subsequent failure of the vaults.

We could also highlight that the failure of the vaults was the
result of the loss in shape of one of them. It is important to stress
that this failure mode is associated with a problem of global
behaviour as the individual resistance of each of its elements:
vaults, beams and columns was sufficient.

In any case, both during the construction process, due to the
aforementioned reasons, as with the finished roof in the service
period in face of any accidental action, the local failure of a vault
or support would cause the adjacent elements to immediately
become unbalanced, not being possible the stabilization with
the remaining vaults in the same alignment and hence causing
the collapse to extend to the whole roof.

It has been discarded however that the heat wave in the days
prior to the accident, which served as Ribera’s defence, could
have influenced in any way as the origin or the extension of the
collapse.

We can therefore conclude that even if the collapse could
not have been caused by a defect in design, as Ribera was fully
aware of the risks he was undertaking in the construction phase;
his structure was excessively flexible and risky.

3. Considerations on robustness of a series of structures

Going beyond the cause of the collapse, the case of the Third
Reservoir is a clear example of a structure lacking in robustness
as seen by the magnitude of the accident. In this way, Ribera must
have reflected upon this defect in the structural configuration he
had adopted, and a few years after the collapse, and possibly as a
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Figure 15. Resistance model of Third Reservoir.

Figure 16. The Roces 11 Reservoir (Gijon) today (Courtesy EMA, Gijon).

results of the “fears” that something similar could happen in the
Gijon Reservoir (even though this was not as sensitive as the one
in Madrid due to its geometry), provided the roof with a number
of transversal beams which did not exist in the original Project
(and thus cannot be seen in the photographs of its construction)
(Fig. 16).

In conclusion, he converted a very sensitive roof in relation to
any local failure into a very robust structure along with additional
mechanisms to withstand the loads so that if an element failed
(for example by local failure of a vault), the loads could still
be born through other resistant mechanisms. Similar procedures
may be found in other roofs with alike typologies, whether orig-
inally conceived as this or as measures of reinforcement. Two
examples may be seen in Fig. 17.

Logically to achieve these additional measures is not always
possible. In fact, in most cases it is not even posed. Returning
to the Golden Gate bridge which we started the article with,
nobody contemplates additional cables to suspend the deck. The
robustness in this case is a result of an increase in inspections,

additional safety measures etc., which minimize the probability
of failure of these cables.

A further example which shows the importance of this sensi-
tivity towards structural robustness is that of intervention, very
frequent in changes of use or simple maintenance in arch bridges
of the XIX century or the first half of the XX century. An exam-
ple of this can be seen in Fig. 18 which shows the Pont de la
Concorde, constructed by Perronet 1787-1791. The lightness
of its construction contrasts with the stiffness of former bridges,
especially Roman bridges which are the paradigm of everlasting
structures. In fact, what is more than well known is that Perronet
revolutionized the design of masonry bridges regarding the con-
cept of robustness we are interested in, varied the width of the
piers to nearly a tenth of the length of the spans when until that
moment the same relation was running between 1/3 and 1/5 in
Roman bridges and even greater in mediaeval ones [5].

The geometry of low arch bridges in the XIX century makes
them more sensitive (in comparison to the former semi-circular
vaults and pier-abutment bridges) to phenomena such as scour
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Figure 18. Pont de la Concorde (Perronet, 1787-1791).

around the piers so provoking slight rotations of the foundation
and the consequential failure of a span and hence the failure of
the remaining spans.

In these conditions it is important for the technician, who
is carrying out the intervention, to be sensitive to the lack of
robustness so that he may fulfil the necessary investigations to
ensure, with greater safety margins than in a Roman bridge if
possible, that a failure of a vault or a pier does not take place
(very unusual circumstance), or that aforementioned events such
as scour may be avoided. This last failure is much more frequent:
Fig. 19 shows graphically the collapse of a bridge in Le6n as a
result of this [6].

As a final example, and getting back to the Third Reservoir,
we can return to the footing detail of the columns on the foun-
dations. The configuration shown in Fig. 14 is not exclusive
to Ribera, being equivalent of that used, for example, by Hen-
nebique or which may be found in some of the first publications
on reinforced concrete of the time (Fig. 20).

However, unlike aforementioned masonry and steel construc-
tions where the bracing was entrusted to the layout of the walls
themselves or the triangulations of the steel elements, those
of reinforced concrete are structures in which, except in spe-
cific cases where acquired knowledge has made them disappear
(such as those uncomfortable hinges in swing bridges) the nodes
should be stiff.

Said stiffness — or the capacity of the node to transmit bend-
ing moments — is precisely that which offers the structure “a
monolithic nature” and “stability”, by creating structures which
are highly statically indeterminate and whose possibility of fail-
ure when faced with horizontal actions is practically zero. This
is the way in which, indirectly, we make robust structures today.

Also in the intervention of these first reinforced concrete
structures we should be aware of certain configurations in detail
to be able to decide the type of measures necessary to incorporate
in each case.

4. Final thoughts

The severity of the accident of the Third Reservoir was the
result of a very risky structural configuration, conceived without
the necessary resources which could have mitigated the effects
of a local failure.

The assumption of risks in engineering has allowed, without
any doubt, its progress. But it is also a fact that the repeated
occurrence of accidents as a result of occasionally neglecting
design criterion which would have led to a specific structural
configuration.

In the case of the Third Reservoir, Ribera adapted the Monier
system configuration of vaults upon fixed abutments to a roof
which was supported on very slender columns whose stability
was confined to an excellent distribution of the loads over the
same. He was totally aware of the sensitiveness of this config-
uration (until this moment it had always been braced), but the
success of the construction of the Gijon Reservoir without such
bracing, and the state of design in those years at the turn of the
century, with concrete being consolidated as the new fashionable
material, encouraged him to push the known limits and even take
on unnecessary risks such as the carrying out of load tests with
the subsequent movements of the soil on that overly sensitive
roof which finally provoked its collapse.

This oversight in determinant structural factors as a result of
an excessively relaxed state of design is recurrent in the history
of engineering, up to the point where Petroski, one of the great
educators on engineering failures, baptized it as the “syndrome
of success” [7]. Examples of the aforementioned are the collapse
of the Dee Bridge by Robert Stevenson in 1846, the collapse of
the Quebec Bridge over the River San Lorenzo in 1907, or the
infamous Tacoma Bridge in 1940.

As also happened in some of these cases, the collapse of
the Third Reservoir has become forgotten and its cause never
was fully analyzed [8]. Moreover, it is surprising that it has not
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been detected until now, despite the great technical level of civil
engineers of the time, who were highly trained in mathematics,
geometry and mechanics. It is also surprising that the designer
and the technical inspectors were unable to identify the failure
mode associated with the kinematic collapse mechanism asso-
ciated to low vaults supported on tall, slender columns, along
with unfortunate construction details. Add to that, that prior
experience and the apparently successful load tests led to a mis-
leading sensation of confidence and security which as seen was
unfounded.

May this be a worthwhile example for the engineers of today.
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Resumen

Los proyectos localizados en paises en desarrollo presentan dificultades logisticas que requieren una estrecha colaboracion entre los equipos de
proyecto y ejecucion. El disefio debe resolver los problemas logisticos simplificando y reduciendo el nimero de operaciones a realizar in situ.
Soluciones basadas en disefios modulares recurriendo a elementos metalicos prefabricados permiten minimizar los equipos y las operaciones a
realizar in-situ reduciendo considerablemente los plazos de ejecucion. El proyecto Awash-Kombolcha-Hara Gebaya incluye 59 puentes ferroviarios
y 6 pasos superiores de carretera.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Puente ferroviario; Construccion modular; Sismo; Interaccion via/puente
Abstract

Projects located in developing countries present logistic difficulties that require a close partnership between the design and construction teams.
The design team needs to solve the logistic problems by simplifying and reducing the amount of in-situ operations. Modular design solutions
using prefabricated steel elements minimise the teams and operations necessary in-situ, reducing considerably the execution deadlines. The
Awash-Kombolcha-Hara Gebaya project includes 59 railway bridges and 6 road overpasses.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Railway bridge; Modular design; Seismic design; Track/bridge interaction

1. Introducciéon

Con un presupuesto de 1.700 millones de ddlares para la
ejecucion, la linea ferroviaria electrificada de 400 km de lon-
gitud entre las ciudades de Awash y Hara Gebaya, en Etiopia,
se convertira en un importante corredor conectando los centros
econémicos del norte y el este del pais. Se prevé que la linea

* Autor para correspondencia.
Correo electrénico: apaulo@tec-4.es (A. Correia Paulo).

https://doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.002

alcance un umbral de explotacién anual de 15,5 millones de
toneladas de mercancias y de 2,6 millones de pasajeros en el
afio 2024, lo que equivale a un trafico anual de 26,2 millones de
toneladas.

La ejecucidn de este tipo de proyectos de ferrocarril en paises
en desarrollo y con escasa infraestructura en las comunicaciones
terrestres requiere procesos de ejecucion adecuados para evitar
sobrecostes sin dejar de lado los aspectos técnicos y de disefio.
Del mismo modo suelen ser proyectos donde la falta de mano
de obra cualificada precisa la minimizacion y la sistematiza-
cién de los procedimientos constructivos in situ. En el caso del

0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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proyecto de ferrocarril de Awash-Kombolcha-Hara Gebaya hay
que afiadir, ademas, las dificultades inherentes a un estricto plazo
de realizacion de 42 meses, a la falta de garantia en el suministro
de cemento y a los problemas logisticos de transporte que per-
mitieran asegurar una adecuada produccién de hormigén para
satisfacer las necesidades en una obra de estas caracteristicas.

Estos aspectos condicionaron el disefio y llevaron a optar
por un proceso de construccién modular con elementos pre-
fabricados que pueden combinarse de diferentes maneras para
conseguir agilidad en la consecucion de las diferentes tipologias
de puentes incluidas en el proyecto.

Por otro lado, el equilibrio entre el disefio sismico y los reque-
rimientos de la interaccion via estructura supone un reto que
conlleva el uso de tecnologias novedosas, como los amortigua-
dores pretensados y los estribos resistentes al impacto.

2. Descripcion del proyecto

El proyecto incluye 59 puentes ferroviarios de via Unica
disefiados para una velocidad de 120 km/h, concepto tablero
mixto sobre pilas de celosia metélica o de hormigén corona-
das por capitel metélico y 6 pasos superiores de carretera. Se
consideran 7 tipologias de puentes en funcién de la longitud
total y del nimero de vanos. Las tipologias varian de puentes
isostaticos de un solo vano a puentes continuos de 14 vanos,
estableciéndose luces de 20,6 y de 32,2m para los puentes
isostaticos y de 28,6, de 34,8 y de 46,4 m para los viaductos
continuos. Esta distribucion de luces permite la division de las
vigas metalicas en médulos de 10,8 y de 11,6 m de longitud, y
de las pilas de celosia en piezas tubulares de 5,0 y de 10,0 m,
ambas manufacturadas en Europa y transportadas desde facto-
ria en contenedores para Unicamente ser ensambladas in situ
mediante uniones atornilladas.

2.1. Geometria

Se han proyectado puentes y viaductos con tablero mixto
formado por 2 vigas de acero, cuyos ejes distan 3,0m, y losa
prefabricada de hormigén de 4,8 m de ancho (fig. 1).

El canto de las vigas metalicas es de 1.800 mm para los puen-
tes isostaticos y de 2.000 mm para los continuos. Se han utilizado
vigas cajon para evitar los efectos de pandeo lateral y alabeo por
torsion de las alas. De este modo se minimiza el nimero de dia-
fragmas de arrostramiento transversal entre vigas, situandolos
Unicamente en pilas y estribos, y reduciéndose los elementos
a ensamblar en obra. Estos diafragmas presentan una llave de
cortante inferior que recoge las reacciones transversales proce-
dentes del viento, del sismo y de la fuerza centrifuga en casos
de puentes curvos y las transmite a la subestructura.

La losa de hormigén, de 25cm de espesor minimo, se pro-
yecta como losa prefabricada en mddulos de 2,9 m de longitud.
Cada mddulo incluye los huecos necesarios para permitir la
conexion con las vigas metalicas y el solape longitudinal de
la armadura entre los mddulos de losa.

El vinculo longitudinal entre tablero e infraestructura se
materializa mediante apoyos de neopreno anclados en los

puentes de hasta 3 vanos, y mediante apoyos deslizantes en los
puentes de 4 0 mas vanos.

Debido a la pequefia distancia transversal entre apoyos, todos
los aparatos precisan de elementos de fijacion vertical.

Las pilas se dividen en dos categorias principales: hormigon
armado en puentes con pilas de altura méxima de 20 my celosia
de acero en aquellos casos en que existen pilas de méas de 20 m.
Las cimentaciones son superficiales o profundas dependiendo
de las caracteristicas geotécnicas de cada zona.

Las pilas de hormigén armado son ejecutadas in situ y se divi-
den en 2 tipologias de 2.400 x 1.200mm y 3.000 x 1.500 mm
para adaptarlas a los requerimientos de disefio sismico. Las pilas
de mayor seccion se utilizan en puentes isostaticos donde el
tablero se fija longitudinalmente a la pila. Para mejorar el fun-
cionamiento hidraulico de las pilas se incluyen chaflanes en las
esquinas de ambas secciones.

Las pilas metalicas son en celosia de diamante con perfiles
tubulares (figs. 2 y 3). Se trata de pilas prefabricadas en seg-
mentos de 5 0 10m cuyo montaje sucesivo permite ejecutar
pilas desde los 10 hasta los 45m de altura. La seccién de los
tubos principales es de 457 mm de didmetro.

La estructura metalica de la pila se fija a 4 pedestales de
hormigén mediante un anclaje con barras postensadas. Estos
pedestales permiten modular la altura final de la parte metalica
de la pilaamultiplos de 5 m. La cota superior de estos pedestales
esta por encima del nivel de aguas de la avenida de disefio, cuyo
periodo de retorno es de 200 afios, evitando el contacto de los
elementos de acero con el agua de los cauces que salvan los
viaductos y garantizando asi su durabilidad.

Los capiteles se realizan en seccidn cerrada de acero estruc-
tural. A ambos lados del capitel se disponen ménsulas de canto
variable para el soporte de los postes de catenaria (fig. 4). En el
caso de las pilas de hormigdn se ha dimensionado un sistema de
postesado para efectuar la conexion entre la seccién metélica del
capitel y el fuste de la pila. El sistema de barras postesadas per-
mite asegurar la compresion minima para evitar el levantamiento
del capitel en situaciones sismicas y de servicio.

De modo general se proyectan dos tipos de estribos: con-
vencionales y huecos. En ambos casos el muro cargadero est4
formado por 2 pilares de 1,5 x 1,5m bajo apoyos de viga y un
tramo central de 0,5 m. Los estribos huecos se usan en aquellos
puentes donde el tablero se fija longitudinalmente al estribo,
ya sea mediante aparatos de disipacion sismica 0 mediante un
vinculo mecénico.

2.2. Bases de diseriio

El disefio de los puentes se realiza de acuerdo con los Euro-
codigos para los modelos de carga LM71 y SWO. Los elevados
valores de la velocidad del viento en Etiopia, vpg =45 m/s, fueron
también un elemento condicionante para el disefio, principal-
mente de pilas y cimentaciones.

El acero estructural utilizado para el tablero, los capiteles y
los elementos tubulares de las pilas es S355 J2+N.

El canto de los elementos estaba limitado también por el
transporte en contenedor, teniendo en cuenta que las vigas se
transportan con los pernos de conexion ya soldados. Este motivo
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Figura 4. Izado de los capiteles.

obligé a incrementar la calidad del acero estructural de las alas
en los modulos de viga de las secciones de apoyo de los puentes
continuos para cumplir los requerimientos de resistencia. En
este caso se utilizaron chapas de acero S460 N. Para evitar los
trabajos de soldadura en obra todas las uniones entre médulos
de vigas se realizan mediante tornillos pretensados de calidad
10.9.

Asimismo, en el caso de las pilas en celosia metalica, las
uniones entre los modulos de los perfiles principales se realizan
mediante tornillos pretensados de calidad 10.9, mientras que
las diagonales y las barras horizontales de la celosia se unen
mediante uniones articuladas con bulones, calidad 42CrMo4.

El dimensionamiento de las cimentaciones y el armado de
las pilas de hormigdn estan condicionados principalmente por
las acciones sismicas. En este caso se considerd una aceleracion
sismica basica 0,2 m/s2. En los viaductos mas largos se dispo-
nen elementos de aislamiento sismico que permiten un disefio
con ductilidad limitada. En el caso de los puentes isostaticos,
dada la escasa tradicion de mantenimiento estructural del pais
se optd por un disefio elastico para minimizar las necesidades
de reparacion en caso de sismo.

2.3. Procedimiento constructivo

El disefio modular se ha basado principalmente en reducir
el nimero de operaciones a realizar in situ prefabricando el
mayor nimero de elementos en el pais de origen para luego
transportarlos a la zona de proyecto.

Todos los elementos de estructura metalica han sido fabri-
cados en Europa, dejando Unicamente las uniones atornilladas
para ser ejecutadas en obra.

Las losas de hormigon fueron prefabricadas en Etiopia. En
este caso la utilizacion de elementos prefabricados permite prin-
cipalmente una reduccién de los tiempos de ejecucion, puesto
que la prefabricacion de la losa puede realizarse simultanea-
mente con el trabajo de construccion de las vigas metalicas en
taller. Por otro lado, se elimina la necesidad de encofrados para
el hormigonado de la losa.

Figura 5. Fase de empuje de un viaducto de 8 vanos.

Los tableros de los puentes cortos han sido izados con grua,
mientras que los viaductos mas largos y con pilas de mayor altura
se estan construyendo mediante empuje (fig. 5).

En el caso de los puentes empujados, con la excepcion del
primer vano, el resto del tablero es empujado con las losas
prefabricadas ya colocadas encimade las vigas (fig. 6). EI hormi-
gonado de las zonas de conexion se realiza una vez terminado el
empuje, y por este motivo es necesario realizar una fijacion tem-
poral para evitar el vuelco de las losas durante el lanzamiento.
Esta fijacion se realiza mediante la soldadura de ganchos que
sujetan la losa prefabricada.

3. Concepto sismico e interaccion via estructura

El comportamiento de los puentes de ferrocarril en zonas sis-
micas es un asunto delicado, dada la necesidad de compatibilizar
los requerimientos ferroviarios con un disefio sismico adecuado.

La interaccién via/estructura tiene un papel importante en el
disefio de la infraestructura del tablero. Las normativas UIC 774-
3[1]y EN 1991-2 [2] estipulan un conjunto de recomendaciones
parael calculo de la interaccién y definen los criterios a cumplir.

Aparte de la limitacidn de la tension en la via, que solo es
de obligado cumplimiento en el caso en que la via sea continua,
existen limitaciones para los desplazamientos horizontales y ver-
ticales del tablero debidos a las cargas de frenado y aceleracion.

Figura 6. Viaducto de 8 vanos.
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Figura 8. Ejemplo de dispositivo sismico tipo PDS.

La limitacion mas estricta es el desplazamiento horizontal abso-
luto, que las normativas [1,2] limitan a5 mm en el caso que la via
sea continua o que solo tenga una junta de via en una de las extre-
midades del tablero. En el caso de que la via tenga junta de viaen
los dos extremos del tablero, esta limitacion aumenta a 30 mm.

Estas limitaciones hacen necesario que la infraestructura
del tablero (pilas y estribos) tenga una rigidez significativa,
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Figura 10. Esquema estructural puentes de 1 vano.

conduciendo, para el sismo de disefio (periodo de retorno de
475 afios), a esfuerzos considerables en esos elementos.

Ademas, para un sismo de servicio (periodo de retorno de
95afos) la infraestructura tiene que resistir los esfuerzos sin
presentar dafios significativos (comportamiento eléstico). Segln
la EN 1998-1 [3], la aceleracién de calculo para un sismo de
servicio es un 60% de la aceleracion de calculo para un sismo
de disefio.

Lasolucion clasica, en puentes de ferrocarril, es dotar las pilas
de unaresistenciaa la flexion suficiente pararesistir los esfuerzos
de un sismo de servicio, mientras que para un sismo de disefio se
permite la formacién de rétulas plasticas, que aumentan la duc-
tilidad del sistema. Este incremento en la ductilidad tiene como
consecuencia el aumento del periodo natural de la estructuray la
disminucion de la aceleracion y cargas sismicas. Sin embargo,
esta solucion presenta dos inconvenientes. En primer lugar, la
formacion de rétulas plasticas implica dafios significativos e ine-
vitables reparaciones. En segundo lugar, el aumento del periodo
natural conlleva a un aumento de los desplazamientos, muchas
veces no admisibles en puentes de ferrocarril (fig. 7).
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Las soluciones que se basan en el uso de dispositivos sismi-
cos especiales, que limitan las cargas transmitidas a los pilares
y/o estribos, son cada vez mas populares (fig. 8). Existen varios
tipos de dispositivos sismicos en el mercado que, cuando son
utilizados en conjunto o por separado, proporcionan las caracte-
risticas necesarias para cumplir con los requisitos de las normas
[1,3]. Eluso de este tipo de dispositivos elimina los inconvenien-
tes de soluciones mas clasicas manteniendo las mismas ventajas
(fig. 9). Las soluciones basadas en dispositivos sismicos son
extremadamente competitivas, principalmente para puentes lar-
gos o localizados en zonas de elevada sismicidad, perdiendo
relevancia para puentes cortos o localizados en zonas de baja sis-
micidad, donde soluciones mas clasicas son normalmente mas
econémicas.

En este proyecto, para resistir el sismo longitudinal se han
utilizado dispositivos sismicos o estribos resistentes a impacto,
dependiendo de lalongitud de los puentes. La resistencia a sismo
transversal se materializa con Ilaves de cortante que vinculan el
tablero con las pilas y estribos a través de los diafragmas.

Para puentes de un solo vano, entre el tablero y los estribos
existe una holgura de 15 mm para acomodar las deformaciones
de servicio (variacion de temperatura, etc.). Las fuerzas sismicas
son resistidas en su totalidad por el impacto del tablero con los
estribos. Para cumplir los criterios de interaccion via/estructura,
una vez que la via es continua a lo largo del puente, los neopre-
nos tienen la rigidez necesaria para limitar los desplazamientos
debidos al frenado y aceleracion a 5 mm (fig. 10).

En los puentes de 2 vanos el tablero esta fijo a la pila. Una
vez que la via es continua, la pila tiene la rigidez necesaria para

Comportamiento de los PDS
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limitar los desplazamientos de frenado y aceleracién a 5 mm.
Entre el tablero y los estribos se deja en este caso una holgura de
30 mm que absorbe las deformaciones de servicio. Las fuerzas
sismicas son resistidas en parte por la pila hasta que el tablero
impacta con el estribo, momento en que son resistidas por ambos
elementos (fig. 11).

Para los puentes de 3 0 mas vanos las soluciones ante-
riormente descritas ya no son viables. La longitud —y
principalmente la masa— de estos puentes implica un incre-
mento en las fuerzas sismicas que no puede ser asumido por un
estribo convencional.

Asi, los puentes de 3 vanos estan fijos a uno de los estribos
(estribo hueco). La gran rigidez de este tipo de estribo es sufi-
ciente para cumplir los criterios de interaccion via/estructura
y resistir la totalidad de las fuerzas sismicas. La via tiene un
aparato de via en el estribo convencional. Entre el tablero y el
estribo convencional existe un intervalo de 30 cm para acomodar
las deformaciones de servicio (fig. 12).

En los puentes de 4 a 14 vanos el estribo estd conectado
a uno de los estribos por dispositivos sismicos que permi-
ten reducir a la mitad los esfuerzos sismicos longitudinales
respecto a los obtenidos con una solucién convencional. Los
dispositivos sismicos utilizados en estos puentes se denomi-
nan o Prestressed Damping Springs [PDS], producidos por
FREYSSINET. Estos dispositivos combinan las ventajas de un
amortiguador de fluido viscoso con las de un muelle hidraulico
pretensado (fig. 13). Las principales caracteristicas de los PDS
son:

- Reposicionamiento del tablero después de un sismo.

- Funciona como punto fijo hasta que el valor del pretensado es
superado.

- Disipa energia, una vez superado el valor del pretensado, por
laminacion del fluido viscoso.

Puento 14 vanos
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Figura 13. Esquema de comportamiento del PDS y efecto obtenido en un puente de 14 vanos.
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Figura 14. Pértico metalico y rétulas de union. Alzado.
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Figura 15. Portico metalico y rétulas de union. Vista en planta.

El nimero de PDS ha sido definido para que el valor total del
pretensado sea superior a las cargas de frenado y aceleracion.
Los aparatos de apoyo son deslizantes longitudinalmente.

Los dispositivos sismicos estan cogidos por un pértico meta-
lico. La unidn de este poértico con el tablero incluye 2 rétulas,
perpendiculares entre si, que posibilitan la libre rotacion vertical
y transversal del tablero (figs. 14 y 15).

4. Conclusiones

El concepto modular de los 59 viaductos ha permitido alcan-
zar unos niveles de productividad extraordinariamente altos. En
este sentido, se ha conseguido un promedio de dos vanos lan-
zados por semana y de 10 m de pila metalica montada por dia.
Una gran ventaja de este tipo de construccion reside en la opti-
mizacion de los medios auxiliares y del personal cualificado
necesario para llevar a cabo la construccion.

El uso de dispositivos sismicos ha permitido optimizar las
dimensiones de la subestructuray sus cimentaciones y, por tanto,
reducir la produccion de hormigén, minimizando los proble-
mas logisticos de construccion que ello conlleva. Por otra parte,
han sido gratamente aceptados por Ethiopian Railway Corpora-
tion, administracién propietaria de la instalacion, quien ha visto
en ellos una gran oportunidad para el desarrollo y el avance
tecnoldgico de la red ferroviaria del pais.

La ejecucion de los 59 viaductos empez6 en mayo del 2015.
Hasta la fecha se han completado 23 viaductos, y otros 13 estan
al 60% de su ejecucion.
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Resumen

En este documento se recogen los resultados de una campafia experimental en la que se han estudiado los principales parametros geométricos
que definen un solapo de barras: diametro de la armadura, recubrimiento, separacion entre barras solapadas y distancia entre familias de barras
solapadas. Para realizar esta investigacion se recurri6 a un ensayo de arrancamiento multiple, recientemente desarrollado en la Universidade da
Corufia, y se planted una metodologia estadistica basada en el disefio de experimentos. En estas condiciones, el recubrimiento y la distancia entre
familias de barras solapadas se muestran como los factores mas determinantes.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Armaduras pasivas; Solapos; Ensayo pull-out; Disefio de experimentos
Abstract

This document shows the results of an experimental work in which the main geometric factors defining lap splices were studied. The diameter
of the reinforcement bar, the concrete cover, the gap between the two overlapped bars and the distance between families of overlapped bars were
taken into account. The multiple pull-out test, recently developed at the University of A Coruna, was used to perform the experimental work, in
combination with a statistic methodology based on the design of experiments techniques. In these conditions, the concrete cover and the distance
between families of overlapped reinforcement bars resulted to be the most important factors.
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1. Introduccion
Durante la construccidn de un elemento estructural es muy

frecuente tener que empalmar dos barras segun la direccion de
su eje, asegurando que se comporten como una Unica armadura

* Autor para correspondencia.
Correo electrénico: ismael.vieito@udc.es (1. Vieito).

https://doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.003

continua. Esto es asi, en algunas ocasiones, por los limites exis-
tentes en la fabricacidn y transporte de las armaduras, y en otras
por los condicionantes que impone la ejecucion de ciertos ele-
mentos, que requieren armaduras de espera entre diferentes fases
de hormigonado.

