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CARTA DEL DIRECTOR

El pasado agosto nos comunicaron desde Scopus que
Hormigoén y Acero pasa a estar indexada en dicha base

de datos. Es un nuevo reconocimiento a la revista y al
impacto que est4 consiguiendo en el panorama cientifico-
técnico internacional. Con este paso, tenemos a Hormigén
y Acero indexada tanto en tanto en Scopus como en la
Web of Science, las dos bases de datos cientifico-técnicas
de mayor relevancia. Este hito no hubiera sido posible sin
el trabajo del Comité Editorial y del Consejo Asesor de la
revista. En particular, debo agradecer a José Manuel Raez,
asesor editorial de Hormigén y Acero, sus muchos consejos
para lograr esta nueva indexacion y su perseverancia al
enfocar este objetivo, ya propuesto —con gran visién de
futuro— por Luis Ortega.

Me gustaria compartir algunos de los indicadores
bibliométricos que han facilitado la indexacion de
Hormigon y Acero en Scopus.

En primer lugar, Hormigén y Acero es de acceso abierto.
Est4 a disposicién de todo el mundo, de forma gratuita,
desde su pagina web http://hormigonyacero.com/.

En los altimos afios, Hormigén y Acero ha tenido un
ntmero cada vez mayor de citas provenientes de revistas
incluidas en la Web of Science y en Scopus. Por ejemplo, en
2020 tuvimos 48 citas, pero en 2022 el nimero aumenté
a 68, es decir, las citas por afio tuvieron un aumento

del 42% en so6lo dos afios. Esta tendencia creciente se
mantiene desde 2017. Algunas de las revistas que nos
citan son muy prestigiosas, por ejemplo, Construction

and Building Materials (34 citas desde 2015), Engineering
Structures (27), Applied Sciences (14) o Structural Concrete

(12).

Hormigoén y Acero admite articulos tanto en espafiol
como en inglés. Sin embargo, fomentamos la recepcion
de articulos en inglés para ampliar nuestro namero

de lectores. La tabla 1 muestra la evolucion de los
articulos en inglés desde 2015, que estin aumentando,
especialmente desde 2018. En 2021 tuvimos el mismo
ntmero en inglés que en espafiol, mientras que 17 de los
articulos publicados en 2023 —incluyendo el presente
niimero— est4n en inglés.

TABLA 1.

Namero de articulos en espaiiol y en inglés publicados desde 2015

2015 2016 2017 2018 2019 2020 2021 2022 2023

Espafiol 14 32 23 19 16 19 14 24 6

Inglés — — 1 15 8 5 14 5 17

Ademas, recientemente se han incorporado al Consejo
Editorial varios miembros con perfil internacional, como
Beatriz Martin, profesora de la Universidad de Ottawa,
Canada, o Victor Alvado, ingeniero proyectista en
Leonhardt, Andri und Partner AG, Stuttgart, Alemania.
Hoy por hoy, 4 de los 17 miembros del Consejo Editorial
son internacionales, al igual que 14 de los 32 miembros
del Consejo Asesor Cientifico. Asimismo, invitamos a
autores internacionales a escribir en Hormigén y Acero. Por
ejemplo, 11 de los 23 articulos publicados en 2023 tienen
autores o co-autores que no son espafoles.

Finalmente, Hormigén y Acero esté en la Journal of
Citations Report (JCR) de la Web of Science, desde 2020.
En 2023 hemos tenido por primera vez un indice de
impacto, 0,1. Este indice se obtiene dividiendo el namero
de citas a Hormigén y Acero de revistas en la JCR durante
2022 a los articulos publicados en los dos afios anteriores,
2020y 2021, entre el namero de articulos publicados en
esos dos afios. Hay que tener en cuenta que Hormigén y
Acero se ajusta mejor a las métricas que utilizan periodos
largos, ya que los articulos son citados durante bastante
tiempo. Asi, con una ventana de 5 afios, nuestro indice de
impacto es de 0,3.

Estos datos son mejorables, pero ya han permitido a
Hormigén y Acero conseguir el hito de la indexacion en
Scopus y en la Web of Science. Ello haré la revista mas
visible y le ayudara a mejorar su calidad para dar un mejor
servicio a la ingenieria estructural.

Gonzalo Ruiz
DIRECTOR DE HORMIGON Y ACERO
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Influence of Track Typology on the Dynamic Response of Short-Span
High-Speed Railway Bridges
Influencia del tipo de via en la respuesta dindmica de puentes cortos para

ferrocarril de alta velocidad

Elena Pilar Martinez*", Gonzalo S.D. Ulzurrun®, Carlos Zanuy "

* MC2 Estudio de Ingenieria, Madrid, Spain
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ABSTRACT

It is known that short-span high-speed railway viaducts are prone to suffer significant dynamic effects due to the passage of moving train
loads. Recent technological advances in railway engineering have resulted in track typologies different from the conventional ballasted
track consisting of discrete sleepers fastened to the rails and resting on a ballast bed. In particular, ballastless track has been identified
as an effective solution due to reduced maintenance costs, high track stability and excellent geometric quality. Though different track
typologies are available in the market, they can be classified as monolithic or independent according to the interaction degree with the
bridge girder. In the present paper, the dynamic behaviour of short-span bridges is numerically studied by taking into account the track-
bridge interaction by modelling explicitly the components of the track. Two types of ballastless track (monolithic continuous slab and
independent short slabs) and conventional ballasted track are considered on simply supported bridges with span length in the range of
15-25 m subjected to envelope and commercial train loads at speeds between 200 and 360 km/h. In total, 2448 numerical cases have
been analyzed. The study shows that dynamic deflections and accelerations produced at the bridge girder by moving train loads can be
reduced when the ballasted track is replaced to ballastless track systems, especially for the critical speeds higher than 300 km/h. Moreo-
ver, it is shown that the two ballastless track systems lead to very similar results, with the monolithic system resulting in slightly smaller
bridge deflections and also moderately larger accelerations.

KEYWORDS: Dynamics; high-speed railway bridges; train loads; ballasted track; ballastless track.

©2023 Hormigén y Acero, the journal of the Spanish Association of Structural Engineering (ACHE). Published by Cinter Divulgacion Técnica S.L.
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RESUMEN

Es bien conocido que los viaductos para ferrocarril de alta velocidad de luces cortas pueden sufrir importantes efectos dindmicos debido al paso
de las cargas de los trenes. Los continuos avances tecnolégicos en el ambito de la ingenieria ferroviaria han dado lugar a nuevos tipos de via
distintos de la tradicional via sobre balasto formada por una capa de balasto sobre la que descansan las traviesas que van unidas a los carriles. En
particular, nuevos disefios de via en placa sin balasto han surgido como una solucién eficaz con bajos costes de mantenimiento, gran estabilidad
y excelente calidad geométrica. Aunque existen diferentes tipos de via en placa, se pueden clasificar en funcién de su grado de interacciéon
con la estructura del puente, desde monoliticos a independientes. En el presente articulo, se estudia numéricamente la respuesta dindmica
de puentes cortos teniendo en cuenta la interaccién via-puente para distintos tipos de via, incluyendo explicitamente los componentes de la
via en los modelos. Se han considerado dos tipos de via en placa (monoliticamente unida al tablero del puente o independiente de éste), asi
como una via en balasto convencional, en puentes isostaticos de luces cortas en el rango de 15-25 m, sometidos a las acciones ferroviarias de
puentes de alta velocidad, incluyendo los trenes envolventes de la normativa y trenes comerciales, con velocidades de circulacién entre 200 y
360 km/h, en pasos de 10 km/h. En total, se han resuelto 2448 casos numéricos. El estudio muestra que las flechas y aceleraciones producidas
en el tablero por las cargas moviles se pueden reducir cuando se sustituye la via en balasto por sistemas de via en placa, especialmente para
velocidades superiores a 300 km/h. Ademas, se ha obtenido que los dos sistemas extremos de via en placa analizados dan resultados bastante
analogos, siendo el sistema monolitico el que resulta en flechas algo menores y aceleraciones algo mayores.

PALABRAS CLAVE: Dinamica, puentes de ferrocarril, interaccién puente-via, alta velocidad, via en balasto, via en placa.
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NOTATION

area
damping factor
modulus of elasticity
inertia
vertical stiffness
span length
mass
train running velocity
critical resonant train velocity
acceleration at the bridge girder
acceleration at the rails
cross-section width
bedding modulus
h height
fo first natural frequency
l axle load separation
vertical displacement at the bridge girder
v, vertical displacement at the rails
VG distance of the centroid from the bottom of the section
Poisson’s ratio
dynamic amplification factor
dynamic amplification factor due to irregularities

density

2]

S S<EExR~mOM

S

ACRONYMS

HS high speed

HSLM high-speed load model

MSS mass-spring system

UPM  Universidad Politécnica de Madrid (Technical Universi-
ty of Madrid)

1.
INTRODUCTION

A significant growth of the high-speed (HS) railway network
has been realized in Europe and Asia for the last decades and
further expansion worldwide is expected for the coming years
[1]. Reasons for that are the reduction of travel times, bet-
ter interoperability, and eco-friendliness of railway transport
against road transport [2-4]. When referring to HS lines, the
commercial speed is typically higher than 200 km/h, which
has been proven to produce appreciable dynamic effects on
bridges, thus raising concerns of eventual resonance [5-9].
Therefore, structural design codes for HS viaducts have estab-
lished that dynamic analysis must be performed at the design
stage in order to ensure structural safety and users’ comfort
[10,11]. In terms of structural verifications, a HS bridge design
is considered valid in terms of serviceability if accelerations
and deformations caused by moving train loads are within
specified limits. Accumulated design experience in Spain and
other European countries [5,12] has shown that short-span
bridges (span length of 25 m or less) are prone to suffer dy-
namic effects induced by the moving vertical train loads, which
are configured as sequences of axle loads passing at the train
speed over the structure [10,11]. Accordingly, if the coupled

effect of the axle separation and the train speed approaches
the natural frequency of the structure, dynamic amplification
of the bridge response can be expected.

The continuous technological development in the field of
railway track has led to track typologies different from the tra-
ditional ballasted track, which consists of a set of discrete rail
supports fastened to concrete sleepers which in turn lie on a
ballast bed [13]. Ballastless track systems have emerged as an
alternative to ballasted track, by substituting the ballast bed
and the sleepers by a pavement on which the rails are fastened.
Though many types of ballastless track have emerged in the
last years [13-15], their general advantages over ballasted track
are the better geometric control, smoothness, larger stability,
and less maintenance cost, while the higher initial cost has
been typically reported as the main disadvantage [2]. For the
last years, ballastless track designs have been widely installed in
urban areas, metros or tunnels in Europe, while ballasted track
is still majority in European mainline tracks [1]. In China and
Japan, a significant percentage of the HS network is of ballas-
tless track [1].

Regarding the typologies of ballastless track, they can be
classified for the present study according to the interaction de-
gree with the supporting structure: from monolithic to inde-
pendent systems. In the former, the pavement (typically a con-
tinuous concrete slab) is connected to the lower layers so that
they work as a composite structure. In the later, an intermedi-
ate resilient element is placed between the pavement (floating
slab) and the supporting structure. Floating slab systems have
been recognized as good solutions for reduction of vibration
transmission from the track to the substructure (also referred
to as mass-spring systems, MSS [16]) or for mechanical iso-
lation of the track and the substructure when the later has
appreciable flexibility (high embankments or flexible bridges).

Connections in fully- or partially-monolithic ballastless
track systems can be achieved by an appropriate interface
roughness or by connecting dowels. It must be noted that the
interaction degree refers here to the response against vertical
loads (i.e. the vertical load distribution and contribution to the
bending stiffness of the bridge), while further devices can be
required to transfer horizontal (longitudinal and transverse)
forces (e.g. stoppers, dowels, lateral walls). Examples of mono-
lithic ballastless track designs are the German Rheda [17] and
the Spanish BX-AFTRAV [18], in which twin-block concrete
sleepers are embedded in a continuous concrete slab poured
on site. Independent ballastless track systems can be either
continuous (by introducing an intermediate resilient layer be-
low the continuous slab) or short (typically precast) slabs with
a thin elastomeric (also referred to as resilient) layer attached
on the bottom side. Design examples are the Japanese Shin-
kansen [19], the Austrian Porr [20], the Spanish VP-AFTRAV
[21] or the Chinese CRTS III [22].

In Spain, ballastless track has been employed in HS main-
lines since 2005, with a trend to install on-site solutions of
continuous concrete slab with embedded twin-block sleepers
in tunnels, embankments in regions with complex orography
and stations, and precast solutions on viaducts. Such a trend
has been confirmed in 2020-2021 with the installation of pre-
cast prestressed concrete slabs of the VP-AFTRAV system on
the viaducts of the northern section of the Madrid-Galicia HS
line and the new Pajares Pass [23] (Figure 1). It has to be noted
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Figure 1. Aerial view of the Tuela Viaduct (Pedralba-Campobecerros section of the Madrid-Galicia HS line, Spain). Precast slabs of VP-AFTRAV
ballastless track system. Courtesy by PRECON and Ferrovial.

that such sections are characterized by a difficult layout along
mountainous regions, in which the track lies on a sequence of
tunnels and viaducts. The track solution consisted of continu-
ous slab track (BX-AFTRAV) in the tunnels and short floating
slabs (VP-AFTRAV) on the bridges. The bridge typologies in-
cluded both single- and multi-span bridges, with span lengths
in the range of 20-66 m (mostly within 35-55 m). Twin sin-
gle-track bridges were dominant instead of double-track bridg-
es due to security reasons imposed by the tunnel-viaduct-tun-
nel layout.

Even though a dynamic analysis must be done for each
particular HS-bridge design according to current standards,
the trend to develop new ballastless track systems makes it
convenient to analyze the eventual differences of the dynamic
response of HS bridges with either track type. It must be re-
marked that design standards for ballastless track systems are
scarce (the European standard [24,25] is rather new, and an
ISO group on the subject has just been established) and spe-
cific provisions regarding the dynamic track-bridge interaction
are not dealt with.

In the present paper, the dynamic response of short-span
railway bridges under moving HS train loads is numerically
studied. As there is a need to analyze the influence of the
track typology, two extreme ballastless track systems (with
monolithic and independent interaction with the bridge struc-
ture) are compared with conventional ballasted track. The
track-bridge interaction is explicitly modeled by including all
the components and layers of the track, from the rails to the
bridge structure, with the corresponding dynamic properties.
It is found that the use of ballastless track systems in short
span-bridges is beneficial for the bridge’s dynamic behavior as
it can reduce the vertical displacements and accelerations pro-
duced in the girder by the train loads with respect to those ob-
tained with ballasted track. Thus, the present study will serve
as an incentive for engineers to consider ballastless track as an
efficient alternative for HS bridges in which the serviceability
and comfort limits imposed by design standards might be crit-
ical with conventional ballasted track.
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2.
STUDIED CASES AND SCOPE

The present study is focused on the influence of the track type
on the dynamic behavior of short-span HS railway bridges.
Statically determinate bridges with a span length between 15-
25 m are considered, with three track typologies: conventional
ballasted track, continuous slab track monolithically connect-
ed to the bridge structure, and short slabs isolated from the
bridge structure with an intermediate resilient layer. Hereaf-
ter, the later track types will be referred to as monolithic and
independent ballastless track systems, respectively. A previous
study by the authors [26] has shown that statically determi-
nate bridges present a higher sensitivity to dynamic effects
than multi-span statically indeterminate bridges. The later
is in agreement with other studies [5,12] and is due to the
beneficial mobilization of a higher number of vibration modes
in multi-span bridges when train loads act simultaneously in
the different spans, while single-span bridges tend to respond
mainly with the first vibration mode.

