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a b s t r ac t

The new Samuel De Champlain Bridge Project (the “Project”) is one of the largest crossings in North America.  The signature span 
is an asymmetrical cable-stayed bridge featuring a 240 m main span over the St. Lawrence Seaway. The Project was subjected to a 
fast-tracked schedule of only 48 months from design to opening. The design-build team made innovative use of precast concrete, 
modular segments, and erection sequencing to meet the Project timeline, while overcoming the site-specific hazards and severe 
winters unique to Montréal.
©2022 Hormigón y Acero, the journal of the Spanish Association of Structural Engineering (ACHE). Published by Cinter Divulgación Técnica S.L. 
This is an open-access article distributed under the terms of the Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0) License

keywordS: Cable-stayed bridge, accelerated construction, fast-track, pier caps, erection. 

r e s u m e n

El nuevo puente Samuel De Champlain (el "Proyecto") es uno de los mayores cruces de Norteamérica. El vano principal es un 
puente atirantado asimétrico con un vano principal de 240 m sobre la vía marítima del San Lorenzo. El proyecto fue sometido a una 
estricta agenda de 48 meses desde el diseño hasta la inauguración. El equipo de diseño y construcción hizo un uso innovador del 
hormigón prefabricado, los segmentos modulares y la secuenciación del montaje para cumplir los plazos del proyecto, superando al 
mismo tiempo los riesgos específicos del emplazamiento y los duros inviernos propios de Montreal.
©2022 Hormigón y Acero, la revista de la Asociación Española de Ingeniería Estructural (ACHE). Publicado por Cinter Divulgación Técnica S.L. Este 
es un artículo de acceso abierto distribuido bajo los términos de la licencia de uso Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0)

paLabraS cLave: Puente atirantado, construcción acelerada, vía rápida, capiteles de pilares, montaje. 

1.
introduction

Spanning the St. Lawrence River between Île des Soeurs 
(suburb of Montréal) and Brossard on the Southshore in 
Quebec, the new Samuel De Champlain Bridge replacement 
is a part of a larger new Samuel De Champlain Bridge Corri-
dor Project. The focus of this paper is on the CSB as shown 
in figure 1. The overall work scope of the 3.4 km new Samuel 
De Champlain Bridge also includes the West Approach and 
East Approach structures.  

The Project features up to four highway lanes in each 
direction, a central transit corridor for mass public transport 

Figure 1. The cable-stayed bridge.

https://doi.org/10.33586/hya.2022.3000
https://doi.org/10.33586/hya.2022.3000
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with a provision for future light rail transit and a multi-use 
path for cyclists and pedestrians (figure 2). 

Figure 2. Standard cross section (top) and cross section at cross 
beams (bottom).

The CSB (main span of 240 m) is a signature element 
in which the architectural features were defined in detail in 
definition drawings that are part of the Project Agreement 
(PA). The 170-m-high concrete single-pylon is composed of 
a tuning fork configuration of twin masts. Inclined lower tow-
er legs echo the inclined approach pier legs. The pier caps 
throughout the approaches form “W” shapes, defining the 
unique aesthetics of the bridge. 

The design and construction considered the severe winter 
climate of the region and the navigational requirements of 
the St. Lawrence Seaway Management Corporation (SLS-
MC).

2.
main span tower (mst)

The Main Span Tower (MST) is the primary support of the 
CSB and the most striking architectural feature. The tower 
consists of two shafts built of precast and cast-in-place (CIP) 
concrete segments on a CIP footing with piles. The choice of 
precast segments considered the season in which the concrete 
would be cast and erected. The tower shafts are hollow to pro-
vide passageways for elevators, ladders and utilities, and are 
connected by a lower cross beam (LCB) and an upper cross 
beam resembling a bow tie. The LCB is framed into the super-
structure and the “bow tie” is above the clearance envelope of 
the transit corridor (figure 3).

 The lower portions of the shafts up to the bow tie are 
sloped at 1:7 from the vertical, while the upper portions are 
vertical and free-standing. This upper vertical portion, stand-
ing on the rigid A-frame of the lower shafts and cross beams, 
supports the stay-cable anchorages. The architectural re-
quirements of the shape of the shaft and the eccentric place-

ment of the stays in the shaft section result in an eccentric 
downward component of the stay force onto the shaft. This 
produces a permanent moment in the shaft about the bridge 
longitudinal axis, requiring an initial transverse camber, bow-
ing the shafts inward, to offset the permanent outward dead 
load deflections. 

In addition to forming the backbone of the lower A-frame 
of the MST, the LCB supports about 60 m of the back span 
and main span superstructures and resists any twisting due to 
differential loads in the back and main spans. Structurally, it 
is one of the most rigid components of the entire CSB. 

Functionally, the LCB serves as a major cross-passage be-
tween the three longitudinal girders; as a center for the coor-

Figure 3. Main span tower features.
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dination and distribution of utility lines in the superstructure 
and MST; as the chief elevator service landing; and as a base 
station for the under-bridge maintenance gantry. 

The foundation of the CSB MST consists of 21 1.2 m di-
ameter concrete drilled shafts supporting a CIP pile cap. The 
pile layout is shown in figure 4. 

Figure 4. Pile layout.

The foundation’s structural design is based on strength 
and stability (resistance to sliding, overturning and uplift) 
under the governing load combinations. In addition, the piles 
were designed to resist liquefaction of the surrounding soil.

3. 
lower cross beam (lcb) of the mst

The LCB is the junction of the tower with the superstructure. 
The monolithic connection of the superstructure provides 
support in the areas where stays are absent and controls the 
deflections of the spans. 

The LCB at the main span tower is composed of two 
composite U-Girders with a top and a bottom concrete slab 
connecting each girder. The LCB is 48 m long and 8.8 m 
wide. The height of the LCB is 3.495 m at the typical pylon 
section. See figure 5 and figure 6 for the LCB configuration.

Figure 5. Lower cross beam configuration.

Figure 6. Lower cross beam configuration.

The composite section of the LCB is designed to provide 
the stiffness and strength of a large concrete section with the 
steel framing needed for compatibility with the superstruc-
ture box girders. The concrete is prestressed transversely, 
longitudinally and vertically to address interaction with the 
MST and the girders. 

The demands used for Service Limit State (SLS) and Ulti-
mate Limit State (ULS) design are from the RM global anal-
ysis model. A LCB staged construction model was created in 
CSi Bridge to evaluate the stresses in concrete and steel ele-
ments during construction. Included in this analysis were the 
effects of placing the bow tie on the LCB during its erection.

The large concrete pours necessitated the placement of 
the center box of the LCB prior to the beginning of winter, to 
facilitate concrete placement (figure 7). The north and south 
boxes of the LCB were installed early and used to support 
the first back span girders prior to prestressing to accelerate 
the back-span schedule.

Figure 7. Lower cross beam center box placement.
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4.
mst bow tie

The bow tie is the structure that joins the two tall shafts of the 
MST and controls the effects of asymmetrical span loadings. 

The shape of the bow tie was defined by the Owner, and the 
design and construction were based on this geometry (figure 8).

Figure 8. Bow tie geometry and PT details.

For large demands, prestressed concrete was found to be a 
feasible solution, given the need to provide durable and com-
patible connections to the tower shafts. The complex shape 
makes forming difficult; forming has been performed on the 
ground (figure 9). Casting on the ground made the use of 
heating for casting during the winter feasible.  

Figure 9. Bow tie formwork 

Erection consisted of placing the bow tie on a holding 
frame over the LCB, erecting the tower segments to the level 
of the bow tie top, and then raising the bow tie into position 
for connection.

5.
superstructure systems

Superstructure and cross beams

The superstructure consists of three longitudinal girders, sup-
porting northbound and south-bound roadways, as well as a 
center transit corridor. The girders are composite members 
with precast concrete deck panels, designed to support all the 
design demands, including axial compression for the stays, 
earthquake, wind and extreme events. Unbalanced spans and 
stays, important to the overall architecture of the bridge, re-
quire use of concrete counterweights in the shorter back span 
to achieve overall balance at the MST. 

The concrete counterweights consist of a structural lift, 
which is reinforced and composite with the girders, and a 
ballast lift, which is non-composite. Counterweights are also 
used in the main span to balance transversely the southbound 
roadway with the wider northbound roadway.

The choice of composite steel box girders as the primary 
superstructure system was based on schedule. It allows max-
imum use of steel pre-fabrication and modular construction 
for the concrete precast panels.  

A cross beam at each pair of stay cables supports the 
three girders into a two-dimensional grid of steel box gird-
ers. The cross beams transfer the weight of the girders to the 
stay cables, distributing the stay forces to mitigate twisting of 
the upper tower shaft. The cross beams and the three girder 
segments form the basic assembly unit for the erection of the 
main span (figure 10). 

Figure 10. Analysis model of main span assembly segment.

Stay cable anchorages and link beams

These components support the CSB suspension system. The 
Link Beams are composite with the MST upper shafts and 
support the independent anchorages of the back span and 
main span stays (figure 11, figure 12).
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Figure 12. Tower stay connection: link beams.

The lower stay anchorages conform to the geometry of the 
structural system center of gravity in each span (figure 13). 

Figure 13. Stay anchorages in the cross beams.

The anchorages were checked for the fatigue limit state 
(FLS), service limit state (SLS), ultimate limit state (ULS), 
and extreme limit state (ELS). A nonlinear finite element 
analysis was used to evaluate the displacements and von Mis-
es stresses for the SLS, ULS, and ELS limit states for the 127 

strand anchors to augment the code checks. Both geometric 
and material nonlinearities were included in the FEM model. 

6. 
stay cables

While the size of the stay cables varies, the stay cables gener-
ally consist of 127 7-wire strands conforming to ASTM A416 
Grade 1860, Low- Relaxation strand with a guaranteed mini-
mum breaking strength of 279 kN per individual strand. The 
wires are hot-dipped galvanized. Each strand is waxed and 
sheathed in High Density Polyethylene (HDPE) sheathing. 
The strands of each stay are placed into an HDPE stay pipe. 
Stays were installed with the dead ends in the tower head and 
the jacking end in the cross beams. 

Due to the heavy weight of the segments erected with their 
deck panels, stays were installed, for certain segments, with some 
slack while the weight of the gantry was applied to it. Once the 
gantry advanced to a later segment, the stays were tensioned to 
near permanent tension values. When the entire main span was 
closed the stays were given their final tensioning.

7.
pier bents for csb

The pier bents consist of concrete shafts and steel caps for light-
ness (figure 14). Their shape, which has been the greatest chal-
lenge in their construction, is specifically defined in the PA.

Figure 14. Pier bent components.

The segmental pier leg substructures consist of hollow 
concrete box-sections stacked one atop another and joined 

 Figure 11. Layout of suspension system
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together using post-tensioning. The pier legs vary in height to 
provide the required superstructure profile.

A key time-saving feature implemented in the design was 
that, except for the CIP starter segment, the pier leg seg-
ments were precast, which allowed work to continue through 
cold winter periods – when pouring concrete would other-
wise be extremely difficult. Precasting also allowed casting 
and erection to be carried out in parallel, rather than in series 
– as performed in conventional construction.

8. 
pier caps

The upper 11.4 m of the piers have pier caps consisting of steel 
box-sections with an interior matrix of diaphragms and stiff-
eners. The pier caps form two triangles that rest on the more 
prismatic pier legs and join in the center. The top members of 
the triangles are slender tension members (figure 15).    

Figure 15. Pier caps.

The transitional element between the concrete and steel 
portions of the pier consists of a steel shell that is filled with 
reinforced, prestressed concrete. This connection was a mean 
to be able to perform the post-tensioning of the pier shaft 
strands and to use them as anchors for the steel base segment. 
This single segment was placed and left open for jacking ac-
cess. Once jacking was performed, the upper steel boxes were 
placed on top by bolting, and they were joined together at 
the center.  

9.
footings and pile caps

Among pier legs W01, W02, E01 and E02, E02 is the only pier 
with a shallow spread footing due to its location on land. W01, 

W02, and E01 foundations consist of cast-in-drilled-hole piles 
with CIP pile caps.

10. 
erection techniques

The major challenge in the CSB erection is crossing the St. 
Lawrence Seaway, the major waterway of eastern Canada 
and the Great Lakes region. No temporary structures were 
permitted in the channel and over-channel clearances were 
required to be maintained with limited impact to shipping. 

The Seaway potentially freezes from December to 
March with restrictions to working over the channel. The 
severity of winter makes placing concrete difficult and over-
all productivity is reduced. Therefore, the main span erec-
tion proceeded through the springs and summers of 2017 
and 2018, after obtaining permission for passage of bridge 
segments through the upper portion of the shipping clear-
ance from the SLSMC. Each segment was lifted to a gan-
try, which transported it under the main span soffit to the 
erection front over the Seaway (figure 16). There, another 
gantry lifted the segment into position for connection to 
the previously erected girders. The transit over the Seaway 
occurred over a period of several hours. Once lifted into 
place, the segment no longer obstructed clearance. During 
the segment erection cycle, restrictions to shipping were 
limited to several meters of vertical clearance over a few 
hours per month.   

Figure 16. Erecting of superstructure segments.

Figure 17. Deck panel stitch joint.

The traditional method for constructing a cable-stayed 
bridges is cantilever construction: first erect the box-girders, 
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then erect the stay cables, and finally place the concrete deck 
slabs. To accelerate construction, this procedure was modi-
fied, and the segments were erected with most of the con-
crete deck panels already in place. Although this increases 
the construction cantilever moments at the tip of the girders, 
the time spent per segment was reduced. When the segment 
was lifted and erected the concrete slabs were not yet con-
nected, which saved lift weight and reduced cracking in the 
deck slab due to transverse bending. As each segment erec-
tion was completed and before the tensioning of the stays on 
that segment, the deck panels were joined by concrete stitch 
pours (figure 17).

In late 2017, to accelerate the schedule, the design-build 
team made a strategic decision to relocate the bridge deck 
closure joint of the CSB to allow concurrent erection from 
the East and West banks of the navigational channel. In the 
original erection scheme, the closure joint was placed be-
tween “MS15” and “Pier E01.” Racing against time, the design 
team and the Contractor of the new Samuel De Champlain 
Bridge went against conventional methods and came up with 
a creative idea: move the closure joint location west, from 
“MS15” to “MS11,” thus allowing erection of the main span 
from both sides. This erection scheme, however, resulted in 
a 50m cantilever from the first east pier that could not be 
supported using below-deck temporary shoring. This was due 
to the “no construction zone” requirement in the Seaway’s 
navigational channel. After numerous engineering analyses 
and constructability evaluations, engineers arrived at an in-
novative and bold solution: to support the cantilever with 
a “king post” tower with temporary stays anchored at the 
second east pier (E02) and at segments “MS12” and “MS13.” 
Effectively, the east cantilever was supported by a temporary 
cable-stayed bridge (figure 18). 

Figure 18. Innovative erection scheme with closure between MS11 
and MS12.

The inception and execution of the alternate erection 
scheme using the “king post” temporary tower exemplified 
team work between the Designer, Erector, Steel Fabricator, and 
the Contractor. Through effective communication and coordi-
nation, the Project Team was successful in finalizing and im-
plementing this erection scheme in a very aggressive schedule.

11.
structural analysis

Global analysis

The analysis of the CSB was  performed using RM Bridge Ad-
vanced V8i. The analysis considered the sequence of erection 
of the bridge to achieve the dead load state of the structure 
as well as creep and shrinkage of concrete. It is geometrically 
nonlinear including P- effects and large displacements.

Loads applied to the model included dead load, service 
loads (live load, wind, temperature, etc.), and seismic effects 
(response spectrum analysis).

Seismic analysis 

A seismic analysis of the Project was achieved by non-line-
ar time-history analyses using ADINA. The global model in-
cluded the entire structure from abutment to abutment. The 
performance criteria were that of essentially elastic behavior. 
Therefore, superstructure, substructure and foundation el-
ements were modeled with elastic elements where this is 
enough to capture the response.

The model was excited by five (5) ground motions ap-
plied as displacements considering multiple support excita-
tion. The cable-stayed tower foundation and the pile-sup-
ported foundations at piers E01, W01 and W02 were 
modeled with discretized soil modeling with depth varying 
ground motions applied through non-linear soil springs. For 
the tower foundation and the foundation at pier E1, sub-
sets of ground motions were used to capture the response 
for non-liquefied, liquefied and lateral spreading scenarios 
details. Piles were modeled with elastic beam elements. In 
general, it is found that seismic demands do not control the 
design of the structure. Figure 19 shows a zoom-in of the 
ADINA model.

 

Figure 19. ADINA model for time-history analysis.



12 – Nader, M. (2022) Hormigón y Acero 73(298); 5-12

12.
east and west approaches

The bridge includes 2.9 km of approach structures over the riv-
er proper. From the west, a 2044-meter-long section connects 
to Nun’s Island (Ile des Soeurs) and climbs at a constant grade 
to the Seaway to provide the 38.5 m clearance required for the 
ships using the passage. This section of the bridge consists of 26 
spans of 80.4 m typically, divided into four expansion units. Af-
ter the cable-stayed section, the bridge descends at a steeper gra-
dient to the East Abutment in Brossard over about 780 m. This 
section is split into two units and has typical 84 m spans and a 
109 m span over an existing six-lane arterial road, Route 132.

13. 
conclusion

The design of the CSB of the new Samuel De Champlain 
Bridge considered the accelerated construction schedule. The 
design-build team made innovative use of precast concrete, 
modular segments, and erection sequencing to meet the Pro-
ject timeline, while overcoming the site-specific hazards and 
severe winters unique to Montréal. The new bridge was fully 
opened to traffic on on both northbound and southbound on 
July 1, 2019.  The center transit corridor is currently being 
converted to be light-rail ready. See figure 20 for the new 
Samuel De Champlain Bridge in operation. 

Figure 20. The new Samuel De Champlain Bridge featuring the cable-stayed bridge span at completion.
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1.
introduction

The next generation of Eurocode 3 i.e. EN 1993 “Design of 
Steel Structures“ is developed at the moment as part of the 
whole development of the 2nd Generation of Eurocodes. So, 
an overview is first given on the integration of Eurocode 3 in 
the whole system of Eurocodes, the organisational structure 
and its further development in general in the frame of the 

Mandate M/515. More specific in the following the norma-
tive development of Eurocode 3 is addressed. 

Additionally, a technical review of selected rules is giv-
en on a number of new developments on recent research 
issues, which support the code revision and reflect well 
the recent tendencies in steel structures. They open new 
chances for application and further development of design 
of steel structures. * Persona de contacto / Corresponding author:

Correo-e / e-mail: Ulrike.Kuhlmann@ke.uni-stuttgart.de (Ulrike Kuhlmann).

https://doi.org/10.33586/hya.2020.3020 


2.
procedure for the development of 2nd 
generation of eurocodes

2.1 General

The Eurocodes were developed to enable the design of structur-
al construction works, buildings and civil engineering works, on 
a harmonised European level. All 10 of the existing Structural 
Eurocodes from Basis of structural design (EC0) and Actions on 
structures (EC1) to Design of concrete (EC2), steel (EC3) and 
composite steel and concrete structures (EC4) up to Design of 
structures for earthquake (EC8), in altogether 58 parts, were 
published prior to June 2007. Their development was a great 
achievement and represented the culmination of over 30 years´ 
collaborative effort. Their impact has been considerable, affect-
ing the day-to-day work of around 500 000 professional engi-
neers across Europe, [1], [2]. In the Eurocodes, in order to allow 
countries to decide on own safety levels and to give national 
geographic and climatic data so-called Nationally Determined 
Parameters (NDPs) are open for choice in the frame of National 
Annexes. As a consequence, the full implementation of the Eu-
rocodes in the European countries needed until 2010 and later 
when all national codes had been withdrawn and replaced by 
the Eurocodes and belonging National Annexes.

It is widely recognised that long-term confidence in the 
codes requires the Eurocodes to evolve in an appropriate 
manner. The accepted work programme [2] for the 2nd Gen-
eration of Eurocodes focuses on ensuring the standards re-
main fully up to date through embracing new methods, new 

materials, and new regulatory and market requirements. 
Furthermore, it focuses on further harmonisation and a ma-
jor effort to improve the ease of use of the suite of stand-
ards for practical users. In order to show opportunities for 
participation in the development of these new design rules, 
the normative process is explained in detail in the following. 
Figure 1 gives an overview on the recent organisation struc-
ture of CEN/TC250, responsible for all Eurocodes.

2.2 Mandate M/515

The further evolution of the Eurocodes is realised in the frame 
of the Mandate M/515 [1], which was agreed in December 
2012 between the European Commission and CEN. Among 
others, aims of the mandate are the extension of the Euroco-
de rules in terms of new materials, products and construction 
methods, improving the practical use for day-to-day calcula-
tions and achieving a better harmonisation by reducing the 
number of NDPs. 

The mandate started in 2015 will end in 2022. The 
first revised version of the Eurocodes should be available 
2021/2022. However, due to the necessary procedure, pub-
lication including formal procedures such as CEN-Enquiry 
may last up to 2024.

Figure 2 shows the time schedule for the revision and 
the further evolution of the Eurocodes. 

In general, the revision can be subdivided in the following 
two activities:
• General revisions and maintenance of the Eurocodes:

This is the usual procedure for a code revision according
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Figure 1. Organization structure of CEN/TC250 [3].
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to CEN, which is launched in form of a call for ‘System-
atic Reviews’ to the NSBs (National Standardisation bod-
ies, such as DIN, AFNOR, BSI, AENOR). The evaluation 
and implementation of the suggestions and comments is 
then carried out by the CEN TC250 Subcommittees and 
Working Groups.

• Technical enhancements of the Eurocodes in the frame
of the Mandate M/515: The further development takes 
place simultaneously to the general revision within Man-
date M/515. Similar to the transfer of the ENV-versions 
into the EN-version, the realisation is conducted by Pro-
ject Teams (PT) that consist of a maximum of five to six 
members.

The CEN/TC 250 work programme has been split into four 
overlapping phases, as illustrated in figure 3. This has been 
done to enable the interdependencies between activities to be 
effectively managed, and ensure that the work is undertaken 
as efficiently as possible. 

Phase 1 includes those parts of the work program upon 
which other activities are primarily dependent for reasons 
of overall coordination, technical scope or because they are 
essential for achieving the target dates for delivery of the 
next generation of Eurocodes. Phase 1 of the mandate start-
ed in 2015 and has ended in 2018 after a 3-years term.

Phase 2 has started 2017 also for a term of 3 years. Phase 
3 and Phase 4 started last year in 2018 [3]. First experi-
ences with the project teams’ work and the evaluation of 
the systematic reviews show an enormous need of further 
development and harmonisation.

TABLE 1.
Analysis of NDPs in the current ECs [2]

Eurocodes No of parts No of pages No of NDP`s

EN 1990 1+Annex A2 90+30 54

EN 1991 10 770 292

EN 1992 4 450 176

EN 1993 20 1250 236

EN 1994 3 330 42

EN 1995 3 225 21

EN 1996 4 300 31

EN 1997 2 340 42

EN 1998 6 600 103

EN 1999 5 500 58

EN 1999 5 500 58

There are two main aims of the mandate work concerning the 
improvement and harmonisation of existing rules: Reduction of 
the number of NDPs (Nationally Determined Parameters) and 
enhancing Ease of Use. Table 1 gives a summary of the number 
of NDPs in the current Eurocodes, relative to the number of 
parts in each Eurocode and its number. The very uneven distri-
bution also shows that for some Eurocodes NDPs form a means 
to overcome different views on technical items. In these cases, 
the document N1250 [2] recommends a procedure to overco-
me these differences in order to reach a better harmonisation.

As a second point “Enhancing Ease of Use” has been de-
fined as a major aim of the development of the 2nd Gen-
eration of Eurocodes. A number of principles and related 
priorities have been defined after long discussions in TC250 
as responsible committee for Structural Eurocodes in CEN, 
see table 2.

Figure 2. Planned time-table for the revision of the Eurocodes.

Figure 3. Indicative phasing of the work.



3.
eurocode 3 – development of 2nd generation

3.1 Overview

Of all Eurocodes (EN 1990 – EN 1999), Eurocode 3 (EN 
1993) with its 20 parts and approximately 1.250 pages is the 
most extensive one. Figure 4 gives an overview on the structu-
re of Eurocode 3 showing the “Application parts”, such as Part 
2 for bridges or Part 3 for tower, masts and chimneys, which 
refer to the “General parts” within Part 1 as well as to the rele-
vant parts in Eurocode 1 for Actions.
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TABLE 2.
Principles and related priorities [2].

General principles

1 Improving clarity and understandability of technical provisions of the Eurocodes.

2 Improving accessibility to technical provisions and ease of navigation between them.

3 Improving consistency within and between the Eurocodes.

4 Including state-of the-art material the use of which is based on commonly accepted results of research and has been validated through sufficient practical 
experience.

5 Considering the second Generation of the Eurocodes as an “evolution” avoiding fundamental changes to the approach to design and to the structure of the 
Eurocodes unless adequately justified.

Specific principles (secondary)

6 Providing clear guidance for all common design cases encountered by typical competent practitioners in the relevant field.

7 Omitting or providing only general and basic technical provisions for special cases that will be very rarely encountered by typical competent practitioners in the 
relevant field.

8 Not inhibiting the freedom of experts to work from first principles and providing adequate freedom for innovation.

9 Limiting the inclusion of alternative application rules.

10 Including simplified methods only where they are of general application, address commonly encountered situations, are technically justified and give more 
conservative results than the rigorous methods they are intended to simplify.

11 Improving consistency with product standards and standards for execution.

12 Providing technical provisions that are not excessive sensitive to execution tolerances beyond what can be practically achieved on site.

Figure 4. Structure and overview of existing Eurocode 3.

Figure 5. Revision of EN 1993 within TC250/SC3.



In the frame of the TC250/SC3 meeting in Stuttgart in 
April 2010 the approach shown in figure 5 for the revision 
and harmonisation of Eurocode 3 was scheduled. 

The questions relating to the revision and harmonisa-
tion of Eurocode 3 are solved in cooperation between the 
CEN/TC250/SC3 and the Working Groups of SC3 and are 
elaborated in the form of proposals for amendments. These 
proposals are then sent to CEN for approval and to finally 
enter the Eurocode. The members of the Working Groups 
consist of experts for the particular area of expertise and are 
nominated by the National Standardisation Bodies (NSBs) 
of the different member countries.

The SC3 submitted its last technical review in form of 
amendments to the already existing parts of Eurocode 3 
within the meeting of the CEN/TC250 in November 2013 
in Delft. For the future, technical modifications are to be 
carried out in the frame of the mandate work. Exception is 
made just for safety-relevant amendments, which can still 
be submitted and decided for the existing versions of Eu-
rocode 3. 

Meanwhile SC3 has agreed to follow the same proce-
dure as given in figure 2 also for the development and agree-
ment on technical changes, which are to be implemented in 
the new version of Eurocode 3. These agreed “amendments” 
are put into the “basket” for the time when the Project 
Team starts its work and are implemented then in the new 
version. Also, to advise and follow the work of the Project 

Teams the Working Groups of SC3 play an important role. 
Table 3 gives an overview on the structure of Eurocode 3 
and the different Working Groups of SC3 responsible for 
the different parts. 

In general, the structure of Eurocode 3 is kept the same 
compared with the existing code, see figure 4. Small mod-
ifications to the structure of Eurocode 3 are explained in 
the following. The current content of EN 1993-1-12 on 
additional rules for the extension of EN 1993 up to steel 
grades S700 has been redistributed over the relevant other 
parts of Eurocode 3 (since the application of these parts has 
been extended to high strength steels (HSS)), meaning that 
the current version of EN 1993-1-12 could be withdrawn. 
However, SC3 decided to develop a new EN 1993-1-12 
with a different scope, namely high strength steels up to 
grade S960. This activity does not belong to the mandate 
given by the EU, but will be finalised later, when sufficient 
knowledge and experience have been collected. EN 1993-
1-13 is a new part on steel beams with large web openings 
(e.g. cellular and castellated beams). The current draft has 
mainly been developed within the mandate as a special task 
and by a Project Team of CEN / TC250 / SC4 responsi-
ble for steel-concrete composite construction. Also, a new 
part is EN 1993-1-14 on Design assisted by finite elements, 
which is and anticipates on a wider use of finite element 
analysis in the design of steel structures in the future. Here, 
first an Ad-Hoc-Group (AHG FE) existing of members of 
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TABLE 3.
Structure of future Eurocode 3 on steel structures and responsible SC3 Working Groups.

Part of Eurocode 3 Type Topic Working Group

EN 1993-1-1  General rules and rules for buildings WG1

EN 1993-1-2  Structural fire design WG2

EN 1993-1-3  Supplementary rules for cold-formed members WG3

EN 1993-1-4  Stainless steels  WG4

EN 1993-1-5  Plated structural elements WG5

EN 1993-1-6  Strength and stability of shell structures WG6

EN 1993-1-7  Plate assemblies with elements under transverse loads WG7

EN 1993-1-8  Design of joints WG8

EN 1993-1-9  Fatigue WG9

EN 1993-1-10  Material toughness and through-thickness properties WG10

EN 1993-1-11  Design of structures with tension components WG11

EN 1993-1-12   Additional rules for steel grades up to S960 WG12

EN 1993-1-13   Steel beams with large web openings WG20

EN 1993-1-14   Design assisted by finite element analysis WG22*

EN 1993-2  Steel bridges WG13

EN 1993-3  Towers, masts and chimneys WG14

EN 1993-4-1  Silos  WG15

EN 1993-4-2  Tanks WG16

EN1993-5  Piling WG18

EN 1993-6  Crane supporting structures WG19

EN 1993-7  Design of sandwich panels WG21 

* before AHG FE
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various Working Groups of SC3 had developed a first draft, 
transferring among others rules from other parts of Euroco-
de 3 such as Annex C of EN 1993-1-5 to this general part. 
Meanwhile, an own Working Group WG22 is dealing with 
this subject. Further, the current parts EN 1993-3-1 on 
masts and towers and EN 1993-3-2 on chimneys have been 
merged into one EN 1993-3, thus avoiding the overlap in 
the content of the current two parts. Also, a new part EN 
1993-7 on design of sandwich panel will be added in addi-
tion to the mandated work.

3.2 Mandate M/515

For the work within the mandate the 20 parts of Eurocode 3 
have been subdivided into 13 Tasks. For these 13 Tasks the te-
chnical contents were developed in form of so-called ‘Project 
Proposals’ in collaboration with the convenors of the respec-
tive ‘Working Groups’ and coordinated within the SC3 [1].

As EN 1993-1-1 and EN 1993-1-8 are the basic parts 
of Eurocode 3 there is the necessity of harmonisation in a 
number of issues with other parts, so that these two parts 
are dealt right at the beginning in Phase 1. Furthermore, 
four SC3 tasks most of them dealing with stability are as-
signed to the early Phase 2 of the mandate. The materi-
al specific parts of Eurocode 3, e.g. EN 1993-1-4 and EN 
1993-1-10 are assigned to Phase 3, while in Phase 4 of the 
mandate primarily the application parts, such as e.g. EN 
1993-2 Steel bridges, are covered. The assignment of the 
tasks to the phases is shown in table 4.

3.3 Status of development Eurocode 3 and its parts

As part of the contract of the Project Teams within the man-
date they have to deliver a “Final Draft” at a certain point of 
time, which is sent out to the NSBs for the so-called Informal 
Enquiry. National Mirror groups can comment on these drafts, 

TABLE 4.
Tasks of Mandate M/515 concerning Eurocode 3.