Una unidn de este tipo supone un punto singular, y debe
garantizarse la correcta transmisién de esfuerzos entre barras
asegurando que se resiste la tensidn de disefio sin que aparez-
can deslizamientos ni fisuras inaceptables. En un empalme por

0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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Figura 1. A laizquierda, solape de armaduras. A la derecha, esquema conceptual propuesto por la ACI para explicar la transmision de fuerzas entre barras solapadas

[1].

solape, la fuerza de traccidn de una de las barras se transfiere a la
otra a través de los mecanismos adherentes que se producen en
la zona que constituye el solapo. Correctamente dimensionado
y ejecutado, un solapo crea el efecto de una armadura continua,
aunque fisicamente existen dos barras diferenciadas (fig. 1).

Los parametros que determinan el funcionamiento de un
solape son esencialmente los mismos que gobiernan el fené-
meno de la adherencia entre las barras de acero y el hormigon,
recogidos segun sus efectos en la tabla 1.

A los anteriores parametros hay que afadir ciertas variables
o factores que no influyen cuando se estudia la adherencia de
una barra aislada, entre ellos:

e Laseparacion entre las dos barras que constituyen un solapo.
Se distinguen asi los solapos con contacto (las barras se
encuentran unidas en la zona de solapo) y sin contacto (estan
separadas hasta varias veces el diametro de las barras).

e El nimero de barras solapadas en una misma seccién y la
separacion entre los solapos.

Al contrario de lo que ocurre cuando se analiza el compor-
tamiento adherente de una Unica armadura, no existe un ensayo
normalizado y comUnmente aceptado para caracterizar los sola-
pos. Por ello diferentes autores y escuelas normativas atribuyen
una influencia muy heterogénea a los diferentes factores que
definen el fendmeno, encontrandose notables discrepancias con

Tabla 1
Resumen de variables que influyen en el comportamiento adherente

diferencias de méas de un 50% en la longitud de solapo calculada
para un mismo caso [8].

2. Objetivos

El propdsito principal de este desarrollo experimental es
determinar la influencia de la geometria de la seccion estudiada
en el comportamiento adherente de armaduras pasivas solapa-
das. Por ello, los objetivos particulares de esta investigacion son
los siguientes:

e Determinar la posible influencia que tiene el diametro de
las barras solapadas. Para ello, se empleardn armaduras
de didmetro nominal 12 y 16 mm.

e Estudiar el papel del recubrimiento como uno de los princi-
pales factores que afecta al comportamiento de un solapo de
barras.

e Analizar lainfluencia de la separacidn entre las dos armaduras
gue constituyen un solapo. Diversas normativas permiten que
Se encuentren juntas o con cierta separacion [1,9].

e Comprobar si la distancia entre dos familias de barras
solapadas presenta influencia en el comportamiento de los
especimenes.

3. Programa experimental

Para realizar la investigacion se plante6 un exhaustivo pro-
grama en el que a cada variable estudiada se le asignaron

Elemento implicado Parametro Variacion Tension adh.ultima
Hormigén Resistencia a compresion Aumento Aumento [2,3]
Hormigén Resistencia a traccion Aumento Aumento [4]
Armadura Diametro de la armadura Aumento Disminucién [1]
Armadura Area relativa de las corrugas Aumento Aumento [5]
Geometria y confinamiento Posicion de hormigonado Favorable Aumento [1,3]
Geometria y confinamiento Recubrimiento Aumento Aumento [3]
Geometria y confinamiento Armadura transversal Aumento Aumento [3,6]
Estado tensional Presiones de confinamiento Aumento Aumento [7]
Estado tensional Esfuerzos ciclicos o de fatiga Aumento Disminucio6n [2]
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Tabla 2
Principales caracteristicas de los aridos empleados

Propiedad Norma Unidades Arena 0/4 Gravilla 6/12
Densidad aparente EN 1097-6:2013 kg/m® 2.815 2.820
Equivalente arena  EN 933-8:2012 (%) 73 N/A
Absorcién 24 h EN 1097-6:2013 (%) 1,05 0,50

Los Angeles EN 1097-2:2010 (%) N/A 17,71

% finos <63 wm  EN933-1:2012 (%) 12,58 0,34

dos valores, ensayando posteriormente todas las posibles com-
binaciones y comprobando estadisticamente la influencia por
separado de cada factor, asi como sus potenciales interaccio-
nes con otras variables. En los siguientes apartados se describen
con mayor profundidad los materiales empleados, el ensayo y
la metodologia aplicada.

3.1. Materiales

Las barras de armadura empleadas, de acero B500SD y
suministradas por Celsa Group Atlantic con certificado de cali-
dad segiin UNE 36065:2011, contaban con didmetros nominales
de 12y 16 mm. Se realizaron controles para verificar que no exis-
tian defectos resefiables en las corrugas y que las dimensiones
externas de la barra se encontraban dentro del rango tolerado.

Los &ridos finos y gruesos del hormigon son de origen calizo.
Se utiliz6 una arena AF-T-0/4-C-L y una gravilla AG-T-6/12-
C-L, ambas obtenidas por machaqueo de roca lavada y cuyas
caracteristicas se condensan en la tabla 2. Este tipo de arido,
mucho menos frecuente en Galicia que el obtenido por procesa-
miento de granito, consigue minimizar el riesgo de desarrollar
enfermedades respiratorias al no presentar apenas silice libre
[10].

Se empled un cemento CEM II/A-M (V-L) 42,5 R, sumi-
nistrado por la fabrica de Toral de los Vados de Cementos
Cosmos. Se utilizé también el superplastificante de tercera gene-
racién BASF MasterEase 3530. La tabla 3 recoge la dosificacion
empleada.

Con una cantidad de cemento de 400 kg/m? y una relacion
agua/cemento de 0,5 se consiguié un hormigén de muy bue-
nas prestaciones y de facil colocacion (consistencia liquida), lo
que facilitaba mucho la elaboracidn de especimenes y reducia la
probabilidad de que quedaran defectos en las probetas. En estas
condiciones se logré un hormigdn con una resistencia nomi-
nal de 50 MPa a 7 dias, edad a la que se realizaron todos los
ensayos.

Tabla 3

Peso seco de los materiales empleados para un volumen de 1 m®

Material Peso (kg)
Agua 200
Cemento 400
Avrido fino 0/4 1.165
Avrido grueso 6/12 792

Aditivo 2,54

3.2. Ensayo de arrancamiento miiltiple

El ensayo de arrancamiento multiple constituye una genera-
lizacién del normalizado ensayo pull-out [11]. Consiste en la
aplicacion de una fuerza de traccién creciente sobre una familia
de barras, solapadas en el interior del espécimen de hormigon a
otras cuyo extremo se ancla a un punto fijo. Durante el ensayo se
registra la fuerza aplicada a cada barra y el deslizamiento produ-
cido en el extremo libre de cada armadura (en la fig. 2, los puntos
en los que se mide el deslizamiento son el Up-Left, Up-Right,
Down-Left y Down-Right), de forma que es posible obtener las
curvas [tension adherente] — [deslizamiento] para cada uno de
los solapos.

La zona de la probeta en la que las armaduras se solapan
tiene una longitud igual a cinco veces el didmetro de la barra.
Asi mismo, en cada extremo de la armadura se inhibe la adhe-
rencia en una longitud también igual a cinco veces el diametro
de la armadura, de forma que la longitud total de la probeta de
hormigén es de quince veces el didmetro nominal de la arma-
dura. Todas las probetas se elaboraron con las barras en posicion
horizontal (fig. 3), desfavorable respecto a la adherencia por el
riesgo de que queden burbujas de aire ocluido en contacto con
la barra.

El ensayo se realiza bajo control por desplazamiento, impo-
niendo al actuador hidraulico de la maquina de ensayos una
velocidad de 0,5 mm/minuto, coincidente en la rama elastica de
deformacion del acero con la propuesta por la RILEM para el
ensayo pull-out de unaarmadura de 16 mm de diametro nominal.
Se constatd experimentalmente que no variaban los resultados al
modificarse esta velocidad, por lo que se decidi6 adoptarla tam-
bién para ensayar las barras de 12 mm. El ensayo se mantenia
hasta producirse el fallo del espécimen, y se registré la rotura
con una cdmara de alta velocidad (2.000 fps), lo que, unido a un
extenso reportaje fotogréafico, hacia posible reconstruir el patrén
de fisuras y la rotura de las probetas.

En cada solapo de todos los especimenes ensayados se obtie-
nen las curvas [tensidn adherente] — [deslizamiento]. La tension
se calcul6 dividiendo la fuerza registrada entre la superficie
adherente de cada armadura, simplificando estacomo un cilindro
de didmetro el nominal de la barra. El deslizamiento se registra
con los transductores situados en el extremo libre de cada barra.

Aungue se tiene constatada una buena correlacién entre la
tension de adherencia y la raiz cuadrada de la resistencia del
hormigdn [12,13], en este estudio se decidié normalizar la ten-
sion de adherencia respecto a la resistencia media del hormigon
empleado (50 MPa). Esto es asi debido a la minima diferencia
observada en las resistencias obtenidas con respecto a la teérica
(siempre inferiores a un 4%) y a que con esta normalizacion Uni-
camente se buscaba bloquear el efecto de la resistencia sin que
se produjera una merma de la precision numérica del modelo.
Para esta labor se fabricaron probetas ctbicas que se rompieron
los dias de ensayo.

Tensién adh. normalizada (MPa) =

Tension adh. obtenida (MPa) - - MR aegs (D)
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Figura 2. Ensayo de arrancamiento multiple.

El pardmetro de respuesta que se utiliz para elaborar el
modelo estadistico y comparar entre familias de probetas fue
la tension de adherencia normalizada segun la ecuacion (1).

3.3. Metodologia estadistica y variables de estudio

Para analizar la influencia que tienen las diferentes variables
estudiadas se decidié recurrir a un disefio factorial completo,
es decir, un disefio en el que ensayan todas las combinaciones
de todos los valores que pueden adoptar todas las variables del
ensayo. En argot estadistico, el valor que puede adoptar una
variable se define como nivel y las variables de estudio se deno-
minan factores. El efecto de un factor se define como el cambio
en el pardmetro de respuesta producido por un cambio en el nivel
del factor. Aparte de los efectos principales en un experimento
pueden obtenerse otros efectos, denominados interacciones, que
son la combinacidn de dos 0 mas factores y que tienen un efecto
estadistico sobre la respuesta del experimento.

Otra posible forma de proceder es el tradicional método
de blogueo de variables, que consiste en fijar todas los
factores estudiados menos uno, y este ultimo es el que
se varia para analizar como se modifica el pardmetro de
respuesta.

Las principales ventajas de los disefios factoriales frente a
los disefios basados en el bloqueo de variables son las siguientes
[14]:

o Este tipo de disefios son mas eficientes, ya que se obtiene mas
informacion con el mismo ndmero de ensayos.

e Los disefios factoriales son necesarios cuando se sospecha
que puede haber interacciones entre variables, evitando llegar
a conclusiones erroneas.

e Los disefios factoriales permiten estimar los efectos de un
factor en diversos niveles de los otros factores, aportando
conclusiones que son validas en toda la extension de las
condiciones experimentales.

Figura 3. Encofrados de contrachapado fenélico y zona de adherencia inhibida.
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Tabla 4

Factores estudiados y niveles analizados

Factor estudiado Denominacion Nivel bajo Nivel alto
Didmetro nominal armadura Didmetro () 12mm 16 mm
Recubrimiento de hormigén Recubrimiento 2-¢ 4.¢
Separacion entre barras de un mismo solapo Separacion 0-¢ (contacto) 1.6
Distancia entre familias de barras solapadas Distancia 2-¢ 6-b

Sinembargo, la principal desventaja o inconveniente que pre-
senta este méetodo es el nimero de ensayos o pruebas necesarias.
Asi, en el caso general de tener & factores, cada uno de ellos con
n niveles, el nimero de experimentos necesario para realizar un
disefio factorial completo es r¥, sin contar posibles repeticiones.

En esta investigacion se recurrié a un disefio factorial
completo 2* donde los k=4 diferentes factores estudiados
Unicamente pueden tener dos niveles, conocidos como nivel
bajo y nivel alto (tabla 4 y fig. 4). De cada posible combinacion
de factores se realizaron tres repeticiones, quedando un total
de 3.2% =48 especimenes. De cada ensayo se obtienen datos
de tension de adherencia de 4 barras, por lo que de cada
posible combinacion se tienen datos de 3-4=12barras.
Puesto que alguna probeta ha tenido que ser descartada,
finalmente se utiliz6 el valor de 8 barras de cada posible
combinacion de factores, descartando los 2 valores menores
y mayores. En estas condiciones, el modelo estadistico se
alimenta con un total de 8-2% =128 valores, correspondientes
otras tantas armaduras solapadas.

4. Resultados obtenidos
4.1. Ajuste del modelo estadistico

Para analizar la gran cantidad de datos obtenida se ajusta-
ron los resultados adquiridos a un modelo de regresion lineal.
Puesto que la varianza de los mismos dependia en cierta medida
del valor de tension de cada familia de probetas (con mayor
dispersion cuanto mayor era la tensién maxima alcanzada por
los especimenes), se recurrié a una transformacion Box-Cox de
tipo logaritmica (A =0) para estabilizar las varianza y obtener
un mejor ajuste [15].

En la figura 5 se aprecia que los residuos de ajuste (diferen-
cias existentes entre el valor observado y el valor predicho por el
modelo de regresion) estan agrupados alrededor del cero, ajus-
tandose bien a una distribucion normal de media 0. En la gréfica
de probabilidad normal se observa que de los 128 valores Uni-
camente 7 se alejan un poco de la recta normal, por lo que se
puede concluir que el ajuste del modelo es satisfactorio.

En estas condiciones, el modelo ajustado queda de la
siguiente forma:

In(r) = 1, 1040 4 0, 2034D + 0, 09060R + 1, 5036
+0, 082220 + 0, 03477DR — 0, 2896 DS
—0,01834D% — 0, 05096 RS — 0, 0989257
+0, 01978DSY 2)

En la ecuacion (2) T es la tensién adherente maxima, @ el
didmetro de la barra de armadura, R el recubrimiento de hor-
migon, S la separacion entre barras solapadas y D la distancia
entre familias de barras solapadas. El modelo mayoritariamente
emplea términos de primer y segundo orden, ya que gran parte de
los términos de mayor orden han podido eliminarse al tener muy
poca influencia, simplificando notablemente la ecuacion obte-
nida. El coeficiente R? del modelo que proporciona la ecuacion
(2) es 0,9828.

4.2. Influencia de los pardametros principales

Al ajustar los datos obtenidos a un modelo de regresién es
posible analizar la influencia de cada factor y las interacciones
entre los mismos (términos del modelo estadistico).

- Recubrimiento O .

Recubrimiento

Diametro

Distancia ORecubrimiento =

Recubrimiento

Separacion

Figura 4. Secci6n transversal de la probeta y factores del modelo.
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En el grafico normal de efectos estandarizados (fig. 6,
izquierda), cuanto mas alejado se encuentre un término de la
recta representada, mayor influencia tiene este en la respuesta
(tensién adherente). Asi mismo, los términos que se sitlan a
la izquierda tienen efecto negativo (reducen la respuesta) y los
términos que se sitlian a la derecha producen un efecto positivo
(aumentan la respuesta). El recubrimiento y la distancia entre
familias de barras solapadas son los términos cuyo aumento
mas incrementa la tension adherente, mientras que la separa-
cién entre barras solapadas es el término cuyo aumento mas
la reduce. Nétese que el didmetro (término D en los graficos)
esta situado sobre la recta, por lo que, por si mismo, no tiene
influencia en la tensiéon adherente. En el diagrama de Pareto
(fig. 6, derecha) se aprecia claramente la irrelevancia que tiene
el didmetro de la barra como efecto principal. No obstante, en
combinacion con la distancia entre familias de barras solapadas

Gréafico normal de efectos estandarizados

si presenta influencia en la respuesta. Esto indica que su efecto
depende del nivel en el que se encuentre otro factor (interac-
cion).

Al estudiar el valor predicho por el modelo de regresion para
las tensiones de adherencia en el momento de la rotura (fig. 7), se
constata de nuevo que el recubrimiento es el factor mas impor-
tante. Al crecer la distancia entre familias de barras solapadas
también aumenta la tension adherente, mientras que al hacerlo
la separacion entre barras solapadas se produce una disminucién
de dicha tension. La influencia del didmetro de la armadura es
minima.

4.3. Interacciones entre pardmetros

En un gréafico como el de la figura 8, dos rectas paralelas
indican que no existe interaccion entre factores. Por el contra-

Diagrama de pareto de efectos estandarizados
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Figura 6. Influencia de los diferentes términos del modelo en el valor predicho de las tensiones.



. Vieito et al. / Hormigon y Acero 2017; 68(283):193-200

199

Tensién de adherencia (media ajustada)

Distancia Recubrimiento Separacion Diametro
< 1
g 8,0 x’
«
s 16,5 /
5 o /
E «’/ / ™
S 15,0 P / e
2 g 7 S wey ’ *
o ) .
*g /’/ / *
5 135 r /
c ¥y
@ 7
12,0 é
20 69 20 viley) (0] 19 12mm 16mm
Valor de los factores
Figura 7. Valor medio de las tensiones adherentes maximas predicho por el modelo estadistico.
Distancia * Recubrimiento Grafico de interacciones Recubrimiento
n
20 3 b 2
~ 16 Feg
_g |
IS
©
_3
T 12 Ve ———
'-q% Distancia * Separacion Recubrimiento * Separaci6n Separacion
E 20 — 0
k] o - - 1
S ;
<
© a
s 16
c
o e A
7] v o
5 - A
© 1 ¥
'g Distancia * Diametro Recubrimiento * Diametro Separacion * Diametro Diametro
‘@ 20 9 12
S - - 16
'_
16
O
———
5
12
2 6 2 4 0 1
Distancia Recubrimiento Separacion

Figura 8. Gréfico de interacciones del modelo.

rio, a menor paralelismo, mayor interaccion se producira entre
los factores que definen el modelo, lo que se traduce en que la
influencia de un factor depende del nivel en que se encuentre
otro. En el gréafico de interacciones del modelo ajustado (fig. 8)
se pone de manifiesto que la mayor interaccién se produce entre
los factores distancia y recubrimiento, algo que se observaba en
la figura 6. Asi, cuando el recubrimiento es igual a dos veces el
diametro de la armadura, la distancia a la que se encuentren las
familias de barras solapadas tiene muy poca influencia en la ten-
sion de adherencia. No obstante, al aumentar el recubrimiento
hasta 4 veces el diametro de la barra, la mayor distancia entre
familias de barras solapadas aumenta notablemente la tension de

adherencia (subgrafico Distancia - Recubrimiento). La explica-
cién a este fendmeno puede radicar en la gran importancia
que tiene el recubrimiento en el comportamiento de la pro-
beta, de forma que cuando este es bajo actia como factor
limitante. NGtese que en la figura 8 falta la interaccion Recu-
brimiento - Didmetro, ya que este término se pudo eliminar de
la ecuacion del modelo (2).

5. Conclusiones y trabajo futuro

El ensayo y la metodologia estadistica empleados en esta
investigacion se han mostrado como herramientas muy Utiles y
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potentes para estudiar los solapes a traccién. Se constata que
el recubrimiento es un parametro esencial, aumentando nota-
blemente la tension de adherencia al crecer aquel, y actuando
como factor limitante cuando su valor es reducido. Aumentar la
distancia entre familias de barras solapadas también incrementa
la tension de adherencia desarrollada, mientras que al crecer la
separacion entre las barras solapadas se produce una disminu-
cion de la adherencia. Finalmente, el diametro nominal de las
armaduras, para los valores estudiados (12 y 16 mm), tiene un
efecto casi despreciable.

El trabajo futuro abre grandes posibilidades. El siguiente
paso légico es incluir en el modelo la presencia de armadura
transversal y de confinamiento. Cabe sefialar que el modelo
estadistico desarrollado es facilmente escalable si se afiaden
nuevas variables, no siendo necesario repetir los ensayos rea-
lizados y bastando con afadir los nuevos datos y reajustar el
modelo.

Financiacion

Esta investigacién ha sido posible gracias a la ayuda del
Ministerio de Educacion, Cultura y Deporte a través de su
programa para la Formacion de Profesorado Universitario, y
al Proyecto BIA2015-64672-C4-2-R, financiado por el Minis-
terio de Economia y Competitividad y el Fondo Europeo de
Desarrollo Regional (FEDER).

Agradecimientos
Los autores muestran su agradecimiento a Cementos Cos-

mos, S.A.y a Basf Chemical Espafia, S.A. por aportar el cemento
y los aditivos necesarios.

Bibliografia

[1] American Concrete Institute, Aci-318S-08, 2008.

[2] CEB Task Group 2.5, fib Bulletin 10 - Bond of Reinforcement in Concrete:
State-of-art report, International Federation for Structural Concrete (fib),
Lausanne, Switzerland, 2000.

[3] Fib - Special Activity Group 5, Model code 2010, 2011.

[4] N. Krstulovic-Opara, K.A. Watson, J.M. LaFave, Effect of increased ten-
sile strength and toughness on reinforcing-bar bond behavior, Cem. Concr.
Compos. 16 (1994) 129-141.

[5] D. Darwin, E.K. Graham, Effect of deformation height and spacing on bond
strength of reinforcing bars, Aci Mater. J. 90 (1993) 646-657.

[6] G.Campione, C. Cucchiara, L. laMendola, M. Papia, Experimental investi-
gation on local bond-slip behaviour in lightweight fiber reinforced concrete
under cyclic actions, en: 13th World Conference on Earthquake Enginee-
ring. Paper No. 2087, Vancouver, B.C., Canada, 2004.

[7] R.E. Untrauer, R.L. Henry, Influence of normal pressure on bond strength,
J. Proc. 62 (1965) 577-586.

[8] D. Darwin, Tension development length and lap splice design for rein-
forced concrete members, Prog. Struct. Eng. Mater. 7 (2005) 210-225,
http://dx.doi.org/10.1002/pse.206.

[9] Comision Permanente del Hormigon, Instruccion de Hormigon Estructural
EHE-08, Ministerio de Fomento, Madrid, 2008.

[10] Instituto Nacional de Silicosis, Silicosis y otras neumoconiosis, Ministerio
de Sanidad y Consumo, Madrid, 1999.

[11] RILEM TC, RC 6 Bond test for reinforcement steel. 2. Pull-out test. En:
Rilem (Ed.), RILEM Recomm. Test. Use Constr. Mater., E & FN SPON,
1983: pp. 218-220.

[12] R. Tepfers, A Theory of Bond Applied to Overlapped Tensile Reinfor-
cement Splices for Deformed Bars, Chalmers University of Technology,
1973.

[13] C.O. Orangun, J.O. Jirsa, J.E. Breen, The strength of anchor bars: A reeva-
luation of test data on development length and splices, J. Am. Concr. Inst.
74 (1977) 114-122.

[14] H. Gutiérrez-Pulido, R. de-la-Vara-Salazar, Anélisis y disefio de experi-
mentos, 2003, México D.F.

[15] G.E.P. Box, D.R. Cox, An analysis of transformations, J. R. Stat. Soc. 26
(1964) 211-252.



@ Available online at H{
ScienceDirect

CrossMark . .

{ H www.sciencedirect.com HORMIGON
y ACERQO

W €-ache.com Hormigon y Acero 2017; 68(283):201-207 www.elsevierciencia.com/hya

Structures with chloride attack. Application of cathodic protection in the
bridge to Illa de Arousa

Estructuras con ataque por cloruros. Aplicacion de la proteccion catodica en el puente a la llla
de Arousa

José Antonio Becerra Mosquera?, José Enrique Pardo Landrove®, José Manuel Millan Pérez®,
Diego Carro-Lopez %-*

8 General Manager, Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos, Neto Ingenieria, Spain
b Head of Road Safety and Maintenance, Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos, Xunta de Galicia, Spain
¢ MSc Chemistry, Technical Manager, Galaicontrol, Spain
d PhD, MSc Civil Engineering, Associate Professor, Universidade da Coruria, Spain

Received 31 March 2017; accepted 12 May 2017
Available online 21 June 2017

Abstract

The bridge of this project is a reinforced concrete structure of 1980 m divided in 40 spans. The deck is a single-cell box girder and a total width of
13 m including sidewalks and shoulders. After 25 years in marine environment, the structure showed reinforcement corrosion, especially in piles
and deck bottom.

It was repaired with four types of intervention: conventional reparation with patches, corrosion inhibitors, cathodic protection with sacrificial
anodes and an hybrid cathodic protection system with an initial impressed current and galvanic current. In this research it is described the
refurbishment and comparative results of the evolution of the repairs and therefore data of the corrosion progression and its effect in service life.
The hybrid system, by the moment, is the system with the best results.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espaiia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Cathodic protection; Structure repair; Corrosion; Chloride attack
Resumen

El puente de este proyecto es una estructura de hormigén armado de 1.980 m dividida en 40 tramos. La cubierta es una viga de cajon unicelular y
tiene una anchura total de 13 m, incluyendo calzadas y aceras. Después de 25 afios en un entorno marino, la estructura mostraba corrosion de las
armaduras, especialmente en pilares y base de plataforma.

Se repar6 con cuatro tipos de intervencion: reparaciéon convencional con parches; agentes anticorrosivos; proteccion catodica con anodos
galvanicos, y un sistema de proteccion catddica hibrido con una corriente impresa inicial y una corriente galvanica. En esta investigacion se
describe la remodelacion y los resultados comparativos de la evolucion de las reparaciones y, por tanto, los datos de la progresion de la corrosion
y su efecto en la vida Gtil. De momento, el sistema hibrido es el que presenta los mejores resultados.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Proteccion catddica; Reparacion de estructuras; Corrosion; Ataque por cloruros

1. Introduction

* Corresponding author. The bridge of this research links the island of Arousa with
E-mail address: diego.carro@udc.es (D. Carro-Lopez). the coast of Galicia in the NW of Spain. It is a reinforced

http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.006
0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.
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Figure 1. Chloride attack in reinforced concrete and corrosion of iron schemes.

concrete structure, planned and executed in the mid-eighties of
the twentieth century (year of commissioning: 1985).

The bridge is 1980 m long and it was designed in a circum-
ference of 2.5 km radius. It consists of 40 spans, 38 of which are
50 m span, while the 2 ends with 40 m span. It includes joints
only in the two brackets.

The deck consists of a single box girder, 2.3 m height, with
two transversal projections. The total width of the roadway is
13.00 m, divided into two sidewalks of 1.50 m, two shoulders of
1.5m and two lanes of 3.5m.

The bridge was inspected and it was decided that it was
required a full intervention. The pathologies detected were:
corrosion damage in deck and piles, shear cracks and of compat-
ibility in the deck, some nests of gravel in piles and abutments,
corrosion of the bearing plates, corrosion due to deficient surface
drainage, deterioration of neoprene pot bearings, and damage in
lighting boxes.

The structural condition of the bridge was good with some
problems of durability, that was expectable considering the
elapsed time from construction and the aggressiveness of
the marine environment. This ambient saturated with chloride
ions (CI™) produced corrosion of the reinforcement in some
areas. Although this attack does not affect the structural safety,
there are large areas damaged visible at plain sight that affects
the aesthetics of the bridge.