In order to model the bridge, the mechanical properties
of the girder (height, area, inertia, centroid position) are nec-
essary. Analytical equations for such properties have been de-
rived as a function of the span length from regression of the
particular data extracted from existing HS bridges in Spain.
For the regression, the bridges of the northern section of the
Madrid-Galicia line and the new Pajares Pass have been tak-
en into account, as they have been the first set of bridges on
which ballastless track has been installed in Spain. Neverthe-
less, such bridges do not present any special differences with
bridges with ballasted track, as most of them were initially de-
signed for ballasted track and the track design was modified
after the bridge structure had been constructed. A particular
aspect of such bridges is that they are single-track structures
(Figure 1), which implies that the present study is focused on
the flexural behavior without consideration of torsion effects.
Future studies will be extended to include torsion. In Figure 2,
the regression curves for the mechanical properties of bridge
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Figure 2. Mechanical properties of HS bridges as a function of the span length.
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girders are obtained by least square fitting as a function of the
span length [26]. Blue points represent the real single-track
bridges and blue curves are the fitted regression curves, as fol-
lows (units in m):

h=0.061L + 0.074 )
vy = 0.034L + 0.214 )
A=0.062L + 3.034 3)
I=0.00065L24 (4)

In addition, the mechanical properties of double-track HS
bridges have been also plotted in Figure 2 in order to verify
the consistency with the previous equations: cross points in
Figure 2 refer to the single-span bridges of the HS line Ma-
drid-Zaragoza-Lérida (taken from [27]). Regression lines
proposed by [28,29] for double-track Spanish HS bridges are
also represented. It can be noted that, in general, mechanical
properties of double-track bridges are larger than those of sin-
gle-track bridges in consistency with the standard width of the
cross-section of both cases (14.0 m and 8.5 m, respectively):
similar height and centroid depth, but approximately double
area and inertia. Lastly, it must be mentioned that the previ-
ous regression models are mainly based on bridges with box
or hollow-slab cross-sections. As the span length gets shorter,
solid slab cross-sections can be also representative, as it can
be clearly observed in the larger cross-section area of some
cases plotted in Figure 2 than the proposed regression lines. In
order to include in the analysis the influence of such a heav-
ier cross-section, a solid slab cross-section (8.5 m width and
h/L = 1/12 slenderness) has been also considered for the short-
est studied span length (L = 15 m).

The cross-sections of the three considered track types are
sketched in Figure 3: a reference conventional ballasted track
and two ballastless track systems (monolithic and independent
from the bridge girder). The position of the track is considered
to be centered with the same vertical axis as the girder, which
is consistent with single-track bridge designs and implies no
torsion effects (it has to be noted that torsional effects can also
exist in single-track bridges with cant, nonsymmetrical posi-
tion of the track or ballasted track shifting). The conventional
ballasted track (Figure 3a) consists of a 0.5 m thick and 5.4 m
width ballast layer which supports the monoblock concrete
sleepers, which are prisms of 2.6 x 0.22 x 0.25 m3. The longi-
tudinal sleeper spacing is 0.6 m. The rails (UIC60) are joined
to the sleepers through fastenings with resilient pad (the me-
chanical properties of the track components are detailed in
Section 3). The monolithic ballastless track system (Figure 3b)
consists of a continuous reinforced concrete slab track (3.2
x 0.2 m?) monolithically joined to the bridge girder with an
intermediate leveling layer (0.15 m thick). The leveling layer
is assumed here to be of reinforced concrete, but for tracks
on embankment it typically consists of a mortar, cement/as-
phalt or cement-based layer. The interlayer and track-girder
connection can be achieved by means of surface roughness in
combination with shear keys, dowels or stoppers. Last, the in-
dependent ballastless track system (Figure 3c) includes short
(5.0 m long) structural concrete slabs (2.5 x 0.2 m? cross-sec-
tion), supported on a intermediate resilient layer (2 cm thick)
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which isolates the slabs and the leveling layer (0.15 m thick
and 3.0 m width). In both ballastless track systems, rail seat
supports are considered at a longitudinal spacing of 0.65 m,
with appropriate fastenings (refer to Section 3) between the
rails (UIC60) and the slab track.

Particular design details such as the connection systems or
the material composition of the track layers are not within
the scope of the present paper, due to the huge number of
commercial systems and because the attention is paid here at
the track-bridge interaction degree since the mechanical view-
point. Realistic mechanical properties are assumed for the
different components (refer to Section 3), so that real com-
mercial systems fall within the two “extreme” cases studied
in the present paper. Nevertheless, it can be noted that the
monolithic system is characteristic of on-site-built slab-track
systems (e.g. Rheda or BX-AFTRAV without under-slab elas-
tic mat) and the independent system is a limit case of floating
slab systems (e.g. VP-AFTRAV).

The study presented here is focused on the dynamic ef-
fects of vertical train loads considering the track-bridge in-
teraction. In order to capture the dynamic performance and
eventual resonance, design codes [10,11] provide the train
configuration (axle loads and distances) of a set of commer-
cial and envelope trains. The later, referred to as High-Speed
Load Models (HSLM) are assumed to provide the worst en-
velope from the dynamic viewpoint. Therefore, in the present
paper, HSLM-A trains have been considered in the study, in
addition to two reference commercial trains (AVE-S101and
Talgo-S102) of Spanish HS lines. Train speeds of 200-360
km/h have been analyzed.

3.
NUMERICAL METHODOLOGY

The finite element model (FEM) has been employed for the
numerical analysis. 2-D models consisting of beams, bars and
spring-damper elements have been implemented to repro-
duce the studied cases. An overview of the FEM schemes is
represented in Figure 4. ANSYS v20 [30] software has been
used for the solution of the numerical problem, making use
of APDL programming language without predefined sub-
routines. The models include the track-bridge interaction by
modeling explicitly the components of the track. Besides the
bridge length, 50 m sections of the track on embankment
have been also modeled at both sides of the bridge in order to
avoid any distortion when the loads enter or leave the bridge
(Figure 4). The rails (2 UIC60 rails, see properties in Table
1-Table 3) and the bridge girder are modeled with 2-node
Euler beams (BEAM3 in ANSYS), centered in their corre-
sponding centroids. The mechanical properties of the girder
are calculated as a function of the span length as detailed in
Section 2. The density of the girder is modified with respect
to that of structural concrete in order to include the mass of
side barriers, handrails, cable conducts, catenaries and ballast
retainers (the later only for ballasted track). The beam ele-
ments of the rail, ballastless track slab and bridge girder have
all the same length, with two elements per fastening spacing.

The model with ballasted track is schematized in Fig-
ure 4a. The fastenings are modeled with 2-node vertical
spring-damper elements (COMBIN14) of negligible mass,
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with the vertical stiffness and damping coefficient common
in Spanish HS lines ([29], refer to Table 1). Then, the sleep-
ers are introduced as single-node concentrated mass elements
(MASS21) and, subsequently, the ballast layer is modeled by
2-node vertical springs (LINK1) between the sleepers and
the bridge girder. The springs’ cross-section area corresponds
to the bottom surface of the sleepers and the stiffness is
defined in agreement with the normal bedding modulus in
Spanish HS lines (0.2 N/mm3, Table 1). The density of the
ballast spring elements is set to include the total mass of the
ballast layer. Damping of the ballast and the bridge girder is
included by Rayleigh beta factors. All mechanical properties
of the track components are given in Table 1, in agreement
with values of Spanish HS lines.

The monolithic ballastless track is modeled as represent-
ed in Figure 4b. Vertical 2-node spring-damper elements are
used for the fastening system in a similar way as in the bal-
lasted track, but with corresponding mechanical properties
as shown in Table 2 (note that fastenings for ballastless track
are commonly more flexible than those for ballasted track).
The continuous slab and the leveling layer are modeled as
a unique line of Euler beam elements (BEAM3) with the
total bending stiffness of both layers (consistent with their
monolithic behavior), placed along the slab track’s centroid.
The connection of the slab track with the bridge girder is
achieved with horizontal and vertical spring elements with
infinite stiffness so that no relative displacements between
the slab and the girder can develop. Note that for simplicity
of Figure 4b, the horizontal springs have not been plotted in
the schemes.

The model with the independent ballastless track system is
plotted in Figure 4c. Mechanical properties of the track com-
ponents are listed in Table 3. The fastenings between the rails
and the slab track are the same as those for the monolithic

ballastless track. The short slabs are modeled as Euler beam
elements, discontinuous between two adjacent slabs (i.e. every
5.0 m), with a free separation of 0.10 m between slabs. More-
over, the length of the slabs on the bridge edges is shortened
so that the joints between the girder and the abutments match
with the joints of the slabs at the bridge ends. The leveling
layer (continuous Euler beam elements) is rigidly joined to
the bridge girder with infinite-stiffness vertical and horizontal
springs. The continuity of the leveling layer is interrupted at
the bridge ends (refer to Figure 4c). Between the slabs and
the leveling layer, 2-node vertical spring-damper elements
(COMBINT14) are introduced to reproduce the isolation be-
tween the slabs and the bridge achieved with the resilient el-
ement. A low vertical stiffness (bedding modulus of 0.015 N/
mm?3) and a high damping ratio (15%) have been used for the
COMBIN14, which correspond to a very flexible elastic ma-
terial common for ballastless track systems applied to acous-
tic and vibration mitigation. Typical elastic layers for floating
slab systems not requiring vibration reduction capabilities (e.g.
VP-AFTRAV) are less flexible (bedding modulus of 0.04-0.2
N/mm3). Thus, the results of the present study correspond to
two extreme (but realistic) cases within which most floating
slab systems can fall. It has to be noted that for floating slab
systems with stiffer intermediate layer, additional horizontal
springs might be necessary to consider the eventual tangential
interaction between the slabs and the bridge girder.

In the models with ballastless track, vertical spring ele-
ments are placed below the leveling layer at the lateral em-
bankment zones, with a bedding modulus of 0.11 N/mm3,
which according to the Zimmermann’s model [31] corre-
sponds to a modulus of deformation in the loading plate test
of E,» = 120 MPa (typically required for ballastless applica-
tions [25]). In the models, the boundary conditions at the
bridge girder ends are defined to provide simple support (i.e.
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the vertical displacements of both supports and the horizon-
tal displacement of one support are constrained, with free
rotations).

The dynamic equation of motion of the problem can be
summarized as

Mx (1) + Cx(t) + Kx(£) = F(¢) (5)

where M, C and K are the global mass, damping and stiffness
matrices built with the above explained parameters, x(t) con-
tains the nodal displacements vector, and F(z) is the vector
with time-variable nodal forces. Train loads are introduced as
a set of moving loads by distributing the corresponding axle
loads in each node as a function of time, which in turn de-
pends on the train velocity. Explicit vehicle-track interaction
is not within the scope of the paper due to the difficulties
to determine mechanical properties of the vehicles [7] and
because design criteria require the calculation of the effects
produced by envelope HSLM trains described only by axle
loads. For such HSLM trains, mass distribution, damping
properties and sub-component stiffness are not defined. Nev-
ertheless, it has been reported that dynamic analysis without
explicit vehicle-track interaction are on the safe side with
respect to those including such an interaction [32][33]. The
role played by the different components of train-track-bridge
interaction models has been comprehensively discussed by
Zhai et al. [34]. An alternative way to include the effects
of such an interaction might be the introduction of an in-
creased damping factor to the structure [ 11]. Herein, the ver-
tical load distributions are taken according to the HSLM-A
trains, as well as to two commercial trains (AVE-S101 and
Talgo-S102) characteristic of Spanish HS lines [10,11], with
running speeds in the range of 200-360 km/h with a step size
of 10 km/h. For both HSLM and commercial trains, the axle
load configuration defined in Annex C.2 of IAPF [10] has
been used in the numerical analysis.

For the solution of the dynamic problem (Eq. (5)), tran-
sient analysis with full-time integration has been used. Modal
superposition analysis has not been carried out in order to cap-
ture all relevant vibration modes including those of the track,
without a-priori low-pass frequency limitation and to avoid
the controversy of pre-selecting the excited modes [35]. For
the numerical solution, the Newmark integration procedure
[36] with default ANSYS parameters (y = 0.005, & = 0.2525,
6 = 0.5050) has been used, which is unconditionally stable
[37]. A variable time step has been employed, with a normal,
minimum and maximum value of 0.001, 0.0003 and 0.01 s.
The average computational time for each case has been 5 min.