Task-Ref. Task-Phase Corresponding Task-Name

  Part of EN 1993 

SC3.1 1 EN 1993-1-1 Design of Sections and Members according to EN 1993-1-1

SC3.2 1 EN 1993-1-8 Joints and Connections according to EN 1993-1-8

SC3.3 2 EN 1993-1-3 Cold-formed members and sheeting. Revised EN 1993-1-3

SC3.4 2 EN 1993-1-5 Stability of Plated Structural Elements. Revised EN 1993-1-5

SC3.5 2 EN 1993-1-6, -1-7 Harmonisation and Extension of Rules for Shells and Similar Structures. Revised EN 1993-1-6 and EN 1993-1-7

SC3.6 2 EN 1993-1-2 Fire design of Steel Structures. Revised EN 1993-1-2

SC3.7 3 EN 1993-1-4 Stainless Steels. Revised EN 1993-1-4

SC3.8 3 EN 1993-1-9 Steel Fatigue. Revised EN 1993-1-9

SC3.9 3 EN 1993-1-10 Material and Fracture. Revised EN 1993-1-10

SC3.10 4 EN 1993-2, -1-11 Steel bridges and tension components. Revised EN 1993-2 and EN 1993-1-11

SC3.11 4 EN 1993-3 Consolidation and rationalisation of EN 1993-3

SC3.12 4 EN 1993-4 Harmonisation and Extension of Rules for Storage Structures. Revised EN 1993-4-1 and EN 1993-4-2

SC3.13 4 EN 1993-5, -6 Evolution of EN 1993-5 Piling and EN 1993-6 Crane supporting structures

TABLE 5.
Planned timetable for development of EC3.

Task- Corresponding Start of Informal Draft available Technical SC3 Decision for Start of Formal
Phase Part of EN 1993 Enquiry  for SC3 Approval SC3  start of CEN-Enquiry CEN-Enquiry

1 EN 1993-1-1 December 2017 June 2018 October 2018 October 2019 September 2020

1 EN 1993-1-8 December 2017 June 2018 March 2019 March 2020 March 2021

2 EN 1993-1-3 October 2019 June 2020 October 2020 March 2021 March 2022

2 EN 1993-1-5 October 2019 June 2020 October 2020 March 2021 March 2022

2 EN 1993-1-6, -1-7 October 2019 June 2020 March 2021 March 2022 March 2023

2 EN 1993-1-2 October 2019 June 2020 October 2020 March 2021 March 2022

3 EN 1993-1-4 October 2020 June 2021 October 2021 March 2022 March 2023

3 EN 1993-1-9 October 2020 June 2021 October 2021 March 2022 March 2023

3 EN 1993-1-10 October 2020 June 2021 October 2021 March 2022 March 2023

4 EN 1993-2, -1-11 March 2021 February 2022 October 2022 March 2023 March 2024

4 EN 1993-3 March 2021 February 2022 October 2022 March 2023 March 2024

4 EN 1993-4 March 2021 February 2022 October 2022 March 2023 March 2024

4 EN 1993-5, -6 March 2021 February 2022 October 2022 March 2023 March 2024 
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the comments are collected and the Project Teams have to 
consider them and, if possible, modify the drafts accordingly. 
These modified drafts are given at the end of the Project Team 
contract in the hands of the relevant subcommittee in order to 
solve still open question and find a harmonised view on them, 
but also to prepare the text for the official CEN-Enquiry.  SC3 
has decided at a relatively early stage on a “publication plan” 
for the various drafts to schedule this procedure, see SC3 De-
cision 20/2018. Also it was decided to have an official Tech-
nical Approval of SC3 on the single drafts before starting the 
final editing and correction. So, for example there was a Te-
chnical Approval on prEN1993-1-1 in October 2018, which 
allowed the other Project Teams in the following phases to rely 
on the content of this basic general part of Eurocode 3 for the 
development of their own parts. 

Thereby, an optimal harmonisation can be achieved 
within the different parts of Eurocode 3. Reference groups 
of 4 to 7 experts were established in WG1 and WG8 to give 
advice or seek confirmation of the Working Groups if need-
ed for the necessary editorial changes or small technical 
corrections during the preparation of the drafts by DIN as 
responsible SC3 Secretariat for CEN- Enquiry. In the SC3 
meeting in October 2019 finally, there was an official de-
cision in SC3 to proceed prEN 1993-1-1 to CEN-Enquiry. 
The planned timetable for all parts and phases of Eurocode 
3 is given in table 5.

CEN/TC250 has fixed for all Eurocodes possible dates 
for the start of the Formal CEN-Enquiry and necessary pre-
paratory times beforehand. This preparatory includes phas-
es for the checking of the draft by the TC250 secretariat, 
for the editing by CCMC (the responsible CEN institution) 
and for the translation into German and French by DIN 
and AFNOR. During the CEN-Enquiry of about 16 weeks 
the draft is distributed in all member countries and official 
agreement and comments are requested by all NSBs. In the 
following the draft is given back to the subcommittee for re-
view of the comments and possibly modification of the text 
if necessary. This modified draft is then running through the 
same procedure as for the Formal CEN-Enquiry in order 
to be then sent out to the member countries for the For-
mal Vote, which lasts about 8 weeks. The agreement by the 
NSBs to the Formal Vote should not contain any technical 
comments, but only editorial remarks. After editorial cor-
rections if necessary by CCMC and translation the draft is 
sent out to the NSBs to be published in the different coun-
tries together with a National Annex. 

The whole procedure of implementation of new Euroc-
odes may seem a rather long lasting effort, however the vari-
ous possibilities of commenting and correction represent an 
important chance to influence the content and to ensure a 
high quality of this very important set of codes. 

4.
research contributions

4.1 General

The following sections show some research contributions for 
different parts of Eurocode 3. They represent some of the new 
developments based on recent research which open new chan-

ces for application and further development of design of steel 
structures. Due to the limited space of this paper, only a small 
extract is shown here. 

4.2 EN 1993-1-1 

The simplified method of verification of lateral torsional buc-
kling by the verification of flexural buckling of the equivalent 
compression flange dates back to the early 1950s. The basic 
idea of this concept was subsequently adopted from the for-
mer German code for member stability DIN 18800-2 [5], 
which was transferred to EC 3.

This traditional approach still plays a decisive role in 
both EN 1993-1-1 and EN 1993-2 due to the simplifica-
tion of the complex structural stability behaviour of later-
al torsional buckling to flexural buckling of an equivalent 
compressed part, which allows an easy-to-use method by a 
straightforward hand calculation. The model is still based on 
DIN 18800-2 and its lateral torsional buckling curves. The 
simplified method is therefore neither consistent with the 
“general” or “specific case” of the current lateral torsional 
buckling verification nor with the new reduction factors of 
the Final Draft prEN 1993-1-1 [3]. Furthermore, despite 
the popularity of this design model, deficiencies have also 
been discovered in recent years. On one hand, an additional 
application limit is required for mono-symmetric cross-sec-
tions and steel beams with a load application on the com-
pression flange due to the resulting destabilizing effect. On 
the other hand one has to mention the high inefficiency of 
the method for cross-sections with thick flanges.

Within a German research project [6] the simplified 
method has been modified on the basis of a comprehensive 
experimental study on the lateral torsional buckling behav-
iour and residual stress measurements on welded doubly- 
and mono-symmetric I-shaped steel beams. A major con-
cern in the development was to keep the method as simple 
as possible and to avoid the determination of complex 
cross-sectional values for mono-symmetric cross-sections. A 
detailed description of the investigations and the modifica-
tions of the equivalent compression flange is given in [7].

The basic concept of the simplified method is equal to 
the current model in Eurocode 3 where the lateral torsion-
al buckling resistance of a member Mb,Rd is determined by 
considering the reduction factor χc,z for flexural buckling 
of an equivalent compression flange. Similar to the current 
procedure, the reduction factor χc,z for flexural buckling is 
derived from the modified related slenderness of the equiv-
alent compression flange λc,z,mod with buckling curve c for 
hot rolled cross-sections and buckling curve d for welded 
cross-sections. The related slenderness ratio of the equiva-
lent compression flange λc,z is obtained from Eq. 1, where-
by the load application point can be taken into account by 
the considered size of the web area. Afterwards the related 
slenderness of the equivalent compression flange is modi-
fied by multiplying with the two correction coefficients kc 
and βc. The coefficient kc considers the moment distribution 
between the restraints and coefficient βc, see Eq. 2, the in-
fluence of the torsional stiffness by the ratio h/tmax. 

The ratio of the flange thicknesses allows to capture 
the change of the torsional stiffness for mono-symmetric 
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cross-sections. The modified simplified model may be used 
for cross-sections of class 1 to 3 and the current application 
limit of h/t smaller than 44 ε for welded cross-sections may 
be omitted. 

In order to present the results of the modified simplified 
model, figure 6 shows a comparison of the reduction factors 
obtained with numerical simulations (triangle marks), the 
design results of the modified simplified method (solid line) 
and the lateral torsional buckling verification of the Final 
Draft prEN 1993-1- [3] (dashed line) for a doubly-symmet-
ric welded cross-section of steel grade S355. The modified 
simplified model leads to a satisfactory agreement and good 
design results.

 λc,z= (1)
Ac fy

Ncr,c,z

βc = (2)

h
tmax

tmax

tmin

0.06
≤2

λc,z+

where Ac

is the area of the equivalent compression flange

1

2
1

6

Af +        Aw     Load application on the compression flange

Af +        Aw     Load application in the shear centre

Af Load application on the tension flange

Ac =

4.3 EN 1993-1-5

Non-rectangular steel plates are increasingly used in the de-
sign of new bridges due to architectural and / or structural 
advantages. At large spans, in order to save material and con-
sequently to decrease the impact on the environment, the 
girders are curved in elevation with a maximum depth at 
intermediate support and minimum depth at midspan. Ste-
el bridges built up of slender panels which tend to buckle 
may be designed based on EN 1993-1-5 [8], which offers 
different methods for verification such as “Effective Width 
Method” (EWM), “Reduced Stress Method” (RSM) or “Verifi-
cation based on Finite Element Methods of analysis”. Among 
the mentioned methods EWM is based on the reduction of 
the cross-section area considering the local buckling of the 
subpanels between the stiffeners and the global buckling of 
the longitudinal stiffeners. As a consequence of the optimi-
zed shape of the bridges, non-rectangular plates occur, most 
commonly as web panels of girders with a lower flange cur-
ved in the longitudinal direction. 

The application of EWM according to EN 1993-1-5 [8] 
is limited to rectangular panels with parallel flanges. Ac-
cording to the existing rules [8], the method EWM may 
only be applied for an angle Φ up to 10°, see figure 7. This 
section is concerned with clarifying and enhancing the de-
sign of non-rectangular panels so that the influence of the 
shape of the panel is considered in the design. Investigations 
of non-rectangular panels have been conducted at the Uni-
versity of Stuttgart in the frame of the European research 
project Outburst [9]. A summary of the experimental and 
numerical investigations is introduced in [10] [11]. 

Figure 6. Comparison of load reduction factors of the modified simplified model, the lateral torsional buckling verification according to prEN 
1993-1-1 [4] and numerical simulations.
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Figure 7. Definition of dimensions of a non-rectangular panel.

To evaluate the current design rules acc. to EN 1993-1-
5 and especially the method EWM a numerical parametric 
study has been conducted using the validated model [9]. 
Following parameters were considered in order to investi-
gate the buckling behaviour of stiffened non-rectangular 
panel: width b2 = 2100 [mm]; panel length a = 2100 [mm]; 
web thickness tw = 8, 10, 12, 15, 20 [mm]; flange bf x tf = 
350x36, 490x36, 560x36 [mm]; stiffness of stiffener γsl,i* 
= 25, 50, 80, 150 and angle of web panel Φ = 0, 10, 12.5, 
15, 17.5°. The panels were subjected to bending, shear and 
interaction of bending and shear.

Based on the numerical and experimental investigations, 
design rules for the non-rectangular buckling were proposed 
[9]. In this paper, the results of the proposal are compared 
with the existing rules applying EN 1993-1-5 for the angle 
up to 17.5°. To obtain the ultimate loads the verifications 
are transformed as a function of shear force V and com-
pared with numerically calculated V. 

Figure 8 shows the position of sections of verifications. 
According to EN 1993-1-5 the bending (M), shear (V) and 
M-V interaction should be verified. Additionally, the gross
cross-section should be checked to the corresponding acting
forces at sections 1 and 2. For bending, a minimum distance
of 0.5b2 (section 3) and 0.4a (section 4) should be verified.
Section 3 is also relevant for M-V interaction.

In the case of non-rectangular panels, the height of the 
web varies in the panel. Therefore, the cross-section proper-
ties and the resulting stresses in the panel vary. The stresses 
at the smaller side may be higher than on the larger side. 
Therefore, according to the proposal the bending (M), shear 
(V) and M-V interaction should be verified at both sides of
the panel. So the panel should be checked for the resulting 
stresses at a section located at each end of the panel: 

≥

<

M0.5b2

Mf,0.5b2

M0.5b2

Mf,0.5b2

M0.4a

Mf,0.4a

M0.4a

Mf,0.4a

         at 0.5b2 if or

         at 0.4a if

from the panel end with larger width (b2) (section 3 or 
4 according to figure 8), where 

M0.5b2 is the acting bending moment at the section with 
a distance 0.5b2 and M0,4a is the acting bending moment at 
a distance 0.4a from end of panel. The comparsion of these 
moments to the flange bending resistances allows to check 
beforehand, which is the decisive verification in section 3 
or section 4.

This approach applies to all verifications. The gross 
cross-section should be checked also at sections 1 and 2. 

Due to the geometry of the inclined compression flange, 
the acting shear force may be modified. The force distribu-
tion due to inclined compression flange is shown in figure 9. 

Nx,f is the horizontal force resulting from the bending 
moment. The inclined flange force NFlange is composed of 
this horizontal force Nx,f and the vertical force Vz,f, which 
acts on the web.

Figure 8. Position of sections for verification of non-rectangular panel 
according to the proposal.

Figure 9. Influence of inclined compression flange.

The modification of the shear force of the web VMod is calcu-
lated by Eq. (3) and (4). The shear (V) and M-V interaction 
should be verify using the modification VMod. 

Vz,f = Nx,f ∙ tan (Φ) (3)

VMod = VEd − Vz,f  (4)

In figure 10 numerical results are compared with the results of 
the proposal and EN 1993-1-5 for different angles of the panel 
(Φ). On the x-axis values obtained by the resistance models 
are indicated and on the y-axis values derived from the nume-
rical simulations. The red line shows re=rt , which means the 
resistance of the model is equal to the numerical resistance.

It should be mentioned for the verifications the partial 
factors have been assumed γM0 and γM1 equal to 1.0 and the 
buckling coefficients are calculated on the safe side assum-
ing the panel as a rectangular with the larger width (b2) 
using the formula in EN 1993-1-5 [8].
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The results of EN 1993-1-5 and the proposal are gen-
erally on the safe side. Also, with increasing the angle EN 
1993-1-5 gives more conservative results, while the pro-
posal leads to a narrower distribution in comparison to EN 
1993-1-5 and to more economic results. This proposal has 
been implemented in the second draft of EN 1993-1-5.

4.4 EN 1993-1-8

The use of high strength steels (HSS) represents one of the 
main development for modern steel structures. However, for 
the particular situation of joining HSS elements the present 
design rules, e.g. in EN1993-1-8 are in many cases inadequate 
because the recent rules are developed for standard steels and 
then transferred to high strength steels. In the frame of three 
research projects including a high number of tests for fillet 
welds a realistic and coherent design model for determination 
of the load carrying capacity of welded connections made of 
HSS has been developed and meanwhile is accepted for the 
future version of Eurocode 3 by TC250 / SC3.

For EN 1993-1-8 an important change concerns the 
load bearing capacity of fillet welded connections of high 
strength steels. Based on several research projects [12], [13] 
new correlation factors βw have been defined for steels 
S460 and S690 to achieve a constant level of safety. This 
results in improved load bearing capacity for S460, but re-

duced load bearing capacity of S690. Correlation factors 
of S420 to S700 have been chosen accordingly. In addition 
based on [14] a new formula has been introduced, which 
differentiates between fu,PM (parent material) and fu,FM (filler 
material), see Eq. 5. 

This design model can be used for fillet welded connec-
tions of steel grades equal to or greater than S460 and with 
different parent and filler metal strength. 

For matching or overmatching butt welds made of high 
strength steels an adjustment of the present design rules has 
not yet been carried out. The current design rules according 
to EN 1993 require a verification of the adjacent cross-sec-
tions of the member according EN 1993-1-1 only. For butt 
welds with HSS undermatching connections are permitted 
and the verification should consider the filler metal strength, 
but a detailed procedure is not given. 

In addition, typically failure modes of butt welds of HSS 
with strength >S460 occur in the seam or in the heat affect-
ed zone as shown in several research projects.

However, the design of full penetration butt welds is 
usually carried out in the parent metal and not in the seam 
or the heat affected zone. The load carrying capacity of 
welds, which showed failure in the seam or the heat affect-
ed zone, was sometimes lower than the strength of the par-
ent metal. Therefore, the current rules for full penetration 
butt welds of HSS seem to be in-sufficient.

Figure 10. Comparison of the results of the EN 1993-1-5 and of the proposal with numerical results.

a) Φ=10°

c) Φ=15°

b) Φ=12.5°

c) Φ=17.5°
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α2+3 (τ2 + τ2) ≤ 0.25 fu,PM+ 0.75 fu,FM

βw,mod  γM2

where fu,PM nominal ultimate tensile strength of the
  parent metal (weaker part joined)

 fu,FM nominal ultimate tensile strength of the filler
  metal, see table 6 or EN ISO 2560, EN ISO
  16834 and EN 18276
 βw,mod is a modified correlation factor that depends
  on the filler metal strength, see table 6

TABLE 6.
Ultimate strength of filler metals fu,FM and modified correlation factor βw,mod 
[15]

Filler metal strength class 42 46 69 89

Ultimate strength fu,FM [N/mm2] 500 530 770 940

Correlation factor βw,mod [-] 0.89 0.85 1.09 1.19

For filler metals different to those given in table 6 the correlation factor should 

be taken conservatively according to the given values.

A German research project [16] has started with the objective 
to investigate butt welds made of high strength steel under 
various influence parameters in order to avoid a premature 
failure. In order to guarantee and promote an economic, fu-
ture-oriented and resource-saving application, it is necessary 
to develop efficient design rules and processing guidelines also 
for butt welds.

The experimental investigations of [16] focus on welds 
on steel S690 with plate thickness t=10mm and t=20mm 
and different filler metals. In order to examine the problem 
of a reduced load carrying capacity of high strength steel, 
reference tests were also carried out on butt welds of steels 
of S460ML.

The failure of the reference tests always occurred in the 
parent metal and the determined load carrying capacity cor-
responds to the strength of the parent metal.

The experimental investigations on butt welds of steel 
S690 show that the load carrying capacity of the butt welds 
are slightly lower than the parent metal. The failure of these 
butt welds occurred in the heat affected zone or, for exam-
ple for undermatching connections, in the filler metal and 
not in the parent metal. So the problem of a reduced load 

carrying capacity of high strength steel with strength higher 
than 460 MPa could be confirmed according to the experi-
mental results. 

In figure 11 the location of failure for each connection 
has been listed. The results show that the load carrying ca-
pacity of the butt weld depends on the location of failure. 
Due to the lower strength the failure occurs in the softening 
zone which leads to a lower load carrying capacity of the 
butt weld. In addition, it can be observed that the failure 
of butt welds on steel S690 with high heat input frequently 
occurs in the heat affected zone or in the filler metal. 

The first experimental results show that it is necessary to 
develop an adapted design concept for butt welds on high-
er strength steels to take into account the different failure 
modes. The development of the design concept is currently 
in progress.

4.5 EN 1993-1-9

In future, EN 1993-1-9 will distinguish between fatigue design 
concepts representing the design philosophies (such as damage 
tolerant concept and safe-life concept) and different fatigue de-
sign methods that are the tools used for the design concepts. A 
major change is the introduction of specific recommendations 
for other stress-based design methods, in particular the hot-
spot stress method and the notch stress method, besides the 
well-known nominal stress method. To distinguish between 
the different stress methods, a far more precise stress defini-
tion has been added to clarify how hot-spot and notch stresses 
have to be computed. 

As before, the main document of EN 1993-1-9 focus-
es on the fatigue verification based on the nominal stress 
method because of its great practical importance. Particu-
lar annexes are additionally provided for the hot-spot stress 
method and the notch stress method.

A further great change concerns the detail tables which 
are the heart of the nominal stress method and that have 
been completely revised (figure 12). Up to now the tables 
have represented the corresponding details in descending 
order of detail category. As a consequence, all details of a ta-
ble are more or less mixed. In contrast, for user-friendliness 
the revised tables treat the details one after another. The 
user finds a better illustration and an improved and clarified 
compilation of different execution qualities and associated 
detail categories for each detail.

As before, the tables open with a column ‘detail category’ 
followed by a column ‘constructional detail’ with illustra-
tions. In comparison to the current standard, the illustrations 
have essentially been reworked. For many constructional de-
tails, the illustrations have been scaled up to clearly point 
out the spot of potential fatigue failure and to support the 
literal characterisation in column ‘description’. Moreover, a 
column ‘symbol’ is added for welded details to indicate the 
appropriate weld quality compatible with the considered de-
tail category. The introduction of weld symbols facilitates the 
communication between design office and workshop and far 
better prevents from misunderstandings.

In general, the usage of the detail tables requires a weld 
quality level B according to ISO 5817, an accredited assign-
ment of personnel and an extent of non-destructive test-

Figure 11. Location of failure of butt welds on high strength steel 
S690 with plate thickness t = 20mm.
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ing (NDT) as specified by EN 1090-2. Therefore, the last 
column of the tables only contains supplementary require-
ments beyond the specifications of EN 1090-2.

5.
summary and conclusions

Within this paper, the normative evolution for steel structures 
in the frame of the development of the 2nd Generation of Eu-
rocodes is shown. Thereby, the revision process in the frame of 
Mandate M/515 of the Eurocodes in general and the 20 parts 
of EN 1993 in specific is described aiming at improvement 
and harmonisation of the existing codes. Besides the general 
revision and maintenance of the Eurocodes, the technical re-
view of some selected technical issues is explained. They re-
present also some of the new developments based on recent 
research, which open new chances for application and further 
development of design of steel structures, e.g. for the applica-
tion of high strength steels. Steel structures form competitive 
structural solutions that are well equipped for the future also 
due to diverse international research activities and common 
harmonised efforts for the implementation in the future codes. 
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1.
introducción

La AP-9, o autopista del Atlántico, es una vía estratégica de 
comunicación que vertebra la comunidad autónoma de Gali-
cia de norte a sur, sirviendo de nexo entre las ciudades de Vigo 
y Pontevedra. De todas sus estructuras, destaca, sin duda, el 

puente de Rande, construido entre 1973 y 1977 y puesto en 
servicio al tráfico en febrero de 1981. 

En el año 2006, coincidiendo con el 25º aniversario de su 
entrada en servicio, la Intensidad Media Diaria (IMD) de ve-
hículos que circulaban por el puente alcanzó los 47 000 vehí-
culos, cifra que continuó incrementándose y acercando esta in-
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r e s u m e n

El puente de Rande es un punto de cruce esencial en la zona de la ría de Vigo. Durante los trabajos para su ampliación era impres-
cindible que todos los trabajos necesarios para construir la misma no interrumpieran el tráfico ni afectasen el entorno marino del 
estrecho de Rande. Por esta razón, el método de construcción del nuevo tablero tuvo por objeto minimizar las restricciones de tráfico 
manteniendo siempre un carril abierto en cada sentido y el no afectar el entorno, cumpliendo con la limitaciones impuestas por el 
puente existente. Esta comunicación presenta los detalles del método empleado a fin de lograr cumplir con estas exigencias a la par 
que conseguir un plazo de obra adecuado.
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a b s t r ac t

The Rande Bridge is an essential crossing point in the area of the Vigo Estuary. During the expansion works carried out it was essential 
that all the needed works did not affect neither the passing traffic nor the marine environment of the Rande Strait. For this reason, the 
construction method selected for the erection of the new deck was double aimed to minimizing traffic restrictions, always maintaining at 
least one lane open in each direction, and to not affecting the surrounding environment. These objectives were also conditioned by the 
limitations imposed by the existing bridge. This paper presents the details of the erection method selected to meet both these requirements 
and a proper schedule.
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fraestructura a su capacidad límite, con los problemas que ello 
conlleva en cuanto a la sensibilidad del tráfico a cualquier tipo 
de incidencia y su influencia en la fluidez de la circulación. A 
la vista de esta circunstancia, la concesionaria de la Autopista 
encargó un proyecto para la ampliación del puente pasando de 
4 a 6 carriles de circulación, además de acometer una renova-
ción integral de la misma para extender su vida útil más allá de 
la inicialmente prevista. 

El proyecto de ampliación del puente de Rande consiste en 
adosar dos tableros adicionales a cada lado del existente. Estos 
nuevos tableros se debían colocar por la cara externa de los pi-
lonos para evitar interferencias. Por tanto, no hay continuidad 
entre los carriles originales y los de la ampliación, excepto por 
las seis plataformas de emergencia y evacuación que conectan 
el tablero nuevo y el antiguo, y que están distribuidas a lo largo 
del vano principal. 

Los nuevos tableros laterales cuentan con una anchura de 
7.35 m y un canto de 2.40 m. Están suspendidos de nuevos 
tirantes anclados a la coronación de los pilonos existentes re-
produciendo el patrón de los tirantes originales. No obstante, 
los tableros de la ampliación también están conectados estruc-
turalmente a la plataforma existente mediante celosías que 
terminan en una unión articulada. En términos generales, el 
nuevo esquema estructural intenta reproducir el original, pero 
con algunas peculiaridades resultantes del hecho de que los 
tableros nuevos y el original están conectados, por tanto, inte-
ractúan para crear un nuevo sistema estructural [1]. 

 

Figura 1. Vista del puente ampliado.

La ejecución de las actuaciones previstas en el proceso cons-
tructivo debía llevarse a cabo desde unas premisas fundamen-
tales que, a la postre, han condicionado la construcción de la 
obra [2]:
• Una nula afección al tráfico rodado sobre el puente y sus 

accesos. 
• El tráfico debía circular con la máxima seguridad durante 

los trabajos de ampliación.
• Nula afección medioambiental a la ría de Vigo.
• Máximo aprovechamiento de la capacidad resistente del 

puente actual.
• Plazo de ejecución extraordinariamente ajustado para 

una obra de estas características.

El presente trabajo aborda los trabajos de ampliación del ta-
blero, siendo estos los últimos en realizarse una vez se hubie-

ron ampliado las torres principales y las pilas estribo. Aquí nos 
limitaremos a la exposición del método constructivo elegido 
desde una perspectiva holística.

2.
condicionantes previos del proceso de 
montaje

A las premisas fundamentales citadas en el apartado ante-
rior debían añadirse una serie de condicionantes adicionales, 
a saber:
• Necesidad de conectar la geometría de los nuevos tableros 

al existente con un número de puntos de unión de dovela 
superior al habitual.

• Imposibilidad de colocar medios de elevación pesados en 
el tablero existente.

• Incertidumbre sobre el estado tensional de los tirantes 
existentes.

• Imposibilidad de independizar el avance desde las dos to-
rres por la presencia del tablero existente.

• Dificultad de colocación de las dovelas iniciales.
• Amplitud de los movimientos del nuevo tablero en cons-

trucción, superando los giros admisibles en los anclajes de 
los nuevos tirantes.

3.
definición del proceso de montaje

3.1 Aspectos previos

El método de construcción más habitual en puentes atirantados 
es el conocido como avance en voladizo. Este método consiste 
en la construcción del tablero en porciones transversales, deno-
minadas dovelas, apoyándose en la parte de puente ya construi-
da. Habitualmente estas dovelas tienen una longitud igual a la 
distancia entre dos tirantes consecutivos y para su instalación se 
pueden usar métodos de ensamblaje en altura (como los em-
pleados en la construcción del puente de Rande original) o de 
elevación de las dovelas completas una vez ensambladas en otras 
instalaciones. El segundo método tiene la ventaja de disminuir el 
número de operaciones de ensamble, soldadura y/o atornillado 
a realizar en altura, aumentando la productividad y la calidad 
del tablero final. Sin embargo, la magnitud y el tamaño de las 
piezas a izar requieren de medios de elevación específicos cuyo 
peso y coste supone una parte muy importante del total de la 
construcción. Adicionalmente, los esfuerzos introducidos en el 
tablero ya construido durante estas operaciones habitualmente 
requieren de refuerzos y análisis específicos más allá de los ne-
cesarios para garantizar el correcto funcionamiento del tablero 
como conductor de tráfico rodado.

El utilizar el propio tablero construido como apoyo para las 
nuevas partes también supone una complicación desde un pun-
to de vista geométrico, pues la estructura sufre configuraciones 
de carga muy importantes en diferentes estados de construc-
ción. Resulta complejo por tanto el conseguir la geometría final 
requerida y este aspecto es crucial durante la construcción, pues 
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frecuentemente las dovelas colocadas han de situarse en posicio-
nes ligeramente diferentes de las teóricas para poder acomodar 
errores de construcción, diferencias en el comportamiento de la 
estructura ya construida o las lógicas desviaciones asociadas a las 
tolerancias de fabricación y posicionamiento.

En el caso de la ampliación del puente de Rande no cabía 
otra solución distinta al avance en voladizo puesto que la es-
tructura existente no era capaz de soportar el peso de los table-
ros de la ampliación sin la colaboración de los nuevos tirantes. 
Por tanto tan solo restaba definir el método de ensamblaje de 
cada dovela que conformaba un voladizo.

En este caso, la configuración en viga cajón elegida para el 
proyecto de la ampliación hacía que el ensamblaje y soldadura 
en altura por piezas fuese totalmente desaconsejable dada la gran 
cantidad de soldadura necesaria y la dificultad para garantizar un 
adecuado control geométrico. Por tanto, los 704.58 m de cada 
tablero de la ampliación se dividieron en dovelas transportables 
y manejables a fin de poder elevarlas a su posición definitiva. Se 
definieron dovelas tipo de 21.06 m más una serie de unidades 
especiales correspondientes a las iniciales y a las de cierre.

Como ya se ha detallado en otros trabajos [2, 3], el hormi-
gonado de la losa de hormigón se realiza tras haber procedido 
a la instalación y tesado inicial de los tirantes. La decisión de 
realizar este hormigonado en cada dovela y no esperar al final 
del montaje como estaba previsto inicialmente tenía un doble 
motivo: por un lado poder proveer una superficie de trabajo 
por detrás del frente de avance, aspecto muy importante pues 
recordemos que no se podía hacer uso del tablero existente. 
Por otro, el volumen de hormigón usado en cada hormigonado 
se redujo significativamente, minimizando las restricciones de 
tráfico a tan solo unas horas durante la noche dando cumpli-
miento a una de las premisas iniciales.

 
3.2 Diseño conceptual de los elementos auxiliares de izado

Elegido el método del avance en voladizo con izado de dovelas 
completas se presentaba un problema que tampoco se encuen-
tra habitualmente en la construcción de puentes atirantados de 
nueva factura y que es dónde situar el elemento auxiliar de iza-
do de las cargas. En un puente de nueva construcción, y de no 
usarse medios de elevación externos tales como grúas, el dispo-
sitivo elevador de cargas, habitualmente conocido como carro 
de izado, solo puede situarse en el extremo construido del vo-
ladizo en ejecución. En el caso del puente de Rande, además de 
este voladizo se tiene el tablero existente, el cual proporciona 
una plataforma inmejorable para situar un elemento de izado. 
Sin embargo las innegables ventajas de tener una plataforma 
cercana se ven afectadas de los no pocos condicionantes que 
dicho tablero pone a la construcción. 