Within the field of concrete repair, the usual treatment is
to apply localized repairs in the concrete. This technique was
applied with satisfactory results. However, given the aggressive-
ness of the ambient, it was decided to use also cathodic protection
methods in conjunction with the localized patches repair [1].

2. Corrosion of reinforced concrete
2.1. Corrosion fundamentals

Corrosion is defined as the deterioration of a material under
attack by an electrochemical environment [2]. More generally,
it can be understood as the general tendency of material to find
its most stable or lower internal energy form. Provided that the
corrosion is caused by an electrochemical reaction (oxidation),
the rate at which occurs will depend to some extent on the tem-
perature, the salinity of the fluid in contact with the metal and
the properties of the metals in question [3].

There are major differences between what is known as
generalized corrosion and corrosion by chlorides. In the case
of chloride corrosion, the chlorine acts as a catalyst for the

reaction, causing it to accelerate at certain points producing
what is named pit corrosion [4].

Chloride corrosion, which is generated from a reaction in
chain, is usually located in a very limited area of the steel. This
is started by the precipitation of particles of hydrochloric acid in
that area, the acid dissolves the metal and accelerates the electro-
chemical reaction (Fig. 1). This phenomenon causes pathology
in certain areas of the steel, with a very focused attack in the
pit point. This makes it difficult to detect and there is abundant
casuistry of failure of structures due to this type of corrosion.

2.2. Chloride attack in reinforced concrete: repairing
methods

There are several repair systems that have traditionally been
used with corroded reinforced concrete with chloride attack [5].
However, the technology has evolved with the experience and
the monitoring of the evolution of the repaired structures:

e Conventional reparation in patches. This is the most tradi-
tional repair system. It consists of the clean up of the affected
areas, uncovering the rebar and applying new mortar to restore
the affected area to its original state. This is the fastest and
most economical repair option. In case of severe corrosion,
this type of repair can produce new corrosion in the perimeter
of the repaired area (Fig. 2). Also, there is a “radial expansion”
over time. This phenomenon is known as incipient anode.

e Repair with mortar with corrosion inhibitors. A breakthrough
to conventional patch repair is the use of hydraulic mortars
modified including migratory corrosion inhibitors. These are
polymeric products, which create a protective film around
the steel; with this, there is a reduction of the possibility of
corrosion by chemical attack. The fact that they are migratory
products makes these able to penetrate into the concrete mass
located on the perimeter of the patch. The distance that these
products can penetrate in the concrete mass is based on Fick’s
law.

e Cathodic protection with anodes of sacrifice. This method
uses the knowledge of the scheme corrosion of steel in rein-
forced concrete, and in particular, the scheme of chloride
attack. It applies sacrificial anodes in the perimeter of the
repair; with this it prevents the creation of incipient anodes
in the outside of the repair patch. Also, it is in compliance
with the electrochemical scheme already established in the
steel rebars. As stated previously, the corrosion of the sacri-
fice metal itself is at the same time, protecting the adjacent
steel (Fig. 3). This is because the corrosion acidification leads
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Figure 2. Examples of patch repair and repair with mortar with corrosion inhibitors.

to the re-alkalinization of the contiguous steel, protecting it
thanks to the hydroxyl groups that migrate to these areas.
This is the principle of cathodic protection, allow controlled
corrosion (in this case the anode, not the steel bars), and the
re-alkalinization and protection of steel in the vicinity of the
anode.

e Cathodic protection with impressed current. Impressed cur-
rent protection is another example of cathodic protection. The
technique of impressed current is the use of an external power
distributed by wiring to the entire structure and including a
network of titanium anodes. With this it is achieved a dis-
tributed protection along the whole structure by means of the
re-alkalization produced around the steel.

3. Structural repair of the bridge of Illa de Arousa

The motivation of the repair project was to accomplish the
structural repairs that would allow extending the service life of
the bridge. The intervention is divided into two parts: the deck
repair and the reparation of piles. The division is made not only
by the difference in the types of elements, but also by the different
degrees of aggression that have the affected areas and treatments
needed to be performed.

The sanitizing carried out in the damaged areas was per-
formed with two methods, one manually by chipping hammer
and the other by hydro-demolition machine, which proved to be

the most effective method, both produced acceptable quality and
cleanliness of the demolish (Fig. 4).

The repair system applied was one of cathodic protection
of the steel structure. The type of cathodic protection selected
was sacrifice anodes of zinc. This metal, thanks to its lower
galvanic potential draws to itself the aggressive agents (chlorides
and oxygen). Furthermore, this metal presents another useful
feature, when oxidized it does not suffer a significative increase
in volume (this is the biggest problem of corrosion of reinforcing
steel embedded in concrete, which increase about 6-10 times its
volume when oxidized).

One of the decisions taken at the beginning of repair, given
the volume of work that had to be faced, was to use various
products and patents on the market in time. This permitted to
evaluate each of the products efficiency and applicability.

3.1. Repairs in the deck

The major structural repairs on the deck were of a greater
magnitude in areas close to the supports of the piles, at the junc-
tion flange-web of the deck and the junctions between vertical
sides and the bottom of the girder.

It was detected that many existing corrosion problems had
been caused by defects in the concrete placement. In addition,
in the project of the bridge it was established to use continuous
plastic along the rebars. This type of spacer for reinforcing bars

Figure 3. Example of sacrificial anodes protection.
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Figure 4. Techniques of demolition of damaged areas of the deck.

was a novelty at the time and it favoured substantially the entry
of aggressive agents more directly and quickly (Fig. 5).

The repair was carried out on the deck consisted of sanitizing
each damaged area, replacement of steel in areas where the loss
of section was excessive (Fig. 6). After this, placing discrete zinc
anodes in the area of repair, next the application of thixotropic
mortars. And finally, the entire surface of the deck (repaired and
unrepaired areas) was painted with a special anti-chloride paint.

3.2. Repair of the bridge piles

The area of the piles the area of tidal and splash zone and
therefore suffered a much higher risk of corrosion. In the project
it was indicated the need of cathodic protection as in the deck
but with a different approach. After inspection, it was clearly
observed the need for a global repair instead of repair by batches
as was performed in the deck.

The repair of the piles was structured and planned as follows:

e Conservation of one of the piles with conventional repair
and without cathodic protection. This will serve as reference
and permit comparison for the deterioration of the bridge
without cathodic protection.

e Conventional repair + cathodic protection jacket system (Fos-
roc). This system consists of placing some jackets of fibreglass
mesh + zinc batteries. Filling the gap between the pile and the
jacket with an special concrete that allows the current flowing
between the mesh of zinc and the reinforcement (Fig. 7). This

system was used in a limited group of piles because of the
difficulties of the works in the areas hit by the sea. All circuits
for the reinforcement and the zinc anodes was conducted to
the deck and connected in electric boxes protected inside de
girder box. This makes monitoring over time easy.

e Conventional reparation + cathodic protection system with
the hybrid system (CPT). The functioning of this technique
stems from the introduction of sacrificial anodes in small holes
in the structure and all embedded in a mortar of activation.
The arrangement of sacrificial anodes was made based on a
grid designed according to the detected damage and location
relative to the different zones: tidal, splash, etc. These anodes
are connected through titanium wire that closes the circuit
against reinforcement steel bars, which in turn are connected
in a connection box within the board for later supervision

(Fig. 8).

The network of anodes and wiring permits the application of
impressed current for a short period of time. This was performed
initially after the repair works, however it can also be applied
after a period of time since the intervention with a similar effect.
What is seek is to produce the re-alkalization of the structure,
with the consequent prevention of chloride attack. This delayed
treatment would be possible simply using external batteries and
for a very short period of application, between 1 and 2 weeks.
Thereafter the system is disconnected from the battery, start-
ing its operation as conventional sacrificial anodes. The new
electrochemical equilibrium starts from steel in a substantially

Figure 5. Affected areas of the bottom of the concrete girder.
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Figure 7. Repair of the piles with the Fosroc jackets.

Figure 8. Repair of the piles with conventional technique and CPT cathodic protection.
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Figure 9. Detail of a connection box and the procedure of measurement of the voltage.

improved situation from its initial point due to the process of
re-alkalization and previous chloride extraction technique.

3.3. Control of corrosion evolution

As mentioned above, the repair performed included innova-
tive solutions in many aspects, which include monitoring by
monitor the cathodic protection. It is possible to measure the
connections between the sacrifice anodes and the steel reinforce-
ment, they are accessible in boxes for collecting data that allows
the tracking of the installed systems (Fig. 9).

The monitor is designed to take data selectively from different
areas of the bridge (north side, south side, splash zone, tidal
zone). In this way, it is planned a detailed monitoring of the
installed systems. It would permit to compare different electric
consumption in the cathodic protection of the different zones
depending on the aggressiveness of the areas.

4. Results of the evolution of the corrosion

The follow-up visits have produced extensive measurement
campaign data. This enables to assess the correct behaviour
of the cathodic protection. Ensuring that they fulfil the crite-
ria established by UNE 12696: 2000 and EN 12696 [7]: 2012.
Also, it has been made, in first instance, corrosion potential
measurements according to ASTM C876-09 [8]. In Fig. 10 are

represented results of pile potential in different areas of the
bridge repair.

Inthe displayed graphicis observable the different behaviours
on different cathodic protection systems employed in the repair
of the bridge. As we can see in the case of pile 1, where it was
performed a conventional repair, the corrosion potentials were
after two years of the repair, below -350 mV. With the predefined
criterion of corrosion (less than —200 mV), we would be in a
case of highly probable corrosion [6].

In the case of the pile 14, in which it was used the system
of discrete anodes with CPT hybrid cathodic protection, we see
as a major change in the corrosion potentials, led by the first
contribution impressed current applied at the initial time [9].
We see potential are above —200 mV almost from the start, and
the trend is almost horizontal with over the years.

The next case is the one of pile 18. In this pile it was used for
galvanic protection the system of Fosroc GRP shirts that were
covered with zinc anodes. In this case, the corrosion potentials
have a different behaviour than the CPT system. As it can be
seen, in this case the corrosion potentials increase rapidly after
the repair work. With time, the protection system becomes more
positive, slowly coming closer to the values given by the CPT
system values. The fundamental difference is that this system
does not give an initial contribution of impressed current, so
that the potential of corrosion of steel are essentially the same
as existed prior to the repair. Over time, the potential becomes
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Figure 10. Results of the evolution of the pile potential (V) in the period 2010-2014.
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increasingly positive; turning to over —200mV positive val-
ues, which indicates almost certainly the passivity of steel in
reinforced concrete.

5. Conclusions

The paper summarizes the most common repair techniques
used for repair of reinforced concrete problems with reinforce-
ment corrosion due to chloride attack.

Among the major repair techniques used, they were discussed
the following:

e Conventional repair by patches. This is the traditional solu-
tion. It consists of the sanitizing of the affected areas,
uncovering the steel bars and applying a mortar to restore
the affected area to its original state. This is the fastest and
most economical repair option. However it is not effective in
the long term, it can produce corrosion in the surroundings of
the repaired zone.

e Corrosion inhibitors. A breakthrough to conventional patch
repair is the use of hydraulic mortars modified with migratory
corrosion inhibitors (MCI type). These are polymeric prod-
ucts that create a protective film around the steel that reduces
the possibility of chemical attack.

e Cathodic protection with sacrificial anodes. The main prob-
lem posed by the conventional patch repair is the emergence
of the phenomenon known as “incipient anodes”. This is the
onset of corrosion phenomena in the perimeter of the repair
once this. The option of placing sacrificial anodes on the
perimeter of the repair avoids creating incipient anodes. This
isthe principle of cathodic protection, essentially produce cor-
rosion (in this case focused and limited to the anode, not to the
steel), and as side-effect the re-alkalinization and protection
of the steel in the vicinity of the anode.

e Hybrid Cathodic protection with impressed current. Thistech-
nique uses an external power distributed by wiring to the
entire structure, as result, it induces the corrosion of sacri-
ficial anodes protecting the reinforcement steel that behaves
as cathode. It is achieved thereby an even distribution of pro-
tection along the whole structure and also it is provided with
the re-alkalization around the steel.

Among the techniques used in the project Repair Repair
Bridge Illa de Arousa, it was used primarily cathodic protection

with sacrificial anodes on the deck (using galvanic current), and
in the piles it was chosen to perform a test with the different
protection systems. In this case, one of the piles was repaired
with the conventional repair, to serve as control of the evolution
of the corrosion over time. The result after a few years of this
repair indicates possibility of corrosion due to the values of
electrochemical potential measured.

For the rest of systems analyzed, we see the “CPT” hybrid
system presented very favourable results from the beginning.
The first phase of impressed current represents an advantage
over other systems, the values of potential achieve higher values
(above —200 mV) faster than the Fosroc system. In this system,
although corrosion potentials take longer to get in than —200 mV
values (which is the barrier taken as synonym for passivity of
steel in concrete), it does not mean that the system is not working.
The trend of the potential indicates that the system is operating,
and there are more forms of assessment and other measurement
techniques to make these checks.
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Resumen

Las estaciones profundas con contrabéveda de la linea 3 de Metro de Riad estan formadas por cuatro niveles subterraneos que constituyen la caja
profunda, donde un gran atrio central configura el flujo peatonal. El sistema constructivo es bottom-up, y en uno de los casos la excavacion se
realiza con la ayuda de una pantalla de pilotes secantes con diferentes niveles de apeo. La estacion se cierra con una contrabéveda de hormigén
armado con llaves de cortante continuas en los laterales que contrarrestan el empuje del agua (mecanismo arco). El resto de niveles se ha disefiado
con vigas prefabricadas pretensadas y losas de compresion in situ, con un funcionamiento estructural evolutivo.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Estaciones profundas; Bottom-up; Pilotes secantes; Contrabdveda; Juntas de contraccion
Abstract

The deep stations with counter-vault of Riyadh Metro Project Line 3 are formed by four underground levels that constitute the deep box, where
a central atrium configures all passenger flows. The temporary works consist of a bottom-up construction method. In one station, a continuous
retaining wall has been designed based on secant piles with three retaining levels. The bottom slab of the deep box is a reinforced concrete
counter-vault with continuous shear keys that resist the water pressure transmitting the axial compressive forces to the rock (arch mechanism). The
intermediate and top levels have been designed with precast pre-stressed beams and concrete in-situ slabs, with an evolutional structural behaviour.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Deep stations; Bottom-up; Secant piles; Countervault; Contraction joints

1. Introduccion

El Reino de Arabia Saudi se encuentra inmerso en un proceso
de modernizacion acelerado, y la mejora de la movilidad es
uno de los parametros por los que las autoridades del pais han
apostado con mayor interés. Las condiciones del transporte
privado en Riad estan mejorando sensiblemente debido al

* Autor para correspondencia.
Correo electronico: gonzalo.zarrabeitia@idom.com
(G. Zarrabeitia Ullibarri).

http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.008

desarrollo de infraestructuras como las nuevas autovias urbanas
y anillos de circunvalacién. El transporte plblico también
se estd viendo potenciado, y prueba de ello es la nueva
red de Metro que se esta construyendo, con una longitud
aproximada de 180km y 75 estaciones, todo ello distribuido
en 6 lineas que recorren la ciudad de norte a sur y de este a
oeste.

IDOM forma parte del Consorcio adjudicatario de los traba-
jos de la linea 3, siendo la responsable del disefio de detalle de
la misma. La linea 3 consta de 41 km, repartidos en viaductos
(25,7 km), taneles (9,7 km) y en superficie (4,10km), con un

0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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total de 20 estaciones y dos instalaciones de talleres y cocheras
ubicadas en los extremos del trazado.

En una gran parte de los mas de 25km en que la linea 3 de
metro atraviesa el nicleo urbano de la ciudad de Riad el trazado
ferroviario se deprime 30 m bajo la superficie, disponiéndose
de 8 estaciones profundas, de las cuales dos son estaciones de
intercambio y transferencia con las lineas 2 y 6 de metro (fig. 1).
Se han proyectado ademas otras 3 estaciones semienterradas o
enterradas de menor profundidad.

El disefio de las 8 estaciones profundas esta fuertemente
condicionado por la configuracion de la trama urbana, el tra-
fico peatonal y rodado y el nivel fredtico. Ademas, desde el
punto de vista estructural, existe el condicionante planteado
por las empresas constructoras lideres del Consorcio de no uti-
lizar elementos de hormigén postesado, buscando la maxima
prefabricacion posible.

En general, la disponibilidad de superficie ha permitido un
disefio de estaciones con una gran ocupacién y dimensiones
transversales (ocupando cuando ha sido imprescindible terrenos
ya edificados y disefiando la reordenacion de la trama urbana).
Sin embargo, en algunos casos ha sido imprescindible encajar
las estaciones entre las alineaciones de los edificios existentes,
dando lugar a una tipologia de estacién estrecha y alargada, de
las cuales se han proyectado 5 variantes muy similares en cuanto
a configuracion arquitectdnica, proceso constructivo y tipologia
estructural. A continuacidn se describen y detallan los aspectos
de estas estaciones que se han considerado de mayor interés.

2. Descripcion general

Las estaciones profundas con contrabéveda son las mas
representativas de las estaciones enterradas. Estan formadas por
cuatro niveles subterraneos (mas la cubierta) que constituyen la
caja profunda (150 m de longitud y anchura de 20-25 m), donde
un gran atrio central configura el flujo peatonal. En esta zona
central de la estacion, donde existen grandes luces sin ningdn
elemento de sostenimiento, los muros laterales son de hormigdn
armado de 1,50 m de espesor. En las zonas laterales el espesor
es variable con la altura (1,40-0,80 m), adaptandose a la ley de
empujes y permitiendo el apoyo de las vigas prefabricadas en
primera fase.

Los forjados intermedios y de cubierta se han disefiado con
vigas prefabricadas pretensadas y losas de compresion in situ,
teniendo en cuenta los requisitos arquitectonicos y técnicos
(MEP). En una primera fase, las vigas prefabricadas trabajan
simplemente apoyadas, soportando los esfuerzos debidos al peso
propio y al peso de la losa superior (fig. 2). Una vez que el hor-
migoén de primera fase ha endurecido, la seccién mixta final se
empotraen los muros laterales, cambiando el sistema estructural.

La losa inferior de la caja profunda es una contrabdveda de
hormigén armado de 2m de canto, con juntas de contraccion
intermedias cada 30-40 m que permiten controlar los esfuerzos
axiles y desplazamientos debidos a fendmenos de retraccion
y temperatura. Se han disefiado llaves de cortante continuas
que transmiten los esfuerzos axiles a la roca garantizando un
correcto funcionamiento estructural frente a las presiones de
agua (mecanismo arco) y la estabilidad frente a la flotacion.

Conectados con la caja profunda se han disefiado diversos
modulos superficiales que incluyen accesos o salas técnicas.
Ademas del propio analisis y dimensionamiento estructural de
cada una de estas areas, se ha prestado especial atencién en gene-
rar una correcta transicion entre la caja profunda y cada uno de
estos modulos. Al estar ubicados a diferente cota y ser indepen-
dientes en sentido longitudinal, pueden aparecer movimientos
diferenciales que acarreen problemas de impermeabilizacion y
de funcionamiento. Debido a ello, se han disefiado unas jun-
tas (fig. 3) que permiten el libre movimiento horizontal pero
impiden desplazamientos verticales diferenciales.

La estacion alcanza un total de 290 m de longitud y anchuras
de mas de 50 m en las zonas de los accesos. En la figura 4 se
incluyen una planta y una seccion longitudinal tipo de una esta-
cién profunda donde se aprecian la caja profunda y los médulos
superficiales laterales.

Las normas de aplicacién para el disefio de las estructu-
ras de las estaciones son ACI 318-11 [1], Eurocddigo-2 [2] vy
ANSI/AISC 360-10 [3]. Las principales peculiaridades deri-
vadas de la existencia del doble enfoque normativo son las
siguientes:

- El célculo de las estructuras de acero de edificacion se rea-
liza segun las recomendaciones del American Institute of
Steel Construction [3] siguiendo el método Allowable Stress
Design (ASD) vy, por tanto, con combinaciones sin mayo-
rar. Sin embargo, para el dimensionamiento de estructuras
de hormigon se utilizan las combinaciones de acciones segun
el método Load and Resistance Factor Design (LRFD) con
mayoracion de acciones.

- Para las comprobaciones de fisuracién de los elementos de
hormigoén se ha utilizado el Eurocédigo-2 [2], dado que en
la ACI 318-11 [1], de aplicacion segln el contrato, no existe
formulacion especifica para el control de fisuracién, ni tam-
poco en otras publicaciones ACI, como la ACI 224R-01 [4],
o recomendaciones como CIRIA C660 [5].

3. Proceso constructivo de las estaciones profundas con
contraboveda

3.1. Caso general. Excavacion en roca

Los terrenos atravesados por la linea 3 se caracterizan por
la presencia de material calizo, fracturado en mayor o menor
medida y con eventual presencia de cavidades. El nivel frea-
tico se hace presente en la totalidad del tramo y préximo a la
superficie.

Los trabajos de excavacién de todas las estaciones enterra-
das se han realizado por el procedimiento cut and cover, con
un proceso constructivo bottom-up. Dada la calidad geotécnica
de la roca atravesada y la situacion de las edificaciones colin-
dantes, las excavaciones se han disefiado siguiendo el contorno
estricto de la estacion con taludes verticales bulonados protegi-
dos con una reducida capa de hormigén proyectado (fig. 5). Los
primeros niveles de excavacion, que en general presentaban un
comportamiento proximo a un suelo (profundidades del orden
de 5-6 m), se han sostenido mediante pantallas de micropilotes.
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Figura 2. Colocacion de vigas prefabricadas del nivel inferior.

Durante las excavaciones, el agua de infiltracion se ha eva-
cuado a través de un sistema de pozos profundos de agotamiento
situados en el contorno de la excavacion, con una monitorizacion
continua de los caudales evacuados en funcién de los célcu-
los de infiltracion estimados. Préacticamente la totalidad de las
excavaciones se han realizado con el fondo en seco.

3.2. Estacion 3EI. Pantalla de pilotes secantes

En la estacion 3E1, debido a la existencia de espesores de
suelos de bastante potencia, muy arenosos y situados a varios
niveles, se ha disefiado una pantalla continua de pilotes secan-
tes de 1,00m de didmetro, con pilotes primarios de mortero
de resistencia caracteristica C15 y secundarios de hormigon
(estructurales) de C35 dispuestos cada 1,40 m.

La profundidad total de la excavacion es de 33m. La lon-
gitud de los pilotes es variable (entre los 18-22m), pero se
establece una longitud minima de 3 m en el estrato rocoso resis-
tente, garantizando un correcto empotramiento y asegurando la
impermeabilizacion de la excavacion.

En las zonas del break in/out (entrada y salida de la tunela-
dora) se ha dispuesto armadura de fibra de vidrio en las partes
inferiores de los pilotes para facilitar el paso de la tuneladora
(fig. 6). Adicionalmente, en la zona este de la excavacion donde
existe un edificio colindante, se ha dispuesto armadura en los
pilotes de mortero para rigidizar la pantalla y minimizar los
movimientos esperados.

Se han considerado tres niveles de apeo situados 1,50 m
por encima del correspondiente nivel de forjado, lo que
permite retirar los puntales una vez se han colocado las vigas
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Figura 3. Ejemplo de junta entre la caja profunda y un médulo superficial.
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Figura 4. Seccion longitudinal y planta tipo de una estacion profunda.

prefabricadas que constituyen las losas de dicho forjado. La
distribucion en planta de los puntales esta condicionada por la
posicién de las vigas prefabricadas de la cubierta, minimizando
las posibles interferencias entre ambos elementos para no
entorpecer las fases finales de ejecucién. El primer nivel de
apeo se apoya en una viga de coronacion de hormigon, situada
1,0m por debajo de la cota del terreno natural. Esta formado
por puntales metalicos de 813mm de diametro, 20 mm de
espesor y limite elastico de 345 MPa, dispuestos cada 5,50 m
y con una longitud variable entre los 27 y los 5m (fig. 7).

El segundo nivel de apeo, formado por los mismos puntales
metalicos pero de 30 mm de espesor, se encuentra 7,60 m por
debajo. En este nivel, los puntales se apoyan contra una viga
metélica (formada por dos perfiles armados en | de 1,00 m de

canto) que rodeatodo el perimetro de la excavacién. Los puntales
Ilevan una precarga de 500 kN. Se observo que asi se mejoraban
las condiciones de la excavacion, reduciendo los desplazamien-
tos finales y los esfuerzos en la propia pantalla. Ademas, el
efecto de la precarga sobre los puntales no es condicionante,
ya que los esfuerzos maximos se incrementan en menos de
un 10%.

El tercer nivel, dada la proximidad de la roca y para facilitar
los trabajos de construccion, se ha disefiado con anclajes activos
de cable (6 cables de 0,6”) cada 1,40 m con una fuerza de tesado
del 50% del limite elastico (fig. 8). Se han dispuesto en los pilo-
tes de mortero con una inclinacion de 15-25° (alternativamente)
para evitar un posible efecto grupo y, en consecuencia, una pér-
dida de tension en los anclajes y la rotura de un mismo bloque de
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Figura 6. Armadura de fibra de vidrio.

roca. Una vez se llega al estrato rocoso, la excavacion continla
con bulones pasivos hasta la cota inferior de la contrabdveda.

Para el dimensionamiento de la pantalla y de los elementos
de retencion se han realizado diversos modelos de elementos
finitos 2D elastoplasticos con Plaxis, incluyendo todas las fases
de apeo y desapeo (fig. 9). De esta forma se garantiza que la
pantalla es capaz de aguantar los esfuerzos exteriores hasta el
cierre de la caja profunda de la estacién.

Para el andlisis y el dimensionamiento de las vigas de reparto,
tanto de la viga superior de hormigén como la intermedia meta-
lica, se realiz6 un maédelo portico 3D de elementos finitos con
el programa Sofistik que incluia los puntales. El efecto de los
pilotes y del terreno existente se considerd a través de un muelle

horizontal no lineal (admite despegue) con un valor de rigidez
obtenido a partir de los modelos de Plaxis.

Se introdujo una accidn exterior equivalente para asi conse-
guir en los puntales unos esfuerzos similares a los obtenidos
en los andlisis 2D del proceso constructivo. Adicionalmente, se
aplicaron acciones de incremento térmico en los puntales (por
efecto de la radiacion del sol) aumentando los axiles (debido a la
dilatacion de los puntales) y, en consecuencia, los esfuerzos de
flexion en las vigas de borde y la compresidn sobre la pantalla
(fig. 10).

Este efecto es muy importante para el correcto dimensiona-
miento de todos los elementos, ya que si bien en el nivel superior
el efecto de la temperatura puede llegar a ser despreciable (el
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Figura 7. Diferentes fases de excavacion de la estacion 3E1.

terreno es menos rigido, por lo que el puntal no encuentra mucha
resistencia en su movimiento), no ocurre lo mismo en el nivel
inferior, donde los valores obtenidos son del mismo orden que
los debidos a los empujes de tierras y agua durante la excavacion.

Para el dimensionamiento de la conexidn entre los puntales y
lavigametélica, asi como para las distintas uniones, se realizaron
modelos de elementos finitos especificos en Sofistik. A partir de
los esfuerzos finales obtenidos en los puntales se comprueba
que las tensiones en las distintas chapas no superan los valores
admisibles (fig. 11).

4. Contrabéveda
La losa inferior de las estaciones profundas consiste en una

contrabdveda de hormigén armado de 2 m de canto y una longi-
tud total de 150 m. Existen tres juntas de contraccion intermedias

que dividen la contrab6veda en cuatro mdédulos, dos de ellos de
20 m de ancho y los otros dos de 26 m (fig. 12).