4.
ANALYSIS OF RESULTS

4.1. Identification of natural frequencies

Before the transient analysis of the dynamic response produced
by train loads, a first identification of natural frequencies and
vibration modes has been carried out by means of modal extrac-
tion and harmonic analysis. It has to be noted that due to the
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track-bridge interaction model, several vibration modes can be
obtained from a conventional modal extraction analysis due to
excitation of the track components. Therefore, a harmonic anal-
ysis has been performed consisting of a simulation of the mod-
el’s response to a sinusoidally repeating dynamic load of ampli-
tude 100 kN and frequency range from 0.1 to 200 Hz, applied
at a node of the rails placed eccentrically with respect to the
bridge midspan to allow for excitation of both symmetric and
asymmetric vibration modes. The peak-picking identification of
the response’s magnitude allows for determining the relevant
natural frequencies (refer to Figure 5). The natural frequencies
of the first 4 vibration modes of the bridge are compared in
Figure 6. The average first natural frequency of the model for
the three track types, which is the mainly excited one in simply
supported bridges, is 7.7 Hz (L = 15 m), 5.8 Hz (L = 20 m) and
4.6 Hz (L = 25 m). Moreover, Figure 6 shows that the small-
est natural frequencies are found for the models with ballasted
track and the highest for those with monolithic ballastless track,
which is due to smaller mass (no ballast layer) of the later and
the contribution of the slab track to the bending stiffness of the
bridge. The natural frequencies of the models with independ-
ent ballastless track system are in-between, due to the smaller
contribution of the isolated short slabs to the bending stiffness.
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4.2. Time-dependent results

Detailed time-dependent results of all numerical cases have
been extracted in terms of the vertical deflection and accel-
eration at the midspan, both at the bridge girder and at the
rails. In general, considered train loads consist of one or two
subsequent compositions of two locomotives (front and rear)
and a number of carriages in-between. The highest structural
effect is in many cases governed by the locomotives, as they
have more axles at a closer distance to each other than the car-
riages. Nevertheless, when the relationship between the axle
distance of the carriages and the running speed is such that the
excitation frequency approaches the natural frequency of the
structure, a higher dynamic amplification of the structural re-
sponse is obtained. Eventual resonance takes place when both
frequencies are equal, though damping components modulate
the dynamic amplification. Given the first natural frequency of
the structure (fy), a theoretically critical speed (V,,) of each set
of train loads can be estimated as a function of the dominant
load separation (), as follows [38]:

V.=l (6)

According to the first natural frequencies obtained in Section
4.1, the critical speeds of HSLM-A trains should fall between
257-693 km/h, since the carriages sequence of such trains
is characterized by sets of 2 equal loads spaced at distances
in the range of 15.5-25 m between their centers. In the case
of the Talgo-S102 train, the carriages sequence is defined by
single 170 kN loads spaced at 13.14 m (V,, = 216-364 km/h),
while the AVE-S101 has sets of 2 axle loads with a spacing
of 18.7 m between their centers (V,, = 310-518 km/h). It has
to be noted that the previous values of V,, are based on the
average first natural frequency of the three track types. Exact
values of V,, for each track type can vary from them accord-
ing to the particular track-bridge details and train sequence.
In order to exemplarily show the dynamic response of
studied cases, the time histories of vertical displacements and
accelerations at midspan are depicted in Figure 7-Figure 9 re-
garding the response of the 20 m span bridge produced by the
Talgo-S102 running at the critical velocity corresponding to the
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Figure 6. Natural frequencies of the first 4 vibration modes.

three track types: ballasted track (V,, = 246 km/h), monolithic
(V= 291 km/h) and independent (V,, = 285 km/h) ballastless
track systems. In order to assess the beneficial effect of damping
on the dynamic amplification, the numerical cases have been
simulated with and without damping. The influence of damping
can be clearly observed through the smaller displacements and
accelerations of models with damping than without damping,
but especially visible is the result of the midspan deflection at
the bridge girder (v in the graphs of Figure 7-Figure 9). For in-
stance, if the model with ballasted track is considered (Figure 7),
the results without damping show a clear amplification of the
midspan displacement (v) produced by the subsequent actua-
tion of the axle loads of the carriages (see intervals of 1.5-3.0 s
and 4.0-5.5 s in Figure 7). The dynamic displacement of the car-
riages obtained in the model without damping is around 2 times
that of the model with damping. Nevertheless, the resonance of
the carriages of the Talgo-S102 is not the worst effect, because
the highest displacement is the one produced by the locomo-
tives’ axles (time intervals of 0.6-1.5 s, 3.0-4.0 s and 5.5-6.0 s
in the bridge with ballasted track, see Figure 7). Similar conclu-
sions can be reached by observing the midspan displacement
and acceleration at the bridge girder with the three track types.

Additional differences are found regarding the dynamic
response at the rails (v, and ar in Figure 7 - Figure 9), as the
isolation between the track and the bridge in the model with
independent ballastless track results in appreciably higher rail
displacements (v,) and accelerations (a,) than the other track
types. However, the beneficial effect of the damping compo-
nents can be also observed in such a case (Figure 9).

4.3. Derivation of envelopes

The time-history analysis explained in the previous Sec-
tion has been carried out for all studied cases and the max-
imum values of midspan displacements and accelerations
have been collected as a function of the train type and the
running speed for each bridge configuration (span length and
track type). As an example, such maxima at the bridge girder
have been represented in Figure 10 for a span length of L =
20 m. It can be observed that each train produces the highest
excitation at different velocities, which is a function of the
coupling of the axles’ configuration and the running speed
with the natural frequency of the structure, as discussed in
Section 4.2. From Figure 10, it can be observed that signif-
icant dynamic effects are obtained in the 20 m span bridge
with ballasted track for train speeds higher than 300 km/h,
while the displacements and accelerations are significantly
smaller if the ballasted track is replaced to ballastless track
(either monolithic or independent).

In order to elaborate more on the previous observa-
tions for span length of 20 m, envelope curves have been
obtained for all simulated cases from the peak results pro-
duced by each train. The envelope curves have the ability to
provide the worst effects (highest midspan displacement and
acceleration), as represented in Figure 11. The analysis has
shown that the governing train configurations of the enve-
lope curves are mostly the HSLM-A trains, but in some cases
the AVE-S101 has been the critical one (especially for the
shortest bridge length), which shows that commercial trains
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Figure 11. Envelope curves of peak displacements and accelerations at bridge midspan.

might lead to worse dynamic effects than HSLM-A trains in
short-span bridges. In the graphs of Figure 11, the midspan
deflection has been normalized to the span length (v/L) and
the acceleration is normalized to the gravity acceleration (g).

To allow for analyzing serviceability issues including us-
ers’ comfort, the limitations of design codes [10,11] are in-
cluded in Figure 11. Such limitations are defined in terms of
the maximum vertical acceleration (0.35g and 0.5g for bal-
lasted and ballastless tracks, respectively) and the midspan
displacement (L/600), both at the bridge girder. Structural

design codes also provide limits for the accelerations in the
train in order to ensure the users’ comfort. Nevertheless, such
accelerations cannot be checked unless explicit train-track in-
teraction is included in the models. Alternatively, the codes
[10,11] recommend a more strict limit for the bridge dis-
placement than L/600 as a function of the running speed and
span length, which has been also represented in Figure 11.
Arvidsson et al. [39] have reported that the acceleration limit
for ballastless track could be increased up to 1-3g without
compromising infrastructure and running safety.
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4.4. Influence of track type

In general terms, Figure 11 shows that the highest displace-
ments and accelerations are obtained in the models with bal-
lasted track, which means that the use of ballastless track sys-
tems in short-span railway bridges can be helpful to reduce
dynamic effects. Regarding the two systems of ballastless
track studied, bridge deflections and accelerations are rather
similar, but in most of the cases the models with monolith-
ic slab track show smaller deflection and higher acceleration
than the models with independent slabs, which is closely re-
lated with the contribution of the slab track to the stiffness
of the system.

For the shortest span length (L = 15 m in Figure 11),
the bridge midspan displacement increases significantly for
speeds higher than 250 km/h for the model with ballasted
track, while such displacements start to increase apprecia-
bly from 300 km/h for ballastless tracks, remaining the later
always smaller than those of the model with ballasted track.
Similar results are obtained in terms of the peak accelera-
tion, which shows that the discomfort limit (0.35g and 0.5g,
depending on the track type) is overcome for speeds higher
than 275 km/h with ballasted track and 330 km/h with bal-
lastless tracks.

For the bridge with L = 20 m span length, the girder mid-
span deflection increases significantly for speeds higher than
300 km/h with the ballasted track, and the comfort thresh-
old is even reached from a speed of 330 km/h. The use of
ballastless track results in smaller midspan deflections, which
lie always below the comfort threshold. The accelerations at
the bridge midspan overcome the comfort limit (0.35g) for
speeds higher than 300 km/h in case of ballasted track, while
the comfort limit (0.5g) is only reached for speeds higher
than 350 km/h with ballastless track systems.

The results of the bridge with span length of L = 25 m are
very similar to those with L = 20 m. The comfort threshold
for bridge displacements is overcome for speeds higher than
325 km/h with ballasted track but it is never reached with
ballastless tracks. Regarding the bridge accelerations, they are
higher than the limit of 0.35g for ballasted track for speeds
higher than 265 km/h, while the limit of 0.5g for ballastless
track is reached from a speed of 320 km/h.

An interesting result for the longest bridge (L = 25 m) is
that for moderate velocities (200 < V' < 250 km/h, still in the
HS range), the dynamic response of the bridge (accelerations
and displacements) is larger with ballastless track than with
ballasted track, though the comfort and serviceability limits
are not reached. Moreover, within ballastless track types, the
response within such a speed range is slightly higher with the
monolithic slab track than with the independent slabs. Sim-
ilar trend (but less pronounced) is obtained with the shorter
span lengths (15 and 20 m).

4.5. Influence of bridge cross-section

The former results have been obtained by considering that the
mechanical properties of the bridge girder can be calculated
with Egs. (1)-(4). It has to be noted that such equations (as
well as those proposed by [28,29] for double track bridges)
have been mainly fitted from girder typologies of box- or hol-
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low-core slab sections. Nevertheless, a detailed observation of
Figure 2 shows that many real bridges fall far from the fitted
equations for the shorter span lengths, which can be explained
by the existence of stiffer cross-section typologies like solid
slabs. In order to analyze the influence of the stiffness of the
cross-section, the simulations have been repeated with a solid
slab with h/L = 1/12 slenderness for the shortest span length
(L = 15 m). The corresponding mechanical properties of the
bridge girder are represented in Figure 2 with green lines.

The influence of the cross-section type can be analyzed
with the comparison of deflections and accelerations at the
bridge midspan plotted in Figure 12. In the graphics, the en-
velopes of dynamic response show a significant reduction of
peak deflections and accelerations when the girder consists
of a solid slab. Therefore, it can be concluded that another
alternative to improve the dynamic performance of short-
span bridges can be to increase the size of the cross-section.

4.6. Results at the rails

The envelopes of midspan vertical deflections and accelera-
tions obtained at the central node of the rails are represented
in Figure 13. As it can be noted, the highest displacements
at the rails are obtained either with the ballasted track or
with the independent ballastless track system, depending on
the span length and the velocity. The smaller displacements
obtained with the monolithic ballastless track can be ex-
plained by the joined vertical performance of the bridge and
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Figure 12. Comparison of dynamic envelopes of bridge midspan
deflection and acceleration for span length L = 15 m, with different
bridge cross-section.
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Figure 13. Envelope curves of peak displacements and accelerations at the rails.

the slab track, which means that the rails are only separated
from the slab track by the fastenings. In the ballasted track
and the independent ballastless track, the rails are further
isolated from the bridge by the intermediate elastic layers
(ballast bed and resilient elastomeric mat, respectively). Re-
garding the vertical accelerations, Figure 13 shows that the
ballasted track is the system with smallest accelerations in
the rails, while the two ballastless track systems show rather
similar rail accelerations. Even though rail accelerations may
seem high as a result of the track-bridge interaction model
subjected to moving loads, they are on the safe side with
respect to other models considering explicitly the train sus-
pension and oscillations [33]. Furthermore, the significance
of the verification of passengers comfort through criteria
based on deflections and accelerations at the bridge girder
has been confirmed by authors considering the train-track-
bridge interaction [39].

iAn additional aspect that deserves to be discussed when
dealing with the track-bridge interaction is the influence of
the track irregularities. In the present research, such irregu-
larities have not been taken into account. Nevertheless, the
additional dynamic amplification due to track or wheel de-
fects in HS lines is typically small due to the stringent main-
tenance of such lines. A rough estimation of the effects due
to track irregularities and vehicle imperfections can be done
with the formulation provided by [10,11], which estates that
the total dynamic amplification factor in railway bridges can
be expressed as 1 + ¢’ + r-¢”, where ¢’ is the amplification
produced by dynamic loads and r-¢” is the additional effect
due to irregularities (r = 0.5 for HS lines), as follows:
)

»
¢ =a

0.56¢ ) + o.so[fg_é - ]e’%}'

- minf 371
,a =min|— 1
22

where V is expressed in m/s.

According to Eq. (7), the highest amplification due to track and
vehicle irregularities for the highest speed (360 km/h) would
range from 1.3% (L = 25 m, ballasted track) to 11.0% (L =
15 m, monolithic ballastless track). Nevertheless, such values
could be refined with more complex vehicle-track-bridge in-
teraction models out of the scope of the present paper.

5.
CONCLUSIONS

The present study has focused on the dynamic behavior of
short-span HS railway bridges subjected to vertical moving
train loads, with special attention at the influence of the track
typology. Three track types have been considered, namely
conventional ballasted track and two ballastless tracks, with
monolithic and independent interaction with the bridge
structure. The most relevant conclusions reached in the pres-
ent study are as follows:

* The track type can play a significant role in the dynamic
response of short single-span HS railway bridges subject-
ed to moving train loads. The simulations show that dy-
namic amplifications suffered by the bridge structure with
ballasted track might lead to deflections and accelerations
higher than the limits specified by design codes. The intro-
duction of ballastless track systems can reduce significantly
the bridge deflections and accelerations, so that the codes’
limitations can be fulfilled. In the worst cases, the critical
velocity range leading to excessive accelerations is appreci-
ably reduced with respect to ballasted track. Thus, ballas-
tless track systems can be an effective solution to reduce
dynamic effects on short-span HS railway bridges.
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* The influence of the interaction degree between the ballast-
less track and the bridge girder is rather limited regarding the
effects produced on the bridge girder. The monolithic system
leads to slightly smaller bridge deflections and also moder-
ately larger accelerations. It has to be noted that the present
paper has mainly focused on the bridge design implications;
thus, further consequences of the track-bridge interaction
degree for the slab track design are outside the scope of the
paper (regarding e.g. the reinforcement detailing required in
monolithic systems when the slab accompanies the girder
deformation or the bending solicitation of floating slabs).
Though ballastless track systems generally result in smaller
peak deflections and accelerations at the bridge girder than
ballasted track, the effects at the non-critical velocity range
of 200-260 km/h produced by ballastless track can be larg-
er than those caused by ballasted track.

For short span bridges, it has been shown that bridge
cross-sections consisting of a solid slab provide a better dy-
namic response, reducing significantly the accelerations and
deflections produced by HS train loads with respect to more
slender cross-section typologies. Thus, the combination of an
appropriate bridge cross-section design and ballastless track
system seems to be an interesting approach for the mitiga-
tion of dynamic effects caused by HS train loads.

* Dynamic effects (displacements and accelerations) at the
rails can have different trends than those at the bridge gird-
er: the simulations show that the highest rail displacements
are obtained with independent ballastless track systems and
ballasted track, while the largest accelerations are found for
the two ballastless track systems. A refined estimation of
rail accelerations and deflections could be completed with
detailed vehicle models, but the indirect verification of pas-
sengers’ comfort and running safety through accelerations
and displacements at the bridge girder is well established in
the standard provisions.

* The numerical simulations have shown that the train con-
figurations leading to the worst dynamic effects are not al-
ways the HSLM-A trains. In some cases, the AVE-S101 has
been the critical one, especially with the shortest bridge
length of 15 m.
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TABLE 1.

Mechanical properties of ballasted track [29].

Track component Element designation ~ Material properties Mechanical properties

Rail UIC-60 BEAM3 E=210 GPa,v=0.3,0=7.85t/m? A =2x76.7 cm?, [ = 2x3038cm’,y,= 8.1 cm; h = 172 mm
Fastening system COMBIN14 K =150 kN/mm; C = 15 kNs/m

Sleeper MASS21 M =036t -

Ballast layer LINK1 0=18t/m3 ¢=0.2 N/mm?®, C = 12.3 kNs/m/rail seat

Bridge girder BEAM3 E=37.1GPa,v=02,0=25t/m*(+ massof A,I h,y,; acc. to span length, & = 2%

non-structural elements)

TABLE 2.