En primer lugar la capacidad del tablero existente es limi-
tada. No olvidemos que en todo momento se debía mantener 
el tráfico en el puente, por lo que parte de su capacidad está 
reservada a la carga de uso. Además, su estructura no se diseñó 
pensando en una futura ampliación, por tanto la resistencia de 
sus elementos es relativamente limitada. Un carro de elevación 
suspendido únicamente del tablero existente, si bien técnica-
mente posible, era una opción que hubiese requerido de re-
fuerzos de su estructura dado lo elevado del peso del propio 
carro. En segundo lugar, el hecho de cargar el tablero con un 
peso tan elevado como el de una dovela del nuevo tablero, 

induce una deformación del puente existente que inevitable-
mente se transmite también a la nueva estructura, que se en-
cuentra conectada por medio de las rótulas de unión. En otras 
palabras, el comportamiento de la nueva estructura se ve afec-
tado por el de la existente y viceversa, lo cual introduce una 
variable adicional a la hora de predecir y controlar la geometría 
del nuevo tablero, factor muy importante en puentes de nueva 
construcción [4] pero que se vuelve fundamental a la hora de 
replicar una geometría ya existente.

Por otro lado, la opción de izar las nuevas dovelas utilizan-
do para ello un carro apoyado exclusivamente en la parte cons-
truida de la ampliación también tenía una serie de desventajas 
que desaconsejaban dicha opción. La particular configuración 
del atirantamiento de la ampliación, dejando la plataforma de 
rodadura a modo de voladizo y descargando por tanto los ti-
rantes existentes, si bien presenta ventajas para la estructura 
existente, lleva implícita una gran flexibilidad transversal del 
tablero de la ampliación. El introducir el peso de un carro de 
izado mas el peso de la propia dovela, con un radio de izado 
superior a los 10 m, suponía un giro y descenso inaceptables 
geométricamente para el funcionamiento de la maquinaria de 
elevación. Asimismo magnificaba enormemente la problemáti-
ca relacionada con el control de la geometría. Adicionalmente, 
la estructura de la ampliación debería haberse reforzado con-
venientemente para aceptar las cargas de construcción.

Por estos motivos se decidió escoger una opción intermedia 
entre la de izar apoyándose exclusivamente en el tablero origi-
nal o la de hacerlo limitándose exclusivamente al nuevo. Dicha 
opción utilizaba dos carros de izado que compartían el peso 
de la dovela a izar repartiéndolo entre las dos estructuras. El 
primero de ellos, llamado carro trasero, se situaba en el frente 
de la última dovela construida del tablero de la ampliación, en 
la misma manera de un carro tradicional, con la salvedad de un 
reducido peso y complejidad, habida cuenta de que solo debía 
izar aproximadamente la mitad del peso de una dovela tipo. El 
segundo, llamado carro delantero, se situaba anclado bajo el ta-
blero existente, y era un carro compartido para ambos lados de 
la ampliación. Su estructura era más complicada que la de los 
carros traseros, al igual que su peso, pero su posicionamiento 
en el lugar adecuado permitía maximizar la capacidad resisten-
te del tablero existente a la par que izar dos dovelas al mismo 
tiempo, una de cada lado.

 

Figura 2. Izado compartido entre los dos carros.
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3.3 Fases constructivas

El proceso final elegido constaba de las siguientes fases:
• Carga y transporte de dovela a izar.
• Izado por medio de carros auxiliares de izado.
• Soldadura parcial de la dovela.
• Conexión de las rótulas al tablero existente.
• Liberación de los carros de izado.
• Instalación y tesado inicial del tirante.
• Instalación de la ferralla y hormigonado de la losa superior.
• Avance de los carros de izado.
• Finalización de la soldadura.

4.
elementos auxiliares de montaje

4.1 Dovelas iniciales

Una vez elegido el método de construcción para las dovelas 
tipo y los medios auxiliares necesarios restaba planificar la ins-
talación de algunas dovelas singulares, como eran las iniciales y 
las finales, es decir, las que dan comienzo a la construcción del 
puente, permitiendo la instalación de los carros de izado, y las 
que proveen de continuidad al tablero uniendo los diferentes 
tramos en que se divide para su construcción.

Las primeras, llamadas dovelas cero, serían la plataforma 
de arranque para el resto de medios auxiliares. Se trata muy 
habitualmente de dovelas singulares en cuanto a configuración 
y tamaño. En el caso del puente de Rande, la falta de vincula-
ción entre las torres y el tablero evita diferencias significativas 
entre estas dovelas y el resto. Sin embargo, esa misma falta de 
vinculación obligaba a instalar un mínimo de tres tirantes para 
conformar una estructura estable por si misma, dando lugar a 
una dovela de 45 m de longitud.

Figura 3. Izado de una dovela inicial.

Dado que en el momento de su colocación no existe tablero 
sobre el que colocar los carros de izado traseros y que, por 
motivos de peso, no era posible el izado con dos carros de-
lanteros hubo de utilizarse un sistema independiente para la 
colocación de estas dovelas. Este sistema consistió en el mismo 
pórtico de izado situado sobre las torres de atirantamiento que 
ya fue utilizado para la ejecución de los trabajos del cabecero 
y descrito en [5]. Por capacidad estos pórticos eran capaces de 

levantar estas dovelas y mantenerlas suspendidas hasta que los 
tres tirantes requeridos eran instalados a una fuerza adecuada.

Dada la longitud de la pieza izada (45 m), el escaso apoyo 
disponible (cara exterior de las torres) y lo inestable de la con-
figuración, se hizo necesario disponer de un sistema de guiado 
que permitiesen mantener la posición en planta de las piezas 
durante su izado, de manera que no se produjesen giros ni des-
plazamientos incontrolados. Esta circunstancia era especial-
mente importante en el lado donde se ubicaban las grúas torre 
auxiliares, pues las dovelas tenían un hueco que permitía el 
paso del fuste de la grúa a fin de poder mantener esta operativa 
hasta el final del proceso cuando, tras su retirada, se procedía 
al cierre de dicho hueco. Este sistema de guiado de la posición 
consistía en una combinación de apoyos en el paramento de 
las torres y un sistema de dos cables cruzados que inducían la 
compresión de la dovela contra la cara de la pila a la vez que 
impedían su giro de eje vertical.

Figura 4. Hueco en dovela inicial para paso de grúa torre.

Los dispositivos de guiado de apoyo en la pila consistían en 
unos soportes metálicos con ruedas de apoyo que permitían 
su deslizamiento sobre la superficie del hormigón. El contacto 
se garantizaba por el propio peso de la dovela y por la compo-
nente horizontal del tiro de los cables de arriostramiento. Sin 
embargo, en las caras frontal y trasera de los pilonos la reacción 
se proporcionaba por medio de un dispositivo hidráulico que 
se encargaba de mantener una fuerza constante entre las rue-
das y el paramento a la vez que resultaba en un par de fuerzas 
autoequilibrado y permitía adaptarse a la variación del para-
mento, originada por las dimensiones variables de la sección 
transversal de las torres.

Figura 5. Sistema de guiado longitudinal adaptable a la pila.
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Por su parte, el sistema de cables instalado se configuró en 
planta formando una cruz a 40º, mientras que su ángulo y lon-
gitud variaban a medida que la posición vertical de la dovela 
cambiaba. Para poder proveer una tensión constante y equi-
librada entre los dos cables se desarrolló un sistema en confi-
guración de reenvío simple, con un extremo situado en unos 
cabrestantes fijados a la cimentación y el otro en un dispositivo 
hidráulico de control de tensión que aseguraba que los cabes-
trantes siempre proporcionaban la misma carga y que ambas 
estaban equilibradas para no introducir giros en la dovela. La 
baja velocidad ascensional de la maniobra ayudaba al funcio-
namiento sincronizado del sistema.

Por último, las dovelas se suspendían por medio de un ba-
lancín de izado con posibilidad de ajuste de la posición en el 
sentido transversal para ajustarse a la incertidumbre lógica del 
centro de gravedad de la dovela, de manera que se eliminasen 
los giros producidos por esta circunstancia.

Figura 6. Sistema de guiado y arriostramiento transversal por medio 
de cabrestantes.

4.2 Dovelas tipo

Las dovelas tipo comprendían el mayor número de todas 
las instaladas y requirieron el diseño y fabricación de 4 unida-
des de carro delantero (1 por frente) y 8 trasero (2 por frente). 

4.2.1. Carro inferior delantero
El diseño del carro delantero se veía condicionado por la limi-
tación a su peso impuesta por el tablero existente (100 tone-
ladas) y por la necesidad de ser único para los dos lados de la 
ampliación. Se diseñó como una estructura en celosía consis-
tente en dos cerchas de 30 m de longitud total separadas entre 
ellas 2.40m. Las celosías estaban fabricadas con perfiles HEB y 
configuradas en módulos conectados por uniones atornilladas 
de manera que fuese sencillo su suministro y montaje en obra. 

 Figura 7. Carro inferior delantero.

Sobre los extremos de las cerchas se sitúan dos estructuras en 
torre y voladizo que permitían acoger en ellas los gatos de iza-
do en la vertical de la dovela a elevar y a una altura adecuada 
para permitir la elevación a la cota final.

Durante su movimiento el carro se desplazaba gracias a un 
sistema de rodadura formado por cuatro ruedas que se conec-
taba a la platabanda inferior de las vigas principales del tablero 
existente y sobre las que se desplazaba una viga carril. Según 
avanzaba el carro, unos operarios se encargaban de mover las 
ruedas ancladas a la platabanda por delante del carro. Durante la 
maniobra de izado de dovelas sin embargo, el carro se suspendía 
de unas barras de alta resistencia pasantes al tablero y ancladas 
a yugos situados sobre la losa superior en la zona de hormigón 
de la viga de arcén, de manera que no se transmitía la carga a la 
platabanda inferior más cercana a la dovela izada sino práctica-
mente al tirante. En el lado contrario, la reacción contra dicha 
platabanda equilibraba el sistema de cargas verticales.

Figura 8. Carro inferior delantero.

Dado que la posición de la dovela izada chocaba contra la es-
tructura del propio carro en el caso de compartir la misma 
alineación se hubo de diseñar una viga de izado en voladizo 
que permitiese desfasar la posición longitudinal de la dovela y 
la del carro. Además, un balancín se encargaba de ajustar la ro-
tación de la dovela debido a la incertidumbre en la posición del 
centro de gravedad, al igual que ocurría en las dovelas iniciales.

4.2.2. Carro superior trasero
Los condicionantes de diseño del carro trasero no eran tan exi-
gentes como los del delantero. La limitación de peso no era tan 
estricta y dado que cada tablero de la ampliación se encuentra 
a un lado de la torre, se habían de diseñar estructuras únicas, 
disminuyendo la complejidad del mecanismo.

 

Figura 9. Carros superiores traseros.

La estructura del carro consistía en unas vigas principales en-
cargadas de unirse a la dovela anterior y volar por encima de la 
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dovela a izar permitiendo la colocación sobre ellas de los dispo-
sitivos de izado. En el voladizo frontal se situaba una segunda 
estructura denominada pieza de izado que permitía un ajuste 
tanto en longitudinal como en transversal a las vigas principales, 
de manera que se pudiese ajustar la posición de la dovela.

 

Figura 10. Carro superior trasero.

El apoyo de las vigas principales del carro se materializaba 
contra el hormigón del tablero de la ampliación por medio de 
vigas de apoyo. En el más trasero de los dos se disponía además 
de un contrapeso a base de bloques de hormigón destinado 
a compensar el tiro de la dovela izada a fin de equilibrar el 
vuelco del carro. Ambos apoyos permitían el avance de unas 
vigas carrileras sobre las cuales se avanzaba el carro a la dovela 
siguiente con posterioridad a la finalización de los trabajos de 
hormigonado de la losa.

4.3 Dovelas de extremo

Las dovelas a colocar en ambos extremos de los tableros de 
la ampliación eran singulares por varios motivos. En primer 
lugar por su propia geometría, que difiere de la dovela tipo en 
longitud y peso, ya que varios tirantes se anclan en un espacio 
reducido y a la vez han de acoger los péndulos de retenida 
que las unen a la pila estribo. En segundo lugar, no es posible 
elevarlas de manera puramente vertical ya que la última pieza 
ha de situarse sobre la pila estribo, siendo por tanto necesaria 
una operación de ripado longitudinal. 

Recordemos, además, que el carro delantero de izado ha 
de situarse por delante de la dovela a izar, circunstancia que 
no es físicamente posible en este caso ya que chocaría con la 
pila estribo. A esto hay que sumarle que no era posible acceder 
con los medios habituales (pontona) a la vertical de elevación 
desde la parte inferior del puente en el lado norte, al estar en 
tierra firme.

En el caso de la Pila de Estribo Norte el problema se so-
lucionó mediante el empleo de una grúa de gran tonelaje que 
compartía el izado con los carros traseros. Sin embargo, en el 
lado sur fue necesario desarrollar una estructura auxiliar que 
permitiese colocar las diferentes piezas metálicas salvando las 
restricciones mencionadas. Esta estructura consistía en un ca-
rro de lanzamiento formado por dos vigas en celosía y un carro 
superior capaz de deslizar con las piezas suspendidas. Este ca-
rro se apoyaba en su extremo sur sobre el tablero de los via-
ductos de acceso y en el extremo norte en el propio tablero de 
la ampliación.

 

Figura 11. Viga de elevación de dovelas de extremo en el lado sur.

4.4 Estructuras auxiliares

Además de los elementos descritos destinados al izado de las 
dovelas, se diseñaron y fabricaron un total de 8 carros de solda-
dura que, suspendidos del tablero de la ampliación, permitían 
independizar el fin de los trabajos de soldadura y pintura de 
los carros de izado, proporcionando una superficie de trabajo 
protegida y segura para los operarios. 

5.
proceso constructivo

5.1 Fabricación y transporte a obra de dovelas

La fabricación de la estructura metálica es un punto clave de 
cuya precisión depende en gran medida el éxito de la cons-
trucción. Una adecuada planificación de la fabricación, con un 
proceso de montaje y soldadura adecuado unido a un control 
exhaustivo de la geometría son garantía de éxito en el montaje 
en obra. Asimismo, se hace necesario un montaje en blanco 
que garantice el casamiento de los bordes a unir en obra al 
igual que lo es disponer de las adecuadas zonas de ajuste des-
tinadas a absorber los inevitables desvíos y errores encontrados 
durante la construcción.

Figura 12. Fabricación en taller.

Las dovelas tipo de 21.06 m de longitud fueron fabricadas en 
los talleres que las empresas Emesa y Tallers Dízmar tienen en 
A Coruña y en Carballiño respectivamente.
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Tras el corte y armado de la chapa se procedía a la solda-
dura, en todos los casos sometidos a una cuidadosa verificación 
geométrica, donde se verificaba el encaje del frente de cada 
dovela con la siguiente de manera que, en obra, se garantizase 
la alineación de los labios de soldadura. Para su transporte, y 
dependiendo del taller en cuestión, se acometía con la dovela 
completa salvo por las celosías de unión al tablero existente, o 
bien dividida longitudinalmente en dos mitades. En todos los 
casos las dovelas, una vez llegadas a la zona de obra acondicio-
nada al efecto, seguían el proceso de completarlas con las celo-
sías y elementos que quedasen pendientes de manera previa a 
su acopio y preparación para la carga en una pontona.

5.2 Carga en pontona y transporte a posición de izado

Una vez en obra, las dovelas debían transportarse a la zona de 
su izado, esto es, la vertical de los carros. Para ello se utilizó una 
pontona del tipo “Jack-up”, esto es, autoelevable por medio 
de unas patas llamadas spuds. Esto permite independizarse del 
estado de la mar durante los trabajos ya que la plataforma con-
forma una superficie estable.

La carga de las dovelas en la misma se realizaba por medio 
de una grúa de gran tonelaje en un muelle de carga conocido 
como “El muelle de la piedra”.

Una vez sobre la pontona, y realizado su trincaje, se proce-
día al remolque de la misma hasta la posición de izado donde 
por medio de anclas y cabrestantes se lograba la posición de-
seada que era fijada, allí donde el calado lo permitía, por medio 
de los spuds.

5.3 Ensamblaje de dovelas iniciales

Las dovelas iniciales que correspondían a los lados del tablero 
donde se situaban las grúas torres disponían de un hueco para 
el paso del fuste como ya se ha mencionado. Para poder ma-
terializar este paso era necesario completar el montaje de las 
dovelas alrededor de la propia grúa lo que imposibilitaba el 
suministro de los 45 m de dovela completos. Es por ello que 
estas dos dovelas en particular habían de suministrarse nece-
sariamente en un mínimo de dos tramos que abrazasen la grúa 
y cuya soldadura debía realizarse bajo la posición definitiva. 

 

Figura 13. Ensamblaje de las dovelas iniciales en el lado grúa torre.

Finalmente se realizó una división en tres tramos que per-
mitiese su descarga desde la pontona a las plataformas situadas 
en la base de las torres por medio de una grúa.

5.4 Izado de dovelas

Tras la conexión de los cables de izado a los balancines situados 
en la dovela se procedía a la toma de carga. Como se ha men-
cionado ya, la presencia de 4 spud en la pontona permitió aislar 
la maniobra de toma de carga del oleaje marítimo, facilitando 
enormemente el proceso y permitiendo el mismo con gran in-
dependencia de las condiciones de oleaje Una vez suspendida 
de ambos carros de izado la dovela, esta era elevada a su cota 
utilizando los gatos hidráulicos situados sobre los mismos. Un 
cuidado control geométrico permitía entonces colocarla en su 
posición teórica según los cálculos del proceso constructivo 
[3], momento en el que se comenzaba la soldadura de su ex-
tremo trasero a la última dovela soldada con anterioridad. Tras 
completar un cierto porcentaje de esta soldadura se podía pro-
ceder a la soldadura de las rótulas de unión al tablero antiguo.

5.5 Conexión de las rótulas de unión al tablero existente

Las rótulas de unión son las artífices del funcionamiento con-
junto y compatibilidad de ambos tableros. Son elementos in-
dustriales que gracias a su esfericidad permiten la articulación 
en tres ejes mientras que restringen los movimientos de trasla-
ción. Dado que se debía garantizar una durabilidad suficiente, 
su ensamblaje se ha realizado en taller, limitándose las actua-
ciones en obra a la soldadura de unas chapas de gran espesor 
que las conectan a las ménsulas de celosía que unen tablero 
existente y ampliación. El diseño de esta conexión soldada ha 
permitido además, asumir las tolerancias y errores lógicos de 
toda fabricación metálica a esta escala.

5.6 Instalación de los nuevos tirantes

Unidas las rótulas y las caras de dovela, se procedía a la libe-
ración de la carga en los carros de manera que el peso de la 
dovela estaba resistido únicamente por el tablero de la amplia-
ción y el existente. En ese momento, se procedía a comenzar la 
instalación del tirante correspondiente a la dovela en cuestión, 
con un control completo de la carga en el mismo. Dicha insta-
lación tenía el efecto de recuperar parte de la flecha y el giro 
ocurridos en la dovela al liberar su peso de los carros. 

La instalación de los tirantes se realizó por control de car-
ga, siempre asociado a un riguroso control de la posición del 
voladizo delantero. A fin de independizar estas mediciones de 
los movimientos del tablero existente (debidos a tráfico, vien-
to y efectos térmicos) se realizó un estudio topográfico con 
medición continua del comportamiento del puente bajo las 
cargas de tráfico y efectos térmicos, de manera que se determi-
nó previamente el momento más adecuado para efectuar las 
mediciones de control.

Las labores de instalación del atirantamiento se describen 
con detalle en otro trabajo [6]. Los tirantes se instalaron tesán-
dolos como mínimo a 300 MPa. Esta tensión mínima era ne-
cesaria para garantizar el funcionamiento correcto de las cuñas 
de anclaje y evitar que el tirante pudiese deslizar. El proceso 
seguido, en el que los ajustes del tablero se han realizado al 
final del proceso ha permitido que no haya que realizar múlti-
ples ajustes durante la construcción, ajustes que habitualmen-
te llevan asociadas mordidas del gato de tesado en posiciones 
muy próximas, lo cual no es admisible.
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Figura 14. Detalle de union de la rótula y la dovela.

Figura 15. Trabajos de instalación de los tirantes.

5.6 Ferrallado y hormigonado de la losa superior

Con el tirante instalado y tesado a una cierta fuerza, se pro-
cedía al ferrallado y hormigonado de la losa de hormigón que 
completa la sección mixta. Esta labor se veía facilitada por la 
posibilidad de suministro de personal y materiales desde el ta-
blero de la ampliación ya construido, que formaba una plata-
forma inmejorable de acceso.

El hormigonado de la losa se realizó siempre en horario 
nocturno con corte de un solo sentido de circulación, desvian-
do el tráfico por los otros dos carriles del sentido contrario en 
las horas de menor densidad circulatoria.

5.7 Avance de los carros a la siguiente dovela

Una vez el hormigón de la losa alcanzaba la resistencia requeri-
da y si la dovela del otro lado del tablero estaba completada, se 
procedía al movimiento de los carros traseros y delanteros. Hay 

que tener en cuenta que esta maniobra estaba encajada dentro 
de una secuencia que involucraba los 8 frentes de avance como 
se ha explicado en [3], por lo tanto no era completamente 
independiente. 

Figura 16. Trabajos nocturnos de hormigonado de la losa.

Finalizada esta fase se estaba en disposición de acometer una 
nueva fase de izado hasta completar el total del tablero hasta 
alcanzar las dovelas singulares de cierre en extremos y en cen-
tro de vano.

5.7 Dovelas de cierre del vano central

Las dovelas de cierre del vano central se izaron empleando solo 
los carros de izado traseros de cada lado tras la retirada de los 
delanteros. Se emplearon sistemas de bloqueo simples para 
evitar los movimientos diferenciales entre ambos lados de la 
dovela. No obstante, a diferencia de lo que suele ocurrir en la 
construcción de puentes atirantados nuevos, estos movimien-
tos eran reducidos, puesto que las nuevas dovelas ya estaban 
unidas al puente original, por lo que sus movimientos se en-
contraban muy restringidos.

5.8 Instalación de la carga muerta y retesado final.

Una vez finalizado el izado e instalación de todas las dovelas, 
con sus correspondientes tirantes y el hormigonado de la losa, 
se procedió a la instalación de la carga muerta del tablero, co-
rrespondiente al pavimento y las barreras anti impacto. Finali-
zada esta instalación se hacía preceptivo un retesado de todos 
los tirantes del puente a fin de conseguir el estado de carga en 
los mismos y la geometría deseada. 

6.
conclusiones

El proceso de construcción del tablero de la Ampliación del 
puente de Rande se ha llevado a cabo mediante una variación 
del proceso de avance en voladizo con izado de dovelas com-
pletas tradicional, consistente en el reparto del peso de la do-
vela izada entre dos carros de izado situados uno en el tablero 
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existente y otro en el tablero de la ampliación.
Esto junto con el diseño de los carros de izado, han presen-

tado las siguientes ventajas:
• Se han minimizado los cambios geométricos debido a los

carros de izado.
• Los trabajos de tesado y retesado de los tirantes se han

reducido y se han evitado los problemas relacionados con
la mordida de las cuñas entre dos posiciones cercanas.

• Se ha mejorado el control geométrico de la estructura.
• Se ha reducido el plazo de construcción total.

La eficacia del método seguido permitió completar la obra 
y abrir al tráfico en diciembre de 2017, cumpliendo con los 
plazos establecidos con el cliente y alcanzado un destacable 
periodo de construcción de tan solo 15 meses.
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1.
introducción

El puente sobre el río Barrow forma parte de la autovía N25 
de circunvalación de la ciudad de New Ross en Irlanda. Se 
trata de una obra de concesión público-privada (PPP) que 
se estudió por parte de la Administración Irlandesa durante 
varios años y que posteriormente salió a concurso en el año 
2013. El concurso se falló en 2014 a favor de la UTE Draga-
dos-Bam con Arup como proyectista principal de todo el tra-

mo y Carlos Fernández Casado S.L. como principal proyectis-
ta del puente mencionado, que es la estructura más relevante 
del tramo. La construcción comenzó en el año 2016 y se va a 
terminar dentro del año 2019.

El puente sobre el río Barrow es especialmente notable ya 
que se trata del puente extradosado con tablero de hormigón 
con mayor luz construido hasta la fecha. El objeto de esta 
comunicación es la descripción del proyecto del puente de-
jando para otras comunicaciones relacionadas la exposición 
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r e s u m e n

El puente sobre el río Barrow en New Ross (Irlanda) tiene una longitud total de 887 m e incluye cuatro vanos extradosados de los 
cuales dos tienen una longitud de 230 m, que es la más larga construida hasta la fecha en puentes extradosados con tablero de hor-
migón. Los tirantes, de gran sección, son paralelos, están agrupados en un único plano central y pasan a través de las torres mediante 
sillas. El tablero de hormigón pretensado es un cajón de canto variable con grandes vuelos soportados por losas prefabricadas.
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a b s t r ac t

The River Barrow Bridge in New Ross (Ireland) has a total length of 887 m and it includes four extradosed spans; two of them have a 
length of 230 m, a world record among extradosed bridges with a concrete deck. The cable stays have a large section, they are parallel and 
organized in a single central plane and they are continuous across the pylons by means of saddles. The prestressed concrete deck is a variable 
depth box with large overhangs which are supported by precast slabs.
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de los principales problemas de cálculo que se han presenta-
do así como la descripción del proceso de construcción que 
se ha seguido.

Los puentes extradosados representan una tipología rela-
tivamente nueva que nace a partir de una idea propuesta por 
el ingeniero francés Mathivat para el concurso del viaducto 
del Arrêt-Darré [1] que finalmente no fue construida. Fue-
ron los ingenieros japoneses los que adoptaron esta técnica 
y la aplicaron en múltiples ejemplos conocidos empezando 
por los puentes de Odawara [2] y Tsukuhara [3]. De forma 
prácticamente simultánea el ingeniero suizo Christian Menn 
proyecta el puente de Sunniberg [4] abriendo una línea alter-
nativa a la propuesta por la escuela japonesa. En realidad el 
acueducto de Tempul de Torroja, construido en 1925, se po-
dría reinvindicar como el primer puente extradosado aunque 
no fue éste el que iniciara la saga.

2.
condiciones de partida

En este concurso se partía de una solución base para la cual se 
había realizado un estudio informativo y un estudio de impac-
to ambiental que se habían desarrollado durante varios años 
y era preceptivo mantener gran parte de las características 
principales de la solución base. Dicha solución base consistía 
en un puente continuo de unos 905 m de longitud total con 
dos vanos principales extradosados de 230 m con sus corres-
pondientes vanos laterales de 86 m, más una serie de vanos 
de aproximación a ambos lados de longitudes decrecientes a 
partir de los anteriores. 

Aunque la obligatoriedad de adaptarse a la solución base no 
estaba especificada, en la práctica resultó que la tipología del 
puente (puente extradosado), las luces principales (230 m), 
la posición y altura de las torres no se pudieron variar respec-
to a la solución base precisamente con el objeto de mantener 
la validez del estudio informativo y el de impacto ambiental. 

Además, el tablero debía ser de hormigón y con forma de 
cajón trapecial y unos vuelos no mayores de 3 m de anchura.

Estas condiciones dejaban poco margen de maniobra, es-
pecialmente teniendo en cuenta que la luz a construir era 
récord y que se trata de un puente extradosado continuo (dos 
vanos principales y dos vanos laterales en vez de los esque-
mas clásicos de un vano central y dos vanos laterales o el de 
torre única con dos vanos extradosados). Una consecuencia 
de efecto no despreciable que se deduce de las condiciones 
anteriores es que los dos vanos principales están enmarcados 
por torres de distinta altura.

Además, existen otras tres condiciones que han tenido 
una gran influencia en el proyecto del puente y que están 
relacionadas con el trazado o con la normativa irlandesa:
• La mayor parte del puente tiene una pendiente del 5%.

Teniendo en cuenta la simetría en la posición de los an-
clajes de los tirantes en el tablero y en la fuerza de los
tirantes a ambos lados de cada torre, la inclinación de los
tirantes no puede ser la misma a ambos lados de cada to-
rre lo que trae como consecuencia la falta de simetría en
carga vertical soportada por estos tirantes (figura 1). El
resultado es que el tablero puede sufrir giros a la altura de
las torres y que la distribución de pretensado en el tablero
se ve afectada por esta falta de simetría.

• El proyecto se realiza aplicando los Eurocódigos junto con
los correspondientes Anejos Nacionales Irlandeses. En el
caso de las sobrecargas de uso, mientras que el Eurocódi-
go [6] define la carga uniforme del modelo LM1 mediante
una presión de 9 kN/m2 en un carril virtual de 3 m de
anchura y de 2.5 kN/m2 en el resto de la calzada, el Anejo
Nacional Irlandés [7] establece una presión uniforme de
5 kN/m2 sobre toda la calzada. Para el caso del puente
del río Barrow, esto supone un incremento del 50% de la
sobrecarga a aplicar como se muestra en la figura 2.

• El Anejo Nacional Irlandés al Eurocódigo 2 [8], sigue la
línea británica respecto al tratamiento en servicio del
pretensado en el sentido de imponer la comprobación de
descompresión para carga frecuente independientemente

Figura 1. Efectos de la pendiente longitudinal del puente.

Figura 2. Sobrecarga de uso según el Eurocódigo y según el Anejo Irlandés.
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del grado de exposición. Dado el valor de las cargas apli-
cadas, esto supone comprobar descompresión para valo-
res altos de las cargas y, en consecuencia, a centrar más el 
pretensado con el consiguiente aumento de la cuantía de 
pretensado.  

Finalmente, las acciones de choque de barcos también han re-
percutido en el diseño de las cimentaciones de las dos pilas que 
enmarcan el canal de navegación (este problema se expone 
con mayor detalle en la comunicación dedicada a los proble-
mas de cálculo planteados en el proyecto de este puente).

3.
descripción del proyecto

3.1 Dimensiones generales

Tras un ajuste de las luces de la solución base, la distribución 
final de luces resultó ser la siguiente: 36 + 45 + 95 +230 +230 
+ 95 + 70 + 50 + 36 m para una longitud total del puente de
887 m (figura 3). Por lo tanto hay 9 vanos con 8 pilas inter-
medias (denominadas en lo sucesivo P1 a P8) y dos estribos 
(denominados A1 y A2). La alineación en planta es recta a 
lo largo de 440 m localizados aproximadamente en la parte 
central del puente y curvo con una transición desde un radio 
de 720 m hasta la alineación recta en sus dos extremos. Uno 
de estos tramos curvos llega a extenderse a lo largo de todo 
el vano 3, que es el primer vano extradosado lo que hace que 
la torre correspondiente esté sometida a fuerzas transversales 

procedentes de los cables. Como ya se ha dicho anteriormente, 
la parte central del puente está en pendiente (5%) con transi-
ciones parabólicas en los dos extremos. 

La altura del tablero sobre el terreno o sobre el río llega 
a alcanzar los 40 m y la altura de las torres por encima del 
tablero fue la fijada en la solución base, es decir 27.0 m para 
la torre central (P4) y 16.2 m para las dos laterales (P3 y 
P5). Estos valores suponen fracciones de 1/8.5 y de 1/14.2 
respectivamente respecto a la luz central, que son valores ba-
jos aunque se deben matizar por el hecho de que las torres 
tengan diferentes alturas; en efecto, si tratamos de asignar una 
luz efectiva al esquema de puente extradosado en función de 
la posición en la que el tablero pasa a colgarse de una torre o 
de la otra (a unos 145 m de la torre central), podríamos decir 
que a la torre central le corresponde un vano 2x145 = 290 m 
mientras que a las torres laterales les correspondería un vano 
de 2x(230-145) = 170 m. Bajo esa perspectiva, la altura de 
las torres central y laterales sería de 1/10.7 y de 1/10.5 del 
vano respectivamente, que son valores normales para puentes 
extradosados.