Debido a las buenas caracteristicas del estrato rocoso exis-
tente en el nivel de apoyo de la losa de fondo, la tipologia
escogida tiene un funcionamiento estructural optimo. A pesar
de tener una forma poligonal (para facilitar los trabajos de cons-
truccidn), inscribe un arco de radio R =45 m que coincide con la
linea de presidn. Las llaves de cortante situadas en los extremos
reciben los esfuerzos axiles por efecto de la subpresion y los
trasmiten a la roca, garantizando la seguridad de la estructura
frente a la flotacion.

De esta forma se evito el disefio de una losa anclada traba-
jando a flexién con micropilotes o anclajes (para controlar la
flotabilidad), menos eficiente desde el punto de vista estructural
y econdmico (aunque esta solucion se ha empleado con éxito en
otras estaciones de la linea).
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Figura 8. Fases de colocacion de los anclajes activos en la estacion 3E1.

Figura 9. Modelos 2D de Plaxis. Se consideran tanto los puntales como los forjados definitivos en el analisis.
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Figura 10. Modelos portico 3D para andlisis de las vigas de borde.

Figura 11. Modelos de placas 3D para el dimensionamiento de los elementos de conexién.
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Figura 12. Planta de la contrabéveda y seccion transversal del médulo central.
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Figura 13. Modelo de elementos finitos para el célculo de la contrabéveda.

4.1. Andlisis transversal

Para el dimensionamiento transversal de la contrabdveda se
realizé un modelo 3D de elementos finitos con elementos tipo
placa con el software Sofistik. La contrab6veda se modelizd
con su geometria real, considerando la inclinacion y el espesor
existente en cada zona. La llave de cortante se representé como
parte del muro, adquiriendo laformainclinadaen la parte inferior
(fig. 13).

Todos los elementos en contacto con el terreno llevaban asig-
nado un coeficiente de balasto no lineal (que admite despegue
y levantamiento), lo que nos permitié obtener la distribucion
de presiones de contacto en la llave de cortante y obtener
las deformaciones méximas en el centro de la contrabdveda.
Posteriormente, los resultados obtenidos se comprobaron con
modelos planos de contraste donde la llave se idealizaba como
un muelle de rigidez equivalente.

Al aplicar en el modelo acciones de decremento térmico o
reoldgicas, los esfuerzos y deformaciones en el centro de la
contrabdveda aumentaban, debido a que se pierde efectividad
en la llave de cortante: la estructura gira mas y se acodala mas
tarde en los extremos. En consecuencia, se ha podido apreciar
gue aumentan de forma considerable los esfuerzos de flexion en
los arranques de los muros (fig. 14).

Adicionalmente a los modelos 3D, se realizaron modelos 2D
de Plaxis para corroborar los resultados de reacciones en la llave
por efecto de la presién de agua y comprobar que eran inferio-
res a los valores maximos de resistencia de la roca. En estos
andlisis, los elementos de hormigon se modelizaron como si
fueran estratos formados por un material elastico y lineal con
las propiedades del hormigon (fig. 15).

4.2. Andlisis longitudinal

Para el analisis y dimensionamiento de la armadura longi-
tudinal por efecto de la retraccion y temperatura se adopt6 un
coeficiente de rozamiento entre la roca y la estructura de 0,6.
Se consideré que todo el rozamiento se produce en la con-
trabdveda, ya que el acabado superficial y la ondulacién del

contacto hormigdn proyectado-estructura presentaba pocas irre-
gularidades. Ademas, se cuenta con una interfaz compuesta por
las laminas de impermeabilizacién y geotextiles que reducen el
rozamiento.

Del lado de laseguridad, en base a lo observado en los trabajos
de excavacion realizados hasta el momento y ante el riesgo de
haber sobrevalorado el efecto y la posicién del nivel freatico,
se consider6 en el calculo una combinacion de cargas donde
solo actuaban las cargas permanentes sin la presencia de agua
(buscando el mayor rozamiento posible y, en consecuencia, las
mayores tracciones en la estructura).

Se parti6 del modelo de célculo de la contrab6veda y se com-
pletd la geometria de la caja profunda (fig. 16). Inicialmente,
siguiendo la solicitud del Consorcio de reducir los movimien-
tos esperados, por facilidad constructiva y para poder asegurar
una correcta impermeabilizacion, se decidi6 resolver la estacion
con juntas de contraccidn continuas, donde toda la armadura
longitudinal era pasante, manteniendo la cuantia requerida por
el calculo (figs. 17-19). Esta armadura se modelizé6 mediante
muelles no lineales con una rigidez longitudinal igual a la arma-
dura pasante enfundada (longitud de 40 cm) y con una capacidad
méaxima igual al valor de limite elastico del acero.

Asi aseguramos que nunca se supera la capacidad a traccion
del acero en la junta. Si el analisis converge a un equilibrio, se
concluye que la solucién adoptada es valida. Adicionalmente, a
través de este analisis, los muelles nos proporcionan informacién
de la apertura que se produce en la junta.

Se observaba claramente en los anlisis que a mas armadura
longitudinal pasante en las juntas, mas rigida es la estructura
y, por tanto, mas armadura es necesaria para resistir los esfuer-
zos de traccion por efecto del rozamiento. Del mismo modo,
menores son las aperturas de juntas obtenidas.

Finalmente, en la mitad de las estaciones profundas se redujo
la armadura pasante en las juntas (se dispusieron D16@150
superior e inferior) y en consecuencia disminuy0 la armadura
longitudinal total de la contrab6veda alrededor de un 25%. Por
otro lado, las apertura de juntas obtenidas son del orden de
10 mm, mucho mayores que los 2 mm esperados en el primer
caso.
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Figura 14. Vista del modelo de elementos finitos de uno de los médulos.

Figura 16. Modelo de célculo para el analisis longitudinal. Modelizacién de los muelles.

En la figura 20 se observa lo expuesto anteriormente. En
el primer caso, con toda la armadura pasante, la contraboveda
se comporta como una gran estructura de 150m de longi-
tud: los desplazamientos totales en los extremos de la caja
son del orden del doble (se acumulan en los laterales de la
estacion), y se aprecia como las aperturas de juntas (lineas azu-
les intermedias) son despreciables (no existen desplazamientos
diferenciales a un lado y otro de la junta). No ocurre lo mismo
en el segundo caso, donde la contrabdveda se divide en cuatro

subestructuras semiindependientes con aperturas del orden de
10 mm en el centro de la estacion.

En nuestra opinion, esta segunda opcion era la mas
apropiada, ya que permite relajar los esfuerzos de traccion
y, en consecuencia, las cuantias de armadura con valo-
res de apertura de junta proporcionados. De esta forma,
con una serie de iteraciones se puede controlar la rela-
cién entre la apertura de junta y la cantidad de armadura
necesaria.
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Figura 18. Junta de contraccion y distribucion de la armadura de la contrabdveda.

Figura 19. Médulos 1 a 3 de la contrab6veda finalizados.
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Figura 20. Comparativa de desplazamientos en cada analisis.

Figura 21. Distribucion de esfuerzos axiles a lo largo de la caja profunda (situacion con toda la armadura pasante).

Otro de los aspectos que se observaron en este analisis fue
que la distribucidn de esfuerzos no es constante a lo largo de
toda la seccién, apareciendo mayores tracciones bajo los muros
(fig. 21). Esto es légico, ya que es por donde bajan las reaccio-
nes verticales y, en consecuencia, donde aparecen las mayores
fuerzas de rozamiento. Debido a ello, se decidié acumular en
estas zonas mayor armadura longitudinal. Del mismo modo, se
observa como los esfuerzos de traccion comienzan a ascender
por los muros a medida que nos acercamos al punto de movi-
miento nulo (con una inclinacién de unos 30°) dando lugar a
una seccion resistente mas grande frente a la traccion global.
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Resumen

El puente de Barra Vieja esta situado en Lomas de Chapultepec, al sur de Acapulco, en la desembocadura del rio Papagayo, en el estado de Guerrero,
Meéxico.

La estructura proyectada es un puente de velas de hormigdn con una luz principal de 220 m. La longitud total del puente es de 470 my 5 vanos de
luces de 30 +40 + 90 + 220 + 90 m. La estructura se proyecto sin pilas en el cauce dado que la cimentacion era inviable debido a posibles fenémenos
de licuefaccion de los terrenos bajo la accion sismica, que en esta zona es muy elevada.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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Abstract

The Barra Vieja Bridge is situated in Lomas de Chapultepec, south of Acapulco, over the Papagayo River, in the Guerrero state, Mexico.

The structure is a bridge of ‘concrete sails’ with a main span of 220m. The total length of the bridge is 470m, with five spans of
30+40+90+220+90m. The structure was projected without piers in the riverbed as foundations were not feasible due to the liquefaction
risks of the ground under the seismic action, which in this zone is very high.
© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espafia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Sail bridge; Concrete; Launched; Stayed cable bridge; Isolated devices

1. Planteamiento general de la estructura

El puente de Barra Vieja sobre el rio Papagayo esta situado
en el estado de Guerrero, México, en Lomas de Chapultepec, un
pueblo al sur de Acapulco, cerca de la desembocadura del rio.
Originariamente existia otro puente que colapsé por las riadas de
septiembre de 2013, ocasionadas por las lluvias de la tormenta
tropical «Manuel».

* Autor para correspondencia.
Correo electrénico: cfesl@cfesl.com (L. Ferndndez Troyano).

http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.013

La estructura proyectada es un puente de velas de hormigén,
con una luz principal de 220 m. La longitud total del puente es
de 470 m, y 5 vanos (fig. 1). Se proyecto sin pilas en la zona del
cauce porque la cimentacion era inviable debido a los fenémenos
de licuefaccion de los terrenos por la accion sismica, que en esta
zona es elevada.

El primer proyecto consistia en un puente empujado de 458 m
de longitud con 8 vanos de luces de 48+6 x 60+48m, y un
tablero con seccion en cajon de 14 m de ancho. Dada la urgencia
por reemplazar el puente destruido, se realizo el proyecto antes
de disponer de los datos geotécnicos necesarios. En los sondeos
definitivos, laprofundidad del lecho de granito result6 que estaba
a méas de 50 m en el cauce fosil del rio. Sobre el granito hay

0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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Figura 1. Vista general del puente.
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Figura 2. Alzado del puente.

arenas y gravas en las que en el sismo de calculo se produce
licuefaccién, lo que obliga a empotrar los pilotes en la roca, con
una longitud total del orden de 60 m, incluido el empotramiento
en la roca alterada. Con esta longitud resulta imposible resistir
las fuerzas transversales debidas al sismo, al anularse la coaccion
horizontal por la licuefaccion. Esto obligé a proyectar de nuevo
el puente con una luz de 220 m sobre el cauce fésil, que redujo
los pilotes a una longitud del orden de 30 m, la mitad de los
de la solucion inicial. EI puente se subié de cota respecto al
derribado para evitar futuras riadas, y se proyectaron las pilas
y cimentaciones de forma que ofrecieran la menor resistencia
posible al paso del agua.

Una vez establecida la luz que debia tener la nueva estruc-
tura se plantearon nuevas soluciones. Se trata de un puente de
gran luz, con altura reducida sobre el rio, lo que elimina la solu-
ciodn de puente viga que requiere un canto considerable, en este
caso de mas de 10 m; por ello los tipos de soluciones aplicables
se reducen a las de estructura superior para conseguir un canto
reducido del tablero: atirantado, extradosado, puente de velas,
0 arco superior [1]. Se hizo un estudio inicial de estas 4 solu-
ciones, y la empresa constructora propuso a la administracion la
de velas, que fue la que se adopt6. En la familia de los puentes
atirantados, el de velas es el Unico que requiere exclusivamente
una tecnologia de hormigén pretensado porque en el atirantado
clasico se necesitan anclajes especiales para resistir la fatiga
debida a la amplitud de tensiones en los tirantes y protecciones

especiales de los cables exentos, y en el extradosado se requie-
ren estas Ultimas. En este caso se regula ademas la oscilacion de
carga en los tirantes para sobrecarga mediante el pretensado
de las velas, lo que no condiciona el canto del tablero como
ocurre en los extradosados si se quiere reducir la amplitud de
tensiones en los tirantes [2].

Figura 3. El tablero durante el empuje.
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Figura 4. Aisladores sismicos longitudinales en estribo 1 y transversales bajo una de las torres. Bajo el tablero se ven los apoyos definitivos, los balancines para el

empuje y el amortiguador transversal.
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Figura 5. Seccidn transversal del tablero.

2. Estructura del viaducto

El puente tiene una longitud de 470 m y est& formado por 5
vanos de luces de 30 + 40+ 90 + 220 +90 m. (fig. 2). La seccion
tiene un ancho de 15,05 m y esta formada por 2 vigas longitu-
dinales en cajon de 3,10 m de canto, unidas mediante costillas
transversales cada 5m con una losa de 0,28 m de espesor.

El vano principal se resuelve mediante un atirantamiento que
luego queda incrustado en el hormigén de las velas. Los tirantes
estan dispuestos a los lados de la seccion formando un total de
8 haces de 20 cables cada uno. La altura de las torres es baja
respecto a la luz principal, 18,5 m. Los tirantes se resuelven con
la tecnologia clasica del pretensado, con cables continuos que
pasan por una silla en la torre.

Otro problema que se plante6 fue el método de construccién
del puente. El rio Papagayo no suele llevar un gran caudal, salvo
cuando hay tormentas tropicales que producen grandes avenidas,
por lo que no era factible la construccion del tablero mediante
cimbra. Como habia urgencia en terminar el puente, se decidio
empujar el tablero con dovelas de gran longitud (fig. 3), para
posteriormente construir la parte superior de las torres, disponer
los tirantes y hormigonarlos en una fase posterior. Para ello se
empled una nariz metélica de lanzamiento de 33 my se colocaron

5 pilas provisionales metélicas para reducir la luz de los vanos
a un maximo de 55m. Estas pilas se cimentaron con pilotes
mas cortos porque para el sismo durante la construccion no se
producia la licuefaccion de las arenas y gravas.

El puente de Barra Vieja se encuentra cerca de la costa del
Océano Pacifico, que es la region de mayor intensidad sismica
de México. La altura de sus pilas es pequefia y por ello su
empotramiento en el tablero no es adecuado; en primer lugar
porque no se tiene la flexibilidad necesaria para resistir el sismo,
y en segundo lugar porque el procedimiento de construccién
complica la realizacién del empotramiento. Los transmisores de
choque no son la mejor opcidn en este caso porque la fuerza a
transmitir al estribo seria muy grande debido a la gran masa del
puente por su longitud y seccion, y a la intensidad sismica de la
zona, lo que requeriria una cimentacion de grandes dimensiones
en el estribo fijo. Por ello se ha optado por la disposicién de
amortiguadores longitudinales en el estribo 1 y amortiguadores
transversales en cada una de las pilas (fig. 4). Esta solucién
la podemos situar entre una con transmisores de choque y
otra de tipo pdrtico. Con el empleo de amortiguadores se
reduce la fuerza a transmitir al estribo respecto a un transmisor
de choque, y los desplazamientos que hay que admitir son
inferiores a los de la solucién portico con pilas altas. En este
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Figura 6. Vista inferior del tablero y apoyos provisionales con los balancines
para el empuje.

caso se obtuvieron desplazamientos longitudinales del orden
de 29 cm y transversales de 37 cm para la accion sismica.

Un problema que hay que tener en cuenta cuando se disponen
amortiguadores es el recentrado de la estructura, una vez que
ocurre el sismo durante el cual el amortiguador se alarga o acorta
y no siempre tienen capacidad de recentrado; depende de los
diferentes fabricantes. En este caso se opt6 por la disposicion
de apoyos pendulares en cada una de las pilas para conseguir un
mayor amortiguamiento y el recentrado de la estructura.

3. Descripcion de la estructura

A continuacion se describen las diferentes partes que com-
ponen la estructura.

3.1. Tablero

El tablero estd formado por 2 vigas cajon longitudinales
conectadas mediante costillas cada 5m. El ancho total es de
15,05m, con canto constante de 3,10m y ancho del cajén
de 2,45m. La losa superior tiene un espesor de 0,28 m (fig. 5).
Las costillas tienen ancho variable entre 0,25 y 0,40 m con un
canto de 2m (fig. 6).

Como hemos dicho, la urgencia en la construccion de este
puente ha complicado su proceso. En la primera fase tenemos
un puente en viga continua con luces de 55m que posterior-
mente mediante el atirantado y el hormigonado de las velas se
transforma en un puente de 220 m de luz principal.

Por la configuracion de luces del puente existe un tiro en la
pila 3. El tiro resultante era elevado, por lo que se decidié macizar
la seccion entre cajones en una longitud de 25m, una vez que
se termind de empujar el tablero. Incluso con este relleno sigue
habiendo tiro, pero yatiene un valor reducido y se puede resolver
mediante 2 barras de pretensado. Dado que los movimientos del
puente son grandesy las barras han de permitirlos, se han alojado
estas en vainas cdnicas, de radio en la base el movimiento mayor,
que albergan a las barras; en las placas de anclaje de sus extremos

se utilizan tuercas esféricas, de forma que las barras funcionan
como bielas.

3.2. Pilas y torres

En las torres de atirantamiento se pueden diferenciar 2 ele-
mentos: la pila y la propia torre. La pila esta independizada del
tablero, apoyandose este en ella, mientras que la torre estd empo-
trada en él. Por ello hay 2 tipos de pilas, las que estan bajo las
torres y las que sirven de apoyo directo al tablero.

En el disefio de ambos tipos de pilas se ha tenido en cuenta
que su forma debia ofrecer la menor resistencia al agua en caso
de crecidas. Este criterio se ha aplicado también a las cimenta-
ciones, por el efecto de la posible socavacion de las mismas. Para
ello se han rematado los encepados con una semicircunferencia
en cada uno de los extremos, en la direccién de la corriente del
rio.

3.2.1. Torres

Las cimentaciones de las torres se han resuelto mediante
cimentacion profunda. Se han dispuesto un total de 33 pilotes de
1,5m de didmetro en un encepado de 50,5 m de largo por 12m
de ancho y un canto variable de 1,75 m en los bordes longitudi-
nalesy 3m en la zona central. Sobre el encepado se ha colocado
un plinto de forma hexagonal y 1,16 m de alto. Las pilas bajo las
torres estan formadas por 2 fustes independientes de geometria
variable con una seccién en la base en hexagono irregular, que
se transforma en un rectangulo de 2,50 m de ancho por 3m de
largo a la altura de los apoyos. Bajo ellos, ambos fustes se unen
en la zona superior mediante una riostra de 3m de ancho por
2m de canto, sobre la que se dispone el amortiguador transver-
sal. La riostra lleva un pretensado de 5 cables de 15@0,6” en
la zona inferior y 5 barras 50 mm de didmetro en la superior.
Esta disposicion del pretensado es debido a que el tablero se
apoya en las pilas de forma diferente durante el empuje y en la
situacion definitiva, porque las torres y las pilas sobre las que
se apoyan son exteriores al tablero; pero durante el empuje los
apoyos deben estar bajo las vigas de este, por lo que se deberan
situar sobre la riostra, lo que genera unos momentos negativos
en ella que hay que resistir con el pretensado superior de barras.

Una vez finalizado el empuje del tablero se comienza la cons-
truccidn de las torres y se cambian los apoyos del tablero a su
posicion final. La altura de las pilas es de 10,30 y 11,50 m para
las torres 4 y 5 respectivamente.

Lastorrestienen unaalturade 21,5 m sobre apoyos. Son 2 fus-
tes verticales en sentido longitudinal, e inclinados hacia el eje del
puente en sentido transversal, unidos por una riostra en la zona
superior. La dimensidn longitudinal de las torres varia seguin una
circunferencia de radio de 58 m, mientras que transversalmente
es constante. Las dimensiones en la seccion inferior son de 3m
en sentido longitudinal por 2,5 m en sentido transversal (fig. 7).

Los tirantes son cables continuos formados por unidades de
pretensado de 28@0,6"; hay 20 unidades por haz, alojados en las
velas mediante vainas normales de pretensado. Pasan a través
de la torres por una silla formada por 20 tubos de acero curvado
dispuestos en 5 filas. El radio de los tubos es igual o mayor de
5 m para evitar tensiones de incurvacion excesivas en los cables.



L. Ferndndez Troyano et al. / Hormigon 'y Acero 2017; 68(283):221-228 225

Figura 7. Torres de atirantamiento.

En las torres se anclan 3 tirantes provisionales por haz, que
se requieren para reducir los esfuerzos en el tablero durante la
construccién en las zonas libres entre las velas y las torres. Los
tirantes provisionales de haces contiguos se anclan cruzandose
en latorre.

3.2.2. Pilas

Al igual que en las torres, las cimentaciones del resto de las
pilas se han resuelto mediante cimentacidn profunda. En las pilas
2y 3 se han dispuesto 6 pilotes de 1,5 m de didmetro en un ence-
pado de 19 m de largo por 8 m de ancho y un canto variable de
1,5men los bordes longitudinalesy 2 m en la zona central. Sobre
la cimentacidn se ha colocado un plinto de forma hexagonal y
1,16 m de alto. Estas pilas estan formadas por 2 fustes que en la
zona del plinto estan unidos formando una seccion hexagonal de
13,50 m de largo y 3 m de ancho; a partir de él se van separando
y variando tanto el ancho como el largo, hasta llegar a una sec-
cion rectangular de 2,20 m de ancho por 1,70 m de largo en las
que estan situados los apoyos. La geometria de los fustes es un
hexagono irregular; estan unidos en la zona superior mediante
unariostra de 1,20 m de ancho por 1,70 m de canto, sobre la que
se sitUa el amortiguador transversal. Esta riostra a su vez recoge
la traccidn que se origina por la inclinacion de los fustes, lo que
ha requerido un pretensado centrado de 2 unidades de 1240,6”.
La altura de las pilas es de 10,75 m (fig. 8).

Dado el tamafio de las pilas se decidid aligerarlas hasta llegar
a la altura de la riostra para reducir lo mas posible su peso; el
espesor de las paredes es de 0,50 m.

El suministro de los amortiguadores se retrasd, y para no
retrasar la construccion del tablero se decidi6 realizar el hormi-
gonado de las riostras en 2 fases. En la primera se hormigonaron
los primeros 1,10 m en los que estaba el pretensado transversal.
Una vez que se termino el empuje y llegaron a obra los amorti-
guadores, se colocaron estos y se procedid a hormigonar el resto
de lariostra.

Como se explicara mas adelante, el puente no se empujo
sobre los apoyos definitivos. Esto es debido a que los apo-
yos pendulares no estan preparados para realizar el empuje
sobre ellos; habria que disponer por encima un sistema con

Figura 8. Pilas laterales.

Figura 9. Las velas durante la construccién.

almohadillas de neopreno-teflon, y llevar el puente a una cota
superior a la definitiva, lo que obligaria a un gateo al final. Por
ello se empled un sistema mediante balancines que oblig6 a
no hormigonar los Gltimos 42 cm de los fustes para ajustarse
en cota, que se hormigonaban cuando se colocaban los apoyos
definitivos.

3.2.3. Pilas provisionales

Como se ha comentado anteriormente el tablero del puente
se empuj6 desde el estribo 1, por lo que hubo que disponer 5
pilas provisionales para que las luces del tablero no pasaran de
55m.

Cada pila provisional estaba formada por un conjunto de 2
pilas independientes situadas bajo cada uno de los cajones del
tablero. Cada pila independiente estaba cimentada mediante 4
pilotes de 1,20 m de didmetro dispuestos en un encepado cua-
drado de 6,40m de lado y 1,40 m de canto. Las pilas estaban
formadas por 4 tubos de acero de 1.219 mm de didmetro arrios-
trados entre ellos formando un cuadrado de 4 m de lado entre
ejes. Cada tubo se conecta al encepado mediante 4 barras de
pretensado.

Una vez finalizado el puente se desmontaron las pilas provi-
sionales.
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Figura 11. Vista de la nariz y de los balancines durante el empuje.

Figura 12. Los topes transversales en las pilas durante el empuje.

3.3. Velas

Las velas son los elementos mas caracteristicos del puente;
hay un total de 8. Cada unatiene forma triangulary es de espesor
variable, de 1,48 m en la torre a 0,36 m en el tablero (fig. 9). La
union de la vela con el tablero comienza a 30 m de la torre y
tiene 56,3 m de longitud.

La construccién de las velas se hizo en 13 fases.

Para el hormigonado se dispuso una cimbra en el tridngulo
que queda junto a las torres, ya que no se podia realizar en
voladizo, sin cimbra, porque introducia unos esfuerzos que no
podia resistir el tablero.

La ultima fase de las velas fue la conexion con la torre. Hasta
ese momento el comportamiento del puente era el de un ati-
rantado, pero una vez se conectaron las torres a las velas, el
tesado adicional de los tirantes sirvid para introducir compre-
sion en ellas. Esta compresion tiene un doble efecto en servicio:
en primer lugar sirve para evitar las tracciones que produciria la
sobrecarga en las velas si no se pretensaran; y en segundo lugar,
al comprimir estas, se reduce la oscilacion de tensiones en los
cables, al colaborar la compresion de las velas.

3.4. Estribos

En el estribo 1, situado en el lado del pueblo de Lomas de
Chapultepec, se ha construido el parque de fabricacion para
el empuje, que tiene 62m de longitud. En él se han colocado
también 2 amortiguadores longitudinales que disipan la accion
longitudinal del sismo, y un amortiguador transversal.

En el estribo 2 Gnicamente se ha colocado un amortiguador
transversal. Dada la distribucion de vanos, el dltimo es de 90 m,
y por ello en el estribo, ademés de permitir los desplazamientos
del tablero, se deben resistir fuerzas verticales de tiro con un
sistema compatible con estos movimientos; se ha resuelto apli-
cando una solucion similar a la que se emple6 en el viaducto
Carrera Novena en Bucaramanga (Colombia) [3,4]. Se ha defi-
nido un marco unido al tablero, que atraviesa el muro del estribo
y que transmite la carga a este mediante un apoyo con capacidad
de deslizamiento de la pieza superior del marco si es carga de
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Figura 13. El puente terminado antes de retirar los apoyos provisionales.

apoyo, y mediante un apoyo de la pieza inferior que atraviesa
el muro del estribo, si hay tiro (fig. 10). Este marco esta cosido
verticalmente mediante pretensado, que es desmontable si hay
necesidad de sustituir apoyos.

La disposicion de amortiguadores en ambas direcciones
obliga a la colocacién de juntas que admitan desplazamientos
en ambas direcciones. En este caso, longitudinalmente el puente
puede tener un desplazamiento maximo de 4290 mm, y trans-
versalmente de + 370 mm, lo que ha llevado a la colocacion de
juntas de tipo fuelle que recojan ambos desplazamientos.

En el estribol se ha realizado una cimentacién profunda
mediante pilotes de 1,5m de diametro, mientras que en el par-
que de fabricacidn se han dispuesto pilotes de 1,2 m de diametro
dado que las cargas son menores. En el estribo 2 la cimentacion
esdirecta. Cabe indicar que en este estribo se ha situado un muro
por delante de él para evitar que en las crecidas se pueda inundar
la zona de los marcos.