Mechanical properties of monolithic ballastless track [29].

Track component Element designation  Material properties Mechanical properties

Rail UIC-60 BEAM3 E=210 GPa,v=0.3,0 =7.85 t/m? A =2x76.7 cm?, [ = 2x3038cm’,y,= 8.1 cm; h = 172 mm
Fastening system COMBIN14 K =50 kN/mm, C = 15 kNs/m

Slab track and leveling layer =~ BEAM3 E=37.1GPa,v=02,0=25t/m? Rectangular cross-section of slab and leveling layer
Slab-leveling layer-girder LINK1 0=0t/m’ E=c Tributary area of one rail seat

contacts

Bridge girder BEAM3 E=37.1GPa,v=02,0=25t/m?(+ massof A, I hy_;acc tospan length, £ =2%

non-structural elements)

TABLE 3.

Mechanical properties of independent ballastless track [29].

Track component Element designation  Material properties Mechanical properties

Rail UIC-60 BEAM3 E=210 GPa,n=0.3,0 =7.85 t/m? A =2x76.7 cm?, [ = 2x3038cm’,y, = 8.1 cm; h = 172 mm
Fastening system COMBIN14 K =50 kN/mm; C = 15 kNs/m

Slab Track and leveling layer =~ BEAM3 E=37.1GPa,v=02,0=25t/m? Rectangular cross-section of slab and leveling layer
Slab-leveling layer contact COMBIN14 ¢=0.015 N/mm? & = 15% Tributary area of one rail seat

Leveling layer-girder contact ~ LINKI 0=0t/m3 E= Tributary area of one rail seat

Bridge girder BEAM3 E=37.1GPa,v=02,0=25t/m*(+massof A, I h,y, acc. to span length, € = 2%

non-structural elements)
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RESUMEN

En la parte central de la provincia de Jaén, sobre una carretera poco transitada, se localiza un puente histérico de hormigén armado. Fue con-
struido a principios del siglo XX y todavia se mantiene en uso en nuestros dias. Este puente tiene una configuracion insélita, estando formado
por tramos rectos de vigas trianguladas de hormigén armado. A pesar de ser una obra muy original, relevante para la Historia de la Ingenieria
en Espafia, su conocimiento hasta ahora era limitado

En el presente articulo se hace una introduccion a su historia y se describe técnicamente su configuracién y las particularidades de sus elemen-
tos, a partir de una revision global en la que se incluyen los planteamientos de disefio originales y las modificaciones introducidas durante su
ejecucion.
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ABSTRACT

In the central part of the province of Jaén, on a road with little traffic, there is a historic reinforced concrete bridge. It was built at the
beginning of the 20th century and is still in use today. This bridge has an unusual configuration, being made up of straight sections of
triangular reinforced concrete beams. Despite being a very original work, relevant to the History of Engineering in Spain, its knowledge
has been limited until now.

This article aims an introduction to its history and a technical description of its configuration and the particularities of its elements,
based on a global review that includes the original design approaches and the modifications introduced during its construction.

KEYWORDS: Bridges, reinforced concrete, structure, design, construction, heritage.
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1.
INTRODUCCION

El hormigén armado surgié como resultado de un largo
proceso de gestacién, que comenzé en el ultimo tercio del
siglo XIX. A comienzos del XX, sustentado todavia sobre
bases empiricas, tuvo una expansién fulgurante, gracias a
la iniciativa de empresas variopintas. Esta extraordinaria
difusion atrajo la atencién de técnicos solventes, que

finalmente lograron consolidarlo plenamente como material
de construccion, a partir de su formulaciéon tedrica y de la
demostracion de su validez mediante su implementacion
racional en audaces e innovadoras construcciones [1].

Uno de los dmbitos donde el nuevo material avanzé
mas rapidamente fue el de los puentes. Su gran versatilidad
propicié su generalizacién, configurindose desde los
comienzos dos tipologias bésicas: el arco y el tramo recto.

Los arcos de hormigén armado se levantaron con esquemas
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Figura 1. Recorrido de la carretera de la Venta de Santa Amalia a la Venta del Sereno, atin sin ejecutar en 1900. En el plano consta la localizacion
del primitivo puente romano sobre el Guadalquivir junto a Villanueva de la Reina. Montaje de las hojas 904, 905, 925 y 926 del MTN. Cartografia
© Instituto Geografico Nacional de Espafia.

heredados de los puentes de fabrica, en particular de los
disefios que Paul Sejourné habia materializado brillantemente
en sus puentes de fibrica. Frente a esta apropiacién, los
puentes de tramos rectos se conformaron con un lenguaje
original, desarrollandose el modelo de seccién transversal en
7 como férmula practicamente universal.

No obstante, en la etapa de experimentacién surgieron
propuestas a partir de planteamientos propios de otros
materiales de construccion. Tal fue el caso de los puentes de
vigas trianguladas de hormigén armado, que reiteraban el
consabido esquema de tablero sobre dos cuchillos longitudinales,
el cual habia devenido solucién practicamente universal en el
Ochocientos para los tramos rectos hechos con hierro.

Ciertamente, la version hormigonada de estos puentes tuvo
en general una aceptacion muy pequefia. Fuera de Espafa se
construyeron algunos ejemplares [2], pero la tipologia no
tuvo continuidad. Solamente trascendi6 la brillante propuesta
de viga sin diagonales desarrollada por Vierendeel, cuyas
aplicaciones no obstante también fueron limitadas [3].

Pero en Espafia si que tuvieron una amplia aplicacion. Se
usaron frecuentemente como alternativa a los puentes arco
para luces significativas (25-30 m), dispuestos siempre en
tramos isostaticos para obviar las dificultades de cimentacion
de aquellos [4]. En el primer tercio del siglo XX se
construyeron 17 puentes de este tipo, repartidos por toda la
geografia nacional.

En esta inusual difusién tuvo mucho que ver la influencia
del gran ingeniero Juan Manuel de Zafra, que inauguré la
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tipologia en 1909 con el puente sobre el rio Vélez en Malaga.
Su propuesta fue adoptada después por otros técnicos, que
experimentaron con ella en diversos puentes construidos en
la década de 1910. Finalmente, el propio Zafra consagré la
féormula incluyéndola en la Coleccion de Modelos Oficiales
de Puentes de Carretera [5]. Con sus patrones se levantaron
hasta cinco ejemplares mas, completando los 17 puentes de
este tipo que entre 1909 y 1932 se hicieron en Espaiia. Inte-
grados en infraestructuras ferroviarias, se construyeron cinco
més para las lineas de los Ferrocarriles Suburbanos de Malaga.
El resto se utilizoé en carreteras, como solucién especialmente
indicada para puentes de grandes luces. Entre ellos son espe-
cialmente significativos el del rio Caudal en Mieres -Asturias-
(tres tramos de 28 m de luz) el viaducto sobre el rio Andarax
en Almeria (cinco tramos de 32 m de luz) y los puentes de
Sabero-Leoén- y Serradilla —Céceres-(con sendos tramos cen-
trales de 28 m y 32 m de luz, respectivamente).

Uno de los puentes mas notables del periodo anterior a
la normalizacion fue el que se presenta en esta investigacion.
Se trata de un gran viaducto de 220 m de luz, resuelto con
tramos rectos isostiticos de 20 m cada uno. La superestruc-
tura es de hormigén armado, con un tablero superior apo-
yado sobre dos cuchillos formados por vigas trianguladas de
hormigén armado. Una parte del puente se encuentra sobre
el cauce del rio, apoyandose sobre pilas de fabrica. El resto
del puente se ubica en la zona inundable del rio (margen
derecha), habiendo sido sustituidas en esta parte las pilas por
caballetes o palizadas de hormigon armado.



Figura 2. Alzado del puente sobre el Guadalquivir en Villanueva de la Reina (Jaén). Proyecto de Francisco Aedo. 1909. A la derecha figuran las
cinco pilas a construir sobre restos romanos, que se representan. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31313.

Tanto por sus notables dimensiones como por la particu-
laridad de su tipologia, es una realizacion significativa de la
Ingenieria Espafiola, plenamente merecedora de un estudio
en el que se aclaren sus origenes, se identifiquen sus creadores
y se concreten con detalle sus peculiaridades estructurales y
constructivas.

Por otra parte, a pesar del tiempo transcurrido y sin reci-
bir apenas mantenimiento, el puente se encuentra atn en uso,
soportando el trafico normal de carretera. Apremia que se
conozca su existencia, se tome conciencia de su importancia
como bien patrimonial y se adopten medidas para su salva-
guarda. A ello pretende contribuir este trabajo como uno de
sus objetivos principales.

La base de la investigacion ha sido la consulta y analisis
de la documentacién técnica original, conservada principal-
mente en el Archivo Histérico Provincial de Jaén. La meto-
dologia se ha completado con reconocimientos técnicos in
situ, apoyados con levantamientos elementales y realizacion
de reportajes fotograficos.

2.
CONCEPCION GENERAL DE LA OBRA. UN PUENTE
METALICO COMO PLANTEAMIENTO INICIAL

Tras el formidable esfuerzo llevado a cabo en la segunda
mitad del siglo XIX, hacia 1900 la red de carreteras del
Estado en lineas generales podia darse por completada.
No ocurria lo mismo con las carreteras de segundo nivel
(provinciales), que arrastraban un considerable atraso [6]. En
las décadas siguientes, el esfuerzo de la Administracion se iba
a concentrar en el despliegue de estas infraestructuras.

En este contexto hay que situar la construccion de una
carretera de tercer orden en la provincia de Jaén, concebida
como conexién transversal de dos grandes ejes viarios,
la carretera de Madrid a Cadiz y la de Bailén a Motril y el
importante nudo ferroviario de Espeluy. Comenzada su
construccién en 1904, dos afios después se encargd al ingeniero
de Caminos Francisco Aedo Villalobos el proyecto de su tramo
mas complicado, que incluia el paso del rio Guadalquivir junto
a la localidad de Villanueva de la Reina (figura 1).

El punto de cruce del gran rio andaluz fue determinante
en la eleccién del trazado. Proximo a Villanueva se encontraba
un viejo puente romano arruinado, pero tres de cuyas pilas

atin seguian en pie (otras dos estaban semiderruidas), dando
prueba de la solidez de sus cimientos. Priorizando la economia
de la construccion, se decidié aprovecharlos en la nueva obra,
a pesar de que se tendrian que demoler las pilas existentes
«para darles forma adecuada a un puente moderno» [7].

Esta decision, por tanto, condicioné el disefio del nuevo
puente, cuyas dimensiones tuvieron que ajustarse a la
disposicion de los elementos existentes. De este modo, se
proyecté un viaducto con once tramos rectos de 20 m de
luz (figura 2), precisamente la separacion que habia entre las
cinco pilas romanas [8].

El régimen de avenidas del Guadalquivir obligaba a realizar
una solucién de tanta envergadura, que tal vez pueda parecer
desmesurada para poco mas que un camino vecinal en una de
las provincias menos desarrolladas de Espafia. Pero su cons-
truccion también estaba justificada como alternativa para el
cruce del Guadalquivir en caso de dificultades en los puen-
tes cercanos, el colgante de Mengibar y el romano de Anddjar
(que si podrian dejar cortadas carreteras de primer orden).

El aprovechamiento de las cimentaciones romanas
facilitaba la construccién del puente al evitar los agotamientos
en la zona del cauce. Para las nuevas pilas de la margen
izquierda, de suave pendiente y habitualmente en seco, se
proyectaban macizos de hormigon de profundidad suficiente
para alcanzar el nivel competente de arcillas (figura 2).

En los reconocimientos practicados para disefar la
cimentacién de estas se encontré un nivel competente de
naturaleza arcillosa (margas) a cierta profundidad, bajo una
gruesa capa de acarreos. No era un terreno que ofreciese
completa garantia de estabilidad, siendo muy posible que a lo
largo de la vida del puente alguna de las pilas sufriera asientos,
con la consiguiente desnivelacién de las vigas principales
apoyadas en ellas. Por ello, el ingeniero Aedo planteé un
puente de tramos isostiticos independientes, en contra de la
solucién habitual de viga continua sobre varios apoyos, en la
que un asiento de alguna de las pilas acarrearia «si no la ruina
de la obra, al menos averias de costosisima reparaciéon y que
no compensarian el ahorro de hierro que se obtendria». Por
otro lado, los tramos isostiticos eran més faciles de poner en
obra por lanzamiento [9].

Fijada asi la organizacion general del puente, la superestruc-
tura se resolvio con la solucién habitual de la época: dos cu-
chillos de vigas trianguladas como elementos principales sobre
los que se apoyaba un tablero intermedio (figura 3). Estas vigas
principales eran del tipo de cruces de San Andrés, con diagona-
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Figura 3. Alzado y corte longitudinal de los tramos metalicos. Proyecto de Francisco Aedo. 1909. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31313.
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Figura 4. Croquis del tren de carros tipo para puentes de carreteras incluido en la Instruccion para redactar puentes metalicos de 1902. Publicado
en la Revista de Obras Puablicas de 5 de junio de 1902. Biblioteca del Hospital Real, Universidad de Granada.

les y contradiagonales en todos los recuadros. De este modo, a
pesar de sus excepcionales dimensiones, el ingeniero Aedo pre-
sent6 un disefio solvente y ya suficientemente contrastado.

Las dimensiones de los elementos estructurales fueron
determinadas conforme a la entonces vigente instruccién
para la redaccion de proyectos de puentes metalicos de 1902.

En ella se prescribia (articulo 5), una sobrecarga de
uso debida por un lado al peso de los carruajes que debian
circular por su zona central y por otro a una acumulacion de
personas en los andenes. La norma facilitaba un croquis del
tren tipo de carros, los cuales no debian tener un peso menor
de 60 kN (figura 4).

Aedo asimil6 ambas sobrecargas a una carga estética
uniforme de 25 kN/m, afiadiendo ademas el peso propio de
la estructura metélica y la concarga originada por una capa
de firme de rodadura de 23 cm de espesor (figura 5). En
ntmeros redondos, representa una sobrecarga de 5 kN/m?.
La tensién de trabajo maxima para los elementos principales
se f1j6 en 60 N/mm?[10].

Subordinado a este gran puente se proyectaba otro de
dimensiones mucho menores, necesario para salvar un arroyo
que pasaba a unas decenas de metros. Aedo optd para esta
obra por una solucién todavia maés sencilla, con un tablero de
viguetas apoyado sobre dos vigas armadas de seccién en doble
T de diez metros de luz (figura 6).

La propuesta de puente metélico era coherente y estaba Figura 5. Desglose de la carga considerada para el calculo a flexion de
del todo justificada en el plano técnico. Pero necesariamente los cuchillos. Proyecto de Francisco Aedo. 1909. Archivo Histérico

implicaba la utilizaciéon de una gran cantidad de hierro Provincial de Jaén, signatura 31313.
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Figura 6. Puente metalico sobre el Arroyo de los Santos (Jaén). Proyecto de Francisco Aedo. 1909. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura

laminado. Su materializacion supondria necesariamente un
extraordinario esfuerzo econémico para la Administracion.