3.2 Cimentaciones

El terreno sobre el que se asienta el puente incluye en pri-
mer lugar depósitos aluviales con espesores variables entre 4 
y 18 m, depósitos glaciales con espesores comprendidos entre 
2 y 8 m y, finalmente, estratos de roca, de distinta formación 
a un lado y a otro del río pero consistentes en ambos casos en 
limolitas y lutitas con alguna inclusión de areniscas y con un 
grado de meteorización importante, especialmente en las capas 
superiores. Como es lógico, los depósitos más profundos están 

Figura 3. Planta y alzado generales del puente.



localizados en el cauce del río y en la margen inundable (pilas 
P4, P5 y P6).

A la vista de esta situación, se optó por utilizar cimen-
taciones directas en los puntos en los que el espesor de los 
depósitos era pequeño (pilas P1 a P3 y P8, y los dos estribos) 
y cimentaciones profundas en la zona central (pilas P4 a P7). 
El proyecto y comprobación de las cimentaciones se llevó 
acabo de acuerdo con el Eurocódigo [9].

En el caso de las cimentaciones directas, las presiones de 
servicio (utilizadas aquí solo como valores indicativos tradi-
cionalmente empleados en el mundo geotécnico) variaron 
entre 850 y 1300 kN/m2. Especialmente complicado fue el 
caso de la pila P3 por su situación al borde del río, a una cota 
inferior al nivel del agua y sobre un talud con un ángulo de 
unos 30º respecto a la horizontal, pero apoyada sobre una 
roca relativamente sana.

Las cimentaciones profundas se llevaron a cabo mediante 
pilotes perforados y hormigonados in-situ con un diámetro 
de 1.20 m en la zona de depósitos y de 1.05 m en la zona de 
roca. Dadas las características de las rocas explicadas ante-
riormente, los pilotes fueron en muchos casos de gran longi-
tud (hasta 32m) teniéndose en cuenta tanto su resistencia por 
fuste como su resistencia por punta. De esta manera se pudo 
llegar a valores de carga en servicio cercanos a su tope estruc-
tural, que se evaluó en 10 MPa sobre la sección del pilote 
en la roca. A pesar de ello, alguno de los encepados alcanzó 
grandes dimensiones por la importancia de las cargas soporta-
das: en el caso del encepado de la pila central (P4), sometida 
además al choque de barcos, las dimensiones en planta del 
encepado fueron 27.4 x 14.0 m. En esta pila el encepado 
se prolonga hacia arriba con un pedestal cuyas dimensiones 
(18.5 x14.0 m) venían especificadas en la solución base.

3.3 Pilas

Para las pilas se ha adoptado una forma común a todas ellas 
variando solo la dimensión longitudinal en el caso de las tres 
pilas centrales. Las pilas son de sección constante, de forma 
rectangular con acartelamientos en las cuatro esquinas y re-
hundidos verticales de sección constante en el centro de cada 
cara (figura 4). El espesor de las pilas en dirección longitudinal 
al puente es 3.4 m para las pilas centrales (P3 a P5), que son 
las que soportan las cargas verticales de las torres, y 2.0 m para 
todas las demás. En dirección transversal al puente, todas las 
pilas tienen 6.0 m de anchura desde la base que solo aumenta 
hasta los 8.0 m en cabeza formando un capitel que permite 
recibir las reacciones procedentes del tablero; este capitel es el 
mismo para todas las pilas.

Dado que la pila P4 es la más solicitada ya que soporta 
la torre central y que está situada aproximadamente en el 
centro del puente, dicha pila se empotra en el tablero mien-
tras que la conexión de todas las demás pilas con el tablero 
se realiza en cada caso mediante una pareja de apoyos des-
lizantes de tipo “pot”. Las pilas que cuentan con aparatos de 
apoyo incluyen una cámara central en cabeza accesible desde 
el tablero que permite inspeccionar y, en su caso, sustituir los 
apoyos.

 
3.4 Torres

Las tres torres están empotradas en el tablero a través del co-
rrespondiente diafragma y su anchura en la base en dirección 
longitudinal coincide con la dimensión de la pila: 3.4 m, esta-
bleciendo así una continuidad formal entre pilas y torres. Sin 
embargo, a diferencia de lo que ocurre en las pilas, esta anchura 

Figura 4. Alzados de la pila P4.
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crece con la altura (figura 5) por razones fundamentalmente 
estéticas ya que ni por la distribución de esfuerzos ni por la 
inserción de las sillas de los cables sería necesario aumentar 
dicha anchura. 

Figura 5. Alzados y sección de las torre en P4.

En dirección transversal al puente, la anchura de las pilas se ha 
reducido al mínimo (1.6 m) ya que dicha anchura repercute en 
la anchura del tablero al estar el puente atirantado en el cen-
tro. Esta reducción de anchura transversal junto con los fuertes 
axiles transmitidos por el sistema de atirantamiento y en el 
caso de la pila P3 las acciones transversales, han hecho que 
en algún momento se planteara la posibilidad de hacer estas 
torres mixtas aunque finalmente se pudieron resolver todos 
los problemas de resistencia mediante un fuerte armado y la 
utilización de hormigón de alta resistencia (H80).

3.5 Tablero

El tablero está formado por un cajón rectangular de 8 m de 
anchura con vuelos de alrededor de 7 m de anchura (es variable 
como consecuencia de la variación de anchura del tablero) que 
están soportados por jabalcones prefabricados de hormigón ar-
mado. Sin embargo, dado que una de las condiciones del proyec-
to era que la forma exterior del tablero fuera trapecial, dichos 
jabalcones se convirtieron en placas prefabricadas de 0.15 m de 
espesor y 2 m de anchura rigidizadas mediante un nervio central 
de 0.15 m de canto. De esta manera, aunque las placas no van 
conectadas entre sí, se consigue materializar un intradós seme-
jante al de una sección trapecial (figura 6). De todas maneras 
estas placas prefabricadas solo transmiten compresiones por lo 
que a efectos de los esfuerzos de flexión longitudinal y torsión 
es el cajón de almas verticales el que es efectivo.

Figura 6. Foto del intradós del puente.

El canto del tablero es constante a lo largo de todo el puente 
con acartelamientos sobre las tres pilas centrales. Para la elec-
ción del canto se consideró tanto las necesidades de los vanos 
de aproximación continuos (con una luz máxima de 70 m) 
como los extradosados (con una luz máxima de 230 m). El 
canto constante adoptado es de 3.5 m que representa 1/20 de 
la luz del máximo vano de aproximación y 1/66 del máximo 
vano extradosado; estos son valores que entran dentro de los 
rangos generalmente admitidos en los dos casos aunque hay 
que tener en cuenta que para ciertos estados de carga (espe-
cialmente los de construcción) la luz efectiva de los vanos ex-
tradosados es mayor como se ha justificado anteriormente; por 
ello, el canto de 3.5 m representaría 1/83 de esa luz efectiva, 
lo cual ya representa una esbeltez claramente superior a los 
valores habituales.

Los acartelamientos mencionados anteriormente incre-
mentan el canto del tablero hasta 6.5 m en las pilas laterales y 
8.5 m en la pila central. Retomando como referencia las luces 
efectivas definidas anteriormente, estos cantos representarían 
1/26 de la luz para las pilas laterales y 1/34 de la luz para la 
pila central.

Dado que el sistema de atirantamiento está situado en el 
eje del puente, los anclajes en el tablero se encuentran en el 
centro de la losa superior y, por ello, es necesario referirlos a 
las almas mediante dos tirantes interiores. Estos tirantes in-
teriores se materializan mediante una estructura aporticada 
metálica realizada con perfiles HEB300 convenientemente 
anclada en las almas y en el macizo de anclaje de cada tirante. 
Para el tablero de 3.5 m de canto (el más extendido a lo largo 
del puente), los puntos de anclaje de los pórticos interiores 
coinciden con la intersección de las almas con la losa infe-
rior del cajón; sin embargo, para aquellos anclajes que están 
situados en zonas con un canto de tablero superior, los pun-
tos de anclaje de estos pórticos se sitúan en las almas en un 
punto intermedio. Aunque este punto coincide con el punto 
de apoyo de las placas prefabricadas, es necesario disponer en 
las almas nervios verticales interiores de rigidización que sean 
capaces de resistir el tiro transversal de los pórticos metálicos.

Un punto crítico en el proyecto del tablero ha consisti-
do en definir la longitud de las dovelas para lo cual es ne-
cesario tener en cuenta dos condicionantes. Por un lado hay 
un límite superior definido por el diseño del carro de avance 
para la construcción por voladizos sucesivos. Por otro lado, 
es muy conveniente que el bloque de anclaje de cada tirante 
esté contenido en una única dovela. Esta última condición 
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es especialmente complicada de cumplir en este caso por el 
gran tamaño de los cables (y en consecuencia del bloque de 
anclaje) y por la escasa inclinación de los cables respecto al 
eje del tablero (solo 9.2º en algún caso como se aprecia en la 
figura 1). Estas dos condiciones son las que han llevado a fijar 
la longitud de las dovelas en 6.5 m con un mínimo reajuste 
de la posición de los anclajes y con un pequeño recorte de los 
bloques de anclaje.

El tablero lleva un pretensado longitudinal que va fun-
damentalmente por las losas superior e inferior en los vanos 
extradosados mientras que en los vanos de aproximación 
va también por las almas, como es normal en un puente 
continuo. En este último caso, el pretensado longitudinal se 
ve fuertemente condicionado por el proceso constructivo 
como se explica en una comunicación separada. También se 
dispone un pretensado transversal mediante vainas planas 
en la losa superior del cajón a la altura de los anclajes de los 
tirantes para cumplir una doble función: la resistencia de 
la losa superior frente a las flexiones causadas por la com-
ponente vertical de la fuerza de los tirantes (los pórticos 
metálicos tienen una cierta flexibilidad lo que provoca la 
deformación de flexión de la losa superior) y la resistencia 
frente a las tensiones de difusión por la losa superior de la 
componente horizontal de la fuerza de los tirantes; ambos 
fenómenos se ven acentuados por el pequeño ángulo de los 
cables principales frente al tablero, que interrumpe la con-
tinuidad de la losa en la mitad de la separación entre cables. 
El estudio de estos fenómenos se expone en una comunica-
ción separada referente a algunos problemas de cálculo de 
este puente.

En la construcción del tablero ha sido preciso recurrir a 
hormigón de alta resistencia (H80) en parte de su desarrollo 
debido a las fuertes oscilaciones de tensiones y a la condición 
de descompresión mencionada anteriormente.

3.6 Sistema de atirantamiento

Aunque existen estudios referentes al diseño óptimo del sis-
tema de atirantamiento en puentes extradosados [10,11], en 
el caso de este puente los condicionantes materiales y geomé-
tricos dejan poco lugar a la optimización. Por un lado se optó 
desde el principio por un único plano de tirantes por razones 
económicas y estéticas: un único plano permite reducir la an-
chura de las torres y, en consecuencia, la anchura de todo el 
puente, además de resultar mucho más limpio desde un pun-
to de vista formal. Por otro lado ya se ha visto que la longitud 
de las dovelas (y, simultáneamente, la distancia entre anclajes 
en el tablero) es un dato prácticamente fijo. Finalmente la 
sección máxima de los tirantes debe limitarse a 127 cordones 
que es el valor que ofrecen la mayor parte de los suministra-
dores y que es factible ensayar en laboratorio, aunque con no 
pocas dificultades. Los cables de cada haz son prácticamente 
paralelos ya que en esta situación la distancia horizontal de 
6.5 m entre los anclajes del tablero se convierte en una dis-
tancia media en vertical de 1.25 m aproximadamente que 
no tiene sentido reducir más en la torre, de por sí bastante 
congestionada de armaduras.

Por todo ello el número de cordones de 150 mm2 de sec-
ción por tirante se redujo a 109 en las torres laterales y a 109, 
123 o 125 en la torre central. Estos tirantes se proyectaron a 

una tensión límite del 50% de la resistencia garantizada de los 
cables siguiendo las especificaciones fijadas por el cliente, sin 
tener en cuenta posibles incrementos de esta tensión en aten-
ción a la supuesta menor incidencia de los problemas de fati-
ga en puentes extradosados. En estas condiciones, el sistema 
de atirantamiento soporta aproximadamente el 50% del peso 
del tablero, que es un valor bajo para este tipo de puentes lo 
cual implica una mayor cuantía de pretensado.

Los cables son continuos al pasar por las torres gracias a 
la utilización de sillas diseñadas por el suministrador, que en 
este caso fue Tensa. De esta forma se consigue reducir al mí-
nimo las dimensiones de las torres, lo cual es muy importante 
en este proyecto como ya se ha expuesto anteriormente.

Tanto los anclajes como las sillas se ensayaron a fatiga, los 
primeros en el laboratorio CTL de Skokie (Illinois, USA), y 
las segundas en el Politécnico de Milán. La metodología de 
ensayo es la definida por la fib [12]. Los cables llevan amorti-
guadores internos de neopreno con alto índice de amortigua-
miento para reducir las vibraciones debidas a viento, lluvia o 
a las propias vibraciones del tablero, aunque los problemas de 
vibraciones en los cables no son relevantes en este caso por 
ser de gran sección y de longitud relativamente reducida (el 
cable más largo mide 140 m).

4.
comportamiento estructural

El aspecto más relevante de este puente en cuanto a su com-
portamiento estructural reside en el tablero y en el sistema 
de cables. No se tratan en esta comunicación los detalles del 
cálculo del puente ya que se exponen en una comunicación 
paralela. Sin embargo, sí es interesante estudiar aquí como se 
reparten las cargas entre el mecanismo de flexión del tablero y 
los tirantes ya que éste es un aspecto que se relaciona en gran 
medida con el diseño del puente extradosado.

El canto de este puente se ha apurado mucho en valores 
mínimos dentro del rango de los puentes extradosados. En 
este sentido, el puente sobre el Barrow se acerca más a la 
idea del puente de Sunniberg (canto muy estricto) que a 
los puentes extradosados clásicos japoneses. En la figura 7 
se han representado las leyes de envolventes de momentos 
flectores para la sobrecarga del modelo LM1 del Eurocódigo 
(Anejo Irlandés) junto con las leyes para la misma carga en 
dos casos extremos: el puente continuo y el puente atiran-
tado, ambos con la misma variación de cantos y en el caso 
del atirantado con la misma sección para los tirantes (supo-
nemos que lo que se gana por una mayor inclinación de la 
carga se pierde porque los cables soportan la totalidad de la 
carga permanente del tablero). Estas leyes demuestran que, 
como cabía esperar, el comportamiento del puente extra-
dosado es intermedio entre el del puente continuo y el del 
puente atirantado.  En cualquier caso las leyes del puente 
extradosado están más cercanas a las del puente continuo 
que a las del atirantado en cuanto a los momentos negativos. 
Para los momentos positivos, los valores obtenidos se pue-
den considerar a medio camino entre los del puente conti-
nuo y los del atirantado lo que justifica el canto elegido para 
el puente extradosado.
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El otro punto relevante respecto al comportamiento del 
puente extradosado reside en la variación de tensión en los 
tirantes por las consecuencias que puede tener sobre su posi-
ble fatiga y, en consecuencia, sobre la tensión límite a adoptar 
en el proyecto. Es conocido que los tirantes de los puentes 
extradosados son menos sensibles a las sobrecargas de uso por 
tener una menor rigidez vertical y por ser el tablero más rígi-
do que en un puente atirantado. Utilizando el mismo modelo 
de carga LM1 que para el cálculo de envolventes anterior, se 
ha calculado la variación de tensión en los tirantes para carga 
frecuente tanto para el puente extradosado como para el ati-
rantado. Los resultados se han representado en la figura 8 en 
la que el eje de abscisas representa el número de los tirantes 

(1 a 68) ordenados por pilas (P3, P4 y P5) y dentro de los de 
cada pila, primero los de un lado y luego los del otro desde el 
más corto hasta el más largo. El diagrama resultante es más 
complicado de interpretar a causa de esta ordenación pero en 
él se aprecia que no hay una diferencia significativa entre el 
esquema extradosado y el atirantado salvo quizás para los ca-
bles más largos. Esto lo interpretamos como una consecuen-
cia de la baja rigidez del tablero para el puente extradosado y 
de la alta rigidez del tablero en el contexto del puente atiran-
tado (se ha utilizado la misma distribución de rigideces para 
los dos esquemas). Los valores obtenidos justifican la pruden-
cia del cliente al exigir que los tirantes cumplieran las mismas 
condiciones de diseño que para los puentes atirantados.

Figura 7. Envolventes de momentos flectores para el modelo de carga LM1.

Figura 8. Variación de tensión en los tirantes bajo la acción de la sobrecarga distribuida LM1.
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5.
conclusiones

El puente sobre el río Barrow es singular no solamente por 
tratarse de un puente récord sino además porque su diseño se 
aparta de la tendencia habitual en el proyecto de puentes ex-
tradosados. El hecho de que su tablero sea muy esbelto reper-
cute en la distribución de cargas entre el mecanismo de flexión 
del tablero y el sistema de tirantes. Por ello encontramos en 
su comportamiento características más parecidas a las de los 
puentes atirantados de las que es habitual reconocer en otros 
puentes extradosados.

Desde el punto de vista estético, el puente sobre el río 
Barrow también es singular ya que se ha conseguido mini-
mizar el espacio ocupado por las torres y se ha equilibrado 
las alturas de pilas y torres con lo que se consigue una mayor 
armonía entre subestructura y superestructura, cosa no habi-
tual en puentes extradosados. En la figura 9 se muestra una 
foto reciente del puente pocas semanas antes de la apertura.

Las cuantías más relevantes de este puente son las si-
guientes:

Hormigón en tablero: 0.82 m3/m
Cables de atirantamiento: 35 Kg/m2

Pretensado longitudinal: 35.2 Kg/m2 
Pretensado transversal: 3.2 Kg/m2
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r e s u m e n

Este artículo se centra en los elementos constructivos del puente extradosado Rose Fitzgerald Kennedy sobre el río Barrow, de 887 m 
de longitud total y 9 vanos, con luces en los vanos principales de 230 m y tres torres atirantadas. El puente cruza el río en un punto en 
el que el ancho de este es superior a los 350 m. Por esta razón la pila central (P4) se encuentra situada 50 m en el interior del río sobre 
la rivera este del mismo, en la zona de carrera de marea. El tablero se construyó utilizando una combinación de métodos constructivos 
diferentes para los vanos de aproximación, realizados mediante cimbra portante al suelo con torres intermedias y con múltiples fases 
para la sección transversal y los dos vanos centrales mediante carros de avance en voladizo de sección completa. La longitud de los 
semivoladizos era diferente dada la configuración de luces del puente y la diferencia de altura de las torres laterales frente a la torre 
central lo que requirió un elemento de bloqueo especialmente diseñado para las fases de cierre.
©2022 Hormigón y Acero, la revista de la Asociación Española de Ingeniería Estructural (ACHE). Publicado por Cinter Divulgación Técnica S.L. Este 
es un artículo de acceso abierto distribuido bajo los términos de la licencia de uso Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0)

paLabraS cLave: Extradorsal, postesado, hormigón, gran luz, multi-atirantado. 

a b s t r ac t

Este artículo se centra en los elementos constructivos del puente extradosado Rose Fitzgerald Kennedy sobre el río Barrow, de 887 m de 
longitud total y 9 vanos, con luces en los vanos principales de 230 m y tres torres atirantadas. El puente cruza el río en un punto en el que el 
ancho de este es superior a los 350 m. Por esta razón la pila central (P4) se encuentra situada 50 m en el interior del río sobre la rivera este 
del mismo, en la zona de carrera de marea. El tablero se construyó utilizando una combinación de métodos constructivos diferentes para los 
vanos de aproximación, realizados mediante cimbra portante al suelo con torres intermedias y con múltiples fases para la sección transversal 
y los dos vanos centrales mediante carros de avance en voladizo de sección completa. La longitud de los semivoladizos era diferente dada 
la configuración de luces del puente y la diferencia de altura de las torres laterales frente a la torre central lo que requirió un elemento de 
bloqueo especialmente diseñado para las fases de cierre.
©2022 Hormigón y Acero, the journal of the Spanish Association of Structural Engineering (ACHE). Published by Cinter Divulgación Técnica S.L. 
This is an open-access article distributed under the terms of the Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0) License

keywordS: Extrados, posttensioning, multi-span cable supported, long span.

* Persona de contacto / Corresponding author:
Correo-e / e-mail: marcos.sanchez@arup.com (Marcos Sánchez Sánchez).

0439-5689 / Hormigón y Acero 2022; 73(298):43-50
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2785 

Disponible en www.hormigonyacero.com

Astiz, M.A., Sánchez, M., Blanco, L., Ayuso, G., Long, C., Ramírez, A. (2022) Hormigón y Acero 73(298); 43-50 – 43

Cómo citar este artículo: Astiz, M.A., Sánchez, M., Blanco, L., Ayuso, G., Long, C., Ramírez, A. (2022) Puente extradosado sobre el río Barrow. Diseño y análisis 
estructural del proceso constructivo, control geométrico y asistencia técnica durante la construcción. Hormigón y Acero 73(298):43-50 https://doi.org/10.33586/
hya.2020.2785 

mailto:%20luis.sanchez%40upc.edu?subject=Contacto/Contact%3A%20ACHE%20292
https://doi.org/10.33586/hya.2020.3020 
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2785
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2785


1.
introducción y principales condicionantes

1.1. Descripción general de la estructura

El puente sobre el río Barrow tiene una longitud total de 
887 m con una distribución de vanos de 36-45-95-230-230-
95-70-50-36 m.  Tres de los apoyos presentan torres de ati-
rantamiento extradorsal de diferente altura, siendo más alta
la central (27 m) que las laterales (16.2 m), las torres tienen
un número diferente de cables dispuestos en arpa en un pla-
no central (8 en las laterales y 18 en la central) pasantes con
un sistema de silla sobre el pilono.

El tablero tiene un canto de 3.5 m que se incrementa li-
nealmente en las pilas 3 y 5 a 6.5 m y en pila 4 a 8.5 m median-
te una cartela lineal, asimismo tiene un ancho variable entre 
19.9 y 22.50 m y, por exigencias de contrato, una apariencia 
cerrada con un alma inclinada exterior y un voladizo reducido.

1.2. Principales condicionantes

El puente cuenta como principal obstáculo el cruce del propio 
río, que tiene en la zona de cruce un ancho aproximado de 350 m 
y está situado en una zona con carrea de marea de más de 3 m.

La posición y altura de las pilas y pilonos estaba fuer-
temente restringida por contrato, así como la necesidad de 
mantener el canal de navegación de 117 m de luz y 36 m de 
altura en uno de los dos vanos principales entre las pilas 3 
y 4. 

Por razones medioambientales, el área máxima a ocupar 
en el río teniendo en cuenta su carrera de marea estaba limi-
tada tanto en construcción como en la situación definitiva. 

Figura 1. Cruce del rio durante la construcción (P4 central -derecha- 
y P3 lateral -izquierda-).

1.3. Elementos generales del proceso constructivo

Tras un estudio detallado de optimización de la solución, 
orientado principalmente a simplificar el proceso constructivo 
y reducir los plazos, se decidió ejecutar la estructura con dife-

rentes métodos constructivos para los viaductos de aproxima-
ción frente a los vanos principales.

Como se describe en la sección 3, desde el punto de vis-
ta de la sección transversal, la solución fue diferente para 
la zona cimbrada (sección por fases) que para los carros de 
avance (sección completa).

2.
cimentaciones y subestructura

2.1 Estribo 1 a pila 2

Las pilas del lado oeste de la estructura (estribo 1 a pila 3) 
encuentran material portante en capas someras por lo que se 
pudieron realizar “in situ” con excavaciones locales. 

2.2 Pila 3

La pila 3, que se encuentra junto al río, encajonada en planta 
entre una carretera local existente (Pink rock road) y la margen 
del río en una zona de talud natural casi vertical en roca, se 
ha cimentado en una cota de roca ligeramente por debajo de 
la carrera de marea. Dado el talud vertical requerido para el 
acceso a la cimentación y la necesidad de reponer la carretera 
en su situación final, fue necesario ejecutar un muro auxiliar 
tras la pila.

Figura 3. Cruce del río durante la construcción (P4 central -derecha- 
y P3 lateral -izquierda-).

Al encontrarse la cimentación de la pila por debajo de la carre-
ra de marea, fue necesario ejecutar una protección provisional 
durante la construcción.
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2.3 Pila 4

La pila central, que recibe cargas verticales muy importan-
tes, requiere un encepado pilotado formado por 42 pilotes de 
1.20 m de diámetro cuya forma se optimizó tanto en planta 
como en altura mediante la ejecución de un plinto, limitando 
el canto a 2.8 m más 2.6 m en la zona del plinto.

Figura 4. Cruce del río durante la construcción (P4 central -derecha- 
y P3 lateral -izquierda-).

Figura 5. Encepado de la pila central (P-4).

Para la realización de este encepado y la torre provisional de 
equilibrio del voladizo (“PPP” o Push-Pull Prop), se realizó una 
península temporal con un camino de acceso que permitió la 
ejecución de ambas cimentaciones sin la necesidad de tables-
tacado, entre otras cosas debido a la posibilidad de ejecutar la 
cimentación con una cota inferior de -0.75 m, y una carrera de 
marea máxima a cota 4.0 m.

Figura 6. Península temporal para la pila central (P-4).

La decisión del uso de pilotes de pequeño diámetro (1.2 m) 
frente a una solución de pilote de mayor diámetro, más común 
en España se debió fundamentalmente a la ausencia de maqui-

naria adecuada en la industria local para la realización de estos. 
Los pilotes tienen una longitud de 31.7 m.

Figura 7. Pilotaje de la pila central.

Al encontrarse la cara inferior del encepado a una cota inferior 
a la carrera de marea alta, fue necesario ejecutar el encepado 
con un sistema de bombeo continuo para asegurar las condi-
ciones adecuadas.

2.4 Pilas 5 a 8 y estribo 2

El resto de las cimentaciones hacia el este del puente se en-
cuentran situadas en terreno seco fuera del cauce del río, y, en 
función de las diferentes condiciones del terreno, se solucio-
naron con cimentaciones profundas o superficiales mediante 
medios convencionales con excavaciones localizadas.

3.
tablero

3.1 General

Como ya se ha indicado, y se muestra esquemáticamente en 
la figura 2, se emplearon dos métodos constructivos diferentes 
para los viaductos de acceso y para los vanos principales. 

3.2 Sección transversal

De forma general, independientemente de la posición en el 
puente, se decidió que las almas inclinadas serían prefabrica-
das. Estos elementos actúan únicamente como puntales y con-
tribuyen al comportamiento transversal de la sección.

Figura 8. Sección transversal tipo.

Estos paneles, con un ancho tipo de 1.6 m se prefabricaron en 
taller y acopiaron en obra.
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Figura 9. Panel prefabricado de alma inclinada.

3.3 Tablero sobre cimbra

Como ya se ha indicado, los vanos de aproximación, que com-
prenden del estribo 1 a pila 3 en el oeste y de pila 5 a estribo 2 
en el este se realizaron mediante cimbra al terreno. 

En estos tramos, la estructura se encuentra entre 5 y 20 
metros sobre el terreno natural, que se encuentra dentro de 
los rangos habituales para este tipo de metodología construc-
tiva.

 

Figura 10. Tramo de cimbra sobre el vano 1 y 2.

La solución, propuesta por el equipo de construcción, se reali-
zó buscando una minimización de los medios auxiliares y con 
el objetivo de acelerar el proceso constructivo y tenía las si-
guientes características.
• La cimbra debería tener un número reducido de apoyos al 

terreno para evitar ejecutar cimentaciones temporales.
• La cimbra tendría capacidad portante reducida, requi-

riéndose que la sección transversal se ejecutara en 3 fases 
(cajón U inferior, losa superior y alas), transfiriendo parte 
de la carga de las nuevas fases a las ya ejecutadas tras efec-
tuar un pretensado parcial. 

• Longitudinalmente se efectuarían tramos de la mayor 
longitud posible para las fases 1 y 2, que gobernaban el 
trazado de pretensado de estos vanos y la disposición de 
diafragmas y anclajes, efectuándose la tercera fase con un 
carro de alas específicamente diseñado.

Debido a los requerimientos del anejo nacional del eurocódigo 
de la normativa irlandesa, que requiere descompresión en toda 
la sección [1] y no únicamente a una distancia de la vaina, esta 

ejecución requiere aumentar de forma significativa las cuantías 
de pretensado de estos vanos debido a los estados tensiona-
les generados por la construcción multifase tanto en el cálculo 
global como a nivel seccional

Figura 11. Fases de ejecución en cimbra.
 

Figura 12. Carro de alas sobre vano 3.

Figura 13. Sección en vano 7 bajo cargas permanentes.

3.4 Tablero en voladizo

3.4.1 General
Los vanos centrales de 230 metros de luz se efectuaron con 
carros de avance en voladizo con carro de sección completa.

Con el fin de minimizar el plazo se utilizaron cuatro ca-
rros idénticos.  Dada la asimetría de pilonos, únicamente el 
pilono 4 requería avance en voladizo con dos frentes mientras 
que los pilonos 3 y 5 tenían un único frente al haberse reali-
zado los vanos laterales con cimbra.

 

Figura 14. Voladizo en pila 4 (y Push-pull prop).
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Fue necesario disponer de 3 pilas temporales:
• Dos en los vanos laterales de 95m que, al haberse ejecuta-

do con cimbra no son capaces de resistir eficientemente su 
peso propio hasta que se coloquen los cables de atiranta-
miento, lo cual estaba condicionado al avance en voladizo 
desde las pilas 3 y 5. Precisamente por esta circunstancia 
es necesario disponer 4 tendones de pretensado exterior 
en los vanos laterales de 95m. Estos tendones se destesan 
una vez el tablero es continuo de estribo a estribo.
 

Figura 15. Pilas 1, 2, Temporal 1 y Pila 3.

• Un apoyo temporal capaz de resistir tracciones y compre-
siones para recoger las cargas descompensadas durante la 
construcción del voladizo de pila 4.

3.4.2 Longitud y ciclo de dovela.
Debido al ángulo extremadamente pequeño de los cables con 
el tablero (entre 9 y 11 grados), la longitud de la dovela estaba 
condicionada por la propia separación de los cables, que se es-
tableció en 6.50 metros.

Figura 16. Sección longitudinal de la dovela tipo en con cable.

Figura 17. Dovela “0” sobre pila 4. Construída sobre cimbra.

La primera dovela sobre pila 4 se proyectó con una longitud de 
12 metros para poder ejecutar la colocación de los carros. Esta 
dovela era además integral con la pila pues es el punto fijo del 
tablero respecto a movimientos horizontales en la situación 
de servicio.

Las primeras dovelas más cercanas a las pilas, tanto por 
el aumento del canto como por consiguiente el peso, como 
por la ausencia de cables en esta zona, se realizaron de menor 
longitud (4.50 metros) por capacidad de carro.

Desde el punto de vista del ciclo constructivo, la secuencia 
acordada con el equipo de construcción, y que condicionaba el 
pretensado de continuidad fue el siguiente:
• Hormigonado de la dovela “n”
• Tras un mínimo 36 h, y si el hormigón alcanzaba la re-

sistencia requerida (37 N/mm2 en hormigones C50/60 y 
50 N/mm2 en C80/95), se realizaba el pretensado de la 
dovela “n”.