4. Proceso de construccion

Una de las singularidades de este puente es su procedimiento
de construccion, condicionado por la urgencia de su termina-
cién. Desde un principio se quiso evitar trabajar en el cauce del
rio por miedo a crecidas que pudieran llevarse la cimbra. Por
este motivo se decidio construir el tablero mediante empuje. El
primer inconveniente que surgid es que la luz del vano principal
y la de los laterales no permitian empujarlos libremente, porque
el canto del tablero era insuficiente. Por ello se han dispuesto 5
pilas provisionales metalicas, 3 en el vano central y una en cada
uno de los vanos de 90 m, dejando vanos de 55 m como maximo,
con los que se puede realizar el empuje.

Al empujar un puente se puede optar por la construccion en el
parque de la seccion completa o por la construccién en 2 fases, de
forma que se optimice el tiempo de construccién. En este puente
hemos optado por la segunda, construyendo en una primera fase
la losa inferior de las vigas, y una vez hecha empujarla hasta la
segunda parte del patio para completar la seccién con las almas,
lalosay las costillas. La longitud de la dovela mayor es igual a
30m, por lo que en este caso, al construir la seccién en 2 fases,
se ha necesitado un parque de fabricacion de 62 m de longitud.

Al tener la seccion 2 vigas, se proyect6 una nariz de lanza-
miento para cada una de ellas y se arriostraron entre sf; tiene una
longitud de 33 m.

Figura 14. Vista aérea del puente terminado.

Se decidio no empujar sobre los apoyos definitivos debido
a que son de tipo pendular y no era sencillo realizar el empuje
sobre ellos, como hemos visto. A su vez la seccion de las vigas
en cajon obliga durante el proceso a apoyarlas bajo las almas,
mientras que el apoyo definitivo esta en el centro. Por ello se
proyectaron unos balancines metalicos sobre los que se dispo-
nian las almohadillas de neopreno-teflén bajo cada una de las
almas de las vigas. Estos balancines se apoyaban sobre un apoyo
central de neopreno zunchado, que les conferia el giro necesario
para asegurar que las cargas en los 4 apoyos de las almas (2 por
cajon) fueran iguales (fig. 11).

Otro problema que surgi6 fue el disefio de los topes trans-
versales para sismo durante el empuje del tablero. Se hicieron
unas piezas metalicas que se colocaron en todas las pilas, inclui-
das las provisionales, que se unian a estas mediante barras de
pretensado (fig. 12). Una vez finalizado el empuje se retiraron.

A suvez hubo que hacer un sistema de amarre del puente para
el supuesto que ocurriese un sismo durante la construccién. Este
sistema se situd en el parque de fabricacion y consistia en 2 pie-
zas metalicas que mediante un sistema de barras de pretensado
sujetaban el tablero. Las cargas debidas a la accion sismica se
transmitian a partir de esta pieza al parque de fabricacion, que
dada su longitud y nimero de pilotes la resistia. El procedi-
miento consistia en tener siempre el puente fijado salvo cuando
se procedia al empuje, que se debia soltar.

Una vez finalizado el empuje se procedio a montar los tirantes
y tesarlos en funcién de lo que estaba definido en cada fase
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del proceso. Una vez que un apoyo provisional se despegaba
se retiraba el apoyo de forma que no volviese a apoyarse. El
hormigonado de las velas se hizo en diferentes fases, entre las
cuales se hacian retesados de los tirantes para compensar su peso.
Una vez hormigonada la ultima fase de las velas, se procedio a
realizar su retesado final con el objetivo de precomprimirlas, y
dejar el puente terminado (figs. 13 y 14).

5. Ficha técnica

Propiedad:— Secretaria de Comunicaciones y Transportes
de México (SCT).

Proyecto:— Carlos Fernandez Casado, S.L.-MEXPRESA.

Constructora:— MEXPRESA (Mexicana de Presfuerzo, S.A
de C.V.).

Proveedora de amortiguadores, apoyos y
Jjuntas:—MAURER.
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Resumen

En este trabajo se desarrolla una nueva formulacion, basada en el método de la viga-columna, para el analisis de mastiles atirantados. El método
propone el calculo de las deformaciones producidas por los efectos de segundo orden a partir de las funciones de estabilidad. A tales efectos, la
torre se modela como una viga-columna equivalente, continua, sobre apoyos elasticos no-lineales, cuyas rigideces axial, flexional y de corte se
calculan segln sea el patrén de construccion de la torre. Los cables son reemplazados por apoyos elasticos no-lineales cuya constante elastica
se obtiene a partir de la utilizacion de médulo de elasticidad secante de los cables. A los efectos de validar el método propuesto se realiza un estudio
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Abstract

Based on the equivalent beam-column method, this paper develops a new formulation for the analysis of guyed towers. The method proposes
the calculation of the second order deformation using the stability functions. For this purpose, the tower is modelled as a continuous equivalent
beam-column, on non-linear elastic supports, for which the axial stiffness, flexural stiffness, and shear stiffness are calculated depending on the
pattern construction of the tower. The guys are replaced by non-linear elastic supports for which the spring constant is obtained from the secant
modulus of the cables. In order to validate the proposed method, a comparative study is carried out between the proposed method and the finite
element method on a 150 metre-high guyed tower using the SAP 2000 software.
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1. Introduccién temas de comunicacion, debido a su gran resistencia en relacion

al consumo de material y a su permeabilidad, lo que reduce las

Las comunicaciones de radio y television, asi como la tele-
fonia celular, son posibles en el mundo moderno gracias a
estructuras que ejercen de soporte para los equipos de transmi-
sion de las sefiales de un lugar a otro. Las torres de celosia son
estructuras con una amplia utilizacién como soporte de los sis-

* Autor para correspondencia.
Correo electrénico: ppaez@fing.edu.uy (P.M. Péez).

http://dx.doi.org/10.1016/j.hya.2017.05.012

fuerzas del viento generadas sobre ellas. Estas estructuras sue-
len ser elementos esbeltos y ligeros, ubicados en su mayoria en
lugares expuestos, por lo que las cargas ambientales prevalecen
en el disefio.

Dos tipos de torres de celosia se emplean de acuerdo a la tipo-
logia estructural; las torres autoportantes y las torres atirantadas.
Cuando se requieren grandes alturas y las condiciones del sitio
de implantacion lo permiten, estas Ultimas son las usualmente
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utilizadas, debido a su menor costo de construccion en relacion
con las autoportantes.

Para el andlisis de torres atirantadas existen varios méto-
dos. La norma TIA 222-G [1] especifica tres tipos de analisis.
El primero consiste en un analisis donde la torre es modelada
como una viga-columna equivalente soportada por cables repre-
sentados como elementos tipo cable o como apoyos elésticos
no-lineales. El segundo consiste en un andlisis tridimensional
elastico en donde la torre se modela como un reticulado espacial
cuyas barras solo pueden tomar fuerza directa. Por Gltimo, puede
realizarse un andlisis elastico tridimensional en donde algunos
de los miembros de la torre se modelan como elementos que
trabajan a flexion y a fuerza directa, y otros como elementos
que trabajan exclusivamente a fuerza directa. En los dos ultimos
métodos de analisis, los cables se modelan como elementos tipo
cable.

Cualquiera que sea el método de andlisis utilizado, la com-
plejidad del mismo radica en la inherente no-linealidad que
presentan estas estructuras. Por una parte, la no-linealidad de los
tirantes —elementos estructurales que se materializan mediante
cables de acero pretensado de alta resistencia— y por otra, la
no-linealidad geométrica. La esbeltez que presentan estas torres
las hace susceptibles al fendmeno de pandeo; en otras palabras,
los efectos de segundo orden no pueden ser despreciados. Las
acciones horizontales provocan desplazamientos que incremen-
tan el nivel de tension en los cables y a su vez las fuerzas de
compresion sobre la torre. Estas fuerzas de compresién tienden
a aumentar el desplazamiento, y asi sucesivamente, fenémeno
gue se denomina cominmente efecto P-A.

Dentro de los métodos del primer tipo, basados en el modelo
de la viga-columna, diferentes investigadores han realizado dis-
tintas propuestas en mas de cincuenta afios. Cohen y Perrin [2]
propusieron un andlisis bidimensional mediante un modelo de
viga-columna sobre apoyos elasticos considerando Unicamente
la rigidez flexional de la viga. En el mismo sentido, Ezra [3]
propuso un andlisis bidimensional basado en el modelo de la
viga-columna sobre apoyos elasticos no-lineales y considerando
la torsion de la estructura mediante resortes de torsion. Bésica-
mente, el anélisis consiste en calcular los desplazamientos de
la estructura en forma iterativa a partir de un conjunto arbitra-
rio de desplazamientos iniciales. Kalha [4] propone un método
aproximado para el analisis de mastiles atirantados utilizando
para la torre una viga-columna equivalente y para los tirantes
elementos tipo cable. Esto es llevado a cabo ensamblando en
forma matricial elementos tridimensionales tipo viga para la
torre y elementos de cable para los cables. Si bien el método
tiene en cuenta el acoplamiento geométrico entre los diferen-
tes grados de libertad y los efectos de segundo orden, es dificil
de aplicar, pues requiere un alto grado de programacion com-
putacional. Wahba et al. [5] analizaron tres modelos diferentes
para torres atirantadas, y uno de ellos consistié en modelar la
torre como viga-columna equivalente y elementos no-lineales
para los cables. Sus resultados validaron las conclusiones de
estudios previos de Kahla y confirmaron la respuesta no-lineal
geométrica de estas estructuras frente a las cargas de viento.
Margariti y Gantes [6] proponen un método aproximado basado
en las expresiones clésicas de pandeo para el calculo de la carga

critica en torres atirantadas y en pilones de puentes atiranta-
dos. Dicho método se basa en un modelo de un solo vano de
viga-columna, considerando Unicamente la rigidez flexional del
mastil o pilén. La no-linealidad de los cables se tiene en cuenta
mediante el mddulo de elasticidad equivalente obtenido a partir
de la férmula del médulo tangente de los cables.

Importantes han sido las contribuciones de los diferentes
autores al problema planteado. Dentro de estas contribucio-
nes los métodos mas utilizados hoy en dia son los basados
en los elementos finitos. Estos métodos son muy precisos. Sin
embargo, para que las soluciones converjan se requiere discreti-
zar la estructura en un elevado nimero de elementos, ademas de
requerir un gran esfuerzo de programacién computacional [4,5].
Las contribuciones basadas en los métodos analiticos requieren
analisis complejos, y si bien permiten obtener soluciones cuyos
resultados son proximos a los obtenidos mediante la utilizacion
de elementos finitos, en general presentan diferencias significati-
vas [2,3,6]. Es por ello que en este trabajo se propone desarrollar
un nuevo método analitico para el analisis de mastiles atiranta-
dos, basado en el modelo de la viga-columna, que ademas de
mantener la rigurosidad matematica de los métodos analiticos
presenten una precision tal que se obtengan soluciones suficien-
temente exactas para el disefio de este tipo de estructuras, pero
cuya aplicacion sea simple, evitando asi el alejamiento del inge-
niero de la concepcion del modelo, y cuyas soluciones puedan
obtenerse en un tiempo y con un esfuerzo razonables.

El método propuesto considera la no-linealidad de los cables
y los efectos de segundo orden. En este sentido, la torre se
modela como una viga-columna equivalente, continua, sobre
apoyos elasticos, cuyas rigideces axial, flexional y de corte se
calculan segun sea el patron de construccion de la torre [7]. Los
cables son reemplazados por apoyos elasticos cuya constante
elastica se obtiene a partir de la utilizacion de médulo de elasti-
cidad secante de los cables [8]. EI método propone el célculo de
las deformaciones producidas por los efectos de segundo orden
a partir de las funciones de estabilidad [9].

Una de las principales ventajas del método es la reduccion
del esfuerzo computacional, ya que la estructura no necesita ser
discretizada en un nimero grande de elementos para la conver-
gencia, con lo cual el método puede ser mas (til en las etapas de
predisefio. Otra ventaja del método analitico propuesto es que
utiliza los conceptos basicos y mas generales desde el punto de
vista de la ingenieria estructural, lo que permiten al ingeniero
visualizar rapidamente cuéles son los pardmetros que influyen
en el disefio.

A los efectos de validar el método propuesto se realizara un
estudio comparativo analizando un mastil atirantado a partir de
diferentes modelos numéricos mediante el empleo de elementos
finitos con el programa comercial SAP 2000 [10].

2. Las torres atirantadas

Las torres estan formadas por una serie de barras vertica-
les —en general denominadas montantes—, barras horizontales
y barras diagonales que conforman de esta manera un reticu-
lado espacial. La seccion transversal de torre frecuentemente
utilizada es la triangular equilatera, si bien en algunos casos
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pueden utilizarse secciones cuadradas. Para las estructuras de
menor porte los elementos estructurales que conforman el reti-
culado son materializados mediante barras circulares macizas de
acero, mientras que para estructuras de mayor porte se utilizan
tubos circulares de acero, perfiles angulares y perfiles de chapas
plegadas.

Los tirantes proporcionan soporte lateral a las torres. Se colo-
can en general uniformemente distribuidos en la altura y se los
pretensa con un valor inicial de tension. En el caso de torres de
seccion triangular se colocan tres por cada nivel, y en el caso de
seccion rectangular se colocan cuatro por nivel. Los tirantes se
anclan en el terreno de manera tal que los angulos que forman
los planos constituidos por cada tirante y la torre sean iguales.
Las inclinaciones tipicas utilizadas para estos, medidas como el
angulo que forma el tirante con la horizontal, estan el entorno
de los 40° a 60°, pudiendo alcanzar inclinaciones menores para
los tirantes del primer nivel.

La tension inicial de pretensado de los cables es uno de los
principales parametros que afectan la estabilidad de este tipo de
estructuras [11]. Este es impuesto durante la construccion del
mastil y debe ser verificado periddicamente. Lanorma TIA 222-
G recomienda valores medios del 10% de la tension de rotura
del cable, con un rango de variacion entre el 7 y el 15% de
la tensién de rotura, ya que dentro de este rango pueden ser
despreciados los efectos de las vibraciones y de inestabilidad
aeroelastica. Por su parte, la norma EN 1993-1-11 proporciona
lineamientos algo méas generales, permitiendo tensiones iniciales
de hasta el 45% de la tension de rotura. No obstante, requiere
que sean verificados los fenémenos de vibracion e inestabilidad
aeroelastica [12].

Este trabajo se centrara en las torres de seccion transversal
triangular equilétera, si bien la mayoria de los razonamientos
expuestos aqui pueden extenderse a torres de seccién transversal
cuadrada.

3. Modelo de la torre: propiedades de la viga-columna
equivalente

El modelo de la torre como una viga-columna equivalente
requiere trabajar bajo determinadas hip6tesis. EI material que
constituye la viga presenta un comportamiento elastico lineal,
las deformaciones de la viga son pequefias, y admitamos que
las secciones normales al eje de la viga, primitivamente planas,
permanecen planas pero no necesariamente normales al eje bari-
céntrico de laviga, bajo laaccién del momento flector y la fuerza
cortante.

La figura 1 muestra los patrones tipicos de reticulado de una
de las caras de la torre. Para cada uno de dichos patrones, las
propiedades geométricas de la viga-columna equivalente pueden
ser obtenidas utilizando el principio de los trabajos virtuales. En
la tabla 1 se hallan dichas propiedades para el caso de torres de
seccion triangular [4,7].

Dedo que en las estructuras reticuladas la deformacién por
esfuerzo cortante no es despreciable, esta puede ser tenida en
cuenta en la viga equivalente considerando un momento de
inercia reducido. Para la viga simplemente apoyada de la

a || a || a || a || a

Patrén 1 Patron 2 Patrén 3 Patron 4 Patron 5

Figura 1. Configuraciones tipicas de reticulado en una de las caras de la torre.
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Figura 2. Viga simplemente apoyada de luz de vano /, sometida a momentos de
extremo M; y M; y a una carga uniformemente distribuida p.

figura 2, la curvatura puede calcularse por medio de la
ecuacion 1 [13]:

dzv(x)_
dx2 ~ E-I

(1)

(M(x)—i— E-L dV(x))

Qred -G dx

siendo v (x) el valor de la elastica a una distancia x del extremo;
M (x) y V (x) son el momento flector y la fuerza cortante para
una seccion situada a una distancia x del extremo, y Q,.4 €s la
seccion reducida, cuya expresion viene dada por la ecuacion 2:

11 uR?
Qred Iz2 b(Z)

dz (2

siendo u (z) el momento estatico de primer orden respecto al eje
baricéntrico, y b (z) el ancho de la seccidn.

Tomando 2,.; =A, la relacién entre la flecha por fuerza cor-
tante, feor, ¥ la flecha por momento flector en el centro del vano,
ff1, es aproximadamente calculada por la ecuacion 3:

cor 1281, (1\?
v=to 20200 ©

I 5 A\l

Por lo tanto, a los efectos de tener en cuenta la deformacion
por fuerza cortante, puede utilizarse un momento de segundo
orden equivalente al valor dado por la ecuacién 4:

Iz,eq = (l + W)_l ' Iz (4)

En este sentido, Williamson y Margolin [14] muestran la
importancia de considerar los efectos del corte en el analisis
de las torres atirantadas.
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Tabla 1
Propiedades geométricas equivalentes de la seccion de la viga-columna segln el patrén de reticulado de una cara de la torre

Propiedades equivalentes Patrén 1 Patron 2y 3 Patron 4 Patron 5

E-A 3-E-Ay 3-E-Ay 3-E-Ay 3-E-(An+A4)

E-1,E-I, 1. E-A,-d 1. E-A,-d 1 E A& }E-a? (A, +A)
-1

G-Ay, G-A, iy + B) 3E-Ad-1 SE-Ag-n 3-E-Ag- 1

E'y G son el médulo de elasticidad y el médulo de corte del material.
E - A es larigidez axial equivalente de la viga-columna.

E-I,E-I,,G-A.y G-A, corresponden a la rigidez flexional y a la rigidez de cortante de la viga-columna equivalente con respecto a ejes coordenados baricentros

z ey, respectivamente.

Am, Ag Y Ay, son las areas de las secciones de las barras de los montantes, las barras diagonales y horizontales que conforman el reticulado.
a'y b son la distancia entre las barras montantes y la distancia entre las barras horizontales.

@ es el angulo que forman las barras montantes con las diagonales.

Y1 =sin? ¢ - cosg

Ag - Ay -€0s3 @
Ah+2-Ad-Sin3(p

A=
T 7

\e~

B
T, '
o Car

'g.a.

Figura 3. Cable inclinado sometido al peso propio: relacion entre la deformacion y la fuerza aplicada en la direccion de la cuerda.

4. Modelo de los tirantes
4.1. El cable eldstico: modulo de elasticidad secante

Sea un cable inclinado cuya longitud de cuerda sea igual a
I.p Yy SU proyeccién con respecto a la horizontal c.,, sometido
a la accion de una fuerza de traccion Ty en el sentido de la
cuerda y a la accion de su peso propio g, (fig. 3). Basados en

laflecha bajo diferentes condiciones de carga puede ser tenidaen
cuenta mediante los modulos de elasticidad tangente y secante.
De esta manera puede tratarse el fenémeno no-lineal como uno
lineal. Sin embargo, el médulo tangente debe utilizarse cuando
larelacién entre las tensiones o1 y o €s pequefia; de lo contrario,
debera utilizarse el mddulo secante cuya expresion viene dada
por la ecuacion 6 [8]:

la configuracion catenaria del cable, al aplicar una fuerza de  Eg . = Ao _ 01— - Cep (6)
traccion T; en la direccion de la cuerda, el alargamiento § del Ae 8

mismo puede expresarse mediante la ecuacion 5 [8]:

8 (01— 00) Yep+cap - [o1” - sinN(yep - cep - 017h) — 00 - sinh(yep - cep - 00~ 1) 15

Lep 2-Ecy - ¥eb-€08h (1/2 - yep - ccp - 0171)

4-Ecp-cap - [o0-SINN(L/2 - yep - cep 007 1) — o1 - sinN(1/2 - yep - cep - 017 )]

2-Ecp - Yeb - COSh (1/2 : Vcb'ch‘U]__l>

siendo E,;, el mdédulo de elasticidad del material del cable, o1
y oo las tensiones en el cable debido a las fuerzas en la direccion
enlacuerdaT;y Ty, respectivamente, y y ., la densidad del cable.
La no-linealidad existente entre la fuerza de traccion aplicada
en ladireccion de lacuerday ladeformacion debido al cambioen

La gréfica de la figura 4 muestra la variacién del médulo
de elasticidad secante en funcion de la tension final o1 para
longitudes de cable de 60, 100 y 160 m, cuyo mddulo de elasti-
cidad es E., =185 GPa y su tension inicial es og =140 MPa,
que corresponde al 10% de la tension de rotura. Podemos
ver que para tensiones finales del orden del 50% de la tensidn de
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Figura 4. Curva modulo de elasticidad secante vs. tensién en el cable. Tomando E., =185GPay 9 =0, 1 - fu =140 MPa.

| Ce |

Ca |
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Figura 5. Sistema plano simétrico formado por el mastil y dos cables. Configu-
racion deformada al aplicar una carga horizontal F en el extremo superior.

rotura, la relacién entre el médulo de elasticidad del cable y el
modulo secante no excede del 10% para una longitud del cable
de 160 m, ni del 4% para una longitud del cable de 100 m.

4.2. El sistema de cables: constante eldstica equivalente

Consideremos en primera instancia el sistema plano simé-
trico, en equilibrio, formado por el mastil y dos cables (fig. 5).
Si aplicamos una fuerza horizontal en el extremo superior del
maéstil, este se deformara y su posicion puede describirse como
un desplazamiento horizontal « y uno vertical w, siendo ambas
componentes del desplazamiento pequefias. Dado que el despla-
zamiento de mastil esta compuesto por un movimiento rigido y
por la flexién del mismo, puede asumirse que el desplazamiento
w es un infinitésimo de segundo orden de u (w~0 (u?)) [15].

Al desplazarse el mastil, el cable a la izquierda se alargara
mientras que el de la derecha se acortara. Si ambos cables estan
sometidos a una fuerza de traccion inicial Ty en la direccién de la
cuerda, el cable de laizquierda experimentara un rapido aumento
de la tensién, mientras que el de la derecha un rapido descenso.
La figura 6 muestra de manera esquematica el razonamiento
precedente.

T"
T=01
L -4 |, 4 | S
A A A
L lo %
A |

Figura 6. Curva fuerza vs. desplazamiento del cable con origen en la condicién
inicial de tensado. Adaptada de [8].

Con relacion a la figura 6, el alargamiento 81 del cable de la
izquierday el acortamiento &, del cable de la derecha en funcién
del desplazamiento horizontal u pueden expresarse por medio
de la ecuacion 7:

51 -u

()

% lcb
Si la fuerza F aplicada es de valor unidad y considerando
una relacion lineal entre la tension y la deformacion mediante
el empleo del moédulo de elasticidad secante (ecuacién 7), la
constante eléstica equivalente utilizada para sustituir el sistema
de cables es (ecuacion 8):

2
Ccb

3 (8)

keq = (Esec,l + Esec,2) “Acp
lcb

siendo A, el area de la seccién transversal de los cables,
Esec,1 Y Esec,2 Son los modulos de elasticidad secante del cable
que se estira y del cable que se acorta, respectivamente, y « es
la inclinacion de los cables con respecto a la horizontal.
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Figura 7. Sistema tridimensional formado por el mastil y tres cables de igual
longitud de cuerda e igual inclinacion.

Consideremos ahora el sistema tridimensional constituido
por el mastil y tres cables de igual longitud de cuerda /., igual
inclinacion « y tal que los planos formados por cada cable y
el mastil equidistan entre si, al que se aplica una fuerza hori-
zontal F de valor unidad en el extremo superior del mastil en la
direccion del eje U (fig. 7). Si la fuerza se aplica en el sentido
positivo del eje U (como se muestra en la figura), la relacion
entre el alargamiento §1 de los cables a barlovento y el despla-
zamiento horizontal «, asi como la relacion entre el acortamiento
82 del cable a sotavento y el desplazamiento horizontal, puede
expresarse mediante las ecuaciones 9:

Ceh
8 = . 9
1=5Y ©)
82:—Q%bou

lcb

Planteando equilibrio horizontal, ecuacién 10:

2
Ccb

2. lcb3
Por lo tanto, la constante eléstica equivalente utilizada para

sustituir el sistema de cables queda determinada por la ecuacion
11:

(Esec,l +2. Esec,z) Ay u- =1 (10)

2
Ceb

2- lcb3
A partir de las ecuaciones 5, 9 y 11 podemos concluir que,

bajo las hipdtesis planteadas, la estructura de la figura 7 es mas
flexible en el sentido positivo del eje U que en el sentido negativo.

keq = (Esec,l +2- Esec,Z) “Acp - (11)

5. Método propuesto

Consideremos una estructura tipo mastil atirantado, de altura
hy, con n niveles de tirantes uniformemente espaciados entre si
una distancia 4;. Sin pérdida de generalidad, consideremos que
la estructura esta empotrada en la base, como se representa en
la figura 8a.

La torre estara sujeta a cargas distribuidas verticales p, (z)
COMO SU peso propio; cargas verticales puntuales P, debidas por
ejemplo al peso de los accesorios, pero en caracter general seran
debidas al alargamiento y acortamiento de los cables y a la carga
de viento sobre los mismos; y a cargas puntales y distribuidas
horizontales, P, y px (z), respectivamente, basicamente debidas
alaaccién del viento sobre el mastil, los cables y los accesorios.