Con todo, el proyecto seria aprobado por la Direccion
General de Obras Publicas. Pero esta, recelando de su
considerable coste, incluyo la recomendacion de estudiar la
posibilidad de utilizar acero en lugar de hierro laminado [11].
Sus elementos serian asi mas livianos y la economia de material
redundaria en un precio menor para la Administracién.

La solucién definitiva para el puente quedé en suspenso
y mientras tanto se dio orden de comenzar los trabajos de
construccién de la carretera. Su ultima seccién se terminé en
1913, eso si, con la tremenda solucién de continuidad del rio
Guadalquivir. Como remedio temporal para franquearlo se
habilit6 una barca [12].

3.
DISENO DEL PUENTE DE HORMIGON ARMADO

3.1. Una innovadora superestructura

Finalmente, en 1916 la Administracion decidi6 resolver de una
vez por todas la construccién del gran puente. Por entonces,
la situacién respecto a su coste habia empeorado. En plena
Gran Guerra, el hierro habia incrementado enormemente
su precio, tanto que la opcién de un puente metilico era ya
claramente inabordable. Por las caracteristicas de la obra, la
nica alternativa posible era la construccién de una obra de
hormigén armado.

Se encargd de disefiarla Francisco Navarro Navarro, un
joven ingeniero de caminos que con ella llevaria a cabo la
realizacién mas significativa de su trayectoria profesional.
Nacido en 1888, se incorporé en 1911 como ayudante a la
Jefatura de Obras Publicas de la provincia de Badajoz. De
alli pasé, ya como ingeniero, a la provincia de Jaén, donde
estuvo destinado hasta 1922. Fallecié prematuramente en
1932 [13].

Su proyecto, presentado en 1917, tomaba prestados los
argumentos principales del disefio previo de Aedo: la misma
configuracién general de vigas rectas en tramos isostaticos

31313.

(para garantizar la seccién de desagiie) y la subordinacion de
las luces al aprovechamiento de las pilas romanas [14].

Su principal aportacion fue la utilizacion de vigas de
hormigén armado, inequivocamente inspiradas en los disefios
de Juan Manuel de Zafra para los puentes de los Ferrocarriles
Suburbanos de Malaga [15].

Navarro emulé a Zafra asumiendo el peculiar esquema
de funcionamiento estructural ideado por este dltimo. Asi, el
fundamento del trabajo del puente era la interaccion entre
una losa de hormigén armado que formaba el tablero y los
dos cuchillos, constituidos por vigas Pratt mixtas de dos
metros de canto (figura 7).

Figura 7. Puente sobre el Guadalquivir. Proyecto de Francisco
Navarro. 1917. Detalle de uno de los tramos apoyado en las pilas
levantadas sobre los primitivos cimientos romanos. Archivo Histérico
Provincial de Jaén, signatura 31316.

Y como en las vigas de Zafra, sus elementos fueron
dimensionados conforme a la forma de trabajo de una
viga articulada. El cordén superior quedaba subsumido
en el tablero. En el inferior, sometido teéricamente a
traccién, la resistencia se confiaba a unas pletinas de chapa
convenientemente dispuestas (mayor concentracién en el
centro del vano). Los montantes, comprimidos, estaban
reforzados con perfiles metalicos. Y en las diagonales, unas
horquillas unidas con pasadores a las pletinas del cordén
inferior servian para resistir los esfuerzos de traccién. Tanto
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Figura 8. Puente sobre el Guadalquivir. Disposicion original de armaduras en los tramos de 20 m, segtin el proyecto de Francisco Navarro de 1917.
Archivo Historico Provincial de Jaén, signatura 31316.

pletinas como horquillas eran envueltas en hormigdn,
haciendo que toda la estructura trabajase monoliticamente.
Como se explicara mas adelante, las dimensiones de estas
armaduras y pletinas tendrian que ser revisadas mas adelante
en un proyecto reformado (figura 8).

El cordén inferior tenfa una seccién transversal con un
ancho de 40 cm y un canto de 30 cm. Estaba armado con
pletinas de acero del0 mm de espesor y 120 mm de altura,
que se disponian respondiendo a la ley de momentos flectores.
En toda la longitud del cordén se disponian 10 pletinas,
aumentando paulatinamente su nimero desde los apoyos, hasta
sumar 16 en el centro del vano. Segtin indicaba el proyectista,
se contemplaban «16 pletinas de 120 mm de anchura y 10 mm
de espesor en las dos mallas centrales de la celosia, agrupadas
en dos mazos de 8 cada uno, para su ficil manipulacién y
servicio; a medida que se avanza hacia los apoyos se quita una
pletina de cada mazo y en las mallas extremas se ha reducido a
5 el namero de pletinas por mazo»| 14].

En cuando al cordén superior, siguiendo los criterios
de disefio de Zafra para los puentes de Malaga, Navarro
confiaba en la seccion de hormigén para resistir los esfuerzos

de compresion a que estaria sometido, segn el sistema de
trabajo asumido. No obstante, para facilitar el amarre de las
horquillas de las diagonales, se embebian en su seno otras tres
pletinas como las utilizadas para el cordon inferior.

Los montantes tenian todos la misma seccion transversal
cuadrada de 40 x 40 cm formaban con un perfil metalico de
seccion transversal en doble T (de 100 mm de canto). En
cambio, las diagonales eran de seccion variable (de 44 x 40
cm en los apoyos hasta 14 x 40 cm en el centro del vano) y se
armaban con cuatro barras de seccion transversal cuadrada de
24.30 mm de lado, en forma de horquillas y que se anclaban
a unas pletinas dispuestas al efecto en el cordén superior. El
tablero era una losa de 20 cm de canto armado con una malla
inferior de barras de 12 mm de didmetro colocadas con una
separacion de 10 cm.

Para el puente sobre el arroyo de los Santos, dada su
menor entidad, se recurrié a la configuracién basica puesta a
punto también por Zafra unos afios antes en los puentes de los
ferrocarriles de via estrecha malaguefios. Fue la tipica seccién
transversal 1, formula que después seria institucionalizada en
la coleccién de modelos oficiales (figura 9).

Figura 9. Esquema constructivo y de armado del puente sobre el arroyo de los Santos. Seccién transversal incluida en el proyecto de Fco. Navarro
de 1917. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31316.
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Las armaduras de ambos puentes se determinaron
racionalmente partiendo de planteamientos basicos ya
cercanos a las hipétesis actuales de disefio de elementos de
hormigén armado. En efecto, para el calculo de las vigas del
puente principal fueron consideradas la conservacién de
secciones planas, la fisuracién de la parte traccionada del
hormigén, el equilibrio interno entre las tracciones de la
armadura y las compresiones de la cabeza de hormigén y el
momento actuante. Se utilizaron las ecuaciones generales
prescritas en el manual de Zafra para una pieza rectangular
con armaduras disimétricas [16], cuyos diagramas se
reprodujeron en el proyecto (figura 10).

Figura 10. Esquema de trabajo del hormigén armado adoptado por
el ingeniero Francisco Navarro en los célculos. Proyecto de 1917.
Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31316.

En los calculos de dimensionamiento se mantuvieron las
acciones consideradas en el puente metélico. La referencia
continu6 siendo la Instruccion de puentes metalicos de 1902.

Estando el hormigén armado en una etapa incipiente,
no se consignaron con precisién las caracteristicas de sus
materiales constituyentes. En el proyecto s6lo se contempla
el uso de cemento artificial de fraguado lento (debia ser
obligatoriamente de un fabricante acreditado). Con relacion a
los 4ridos, se indic6 la utilizacion de arena limpia y redondeada,
de dos a tres milimetros de didmetro y de naturaleza granitica,
que se podia extraer de un arroyo cercano (Arroyo Escobar).
No se recogieron prescripciones especiales respecto a la grava
en el proyecto. De forma general, el proyectista asumi6 los
planteamientos expresados por Juan Manuel de Zafra en su
ya por entonces ampliamente difundido manual. En la misma
linea se adoptaron los valores para las tensiones de trabajo:
120 N/mm? para el limite elastico del acero y del orden de 5
N/mm? para el hormigén a compresién.

Ambas configuraciones (puente grande y puente menor)
pecaban de numerosas imperfecciones que los avances en la
practica constructiva no tardarian en poner de manifiesto. No
obstante, no por ello se debe dejar de reconocer el sincero
esfuerzo realizado por el ingeniero Navarro para aplicar
racionalmente un sistema constructivo que todavia no estaba
suficientemente contrastado.

3.2. Cambios en las pilas y en la cimentacion

Respecto al proyecto primitivo del puente metalico de 1907 se
incorporaba otro cambio trascendente. En dicho documento
se planteaba que, ademas de las pilas levantadas sobre los
cimientos romanos, se construyeran unas nuevas pilas de
fabrica convencionales (macizas y de seccion prismaética) para
los tramos de la margen izquierda, desplegados en la zona de
avenidas. La cimentacién de estas nuevas pilas se situaba en
el nivel competente de margas arcillosas, por encima del cual
habia una capa de materiales de acarreo de bastante potencia.
Por su propia experiencia en obras cercanas, Navarro era
consciente de que para alcanzar el firme serfan necesarios
procedimientos de ejecucién complicados, que incluian
costosos agotamientos. Por eso, en su nuevo proyecto decidié
adoptar otro modelo para estas pilas nuevas.

En primer lugar, cambi6 las pilas macizas por palizadas de
entramado de hormigén armado infinitamente mas livianas.
Las cuales, ademas, tenian la ventaja afiadida de mejorar la
seccion de desagiie (figura 11).

Figura 11. Palizadas de entramado de hormigén armado en el puente
de Villanueva de la Reina sobre el Guadalquivir, construidas confor-
me al proyecto de 1917. Foto del autor.

Por otra parte, para no tener que profundizar en la capa
de acarreos, estos entramados transmitirian directamente las
cargas al estrato competente de margas mediante una cimen-
tacion profunda con pilotes. También serian estos elementos
de hormigén armado, presentando seccién transversal cua-
drada y cuatro perfiles metalicos en doble T como armaduras
(figura 12). Fabricados a pie de obra, se introducirian después
en el terreno mediante hinca con martinete.

En cuanto a las pilas levantadas sobre los cimientos roma-
nos, el proyecto contemplaba también algunas actuaciones.
Con el paso del tiempo se habian producido en ellos soca-
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Figura 12. Pilotes hincados de hormigén armado para las palizadas
del puente. Derecha, disefio inicial, segtin el proyecto de 1917.
Francisco Navarro, ingeniero. Archivo Histérico Provincial de Jaén,
signatura 31316.

vaciones que era preciso taponar. A tal efecto, se deberian
rodear con un recinto de tablestacas para dejarlos en seco y
rellenar todo con hormigén hidraulico (ejerciendo las tables-
tacas de encofrado). Confiaba el ingeniero autor del proyecto
que con estas medidas se lograria una notable economia, al
limitar los agotamientos a las pilas que debian construirse so-
bre los cimientos romanos.

Se remataba asi el renovado disefio de ambos puentes,
cuya construccién no debia tardar en emprenderse. En 1919
el proyecto pasé la revisiéon del Consejo de Obras Publicas,
que introdujo algunas medidas conducentes a mejorar la
ejecucion de las vigas y la durabilidad de los pilotes [17].

4.
EL PROCESO CONSTRUCTIVO Y LA OBTENCION DE
LA ESTRUCTURA DEFINITIVA

La subasta del puente se verifico el 29 de noviembre
de 1919, resultando adjudicataria la Sociedad General de
Construcciones Lizundia. Era esta una compafia creada
por el ingeniero Victoriano Lizundia, técnico que habia
acumulado una amplia experiencia en construcciones con
hormigén armado en las primeras décadas del siglo.

Desde 1904 hasta 1917 Lizundia habia formado parte del
plantel de ingenieros de la Société des Ciments Portland de
Sestao. Era esta una de las mas importantes y activas empresas
constructoras de los comienzos del hormigén armado en
Espafia, cuyas realizaciones comprendian tanto Obra Civil
como Edificaciéon. Consta expresamente que Lizundia
particip6 en la construccién del monumental puente de San
Adrian sobre el Ebro en Azagra (Navarra). Mantuvo esta linea
con su propia compaiia, encargandose, ademas del puente de
Villanueva de la Reina, de otras importantes obras como el
acondicionamiento de la Playa de San Diego en La Corufia y
sobre todo de la estructura del Hotel Real en Santander [18].

Figura 13. Cimentaciéon profunda mediante pilotes para el estribo de la margen izquierda. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31317.
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Figura 14. Configuracién definitiva de los pilotes incluida por Fco.
Navarro en un proyecto reformado de 1922. Archivo Histérico pro-
vincial Jaén, signatura 31317.

El acta de replanteo se levanto en julio de 1920, dando
comienzo con ella oficialmente unas obras problematicas que
iban a dilatarse durante una década.

Nada més principiar la ejecucion de la cimentacion se hizo
patente la necesidad de realizar agotamientos importantes.
Correspondia a la Administracion la realizaciéon de estos
trabajos, que incluian la construccién de ataguias y el recalce
mediante pilotes del estribo de la margen izquierda (figura
13). Fueron realizados conforme a un proyecto redactado por
el ingeniero Navarro, en el cual se modificaba el disefio inicial
de los pilotes, cambiando el armado con perfiles por redondos
de 16 mm de didmetro [19].

Mientras se llevaban a cabo los arduos trabajos de conso-
lidacion de las pilas, la contrata revisé a conciencia la consti-
tucion de los elementos de hormigén armado. Su contrastada
experiencia le capacitaba para detectar deficiencias y pro-
poner mejoras significativas, lo que le llevé en mas de una
ocasién a enfrentarse con el ingeniero Navarro, proyectista
y responsable facultativo de la construccién del puente por
parte de la Administracién.

Las discrepancias comenzaron con el disefio de los pilotes.
El consejo de Obras Publicas habia solicitado la sustitucion
de los perfiles en doble T previstos por Navarro. En respuesta,
este presenté un nuevo modelo, con cuatro redondos de 16
mm de didmetro como armado. Ante esto, la contrata Lizun-
dia observé que estas barras no ofrecian suficiente resistencia
para la manipulacién del pilote una vez fabricado y que para
poder ser levantados por la griia sin dafio deberian llevar al
menos 4 barras de 25 mm de didmetro [20] (figura 14).

Si bien esta sugerencia fue admitida, no ocurriria lo mis-
mo con la de sustituir las pletinas de armado de los cordo-
nes inferiores de las vigas principales por barras. Razonaba
el contratista que «la fabricacion de esas pletinas en largos
de veinte metros, que son necesarios para el puente, ofrecen
dificultades, asi como su transporte y manipulacién, por ser
susceptible de doblarse por ser laminas delgadas». Ademss,
sostenia que podian quedar debilitadas por los taladros que
habia que practicarles para enlazar las barras de los montan-
tes y diagonales [21].