• Avance de carro a la dovela “n+1”.
• Pretensado transversal de la dovela “n-1”.
• Colocación parcial de ferralla y puntales de la dovela 

“n+1”.
• Tesado del cable principal de la dovela “n-1”.
• Colocación de placas prefabricadas y resto de ferralla de 

dovela “n+1”.
• Hormigonado de la dovela “n+1”.

El pretensado longitudinal de fase, se realizó mediante cables 
en las primeras dovelas y, una vez el cálculo lo permitía, me-
diante barras pretensadas de 47mm para agilizar el plazo.

Si bien en principio se previó un ciclo de hormigonado 
de entre 7 y 15 días, los plazos realizados en obra resultaron 
mucho más variables por múltiples razones, lo que complicó 
el control geométrico.

Figura 18. Tiempos de ejecución de dovelas.

Los cables de atirantamiento principal, con un número de to-
rones variable entre 109 (pilas 3 y 5) y 109-123-125 (pila 4) 
se tesaron durante la construcción del voladizo a una fuerza 
del orden de 0.4 GUTS con el fin de optimizar las cuantías de 
pretensado longitudinal.

3.4.3 Estudios específicos de fluencia y retracción
Debido al uso de múltiples hormigones en el tablero (C50/60, 
C60/75 y C80/95), incluyendo hormigones de alta resistencia, 
se realizaron ensayos específicos de fluencia y retracción a las 
edades más tempranas posibles, que debido a problemas logís-
ticos de acceso a laboratorio, fueron de 7 días. 

Desde el punto de vista del análisis del proceso construc-
tivo, se realizaron dos modelos de cálculo de fase a fase con 
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dos paquetes de cálculo independientes (Sofistik- ARUP- y 
software propio -CFCSL-). La fluencia se implementó de for-
ma diferente en los modelos con el fin de evaluar la influencia 
en las flechas previstas en la orientación de carro. En uno 
de los modelos se implementó la formulación de la EHE [3] 
mientras que en el otro modelo se realizaron los ajustes de 
funciones permitidos por el Eurocódigo [2], llegándose a la 
conclusión de que la influencia era poco significativa.

 

Figura 19. Curvas de fluencia basadas en el ajuste de los ensayos 
según Apéndice B de EN1992-2(B-104).

Para el cálculo de contraflechas, se realizó un reajuste en cada 
fase de construcción a los tiempos de ejecución ya realizados 
y previstos para el resto de la construcción. Desde un punto 
de vista general, la cota de cierre prevista se encontraba por 
debajo de la cota final ya que las fases posteriores (resto de 
carga permanente, retesado de cable y fluencia) producían una 
deformada positiva en el tablero.

3.4.4 Comportamiento durante la construcción
Como parte del control geométrico, se realizó una orientación 
de carros, contrastada contra los dos modelos realizados de for-
ma independiente una vez por ciclo tras el hormigonado de 
cada dovela.

Si bien los resultados obtenidos en las primeras dovelas 
se encontraban dentro de las tolerancias previstas, a partir 
de la dovela 12 de la pila central se empezaron a encontrar 
discrepancias significativas entre las deformaciones previstas 
en los dos modelos y los resultados suministrados por topo-
grafía; esto llevó, particularmente en las dovelas 14 a 20, a un 
control más exhaustivo de la geometría y las deformaciones, 
incluso en fases intermedias del ciclo. 

Figura 20. Comparación de deformada del voladizo oeste tras tesar el 
cable 12 (dovela 17).

Si bien no fue posible establecer conclusiones definitivas sobre 
el incremento de flexibilidad del voladizo a partir de la dovela 

12, las razones más plausibles que se encontraron fueron la 
reducción del tiempo de ciclo y posiblemente ligeros cambios 
en la dosificación del hormigón de alta resistencia a partir de 
esta dovela, que aumentó su trabajabilidad. Como medida de 
prudencia se aumentó el tiempo de tesado tras hormigonado 
de la dovela de frente de 36 a 60 horas en el resto de las dove-
las del voladizo.

3.4.5 Elementos de bloqueo en la fase de cierre
Debido a la diferencia en longitud de los voladizos de los vanos 
principales (90 metros desde las torres laterales y 140 metros 
desde la central) las deformaciones de los voladizos, tanto du-
rante la construcción como durante el hormigonado de cierre 
son claramente diferentes.

 

Figura 21. Flecha diferencial en voladizo de vano 4.

La mayor diferencia de flechas entre voladizos, antes de tesar el 
cable 17 en los voladizos de pila 4, era superior a los 700 mm.

Figura 22. Flecha diferencial en voladizo de vano 4 (modelo Sofistik).

Con el fin de corregir la flecha diferencial entre voladizos, así 
como para asegurar que, durante las fases de cierre y hormigo-
nado de la dovela de continuidad, no se produjeran movimien-
tos relativos entre los dos voladizos, se diseñó un elemento 
específico para estas actividades. Este elemento tenía la capaci-
dad de soportar tanto cortantes como giros. 

El elemento de bloqueo consistió en un par de vigas de 
1.5 m de canto con 4 filas de barras McAlloy que permitían 
no solo corregir hasta un máximo de 400 mm de flecha (en 
el cierre hubo que corregir, en línea con la previsión de los 
modelos, aproximadamente 120 a 180 mm según el voladizo) 
sino también asegurar que tanto los giros como los desplaza-
mientos estaban bloqueados durante el hormigonado de la 
dovela de cierre.

Es importante resaltar que, durante las fases de voladizo 
de la pila central, los voladizos de pila 4 tenían una longitud 
de 140 m, lo que teniendo en cuenta que la sección en la zona 
de canto constante tiene 3.50 m, representa una gran esbeltez.
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Figura 22. Vigas de bloqueo del voladizo.
 

Figura 23. Alzado del puente durante el hormigonado de la última 
dovela de pila 4.

 

4.
cambio de apoyo en pila 5

Tras el tesado de las vigas de cierre que proporcionaba por 
primera vez continuidad longitudinal a la estructura en toda 
su extensión, se procedió a liberar los puntos fijos horizontales, 
que hasta ese momento se encontraban en el estribo 1 para 
el tramo oeste y en la pila 5 para el este, pues el puente en 
su situación final se encuentra sobre apoyos “pot-teflon” guia-
dos longitudinalmente, con la excepción de la pila central que, 
como ya se ha indicado, es integral con el tablero.

Figura 24. Apoyo tipo pot de pila 5 sobre plinto defectuoso.

En ese momento, se detectó que en la cara oculta del plinto 
de tablero de uno de los apoyos de pila 5, localizado bajo uno 
de los pilonos cortos, un defecto no registrado en el hormigón 
había causado una abolladura en el apoyo que obligó a efectuar 
una operación de cambio urgente de apoyos y reparación de 
la zona dañada, con dificultades añadidas de incertidumbres 
en otras áreas de la calidad del hormigón en la cara inferior 
del tablero en ese apoyo. En el momento de la detección del 
defecto los dos apoyos de pila 5 tenían una carga vertical de 
aproximadamente 4000 toneladas cada uno.

El gateado y reparación del apoyo se realizó en dos fases 
con el fin de minimizar el impacto en el programa de trabajos 
ya que el tiempo de fabricación del nuevo apoyo estaba pre-
visto en varios meses. Para ello se utilizaron de forma tempo-

ral apoyos de neopreno que habían estado dispuestos en las 
pilas temporales.

Figura 25. Sistema de gateo para la reparación y reemplazo del apoyo 
dañado en pila 5

5.
retesado de cables y acabados

Por último, una vez completadas las secciones estructurales del 
tablero tras ejecutar las dovelas de cierre y después de ejecutar 
el pretensado de continuidad en la losa inferior, se diseñó un 
retesado de cargas de los cables principales hasta su carga final 
en paralelo con las actividades de colocación de carga perma-
nente mediante un sistema de monitoreo diario y comproba-
ción de las cargas en los cables antes y después del retesado de 
cada una de las 34 parejas de cables.

El puente fue finalmente abierto al tráfico en enero de 2020.

6.
conclusiones

El Puente extradosado sobre el río Barrow es un hito en el 
diseño y construcción de puentes de esta tipología. Siendo pro-
bablemente el de mayor luz con una sección de hormigón, su 
diseño y construcción ha representado un reto de importantes 
dimensiones para el equipo de diseño y construcción.

Dada la esbeltez del tablero, 3.5 m de canto con un voladi-
zo máximo de 140 m en construcción y unos cables extrema-
damente bajos (10 grados con el tablero) el control geomé-
trico de flechas durante la construcción fue especialmente 
complicado, con las dificultades añadidas del comportamien-
to a edades tempranas de hormigones de alta resistencia.

Figura 25. Sistema de gateo para la reparación y reemplazo del apoyo 
dañado en pila 5.
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r e s u m e n

Este artículo describe el uso en obra de un equipo portátil de fluorescencia de rayos X (FRX) para la cuantificación en obra de cloruros en 
muestras de hormigón extraídas de una estructura afectada por corrosión. Su aplicación permite delimitar con un criterio más adecuado las 
zonas a reparar, extendiendo la intervención a zonas adyacentes a las claramente dañadas, aparentemente sanas, pero en las que la concen-
tración de cloruros en el hormigón supera el límite propuesto por la EHE.
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a b s t r ac t

This paper describes the use on site of a portable X-ray fluorescence equipment (pFRX) for the quantification of chlorides in 
concrete samples taken from a structure affected by corrosion. Its application allows to delimit with more appropriate criteria the 
areas to be repaired by extending the intervention to areas adjacent to those clearly damaged, apparently healthy, but in which the 
concentration of chlorides in the concrete exceeds the threshold proposed by the EHE.
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1.
introducción

1.1 Problemática de cloruros y corrosión de armaduras

La corrosión de las armaduras, principalmente por el efecto de 

los iones cloruro, es la principal causa de disminución de la vida 
útil de las estructuras de hormigón armado [1-3]. Como es sa-
bido, el hormigón es un material con un pH alto (básico) lo 
cual sitúa al acero en unas condiciones de pasividad, puesto que 
proporciona la formación de una capa pasiva en la superficie de 
la armadura [4]. Sin embargo, al tratarse de un material poroso, 

0439-5689 / Hormigón y Acero 2022; 73(298):51-57
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2528 

Disponible en www.hormigonyacero.com

Cómo citar este artículo: Chinchón, S., Sánchez, J., Ortega, L.M., García, J., Rebolledo, N., Torres, J.E., Peribáñez, J. (2022) Nueva metodología para la delimitación 
de las zonas a reparar de un hormigón afectado por corrosión. Hormigón y Acero 73(298):51-57 https://doi.org/10.33586/hya.2020.2528 

Chinchón, S., Sánchez, J., Ortega, L.M., García, J., Rebolledo, N., Torres, J.E., Peribáñez, J. (2022) Hormigón y Acero 73(297); 51-57 – 51

mailto:%20luis.sanchez%40upc.edu?subject=Contacto/Contact%3A%20ACHE%20292
https://doi.org/10.33586/hya.2020.3020 


la acción del CO2 y/o los iones cloruro provoca la pérdida de 
esta capa de protección pasiva del acero. Mientras el CO2 pro-
duce una disminución en el pH del agua presente en los poros 
del hormigón, lo cual induce la corrosión del acero y provoca 
una corrosión generalizada, en el caso de los cloruros provocan 
la rotura de la capa pasiva de forma localizada y da lugar a una 
corrosión por picaduras [5, 6]. En función del grado de deterioro 
o avance de la corrosión, se producen los siguientes efectos en la 
estructura que van disminuyendo de forma gradual su capacidad 
resistente y, por lo tanto, su seguridad hasta poder alcanzar el 
colapso parcial o total de la misma: i) pérdida de sección de la 
armadura, ii) pérdida de adherencia con el hormigón, iii) fisu-
ración o incluso pérdida del recubrimiento de hormigón, y iv) 
fragilización o rotura de las armaduras.

Respecto a la corrosión provocada por los iones cloruros, es 
necesario alcanzar una concentración mínima de los mismos a 
la altura de la armadura para que se desencadene el proceso de 
corrosión. No existe una unanimidad en la literatura sobre este 
umbral, ni tan siquiera sobre el propio método de ensayo [2, 
7] para cuantificarlos.

1.2 Cuantificación de cloruros

El método normalizado de referencia para la cuantificación de 
iones cloruros en una muestra (Método de Volhard) se basa 
en la baja solubilidad que tiene el cloruro de plata, compuesto 
que se forma cuando en una misma disolución coexisten iones 
cloruro e iones plata.

Cl  +  Ag+   →   AgCl

solubilidad AgCl = 1.9 mg/l H2O

Dado que la reacción anterior se produce en medio acuoso, pre-
viamente la muestra sólida que contiene los cloruros ha de dige-
rirse, acidificándose, para que dichos iones pasen a la fase acuosa.

Todos estos procesos de preparación de la muestra, diso-
lución y precipitación son costosos en tiempo y forma pues 
han de llevarse a cabo en un laboratorio habilitado y con 
personal específicamente formado [8].

Existen otras técnicas para la cuantificación de cloruros 
entre las que podemos destacar la cromatografía iónica (CI) 
y la fluorescencia de rayos X (FRX). Mientras que la primera 
de estas técnicas necesita la muestra en fase líquida, la segun-
da se utiliza en muestras sólidas, generalmente en polvo muy 
fino. Sin embargo, tanto la CI como la FRX son técnicas que 
necesitan dispositivos muy caros y por tanto la cuantificación 
de cloruros es mucho más costosa que empleando el método 
de Volhard. Y, en cualquier caso, hasta ahora todos esos en-
sayos tenían que ser realizados en laboratorio, con el consi-
guiente coste y pérdida de la agilidad necesaria para la toma 
de decisiones cuando se trata de delimitar la zona a reparar de 
un elemento ya dañado por corrosión de armaduras.

Los equipos de FRX portátiles se han utilizado en dife-
rentes campos tales como el análisis de suelos en geoquí-
mica [9-12] o para conocer la composición de aleaciones 
metálicas en aceros o la industria de la reutilización y reci-
clado [13], en el análisis de obras artísticas, restos arqueoló-
gicos y cerámicos [14, 15] y en estudios variados de índole 
medioambiental y gestión de residuos [16-19]. Sin embargo, 
hay muy pocos trabajos que utilicen la técnica de FRX en 

materiales de construcción [20] y no se han encontrado en 
la bibliografía científica artículos que muestren el uso de 
estos equipos portátiles en ese campo, y menos aún como 
apoyo a la identificación de  patologías en hormigones.

1.3 Actuaciones en las reparaciones por parcheo

Una solución habitual de reparación de los daños provocados 
por la corrosión de armaduras (fisuras en el hormigón siguien-
do la dirección de las armaduras, desprendimientos del recubri-
miento de hormigón, pérdida de sección de las armaduras por 
la corrosión de las mismas…, etc.) cuando estos no han llegado 
a afectar de forma significativa a la capacidad resistente  del 
elemento, es la conocida coloquialmente como “parcheo”.  Su 
finalidad es, primordialmente, restituir la capacidad protectora 
del hormigón deteriorado hacia las armaduras que recubre y 
evitar el riesgo asociado de desprendimiento de fragmentos del 
recubrimiento de hormigón que pueden dar lugar a accidentes 
más o menos graves en el caso de presencia o circulación de 
vehículos o personas por debajo de la estructura dañada .

El parcheo supone la eliminación del hormigón deterio-
rado, la limpieza de las armaduras corroídas y su posterior 
protección contra una futura corrosión mediante inhibido-
res o pasivantes y la sustitución del hormigón deteriorado y 
carbonatado o contaminado por cloruros, con un material 
que suele ser habitualmente un mortero de reparación. 

En el coste de esta reparación influye de manera funda-
mental la extensión a la que deba afectar la misma, tanto en 
superficie como en profundidad, puesto que se traduce en 
volumen de hormigón original a eliminar que posteriormen-
te debe ser sustituido por el mortero de reparación.

Esta técnica de reparación está ampliamente extendida, 
aunque ha presentado tradicionalmente determinados pro-
blemas que han venido siendo estudiados por los investiga-
dores, dando lugar a numerosas referencias sobre el tema 
[21-24]. Estos problemas se relacionan con la aparición de 
fenómenos de corrosión en zonas adyacentes a las reparadas 
en plazos relativamente cortos después de efectuada la re-
paración (entre unos cuantos meses y un año [23]).

Se puede afirmar que el procedimiento de reparación 
descrito, que está siendo aplicado en numerosas estructuras 
con daños por corrosión de armaduras, no garantiza que no 
se produzcan nuevos daños por procesos patológicos asocia-
dos a la corrosión de las armaduras en zonas próximas a las 
parcheadas, si no se asegura que el hormigón es eliminado 
en todas las zonas en las que el frente de carbonatación o la 
profundidad del contenido crítico de cloruros haya alcanza-
do el nivel de las armaduras [21].

Si tales condiciones no se cumplen, la durabilidad de 
una reparación de parcheo puede resultar muy limitada en 
el tiempo y empezar a detectarse corrosiones en las zonas 
adyacentes en el plazo de unos pocos meses, que podrían 
incluso provocar el propio desprendimiento de la zona par-
cheada [21].

1.4 Métodos actuales más utilizados en patología de hormi-
gón armado para detectar corrosión en armaduras

Para detectar posibles procesos de corrosión en armaduras se 
pueden utilizar dispositivos de medida de parámetros elec-
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troquímicos que puedan dar información del estado del acero 
del hormigón armado. Corrosímetros del estilo GECOR [25] 
permiten conocer, en condiciones de análisis específicas, la pre-
sencia de procesos activos de corrosión de las armaduras de re-
fuerzo antes de que lleguen a aparecer síntomas visibles claros 
de la existencia de tales procesos de corrosión.

Complementariamente, las técnicas de ensayo aplicables 
para determinar el contenido en cloruros del hormigón o el 
avance del frente de carbonatación (véase el apartado 1.2 
anterior) resultarán de gran utilidad para determinar si ta-
les procesos de corrosión son debidos a uno u otro agente 
agresivo y, como se ha comentado, para fijar con un criterio 
lógico, la extensión de las reparaciones por parcheo.

1.5 Objetivos de este estudio

El objetivo de este trabajo es mostrar que el uso de un equipo 
de pFRX permite conocer in situ la concentración de cloruros 
en los puntos deseados de una estructura, sin necesidad de re-
trasar las intervenciones por esperar resultados de análisis en 
laboratorio. De esta forma se posibilita delimitar rápidamente 
y con más objetividad las áreas a reparar.

2.
aplicación en obra. metodología.

Se expone la aplicación llevada a cabo en elementos de un 
puente que presentaba daños en el hormigón por corrosión de 
armaduras, razón por la que se había planteado su reparación. 
En la realización del trabajo se han empleado un corrosímetro 
GECOR y un equipo portátil de FRX.

2.1 Medidas in situ de parámetros de corrosión

La obtención de parámetros electroquímicos se realizó in situ 
con el equipo GECOR que permite medir potencial de corro-
sión, resistividad y velocidad de corrosión [25]. Para realizar 
estas medidas únicamente es necesario tener una conexión eléc-
trica con la armadura en un punto, posteriormente las medidas 
se realizan de forma no destructiva a través del recubrimiento 
del hormigón. El equipo permite hacer un mapeo del potencial 
de corrosión y la resistividad que permite identificar las zonas 
que se encuentran activas y las que se encuentran pasivas. Pos-
teriormente, se realizan las medidas de intensidad de corrosión 
(en μA/cm2) mediante el método confinado de la corriente, a 
través de las cuales se puede estimar la velocidad instantánea de 
pérdida de sección en la armadura (en mm/año [25-28].

La interpretación de las medidas de potencial de co-
rrosión se suele hacer calificando el riesgo según el criterio 
(Norma UNE 112083 [29]) que se recoge en la Tabla 1.

TABLA 1.
Clasificación en niveles del potencial de corrosión

Ecorr vs. Cu/CuSO4 (mV) Probabilidad de corrosión

 > –275 10%

 –275 a –425 50%

 < –425 90%

En relación con la resistividad del hormigón, valores de 
esta superiores a 2000 Ω.m no permiten distinguir entre 
acero en estado activo o pasivo de corrosión. Las velocidades 
de corrosión serán bajas, independientemente del contenido 
de cloruros o nivel de carbonatación. Es, por tanto, un pa-
rámetro importante a la hora de interpretar las medidas de 
intensidad de corrosión puesto que intensidades de corro-
sión nulas o muy bajas con resistividades altas no implican 
que no puedan transformarse en intensidades altas cuando 
el hormigón esté húmedo y la resistividad, por tanto, baje.

2.2 Equipo portátil de FRX

El equipo portátil de FRX utilizado es un equipo Olympus In-
nov-X, modelo Delta. Se dispone también de Workstation para 
conectar el equipo a un ordenador y monitorizar los ensayos 
desde el mismo.

Para la óptima cuantificación de cloruros en muestras de 
hormigón, se realizó en laboratorio una calibración previa 
comprobando la respuesta instrumental resultando nece-
sario aplicar un factor de corrección de 1.17 a los valores 
obtenidos con el equipo de pFRX.

Ya en la obra, el equipo se conectó a un ordenador por-
tátil para el manejo del software, y ambos a un generador 
externo para aportarles la necesaria energía.

La extracción de las muestras se realizó mediante tala-
dro con broca especial para hormigón. Se utilizó un reci-
piente de plástico que, a modo de embudo, recogiera todo el 
polvo generado durante el taladro minimizando al máximo 
las pérdidas. El polvo fue trasvasado a unos recipientes ci-
líndricos que a modo de portamuestras se introdujeron en la 
Workstation del equipo de pFRX para el análisis.

2.3 Datos de la obra 

Se trata de un viaducto con vanos isostáticos de luces variables 
en torno a los 13 a 15 m. Las pilas, de altura variable, tienen 
un doble fuste circular, sobre los que se empotra un dintel tipo 
martillo, de canto constante en la zona central entre fustes y 
variable en los extremos.
El elemento A corresponde a un fuste del viaducto contamina-
do por cloruros debidos al uso de sales de deshielo (ver figura 
1). El elemento no presenta problemas de fisuración, ni daños 
visuales y, por tanto, no es considerado como un elemento a 
reparar dentro de la estructura.

La figura 2 muestra una fotografía del segundo elemento 
estudiado.

En este caso, el elemento B analizado presenta zonas re-
paradas (puntos A y B) y zonas no reparadas (puntos 1-15).

Las camas o asientos de apoyos, identificados como ele-
mento C (figura 3) estaban aparentemente más degradados 
y eran de un hormigón más pobre.

2.4 Análisis

Se realizaron varios análisis en diferentes puntos de un fuste y 
del dintel ilustrados en las fotografías de las imágenes figura 1 y 
figura 2. Los puntos de dichas figuras ubican las zonas analiza-
das. En ambos elementos se obtuvieron (1) valores electroquí-
micos mediante GECOR, primero un mapeo de probabilidad 
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de corrosión y después de velocidad de corrosión cuando fuera 
necesario y (2) se cuantificó la concentración de cloruros me-
diante pFRX aunque no de todos los puntos señalados.

La figura 3 ilustra también cuatro zonas, de cuatro ca-
mas de asiento, también analizadas, aunque esta vez solo se 
cuantificó la cantidad de cloruros presente en el hormigón. 

Dado que la EHE [30] establece un umbral de cloruros 
de 0,6% en relación al peso de cemento para considerar que 
la concentración de cloruros es lo suficientemente impor-
tante para provocar daños por corrosión, se hace necesario 
suponer una dosificación de una cierta cantidad de kg de ce-
mento por m3 de hormigón, para poder así transformar los 
datos de cuantificación de cloruros aportados por el equipo 
a las mismas unidades de porcentaje en peso de cemento y 
comprobar si la cantidad de cloruros supera el límite de la 
norma antes indicado.

3.
resultados y discusión

Se muestran a continuación los principales resultados obteni-
dos en todas las muestras/zonas analizadas.

Elemento A. 
Se realizan medidas electroquímicas in situ con el equipo GE-
COR. La tabla 2 recoge los datos de potencial de corrosión y 
resistividad del hormigón. Los potenciales de corrosión obte-
nidos sitúan la estructura en un riesgo de corrosión en torno al 
50%, sin embargo, las medidas de resistividad son muy superio-
res a 2000 Ω·m, lo que indica que la estructura está muy seca 
y el proceso de corrosión está inactivo. Se intentaron llevar a 
cabo medidas cuantitativas de intensidad de corrosión, pero 
debido a la alta resistividad obtenida no fue posible.

TABLA 2.
Mapeo de probabilidad de corrosión. Datos obtenidos mediante GECOR en el 
elemento de estudio A.

 Elemento A Ecorr vs. Cu/CuSO4 Resistividad

  (mV) (Ω1m)

 1 -446 7560

 2 -394 9150

 3 -355 9990

 4 -431 9550

Los datos de potencial de corrosión indican un posible proble-
ma futuro de corrosión que en el momento puntual en el que 
se realizaron las medidas podría estar inactivo, pero que, tras 
un periodo de lluvias o época de invierno, podría volver a ac-
tivarse, degradando un elemento que no ha sido contemplado 
durante los procesos de reparación.

La tabla 3 recoge la concentración de cloruros en las 
muestras analizadas in situ, que corresponden a los puntos 
2 y 3. Los resultados se expresan en % de cloruros respecto 
a peso de hormigón (p.h) y % de cloruros respecto a peso 
de cemento (p.c.) en dos hipótesis (suponiendo un conte-
nido de 275 (p.c.1) y 400 (p.c.2) kg de cemento por m3 de 
hormigón).

Figura 1. Fuste con puntos donde se llevaron a cabo los análisis. 
Elemento A.

Figura 3. Camas de asiento. Elemento C.

Figura 2. Dintel con puntos donde se llevaron a cabo los análisis. 
Elemento B.
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TABLA 3.
Resultados de cuantificación de cloruros en muestras extraídas del elemento A, 
donde D es la profundidad de extracción de muestra

D  Punto 2   Punto 3
en 

cm
 %p.h %p.c. %p.c. %p.h %p.c. %p.c.

   1 2  1 2

0 0,092 0,771 0,530 0,077 0,644 0,443

1 0,087 0,728 0,500 0,084 0,703 0,483

2 0,084 0,705 0,485 - - -

3 0,067 0,563 0,387 - - -

4*  0,056 0,465 0,320 - - -

*hormigón en contacto directo con la armadura

Los porcentajes de cloruros obtenidos en las muestras extraídas 
en el punto 2 en contacto con la armadura (4 cm de distancia) 
se acercan en zonas próximas a la armadura al valor del 0,6% 
en peso de cemento para la comprobación del Estado Límite 
en relación con la corrosión de las armaduras pasivas para la 
hipótesis de dosificación de cemento baja. La misma tendencia 
se observa en el punto 3, donde los datos en superficie y a 1 
cm de profundidad arrojan valores similares. Por otro lado, si 
se supone una dosificación más alta de cemento por m3 de 
hormigón (400 kg/m3), todos los valores resultarían inferiores 
a 0,55%. Es decir, se acercan al umbral límite de la EHE, pero 
no lo alcanzan. Dado que este umbral debe haberse adoptado 
con un criterio conservador, eso explicaría la ausencia de daños 
por corrosión en este momento en el elemento. 

Sin embargo, nos encontramos ante una estructura con-
taminada por cloruros, que de no ser tratada podría presen-
tar deterioro en un plazo breve.

Elemento B.
En la tabla 4 se muestran las medidas de potencial de corro-
sión, resistividad e intensidad de corrosión. Las medidas se han 
realizado en dos fechas diferentes, con el fin de estudiar cómo 
evolucionaban los parámetros electroquímicos en la zona re-
parada. 

La acotación de la zona de reparación (delimitación de 
la reparación por parcheo), se ha realizado mediante inspec-
ción visual y sónica. 

Los puntos 1-15 se ubican en zonas no reparadas mien-
tras que los puntos A y B corresponden a dos puntos de la 
zona ya reparada.

Los parámetros electroquímicos de corrosión muestran 
una estructura donde la zona no reparada (puntos del 1 
al 15) presenta potenciales de corrosión más positivos de 
-275 mV, con resistividades que se sitúan en un amplio ran-
go situado entre 512 Ω·m y más de 5000 Ω·m, lo que permi-
te verificar que, en aquellos puntos con resistividades bajas 
no existe, actualmente, un proceso de corrosión.

Los puntos A y B muestran potenciales de corrosión que 
se sitúan en la zona de probabilidad del 50%, resistivida-
des del hormigón bajas, donde esta variable deja de ser el 
parámetro controlante y velocidades de corrosión muy por 
encima de 0,1 μA/cm2 (límite inferior considerado para el 
umbral de despasivación del acero), situándose en niveles 
altos de corrosión. Estos valores, obtenidos a las 24 horas de 
la reparación, pueden llevar a errores de interpretación, ya 
que no son atribuibles a una incorrecta reparación, sino a 
que no se había producido el proceso de repasivación de los 
aceros tras la limpieza y parcheo realizados.

Dos semanas después de la reparación, los valores de 
velocidad de corrosión disminuyeron significativamente, si-

TABLA 3.
Potencial de corrosión (vs. Cu/CuSO4), resistividad e intensidad de corrosión. Datos obtenidos mediante GECOR en el elemento de estudio B. 

  24 horas tras la reparación   15 días tras la reparación 

 Ecorr vs.  Icorr Resistividad Ecorr vs. Icorr Resistividad
Elemento B Cu/CuSO4  (μA/cm2) (Ω1m) Cu/CuSO4  (μA/cm2) (Ω1m)
 (mV)   (mV)

1 -260 -  512  -  -  - 

2  -278  0,086  2320  -270  0,080  2750 

3  -272  0,053  2700  -  -  - 

4  -260  -  513  -  -  - 

5  -254  -  650  -245  0,060  3960 

6  -183  -  3580  -  -  - 

7  -265  -  2000  -  -  - 

8  -221  0,090  2560  -256  0,120  1052 

9  -118  -  5370  -  -  - 

10 -220 - 1960 - - -

11 -195 - 8110 - - -

12 -101 - 9060 - - -

13 -126 - 8660 - - -

14 -95 - 9990 - - -

15 -86 - 9990 - - -

A  -312  2,906  98  -225  0,450  50 

B  -292  1,056  400  -282  0,160  456 
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tuándose en valores de corrosión bajos (0,1-0,5 μA/cm2), lo 
que hace suponer que se estaba ya formando la capa pasiva.  
Para poder comprobar la eficacia total de la reparación sería 
conveniente efectuar un seguimiento de la misma con más 
tiempo, pues es esperable que a los 30 días la velocidad de 
corrosión baje hasta los valores inferiores a 0,1 μA/cm2.

En la tabla 5 se puede observar  la concentración de clo-
ruros en las muestras analizadas en esta zona, correspon-
dientes a los puntos 2 y 11, siendo el 2 el más cercano a la 
zona reparada. Los resultados se expresan en % de cloruros 
respecto a peso de hormigón y % de cloruros respecto a 
peso de cemento, suponiendo un contenido de 275 (p.c.1) y 
400 kg (p.c.2) de cemento por m3 de hormigón.

TABLA 5.
Resultados de cuantificación de cloruros en muestras extraídas del elemento B.

 Distancia  Punto 2   Punto 11

 (cm) %p.h. % p.c.1 % p.c.2 %p.h. %p.c.1 % p.c.2

 0 0,061 0,514 0,353 0,077 0,641 0,441

 1 0,062 0,519 0,357 0,091 0,762 0,524

 2 0,042 0,351 0,242 0,054 0,455 0,313

 3* 0,086 0,716 0,492 - - -

*hormigón en contacto directo con la armadura

La concentración de cloruros es muy similar en el punto 
2 y en el punto 11. Ambos puntos siguen contaminados por 
cloruros con concentraciones en zonas próximas a la arma-
dura (3 cm de recubrimiento) que llegan al límite del 0,6% 
de cloruros en peso de cemento considerado como valor lí-
mite si se supone un contenido de cemento de 275 Kg/m3 

de hormigón (escenario más conservador). Esto no coincide 
con lo obtenido mediante técnicas electroquímicas donde 
no se detectaban procesos de corrosión.