Planteando equilibrio en la configuracion deformada en el
nodo j, en referencia a la figura 8b podemos escribir para el
momento de continuidad j-7 la ecuacién 12:

i=n i=n
Mj1=M;+ Z (Hi + Py — keq,i - vi) - hi + ZMe,i +

i=j i=j

(12)

i=n

Esec1 — Esec2
T (v = vj1) - (P,o,'+P.,'+2' ()
(J J ) Z ot ot Eseci +2- Esec2 /;

i=j

Lebi g Sebi >
. -, Ty, -
Ceb,i Ceb,i

siendo z.;; la altura correspondiente al nivel j de tirantes,
v; el valor de la elastica para dicho nivel de tirantes, keq; €s
el valor de la constante elastica equivalente para el nivel j de
tirantes, c.;; es la distancia horizontal entre el pie de los tirantes

del nivel j y la torre, H; es la fuerza resultantze hgrr}!zgntal entre
N .ch, j J

-keq,i

dos niveles de tirantes, obtenida como, H; = px (2) dz,

Zeb, j—hj/2
Py, es la fuerza resultante vertical debida a la carga vertical
uniformementezdgs_g[;gyida entre dos niveles de tirantes, obtenida
b, ]

como, Py, =

Zeb,j—hj/2
nivel de tirantes j debida a la accion del viento sobre estos y M,
es el momento debido a la excentricidad de los cables en el nivel
Jj de tirantes y viene dado por la ecuacion 13:

p- (z)dz, P es la fuerza vertical en el

NG V3
M, j=— r Esec1 + 3 Esec2
J
a- Acb,j Zeb,j " Ceb,j " V) (13)
lcb.j3

5.1. Andlisis de la estructura

Consideremos una viga-columna continua sobre apoyos elas-
ticos discretos sometida a la accion de cargas externas para la
que son conocidas las propiedades seccionales y de los materia-
les. Planteando equilibrio en la configuracion deformada para
las barras entre los nudos j-1, j y j+ 1 (fig. 9), y aplicando las
ecuaciones de slope-deflection con fuerza axial de compresion
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Figura 8. a) Acciones exteriores sobre el mastil atirantado. b) Modelo matemético de célculo, configuracion deformada.
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Figura 9. Configuracion deformada de la viga-columna continua sobre apoyos elésticos discretos para las barras entre los nudos j-7, j y j + 1. Diagramas de cuerpo

libre para el planteamiento de las ecuaciones de slope-deflection.
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[9], ecuacion 14:

E-1
Mjvj={——)
J

Vit —
-[C~9,~_1+S~9j—(C+S)-(]+’)] — Mg,
J

h
(14
u (EI)
j)j71=
hJj
Vit — U
.ls.gj_1+c.9j_(c+5).(1+1h/) + Mp
J

obtenemos las ecuaciones 15:
azj1-0j+1+azj2-vjy1+azj3-0j+azjs-vj+azis-0j-1

+azje-vji—1=—M, j+ Mpjy1— Mg (15)

azj-1,1-0j+1+azj-12-vjy1 +azj-13-0;+azj-14-v;+
azj-15-0j-1+azj-16-vj-1=Hj+ Py

en donde los coeficientes a;; en laecuacion 15 dependen de las
propiedades geométricas de la viga y del material constituyente,
de las funciones de estabilidad, de las fuerzas de compresion y
de las constantes equivalentes de los resortes. Sus expresiones
vienen dadas por la ecuacién 16:

E-I
azj1 = (h S) (16)
j+1

E-I
azjr = —azj-11=— (hz (C+ S))
j+1

(E-IC) +<E-Ic>
azjz = | —— —
b N\ R

E-I E-I
azja = a2j-13= | =5 (C+8)) — (-7 (C+S)
j j+l

J
(E-IS>
azjs = ——
h "/,

E-I
azj6 = —azj-15 = (hz (C+ S)>

E-1I
azj—12 = — (2h3 (c+ S)> ) + =
J

azj-14 = (25131 (C+ S)) + (25;131 (C+ S))

J+1 J
Piiq P;
Il + keq,j
hjv1  hj

E-I P;
azj—16 = —<2h3(C+ S)) + h7j
j

C; y S; son las funciones de estabilidad para la barra j, ecua-
cién 17:
_ 1 —,BJ' ~C0t(,3j)

Cj= 2@n(g;/2) _ 4
Bj

a7

G B; - cosec (B;) — 1
IT T @)
Bj

B; se denomina parametro de pandeo y su expresion viene
dada por la ecuacion 18:

[ P

De las ecuaciones de equilibrio se deduce la expresion para
la fuerza de compresion en la barra j, P;, ecuacion 19:

P — § Poit Pt 2. (Esec,l - Esec,z) s Zeb,i
! i=j ! ! (Esec,t + 2 - Esec2) o Ceb,i
2o
v+ 3 To,i - ;Z’ﬁ) (19)
cb,1

Los subindices para las expresiones entre paréntesis indican
a la barra que corresponde. Por ejemplo, (%S)j indica que el
modulo de elasticidad, el momento de segundo orden, la longitud
de vano y la funcion de estabilidad S son las correspondientes a
la barra ;.

M;_1;y M;;_1 son los momentos de extremo en la barra j.
Mr; es el momento de empotramiento perfecto para una viga
sometida a una fuerza uniformemente distribuida en su plano
y a fuerza axial de compresion. Su expresion depende de las
condiciones de vinculo de los extremos; para el caso de barras
bi-empotradas, su expresion viene dada por la ecuacion 20 [16]:

_peihP RV B
Mrj="1 <5j2> [1 2.tan(ﬂj/2)1 (20)

Para una viga-columna de » tramos, a partir de la ecuacion
15 se forma un sistema de 2n-1 x 2n-1 ecuaciones cuyas incég-
nitas son los giros y los desplazamientos laterales de los nudos
O1---6;---0,_1Y v1---vj- - -v,, respectivamente, ya que, por
un lado, el extremo superior de mastil se considera articulado,
lo que implica que 8,, puede escribirse en funcion de 9,,_1, y por
otro, cuando el extremo inferior estd empotrado 8y = vg =0y
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cuando esté articulado vg = 0y 6g puede escribirse en funcién
de 6.

5.2. Obtencion de la configuracion deformada: andlisis
de segundo orden método iterativo

Para resolver el problema de forma simple, el método pro-
puesto supone conocida la forma inicial de la eléstica de la torre
bajo la accion de las fuerzas externas, considerando para esta
una funcién parabdlica y tal que el valor maximo de la eléstica
sea menor que un valor prefijado vy, ;, con v, ; = 0,001 - A;.
Las contantes elésticas equivalentes en cada uno de los niveles
se calculan a partir de los desplazamientos laterales supuestos.
De esta manera puede estimarse de forma razonable la rela-
cién entre la fuerza de compresién en la barra j y la fuerza de
compresion en la barra n de extremo. Sea ¢ el factor de rela-
cion entre dichas fuerzas, esto es P;=¢ - P,, de esta manera la
relacion entre los parametros de pandeo puede escribirse como

(ecuacién 21):
hj

Los pasos del procedimiento iterativo para la obtencion del
desplazamiento lateral son:

. (EI)n
(E-1);

Bi=4/¢

1. Se calculan los desplazamientos laterales de la torre, esto es,
v paraj = I a n. El método propuesto supone considerar que
la curva elastica inicial es una funcion parabdlica.

2. Con los valores de los desplazamientos laterales calculados
en el paso 1 se obtienen los modulos de elasticidad Esec1 Y
Esec,2 para cada nivel de tirantes.

3. El nuevo desplazamiento lateral de la torre bajo la accion
de las cargas actuantes se obtiene resolviendo el sistema de
2n-1 x 2n-1 ecuaciones, obtenido a partir de la ecuacién 15.

4. Si para cada uno de los niveles de tirantes la diferencia entre
el desplazamiento obtenido en el paso 3 y el desplazamiento
del paso 1 es menor que un valor predeterminado, se da por
finalizado el proceso. En caso contrario, con el desplaza-
miento obtenido en el paso 3 se repite el proceso hasta la
convergencia.

5. Si la diferencia entre los desplazamientos en cada nivel de
tirantes no puede hacerse menor que un valor predetermi-
nado, la estructura es inestable bajo la accion de las cargas
actuantes. Deberd modificarse la rigidez de la viga-columna
y/o larigidez de las contantes elasticas.

Luego, planteando las ecuaciones de equilibrio en la con-
figuracion deformada para cualquier seccion se obtienen las
solicitaciones y se procede al dimensionado de las secciones
de los elementos que conforman la torre utilizando los métodos
habituales de resistencia de materiales y la norma que se tome
como referencia. En relacion a la figura 9, para la barra j y para
una seccion a una distancia x del extremo j-7, el momento en
dicha seccion viene dado por la ecuacion 22:

I

Tramo de la torre

Modelo 3D del mastil atirantado

Figura 10. Modelo de reticulado espacial de la torre atirantada de 150 m de
altura en FEM. Configuracion inicial: cables tensados al 10% de la tension
de rotura.

bt (B 2 1 —cos(B;)
-2 (2 [ (500)

~5in(ﬂj/hj~x)—cos(ﬂj/hj-x)+1] + (22)

1 .
_Wﬁj) [Mj_l’j . COS(,B.,') — M.j,/’_l] . sm(ﬂj/h/- - X)

“FMJ;]_’]‘ 'COS(,Bj/hj ~x)

6. Caso de estudio: comparacion entre el método
de elementos finitos y el método propuesto

A los efectos de validar el método propuesto (MP), se analiza
una estructura tipo mastil atirantado de 150 m de altura, con dos
condiciones de vinculo externo en su base, empotrado y articu-
lado, utilizando dos modelos diferentes por medio del método
de los elementos finitos (FEM) a partir del uso del programa
SAP 2000. Los resultados se contrastaran con los obtenidos por
el MP. En el primer modelo (FEM: retic.) la estructura se modela
como un reticulado espacial donde las barras trabajan principal-
mente a fuerza directa y los cables se modelan como elementos
tipo cable (fig. 10). En el segundo modelo (FEM: viga-col.)
la estructura se modela como una viga-columna equivalente,
mediante elementos que trabajan a flexién y a fuerza directa, y
cuyas propiedades geométricas se obtienen a partir del patrén
de construccion de una de las caras de la torre (tabla 1). Se tie-
nen en cuenta las excentricidades de los cables en los niveles
de tirantes, y estos se modelan como elementos tipo cable. En
ambos modelos los efectos de segundo orden se consideran a
partir de un analisis no-lineal P-A.

La torre es de seccidn triangular, de 1 m de ancho de cara
medida eje a eje de las barras verticales. Las barras son mate-
rializadas por perfiles tubulares circulares de acero de médulo
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Desplazamiento vs. Altura de torre: base empotrada
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Figura 11. Curva desplazamiento lateral vs. altura de la torre para el MP y para
los modelos mediante elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la
base de la torre empotrada.

de elasticidad E., =200 GPa. Los montantes (barras verticales)
son de 73,00 mm de didmetro exterior y 5,20 mm de espesor,
y las barras horizontales y las diagonales de diametro exte-
rior, de 21,33 mm, y 2,77 mm de espesor. La inclinacion de las
diagonales es de 45°.

Lostirantes son de acero EHS, de tensidn de rotura 1.400 MPa
y médulo de elasticidad E., =185 GPa. Estan colocados con
espaciamientos de 15m en la altura. Los tirantes cuyas cotas
de anclaje a la torre son +15, +30 y +45m se anclan al terreno
a una distancia de 30m del eje del mastil y son de diametro
nominal de 6,35mm (A., =24,632mm?2). Los tirantes cuyas
cotas de anclaje son +60, +75 y +90m se anclan al terreno a
una distancia de 60 m y sus didmetros nominales son 6,35, 8,00
y 8,00 mm (A, = 38,511 mm?), respectivamente. Los restantes
tirantes, cuyos niveles de anclaje a la torre son +105, +120, +135
y +150 m, se anclan al terreno a una distancia de 90 m del eje de
la torre y sus didmetros nominales son de 8,00 mm.

Las cargas de viento sobre la estructura se calculan a partir
de los lineamientos establecidos por la norma TIA 222-G, y se
considera una velocidad caracteristica de viento de 43,4 m/s cal-
culada como la velocidad media del viento en un intervalo de
3segundos a una altura de 10 m sobre el nivel de terreno para
una categoria de exposicion C y cuyo periodo de retorno es de
50 afios.

Las graficas de las figuras 11-13 muestran los desplaza-
mientos laterales, las fuerzas directas y los momentos flectores
obtenidos a partir del MP y de los modelos mediante elemen-
tos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col. en el caso de que la
base de la torre esté empotrada. Las figuras 14-16 muestran los
desplazamientos laterales, las fuerzas directas y los momentos
flectores en el caso de que la base de la torre esté articulada.

6.1. Andlisis, comparacion y discusion de los resultados

Con relacidn a los desplazamientos maximos de la torre para
el modelo cuya base esta empotrada, la diferencia entre los
modelos MP y FEM: retic. es el orden del 0,06% y la diferencia
entre los modelos FEM: retic., y FEM: viga-col. es del orden del

Diagrama de fuerza directa: base empotrada
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Figura 12. Diagrama de fuerza directa para el MP y para los modelos mediante
elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la base de la torre empotrada.

Diagrama de momentos flectores: base empotrada
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Figura 13. Diagrama de momento flector para el MP y para los modelos
mediante elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la base de la
torre empotrada.

Desplazamiento vs. Altura de torre: base articulada
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Figura 14. Curva desplazamiento lateral vs. altura de la torre para el MP y para
los modelos mediante elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la
base de la torre articulada.

2%. En el caso del modelo con la base articulada, la diferencia
entre los modelos MP y FEM: retic. es del orden del 0,70%, y
la diferencia entre los modelos FEM: retic. y FEM: viga-col. es
del orden del 2,8%.
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Diagrama de fuerza directa: base articulada
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Figura 15. Diagrama de fuerza directa para el MP y para los modelos mediante
elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la base de la torre articulada.

Diagrama de momentos flectores: base articulada
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Figura 16. Diagrama de momento flector para el MP y para los modelos
mediante elementos finitos FEM: retic. y FEM: viga-col., con la base de la
torre articulada.

Para la torre con la base empotrada, la diferencia entre los
momentos flectores positivos maximos a partir de los modelo
MP y FEM: retic. es del orden de 2,2%, mientras que entre
los modelos FEM: retic. y FEM: viga-col. son del orden del
0,2%. En relacion a los momentos flectores negativos maximos,
la diferencia entre los modelos MP y FEM: retic. es del orden
del 5,5%, mientras que entre los modelos FEM: retic. y FEM:
viga-col. es del orden del 1,4%.

Para el caso de la base de la torre con vinculo externo tipo
articulacion, la diferencia entre los momentos flectores positivos
méaximos a partir de los modelo MP y FEM: retic. es del orden de
2,7%, mientras que entre los modelos FEM: retic. y FEM: viga-
col. es del orden del 1,6%. En relacion a los momentos flectores
negativos méaximos, la diferencia entre los modelos MP y FEM:
retic. es del orden del 7,8%, mientras que entre los modelos
FEM: retic. y FEM: viga-col. es del orden del 10,1%.

Para los dos tipos de vinculo del extremo de la torre, las defor-
maciones maximas, los momentos flectores positivos méaximos
y la fuerza directa presentan diferencias muy poco significati-
vas. Sin embargo, para el caso de la torre con la base empotrada
el momento negativo maximo ocurre en la base de la misma 'y

es del orden del 77% superior que en el caso de la torre con la
base articulada, y por lo tanto también lo es el esfuerzo en los
montantes del apoyo. De esta manera podemos establecer que
el modelo de la torre con la base articulada es mas conveniente
como solucidn estructural.

7. Conclusiones

En este trabajo se ha propuesto un método aproximado para
el calculo de las deformaciones producidas por los efectos de
segundo orden en torres atirantadas de seccion triangular. El
método se basa en las funciones de estabilidad. Las propiedades
geométricas para la viga-columna equivalente se obtienen segin
sea el patron de reticulado de cada una de las caras de la torre.
Lostirantes son modelados como constantes elasticas de resortes
equivalentes a partir del médulo de elasticidad secante de los
cables, y se tienen en cuenta las excentricidades de los mismos
en los puntos de anclaje a la torre.

El método propuesto ha sido validado numéricamente
mediante un caso de estudio comparandolo con los métodos de
elementos finitos. A partir de los resultados expuestos pueden
deducirse las siguientes conclusiones:

1. Se observan diferencias poco significativas en el célculo de
los efectos producidos por las deformaciones de segundo
orden de laestructura entre el MP y los métodos de elementos
finitos. En otras palabras, los valores de las solicitaciones y
de los desplazamientos de la estructura obtenidos mediante el
método propuesto son suficientemente precisos comparados
con los obtenidos mediante el método de elementos finitos,
lo que confirma la validez de las hip6tesis adoptadas en el
desarrollo del método.

2. El MP mantiene la complejidad y la rigurosidad matemaética
de los métodos analiticos; sin embargo, ha sido concebido
como un método de aplicacién simple. Utiliza los concep-
tos basicos y mas generales desde el punto de vista de la
ingenieria estructural, lo que permite al ingeniero visualizar
rapidamente cuéles son los parametros que influyen en el
disefio.

3. El modelo propuesto utiliza directamente las funciones de
estabilidad, lo cual permite trabajar con mayor exactitud, sin
la necesidad de realizar aproximaciones y/o divisiones de los
elementos entre cada tramo entre tirantes. Es muy simple de
programar, incluso a partir del uso de planillas electrénicas
como se ha realizado en este trabajo, pues no necesita dis-
cretizar la estructura en un nimero grande de elementos para
la convergencia. Es por esto que el método puede ser muy
atil en las etapas de disefio preliminar o anteproyecto, con
un ahorro importante de tiempo en la etapa de disefio. En
otras palabras, el método de elementos finitos no presenta
en la etapa de anteproyecto mayores ventajas que el método
propuesto.

4. En este trabajo también hemos podido establecer que la
solucion estructural de torre con base articulada es mas
conveniente desde el punto de vista estructural, ya que mien-
tras que los desplazamientos maximos presentan diferencias
poco significativas, las fuerzas maximas en los elementos
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estructurales de la torre son menores que para el caso de
torre con base empotrada.

5. Si bien el trabajo se ha centrado en las torres de seccion
triangular equilatera, con un arreglo para los tirantes de tres
por nivel, el método propuesto puede extenderse a otro tipo
de arreglo de los cables y a otro tipo de formas de seccion. Por
lo tanto, el método propuesto, inicialmente desarrollado para
el analisis de torres atirantadas, puede extenderse al analisis
de pilones de puentes atirantados.
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Resumen

En fase de disefio es habitual suponer que los desplazamientos sismicos del terreno son uniformes entre apoyos de la estructura. Sin embargo, este no
es necesariamente el caso para grandes estructuras, como viaductos, cuando existen importantes variaciones topograficas y/o geolégicas a lo largo
de la traza. En el presente caso se compara la respuesta de un puente continuo de 850 m de longitud situado en una zona sismica de PGA=0,1g,
sometido a una serie andlisis dindmicos con acelerogramas sintéticos, con y sin variacion espacial del sismo, obtenidos por propagacion de ondas
hacia la superficie de cada apoyo.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Anélisis sismico; Dindmica estructural; Puentes curvos; Excitacion maltiple
Abstract

In the design phase, seismic ground displacements are usually assumed to be uniform between the structure supports. However, this is not necessarily
the case for extended structures, such as bridges, especially when there are different soil and/or topographic conditions along the structure. In the
present study, the response of an 850 m continuous bridge located in a seismic region of PGA =0.1 g, is investigated. A set of synthetic accelerograms
is generated from 1D site-response analysis at each bridge support. Furthermore, a number of linear time-history analyses are performed, with and
without uniform support excitation, in order to quantify its influence on the bridge performance.
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1. Introducciéon estructura. Aunque las actuales normas de proyecto incorporan

varios avances en materia de disefio sismo-resistente, como por

Los recientes terremotos producidos en Ecuador y en Italia
en el pasado afio son recordatorio del devastador impacto que
dicho fendmeno puede causar en nuestro ambito econémico y
social, principalmente a causa del dafio y colapso estructural
de edificaciones e infraestructuras. El disefio de estructuras en
zonas sismicas requiere, por tanto, especial atencion al existir
cierta probabilidad de colapso a lo largo de la vida util de la

Correo electrénico: alexander.kagermanov@umeschool.it
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ejemplo disefio por capacidad o verificacion mediante analisis no
lineal, todavia existen ciertos aspectos de controversia e incluso
vacio total que dejan con poco criterio al ingeniero proyectista.

Por ejemplo, la definicidn de la accién sismica mediante
espectros de disefio constituye una forma simplificada de repre-
sentar la accion sismica, al dejar de lado aspectos clave como la
duracion del sismo, el nimero de ciclos o impulsos locales de
aceleracién por condiciones de proximidad a la falla, etc., los
cuales afectan la respuesta inelastica y la disipacion de energia
de la estructura. Ademas, es habitual suponer en proyecto que
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el movimiento del terreno es uniforme en todos los puntos de
apoyo de la estructura. Esto Gltimo puede no ser el caso para
grandes estructuras, como viaductos o redes de tuberias, sobre
todo cuando existen diferentes tipos de estrato o variaciones
topogréficas importantes a lo largo del eje de la estructura.

Enestalinea, el Euroc6digo 8: Parte Il proporciona un método
simplificado de disefio con excitacion variable en los apoyos de
la estructura, el cual se basa en la imposicion de un perfil de
desplazamientos en los apoyos que depende del desplazamiento
méaximo del terreno, la longitud de la estructura y las condi-
ciones locales de suelo [1]. Al mismo tiempo, para estructuras
complejas con importantes variaciones de rigidez y resistencia,
ya sea por las caracteristicas del terreno o por la estructura en si,
y cuya respuesta depende de la participacion de varios modos de
vibracion, la mayoria de normativas recomiendan la realizacion
de analisis dinamicos (modal espectral o integracion directa).

En el presente trabajo se presenta un estudio detallado de la
respuesta de un puente de tablero continuo de 850 m de longi-
tud, situado en una zona sismica de aceleracion 0,1 g, en suelo
tipour [2], donde la accién sismica se representd en el domi-
nio del tiempo incluyendo su variacion espacial a lo largo de la
traza del puente. Para ello, primero se simul6 la propagacion de
ondas en la roca base, de donde se obtuvieron las aceleracio-
nes horizontales en roca para cada punto de apoyo del puente.
A continuacion, cada acelerograma se propag6 hacia la super-
ficie a través de las distintas capas del terreno mediante la
resolucion de un problema unidimensional de propagacion de
ondas (convolucion). Tras definir en detalle el puente mediante
un modelo de elementos finitos, cada sismo se definio como
input en su correspondiente apoyo para la realizacion de un ana-
lisis dindmico paso a paso en el tiempo. Finalmente, se comparan
las envolventes de esfuerzos y desplazamientos de la estructura
con y sin variacién espacial de la accion sismica, con el obje-
tivo de cuantificar su importancia en el proyecto de viaductos
continuos de grandes longitudes.

2. Generacion de acelerogramas sintéticos en la roca
base

Los acelerogramas sintéticos se generaron mediante el
método estocastico de generacion de ondas propuesto por Shino-
zuka et al. [3] y que proporciona los desplazamientos verticales
del terreno en un punto de coordenadas (X1, X2) como suma de
varios armanicos de distinta amplitud y angulos de fase (ecua-
cion 1):

N1 N2

y(t. x1,x2) = V2 Y V2F(cos(wt + kyrx1 + kaiaxa + @)
n o

+ (cos(wt + kanx1 — kaipxz + @fyjp) (1)

donde N1, N2 son el nimero total de arménicos en cada direc-
cién, F es el espectro de potencia evolutivo, kjli es el nimero
de onda, dado por kj; = I;- Akj, donde Ak; = kj/N; (j=1,2) Y kju
son constantes del modelo, ¢/;;;> son angulos de fase indepen-
dientes y uniformemente distribuidos entre 0 y 2, y w e€s la

frecuencia angular, dada como w = c(kj;; + k2;2)*°, donde ¢ es
la velocidad de propagacion de onda igual a 2.800 m/s. El espec-
tro F es funcion del tiempo y de las coordenadas x; y x», por lo
que las caracteristicas espectrales de y(z,x;,x>) varian en funcién
del tiempo y del espacio (proceso no estacionario no homogé-
neo). Detalles adicionales sobre el método pueden encontrarse
en [3,4]

Para la generacion de las ondas se adoptd una malla
de referencia de 8,5 x 8,5km? discretizada en intervalos de
0,5 x 0,5 km?, de donde se calcularon los desplazamientos verti-
cales en las coordenadas correspondientes a los puntos de apoyo
de la estructura, despreciando la curvatura en planta del puente
tras comprobar que apenas influia en la variacion espacial de la
sefial.

Las velocidades y aceleraciones finales en cada apoyo se
obtuvieron por derivaciéon de los desplazamientos, aplicacion
de la correccion de base con el objetivo de imponer una veloci-
dad igual a cero al final del registro, y escalado de acuerdo con
la aceleracidn pico en roca, tomada como 0,04 g. También se
aplicé una envolvente de tipo trapecial con una duracion de 20,
para mejorar el ajuste a registros sismicos reales. Dicho proceso
se repitié 14 veces para obtener 7 parejas de registros en cada
apoyo, esto es, dos componentes horizontales por apoyo, para
posteriormente realizar 7 andlisis dinamicos de la estructura,
generando asi un total de 112 registros.

En lafigura 1 se muestran los 8 registros obtenidos del primer
analisis, desde el estribo E1 hasta el E2, pasando por las pilas P1,
P2, etc., de donde se observa que las aceleraciones son muy simi-
lares al estar los puntos de apoyo relativamente proximos entre
si. También se muestran las aceleraciones obtenidas en super-
ficie tras propagar las ondas a través de las distintas capas de
suelo, tal como se explicara a continuacion, de donde se observa
que las diferencias entre apoyos ya no son despreciables.

3. Propagacion de ondas hacia la superficie y espectros
de respuesta

Los acelerogramas de calculo en superficie se obtuvieron tras
propagar aquellos generados en roca a través de las distintas
capas del terreno mediante la resolucién de la ecuacion de ondas
dada como (ecuacién 2):

9%u G 9%u 3%u )
o2~ a2 ToxZer @)

donde p es la peso especifico, G el modulo de cortante, u
el desplazamiento horizontal del terreno y 5 viene dado como
n = 2G&/w, donde & es el porcentaje de amortiguamiento critico
[4]. En el dominio de la frecuencia, dicha ecuacion adquiere
la forma de una ecuacion diferencial ordinaria homogénea de
segundo orden, la cual se puede discretizar en funcién del
nimero de capas y obtener asi un sistema lineal de ecuacio-
nes. De esta forma, conocido el desplazamiento en la roca base
y las propiedades del terreno a lo largo de la vertical sobre el eje
de la pila, se pueden calcular los desplazamientos en la superfi-
cie del terreno, lo cual se conoce como convolucion de la sefial
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Figura 1. Desplazamientos verticales del terreno en la roca base y en superficie.

sismica. El procedimiento de calculo se resume en los siguientes
pasos:

1) Dado el acelerograma en la roca base en el dominio del
tiempo

2) Transformar al dominio de la frecuencia mediante la trans-
formada de Fourier.

3) Multiplicar por 1/w? para obtener el espectro de desplaza-
mientos en la roca base.

4) Resolver el problema de convolucion y obtener el espectro
de desplazamientos en superficie.

5) Aplicar la inversa de la transformada de Fourier para pasar
al dominio del tiempo.

6) Derivar para obtener velocidades y aceleraciones.

7) Aplicar correccién de base para imponer velocidades igual a
cero al final del registro.

En la figura 2 se representa el perfil geotécnico a lo largo
de la traza de la estructura objeto de estudio, con su correspon-
diente discretizacién en masas concentradas, y en la figura 3, las
propiedades del terreno adoptadas en el andlisis. En general, la
estructura se asienta sobre estratos competentes de roca caliza,
con excepcion de la pila4, donde existe una capa superior de
unos 10m de depdsito aluvial/coluvial con una rigidez a cor-
tante mucho menor, lo cual dara lugar a una amplificacion en el
rango de periodos largos.

Las aceleraciones de célculo en superficie para el primer ana-
lisis se mostraron en la figura 1, de donde se observa la falta de
correlacion entre sefiales y laamplificacion de aceleraciones con
respecto a la roca base. En la tabla 1 se resumen las maximas
aceleraciones pico en cada apoyo obtenidas de los 112 acelero-
gramas. Los mayores valores se producen en los extremos del
valle al existir una columna de suelo de mayor altura, y en la
pila4 debido a la presencia de suelos blandos. Ademas, notese

que dichos valores se encuentran entre 1,2-3,5 veces la acelera-
cién picoen larocabase (0,04 g), lo cual es interesante comparar
con el factor de amplificacion de suelo dado por lanorma, el cual
esde 2,5.

Finalmente, en la figura 4 se comparan los espectros elasti-
cos de aceleraciones para un amortiguamiento critico del 5%.
También aparecen los espectros de disefio de la normativa para
un periodo de retorno de 475 afios, en roca y en superficie. Los
espectros calculados casi siempre quedan por debajo de los de
disefio en el rango de periodos intermedios y largos (T >1,25s),
mientras que en el rango de periodos cortos algunos valores
exceden los de disefio. Ndtese también el efecto de la variabi-
lidad espacial en los espectros en superficie, y en especial la
amplificacion de la pila 4 alrededor del periodo T=1,5s.