En su lugar, proponia la utilizacién de redondos para ob-
tener un armado mas racional, pues estos eran mas faciles de
manipular, proporcionaban mayor adherencia y con ellas se
podia prescindir de los pasadores de conexién con las arma-
duras de las diagonales (figura 15).

Pero el ingeniero Navarro se negé en redondo a admitir
este cambio, argumentando que no estaba justificado técnica-
mente y que su implementacion beneficiaba tnicamente a la
contrata [22].

En efecto, aunque debido a la peculiar concepcién estruc-
tural de este elemento, es complicado establecer compara-
ciones entre ambas soluciones, una evaluaciéon elemental de
capacidades mecanicas viene a apoyar las tesis del ingeniero
Navarro. Segtn la idea del creador del modelo, J.M. de Zafra,
la viga de metal hormigonado debia asimilarse a una estruc-
tura articulada, en la que el cordén inferior debia disefiarse
para trabajar genéricamente a traccion [23]. Si se considera
la capacidad mecanica del acero a traccién, en el caso de las
pletinas (2 mazos de 8 pletinas de 120x10 mm en el centro

Figura 15. Sustitucion de pletinas por barras en los cordones inferiores de las vigas del puente de Villanueva. Modificacion propuesta por Victoriano
Lizundia en 1922. Archivo Histérico Provincial de Jaén, signatura 31315.
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Figura 16. Puente sobre el Guadalquivir. Proyecto reformado de Francisco Navarro. 1923. Disposicién definitiva de armaduras en las vigas principa-
les. Archivo Historico Provincial de Jaén, signatura 31317.

del vano) se tendria una capacidad de 16 x 120 x 10 x 120 =
2300 kN, mientras que, en la propuesta de Lizundia, el valor
obtenido seria 12 x 1 x 39?2/ 4 x 120 = 1720 kN.

En apoyo de esta decision del ingeniero Navarro y su for-
mula de las pletinas cabe resefiar que el propio Zafra la man-
tuvo para su disefio de los patrones de la Colecciéon Oficial
de puentes de hormigon armado, publicada en 1921, con la
que en lo sucesivo se levantaron todos los puentes espafioles
de este tipo [24].

La situacién se complicaria aan més inmediatamente
después, cuando Lizundia reviso la configuracion de las vi-
gas principales y detecté deficiencias significativas, las cua-
les no dudé en poner de manifiesto con toda crudeza en un
oficio remitido a la Direccién Facultativa, donde entre otras
cosas se manifestaba que «al proceder a redactar la obra de
los hierros que constituyen la parte metalica del tablero del
puente sobre el rio Guadalquivir que estamos construyendo
en Villanueva de la Reina, observamos que no coinciden los
diferentes documentos que forman el Proyecto; notando, que
hay elementos de obra, como las cabezas superiores de las vi-
gas que tienen exceso de hierro, para los esfuerzos a que han
de estar sometidas, y en cambio, en las diagonales no se ha
previsto suficiente hierro, no siendo posible obtener la esta-
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bilidad necesaria, si solo se disponen en ellos, el escaso hierro
que aparece en el proyecto» [25].

Navarro se vio obligado a revisar la configuracién de las
vigas para los tramos de 20 metros. En 1923 presenté un pro-
yecto reformado, en el cual, pese a reafirmarse en la bondad de
sus calculos, reconocia haber seguido una hipé6tesis de compor-
tamiento imperfecta. Manifestaba, ademas, que al dibujar los
planos se habian cometido errores, reflejandose en ellos una
armadura inferior a la calculada. Visto lo cual, se presentaba
una nueva configuracién de armaduras, asumiendo buena parte
de las propuestas de la contrata [26]. Se mantenia invariable,
como ya se ha explicado, la armadura de pletinas inicialmente
concebida para el cordén inferior. En cambio, se rectificaron los
armados de montantes y diagonales, adoptando los propuestos
por el contratista Lizundia. Asi, para los primeros se dispusie-
ron 4 redondos de didmetro 22 mm en las esquinas y cercos de
5 mm con una separacién de 10 cm. En las diagonales se colo-
caron armados variables, ya con barras redondas de 32, 30, 28
y 26 mm repartidas perimetralmente en nimero decreciente
desde los apoyos al centro del vano (figura 16).

También se hicieron modificaciones en el cordén superior,
que siguié no obstante dimensionado para resistir compresiones
contando con la capacidad del hormigén. Sin embargo, para el



Figura 17. Puente sobre el Guadalquivir. Proyecto reformado de
Francisco Navarro. 1923. Semi-seccién del tablero y detalle de cone-
Xion con las vigas principales. Archivo Histérico Provincial de Jaén,
signatura 31317.

anclaje de las horquillas de las diagonales se cambi6 el sistema
de pletinas por un grupo de 8 barras de 28 mm de didmetro que
recorria toda la longitud de la cabeza de la viga (figura 17).

No quedaron de esta forma concluidas las intervenciones
de mejora de las vigas verificadas durante la ejecucién del
puente. En 1925, el ingeniero Ricardo Lopez Molero (suce-
sor de Francisco Navarro al frente de la Direccién Facultati-
va) hizo notar la necesidad de implementar algtn sistema de
arriostramiento transversal, cosa que no se habia tenido en
cuenta anteriormente [27]. Se trataba de un significativo dé-
ficit del disefio original, tampoco advertido por el contratista.
Probablemente, se confiaba en la capacidad resistente del ta-
blero ante acciones horizontales. Tal era la creencia de Zafra,
que no obstante introdujo en sus puentes riostras transver-
sales que unian cada cierta longitud los cordones inferiores.

Esta cuestion quedoé resuelta sobre la marcha, mediante el
anadido de unas cruces de San Andrés transversales en montan-
tes alternos (figura 18). No habiéndose podido localizar docu-
mentacién técnica relativa a la construccién de estos elementos,
se deduce que fueron prefabricados antes de ser incorporados a
la estructura. Observados a conciencia, destaca su perfecta geo-
metria (en una pieza por otra parte requeriria un encofrado muy
complicado), lo cual podria confirmar esta hipotesis.

Las dificultades del proceso de construccién de la supe-
restructura de hormigén armado, con todas sus vicisitudes, no
constituyeron sin embargo el obstaculo principal para la ma-
terializacién del puente. Las mayores dificultades se encon-
traron en la consolidacion de las pilas romanas, cuyo aprove-
chamiento habia sido la premisa bésica del disefio del puente
desde su disefio original. Paradojicamente, esta decisiéon habia
sido tomada por consideraciones de ahorro.

En 1928, después de siete afos de luchas y vicisitudes de
todo género [25], en los que hubo que ampliar cuatro veces
el plazo de ejecucién, quedaron terminados los trabajos de
cimentacion en las pilas. La liquidacion definitiva de todas las
obras del puente se verificaria en 1930, entrando inmediata-
mente en servicio.

Figura 18. Arriostramientos transversales en cruz de San Andrés,
incorporados con posterioridad a la ejecucion de las vigas principales
a instancias del ingeniero Lépez Molero. Foto del autor.

5.
PERIODO EN SERVICIO Y SITUACION ACTUAL

Durante los cincuenta afios que comprende el periodo de
vida 1til no se registraron incidencias oficialmente.

Sin embargo, durante una visita de inspeccién cursada en
1989 se pusieron de manifiesto importantes dafios estructu-
rales, que obligaron a hacer una de reparacién de gran enver-
gadura. Muchos de sus elementos presentaban una fisuracién
excesiva, probablemente debida en primera instancia a la cir-
culacién de cargas mayores que las contempladas, luego agra-
vada por problemas de durabilidad. Para salvaguardar su in-
tegridad se introdujeron encamisados de chapa en el cordén
inferior y las diagonales (figura 19). La obra de reparacion fue
proyectada por el ingeniero César Fernandez Torres y dirigida
por su colega Francisco Varo Llamas [26].

Figura 19. Tramos de la margen izquierda, sobre la zona inundable
del Guadalquivir. Se observa el refuerzo de cordones y diagonales
atornillado al tablero. Foto del autor.

Aunque en el plano técnico las medidas adoptadas podrian
ser objeto de deliberacién (podria analizarse en profundidad
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Figura 20. Tramos de la margen derecha, con las pilas levantadas sobre los cimientos romanos. Foto del autor.

la transferencia de esfuerzos entre la estructura antigua y los
refuerzos), no cabe duda de que esta actuacién ha permiti-
do que el puente haya podido mantenerse en servicio hasta
nuestros dias.

En cualquier caso, desde el punto de vista patrimonial
merece alta consideracién, ya que, frente a la practica habi-
tual (en la reparacion de los puentes de tramos rectos de hor-
migén armado) de introducir una nueva estructura formada
por vigas prefabricadas, aqui prevaleci6é la conservacién de
la forma original de una obra de gran singularidad. Ademis,
se llevo a cabo respetando principios como la preservacion
de los elementos originales accesorios (la elegante barandilla
primitiva) y se distingue con claridad la obra antigua de los
elementos incorporados en la nueva intervencién. Por ello,
con toda propiedad puede considerarse una restauracion (fi-
gura 20).

Asi continua el puente en la actualidad favorecido por
el caracter secundario de la infraestructura de la que forma
parte. La circulacién que soporta es escasa, por lo que las
acciones sobre él estan en consecuencia reducidas. De forma
que cumple con solvencia su funcién y de momento parece
que su sustituciéon (que seria obra de enorme envergadura)
no esta planteada. No obstante, el trafico sobre él no esta li-
mitado, lo cual entrafia un riesgo importante, que debia ser
objeto de estudio técnico. En otro orden de cosas, dada su
singularidad histérica (figura 16), serfa importante para su
preservacioén su inclusion en el catidlogo general del Patrimo-
nio Histérico Andaluz.
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6.
CONCLUSIONES

Tanto por sus dimensiones como por la originalidad de su
disefio, el puente de Villanueva de la Reina sobre el rio Gua-
dalquivir es una obra de Ingenieria de gran singularidad.

Con la investigacion que se presenta se ha contextuali-
zado con exactitud esta obra en su marco histérico y se ha
identificado a sus creadores.

Se ha contrastado el planteamiento general adoptado para
su configuracién, el cual respondia a un esquema de puen-
te metalico que aprovechaba la cimentacion de una antigua
obra historica, cuya existencia se ha confirmado documen-
talmente.

Se ha puesto de manifiesto la originalidad de su disefio
estructural de hormigén armado, propio de una etapa de ex-
perimentacion en la que esta técnica constructiva no estaba
normalizada.

En el articulo se ha explicado cémo la configuracién de la
estructura principal del puente es el resultado en primer lu-
gar del planteamiento realizado por el proyectista principal,
que luego fue modificado para introducir propuestas atinadas
por parte de los técnicos de la direccion facultativa y de los
de la empresa contratista que llevaron a cabo su ejecuciéon
material.

Se han revelado las peculiaridades de la cimentacién, en
la que se utilizaron de forma pionera pilotes hincados de hor-
migén armado.



Con la investigacion se aportan argumentos relevantes

para defender su conservacién como parte del Patrimonio
Histérico de Andalucia.
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RESUMEN

En el presente articulo se analiza la influencia del refuerzo mediante tejidos de polimeros reforzados con fibra de vidrio (PRFV) en el
desempefio ante carga de sismo de una edificacién de poérticos de hormigén armado, a partir de la implementacién del método estético
no lineal. Se emplea el programa computacional ETABS V18.1. Se analizan dos tipos de modelos de la edificacién objeto de estudio: el
modelo de la estructura sin ningan refuerzo y el modelo de la estructura reforzada mediante tejidos de PRFV. Se reportan y establecen
diferencias, para los dos modelos realizados, de los valores de desplazamientos en el tope de la edificacion, cortante basal, cortante y
desplazamiento de fluencia, punto y nivel de desempefio y valores de cortante basal y desplazamiento en el tope correspondiente a la
formacién de rétulas plasticas en vigas, columnas y la aparicién del primer elemento colapsado. Se concluye que el refuerzo mediante el
empleo de tejidos de PRFV modifica de manera favorable el desempeifio de la edificacion, ya que se incrementa la capacidad ante carga
de sismo, se retrasa la formacion del mecanismo de colapso y se mejora el nivel de desempefio con relacién a la estructura sin refuerzo.

PALABRAS CLAVE: Anilisis sismico, hormigén armado, nivel de desempefio, polimeros reforzados con fibras, rétulas plasticas.
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ABSTRACT

The current paper analyzes the influence of reinforcement by implementation of glass fiber reinforced polymers (GFRP) to evaluate
the seismic load performance of a building with reinforced concrete frames using a non-linear static method. By use of the compu-
tational program ETABS V18.1, two types of building models are created and analyzed; one model without any reinforcement and
the other reinforced with GFRP. Differences between the values of the displacement from the top of the building, basal shear and
yield displacement, performance point and level as well as basal shear displacement values at the top corresponding to the formation
of plastic hinges in beams, columns and the appearance of the first collapsed element are reported and established for both models.
It is concluded that the reinforcement by the implementation of GFRP favorably modified the performance of the building, since
the capacity to withstand earthquakes increased, the formation of the collapsed mechanism is delayed and the level of performance
is improved in relation to the building model without reinforcement.

KEYWORDS: Seismic analysis, reinforced concrete, performance level, fibers reinforced polymers, plastic hinges.
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1.

INTRODUCCION

La mayoria de los reglamentos actuales de disefio sismico, tie- teriales y humanas durante un sismo de gran intensidad. Des-
nen como objetivo lograr estructuras con adecuados niveles afortunadamente, la imposibilidad de conocer con precisién
de integridad y resistencia que eviten fallas con pérdidas ma- el nivel de dafio esperado hace que aun cuando estas estruc-
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turas se comporten aparentemente bien ante sismos intensos,
algunas de ellas requieran de algin nivel de rehabilitacién
[1]. Los nuevos procedimientos de disefio sismico por des-
empefio en desarrollo de interés en el disefio de estructuras
nuevas y en el refuerzo de edificaciones existentes, no sélo es-
tan encaminados a predecir de una manera mas clara el com-
portamiento, sino también a controlarlo, ante las diferentes
intensidades sismicas segtin sean las necesidades de disefio.

El mal desempefio sismico de estructuras sismorresisten-
tes durante eventos sismicos recientes ha puesto en evidencia
que la confiabilidad del disefio sismico no solo era menor que
la que se esperaba, sino que presenta grandes inconsistencias
entre edificaciones que tienen un mismo sistema estructural,
lo cual ha enfatizado la necesidad de replantear las metodo-
logias actuales de disefio sismico [2]. Es asi que, como parte
de este replanteamiento, se ha resaltado la importancia de
complementar la fase numérica del disefio sismico con una
fase conceptual y de implementacién basadas en el control
de la respuesta dindmica de las estructuras sismorresistentes
[3]. La filosofia de disefio por desempefio se ha constituido
dentro de este contexto como la alternativa més viable para
el planteamiento de metodologias de disefio sismico que den
lugar a estructuras que satisfagan las cada vez més complejas
necesidades de las sociedades modernas.