Se observa, pues, que existen zonas del elemento B aún 
contaminadas por cloruros que, si bien no presentan sín-
tomas de corrosión, si no son aisladas de la fuente de los 
cloruros o se limita la movilidad de estos, los cloruros po-
drán seguir acumulándose y comenzar a provocar daños por 
corrosión en las armaduras.

En este caso se pone de manifiesto la necesidad no solo 
de una inspección visual para la acotación de la zona de 
parcheo, sino ensayos que permitan cuantificar la fuente 
de contaminación, permitiendo a los agentes implicados la 
decisión de la selección de las zonas a reparar: i) zona de-
teriorada visualmente; ii) zona no deteriorada pero con el 
periodo de iniciación de la corrosión en marcha; iii) zona sin 
deterioro y sin corrosión, pero con cloruros suficientes para 
iniciar la corrosión en un futuro próximo.

Elemento C
En la tabla 6 se presentan los resultados de concentración de 
cloruros de las camas de asiento analizadas. 

Se puede observar que la cantidad de cloruros acumu-
lada en estos elementos es muy superior a la presente en 
las demás zonas analizadas. Es muy posible que los cloruros 
aportados como sales superficiales sobre la calzada percolen 
hasta depositarse en las camas de asiento de las vigas. La 
ausencia de una gran humedad puede favorecer que los clo-

ruros no continúen difundiendo hasta hormigones de zonas 
inferiores. Estos altos contenidos en Cl- coinciden con que 
estos elementos eran los que presentaban un peor estado. 

TABLA 6.
Cuantificación de cloruros en el hormigón de camas de asiento de vigas. Muestra 
obtenida con taladro para los dos primeros centímetros.

Cloruros ppm  % p. h. % p. c.

Pto. 1  1527 0,1527 1,28268

Pto. 2  768 0,0768 0,64512

Pto. 3  3449 0,3449 2,89716

Pto. 4  1588 0,1588 1,33392

En este caso, se pone de manifiesto que hasta que no existen 
altas cantidades de agentes contaminantes (en este caso cloru-
ros) y por tanto deterioro, no se es capaz de detectar el pro-
blema mediante una inspección visual. Por otro lado, conocer 
estas cantidades de cloruros y su evolución en la estructura, 
permite no solo delimitar las zonas, sino averiguar la causa o 
fuente de llegada de estos cloruros, pudiendo trabajar también 
en la línea de evitarla.

4.
conclusiones

Se han presentado resultados de cuantificación de cloruros ob-
tenidos en una obra afectada por corrosión en las armaduras 
del hormigón. Los datos han sido obtenidos in situ gracias a un 
equipo portátil de FRX.

Para contrastar los resultados se ha evaluado el estado de 
corrosión de las armaduras mediante un corrosímetro GE-
COR. Mediante este dispositivo se puede conocer el estado 
de los aceros antes y después de la reparación. Sin embargo, 
tanto la manipulación del corrosímetro como la interpreta-
ción de los resultados ha de hacerse por personal experto, 
como queda de manifiesto en el caso presentado, donde el 
dispositivo muestra que existe corrosión activa en zonas re-
cientemente reparadas y ausencia de ella en las no reparadas 
todavía. La corrosión observada en las zonas reparadas se 
debe a que la repasivación de las armaduras saneadas aún 
no se había iniciado (24 h después de reparar) y que para 
comprobar la eficacia de estas reparaciones hay que medir 
parámetros de corrosión al cabo de tiempo suficiente para 
que dichas armaduras acaben este proceso de repasivación 
(las medidas realizadas 15 días después ya mostraban una 
disminución del 85% de esas intensidades de corrosión).

El uso del equipo de pFRX es sencillo y rápido, lo que 
permite obtener in situ datos de concentración de cloruros y 
posibilita delimitar mejor la superficie a reparar por parcheo. 
Dado que en muchas ocasiones son los medios auxiliares los 
que suponen mayor coste en el global de las reparaciones, el 
equipo de pFRX supone un gran ahorro. Hay que recordar 
que los resultados dados por el equipo vienen expresados 
en ppm (partes por millón) con respecto a toda la muestra, 
mientras que los límites definidos por la normativa vienen 
expresados en porcentaje con respecto al cemento. Por ello, 
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o se conoce perfectamente la dosificación del hormigón ana-
lizado o han de hacerse ciertas suposiciones que permitan 
obtener los resultados en las mismas unidades para compa-
rarlos con los valores límites establecidos en la EHE.

Conocer la cantidad de cloruros que existen en la estruc-
tura es fundamental a la hora de decidir las zonas a reparar. 
La reparación debe extenderse a todas las zonas en las que 
el contenido en cloruros en el hormigón en contacto con la 
armadura se acerque a los límites prescritos por la EHE. Más 
aún, conocer la cantidad de cloruros que permanecen en la 
estructura en las zonas donde no se proceda a la reparación 
por parcheo es básico para conocer cómo se desarrollará el 
deterioro en esas zonas en el futuro. Es posible que la can-
tidad de cloruros no sea la suficiente en ese momento para 
provocar la corrosión, pero alertan de si se debe ampliar o 
no la zona a reparar, evaluando de manera global la vida útil 
de la estructura mediante medidas cuantitativas y no bajo 
un examen visual que en ocasiones puede no ser objetivo.

En ese sentido, el equipo de fluorescencia de rayos X 
portátil permite monitorizar la concentración de cloruros 
en zonas deseadas con lo que podemos anticiparnos al daño 
por acción de estos contaminantes o a la despasivación de 
las armaduras.
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r e s u m e n

Dentro del diseño de cajones de hormigón para la construcción de diques verticales, se ha definido una nueva metodología para el 
cálculo de las solicitaciones tridimensionales y la estabilidad hidráulica asociada para todas las fases constructivas de los mismos, ba-
sada en el modelado numérico CFD (Computational Fluid Dynamics) tridimensional y las técnicas estadísticas de Monte-Carlo que 
tienen en cuenta la variabilidad climática y la incertidumbre asociada a los procesos involucrados. Esta metodología se ha aplicado al 
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1.
introducción

1.1 Marco de trabajo

En las últimas décadas, las metodologías para el estudio de las 
estructuras costeras han evolucionado de forma considerable 

fundamentalmente gracias a la incorporación de herramien-
tas numéricas avanzadas. El desarrollo de técnicas computa-
cionales y la evolución de nuevos y más eficientes recursos 
informáticos han permitido el uso de estas herramientas como 
complemento o alternativa a los métodos tradicionales como 
el análisis con formulaciones semi-empíricas (SE) y el mode-
lado físico en laboratorio. Paralelamente, en los últimos años 
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se ha generalizado el uso de cajones de hormigón armado en 
diques verticales debido a que permite la reducción de plazos 
y costes en la construcción de los mismos.

La Dinámica de Fluidos Computacional (CFD) es uno de 
los métodos más adecuados y utilizados en el ámbito de la 
ingeniería costera para determinar las solicitaciones del oleaje 
sobre una estructura, gracias a su capacidad, versatilidad y pre-
cisión para resolver procesos físicos complejos. El uso de mo-
delos CFD en otros campos de la ingeniería es bastante común, 
de cara a optimizar los diseños y métodos de construcción. Sin 
embargo, su uso en la ingeniería costera aún no se ha incorpo-
rado completamente a pesar de que ya existen modelos CFD 
en la literatura que reproducen la interacción oleaje-estructura 
tales como efectos tridimensionales y estructuras no conven-
cionales de forma fiable [1, 2].

Por otro lado, en el proceso de diseño de un dique, existe 
incertidumbre en los resultados obtenidos, no sólo debido a las 
herramientas utilizadas, sino también a las metodologías, a la 
caracterización geométrica y de resistencia de los elementos 
del dique y sus etapas de construcción, a las batimetrías, al ca-
rácter estocástico del clima marítimo incidente en la estructu-
ra, los efectos del cambio climático, etc. Con todo esto, y dado 
que la vida útil de este tipo de estructuras suele ser de varias 
décadas, estas incertidumbres deben tenerse en cuenta y, por lo 
tanto, es importante utilizar metodologías probabilísticas que 
consideren dicha variabilidad en su diseño.

En la actualidad, para caracterizar las cargas hidráulicas 3D 
sobre un dique vertical a lo largo de su vida útil, no existen mé-
todos probabilistas que hagan uso de los modelos CFD debido a 
los elevados tiempos de cómputo requeridos. Para las aplicacio-

nes de ingeniería costera (resolución de procesos costeros) exis-
te un conjunto de metodologías, conocidas como metodologías 
híbridas, que combinan modelos numéricos con herramientas 
matemáticas o estadísticas con el objetivo de reducir el esfuerzo 
computacional [3, 4]. Para el caso de diques verticales ya se ha 
desarrollado una metodología híbrida para el cálculo de las car-
gas del oleaje sobre el mismo [5], basada en la selección de una 
serie de estados del mar, el cálculo de la estabilidad hidráulica del 
dique y, finalmente, su reconstrucción mediante técnicas estadísti-
cas. Sin embargo, en esta metodología, el cálculo de la estabilidad 
hidráulica se basa en fórmulas SE, no en el uso de modelos CFD.

1.2 Objetivos

El objetivo principal del presente trabajo consiste en el desa-
rrollo de una metodología para determinar la máxima carga 
3D del oleaje y la estabilidad hidráulica asociada, en cajones 
de hormigón armado a lo largo de su vida útil (incluyendo sus 
diferentes fases constructivas). A partir de estas se obtendrá la 
probabilidad de fallo, en términos de estabilidad hidráulica, a 
lo largo de la vida útil de un dique vertical.

Dentro de la metodología, las solicitaciones del oleaje se 
simularán utilizando un modelo CFD 3D, y se comparará con 
los resultados de las fórmulas SE del estado del arte. Además, 
esta metodología permitirá evaluar la incertidumbre de los re-
sultados, teniendo en cuenta las incertidumbres inherentes a la 
geometría del cajón, al cálculo de las cargas del oleaje, al oleaje 
incidente y a los efectos del cambio climático.

Finalmente, dicha metodología se aplicará a un caso real 
de estudio.
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Figura 1. Régimen extremal direccional frente al puerto de Granadilla (Tenerife, España).



1.3 Estructura del documento

El presente documento se organiza de la siguiente manera: en 
el apartado 1 se presenta una introducción al problema y se 
definen los objetivos del trabajo. En el apartado 2 se describe 
el caso de estudio. La metodología propuesta se desarrolla en 
el apartado 3, y los resultados derivados de su aplicación al 
caso de estudio real se presentan en el apartado 4. Finalmente, 
las conclusiones del estudio se exponen en la sección 5, y en 
la sección 6 se propone una discusión basada en los resultados 
obtenidos y un posible procedimiento de optimización.

2.
descripción del caso de estudio

El caso de estudio, en el que se aplica la nueva metodología, es 
el dique vertical del Puerto de Granadilla (Tenerife, España), 
ver ubicación en la figura 1. Dicho dique tiene una longitud de 
1.5 km, una profundidad máxima de 50 m y está compuesto 
por cajones de hormigón armado fondeados a -24 m de pro-
fundidad y coronado a +11 m de altura (ver F3 en la figura 2). 
El cajón tipo a estudiar tiene una eslora de 56.6 m, una manga 
de 20.85 m y un puntal de 27 m.

2.1 Clima marítimo

El clima marítimo incidente en el dique se ha definido gracias 
a las bases de datos generadas por IHCantabria (www.ihcan-
tabria.com). Con base en la serie de reanálisis de escala global 
Global Ocean Waves (GOW, [6]) y la serie de reanálisis de 
escala regional Downscaled Ocean Waves (DOW, [7]), se ha 
caracterizado el oleaje frente al dique. La figura 1 muestra la 

caracterización del régimen extremal direccional (Hs, altura de 
ola significante y Tp, período de pico).

El nivel del mar local se obtiene a partir de la suma de la 
marea astronómica (MA), la marea meteorológica (MM) y la 
sobre-elevación del nivel del mar debido al cambio climático 
(SLR, Sea Level Rise). La marea astronómica se obtiene de la 
base de datos de escala global Global Ocean Tides (GOT, [8]), 
y la marea meteorológica a

partir de la base de datos de reanálisis Global Ocean Surge 
(GOS, [9]), ambas generadas en IHCantabria. En cuanto al 
aumento del nivel del mar, se define el asociado al escenario 
RCP 8.5 (Representative Concentration Pathway 8.5), cuyo 
valor medio de SLR es de 0.29 m para el período compren-
dido entre 2046 y 2065 [10]. Este valor se regionaliza para 
el caso de estudio siguiendo el patrón espacial proporcionado 
por Slangen [11]. Nótese que para todas las variables de clima 
marítimo utilizadas (Hs, Tp, MA, MM & SLR), se caracterizan 
tanto la variabilidad como la incertidumbre (véase el ejemplo 
de media y desviación estándar de los valores extremos de Hs 
y Tp en la figura 1).

2.2 Geometría de las fases constructivas

Durante el proceso constructivo de un dique vertical, y a lo 
largo de la vida útil de un cajón, existen diferentes etapas cons-
tructivas. Para el dique de abrigo de Granadilla se han definido 
tres fases representativas (ver figura 2):
• F1: Acopio inicial de cajones. Después de la construcción 

del cajón en un dique flotante (o más comúnmente cono-
cidos como Cajoneros), mientras espera a ser fondeado en 
su posición definitiva, es habitual fondear el cajón en una 
posición temporal, llenando las celdas con agua.

• F2: Morro temporal del dique (o de invernada). Después 
de la F1, el cajón es reflotado quitando el agua de las cel-
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Figura 2. Configuración geométrica (panel superior) y de solicitaciones (panel inferior) de las tres fases constructivas del dique vertical de abrigo 
de Granadilla (F1, F2 y F3). F1: Acopio inicial de cajones. F2: Morro temporal del dique (cajones sin superestructura). F3: Fase de operación que 

incluye la subida del nivel del mar debido al cambio climático.



das y es fondeado en su posición definitiva, rellenando las 
celdas con arena. En esta situación aún no se ha construi-
do la superestructura del dique.

• F3: Fase de explotación. Después de la F2, se fondean los 
cajones restantes y se construye la superestructura y espal-
dón. Esta es la configuración final, en la que el dique entra en 
funcionamiento y permanecerá durante toda su vida útil.

Con respecto al peso del cajón, este va variando según la fase 
constructiva en la que se esté (ver tabla 1).

TABLA 1.
Peso del cajón en las diferentes fases constructivas.

Variable F1 F2 F3

Peso (kg) 36185850 67973680 76030350

XCG (m) 0.00 0.00 -0.26

YCG (m) 11.61 13.41 15.05

*Se ha adoptado un coeficiente de variación del 5%.

2.3 Criterios de diseño

Las bases de diseño se definen de acuerdo con la ROM [12] y 
los condicionantes constructivos del dique de abrigo de Grana-

dilla. Para cada fase constructiva se ha definido la vida útil (V), 
siendo esta: V1 = 1 año, V2 = 1 año y V3 = 50 años.

La máxima probabilidad de fallo conjunta en la vida útil 
se establece en un 10%. En cuanto a los modos de fallo, en el 
presente trabajo únicamente se estudia la estabilidad hidráuli-
ca del cajón, analizándose el deslizamiento y vuelco del cajón, 
tanto hacia el lado mar como hacia el lado tierra, para cada 
una de las tres fases constructivas. Dichos modos de fallo se 
evalúan mediante coeficientes de seguridad hidráulicos (SF, 
Safety Factor):
• F1: Fallo si alguno de los SF ≤ 1.0
• F2: Fallo si alguno de los SF ≤ 1.5
• F3: Fallo si alguno de los SF ≤ 1.5

En la definición de los coeficientes de seguridad se ha adoptado 
un coeficiente de fricción igual a 0.65 (entre el cajón y la ban-
queta), con un coeficiente de variación del 10%.

3.
metodología general

Con el fin de tener en cuenta la variabilidad del clima maríti-
mo y las incertidumbres asociadas a todos los procesos impli-
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Figura 3. Panel izquierdo: Metodología general de simulación (y optimización hasta la verificación ROM) de la estabilidad hidráulica de un dique 
vertical a lo largo de su vida útil, evaluando tres etapas constructivas (F1, F2 y F3) y dos meta-modelos (Fórmulas SE y CFD 3D). Panel derecho: 

Metodología del meta-modelo CFD 3D.



cados en el cálculo de la estabilidad hidráulica de cajones de 
hormigón, se ha utilizado la técnica estadística de Monte-Car-
lo. Dicha técnica incorpora una metodología de modelado hí-
brido para verificar los criterios de diseño para el dique vertical 
durante todas las fases de construcción de su vida útil. Dicha 
metodología de simulación aleatoria, para cada una de las N 
simulaciones de ciclo de vida con V=V1+V2+V3 años, sigue el 
diagrama de flujo indicado en la figura 3.

La metodología de modelado híbrido se basa en la defi-
nición de un meta-modelo para evaluar las cargas hidráulicas 
tridimensionales sobre el cajón debidas a las dinámicas del 
oleaje. El meta-modelo se define de manera similar a [5], pero 
mejorando el cálculo de las cargas del oleaje

mediante el uso de un modelo CFD 3D, en lugar de las 
fórmulas SE tradicionales.

3.1 Definición de los meta-modelos

Se definen dos meta-modelos diferentes para evaluar las cargas 
del oleaje, Fórmulas SE y CFD 3D, para poder comparar sus 
resultados. Además, cada meta-modelo tiene tres ajustes dife-
rentes, uno para cada fase constructiva (F1, F2 y F3).

El meta-modelo de formulas SE utiliza las clásicas herra-
mientas (2D) para calcular las cargas del oleaje en el cajón, en 
función de las condiciones de oleaje y nivel del mar. Las cargas 
máximas del oleaje (en la cresta de la ola) se obtienen utili-
zando las fórmulas semi-empíricas de Goda [13] y Takahashi 
[14], mientras que las cargas mínimas (en el seno de la ola) se 
obtienen utilizando las fórmulas semi-empíricas de Sainflou 
[15]. Ambos cálculos incorporan el sesgo y las incertidumbres 
determinadas en PROVERBS [16].

El meta-modelo CFD utiliza la metodología híbrida para 
calcular las cargas del oleaje sobre el cajón (ver panel derecho 
de la figura 3). El modelado híbrido toma como base una selec-
ción, hecha mediante la técnica Max-Diss [17] de un número 
representativo M de estados del mar de las series de reanálisis 
de oleaje frente al dique. Por otro lado, se selecciona un nú-
mero NM de niveles del mar para cada uno de los M estados 
de mar. Estas condiciones de oleaje y de nivel del mar hora-
rios, M x NM, son modeladas numéricamente con el modelo 
CFD, obteniendo las cargas sobre el cajón. A partir de dichas 

cargas (fuerzas y momentos, máximos y mínimos, lado mar y 
lado tierra), se aplican fórmulaciones ad-hoc para cada etapa 
de construcción, ajustadas a partir de las fórmulas SE con los 
resultados de CFD, incluyendo la incertidumbre de los resulta-
dos obtenidos por las simulaciones numéricas

Teniendo en cuenta que el coste computacional de las si-
mulaciones 3D es muy elevado, para el cálculo de las cargas 
3D sobre el cajón, se ha hecho uso de la metodología de aco-
plamiento entre los modelos CFD 2D y 3D desarrollada en 
IHCantabria. Esta metodología consiste en simular con CFD 
3D únicamente el grupo de olas pésimo de cada estado de mar, 
seleccionado previamente, y que es aquél que proporciona el 
mínimo coeficiente de seguridad durante el estado de mar ho-
rario completo simulado con el modelo CFD 2D. Este enfoque 
permite obtener rápidamente las cargas del oleaje para cual-
quier condición de oleaje y nivel del mar.

En la figura 4 se muestra el esquema del acoplamiento y los 
dominios computacionales de los modelos 2D (en rojo) y 3D 
(en verde). Para realizar el acoplamiento entre ambos, en las 
simulaciones CFD 2D se define un sensor de superficie libre 
en la posición de acoplamiento (sensor rojo en la figura 4), del 
cual se obtienen las series de superficie libre y velocidades en 
la columna de agua para el grupo de olas pésimo, que se utili-
zarán como forzamiento de las simulaciones CFD 3D.

En cuanto a los modelos, el modelo CFD 2D utilizado 
es el modelo IH2VOF (http://ih2vof.ihcantabria.com, [18, 
19]). IH2VOF resuelve las ecuaciones bidimensionales de 
Navier-Stokes, con el promediado de Reynolds, para tener en 
cuenta el papel de los procesos turbulentos del flujo. Para la 
resolución de los medios porosos, como son los mantos de ma-
teriales sueltos, se realiza un promediado en un volumen de 
control. En esos casos por tanto el modelo resuelve las llama-
das ecuaciones VARANS (Volume-Averaged/Reynolds-Avera-
ged Navier-Stokes). El seguimiento de la superficie libre se re-
suelve mediante la técnica VOF (Volume Of Fluid). IH2VOF 
es uno de los modelos RANS más avanzados gracias a sus ca-
pacidades, robustez y extensa validación tanto para la hidro-
dinámica de la zona de rompientes como para la estabilidad 
y funcionalidad de estructuras costeras tanto convencionales 
como no convencionales. La generación de series realistas de 
oleaje, la generación de segundo orden y la absorción activa de 
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Figura 4. Esquema de acoplamiento entre los modelos CFD 2D (IH2VOF) y 3D (IHFOAM).



oleaje son algunas de las características incluidas en el modelo.
El modelo CFD 3D utilizado es el modelo IHFOAM 

(http://ihfoam.ihcantabria.com, [20, 21]). IHFOAM es un 
modelo desarrollado en IHCantabria orientado al estudio 
tridimensional de la interacción flujo-estructura, es decir, al 
estudio de la acción del fluido con estructuras, tales como el 
efecto del oleaje sobre estructuras marítimas. Está basado en 
OpenFOAM® ESI-Group (https://www.openfoam.com/), 
una librería multifísica muy avanzada y robusta que actual-
mente tiene gran implantación en la industria. Lo que hace 
a IHFOAM diferente del resto de los solvers es una amplia 
colección de condiciones de contorno de generación de oleaje 
y absorción activa. Estas condiciones de contorno específicas 
permiten generar cualquier tipo de oleaje en un dominio 3D, 
desde oleaje regular hasta estados de mar direccionales com-
plejos, reales y totalmente irregulares en 3D. IHFOAM tam-
bién puede resolver flujos de dos fases dentro de medios poro-
sos por medio de las ecuaciones de VARANS.

4.
resultados

La metodología definida se ha aplicado al estudio del dique 
vertical del Puerto de Granadilla. Se han simulado con la téc-
nica de Monte-Carlo N=1000 simulaciones aleatorias de V=52 
años de vida útil para caracterizar la estabilidad hidráulica del 
cajón a lo largo de las tres fases constructivas de su vida útil 
(F1, F2 y F3), evaluando las cargas del oleaje a partir de dos 
meta-modelos diferentes (Fórmulas SE y CFD 3D). Así mismo, 
se ha utilizado una metodología de acoplamiento entre mode-
los CFD 2D y 3D con el fin de optimizar los altos tiempos de 
cómputo asociados al modelado 3D. Finalmente, se ha obteni-
do la distribución de probabilidad de los factores de seguridad 
del cajón, para cada etapa de construcción y meta-modelo.

El meta-modelo CFD ha sido ajustado con M=20 estados 
de mar, NM=2 niveles del mar (Pleamar y bajamar) y 3 con-
figuraciones del dique (F1, F2 y F3); lo que resulta un total 
de 120 simulaciones CFD 3D (y otras 120 simulaciones pre-
vias de CFD 2D para el acoplamiento). La figura 5 muestra un 
ejemplo de los resultados de CFD 3D, en concreto para la fase 
constructiva F2.

Basado en los resultados de CFD 3D (fuerzas y momentos, 
máximo y mínimo, lado mar y lado tierra), se han ajustado las 
fórmulas ad-hoc ajustando las Fórmulas SE con los resultados 
de CFD 3D para cada etapa de construcción (F1, F2 y F3). 
En general se obtienen magnitudes menores en los resultados 
CFD 3D con respecto a las fórmulas SE clásicas.

A partir de los resultados de las N=1000 simulaciones de 
Monte-Carlo de los ciclos de vida útil completos, se obtiene la 
función de densidad de probabilidad (PDF) de los coeficientes 
de seguridad del cajón para cada fase constructiva y meta-mo-
delo (ver figura 6), así como su media y desviación típica (ver 
tabla 2). Se puede observar que el cajón tiene un margen de 
seguridad considerable, con coeficientes de seguridad SF > 1,5 
y que F2 tiene los SF más altos. Al comparar los resultados de 
los dos meta-modelos, el modelo CFD proporciona una PDF 
mayor que el SE. Esto se debe a que las cargas del oleaje SE 
son mayores que las del CFD. Por lo tanto, de acuerdo con 

los resultados CFD, que representan de forma más realista el 
comportamiento hidráulico de los cajones, estos cajones tienen 
coeficientes de seguridad demasiado altos, por lo que podrían 
ser optimizados reduciendo sus dimensiones.

TABLA 2.
Media (μ) y desviación típica (σ) del coeficiente de seguridad (SF) a vuelco y des-
lizamiento para las tres fases constructivas (F1, F2 y F3) y los dos meta-modelos 
(SE y CFD 3D).

SF F1 F2 F3

 μ σ μ σ μ σ

SE 4.48 0.95 6.64 1.31 3.80 0.39

CFD 5.92 0.97 10.31 1.31 7.22 0.50

3D

Figura 5. Mapas de velocidades horizontales (panel izquierdo) y 
presión dinámica (panel derecho) obtenidas con IHFOAM para la F2 
del dique vertical de Granadilla. Hs = 4.6 m, Tp=9.6 s, NM=+2.7 m 

(Pleamar).

5.
conclusiones

En el presente trabajo se ha desarrollado una nueva metodología 
para el cálculo de las cargas tridimensionales (fuerzas y momen-
tos) y la estabilidad hidráulica (deslizamiento y vuelco) de cajo-
nes de hormigón armado a lo largo de todas las fases de su vida 
útil. Esto incluye desde los cajones en fase de acopio (F1), pasan-
do por la posición de morro de invernada del dique (F2), hasta 
su fase final de operación (F3). Esta metodología tiene en cuenta 
las incertidumbres derivadas tanto de la geometría del cajón, 
del cálculo de las cargas del oleaje, del clima marítimo frente 
al dique y de los efectos del cambio climático; y gestiona toda 
la información utilizando la técnica estadística de Monte-Carlo.

El estudio de las cargas del oleaje sobre el cajón ha sido 
analizado utilizando dos herramientas diferentes: las fórmu-
las semi-empíricas clásicas (Fórmulas SE), y el modelo CFD 
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tridimensional IHFOAM. Para comparar los resultados de las 
Fórmulas SE y CFD 3D, se han definido dos meta-modelos di-
ferentes con una metodología de simulación numérica híbrida.

En el meta-modelo CFD 3D se ha aplicado una eficiente 
metodología de acoplamiento entre los

dos modelos CFD (IH2VOF e IHFOAM). Este método de 
acoplamiento da como resultado una optimización numérica 
de los tiempos de cómputo y proporciona resultados fiables.

Figura 6. Función de densidad de probabilidad del coeficiente de 
seguridad hidráulico (deslizamiento y vuelco de cajón) para las tres 
fases constructivas (F1 rojo, F2 verde y F3 azul) y los dos meta-mo-

delos para evaluar las cargas (Fórmulas SE y CFD 3D). Fórmulas 
semi-empíricas en líneas de puntos. CFD tridimensional en líneas 

sólidas. La línea de puntos rojos es SF = 1.0 (límite de equilibrio). La 
línea de puntos negros es SF = 1.5 (límite establecido).

La metodología ha permitido obtener las funciones de densi-
dad de probabilidad de la estabilidad hidráulica de un dique 
vertical a lo largo de su vida útil, para cada fase constructiva 
y meta-modelo. Esta metodología también permite verificar 
probabilísticamente los criterios de diseño establecidos para el 
dique vertical.

La metodología, una vez desarrollada, se ha aplicado a un 
caso real de estudio, el dique vertical del Puerto de Granadilla 
(Tenerife, España). Se ha observado en los resultados que me-
diante el uso de los modelos CFD es posible reducir la incerti-
dumbre y aumentar la precisión y fiabilidad de los resultados, 
permitiendo reducir las dimensiones de los cajones, pero man-
teniendo su condición de estabilidad.

6.
discusión

Atendiendo a los resultados obtenidos para el caso de aplica-
ción real y basándose en la metodología aquí presentada, se han 
llevado a cabo varias simulaciones de Monte-Carlo reduciendo 
de forma gradual el peso del cajón. El objetivo es comparar la 
variación de la probabilidad de fallo a medida que se reduce 
el peso de los cajones y así evaluar una posible optimización 
de los mismos.

En la figura 7 se muestran los cambios experimentados en 
la probabilidad de fallo debidos a dicha variación de la anchu-

ra, y en la tabla 3 se presentan los valores del 10% de probabi-
lidad de fallo. Tal y como se observa en estos, desde el punto 
de vista de su estabilidad hidráulica, es posible optimizar la 
geometría del cajón y reducir su peso. En este caso de aplica-
ción en concreto, el peso del cajón podría reducirse en un 8% 
(82.5%-74.8%, ver tabla 3), utilizando herramientas CFD y la 
metodología probabilística propuesta, lo que significaría una 
reducción considerable en el coste de construcción del dique 
analizado y justifica la aplicación general de la metodología 
presentada a otros casos.

Figura 7. Porcentaje de probabilidad de fallo de la estabilidad hidráu-
lica del cajón en función del porcentaje de peso del cajón. Resultados 
para las tres fases constructivas (F1 rojo, F2 verde y F3 azul) a lo largo 
de la vida útil (líneas negras), y dos meta-modelos: Fórmulas SE (lí-

neas de puntos) y CFD 3D (líneas sólidas). La línea de puntos negros 
es el 10% de probabilidad de fallo.

TABLA 3.
Porcentaje de peso del cajón que presenta una probabilidad de fallo inferior al 10%, 
para las tres fases de construcción (F1, F2 y F3) y la vida útil del cajón, y los dos 
meta-modelos (Fórmulas SE y CFD 3D).