4. Analisis estructural
4.1. Andlisis dindmico con excitacion miiltiple

Los acelerogramas de calculo obtenidos en el apartado inte-
rior se emplearon como input en los andlisis dindmicos lineales
paso a paso de la estructura con mdltiples excitaciones. En este
caso, la respuesta estructural viene dada por la suma de efec-
tos inerciales y pseudoestaticos, estos dltimos producidos por
desplazamientos diferenciales entre apoyos. Esto quiere decir
que, por ejemplo, al final del anélisis pueden existir esfuerzos
remanentes aun estando la estructura en reposo. El vector de
desplazamientos de la estructura se puede dividir en despla-
zamientos pseudoestaticos, xps, Y desplazamientos impuestos
en los apoyos, xg, quedando la ecuacion de equilibrio como

(ecuacién 3):
)5 s
( Xg ) e ©

K ng
Kgs Kgg
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PERFIL GEOTECNICO

Qta, Qc: depésito de talud, depdsito coluvial

Qal: depédsito aluvial

Jsp: cdlizas con intercalaciones de lutita
Jst: lutitas calcareas y calizas arcillosas

Jss: calizas duras y sanas

Figura 2. Perfil geotécnico a lo largo de la traza del puente y discretizacion de las capas.

El

Jsp
p=2,2t/m?
EG= 18.500 MPa _
A=0,05 )

_ Jst P3 Qta/Qal
pEas L - =2,0 tim?
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p=24tms p=22 =22 63
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Figura 3. Propiedades del terreno adoptadas y discretizacion 1D en masas discretas.

donde fg son las fuerzas correspondientes a xg, Y Kgs, Ksg, Kgs ¥
Ky, submatrices de la matriz de rigidez global de la estructura
[5]. Las ecuaciones de movimiento en coordenadas relativas, y
suponiendo una respuesta elastico lineal, vendrian dadas como
(ecuacién 4):

MD+CD+KD=-MT D, 4)

donde M, C'y K son las matrices de masas, amortiguamiento y
rigidez, respectivamente. D, D'y D son los vectores de desplaza-
miento, velocidad y aceleracion causados por efectos inerciales.
T es la matriz de influencia y D, es la matriz de aceleraciones

en los apoyos. La matriz T', a diferencia del vector de influencias
en el caso de excitacion uniforme, es funcién de las submatrices
de la matriz de rigidez (ecuacion 5):

=K 'Ky (5)

La matriz T es, por tanto, la Unica diferencia respecto de un
algoritmo de calculo con excitacion uniforme. La resolucidn del
sistema de ecuaciones dinamicas se realiza de la misma forma,
con métodos de integracion paso a paso implicitos o explicitos.
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Tabla 1
Maéximas aceleraciones pico en cada apoyo
El P1 P2 P3 P4 P5 P6 E2
Max. PGA(Q) 0,14 0,14 0,08 0,05 0,07 0,05 0,08 0,09
6 - - 6 .
== Espectro en superficie == Espectro en superficie
5 Espectro en roca base 5 Espectro en roca base
4 S4B Norma (Suelo Il - blando)
—
3 E3
@ ¥,
2 ” 2
1 1 Norma (Suelo | - roca)
0 - —ape—
0 1 2 3 4 5 6
T(s)

Figura 4. Espectros de respuesta del primer analisis (izquierda) y del conjunto (derecha).

4.2. Modelo estructural

La estructura objeto de estudio se muestra en la figura 5. Se
trata de un viaducto continuo de planta curva de radio constante
(R=1.150m), con una longitud total de 850 m y una distribu-
cién de vanos simétrica de 75-90-180-180-180-90-75. Las pilas
poseen alturas variables, tal como se muestra en la figura 5,
siendo la pila intermedia P4 de 210m de altura. La vincula-
cion pilas-tablero es monolitica en las pilas P2, P3, P4 y P5,

quedando el tablero libre longitudinalmente en las pilas extre-
mas (P1 y P6) y estribos. La seccion de tablero y pilas es en
cajon de canto variable [6].

La estructura se modelé en 3D con elementos finitos de tipo
viga, con sus correspondientes secciones, propiedades elasticas
de los materialesy vinculaciones pilas-tablero y tablero-estribos.
Las pilas y tablero se discretizaron en varios elementos, defi-
niendo elementos rigidos de conexidn entre el eje del tablero,
coincidente con el centro geométrico de la seccion sin fisurar, y

b s t
o Apoyo*,
'; E1 ____t_ransv. “.
| —_._.\f Nudo rigido
\ \! K\.\'" GJ'G
I {Q
- ‘-hvf///’,////f/f//f é@y
4 o
E2
Eje tablero tipoviga .~ P5 | Apoyo,
! rigido
Altura Pilas (m) { 2 Xqs i
1 g g 1
Pt P2 |p3 [p4a [P5 [P Y
3 |76 |166 [208 |121 |54

S ———

Figura 5. Modelo estructural.
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T,=2,11s

Ts=1,48s

Te=143s

Figura 6. Modos y periodos de vibracion.

las pilas. Las pilas se supusieron perfectamente empotradas en
base, sin considerar efectos de suelo. Notese que el eje global X
se definid en la direccidn de los estribos E1 y E2, siendo esta
la direccion en la que se aplicd la componente longitudinal del
sismo Xg;. Para la realizacion de analisis dinamicos se utilizo la
matriz de masas consistente, correspondiente al peso propio de
la estructura y una carga muerta de 2kN/m?2, y un amortigua-
miento de tipo Rayleigh con 5% en el primer y segundo modo
de vibracion. El programa de analisis utilizado fue IDEEA3D

[71.

4.3. Resultados de andlisis

En la figura 6 se resumen los seis primeros modos de vibra-
cién. Es de destacar que la mayoria de modos son modos
acoplados entre la direccion longitudinal y transversal debido
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@ 0
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a la irregularidad del puente. En el primer modo, el cual podria
considerarse como transversal, participa aproximadamente el
66,1% de la masa total, y en el segundo, solo el 49,8%, lo cual
implicaria considerar varios modos en la respuesta en caso de
analisis modal espectral. En el caso de integracion directa de las
ecuaciones dindmicas, todos los modos quedan incluidos en la
respuesta [8].

En la figura 7 se muestran los desplazamientos maximos en
la direccion longitudinal y transversal en cabeza de pila, con y
sin variacion de la excitacion sismica entre apoyos. Los despla-
zamientos maximos fueron 30 mm en la direccién longitudinal
(P5) y 58 mm en la direccion transversal (P4). Es interesante
observar que en la direccion longitudinal la variacién del sismo
apenas influye en términos medios debido a la importante rigi-
dez axial del tablero, mientras que en la direccion transversal se
alcanzan mayores valores con variacion del sismo debido a la

0,07 | mcon variacion del sismo
=0,06 - "sinvariacién del sismo
5 0,05
>
E 0,04
0 0,03
% 0,02
Eo,01 _ _
o — media de los maximos
o 0
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Figura 7. Desplazamientos longitudinales y transversales maximos en cabeza de pilas.
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Figura 8. Envolventes de momentos flectores My en el tablero.

mayor flexibilidad del tablero en dicha direccidn. En este Gltimo En las figuras 8 y 9 se comparan las envolventes de momen-
caso, la mayor amplificacion de desplazamientos transversales  tos flectores My (segun el eje local y, véase fig. 5) a lo largo
en las pilas P1 y P2 indica la influencia de modos de periodo  del tablero para los 7 analisis realizados, con y sin variacion

corto en la respuesta. de la excitacion sismica, de donde se aprecia la amplificacion
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Figura 9. Envolventes de momentos flectores Mz en el tablero.
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Figura 10. Envolventes de momentos flectores My en pilas.

causada por la variacion de la sefial. Notese que desplaza-
mientos diferenciales entre apoyos de pilas en la direccion
longitudinal introducen tanto flexién vertical como transver-
sal del tablero a causa de la curvatura en planta. Los valores
méaximos fueron del orden de 140 MNm en el centro del
vano central (entre P3 y P4) y 90 MNm sobre pilas (P3 y
P4), para el caso con y sin variacion de la sefial, respectiva-
mente. Nétese que importantes amplificaciones se produjeron
sobre las pilas extremas, debido a la mayor influencia de los
modos de periodo corto cuando se introduce variacion del
sismo.

Conclusiones similares se deducen de la figura 9, donde
se comparan los flectores transversales Mz, aunque con

Tabla 2
Méximos flectores en arranque de pilas

menor amplificacion. Los valores maximos rondan los
120 MNm tanto para el caso «con variacién» como «sin
variacion».

Enlasfiguras 10y 11 se comparan los flectores en las pilas. De
nuevo, mayores esfuerzos se obtienen con variacion del sismo,
tanto en arranque como en coronacion de pilas empotradas al
tablero. Es de observar que en las pilas de mayor altura (P3,
P4, P5) el segundo valor méaximo del flector no se da necesaria-
mente en coronacion, sino que importantes esfuerzos aparecen
a lo largo de la pila, aproximadamente entre 1/2 y 3/4 la altura,
debido a la contribucién de maltiples modos de vibracion. Los
momentos maximos en valor absoluto para cada pila se resumen
en la tabla 2.

max(|My|) con (KNm)

max(|My|) sin (kNm)

max(|Mz|) con (KNm) max(|Mz|) sin (KNm)

P1 31.148 28.348
P2 155.363 140.560
P3 313.374 303.950
P4 358.715 297.112
P5 102.788 148.062
P6 34.463 33.938

89.535 46.118
371.992 168.266
362.241 306.741
949.548 524.313
130.523 237.397

27.024 31.717
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Figura 11. Envolventes de momentos flectores Mz en pilas.

5. Conclusiones

Los resultados obtenidos en el presente trabajo cuantifi-
can los efectos de la variacion espacial de la accién sismica
en el analisis de grandes viaductos de tablero continuo. En
general, mayores desplazamientos y esfuerzos se obtienen
cuando se consideran dichos efectos, al aparecer esfuerzos
«pseudoestaticos» adicionales, ademas de aquellos debidos a
las fuerzas inerciales. La participacion de modos de periodo
corto (higher-mode effects) también influy6 en la respuesta.
Recomendaciones para la consideracion de dichos efectos
mediante analisis estatico simplificado aparecen en el Euro-
codigo 8: Parte Il. En el presente caso se realizaron analisis
dindmicos por integracion directa utilizando como input acele-
rogramas sintéticos generados acorde a la geologia y topografia
del emplazamiento. En estudios posteriores seria interesante
comparar estos Ultimos con los resultados obtenidos de la nor-
mativa.
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Resumen

La técnica no destructiva del georradar se basa en la propagacion de las ondas electromagnéticas en el rango de las microondas. Actualmente esta
técnica se aplica en un gran nimero de estudios en el ambito de la ingenieria civil, tales como el analisis del estado de pavimentos, puentes, tineles,
edificios, en la deteccion y localizacion de instalaciones, asi como en la caracterizacion y diagnostico de materiales de construccion. En este articulo
se describe, a modo de ejemplo, un estudio completo en el que se demuestra la gran sensibilidad de la técnica no destructiva del georradar para
evaluar la variacion del contenido de agua en el hormigén endurecido. La evaluacion se realiza mediante el analisis de los parametros de onda
electromagnética que fueron registrados con un equipo comercial de georradar.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.

Palabras clave: Técnicas no destructivas; Georradar; Hormigén; Pardametros de onda; Penetracién de agua
Abstract

The non-destructive ground-penetrating radar (GPR) technique is based on the pulsation of electromagnetic waves in the microwave range. This
technique is currently used in a large number of studies in the field of civil engineering, such as the analysis of state of pavements, bridges, tunnels,
buildings, in the detection and location of installations, as well as in the characterization of building materials. This article describes, as an example,
a complete experimental study in which the sensitivity of the non-destructive technique of GPR to assess the variation of the water content is
demonstrated. The evaluation is performed by analysing electromagnetic wave parameters recorded using commercial ground-penetrating radar
equipment.

© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Published by Elsevier Espaiia, S.L.U. All rights reserved.

Keywords: Non-destructive techniques; Ground-penetrating radar; Concrete; Wave parameter; Water penetration

1. Situacion actual de las aplicaciones del georradar en
la ingeniria civil

Los primeros equipos de radar se desarrollaron con fines mili-
* Autor para correspondencia. tares durante la Segunda Guerra Mundial para la deteccién de
Correo electrdnico: isrodab@upvnet.upv.es (I. Rodriguez-Abad). aviones y barcos. Posteriormente, esta misma técnica se aplico
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0439-5689/© 2017 Asociacion Cientifico-Técnica del Hormigon Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier Espafia, S.L.U. Todos los derechos reservados.
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en la localizacién de objetos en el subsuelo, y de ahi surgio6 el
nombre en inglés ground-penetrating radar (georradar). A par-
tir de los afios cincuenta, gracias al desarrollo de la tecnologia
adecuada, el georradar comenzé a emplearse en otras areas de
conocimiento como la geologia, la mineria, la glaciologia y la
ingenieria.

Mas recientemente, esta técnica se ha utilizado como herra-
mienta de prospeccion no destructiva y de gran resolucion en
estudios hidrologicos, del medio ambiente y arqueoldgicos.
También se ha usado en la prospeccién de recursos naturales
y en el campo de la ingenieria civil y de la arquitectura, espe-
cialmente en aquellos trabajos cuyo valor patrimonial y artistico
es relevante.

Actualmente, y en el ambito de laingenieria civil, el georradar
se aplica en un gran nimero de estudios, como son el analisis del
estado de pavimentos, puentes, tineles, edificios, en la deteccidn
y localizacidn de instalaciones, asi como en la caracterizacion y
diagnéstico de materiales de construccién.

La aplicacion del georradar como técnica de estudio de las
infraestructuras de transporte no solo abarca el andlisis de las
infraestructuras cuando ya se encuentran en servicio, sino que
también durante el periodo en el que se estan construyendo. En
este sentido, latécnica del georradar no suele usarse como un test
definitivo sobre la condicién en la que se encuentra la estructura,
pero si para la identificacion de zonas débiles o dafiadas como
consecuencia de su uso o de una mala ejecucion. Las medicio-
nes con georradar se realizan en pavimentos flexibles como el
asfalto, asi como en los rigidos (hormigoén). Las aplicaciones
mé&s comunes son la determinacién del espesor de las capas del
pavimento de asfalto y hormigén, la localizacion del refuerzo
del hormigon y la deteccion de heterogeneidades del pavimento
[1-3].

El georradar también se emplea como herramienta de diag-
nostico de puentes realizados con pétreos naturales o con
hormigén para localizar la posicién de las armaduras en la losa
de hormigén, estudiar el estado del recubrimiento del hormi-
gon, estimar las dimensiones de la losa, su posible deterioro,
etc. [4,5].

Las principales aplicaciones del georradar en el diagndstico
de tlneles estan dirigidas a determinar el espesor y la condi-
cion de la pared del muro, incluyendo el analisis del estado del
refuerzo, asi como el estudio de los posibles huecos existen-
tes entre el hormigén y la roca [6]. El georradar también se ha
utilizado en la evaluacion de dafios en taneles [7], asi como
en comparaciones de modelos fisicos con datos experimentales
registrados en el revestimiento de taneles [8].

Enel campo de laarquitecturay la edificacion, el georradar se
utiliza como técnica complementaria o de apoyo para determi-
nar caracteristicas que son necesarias para abordar estudios méas
completos. En ese caso, el georradar proporciona una serie de
datos que pueden ayudar a la simulacién del comportamiento del
edificio o de parte de él. La inspeccion de edificios por medio de
georradar se puede realizar por diferentes motivos. Por ejemplo,
en muchas ciudades es obligado realizar la inspeccién de edifi-
cios antiguos, y en otras, realizar estudios detallados después de
terremotos o desastres naturales con el objeto de definir zonas de
riesgo. Asimismo, el caracter no destructivo del georradar hace

que sea de gran utilidad en la elaboracion del estudio prelimi-
nar de restauracion de edificios patrimoniales o de cierto valor
artistico, ya que permite detectar dafios ocultos, humedades en
el subsuelo, determinar profundidades y espesores de zapatas
de cimentacidn y/o encontrar estructuras o cavidades enterradas
en el subsuelo, tales como criptas [9,10]. No obstante, aunque
la mayoria de estudios se realizan en edificios historicos, tam-
bién hay muchos ejemplos de trabajos realizados para evaluar el
estado de edificios relativamente modernos que presentan dafios
en su estructura [11].

A menudo, las mejoras continuas en las infraestructuras de
instalaciones basicas suponen que se tenga que realizar un cam-
bio de posicion de las mismas. Este proceso se debe realizar
con la precisién adecuada, ya que en caso contrario puede dar
lugar a la interrupcion del suministro o el dafio de la instalacion.
Por ello, es necesario disponer de forma previa de un cartogra-
fiado de esas instalaciones de suministro y asi evitar pérdidas o
accidentes [12]. El cartografiado de las instalaciones enterradas
consiste en la identificacion de la posicion y tipo de servicio
enterrado: lineas de comunicacion, distribucion de electricidad,
gas natural, agua, evacuacion de residuos, etc. En este contexto,
lageneracién de imagenes 3D del subsuelo por medio del georra-
dar es una de las técnicas no destructivas con mayor proyeccion,
ya que ofrece nuevas oportunidades a la hora de cartografiar la
estructura del subsuelo, a poca profundidad y en zonas altamente
urbanizadas [13,14]

El georradar, cuyo funcionamiento se basa en la propagacion
y deteccidn de ondas electromagnéticas, es capaz de registrar las
variaciones de las propiedades electromagnéticas de los mate-
riales. Las propiedades electromagnéticas de un medio estan
muy relacionadas con otras propiedades fisicas (densidad, con-
tenido de humedad, etc.), con su composicion y su estructura a
pequefia escala. Es por ello que el georradar se estd empleando
en la caracterizacion de materiales. En concreto, su aplicacion
en el estudio del hormigén estd dando resultados muy prome-
tedores e interesantes [15,16]. Algunas investigaciones estiman
el contenido de agua libre en el hormigén por medio del estudio
de distintos pardametros de la onda electromagnética [17-19].
Otros se centran en caracterizar el sistema poroso del hormi-
gon endurecido [20], o bien en la determinacién del contenido
volumétrico de agua en el hormigén [21] y la estimacion del
grado de penetracion del agua [22-24]. Incluso algunos ana-
lizan la relacién entre los parametros de onda registrados por
medio de georradar con algunos indicadores relacionados con
la durabilidad, en particular los contenidos de agua y cloruros
en el hormigdn [25].

Los libros Proceedings of the First Action’s General Mee-
ting (Rome) Y Proceedings of the 2014 Working Group Progress
Meeting (Nantes) resumen la situacion actual de la aplicacion
del georradar en el campo de la ingenieria civil [26,27].

2. Fundamento de la técnica no destructiva
del georradar

El fundamento de la técnica no destructiva del georradar
esta ampliamente descrito en libros como [28], y sus posibles
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de georradar y la escala de colores de representacion de amplitudes.

aplicaciones en el campo de la edificacion y los materiales de
construccidn, en tesis doctorales como [29,30].

De una forma sencilla se puede decir que el georradar es un
sistema que genera ondas electromagnéticas en el rango de las
microondas (desde algunos MHz hasta algunos GHz). El equipo
consta basicamente de las antenas emisora y receptora, que pue-
den estar en un mismo dispositivo o separadas, y una unidad
central que realiza el control de la emision y recepcion de las
sefiales. La antena emisora emite un impulso electromagnético
que se transmite por el interior de un medio y es reflejado por
toda superficie que presente una impedancia eléctrica diferente.
Las reflexiones en distintas interfases (fig. 1a) son recogidas por
la antena receptora, y el conjunto de todas ellas, que constituird
la respuesta del material, queda registrado en una traza (fig. 1b).
El conjunto de trazas registradas a lo largo del tiempo en un
material se denomina radargrama (fig. 1c). El radargrama es
otra forma de visualizar la informacidn registrada por la antena,
y se asigna una escala de color a las amplitudes de energia
recibida.

Como ejemplo, en la figura 2a se muestra de forma esque-
maética la trayectoria de las ondas electromagnéticas en su
propagacién por la superficie y el interior de una pieza de hor-
migon. En la figura 2b se muestra la traza tipica obtenida en este
caso donde se observan dos partes claramente diferenciadas. En

primer lugar, se registra lo que recibe el nombre de onda directa
y que consiste en la suma de la energia propagada directamente
entre el emisor y el receptor en el aire, y la que se propaga en la
parte mas superficial de la probeta. En segundo lugar, se registra
la onda que se refleja en el reflector metalico situado en la parte
inferior de la probeta. Esta segunda parte es lo que se denomina
onda reflejada. Se observa que la polaridad de la onda directa y
la de la reflejada son de signo contrario como consecuencia de
la colocacion del reflector metalico (fig. 2¢). También se aprecia
en esta figura que la energia reflejada en la base de la probeta es
mucho mayor cuando se coloca el reflector metélico. De modo
que en este caso se puede despreciar el posible efecto de borde,
puesto que la energia de las ondas reflejadas en el contorno es
insignificante frente al valor de la energia reflejada en la interfaz
hormigén-metal.

En estas trazas es donde se pueden medir los parametros de
las ondas directas y reflejadas: tiempos de llegada y amplitudes
de cada uno de los méximos y minimos (D1, D2, D3, RI, R2
y R3) que las componen. Ademas, a partir de ellos se puede
calcular la velocidad de propagacion de las ondas por el interior
del hormigon y el nivel de energia recibido por la antena tras
la propagacion de las ondas. Por medio de la diferencia en los
tiempos de llegada entre laonda directay laonda reflejada (AzX),
medidas en el radargrama, se puede calcular la velocidad de
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Figura 2. a) Esquema de la trayectoria de propagacion de las ondas. b) Traza caracteristica registrada con un equipo de georradar con una antena de 2 GHz en una
pieza de hormigon. c¢) Cambio de polaridad de la onda reflejada debido a la colocacion de un reflector metélico.
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propagacién (v) de las ondas electromagnéticas por el interior
del medio a estudio, segln la siguiente ecuacion:

2 x \[h%+ (’12—0)2
_Z.d_

AR AR

@)

siendo d la semidistancia que recorre la onda reflejada, do
la distancia entre emisor y receptor y % el espesor del medio
(fig. 2a).

A partir de la velocidad de propagacién de las ondas electro-
magnéticas por el interior del medio se pueden determinar las
propiedades dieléctricas del mismo. Un cambio en estas propie-
dades servira como indicador de la variacion que se produce en
las propiedades fisicas del material.

La velocidad de propagacién de las ondas electromagnéticas
en un medio depende de la permeabilidad magnética, de la con-
ductividad y de la permitividad dieléctrica de ese medio. Ahora
bien, en el caso de un material no magnético, de baja conducti-
vidad eléctrica y de bajas pérdidas dieléctricas, como ocurre en
el hormigdn curado, la permitividad dieléctrica relativa efectiva
del material (¢,) se puede calcular segln la ecuacion 2.

2
er= (%) @)
v

siendo ¢ lavelocidad de propagacion de una onda electromag-
nética en el vacio (3-10% m/s) y v la velocidad de propagacion de
las ondas electromagnéticas en el interior del medio, calculada
a partir de los datos medidos en las trazas o radargramas.

Asimismo, a partir de las amplitudes registradas en las trazas
del radargrama se puede calcular el nivel de energia («) recibido
de las ondas en dB por medio de la ecuacion 3.

o = 20 x log <2‘;> 3

donde A; es laamplitud registrada en latrazay Ag es la ampli-
tud del primer maximo positivo cuando se realiza una emision
al aire.

A partir de todos estos datos —tiempos de propagacion
y velocidades de propagacion de las ondas electromagnéti-
cas, permitividad dieléctrica relativa efectiva, amplitudes de
los maximos de las ondas y niveles de energia recibidos y su
variacion— se puede caracterizar el medio a estudiar y sus
posibles alteraciones o dafios.

A continuacion se desarrolla un estudio experimental que
evalUa la aplicacion de esta técnica al andlisis de la durabilidad
del hormigoén endurecido.

3. Estudio experimental: evaluacion de la variacion del
contenido de agua en el hormigén endurecido por medio
de georradar

La durabilidad de las estructuras de hormigon armado
depende principalmente de la facilidad con la que el agua y
las sales disueltas en ella penetran en su interior. Por otro
lado, las ondas electromagnéticas emitidas por un georradar son
muy sensibles al contenido de agua del medio por el que se

propagan. Por todo ello, en este articulo se presenta la primera
fase del trabajo realizado para analizar la sensibilidad de la téc-
nica no destructiva del georradar para evaluar, a través de los
parametros de onda (velocidades de propagacion y amplitudes
de onda), el avance del frente del agua en el hormigén. En esta
primera parte del estudio, que es el trabajo que aqui se pre-
senta, los ensayos se realizaron en hormigon en masa. Una vez
completada esta fase, se procedera a realizar los ensayos en hor-
migon armado, ya que este es el que podra verse afectado por la
corrosion.

Con el objetivo de estudiar el avance del agua en el hor-
migon endurecido, se fabricaron probetas de hormigén (con
una relacion A/C =0,8) que después de su curado y secado en
horno se sumergieron parcialmente en agua durante un tiempo
determinado. Conforme iba transcurriendo el tiempo, a interva-
los concretos, se sacaba una probeta del agua y se procedia al
registro con georradar con una antena de 2,0 GHz de frecuencia
central.

En primer lugar, los registros de georradar se realizaron colo-
cando la antena sobre la cara de la probeta que habia sido
introducida en el agua, y posteriormente en la cara opuesta
a esta. Estos dos procedimientos de adquisicion de registros,
situando la antena en dos caras opuestas, se realizaron para ana-
lizar qué parametros de onda proporcionaban informacién mas
fiable sobre el avance del frente del agua en cada uno de los
casos. Para ello se realizé un andlisis exhaustivo de los para-
metros de onda: tiempos de propagacién y amplitudes de onda;
también se calcularon a partir de estos las velocidades de pro-
pagacion por el interior del material y la cantidad de energia
recibida tras recorrer las ondas el interior del material.

3.1. Fabricacion de las muestras

El experimento se llev6 a cabo en probetas de hormigdn
fabricadas con una relacion agua/cemento de 0,8. EI cemento
empleado en la fabricacion de las probetas fue CEM 1 42,5 R/SR.
Para su fabricacion se tuvo en cuenta el contenido de humedad
que presentaban cada uno de sus componentes. La resistencia a
compresion promedio a los 28 dias obtenida fue de 36,4 MPa. La
proporcion y las caracteristicas de los componentes empleados
se recogen en la tabla 1.

Se fabricaron 10 probetas de hormigdén de dimensiones
0,10 x 0,10 x 0,20 m? y sin armadura de refuerzo. Tras la fabri-
cacion de las probetas, los moldes hormigonados se cubrieron
conun pléstico para evitar laevaporacién del aguay se mantuvie-
ron asi durante dos dias. A continuacion, las probetas se retiraron
de sus moldes y se introdujeron en una camara de curado himedo
durante un periodo de 28 dias con el fin de estabilizar el fené-
meno de hidratacion y, por consiguiente, permitir la suficiente
hidratacion del cemento (en conformidad con la normativa que
regula su fabricacion [31]).