Una gran ventaja del disefio por desempefio o la evalua-
cién estructural basada en el desempefio, es la acertada esti-
macion de la demanda en términos de la rigidez, resistencia
y ductilidad de la estructura. A partir de dicha estimacion,
es posible disefiar una edificacién para que se comporte bajo
ciertos niveles de desempefio para los cuales fue disefiada [4].
Utilizando las técnicas disponibles para evaluar el desempe-
fio sismico de una estructura existente, se puede determinar
de una manera mas confiable su vulnerabilidad frente a una
determinada demanda sismica. Adicionalmente, los costos
asociados a la rehabilitacion estructural pueden disminuirse
apreciablemente frente a los requeridos a partir de la utiliza-
cién de las metodologias aproximadas incluidas en los cédi-
gos de disefio [5].

En el caso de las edificaciones existentes, los métodos que
tradicionalmente han prevalecido para reforzar elementos de
hormigén armado ante la presencia de carga de sismo han
sido el recrecido de secciones de hormigén armado y el ado-
sado exterior de planchas metalicas [6, 7]. Estas técnicas, si
bien en muchas ocasiones suelen ser efectivas, presentan algu-
nos inconvenientes como la generacién de mayor peso propio
sobre las edificaciones, posibilidad latente de corrosién del
acero de refuerzo y sobre todo una gran dificultad construc-
tiva para lograr la requerida continuidad entre los elementos
que conforman las uniones de la estructura. En consecuencia,
se hace sumamente necesario estudiar nuevos materiales que
permitan reforzar de manera efectiva estructuras de hormi-
gén armado ante la presencia de carga de sismo.

La aplicacién de los materiales compuestos de polimeros
reforzados con fibras (PRF) en forma de tejidos, dentro de las
estrategias que brindan los métodos de rehabilitacién sismi-
ca para edificaciones de hormigén armado, han mostrado ser
una alternativa a las técnicas tradicionales de refuerzo, ya que
permiten mejorar el desempefio sismico global de la estruc-
tura de una edificacion [8]. Diferentes investigaciones [9-11]
han evidenciado que el refuerzo con materiales de PRF ante
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carga de sismo, puede ser usado para mitigar con eficiencia
mecanismos de fallo fragil y para incrementar la capacidad de
rotacion inelastica de elementos estructurales, lo que conlleva
a un aumento de la capacidad de disipacién de energia de la
estructura, todo ello, sin modificar practicamente la rigidez y
la masa de la edificacion.

Dentro del territorio cubano, la regién oriental es la zona
del pais mas expuesta a la ocurrencia de terremotos, y en los
ultimos afios se ha evidenciado un incremento de la actividad
sismolégica, no solo en el oriente de Cuba, sino también en
la region central y occidental. A lo anterior, hay que sumarle
que la mayoria de las edificaciones existentes en el pais son de
hormigén armado y construidas antes de la entrada en vigen-
cia de la actual norma cubana de disefio sismorresistente NC
46: 2017 [12], por lo que es muy probable que muchas de
ellas carezcan de un adecuado detallado del acero de refuerzo
en el disefio de sus elementos estructurales ante la presencia
de carga de sismo. Ante este panorama, para poder llevar a
dichas edificaciones a un nivel superior de desempefio, seria
necesario emplear algan tipo de refuerzo que provoque en
la estructura una disminucion de la vulnerabilidad ante un
evento sismico.

El presente trabajo tiene como objetivo determinar la in-
fluencia del refuerzo mediante tejidos de polimeros reforza-
dos con fibra de vidrio (PRFV) en el desempefio ante carga
de sismo de una edificacion de porticos de hormigén armado,
a partir de la obtencion de las curvas de capacidad, del nivel
de desempefio y de la formacion y el comportamiento de las
rotulas plasticas.

2.

CONFINAMIENTO DEL HORMIGON MEDIANTE TEJIDOS
DE PRF EN LA ZONA DE FORMACION DE LA ROTULA
PLASTICA

Ante la presencia de carga de sismo, la envoltura completa
mediante tejidos de PRF en los elementos estructurales de
hormigén armado, provoca un confinamiento en el hormigén
que permite alcanzar capacidades de rotacion inelastica supe-
riores a la alcanzada en la regiéon de formacion de las rétulas
plasticas [13, 14].

La curvatura de disefio (@D) para secciones de hormi-
gon armado confinadas con tejidos de PRF, en la region de
formacion de las rétulas plasticas, se determina empleando
la ecuacioén 1.

0,

I + @yrrr < Qurrr (1)

¢ =

=

En la ecuacién anterior, Op es la demanda de rotacién
plastica; @u,PRF es la curvatura de capacidad dltima de la
seccion confinada con tejidos de PRF; Lp es la longitud de la
rétula plastica y @y,PRF es la curvatura de la seccién confi-
nada mediante tejidos de PRF con el acero de refuerzo traba-
jando a fluencia, la cual se determina mediante la ecuacion 2.
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En la ecuacién anterior, &, y ¢, PRF son la deformacién de
fluencia del acero de refuerzo y la profundidad de la linea neutra
respecto a dicha deformacién para el hormigén confinado con
PRF respectivamente, y d es el canto 1til de la seccién transver-
sal. La curvatura de capacidad tltima de la seccién confinada
con tejidos de PRF se calcula empleando la ecuacion 3.

¢u,PRF = “ (3)

En la ecuacién anterior, €., y ¢, PRF son la maxima de-
formacién en compresién y la profundidad de la linea neutra
en la etapa de agotamiento de la seccién, para el hormigén
confinado con PRF.

Para determinar los pardmetros que dependen del confi-
namiento del hormigén con tejidos de PRF, se emple6 en esta
investigacién el modelo tension—deformacion del hormigon
confinado con PRF propuesto por Lam y Teng [15]. En la
figura 1 se muestra la curva de comportamiento que describe
el modelo tension— deformacion del hormigén confinado con
PRF propuesto por Lam y Teng [15].

Figura 1. Modelo tension-deformacion del hormigén confinado con

PRF [15].

Analiticamente, el modelo anterior [15] responde a las ecua-
ciones 4, 5 y 6 respectivamente.

_ 2
E.e.— % g2 0<ec<g
= “ 4
Si+E%. 8 < €< Ecen
EZ = ﬁ;;()('ll (5)
27
= 6
““E-E (6)

3.
DESCRIPCION DE LA EDIFICACION OBJETO DE ESTUDIO

El edificio objeto de estudio, constituye un pabellén de ur-
gencias de operaciones y cirugia, que pertenece a un centro
hospitalario ubicado en el municipio de Santiago de Cuba, en
la provincia que lleva el mismo nombre dentro de la regién
oriental de Cuba. El pabellén cuenta con cinco niveles de al-
tura, de 3 m cada nivel, para un total de 15 m. Todas las plan-
tas son tipicas en cuanto a la distribucién y dimensiones de los
locales, a excepcion de la cubierta. Su sistema estructural esta
conformado por pérticos de hormigén armado, compuestos
por columnas de 60 x 60 cm y vigas de 40 x 60 cm. Los sis-
temas de entrepisos y la cubierta estdn compuestos por losas
de hormigén armado de 15 cm de espesor. La edificacion la
conforman 18 moédulos en cada planta, dispuestos de manera
regular y distribuidos de la siguiente forma: 6 modulos de
5.75m x 4.85 m, 6 modulos de 5.75 m x 2.45 m y 6 médulos
de 5.75 m x 6.20 m respectivamente, lo que lo convierte en
un edificio mas largo que ancho, presentando una distancia
total en el sentido longitudinal de 34.5 m, mientras que en el
sentido transversal presenta una distancia total de 13.5 m. La
estructura del edificio no presenta irregularidades ni en plan-
ta ni en elevacién. En la figura 2 se representa la planta tipica
y una vista tridimensional de la edificacion objeto de estudio.

3.1. Proceso de modelacion del edificio

Para modelar la estructura de la edificacién objeto de estu-
dio, fue empleado el programa de modelacién computacional
ETABS (version 18.1), que esta basado en el método de ele-
mentos finitos. Mediante el empleo de este programa, se logré
a través de una misma interface crear y modificar el modelo,
ejecutar su analisis, lo que hizo posible arribar a los resultados
de la estructura en general y de cada uno de sus componentes.

Geometria
Las losas de entrepiso y de cubierta son de 15 cm de espesor.
Fueron modeladas como elementos tipo shell- thin y cubren
pafiosde: 5.75m x4.85m,5.75mx2.45my5.75mx6.20
m respectivamente. Tanto a las losas de entrepiso como a la
de cubierta se les asigné la propiedad de diafragma rigido.
Las columnas son de seccién transversal de 60 x 60 cm,
cuentan con 3 m de altura y fueron modeladas como elemen-
tos tipo frame. Las mismas presentan un total de 16 barras

Figura 2. Planta y vista tridimensional del edificio.
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de 25 mm de didmetro distribuidas de manera uniforme al-
rededor de todo el perimetro de la seccién y como acero de
refuerzo transversal, presentan cercos de 13 mm de didmetro
espaciados a 200 mm.

Las vigas son de seccién transversal de 40 x 60 cm, fue-
ron modeladas como elementos tipo frame y cubren luces
de: 5.75 m, 4.85 m, 2.45 m y 6.20 m respectivamente. Las
mismas presentan como acero de refuerzo superior 6 barras
de 25 mm de didmetro y como acero de refuerzo inferior 5
barras de 25 mm de didmetro. El acero de refuerzo transver-
sal de las vigas se compone de cercos de 13 mm de didmetro
espaciados a 150 mm.

Condiciones de borde

Las uniones columna-columna y viga-columna se consideran
continuas en toda la extension del edificio. Las bases de las
columnas se consideraron empotradas a la cimentacion y los
pafios de losas presentan continuidad en todos sus apoyos.

Materiales

Todas las losas, vigas y columnas se definieron de hormi-
gén armado hormigonado in situ con una resistencia caracte-
ristica a compresién de f; = 21 MPa, un peso especifico de
y = 24kN/m?, un médulo de deformacién longitudinal E =
21538,11 MPa y un coeficiente de Poisson u = 0.2.

Con respecto al acero de refuerzo empleado en forma
de barras en los elementos de hormigén armado, el mismo
presenta un valor de limite elastico f, = 300 MPa, un peso
especifico de y = 78.50 kN/m? y un modulo de elasticidad
E =200000 MPa.

Cargas

Para la asignacion de las cargas permanentes se emple6 la nor-
ma NC 283: 2003 [16]. Se consideré el peso propio de todos
los elementos, asi como los valores de sobrecargas permanen-
tes mostradas en la tabla 1.

TABLA 1.
Valores de sobrecargas permanentes asignadas en el modelo.
Elemento Sobrecarga permanente (kN/m?)
Losa de entrepiso 4,45
Losa de cubierta 2,00

Para la asignacion de las cargas de uso se emple6 la norma NC
284: 2003 [17]. Se consideraron los valores de sobrecargas
mostradas en la tabla 2, a excepcion de la cubierta que se le
asigné un valor de sobrecarga de uso de 2 kN/m?, ya que es
una azotea de techo plano con desagiie por tragante no acce-
sible al publico.

TABLA 2.
Valores de sobrecargas de uso asignadas en el modelo.
Denominacion del local Sobrecarga de uso (kN/m?)
Zonas de dormitorios 2,0
Salas de visita 3,0
Locales de consulta médica 1,5
Laboratorios 3,0
Vestibulos y pasillos 4,0
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Para el célculo de la carga sismica se emple6 la norma NC 46:
2017 [12]. El célculo de dicha carga se realizé6 mediante el
Meétodo Estatico Equivalente, ya que la norma [12] plantea
que puede aplicarse en estructuras sin ninguna irregularidad
en planta o elevacién y que no excedan 50 m de altura sobre
la base.

El edificio se encuentra ubicado en el municipio Santiago
de Cuba, correspondiente con la zona sismica 5 segtin la cla-
sificacion de la NC 46: 2017 [12] y se califica como una obra
esencial con nivel de protecciéon sismica E. El tipo de sismo
de disefio es severo, con una una probabilidad del 5% de ser
excedido en un periodo de 50 afios de vida til, correspon-
diente a un periodo de retorno de 808 afios. La clasificacion
del sitio constituye un suelo tipo C. La tabla 5 muestra los
parametros propios del sitio donde se encuentra ubicada la
obra, fundamentales para la confeccién del espectro sismico.

TABLA 3.
Parametros para la construccion del espectro de disefio sismico.

Provincia Municipio S.(2) S.(g) S.(® T,(s) | Zona

Santiago de | Santiago de

Cuba Cuba 0,513 | 1,035 | 0,428 6 5

Donde S; es la ordenada espectral de periodo corto; S, la or-
denada espectral con periodo de 1sy

Ty, el periodo de transicién del periodo largo.

Para determinar el nivel de disefio se debe emplear un
factor de escalado K, que en este caso resulta igual a 0,80.

Las ordenadas espectrales (S,) se determinaran segin el
valor del periodo de vibracion de la estructura (T) segan las
expresiones de la (7) a la (10) contenidas en la NC 46: 2017
[12].

S, = Sps (0.4 + 0.6 Tl) para T<T, 7)
0

Sa = Spbs para To<T<T, (8)

S, = S’;l para T,<T< Ty 9

Saz% para T>Ty (10)

Siendo:

S, la aceleracién espectral de disefio para periodos cortos;
S, 1a aceleracion espectral de disefio para periodos largos; T
y T, los periodos de esquina del espectro junto con T,.

En la figura 3 se muestra el espectro de disefio de acelera-
ciones horizontales y verticales para un suelo tipo C.

El periodo propio de la estructura (T) se determiné me-
diante el programa ETABS (versién 18.1), considerando la
totalidad de las cargas permanentes y el 25 % de las cargas
de uso. Para el edificio analizado, el periodo en la direccién
“x” fue de 0.564 s y en la direccién
vamente.

“w_n

y” de 0.552 s respecti-

Combinaciones de cargas

Las combinaciones de carga que incluyen la carga de sismo y
que aparecen en la norma NC 450: 2006 [18], se sustituyen
por las combinaciones de carga que aparecen en la norma NC



Figura 3. Espectro de disefio de aceleraciones horizontales y verticales.

46: 2017 [12]. En la tabla 4 se resumen las combinaciones
de carga empleadas en la modelacién del edificio objeto de
estudio.

TABLA 4.

Combinaciones de carga empleadas en la modelacion.

Segiin la NC 450: 2006 [ 18] Segiin la NC 46: 2017 [12]

1.4G 1.2G + Q¢+ Sy + Sh
1.2G + 1.6Q + 0.5Q. 0.9G-S, £ Sh
1.2G + 1.6Q. + 0.5Q G+ Q¢-Sv+Sh

G+ Q:

Siendo:

- G: Cargas permanentes.