% Peso para 
F1 F2 F3 Vida útiluna probabilidad

de fallo del 10%

Formulas SE 77.9 73.8 81.5 82.5

CFD 3D 74.8 68.3 69.1 74.8
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r e s u m e n

Esta investigación se centra en el desarrollo de un método de caracterización de anclajes de gran tamaño (φ32 mm) post instalados 
en hormigón con resina en caso de sismo. Se parte de los ensayos requeridos por la ACI 355.4-11 y sus condicionantes, proponiendo 
un nuevo diseño de probeta y de ensayo que cumpla con estos ya que el diseño propuesto en la norma hace inviable el ensayo. Se 
realizan los ensayos de caracterización a tracción en hormigón fisurado (apertura de fisura 0.3 mm), tracción en caso de sismo (ciclos 
de carga y apertura de fisura 0.5 mm) y cortante en caso de sismo (ciclos de carga y apertura de fisura 0.5 mm) obteniendo valores 
garantizados (percentil 95%) para hormigones de resistencia reducida.
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a b s t r ac t

This research focuses on the development of a characterization system for large (φ32 mm), resin-bonded post-installed anchors in concrete 
in case of an earthquake. It is based on the tests required by ACI 355.4-11 and its conditions, proposing a new test and test design that 
meets these since the design proposed in the standard makes the test unfeasible. Tensile characterization tests are carried out on cracked 
concrete (0.3 mm crack opening), seismic tension (0.5 mm crack opening plus loading cycles) and seismic shear (0.5 mm crack opening 
plus loading cycles) obtaining guaranteed values (95% percentile) for reduced resistance concretes..
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1.
introducción

El contexto actual en construcción, en el que se valora la ex-
tensión de vida útil de las estructuras como solución alterna-

tiva a la obra nueva para mejorar la utilización de recursos, ha 
extendido el campo de aplicación de sistemas como el anclaje 
postinstalado de hormigón para enlace de estructuras existen-
tes con elementos de nueva fábrica. A este desarrollo ha contri-

0439-5689 / Hormigón y Acero 2022; 73(298):67-74
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2599 

Disponible en www.hormigonyacero.com

Cómo citar este artículo: Rey, E.J., Herrador, M.F., Seara, S., Paz, S., Meizoso, R., & Meizoso, J. (2022) Caracterización experimental de anclajes post instalados de 
gran capacidad en situaciones sísmicas Hormigón y Acero 73(298):67-74 https://doi.org/10.33586/hya.2020.2599

mailto:%20luis.sanchez%40upc.edu?subject=Contacto/Contact%3A%20ACHE%20292
https://doi.org/10.33586/hya.2020.3020 


buido también el avance en la tecnología de resinas adherentes.
La normativa de referencia para este tipo de elementos es 

la ACI 355.4-11[1]. Sin embargo, tras un extenso estudio de 
la normativa, se llega a la conclusión de que las dimensiones 
que propone la norma para los elementos de ensayo hace vir-
tualmente imposible su aplicación sobre elementos de anclaje 
de gran diámetro, en particular, las barras de acero corrugado 
de 32 mm de diámetro. La literatura disponible sobre el tema 
es escasa; lo investigado sobre el tema se limita a ensayos en 
diámetros pequeños [2] o ensayos en obra. Estos además no 
reúnen los condicionantes que propone la ACI 355.4-11 [1] 
para simular los efectos de sísmicos en los que el hormigón 
debe estar fisurado con una apertura de fisura concreta.

Existen varios estudios sobre aproximaciones numéricas 
[3] y de cálculo neuronal [4] para predecir las características 
mecánicas pero no están respaldados por ensayos en grandes 
diámetros. Del mismo modo, aunque la información comercial 
de determinados suministradores incluye cálculos que estarían 
de acuerdo con la normativa, tampoco se proporcionan resul-
tados experimentales de contraste.

2.
anclaje de estudio y ensayos planteados

El anclaje objeto del estudio de esta investigación es un an-
claje postinstalado consistente en una barra corrugada de ace-
ro de 32 mm de diámetro insertada en un taladro de 40 mm 
de diámetro y 800 mm de profundidad relleno con resina. La 
campaña experimental de esta investigación se centra en la ca-
racterización mecánica en caso de sismo por ser el caso más 
restrictivo y garantía de que en el resto de caso las capacidades 
mecánicas serás mayores.

2.1 Ensayo de tracción sísmica

La base de este ensayo aparece descrito en el apartado 8.12 
de la ACI 355.4-11 [1]. Se parte de los valores de un ensayo 
previo de tracción obtenido de un mínimo de 5 probetas con 
hormigón fisurado y una apertura de fisura de 0.3 mm para 
obtener un valor de referencia de resistencia a arrancamiento 
(apartado 8.4).

En el ensayo de tracción sísmica se aplican 3 escalones de 
cargas cíclicas de tracción a probetas con una apertura de fisura 
en esta ocasión de 0.5 mm:
• 10 ciclos con el 50 % de la carga de referencia;
• 30 ciclos con el 37.5 % de la carga de referencia;
• 100 ciclos con el 25 % de la carga de referencia.

Tras este proceso se llevan a rotura obteniendo el valor carac-
terístico de resistencia a tracción en caso de sismo. También se 
requiere una muestra mínima de 5 ensayos.

2.2 Ensayo de cortante sísmico

Estos ensayos son similares a los del apartado anterior y apa-
recen descritos en el apartado 8.13 de la ACI 355.4-11 [1]. 
Como en el caso anterior se parte de una carga de referencia. 
En esta situación se puede obtener mediante ensayos, o me-

diante cálculos basados en el apéndice D de la ACI 318 [5]. En 
este caso, se opta por la referencia mediante cálculos.

A partir de este valor se aplican unos ciclos de carga de cor-
tante alternando los sentidos a unas probetas con una apertura 
de fisura de 0.5 mm:
• 10 ciclos con el 50 % de la carga de referencia;
• 30 ciclos con el 37.5 % de la carga de referencia;
• 100 ciclos con el 25 % de la carga de referencia.

Tras estos ciclos se lleva a rotura y se obtiene el valor caracterís-
tico de resistencia a cortante en caso de sismo. Se requiere una 
muestra mínima de 5 probetas.

3.
diseño de probeta

Esta es una de las partes centrales de la investigación ya que 
las dimensiones que propone la norma para las probetas hacen 
inviable el ensayo.

3.1 Condicionantes de la norma ACI 355.4

La norma en su apartado 4.4 habla de los requerimientos de la 
probeta de ensayo y que se seguirán los de la ASTM E488 [6] 
siempre y cuando no interfieran con los de esta norma. En este 
caso, dado el tamaño del anclaje, los requerimientos de ASTM 
no son de aplicación. Los condicionantes limitantes en cuanto 
a puntos de aplicación de carga son los de ACI 355.4-11 [1] 
(figura 1).

Figura 1. Disposición de ensayo propuesto por la norma ACI 355.4-
11.

Como se puede ver en la figura la distancia entre el apoyo del 
gato que se usa para traccionar el anclaje y el anclaje debe 
ser al menos de 2 veces la profundidad del anclaje para evitar 
la interacción de esfuerzos. Esto asegura que el hormigón no 
esté comprimido en la zona del anclaje creando un estado ten-
sional en el que falsearía los resultados aumentando la fuerza 
de arrancamiento del anclaje como pasa en los pull-out y se 
explica en los condicionantes de los ensayos de adherencia de 
la EHE [7].
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Por otra parte, la probeta debe tener una profundidad mí-
nima que se muestra en la ecuación (1).

hmin = hef + Δh ≥ 2.00 in. (1)

Donde:
Δh ≥ 2d0 ≥ 1.25 in
hef : profundidad del anclaje
d0 : diámetro del taladro realizado para el anclaje

Así, las dimensiones de probeta mínimas para el anclaje pro-
puesto para estudio son de 3.2 × 3.2 × 0.9 m3 y un peso apro-
ximado de 23 T.

La norma también distingue entre ensayos en hormigón 
sin fisurar y fisurado. En el caso de los ensayos en el hormigón 
sin fisurar las probetas son de hormigón en masa y en de las de 
fisurado llevan un armado en la dirección perpendicular a la 
fisura de con una cuantía aproximada del 1% inducir las fisuras 
en las probetas.

En nuestro caso los ensayos son sobre probetas con hormi-
gón fisurado, para lo que la norma propone el montaje que se 
muestra en la figura 2.

Figura 2. Montaje propuesto por ACI 355.4-11 para fisuración.

Con las dimensiones de probeta propuestas y considerando 
una resistencia habitual del hormigón a tracción de 1.5 MPa, 
sin incluir los aportes del armado, se necesita una carga en el 
orden de 4300 kN para fisurar la probeta, que podría reducirse 
con inductores de fisura, aunque no sustancialmente. El eleva-
do valor de esta carga, junto con el peso y el número de ensa-
yos a realizar (un mínimo de 15 probetas) hacen totalmente 
inviable el ensayo en términos mecánicos y económicos si no 
se modifica la configuración de la probeta.

3.2 Nuevo diseño de probeta

Se propone primero reducir la profundidad del anclaje de es-
tudio a 550 mm y reducir el ancho de probeta a la distancia 

mínima a borde según la norma ACI 318 [5], que para anclajes 
de 32 mm es de 16 cm, dando un ancho de 32 cm.

Otra novedad del diseño de la probeta es la introducción 
de elementos en forma de ménsula en la base, sobre los que 
se realizará la sujeción sin que esto provoque interferencia de 
esfuerzos ni se comprima el hormigón en la zona del anclaje.

Figura 3. Nuevo diseño de probeta, cotas en cm.

Con este nuevo tamaño y forma se dimensiona y distribuye 
un armado que sirva para fisurar la probeta y a su vez evite el 
hendimiento (splitting) que puede aparecer al reducir las di-
mensiones.

Primero se distribuye el armado para la fisuración. Para esto 
se colocan 6 barras pasantes de diámetro 10 mm y 4 barras 
iguales en forma de U a cada lado de la fisura para que la fuerza 
de tracción sea mas homogénea.

También se colocan 2 cercos de diámetro 12 mm a cada 
lado de la fisura para garantizar la integridad de la probeta y 
evitar el hendimiento. Estos cercos representan una cuantía 
geométrica del 1 % de la sección de hormigón.

Por último, se refuerzan las ménsulas con las que se suje-
tan la probeta con un armado denso que resista los esfuerzos 
(figura 4).

Figura 4. Armado de la probeta.

Para simplificar la fisuración y asegurar se produzca en la zona 
central se colocan unas chapas de 0.5 mm de acero galvanizado 
como se muestra en la figura 5.
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Figura 5. Inductores de fisura.

Para los ensayos de cortante se diseña una probeta igual pero 
sin ménsulas, ya que se realizarán con la misma en posición 
horizontal.

4.
disposición de ensayos

Para realizar los ensayos se hacen dos montajes distintos sobre 
una mesa ranurada con un pórtico metálico. Previamente se 
dispone un montaje auxiliar sobre la losa de carga del labora-
torio para la fisuración.

4.1 Montaje para fisuración

Dado que estos ensayos se realizan sobre hormigones fisurados 
es necesario producir una fisura en la probeta en la zona del 
anclaje. Para esto se dispone el montaje de la figura 6. La fisu-
ración se realiza antes de los 14 días, antes de que el hormigón 
desarrolle un valor elevado de resistencia a tracción.

Figura 6. Montaje para fisuración.

4.2 Montaje ensayo de tracción

El ensayo de tracción se hace sobre una mesa ranurada con 
un pórtico, empleando dos actuadores hidráulicos a la vez. El 
actuador horizontal controla la apertura de fisura y el vertical 
tracciona el anclaje, todo esto instrumentando la fisura con 4 
sensores de desplazamiento lineal (LDS) y el desplazamiento 
del anclaje con otros 3. El esquema de montaje sobre la mesa 
ranurada se muestra en la figura 7.

Figura 7. Setup ensayos de tracción.

4.3 Montaje ensayo de cortante

El montaje para cortante es similar al de tracción, pero con la 
probeta en posición horizontal (figura 8). Se instrumenta de 
forma con el actuador que está en posición vertical.

Figura 8. Montaje ensayo de cortante, vista en planta.

5.
fabricación de probetas

Para la fabricación de las probetas se construyen moldes de 
madera con las tapas perforadas en las que colocar el armado 
de fisuración y asegurar su posición para que encaje en el uti-
llaje de ensayo.

La ACI 355.4-11 [1] es bastante conservadora para la ob-
tención de los valores de resistencia mecánica en los ensayos de 
caracterización en caso de sismo y en su punto 4.3.4 dice que 
las probetas deben fabricarse con hormigón de resistencias a 
compresión que no supere los 4000 psi (27.6 MPa), recomen-
dando valores de 2500 psi (17.2 MPa). En las figuras 9, 10 y 11 
se muestra el proceso de montaje de las probetas y el resultado 
final una vez desmoldadas.

Figura 9. Probeta con armado sin tapa.
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Figura 10. Vista interior de la probeta antes de hormigonar.

Figura 11. Probetas ya fabricadas.

5.1 Resina

El adhesivo utilizado se trata de Bepox 626 TIX, un formula-
do epoxídico bicomponente tixotrópico desarrollado a partir 
de los productos Bepox 626 y Bepox 889 TIX, del fabricante 
GAIRESA.

5.2 Hormigón

El hormigón con el que se fabrica las probetas se caracteriza 
según la UNE 12391-3 [8] obteniendo el valor de la tabla 1.

TABLA 1.
Caracterización del hormigón

  Media (MPa)

Compresión (fck)  16.7

6.
fisuración de probetas

Antes de rellenar las perforaciones con resina anclaje las pro-
betas deben ser fisuradas en toda la longitud del taladro del 
anclaje. Se utiliza el esquema de montaje del punto 4.1 como 
se muestra en la figura 12. El resultado puede verse en la figura 
13 donde se aprecia la fisura.

Figura 12. Probeta durante fisuración.

Figura 13. Probeta fisurada.

7.
ensayos de tracción

El montaje y la instrumentación es el mismo en los ensayos de 
caracterización del anclaje a tracción con hormigón fisurado y 
en los de caracterización del anclaje en caso de sismo.

Se colocan LDS en la parte inferior y superior de la fisura 
para controlar su apertura con el actuador que está dispuesto 
en horizontal, anclando la probeta a la mesa con macizos de 
acero (figura 14).

Figura 14. Montaje ensayo de tracción.
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En la figura 15 se muestran los tres LDS dispuestos a 120º 
que miden el desplazamiento relativo entre el anclaje y la cara 
superior de la probeta.

Figura 15. Instrumentación del anclaje.

7.1 Ensayo de caracterización a tracción

En este ensayo se parte de una apertura de fisura de 0.3 mm y se 
tracciona el anclaje hasta rotura. En nuestro caso utilizamos una 
rampa de carga en control por desplazamiento de 3 mm/min.

En la tabla 2 se muestran los resultados obtenidos y en la 
tabla 3 la media, así como la desviación típica y el valor carac-
terístico (percentil 95%).

TABLA 2.
Resultados ensayo de tracción.

 
 Probeta Carga máxima (kN)

 
 1 253.8
 2 232.9
 3 223.2
 4 267.7
 5 205.6

TABLA 3.
Resumen resultados de tracción.

 
 Media (kN) Desviación típica (kN) Valor caracteristico (kN)

Tracción 236.6 22.0 215.6

En la figura 16 se muestra una probeta ensayada. La existen-
cia de armado para evitar el hendimiento limita el tamaño del 
cono de arrancamiento de hormigón que acompaña al anclaje, 
por lo que cabe esperar que los resultados sean más conserva-
dores que los obtenidos con una aplicación directa de la norma.

Figura 16. Probeta rota en ensayo de tracción.

7.2 Ensayos de caracterización a tracción en caso de sismo

El montaje es idéntico al anterior, pero partiendo de una aper-
tura de fisura de 0.5 mm. Se aplican ciclos de carga según la 
tabla 4 antes de llevar a rotura.

TABLA 4.
Cargas aplicadas en los ciclos de fatiga a tracción.

 
Ciclos 10 30 100

 

Carga (kN) 118.3 88.8 59.2

Frecuencia (Hz) 0.1 0.2 0.3
 

Tras estos ciclos de fatiga se lleva el anclaje a rotura igual que 
en los casos anteriores con una rampa de carga de 3 mm/min 
obteniendo los resultados de la tabla 5. En la tabla 6 se muestra 
la media, desviación típica y el valor característico (percentil 
95%).

TABLA 5.
Resultados ensayo de tracción en condiciones sísmicas.

 Probeta Carga máxima (kN)

 1 210.8
 2 -
 3 254.2
 4 270.5
 5 266.9
 6 226.5

El resultado de la probeta 2 fue descartado por presentar un 
patrón de rotura anómalo, que se manifestó en forma de carga 
de rotura reducida respecto al resto de ensayos.

TABLA 6.
Resumen resultados de tracción en caso de sismo.

 
 Media (kN) Desviación típica (kN) Valor caracteristico (kN)

 
Tracción 245.8 23.3 223.6
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8.
ensayo de cortante

Para este ensayo partimos del supuesto más restrictivo que es 
el de un anclaje colocado en un borde. La distancia mínima a 
bordes es 16 cm igual que la distancia mínima entre anclajes; 
por eso se usa probeta con la misma geometría que los ensayos 
de tracción, pero sin las patas ya que el ensayo se hace con la 
probeta horizontal. En este ensayo la apertura de fisura es de 
0.5 mm y se instrumenta en 4 puntos igual que en el ensayo 
anterior. El montaje se puede ver en la figura 17.

Figura 17. Montaje del ensayo de cortante.

8.1 Carga de referencia para ensayos de cortante

Para obtener la carga de referencia la ACI 355.4-11 [1] propo-
ne una caracterización experimental o la obtención a través de 
la formulación del apéndice D de la ACI 318 [5]. Se opta por 
lo segundo para no cargar en exceso la campaña experimental.

La ecuación (2) sirve proporciona la resistencia máxima de 
un anclaje situado en un borde:

Donde:
le = hef = 550 mm
do = 40 mm
f´c = 17 MPa
ca1= 160 mm

Para garantizar que este resultado es válido se rompe una pro-
beta con una apertura de fisura de 0.3 mm siguiendo las indi-
caciones del punto 8.11 de la ACI obteniendo el valor de la 
tabla 7.

TABLA 7.
Resultado ensayo de caracterización a cortante

 
 Probeta Carga máxima (kN)

 
 1 64.9

 

Se comprueba que el valor de la fórmula (2) es muy 
conservador, por lo que finalmente se usa el valor del ensayo 
para calcular los ciclos de carga.

8.2 Ensayos de caracterización a cortante en caso de sismo

El proceso es similar al de tracción, llevando la fisura a una 

apertura de 0.5 mm y aplicando después ciclos de carga según 
la tabla 8.

TABLA 8.
Cargas aplicadas en los ciclos de fatiga a cortante

 Ciclos 10 30 100

 Carga (kN) ±32.5 ±24.4 ±16.3

Se obtienen los resultados de la tabla 9.

TABLA 9.
Resultados ensayo de cortante en condiciones sísmicas.

 Probeta Carga máxima (kN)

 1 76.5
 2 66.9
 3 85.6
 4 70.2
 5 65.1

El patrón de rotura es el esperado para este tipo de ensayo 
(figura 18).

Figura 18. Probeta ensayada a cortante.

El resumen de resultados y su valor característico (percentil 
95%) se muestra en la tabla 10.

TABLA 10.
Resumen resultados de cortante en caso de sismo

 Media (kN) Desviación típica (kN) Valor caracteristico (kN)

Cortante 72.9 7.5 65.8

9.
conclusiones

Se ha desarrollado un método de caracterización de anclajes 
de gran tamaño (φ32 mm) post instalados en hormigón con 
resina en caso de sismo. Este método respeta los condicionan-
tes básicos de la norma ACI 355.4-11, de referencia para estos 
casos, pero contempla un diseño de probeta y un sistema de 
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aplicación de carga que posibilita el ensayo sobre anclajes de 
gran diámetro.

La batería de ensayos presentada muestra que, bajo las con-
diciones particulares del ensayo (profundidad de anclaje de 550 
mm y resistencia característica del hormigón de 16.7 MPa), los 
valores garantizados (percentil del 95 %) de rotura para el siste-
ma de barra B500 SD de 32 mm de diámetro nominal y resina 
Bepox 626 TIX, obtenidos en línea con las disposiciones de la 
norma ACI 355.4‐11 [1], son los siguientes:
• Resistencia a tracción en condiciones sísmicas: 223.6 kN
• Resistencia a cortante en condiciones sísmicas: 65.8 kN

Estos resultados son conservadores y en un caso real serán su-
periores ya que la resistencia del hormigón utilizado siempre 
será mayor.
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r e s u m e n

En el año 1904 comienza el proceso para reconstruir la Catedral de La Laguna. La falta de arquitectos con conocimientos de la téc-
nica del cemento armado obligó al Cabildo Catedralicio a contratar a un ingeniero militar. El teniente Rodrigo-Vallabriga asume el 
reto de proyectar y construir un templo en cemento armado, convirtiéndose en el pionero del hormigón en Canarias. La catedral se 
pudo hacer en un tiempo récord, solo ocho años. La escasez de recubrimientos, una inadecuada puesta en obra y un incorrecto man-
tenimiento obligaron a su demolición al siglo de su construcción. Esta obra pionera abrió el camino al hormigón armado en Canarias.
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a b s t r ac t

In 1904 begins the process to rebuild the Cathedral of La Laguna. The lack of architects with enough knowledge of the reinforced cement 
technique forced to the Cathedral Council to hire a military engineer. Lieutenant Rodrigo-Vallabriga takes on the challenge of designing 
and building a temple in reinforced concrete, becoming the pioneer of this technique in the Canary Islands. The cathedral could be done 
in record time, only eight years. The shortages of coating thicknesses, an inadequate concrete work and an incorrect maintenance forced its 
demolition a century after finished. This pioneering work opened the way to reinforced concrete in the Canary Islands.
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1.
introducción

En noviembre de 1904 el teniente de ingenieros José Ángel 
Rodrigo-Vallabriga y Brito, recibe el encargo de construir una 
catedral sobre la antigua iglesia de Nuestra Señora de los Re-
medios de La Laguna, Tenerife. Desde 1900, cuando se incor-
pora a su destino en Las Palmas, su actividad como técnico y 

contratista de obras de “cemento armado” en la isla de Gran 
Canaria le había procurado un prestigio tal, que el obispo de la 
Diócesis de Tenerife, Rey Redondo le encarga el proyecto y la 
construcción de la Catedral. La obra se concluye en un plazo 
muy ajustado, finalizándose en el verano de 1913 a pesar de 
las grandes dificultades económicas con las que tuvo que ser 
ejecutada [1].
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Figura 1. Interior de la Catedral de La Laguna. Fototeca del Patrimo-
nio Histórico. Ministerio de Educación, Cultura y Deporte. Autor 

Passaporte, Antonio, año 1931.

El templo, declarado BIC en el año 1983, tuvo que ser ce-
rrado en el año 2002, noventa años después de su finalización. 
Graves problemas de corrosión de las armaduras de las cubier-
tas, estaban ocasionando peligrosas caídas de trozos de recu-
brimientos al interior de la iglesia [2]. El Instituto de Ciencias 
de la Construcción Eduardo Torroja realizó desde 1999 hasta 
2008 un importante estudio sobre el estado de conservación 
de la estructura y sus materiales, que se concretó en un total de 
ocho informes que nos han permitido conocer datos significati-
vos de los materiales utilizados y de la manera de construir esta 
estructura, sin duda pionera en el uso del hormigón armado en 
España. El estado de la cubierta, finalmente, aconsejo la demo-
lición parcial, afectando esta a la totalidad de las cubiertas y las 
cabezas de las columnas, por ser las zonas más afectadas por la 
degradación. La demolición comenzó en diciembre de 2009.

Afortunadamente, algunos restos de la demolición no se 
han perdido: seis de los capiteles de las columnas de las naves, 
los capiteles de las columnas del crucero junto con los capiteles 
de algunas de las columnas de la girola así como algunos tra-
mos de arcos se han conservado. Este hecho ha permitido a los 
autores de este artículo realizar tomas de datos de la geometría 
de las distintas piezas: columnas y arcos, así como determinar 
la posición y diámetro de las armaduras y extraer probetas tes-
tigos del hormigón y de los aceros, testigos que se han ensayado 
en laboratorio. Parte de estos resultados se incluyen en este 
artículo.

2.
la importancia de la obra en el contexto del 
hormigón armado en españa

El empleo del hormigón armado en España arranca con un 
cierto retraso en relación al resto de Europa, introduciéndose   
fundamentalmente con las patentes de Monier y Hennebique, 
la primera en Cataluña y la segunda en el norte de la península.

Las primeras obras con estructura de hormigón fueron de-
pósitos de aguas: el depósito de Puigverd de 1893, de Francesc   
Maciá y Llussa(1859-1933), ingeniero militar formado en la 
Academia de Guadalajara, el depósito de Aguas de Llanes de 
José Ribera, de 1899 y fabricas de cereales (Ayala en Badajoz 
de Ribera de 1899 o la Ceres en Bilbao de 1900). Obras de 
referencia, tales como la Cárcel Modelo de Oviedo de José Ri-
bera (1898 o la Alhondiga de Bilbao (1906) [3] son coetáneas   
con la Catedral de La Laguna.

El templo catedral de la Laguna fue la primera catedral del 
mundo en construirse en este material, el propio ingeniero con 
motivo de la finalización de las obras, en un artículo publicado 
en La Gaceta de Tenerife, el 21 de agosto de 1913, escribe: “... 
en honor a la verdad debemos decir que es la primera Catedral 
de hormigón armado construida, la que en menos tiempo ha visto 
su terminación y la más barata del mundo”.

El ingeniero no utilizó las posibilidades expresivas del hor-
migón visto tal como la entendemos hoy en día. Al proyectar 
la catedral con criterios de diseño más próximo al estilo gó-
tico, aprovechó la capacidad del hormigón de “amoldarse” a 
la forma requerida, para simular de este modo, una solución 
tradicional de cantería, en la que el hormigón imita la piedra 
tradicional y las nervaduras en columnas, arcos y bóvedas habi-
tuales en ese estilo arquitectónico.

Coetánea con el templo de la Laguna, pero de menores 
dimensiones, la primera iglesia de cemento armado, según to-
das las referencias estudiadas, fue San Jean de Montmartre del 
arquitecto Anatole de Baudot, discípulo de Viollet-Le-Duc, el 
cual colaboró con el ingeniero Cottancin, gran precursor en el 
uso del hormigón armado. La iglesia finalizó su construcción 
en 1904. La estructura es una combinación de muros y pilares 
de ladrillo armado y bóvedas nervadas de hormigón. [4]

3.
la razón de la nueva catedral

Siete años antes del encargo a Vallabriga, en 1897, el templo 
original fue cerrado al culto debido a la precaria situación en 
la que se encontraba la edificación. La cúpula de piedra cons-
truida en 1752, llevaba casi un siglo dañando las columnas que 
la sustentaban, las cuales presentaban desplomes y grietas muy 
importantes [1].

En 1904, el Coronel de Ingenieros Ángel María Rosell y 
Laserre propone a la Diócesis construir la catedral en un nuevo 
material: el cemento armado, esta solución permite reducir no-
tablemente el presupuesto y disminuir el tiempo de ejecución 
del templo. Rosell junto con, los también ingenieros militares, 
Juan Ramón Sena y José Espejo Fernández realizan varias pro-
puestas, siendo finalmente Sena el designado para redactar un 
proyecto para el templo en hormigón armado [1].
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Con los planos de Sena aceptados, surge un imprevisto: no 
existen en la isla de Tenerife empresas especializadas capaces 
de ejecutar esa obra de hormigón. A través del Coronel Rose-
ll el provisor Luis Palahí entra en contacto con una empresa 
constructora radicada en Madrid: Sociedad de Aplicaciones de 
la Ingeniería, cuyo director era el también ingeniero Militar 
Eduardo Gallego Ramos, gran especialista y gran divulgador 
del hormigón armado a través de sus publicaciones en la co-
nocida revista “La Construcción Moderna” de la que fue codi-
rector [5].

4.
josé rodrigo-vallabriga y brito

Tras la fallida negociación con la empresa Sociedad de Aplica-
ciones de la Ingeniería, el coronel Rosell le propone al provisor 
Palahi una alternativa: el teniente Rodrigo Vallabriga, un mi-
litar afincado en la isla de Gran Canaria conocido de Rosell y 
que tenía gran experiencia en obras de hormigón. [1]

Vallabriga nacido en Cuba en el año 1876, debido al des-
tino militar de su padre, se formó en la Academia de Inge-
nieros de Guadalajara, donde se licencia como teniente en el 
año 1899 [7], al igual que Eduardo Gallego Ramos o Fran-
cesc Maciá. En 1900 se incorpora a la Compañía Regional 
de Zapadores con sede en Las Palmas, ciudad donde residía 
su familia, compatibilizando sus responsabilidades castrenses 
con una importante actividad como constructor privado, ac-
tividad que le procuró una notable fama de especialista en 
obras hormigón.

La figura de Vallabriga posibilitaba no solo resolver el pro-
yecto técnico sino también asumir la construcción de la obra, 
pues el militar contaba con una contrata de obreros especiali-
zada en cemento armado, cuya taller de la calle Castillo 14 de 
la ciudad de Las Palmas estaba situado a escasos 200 metros de 
la Catedral, obra que probablemente sirvió de modelo para el 
desarrollo del nuevo proyecto.

En noviembre de 1904 Palahí envía el proyecto del inge-
niero Sena a Las Palmas. En apenas dos meses, el cinco de ene-
ro de 1905 Vallabriga entrega en Tenerife los primeros planos, 
que son aprobados y se le firma el contrato [1].

5.
el informe del proyecto: datos de la 
estructura

En febrero de 1905, el provisor de la Catedral Don Luis Palahi 
tiene que solicitar el preceptivo informe técnico para la reali-
zación de la obra al arquitecto diocesano Laureano Arroyo [5]. 
Arroyo (1848-1910), arquitecto catalán que llega a Gran Ca-
naria en 1888, conocía perfectamente a Vallabriga, con el que 
había coincidido en diversas obras en la ciudad de Las Palmas, 
Arroyo como arquitecto y Vallabriga como contratista.

El informe, enviado el 1 de abril de 1905, es negativo en 
todos los términos, indicando Arroyo que Vallabriga como in-
geniero no tiene competencias profesionales en esta tipo de 
proyectos, criticando el estilo del templo, al que Vallabriga 

denomina románico-gótico, considerando Arroyo que debiera 
haberse adoptado el estilo modernista dominante en esa épo-
ca, y finalmente valorando la estructura como inestable y falta 
de resistencia, haciendo referencia a la sección de las colum-
nas que sustentan la cúpula y el crucero, de las que dice: “…a 
simple vista, la sección transversal produce el ánimo de que al 
cimborrio se la van a doblar las piernas”, no entendiendo Arroyo 
que la sección de las mismas fuera igual en las columnas de las 
naves que en las del crucero que debían recibir el peso de la 
cúpula [5].

5.1 La contestación de Vallabriga

La contestación de Rodrigo-Vallabriga de agosto de 1905 apor-
ta valiosos datos relativos a los criterios de cálculo y cargas 
consideradas, justificando pormenorizadamente su proyecto 
con números para desmontar las críticas del arquitecto Arroyo: 
• Comprobación de un arco: el ingeniero justifica el dimen-

sionado de un arco toral de una nave lateral, consideran-
do una luz o vano de arco de 8.4 metros, si bien, explica 
que en posterior levantamiento la luz se ha quedado en 
7.50 metros. Considera una carga de 400 kg/m² y a partir 
este dato, estima una carga lineal de 1.800 kg/m sobre el 
arco, obteniendo las solicitaciones mediante la aplicación 
el polígono funicular de fuerza. Los esfuerzos principales 
obtenidos, con valores en Kg y metros, en cinco secciones 
(medio arco) son las siguientes:

TABLA 1.
Solicitaciones arco toral según Vallabriga
 

SECCION 1 MOMENTO COMPRESIÓN CORTANTE

 1 5.240 920 900

 2 4.416 1.550 2.350

 3 1.840 3.000 3.500

 4 2.760 5.000 3.800

 5 9.200 7.250 950

La sección 1 es la clave del arco y la sección 5 el apoyo, sección 
que Vallabriga considera empotrada en la columna.

Para el dimensionado de la sección de hormigón armado uti-
liza el método de Wilheim Ritter, sustituyendo el área de aceros 
por su equivalente en hormigón, teniendo en cuenta un coe-
ficiente de homogenización de 20 (relación entre módulos de 
deformación del acero al hormigón). Las tensiones de trabajo 
o admisibles consideradas por Vallabriga para los arcos fueron:

Hormigón…38 a 40 kg/cm²
Acero…14 kg/mm²
Hierro…12 kg/mm²

La sección del arco toral considerada es de canto 35 y ancho 
15 cm, y la arma con 6ø25, tres en cara superior y 3 en cara 
inferior. Considera un recubrimiento mecánico de 25 mm, lo 
que representa un recubrimiento geométrico de 12.5 mm. En 
la ejecución la sección paso a ancho 30 cm.