3.2. Adquisicion de registros
Antes de iniciar el proceso de inmersion en el agua, las mues-

tras fueron secadas en un horno a 105°C durante 3 dias para
reducir el agua libre. Posteriormente, una vez se sacaron las
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Tabla 1
Caracteristicas del hormigén fabricado

Relacion A/C CEM I(kg/m?3) Agua (kg/m?3)

Grava (kg/m?®)

Arena (kg/m3) Resistencia compresion (MPa)

0,8 225 180 735

1302 36,4

Pintura impermeabilizante

Altura del agua 2 cm

Figura 3. En esta figura faltan los textos. Se ajunta en un archivo la figura
correcta.

probetas del horno, se aplicé una pintura impermeabilizante en
todas las caras excepto en la que estaria en contacto con el aguay
se sumergieron en 2 cm de agua (fig. 3). Transcurrido un tiempo
en inmersion (tabla 2), se fueron sacando del agua las probetas a
intervalos concretos, se secaba el agua superficial y se procedia
a realizar la medicion con georradar.

Las mediciones con el georradar se realizaron con una unidad
central SIR-3000 y una antena de 2 GHz, ambos desarrollados
por Geophysical Survey Systems Inc. (GSSI).

Las mediciones con el georradar consistieron en el registro de
400 trazas por punto de medicion. Se realizaron mediciones en
5 puntos en la cara que se habia sumergido en el agua, y otros 5
en lacaraopuesta (P1, P2, ..., P5). Ladistancia entre los puntos
analizados fue de 2,5 cm (fig. 4a). Para aumentar la energia de la
onda reflejada se colocd en la cara opuesta de todas las probetas
un reflector metalico (fig. 4b). No se aplic6 ninguna funcién de
ganancia, de manera que se pudiera trabajar directamente con
los valores de amplitud de onda registrados.

En este trabajo se midieron las variaciones que tenian lugar
en los pardmetros de las ondas electromagnéticas: tiempos de
llegada y amplitudes. Con ellos se calcularon las velocidades de

propagacion y los niveles de energia recibida cuando las ondas
se propagaban por las probetas de hormigon en dos situaciones
diferentes definidas por el contenido de humedad: después del
proceso de secado y después de la inmersion en agua durante
determinados intervalos de tiempo.

La cantidad de agua libre absorbida se calculd por medio
de la determinacion del coeficiente de absorcion (C4), segin la
ecuacion 4.

M, — M
Ca (%) = TS x 100 (4)

N

donde M; es la masa desecada en horno hasta masa constante
y M; es la masa de cada probeta tras la inmersion. Los valores
del coeficiente de absorcidn para cada probeta se detallan en la
tabla 2.

Con respecto a las mediciones de georradar, en primer lugar
se tomaron los registros con el georradar antes de introducir las
probetas en el agua (sesion de calibracion). En segundo lugar se
tomaron registros para diferentes intervalos de tiempo de inmer-
sion. Cada 30 min se fueron extrayendo dos probetas del agua
y se procedi6 a realizar la medicion con el georradar; al termi-
nar estos registros las muestras se rompian para, de este modo,
medir la profundidad de avance del frente del agua por medio
de la inspeccién visual (fig. 4¢). También se pudo observar que
la distribucién consistia en una zona mas himeda y una zona
seca. Sin embargo, como era complejo establecer el grado de
saturacion de la zona himeda y el limite entre esta y la seca, se
consider6 mas adecuado relacionar los parametros registrados
con georradar con el coeficiente de absorcion. A modo informa-
tivo, en la tabla 2 se incluye la profundidad a la que se estima
visualmente que ha llegado el frente del agua (Py).

3.3. Andlisis de los registros de georradar: efecto de la
absorcion de agua

A continuacion se describe de forma cualitativa qué efecto
producia sobre las sefiales el hecho de que las probetas estu-

Tabla 2

Tiempo de inmersion en agua, contenido de agua libre y profundidad media del frente del agua

Probeta Tiempo inmersién (min) M;s (9) M;i (9) Ca (%) Ps (mm)
1 30 4.4235 4.448,7 0,57 13,0
2 30 4.431,7 4.451,8 0,45 11,6
3 60 4.409,0 4.438,3 0,66 16,4
4 60 4.402,8 4.437,1 0,78 18,0
5 90 4.436,1 4.471,8 0,80 19,9
6 90 4.462,4 4.498,0 0,80 17,3
7 120 4.505,8 4.543,9 0,85 22,5
8 120 4.284,6 4.324,6 0,93 23,0
9 180 4.483,8 4.530,3 1,04 25,1
10 180 4.532,6 4.579,3 1,03 25,7
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Reflector
metalico

Profundidad dc penetracién del agua (cm)

Figura4. a) Posicion de los puntos de registro con el georradar. Separacion entre
puntos de registro: 2,5 cm. b) Estudio estatico con el georradar. c) Probeta de
hormigén tras la inmersion y rotura a flexion en la que se ha marcado el frente
de avance del agua.

vieran parcialmente inmersas en agua durante un intervalo de
tiempo. Se observa que las ondas directas registradas cuando se
colocaba la antena en la cara de la probeta que habia permane-
cido sumergida durante un tiempo son claramente diferentes a
las registradas en la misma cara antes de la inmersion (fig. 5a).
Después de la inmersidn los picos de la onda directa estaban mas
retrasados y su amplitud era menor. Ademas, hay que tener en
cuenta que en las probetas que se extrajeron del agua durante las
primeras horas el frente de agua alcanzaba profundidades muy
pequefias, y es por esto que la reflexion de la onda directa se

solapa con la reflexién debida a la interfaz hormigén himedo-
hormigdn seco (fig. 6a). Conforme va avanzando el tiempo de
inmersién y el frente del agua tiene mayor espesor, esta inter-
ferencia se va separando, tal y como se observa en la figura 5a
(reflexion F).

No obstante, como era de esperar, al colocar la antena en
la cara opuesta a la que estuvo en inmersion (fig. 5b), la onda
directa no sufrio ninguna variacion. Esto se debe a que la parte
de la onda directa correspondiente a la energia que se propaga
por los primeros centimetros de la probeta recorria una zona
que no habia sido alcanzada durante la inmersion por el frente
de agua que avanzaba desde la cara opuesta y, por tanto, no se
vio afectada.

En cuanto a las ondas reflejadas registradas después de la
inmersion, vemos que las trazas medidas en las dos caras, tanto
en la que habia estado sumergida como en la que habia per-
manecido seca, estaban sujetas a variacién. En ambos casos los
picos de las ondas reflejadas se retrasaban y las amplitudes eran
menores.

Esta respuesta es ldgica, dado que las ondas reflejadas han
recorrido toda la probeta y por lo tanto se han propagado tanto
por la zona seca como por la humedecida por el frente de
agua. Un aumento en el contenido de humedad se traduce en
un aumento de la permitividad dieléctrica relativa efectiva del
hormigdn y, en consecuencia, se ha de observar una disminu-
cién de la velocidad de propagacion (ecuacion 2). Asimismo, al
aumentar la permitividad dieléctrica el medio se polariza mas
y aumenta la conductividad i6nica, dando como resultado una
disminucion de la amplitud de la sefial recibida.

3.4. Andlisis de la variacion de las velocidades
de propagacion

Las propiedades eléctricas del hormigon se ven muy altera-
das cuando el contenido de agua libre aumenta. De hecho, un
aumento del contenido de agua da lugar a un aumento de la
capacidad de polarizacion, y por tanto se incrementa el valor de
la constante dieléctrica ¢, (0 disminuye la velocidad de propa-
gacion, v). Ahora bien, cada onda estd compuesta por diferentes
méaximos (fig. 2b) y, tal como algunos autores describen, es muy
complejo definir qué méaximo es el representativo de la llegada
de laonda [24,32,33]. Por lo tanto, al igual que en anteriores tra-
bajos, se calculan las velocidades de propagacion (v) con todos
los intervalos de tiempos de llegada posibles de cada uno de los
méaximos que componen las ondas y se analiza cual de ellos tiene
un comportamiento mas representativo de la absorcion de agua
que se produce.

Para ello se analizaron todas las combinaciones posibles de
intervalos de diferencia de tiempos de llegada entre la onda
directa (D1, D2 y D3) y la reflejada (R1, R2 y R3). Seguida-
mente, para cada intervalo entre méaximos se promediaron los
valores obtenidos en los 5 puntos de registro de georradar en
la probeta. A partir de ellos y por medio de la ecuacion 1 se
calcularon las velocidades de propagacién para cada intervalo
considerado.
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Figura 5. Trazas caracteristicas en el punto de medicién P3 cuando se encontraban secas y tras la inmersion, colocando la antena en la misma cara que se ha realizado

la inmersion (a) y en la cara opuesta (b).

Interfaz 1

Interfaz 2

Interfaz 1

Homigén

Onda Reflejada hidmedo

Base muestra

Interfaz 2|

Figura 6. Trayectoria de rayos por el interior de la probeta al colocar la antena sobre la cara que estaba en inmersién (a) y en la cara opuesta (b).

Finalmente, se obtuvieron para cada probeta las diferencias
de velocidad (Av) que tuvieron lugar cuando estaban secas (v;)
y tras la inmersion (v;), segun la ecuacion 5.

Av = v; — vy ®)

Los valores obtenidos de incrementos de velocidades cuando
la antena se situo en la cara sellada con impermeabilizante y en
la cara en la que se produjo la inmersion se detallan en la tabla
3.

De forma general, independientemente de los maximos
empleados para calcular los incrementos de velocidad, estos
presentaban un mismo patrén. Por un lado, los incrementos eran
negativos puesto que, como se ha dicho, la velocidad de pro-
pagacion de las ondas disminuia después de que las probetas
hubieran estado inmersas en agua. Por otro lado, el incremento
de la velocidad (en valor absoluto) iba aumentando a medida
que el tiempo de inmersién era mayor, ya que al aumentar el
contenido de agua en las probetas la velocidad disminuia.

Se puede apreciar que cuando se realizaron las medidas
situando la antena sobre la cara que habia estado inmersa en

el agua, el incremento de velocidad en algunos casos es posi-
tivo. Este resultado se explica por el hecho de que existe una
interferencia entre la onda directa y la onda que se refleja en el
frente del agua (fig. 6a), dando lugar a la alteracion de la llegada
de las ondas. El m&ximo D2 de la onda directa se ve afectado
por estas reflexiones para profundidades de agua pequefias; el
D3, en cambio, se ve afectado para practicamente todas las pro-
fundidades de agua. Es por esta razén que estos valores no se
tuvieron en cuenta a la hora de realizar ajustes, es decir, solo
se ajustaron aquellos en los que se considerd el primer maximo
(D1) de la onda directa para calcular el intervalo de tiempos, que
no se ve afectado por esta interferencia.

A continuacién se obtuvieron las ecuaciones de las curvas
que proporcionaban un mejor ajuste entre los incrementos de
velocidad, calculados a partir de los diferentes maximos, y el
coeficiente de absorcion de agua (tabla 4).

Algunos de estos ajustes mostraban un buen acuerdo entre
las variables, sobre todo cuando los datos utilizados eran los
obtenidos a partir de las mediciones que se hicieron con la
antena sobre la cara que permanecia siempre seca (fig. 7a).
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Tabla 3
Incremento de velocidades (cm/ns) cuando la antena se colocd en la cara sellada y en la que se realizé la inmersion

Cara sellada
Méximos considerados para el calculo de los incrementos de tiempo

Probeta CA (%) R1-D1 R1-D2 R1-D3 R2-D1 R2-D2 R2-D3 R3-D1 R3-D2 R3-D3
1 0,57 -0,16 -0,23 -0,22 -0,10 -0,13 -0,11 —0,08 -0,10 —0,08
2 0,45 -0,10 -0,15 —0,26 -0,12 -0,16 -0,25 -0,11 -0,14 -0,20
3 0,66 —0,29 —-0,41 —0,60 -0,20 —0,28 —0,39 -0,18 -0,23 -0,31
4 0,78 -0,37 —0,49 —-0,68 -0,27 —0,34 —0,46 -0,18 -0,21 -0,28
5 0,80 —0,28 —0,42 —0,50 -0,25 —0,36 —0,40 -0,17 —0,25 —0,26
6 0,80 —0,36 —0,55 —-0,68 -0,24 -0,37 —0,45 —0,20 -0,29 -0,33
7 0,85 -0,29 —-0,43 —-0,51 -0,28 —-0,41 —0,46 -0,19 —-0,27 -0,28
8 0,93 —0,36 —0,49 —0,58 -0,27 —0,36 —0,40 -0,19 -0,25 —0,26
9 1,04 —0,35 —0,52 —-0,62 -0,32 —0,46 —0,51 —0,20 -0,28 —0,30
10 1,03 —0,45 —0,63 —0,56 —0,40 —0,54 —0,44 —0,34 —0,44 -0,29
Cara sellada

Maximos considerados para el célculo de los incrementos de tiempo

Probeta Ca (%) R1-D1 R1-D2 R1-D3 R2-D1 R2-D2 R2-D3 R3-D1 R3-D2 R3-D3

1 0,57 -0,12 0,30 0,86 -0,12 0,21 0,59 —0,08 0,18 0,46

2 0,45 —0,10 0,24 0,63 -0,13 0,12 0,36 —0,13 0,05 0,21

3 0,66 -0,23 —0,09 0,59 -0,19 —-0,07 0,43 —-0,18 —0,09 0,26

4 0,78 —0,29 —0,15 1,04 —0,29 -0,19 0,64 —0,26 -0,18 0,41

5 0,80 —0,33 —0,20 0,75 -0,30 -0,21 0,48 —0,25 -0,18 0,32

6 0,80 -0,32 —0,23 0,92 -0,29 -0,23 0,61 —0,25 -0,19 0,42

7 0,85 -0,31 -0,29 0,71 —-0,27 —0,25 0,49 —0,22 -0,19 0,35

8 0,93 —-0,25 —0,18 0,96 —0,20 -0,14 0,70 —-0,20 -0,16 0,42

9 1,04 -0,39 —0,35 —0,41 —-0,36 -0,32 —0,38 —0,33 -0,31 —0,35

10 1,03 -0,27 —0,27 —0,33 -0,31 -0,33 —0,42 —0,23 —0,24 —0,28

Tabla 4

Ecuaciones de ajuste de los incrementos de velocidad (cm/ns) con el coeficiente de absorcion Ca (%)

Antena Cara sellada

Intervalos tiempo para y(X) =a+bx +cx?

el célculo de —

velocidades a b ¢ R?
Valor o* Valor o* Valor o*

R1-D1 0,44 0,26 —1,48 0,69 0,66 0,45 0,77

R1-D2 0,61 0,32 -2,10 0,88 0,93 0,58 0,81

R1-D3 0,95 0,56 —3,43 1,52 1,88 0,99 0,54

R2-D1 0,06 0,19 —0,34 0,5 —0,07 0,33 0,83

R2-D2 0,16 0,25 —0,65 0,69 0,02 0,45 0,84

R2-D3 0,37 0,42 —1,54 1,15 0,7 0,75 0,53

R3-D1 —0,05 0,24 —0,01 0,66 —-0,18 0,43 0,52

R3-D2 —-0,02 0,31 —0,16 0,83 -0,15 0,54 0,58

R3-D3 0,18 0,32 —0,95 0,89 0,48 0,58 0,23

Antena Cara en inmersion

Intervalos tiempo para y(x) =a+bx +cx?

el célculo de —

velocidades a b ¢ R?
Valor o* Valor o* Valor o*

R1-D1 0,49 0,26 -1,61 0,71 0,8 0,46 0,69

R2-D1 0,19 0,26 -0,79 0,71 0,28 0,47 0,60

R3-D1 0,14 0,25 —-0,63 0,69 0,23 0,45 0,51

o*: desviacion tipica.

Concretamente, el mejor coeficiente de correlacion ajustado mayor amplitud son los que mejor se identificaban. También
(R2 = 0, 84) se obtiene cuando las velocidades son calculadas  se obtuvieron muy buenos resultados para las velocidades cal-
con el tiempo transcurrido entre la llegada de los maximos R2-  culadas con R2-D/ y las calculadas con R1-D2. Por otro lado,
D2. Probablemente esto se deba a que al ser los méaximos de los peores ajustes se producian al utilizar el Gltimo maximo de
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Figura 7. Ajustes entre incrementos de velocidades (cm/ns) y coeficientes de absorcion cuando la antena estaba colocada en la cara sellada (a) y en la cara en

inmersion (b).

la onda directa, es decir, D3 y/o el Gltimo maximo de la onda
reflejada (R3).

En el caso de los datos registrados con la antena sobre la cara
que fue sumergida en el agua, se observa que, aunque el ajuste
se hiciera solo con las combinaciones de maximos que daban
lugar a incrementos de la velocidad negativos (fig. 7b), estos
presentaban valores del coeficiente correlacion menores que los
anteriormente comentados.

3.5. Andlisis de la variacion del nivel de energia de las
ondas

Un aumento del contenido de agua libre en las probetas de
hormigdn se acompafia de un aumento de las pérdidas dieléctri-
cas y de la conductividad i6nica. Esto Gltimo se traduce en una
mayor absorcion de la energia y, en consecuencia, en una dismi-
nucién de la amplitud de las ondas registradas. En este apartado
se detalla el analisis de la variacidn de estas amplitudes mediante
el estudio de la variacion del nivel de energia.

El primer paso consistio en registrar las amplitudes de los
méximos de cada onda (DI, D2, D3, RIl, R2 y R3) para cada
punto de medicion y posteriormente se promediaron los valores

Tabla 5

obtenidos para cada probeta. Seguidamente se calcul6 el nivel de
energia («) recibida de cada méaximo por medio de la ecuacién
3.

A continuacion se estudid el incremento que se producia en
el nivel de energia recibida entre la probeta seca («;) y tras
la inmersion («;). El pardmetro finalmente evaluado para cada
méaximo se calcul6 por medio de la ecuacion 6 (tabla 5).

Aa = a; — o (6)

En latabla 5 podemos ver que el incremento del nivel de ener-
gia calculado para las tres primeras columnas es practicamente
nulo. Este resultado era de esperar, ya que estos incrementos del
nivel se obtuvieron a partir de los méximos (D1, D2y D3) de la
onda directa que se registraba con la antena sobre la cara opuesta
a la que se sumergia en agua y que, por tanto, permanecia siem-
pre seca. También se observa que los intervalos asociados a los
méaximos de la onda directa que se registraba cuando la antena se
colocaba en las caras sujetas a inmersion proporcionaban valo-
res un tanto erraticos. Esto puede deberse a la interferencia entre
la onda directa y la reflexién en la interfaz hormigon himedo y
hormigén seco (fig. 6a).

Incremento de energia recibida (dB) en los maximos cuando la antena se colocé en la cara sellada y en la cara inmersa en agua

Méximos considerados de las ondas directas y reflejadas

Cara sellada Cara en inmersion

Probeta CA(%) D1 D2 D3 R1 R2 R3 D1 D2 D3 R1 R2 R3

1 0,57 0,07 —0,03 -0,77 —11,90 —5,62 —2,64 —9,68 —3,94 1,72 -2,12 -1,92 —3,66
2 0,45 -0,07 0,20 0,05 —11,05 —4,10 —-1,57 —8,93 —2,99 2,33 —1,95 —1,40 —1,43
3 0,66 -0,23 -0,11 —-0,07 -8,01 -5,16 —3,58 —8,82 —5,85 —1,58 -2,81 —2,92 —4,23
4 0,78 —0,26 —0,09 —0,49 —-591 —6,47 —5,04 —10,68 —6,90 —2,97 -5,32 -3,91 —4,42
5 0,80 —0,09 0,08 —0,03 —3,42 —6,02 —6,17 —9,98 —6,46 —5,49 —3,76 -3,82 -5,20
6 0,80 0,21 0,53 0,31 —4,85 —-591 —5,49 -10,17 —6,65 —4,41 —4,71 —4,98 —5,35
7 0,85 -0,11 0,13 —0,05 —2,97 —6,18 —6,17 -10,19 -5,41 -8,91 —5,50 —5,07 —6,02
8 0,93 —0,03 0,21 0,08 —2,42 —5,29 —6,94 —10,92 —5,07 —-12,15 —5,38 —4,25 —6,53
9 1,04 0,00 0,00 0,29 -3,71 —6,42 —7,60 —-10,82 -5,25 —9,88 —6,31 —6,31 —7,59
10 1,03 0,13 0,15 0,05 —3,92 —7,46 —7,83 —3,05 —1,47 —3,06 - - -
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Tabla 6
Ecuaciones de ajuste entre el incremento de energia recibida (dB) y el coeficiente de absorcion, cuando se colocé la antena en la cara sellada y en la inmersa en el
agua
Antena Cara sellada
Méaximo y(X) =a+bx +cx?
a b c R?
Valor o* Valor o* Valor o*
R1 —32,16 8,00 54,76 21,66 —25,80 14,15 0,79
R2 —1,27 3,27 —8,36 8,86 3,07 5,80 0,51
R3 5,44 1,80 —16,77 4,87 3,83 3,19 0,97
Antena Cara en inmersion
Maximo y(x) =a+bx +cx?
a b c I3
Valor o* Valor o* Valor o*
R1 2,37 3,60 —8,97 9,99 0,45 6,70 0,83
R2 2,71 3,29 —9,05 9,11 0,60 6,12 0,85
R3 3,49 2,40 —12,61 6,66 1,98 4,47 0,94

En lo que respecta a los incrementos del nivel de energia
obtenidos a partir de la amplitud de los maximos de la onda
reflejada vemos que, a excepcion de los valores del maximo R1
cuando la antena se colocaba en la cara sellada, el resto seguia
un claro patrén de comportamiento. A medida que aumentaba
el coeficiente de absorcion, el incremento del nivel de energia
se iba haciendo cada vez mas negativo. Este resultado tiene una
interpretacion fisica l6gica, ya que las amplitudes normalizadas
con la amplitud del aire dan un valor menor que la unidad. Este
valor, por otra parte, es cada vez mas pequefio a medida que el
coeficiente de absorcién aumenta, y por tanto su logaritmo es un
valor cada vez mas negativo.

La excepcion del comportamiento de los valores de la cuarta
columna (maximo R1I), anteriormente comentado, puede tener
su explicacion en lo siguiente. Durante las primeras horas de
inmersion el frente del agua es muy pequefio y por tanto la
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reflexién en la base de la muestra se solapa con la reflexion
debida a la interfaz hormigén himedo-hormigén seco (fig. 6b).
Esto da lugar a que no se pueda considerar este maximo para
evaluar la variacion que se produce en la onda reflejada en la
base de la muestra.

Con objeto de conocer mejor como se comportaban estos
parametros se realizaron ajustes con los coeficientes de absor-
cidn asociados. Los coeficientes de correlacion ajustados de las
ecuaciones gque se obtuvieron para los mejores ajustes se recogen
en la tabla 6.

En lo que respecta a los incrementos de energia hallados
a partir de los méaximos de la onda reflejada medida en los
registros tomados colocando la antena en la cara que perma-
necia siempre seca, se obtuvo una buena correlacion cuando el
méaximo analizado erael RI (R? = 0, 79) y un excelente acuerdo
cuando el analizado era R3 (R? = 0, 97). No obstante, a pesar
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Figura 8. Ajustes entre incrementos de energia recibida (dB) en la onda reflejada y coeficientes de absorcién cuando la antena estaba colocada en la cara sellada (a)

y en la cara en inmersion (b).
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de que el ajuste con el maximo R presenta un alto coeficiente
de correlacidn ajustado, no se puede tomar como representativo
del comportamiento de la reflexion en la base de la muestra, tal
y como se ha comentado anteriormente. También observamos el
gran acuerdo entre las variables cuando se ajustan los incremen-
tos de energia de los tres maximos de la onda reflejada medida
al colocar la antena en la cara que se sumergia en el agua. Es
de especial interés la ecuacion obtenida para el maximo R3, ya
gue se ajusta con gran fidelidad a la variacion del coeficiente de
absorcion (R2 = 0, 94).

Los valores experimentales y las curvas de ajuste halladas se
representan en la figura 8. En esta figura se pone de manifiesto el
comportamiento diferencial, antes mencionado, del incremento
de la energia calculado con el maximo R/ medido al colocar
la antena en la cara sellada (fig. 8a). Ademas, se aprecia que
las ecuaciones que se obtuvieron describen con gran aproxima-
cion la relacién entre las variables analizadas. Este resultado,
asi mismo, se corrobora con el valor de los coeficientes de
correlacion ajustados de estos ajustes (tabla 6).

4. Conclusiones

Los resultados obtenidos en el estudio experimental presen-
tado en este trabajo muestran que las sefiales registradas con
georradar, utilizando una antena comercial de 2 GHz, en pro-
betas de hormigén endurecido con diferentes contenidos de
humedad, presentan variaciones en sus caracteristicas. Ademas,
estas variaciones exhiben un patrén que esté relacionado con el
contenido de agua de dichas probetas. Por tanto, este estudio
revela el potencial del georradar para ser utilizado como herra-
mienta no destructiva en el control del contenido de agua en el
hormigdn. La significancia de este resultado se pone de mani-
fiesto si se tiene en cuenta que la mayoria de los procesos fisicos
0 quimicos que tienen lugar en el hormigon, sean beneficiosos
0 Nno, necesitan la presencia de agua.

De forma mas concreta, ademas, se ha comprobado que los
parametros utilizados en este analisis —incremento de la veloci-
dad e incremento del nivel de energia de las ondas— describian
con gran aproximacion la variacion del coeficiente de absorcion
gue experimentaban las probetas después de su inmersion en
agua.

En cuanto al incremento de velocidad (velocidad de propaga-
cion en la probeta después de la inmersion menos velocidad de
propagacién cuando estaba seca), se observé que su comporta-
miento estaba de acuerdo con la hip6tesis de que la velocidad de
propagacién en el hormigén habia de ser menor a medida que el
contenido de agua en las probetas aumentara. Esto queda refle-
jado en que su valor era negativo y que, ademas, a medida que el
coeficiente de absorcion aumentaba era cada vez mas negativo.
Asimismo, se ha demostrado que con los registros adquiridos
con la antena en la cara que permanecia seca, el incremento de
velocidad considerando los tiempos de llegada de los picos D2
(onda directa) y el R2 (onda reflejada) era el mas adecuado para
describir la variacion del coeficiente de absorcion.

En lo que se refiere a la relacion entre la variacion del incre-
mento del nivel de energia (nivel de energia recibido de la

amplitud de la onda en la probeta después de la inmersién menos
nivel de energia cuando estaba seca) y la variacion del coeficiente
de absorcién, se ha mostrado que, cuando se consideran los picos
de la onda reflejada, esta relacién se ajustaba a la hipétesis de
que la amplitud de las ondas tenia que disminuir a medida que el
contenido de agua en las probetas aumentara. En este caso, los
mejores resultados se obtuvieron cuando se analizé el pico de la
onda reflejada R3, independientemente de en qué cara (himeda
0 seca) se habian adquirido los registros.

No obstante, sera necesario realizar investigaciones futuras
con un mayor nimero de muestras, de mayores dimensiones y
diferentes relaciones de agua/cemento, asi como incorporando
armaduras. Todo ello con el objeto de generalizar los resultados
aqui obtenidos y extender su aplicacion al hormigdn armado.

El trabajo aqui presentado es uno de los maltiples ejemplos
que podemos encontrar de la aplicacién de la técnica del georra-
dar en el ambito de laingenieria civil y laarquitectura, valorando
especialmente el hecho de que es un procedimiento que permite
la inspeccidn rapida de grandes superficies y de forma no inva-
siva. Actualmente, como reflejo del interés que despierta esta
metodologia, se encuentra en vigor la accion promovida por
la Union Europea, COST Action TU 1208 Civil Engineering
Aplications of Ground Penetrating Radar (www.gpradar.eu).
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