Comprueba la sección 2, en la que existe un momento flec-
tor de 4.416 kgxm y un esfuerzo axil de compresión de 1.550 
kg. Los resultados obtenidos son:
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• Tensión de trabajo en la fibra de hormigón más comprimi-
da 37,8 kg/cm².

• Tensión de trabajo de las armaduras 10,7 kg/mm².

Apunta Vallabriga : “no tenemos en cuenta la extensión (tracción) 
en el hormigón para mayor seguridad, aunque Ritter y los autores 
modernos no la desprecian”.

Para la comprobación de una de las columnas, estima 
que las de las naves reciben un axil de 54 toneladas, y con-
siderando que la columna tiene una sección de 1 m² aproxi-
madamente, la tensión resultante es de 5.4 kg/cm². Justifica 
Vallabriga que había considerado una tensión de trabajo de 
25 kg/cm². Comenta el ingeniero: “el hormigón de buen ce-
mento es capaz de resistir sin deformarse hasta más de 200 
kg/cm². Luego estas columnas…pueden resistir hasta 200 to-
neladas”.

Este dato de la resistencia del hormigón nos indica que 
para fijar la tensión admisible partió de una resistencia de 200 
kg/m² y utilizó un coeficiente de seguridad de 8 para los pilares 
y de 5 para las vigas. Para los aceros y considerando que se tra-
taba de acero de 2200 kg/cm², establece una seguridad de 1.6, 
inferior a 2, valor utilizado por las primeras normas españolas 
de hormigón (EH-39).

Para las columnas del crucero, considera Vallabriga una so-
licitación de 120 toneladas, lo que resulta una tensión de tra-
bajo de 12 kg/cm². Añade Vallabriga: “siendo tan considerable 
la sección de hormigón en las columnas, el papel del hierro de 
las armaduras no es de resistencia”.

El ingeniero en un artículo publicado en la Gaceta de Te-
nerife el 21 de agosto de 1913 con motivo de la inauguración 
escribe: “Me ha sido impuesto un diámetro exagerado en las cua-
tro columnas que sostienen la cúpula. El recuerdo de la catástrofe 
del tercer deposito de Madrid y la relativa novedad del cemento 
armado en La laguna, contribuyeron a que no me fuera admitido 
mi proyecto de columnas más delgadas y hoy su excesiva masa, 
privará a muchos fieles establecidos en las naves laterales contem-
plar las ceremonias religiosas en el altar mayor”.

Para solventar el problema de las competencias profesio-
nales advertido por Arroyo, se convence al arquitecto valli-
soletano afincado en Tenerife Mariano Estanga y Arias Girón 
(1867-1937) para que asuma la dirección de las obras y se 
busca la firma de un arquitecto de fuera para el proyecto. Se 
consigue que el arquitecto madrileño Mariano Belmás Estrada 
(1850-1916), conocido por su participación en el proyecto de 
la Ciudad Lineal de Madrid, director de La Gaceta de Obras 
Públicas, Senador del Reino y miembro de la Junta consultiva 
de la Real Academia de Bellas Artes de San Fernando, firmara 
el proyecto del templo.

6.
desarrollo de la obra

La obra comienza el 6 de septiembre de 1905 con el replanteo 
de la pared exterior [8]. Vallabriga trae su equipo de obreros 
de Gran Canaria ante la falta de trabadores que conocieran 
esta nueva técnica. [1]. Un escultor, José Bustamente, perma-
nece siempre en obra para ejecutar los vaciados y otros ele-
mentos decorativos [2].

Figura 2. Interior de la Catedral de La Laguna. Nave central. Fototeca 
del Patrimonio Histórico. Autor Passaporte, Antonio, año 1931.

Figura 3. Planta del templo. Autor Hugo Ventura Rodríguez.
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A finales de 1906 Vallabriga trabaja en la modificación del 
proyecto para reconstruir la capilla mayor, demoliendo la anti-
gua capilla. Un deambulatorio semicircular proyectado como 
prolongación de las naves laterales, conforman el ábside y con-
forman el presbiterio con el altar mayor [1].

El cierre de la cúpula y con ello la finalización de la estruc-
tura se produce el 8 de julio de 1911, esto es 6 años después 
del comienzo de obra, finalizándose el templo en su totalidad 
en enero de 1913, si bien la inauguración oficial se realizó en 
septiembre de ese año. La obra alcanzó un presupuesto de unas 
450.000 pts. [1]

7.
descripción del proyecto: aspectos 
constructivos

La catedral, presenta unas dimensiones de 25.50 de ancho en 
las tres naves, las laterales de 7.33 metros y la central de 11 
metros más dos cuerpos de capillas a cada lado, con anchos de 
cinco metros.

Las naves tienen cubiertas con bóvedas de crucería, esto es 
cúpulas esféricas seccionadas por los arcos torales que parten 
de las columnas. Las losas de hormigón armado se ejecutaron 
con espesores de 10-12 centímetros con una capa de armado 
central [3]. Los arcos torales y los arcos diagonales tienen sec-
ciones de 30 x 30 cm. La nave central tiene una altura de 17,50 
metros (proporción ≈ φ x 11) y las naves laterales de 16 metros. 
Sobre las cuatro columnas del crucero, se eleva el cimborrio 
ejecutado con un muro de hormigón en masa de 30 centíme-
tros, reforzado con pilastras armadas resaltadas de 35x25. La 
cúpula semiesférica, y sin óculo, alcanza una altura de 31.50 
metros con un diámetro interior de 10 metros.

Figura 4. Moldes prefabricados para las columnas. Dibujo de Hugo 
Ventura Rodríguez.

Las columnas, de diez metros de alto se ejecutaron con mol-
des de cemento armado ejecutados a pie de obra. Probable-
mente, la misma técnica que se realizaba en la época para 
la realización de maceteros y otras piezas prefabricadas de 
hormigón. Los moldes de 40 centímetros de alto y diez cen-
tímetros de espesor, armados, eran usados como encofrados 
perdidos. Las juntas horizontales entre moldes y el color del 
hormigón, le confirieron a la estructura la apariencia de una 
tradicional sillería de piedra: el molde perdido consta de dos 
capas: una exterior de 3 o 4 cm ejecutada con un mortero 
muy seco de color más oscuro, probablemente proyectado, 

que asemeja a la piedra basáltica y el resto un hormigón ver-
tido. Las columnas de las naves tienen un ancho total de 105 
cm. y las del crucero de 130 cm, las de la girola, circulares, 
tienen 65 centímetros de diámetro. Todas disponen de nerva-
duras de trazo vertical que le confieren una cierta “apariencia 
neogótica” al interior del templo.

Igualmente los arcos presentan una primera capa del mis-
mo mortero seco, aquí no hay juntas, que se proyecta previa-
mente contra el molde, posiblemente metálico dado la forma 
tan precisa de la sección de los arcos. Al igual que en los pila-
res, en los arcos no se dispusieron estribos ni ningún otro tipo 
de atado vertical, por esta razón las armaduras longitudinales 
carecen de una posición precisa en sección.

Figura 5. Detalle de arcos y nervios. Dibujo de Hugo Ventura Rodrí-
guez.

En la imagen a la izquierda el arco toral y a la derecha el arco 
diagonal de las cúpulas de las naves. Las armaduras son diáme-
tros 25 mm en ambas secciones, la disposición de las mismas, 
se obtuvo a partir de los capiteles situados en un parque de la 
ciudad de La Laguna.

Figura 6. Detalle sección columna crucero Hugo Ventura Rodríguez.

En la imagen anterior una sección de la columna del crucero 
con un ancho total de 130 cm. La posición y el número de 
armados, diámetros de 25 mm es la real. De color más oscuro, 
las dos capas que conforman el molde prefabricado con un 
espesor de 10 cm. Interiormente el núcleo de hormigón con 
un solo diámetro de 25 mm.
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Figura 7. Detalle sección columna nave. Dibujo de Hugo Ventura 
Rodríguez.

El interior de la nervadura de las esquinas se rellenaba en una 
segunda fase posterior al hormigonado del núcleo central. 
Igualmente se aprecia, tanto en el dibujo de la columna del 
crucero, como en la fotografía inferior, cuatro rectángulos que 
también se hormigonaban en una segunda fase con mortero 
bastardo, incluso con ladrillos o maderas. Probablemente, se 
dispusieron elementos metálicos que hacían la función de guía 
para el aplomado de los moldes, al tiempo que podrían evitar 
empujes excesivos del hormigón fresco sobre los moldes En la 
siguiente imagen, detalle del molde perdido con los dos mate-
riales que conforman su sección.

Figura 8. Detalle de la moldura prefabricada, columna de crucero. 
Restos de la Catedral. Fotografía de Hugo Ventura Rodríguez.

Figura 9. Detalle de columna y capitel del crucero. Restos de la 
Catedral. Autor Hugo Ventura Rodríguez.

La fotografía de la figura 10 refleja el estado de la obra en el 
año 1908. La imagen está tomada desde la nave principal hacia 
la capilla mayor. En este momento se habían ejecutado ya la 
totalidad de las columnas de las naves. Se ejecutaron prime-
ro los arcos torales de las naves previamente a las bóvedas de 
crucería.

Igualmente se puede observar los moldes o encofrados per-
didos de hormigón armado ejecutados en el suelo y preparados 
para las columnas del crucero, dos semi-moldes por columna. 
Se aprecia que están ejecutadas todas las columnas de la girola. 
Se está construyendo el encofrado para las bóvedas de crucería 
de las naves. Los muros de cerramiento se construyeron con 
fábrica.

8.
investigación y estudio de los materiales de 
la catedral de la laguna realizada por el 
instituto eduardo torroja

El Instituto Eduardo Torroja realizó un importante estudio del 
estado de la estructura y de sus materiales entre 1998 y 2008. 
Como conclusiones más destacadas, se puede resaltar que los 
distintos hormigones y morteros utilizados ofrecen una cierta 
homogeneidad analizados por elementos: columnas, arcos, ner-
vios o bóvedas.

Las resistencias de los hormigones obtenidos por el ITEcc 
según el elemento estructural son:

TABLA 1.
Resistencias

 Elemento Resistencia en MPa

 Nervios y arcos 3 a 5

 Columnas 8 a 20

 Bóvedas 8 a 24,8

 Arranque nerv. 20

La corrosión de la armadura motivada por la entrada de agua 
desde las cubiertas afectaron fundamentalmente a arcos, ner-
vios, capiteles y zonas más bajas de las bóvedas. Los hormigo-
nes de las bóvedas se elaboraron con mezclas de cal y cemento 
portland. En los morteros y en los micro hormigones se encon-
traron grasas utilizadas como aditivos para mejorar sus propie-
dades: estas grasas eran probablemente de cerdo, una técnica 
tradicional para los morteros de cal utilizada en las islas.

9.
estudio de los materiales de la catedral a 
partir de los restos de capiteles recuperados 
de la demolición

La conservación de algunos de los restos de los capiteles y ar-
cos procedentes de la demolición ha permitido realizar un le-
vantamiento de la geometría de estas piezas, de sus armados, 
tanto en posición como en diámetros y extraer testigos de los 
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mismos para proceder a su ensayo. Esta última tarea fue reali-
zada por un laboratorio acreditado. Se extrajeron seis testigos 
de hormigón y dos testigos de armaduras. De los testigos de 
hormigón obtenidos se realizaron bandas extensométricas para 
determinar resistencia y módulos de deformación longitudinal 
y transversal, además de ensayos de porosidad, determinación 
contenido en cloruros, densidad y carbonatación.

Figura 11.  Testigos de hormigón extraídos de los restos del Seminario 
Diocesano. Fotografía del autor.

Los resultados de los testigos nos indican, en relación a la re-
sistencia una gran variabilidad de los mismos. Los testigos de 

la columna de crucero 1 dan valores de resistencia muy bajos 
y distintos de la columna de crucero 2. La diferente resistencia 
entre columnas podría justificarse por una dosificación distinta 
y por tanto poco controlada: distintas relación agua cemento o 
cantidad de cemento en cada amasada. La diferente resistencia 
en testigos de la misma columna, por lo tanto con la misma 
dosificación dada la proximidad de la localización de testigos, 
podría deberse a una diferente compactación, criterio que po-
dría refrendarse con los valores de densidad muy bajos, o por 
el contrario alta porosidad.

10.
conclusiones generales

La catedral de La Laguna fue sin duda una obra pionera del 
hormigón armado en España y supuso la iniciación de esta tec-
nología en el ámbito de Canarias.

La obra supuso un reto técnico importante, con la dificul-
tad añadida que pudo suponer la lejanía de las islas al conti-
nente y por la falta de recursos económicos disponibles, para 
los que el ingeniero militar procuro una adecuada optimiza-
ción de los medios disponibles resaltando la utilización de mol-
des prefabricados para las columnas que permitían conseguir 
un acabado adecuado, desechando sin gran coste las piezas mal 

Ventura, H.A., Mirallave, V., & Flores, N. (2022) Hormigón y Acero 73(298); 75-82 – 81

Figura 10. Construcción del templo, año 1908. Fotografía del libro La Catedral de La Laguna, Arte Religión y Sociedad. Darias Príncipe, Alberto.



ejecutadas antes de su colocación en obra, al tiempo que eco-
nomizaban la utilización de encofrados y cimbras.

La falta de control en los recubrimientos, utilización de 
mezclas de cal y cementos portland en los hormigones, y una 
inadecuada compactación durante la ejecución, lo que ocasio-
no hormigones muy porosos, tuvieron como consecuencia un 
hormigón de una calidad baja, suficiente desde el punto de 
vista resistente, pero insuficiente desde el punto de vista de 
la durabilidad. El clima húmedo de la Laguna y un incorrecto 
mantenimiento, con la utilización de yesos para reparar los tro-
zos de recubrimiento que se iban desprendiendo por corrosión, 
aceleraron el proceso de degradación.

La situación de deterioro obligo a la demolición de las cu-
biertas y los capiteles, si bien las columnas y muros originales 
se han conservado y están preparados para soportar la nueva 
cubierta, una réplica exacta de la cubierta original, pero esta 
vez construida con hormigones de mayor calidad armada con 
armaduras de fibra de carbono y reforzadas con fibra de vidrio.
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TABLA 2.
Resultados de los ensayos restos de la Catedral

Testigo 1 2 3 5 6

Elemento Arco toral Pilar crucero 1 Pilar crucero 1  Pilar crucero 2 Pilar crucero 2
  Crucero

 

Diámetro (mm) 95 95 95 95 70

Longitud (mm) 190 155 192 179 132

Sección (mm²) 7088 7088 7088 7088 3864

Resistencia MPa 15,73 11,08 12,53 22,47 25,81

Densidad seca kN/m³ 20,14 19,18 18,90 23,73 22,51

Absorción (%) 2,69 4,76 4.54 0,92 1,32

Porosidad (%) 5,57 9,60 9,02 2,20 2,99

Humedad (%) ambiente 0,20 0,20 0,20 0,20 0,20

Contenido cloruros (% peso hormigón) 0,10 0,12 0,09 0,09 0,11
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a b s t r ac t

The Large Universal Shell Element Tester (LUSET) is a new testing facility that has been developed at ETH Zurich. It enables the investiga-
tion of the load-deformation behaviour of full-scale reinforced concrete shell elements under arbitrary loading conditions. The motivation 
for the development of the LUSET is outlined followed by a description of the hardware and software components of the setup and the 
measurement systems used. Finally, the test series for validating the functionality of the LUSET is discussed and a general overview of the 
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r e s u m e n

El Large Universal Shell Element Tester (LUSET) es un nuevo dispositivo de ensayos, desarrollado en la ETH Zúrich, el cual facilita 
el estudio del comportamiento mecánico, a escala real, de elementos lámina de hormigón armado sujetos a solicitaciones en sus tres 
dimensiones (esfuerzos combinados de elementos tipo losa y membrana). En este artículo se presentan los motivos que condujeron al 
desarrollo del LUSET y, adicionalmente, se describen sus componentes, el software de control y los sistemas de medición. Finalmente, 
se presenta una breve descripción de la serie de ensayos usada para validar la funcionalidad del LUSET, así como, un resumen de sus 
posibilidades.
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1.
introduction

For the safe design of new concrete structures, models based 
on the lower bound theorem of plasticity theory are perfect-
ly suitable. Hence, these models have been adopted by many 
design codes worldwide in the last decades. However, despite 
the suitability of limit analysis for the design of new structures, 

the method is often not applicable for structures built follow-
ing older design codes and/or structures employing non-con-
ventional reinforcements such as fibre and textile reinforced 
concrete. Therefore, more knowledge needs to be experimen-
tally acquired regarding the load deformation behaviour of 
plate and shell structures not complying with the prerequi-
sites of limit analysis methods. Furthermore, knowledge of the 
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load-deformation behaviour is also important when checking 
serviceability criteria such as crack widths and deflections.

The LUSET enables the investigation of the load-deforma-
tion behaviour of large reinforced concrete shell elements un-
der arbitrary loading conditions. This means, that the LUSET 
allows applying all eight independent stress resultants acting 
on generally loaded shell elements in any combination and ar-
bitrary loading paths. Therefore, the conducted experiments 
on shell elements allow for (i) the investigation of the defor-
mation capacity of structural concrete subjected to arbitrary 
load combinations; (ii) the exploration of the limits of applica-
bility of the theory of plasticity to structural concrete with low 
amounts of reinforcement; and (iii) the critical review of cur-
rent design provisions and available models. Hence, research 
carried out using this facility will hopefully contribute to avoid 
unnecessary strengthening of existing structures, and to design 
more efficient new structures.

This paper presents the design and construction of the LU-
SET and describes its testing capabilities and capacities.

2.
fundamentals

2.1 Basic Concept

The LUSET enables large-scale testing of reinforced concrete 
elements with in-plane dimensions of 2.0 x 2.0 m and a var-

iable thickness of up to 0.38 m subjected to well controlled, 
arbitrary load combinations. Figure 1 shows an overview of the 
LUSET (elevation and section) with the main components and 
an installed specimen.

Along the edges of the specimen (figure 1, number (1)), 
the loads are introduced by means of 100 hydraulic actuators 
(4) acting on twenty independent loading yokes (3). In the 
reference position, the actuators are inclined at a ratio of 1:2, 
which corresponds to an angle of approximately 26.6° with 
respect to the outer normal of the specimen edge. The yokes 
are applying the loads to the blocks (2) which in turn transfer 
them to the specimen. The reaction forces of the actuators are 
equilibrated by a stiff in-plane reaction frame (5) and an out-
of-plane frame (6). Due to the limited height of the structural 
laboratory, the supports of the reaction frame had to be placed 
in the basement of the building. Consequently, the installed 
specimens are located only slightly above the floor level of the 
laboratory (7), which facilitates the access during the experi-
ments. In the basement, the LUSET is sitting on four concrete 
blocks (8), which carry the self-weight of the facility.

The control system is based on 20 servo-hydraulic valves 
such that in the standard configuration, 20 groups of five actu-
ators can be controlled independently. The front and rear ac-
tuator chambers of each group of actuators controlled by one 
valve are hydraulically connected, such that the corresponding 
oil pressures are equal and thus, except for different frictional 
forces, they apply the same load. Four layers of five actuators 
are arranged in-plane and one group out-of-plane per speci-
men side.

Figure 1. Overview of the LUSET: (a) elevation; (b) section A-A (dimensions in m); adopted from [1].
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100 displacement and 100 force sensors (one each per ac-
tuator) measure the strokes and forces of the actuators during 
the tests. Additionally, 20 tilt sensors monitor the yoke incli-
nations. The pressures in the two chambers of each valve are 
measured by pressure sensors (40 in total), which can also be 
used to determine the forces in the actuators.

The LUSET is built with a modular concept. This means 
that beside the standard machine configuration outlined above, 
there are possibilities to change the standard tests making use 
of the modular setup of the load introduction elements and the 
hydraulic components, as well as the control software. In par-
ticular, it is possible (i) to use different load introduction ele-
ments connecting to the yokes; (ii) to rearrange and reconnect 
the actuators with fast hydraulic connectors to arbitrary valves 
over a tube system; and (iii) to define arbitrary loading proto-
cols with a Matlab interface for the control software. Hence, 
for tests diverging from the standard shell element tests with 
homogeneous loading conditions, it is also possible to introduce 
non-homogeneous loads such as shear and longitudinal strain 
with a gradient or even using only a part of the loading yokes. 
The modular setup will be outlined in more detail in section 5.

2.2 Capacities

Each of the five yokes per specimen edge is loaded by one 
out-of-plane actuator perpendicular to the middle plane of the 
specimen, with a specified capacity of +/-0.70 MN, and four 
in-plane actuators parallel to the middle plane of the speci-
men, with a specified capacity of +0.95/-1.35 MN. The hori-
zontal spacing between the in-plane actuator axes is given as e 
= 0.36 m (see figure 2).

Figure 2 shows the forces introduced by the actuators into 
the yokes in red (Pof, Por, Pif, Pir, Py) and the resulting loads in-
troduced by the yokes to the specimen edge in green (nx, nxz, 
mx, mxz, vx). For simplification, the blocks are not shown in this 
figure. The resulting loads can be expressed as functions of the 
actuator forces in the non-deformed state of the yoke and the 
specimen using the following equations.

Figure 2. Notation of resulting loads introduced from the yoke into 
the specimen (green) and actuator forces acting on the yoke (red); 

adopted from [1].

nx =                              cos α

nxz  =                             sin α

mx =                                               cos α +

mxz=                                                 sin α

Vx=

Pe + Pif + Por + Pir

0.40 m

–Pof + Pif –Por+ Pir

0.40 m

(Por – Pof)1.5e + (Pir – Pif)0.5e
0.40 m

(–Por + Pof)1.5e + (Pir – Pif)0.5e
0.40 m

Py  0.13 m
0.40 m

Py  0.13 m
0.40 m

From these relationships and the specified capacities of the 
in-plane and out-of-plane actuators, the loading capacities of 
the LUSET can be determined, see table 1. Note that these 
capacities are valid for each stress resultant individually, i.e., 
if the other stress resultants are zero. For example, in the case 
of the in-plane shear force nxz, this means that the maximum 
capacity is calculated with the tension capacity of all the ac-
tuators, such that a pure shear force is applied. The remaining 
stress resultants are obtained accordingly.

TABLE 1.
LUSET loading capacities.

Loading type  Capacity

Compression nx
c 12.07 MN/m

Tension nx
t 8.50 MN/m

Shear nxz 4.25 MN/m

Flexural moment mx / mz 1.53 MNm/m

Torsional moment mxz 0.76 MNm/m

Transverse shear vx 1.75 MN/m

3.
construction

3.1 Hardware

The hardware components of the LUSET can be subdivided 
into (i) reaction frame; (ii) load introduction elements; (iii) 
hydraulic components; (iv) measurement elements; and (v) 
control system.

3.1.1. Reaction Frame
The reaction frame defines the outer dimensions of the LU-
SET and equilibrates the reactions of the forces which are ap-
plied to the specimen. It consists of an in-plane frame (with 
outer dimensions of 9.6 x 9.6 m) and an out-of-plane frame 
that extends approximately 2.8 m off the in-plane frame, see 
figure 1. The in-plane frame was delivered by the contractor in 
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four equal parts and welded together on site. The out-of-plane 
frame consisting of hot rolled sections was delivered in several 
parts and bolted to the in-plane frame. The outer dimensions 
of the frames as well as the general layout of the stiffeners 
are indicated in figure 1. Generally, steel of Grade S355J2G3 
was used for the reaction frame. Only the eyebars, which are 
welded to the in-plane frame and connect to the hydraulic 
actuators, are made of Grade S460N steel.

Figure 3. Load introduction system between actuators and specimen; 
adopted from [1].

3.1.2. Load Introduction Elements
The system of the load transfer between actuators and specimen 
already mentioned above is illustrated in more detail in figure 
3. The actuators apply the forces to the 20 yokes along the four 
specimen edges, which in turn transfer their forces to 20 blocks. 
Yokes and blocks are connected by means of 6 preloaded high 
strength M36 bolts for the transfer of tension forces. The shear 
transfer between blocks and yokes is ensured by means of two 
circular shear connectors per yoke (bevelled cylindrical part 
protruding from outer block edge, corresponding holes in yoke), 
such that the preloaded bolts are only activated in tension. The 
connection and force transfer to the reinforcing bars is achieved 
by means of commercially available reinforcing bar couplers 
with parallel threads on forged bar ends (BARTEC system), cer-
tified to fail outside the thread. Shear forces are transferred to 
the specimen through shear teeth on the block front side (as 
well as some dowelling action of the couplers).

3.1.3. Hydraulic Components
The hydraulic hardware components consist of the actuators, 
the valves and the hydraulic tubing.

Two types of actuators are installed in the LUSET, namely 
80 in-plane and 20 out-of-plane actuators. The actuators are 
built in a very compact way, such that the maximum capacities 
(see section 2.2) could be achieved with the given space. The 
actuators are connected to the eyebar at the reaction frame by 
means of a load pin (see section 3.1.4) and to the yoke on the 
side of the specimen (see section 3.1.2).

For the actuation of the system, 20 proportional direction-
al control valves are used. The direct-operated valves exhibit 
extremely high dynamics combined with a high oil flow, such 

that they reach a frequency response high enough for quasi-in-
stant control of the actuators in the LUSET.

The hydraulic tubing is built in a way such that the LUSET is 
as universally usable as possible. In case, that tests different from 
the standard configuration should be performed, bypass pipes 
to rearrange the connections between actuators and valves are 
available, as well as mobile linkboxes, rigid links and a tank for 
maintaining zero force without using a control channel. For more 
detailed information on the hydraulic components, see [1].

3.1.4. Measurement Elements
Each actuator is equipped with an internal displacement sen-
sor that provides a continuous measurement of the stroke. 
Additionally, the yokes are instrumented with 20 tilt sensors 
providing a measurement of the rotation around the y-axis. 
The information obtained by the aforementioned sensors al-
lows for the calculation of the exact position in space of each 
yoke and hence the specimen.

The forces applied by the actuators are measured by load 
pins that are arranged between the actuator fork and the spher-
ical bearing in the eyebar of the reaction frame. Furthermore, 
making use of the pressure sensors that are located in the cham-
bers of the 20 valves connecting to the actuators, the forces can 
also be back-calculated by multiplying the pressure to the re-
spective piston area. It should be noted that the latter force does 
not account for the friction loss in the actuators.

In addition to the aforementioned permanently installed 
measuring equipment, two independent measurement sys-
tems are used in all tests, namely Digital Image Correlation 
(DIC) and distributed fibre-optic measurements (FO). For a 
detailed overview of the capabilities and limitations of the in-
dependent measurement systems the reader is referred to [2].

Figure 4. LUSET control software architecture; adopted from [1].

Specimen reinforcement

Couplers Bolts connecting
block to yoke

Bolts connecting
block to rebars
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Low-level controller
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3.1.5. Control System
The control cabinet of the LUSET contains a real time con-
troller with a maximum transfer capacity of 1 GBit and a cycle 
frequency of 100 kHz which is enabled by an Ethernet based 
fieldbus GinLink. A Stand-Alone Master CPU board (SAM3) 
is connected to five IO-Nodes capable of handling more than 
800 digital and analog in- and outputs. All machine states are 
calculated in a real time loop of 1 ms.

The standard control of the LUSET during testing takes 
place through standard desktop PC’s.

3.2 Software

The control software can be distinguished in two parts, namely 
the low-level and the high-level controller.

The low-level controller is responsible for the synthesis of 
all individual measurement readings in a unified global refer-
ence system and the provision of an interface that translates 
user defined force and/or displacement targets to suitable con-
trol valve commands. Making use of the 100 actuator displace-
ment readings in combination with the 20 tilt measurements 
per yoke, the kinematics and hence the position in space of 
each yoke (and associated actuators) can be determined. With 
this information, the forces exerted by the actuators on the 
yokes can be transformed to global Cartesian coordinates and 
summed up to obtain the resulting loads each yoke exerts on 
the specimen. The low-level controller only allows for the 
control of a specific group of actuators and not of the global 
state of the specimen. For the definition and execution of the 
tests, hence the control of the global state of the specimen, the 
high-level controller is used.

Figure 5. Load path of pilot tests: (a) PT1-PT3; (b) PT4; adopted 
from [1].

The high-level controller is a position-based cascade control 
that employs individual position controllers for all the actuator 
groups of a given machine configuration. The conditions that 

an experimentalist wants to impose on a specimen are repre-
sented by a collection of generic variables that are achieved by 
controlling the position of the actuator groups. These generic 
variables can be either imposed deformations (kinematic re-
straints), forces or a combination thereof. For further informa-
tion regarding the high-level controller, the reader is referred 
to [3].

4.
pilot tests

In the framework of the commissioning of the LUSET, a pilot 
test series consisting of four tests (PT1-PT4) was conducted in 
order to verify the basic verify the basic functionality of the 
facility. PT1, PT2 and PT3 were tested under pure membrane 
shear (see figure 5a) and PT4 was tested under membrane 
shear with an imposed longitudinal strain in x-direction (see 
figure 5b).

The pilot tests were loaded up to failure with an applied 
loading ramp of Δnxz /Δt = 20 kN/min.

Minor problems in the control strategy were identified 
during tests PT1 to PT3 and were subsequently corrected pri-
or to the execution of test PT4. Test PT4 provided a validation 
of the modifications made in specific and of the overall control 
strategy in general. The pilot test series was therefore a success 
and more than 30 tests have since been carried out up to the 
time of writing this paper (see e.g. [4], [5]).

5.
testing possibilities

5.1 General

In addition to tests subject to the standard test configuration, 
where the specimen is subjected to homogeneous loading 
along its four edges, the modular concept of the facility en-
ables an array of different test configurations and/or setups 
which are summarised in the following two sections.

5.2 Alternative Test Configurations

By rearranging the connections between actuators and control 
valves, hence changing the machine configuration, different 
non-homogeneous loading types can be achieved. An example 
of such a non-homogeneous loading type is a panel test with 
in-plane shear loading and an imposed longitudinal strain with 
a gradient along the specimen’s edge, similar to test PT4 de-
scribed in section 4 and illustrated in figure 6.

5.3 Alternative Test Setups

The yokes are designed such that specimens with out-plane 
dimensions in excess of what the standard blocks can facilitate 
can be tested. This enables one to one tests on a large range of 
structural types such as for example retaining walls with foot-
ings, columns with concrete dimensions.
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By using suitable connection devices other than the blocks 
that were discussed in section 3.1.2 and illustrated in figure 
3, alternative materials that do not contain conventional re-
inforcement can be tested such as Fibre or Textile Reinforced 
Concrete.

Additionally, the control architecture allows the execution 
of so-called hybrid tests where the physical specimen is part of 
a numerical structure, this way allowing experimental inves-
tigations on the system level and hence investigations of the 
deformation capacity of entire structures.

Figure 6. Non-homogeneous panel test in the LUSET, with shear 
loading and imposed longitudinal strain with a gradient: (a) loading; 

(b) machine configuration; adopted from [1].

6.
summary

A new testing facility to investigate the load-deformation be-
haviour of large-scale reinforced concrete shell elements has 
been developed at ETH Zurich: The Large Universal Shell 
Element Tester (LUSET). The LUSET enables the testing of 
reinforced concrete elements with in-plane dimensions of 2.0 

x 2.0 m and a variable thickness of up to 0.38 m. This paper 
presents a description of its capabilities and limitations, the 
hardware and software components and its modular concept 
and associated testing possibilities.
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