- S: Cargas Sismicas (S,: Demanda sismica vertical y Sy:
Demanda sismica horizontal).

- Q: Cargas de uso de entrepiso.

- Q_ Carga de uso de cubierta.

- Q,: Carga de uso total.

4,
RESULTADOS Y DISCUSION

A continuacién, se muestran los resultados referidos a las cur-
vas de capacidad, el nivel de desempefio y el comportamiento
y formacién de las rétulas plasticas obtenidos a través de la
realizacion de un analisis estatico no lineal o analisis pushover
a la edificacion objeto de estudio en su estado original, y pos-
teriormente se comparan dichos resultados con los obtenidos
en la misma edificacién cuando esta se encuentra reforzada
mediante tejidos de polimeros reforzados con fibra de vidrio

(PRFV).

4.1. Andlisis estdtico no lineal de la edificacion en su estado
original

Curvas de capacidad

El procedimiento a seguir para la implementacién del analisis
estatico no lineal consiste en obtener la curva de capacidad
de la estructura graficando los valores de cortante basal y de
desplazamiento en el tope de la edificacion. Inicialmente la
estructura sin rétulas es expuesta a cargas laterales monoté-
nicas, hasta que algunos elementos alcancen su limite elastico.
Las cargas se van incrementando y se aplican a la estructura
modificada, que contempla la reduccién de resistencia pro-
ducida, hasta provocar el colapso de la misma. Cada valor de
cortante basal y desplazamiento en el tope correspondiente,
definen un punto de la curva; por tanto, para conformar la
curva se debe repetir este proceso en varias ocasiones. En la
figura 4 se muestran las curvas de capacidad, para la edifica-
cién objeto de estudio, obtenidas en las dos direcciones de
analisis de actuacion de la carga de sismo.

A partir de la obtencién de las curvas de capacidad de la
edificacién, se tiene que, para la direccién de anilisis “x”, la
estructura posee una capacidad de desplazamiento maximo
en el tope de 237.78 mm asociado a un cortante basal de
17 511.29 kN; mientras que para la direccion de analisis “y”,
la estructura posee una capacidad de desplazamiento maxi-
mo en el tope de 210.66 mm asociado a un cortante basal de
15 218.35 kN. Estos valores describen un mejor comporta-
miento de la estructura en la direccién de analisis “x”, en tér-
minos de capacidad de resistencia y de desplazamiento ante
carga de sismo. Se puede observar también en ambas graficas
(figura 4), que de manera general no se evidencia un com-
portamiento plastico significativo de la edificacion en ambas
direcciones de anélisis, debido a que no se muestra de manera
clara la obtencion de grandes incrementos de desplazamien-
tos asociados a valores de cortante basal practicamente cons-
tantes.
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Figura 4. Curvas de capacidad del edificio objeto de estudio. a) Direccién de analisis “x”. b) Direccién de anilisis “y”.

Nivel de desemperio

El nivel de desempefio de una estructura describe un estado
limite de dafio discreto. Representa una condicién limite o
tolerable establecida en funcién de tres aspectos fundamen-
tales: los posibles dafios fisicos sobre los componentes estruc-
turales y no estructurales; la amenaza sobre la seguridad de
los ocupantes de la edificacién, inducida por estos dafios; y la
funcionalidad de la edificacién posterior al terremoto.

Para determinar el nivel de desempefio de la edificacién
objeto de estudio, es necesario estimar el punto de desem-
pefio sobre las curvas de capacidad en ambas direcciones de
analisis de actuacién de la carga de sismo. Para la obtencién
del punto de desempefio, se empled el método del Coeficien-
te de Desplazamiento que aparece en el codigo ASCE/SEI 41
[19], y que consiste en modificar la respuesta de un sistema
equivalente de un grado de libertad mediante una serie de
factores para estimar un desplazamiento maximo global, el
cual se conoce como desplazamiento objetivo. Mediante la
aplicaciéon del método del Coeficiente de Desplazamiento, se
obtiene una representacion bilineal de la curva de capacidad
y a través de la misma, se determinan los valores de cortante
basal de fluencia y de desplazamiento de fluencia de la edi-
ficacién ante carga de sismo. Segtin establece el documento
del Comité VISION 2000 [20], a partir de los valores de des-
plazamiento de fluencia y de desplazamiento maximo de la
estructura, se puede sectorizar la curva de capacidad, donde

a)

a cada sector le corresponde un nivel de desempefio estable-
cido en la NC 46: 2017 [12].

En este sentido, la zona de desplazamiento elastico de la
estructura se relaciona con un nivel de desempefio de Ocu-
pacion Inmediata, mientras que la zona de desplazamiento
inelastico de la estructura, se divide en cuatro sectores, co-
rrespondiente a porcentajes de 30%, 30%, 20% y 20%, a los
que se asocian los siguientes niveles de desempefio: Opera-
tivo, Seguridad de Vida, Prevencién de Colapso y Colapso
respectivamente. En la figura 5 se muestran, para ambas di-
recciones de analisis de actuacion de la carga de sismo, las
curvas de capacidad sectorizadas de la edificaciéon objeto de
estudio, donde ademas se identifican los puntos desempefio y
los puntos de fluencia efectiva.

En la figura 5 se puede ver, como para ambas direcciones
de analisis, el nivel de desempefio que presenta la edificacion
es de Seguridad de Vida, ya que en ese sector de la curva de
capacidad es donde se encuentra localizado el punto de des-
empefo. Segin la NC 46: 2017 [12], en el nivel de Seguridad
de Vida se espera que los elementos estructurales puedan su-
frir dafios localizados que pueden ser reparables y que en todos
los casos no se produciran fallas que pongan en peligro la vida
de los ocupantes del edificio. Las coordenadas del punto de
desempefio de la estructura en la direccién de anilisis “x” es
de 128.45 mm de desplazamiento y 11 106.99 kN de cortante
basal; mientras que en la direccién de analisis “y” es de 143.18
mm de desplazamiento y 11 728.21 kN de cortante basal.

b)

w » « n

Figura 5. Sectorizacién de las curvas de capacidad del edificio objeto de estudio. a) Direcciéon de anilisis “x”. b) Direccién de anélisis “y”.
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La edificacion objeto de estudio, al constituir un pabellén
de urgencias de operaciones, cirugia y hospitalizacién, per-
teneciente a un centro hospitalario, clasifica como una obra
esencial desde el punto de vista sismorresistente, por lo que
de acuerdo a lo que establece la NC 46: 2017 [12], para las
edificaciones catalogadas como importantes y esenciales, so-
metidas a un nivel de demanda sismica con un sismo de dise-
fio severo, el nivel de desempefio requerido para la estructura
corresponde al nivel Operativo, que supone que la edificacién
puede seguir operando después de la ocurrencia de un sismo.
A partir de los resultados mostrados en la figura 5, se puede
afirmar que la edificacién no cumple con el nivel de desem-
pefio sismico exigido por la norma NC 46: 2017 [12].

Comportamiento de las rétulas pldsticas y refuerzo mediante
tejidos de PRF

El c6digo ASCE/SEI 41 [19] define los criterios de desempe-
fio o niveles de dafio alcanzado en las estructuras a través de
tres niveles: Ocupaciéon Inmediata (IO), Seguridad de Vida
(LS) y Prevencion de Colapso (CP), los cuales a su vez van a
estar limitados mediante la rotacion plastica (6p) que presen-
ten los elementos estructurales en la zona de formacion de
las rétulas plésticas para un nivel de demanda sismica deter-
minada. En la figura 6 se muestra el esquema que representa
la curva idealizada de comportamiento de una articulacion
plastica, junto con los limites de cada uno de los niveles de
desempefio mencionados anteriormente.

Figura 6. Curva de comportamiento idealizada de una rétula plastica
[19].

Basado en el esquema de la figura 6, el documento ASCE/SEI
41 [19], presenta unas tablas que tienen un respaldo teérico y
experimental, por medio de las cuales se pueden determinar
las rotaciones plasticas (6p) de diferentes elementos estructu-
rales como: vigas, columnas y uniones de hormigén armado, a
partir de la calidad de los materiales constituyentes, de la geo-
metria de los elementos, de la cuantia del acero de refuerzo y
del confinamiento brindado por el acero transversal. En esas
mismas tablas, se establecen los valores limites de rotacién
plastica (6p,lim) que sirven como criterios de aceptacién de
los niveles de desempefio.

En la figura 7 se muestra, para el punto de desempefio de
la edificacién objeto de estudio, el nivel de dafio alcanzado en
las rétulas plasticas, a partir de las demandas de rotacién plas-
tica que exceden los valores limites que sirven como criterios
de aceptacién de los niveles de desempefio establecidos en el
documento ASCE/SEI 41 [19].

En la figura 7 se puede ver que, en ambas direcciones de
analisis del pushover, mas del 95% de las rétulas presentan una
demanda de rotacién pléstica inferior al limite establecido para
el nivel de desempefio de Ocupacién Inmediata (IO), que de
acuerdo al documento ASCE/SEI 41 [19], constituye el nivel
de desempefio requerido para edificaciones catalogadas como
esenciales como el caso de los hospitales; sin embargo, se puede
observar también como, en la direccién de analisis “x”, el 3.8%,
que representa 28 rétulas del total, y en la direccién de analisis
“y”, el 30% que representa 22 rotulas del total, exhiben una de-
manda de rotacion plastica superior al limite establecido para
el nivel de desempefio de Ocupaciéon Inmediata (10), lo que
las coloca con un comportamiento en el nivel de desempefio
de Seguridad de Vida (LS), y de acuerdo a lo establecido en el
c6digo ASCE/SEI 41 [19], en esos elementos estructurales no
se esta cumpliendo con el nivel de dafio permitido ante carga
de sismo para las edificaciones esenciales. En este sentido, para
poder mejorar el desempefio de la estructura, se debe proceder
a aplicar alguna técnica de refuerzo en aquellos elementos que
presenten rotaciones plésticas superiores al limite establecido
para el nivel de desempefio de Ocupacién Inmediata (IO) y
con ello mejorar el comportamiento de la edificacién en tér-
minos de dafios alcanzados para el nivel de demanda sismica
establecido.

Figura 7. Niveles de dafio alcanzados en las rétulas plasticas para el punto de desempefio.

Zamora Diaz-Comas, O. (2022) Hormigon y Acero 74(301); 35-46 — 41



TABLA 5.

Resultados del refuerzo con PRFV en las columnas con mayores valores de demanda de rotacion plastica.

Direccion de andlisis No. de capas de PRFV 0, sin PRFV (rad) Oprrrv (rad/m) 0. rrrv (rad/m) 0, con PRFV (rad)
5 capas 0.0036 0.0103 0.0701 0.0062
Y S capas 0.0069 0.0158 0.0701 0.0095

A partir del resultado anterior, se procede a realizar el
disefio del refuerzo que confina el hormigén en la zona de
formacién de las rotulas plasticas, empleando en este caso
tejidos de polimeros reforzados con fibra de vidrio (PRFV)
con las siguientes propiedades mecénicas: resistencia a la
traccion en la rotura fx;, = 2560 MPa, médulo de elasticidad
E; = 80 700 MPa y deformacién a la tracciéon en la rotura
ex, =0.0317.

En la tabla 5 se muestran los resultados del disefio del
refuerzo mediante el confinamiento con tejidos de PRFV, en
las columnas de hormigén armado de la edificacién objeto
de estudio que presentaron los mayores valores de demanda
de rotacion plastica (6p), para las dos direcciones de analisis
de actuacion de la carga de sismo. En total hubo que reforzar
32 columnas de la edificacion en la zona de formacion de las
rotulas plasticas.

En los resultados de la tabla 5, se puede observar como
mediante el confinamiento con tejidos de PRFV en las colum-
nas de hormigén armado, se logra un incremento significativo
de la capacidad de rotacion plastica (6p) con relacién al valor
de demanda de rotacién plastica. En este caso para la direc-
cién de anilisis “x”, este incremento es de 72.2%, mientras

“w_n

que en la direccién de anélisis “y” el incremento es de 37.7%.

4.2. Andilisis estdtico no lineal de la edificacion reforzada
con PRFV. Comparacion de resultados

Con el objetivo de poder determinar la influencia que tiene
el refuerzo mediante tejidos de PRFV en el desempefio ante
carga sismica de la edificacién objeto de estudio, a continua-
cién, se presenta una comparacion de los principales resulta-
dos obtenidos en el anilisis estatico no lineal de la edificacion
sin refuerzo y de la estructura después de ser reforzada me-
diante tejidos de PRFV.

Curvas de capacidad

En la figura 8 se muestran las curvas de capacidad de la edi-
ficacién sin refuerzo y la edificacién reforzada con tejidos de

PRFV, en las dos direcciones de analisis de actuacién de la
carga de sismo.

En la figura 8 se puede ver el incremento de capacidad,
en términos de resistencia y de desplazamiento ante carga de
sismo, de la edificacion objeto de estudio cuando se encuentra
reforzada mediante tejidos de PRFV con relacién a la estruc-
tura sin refuerzo. En este sentido, la diferencia obtenida con
relacién a los maximos cortantes basales, en la direccién de
analisis “x” es de 64.8%, mientras que en la direccién de anali-
sis “y” es de 44.8%. De la misma forma, la diferencia obtenida
con relacion a los maximos desplazamientos en el tope de la
edificacién, en la direccién de analisis “x” es de 99.5%, mien-
tras que en la direccién de analisis “y” es de 63.2%. A partir
de los resultados anteriores, se puede inferir que el refuerzo
con PRFV tiene una mayor influencia en el incremento de
la capacidad por desplazamiento de la edificacién, debido al
confinamiento con tejidos de PRFV en las secciones de los
elementos de hormigén armado, que provoca el aumento de
las deformaciones en el hormigén sin perder capacidad resis-
tente, lo que resulta en un incremento del giro y de las rota-
ciones plésticas en la seccion, y por ende en un incremento de
la ductilidad en la estructura.

En la tabla 6, se muestra un resumen de los principales
resultados obtenidos en las curvas de capacidad y las curvas
bilineales derivadas del anélisis estatico no lineal para la edifi-
cacion sin refuerzo y para la edificacién reforzada con PRFV
en ambas direcciones de analisis de actuacién de la carga de
sismo.

A partir de los resultados mostrados en la tabla 6 se puede
observar que, la edificacion reforzada con tejidos de PRFV
ingresa mas temprano en el rango no lineal de su comporta-
miento, con respecto a la edificacion sin reforzar, ya que los
valores de desplazamiento en el tope y de cortante basal de
fluencia de la edificacion reforzada con PRFV resultan meno-
res que los obtenidos en el anélisis de la edificacién sin refuer-
zo. Otro aspecto importante a resaltar en los resultados de la
tabla 6 es como la edificacién reforzada mediante tejidos de
PRFV presenta, de manera significativa, una mayor ductilidad
por desplazamiento (D./Dy), con relacién a la edificacién sin

TABLA 6.
Resultados de las curvas de capacidad de la edificacion sin reforzar y reforzada con PRFV.
Direccion Modelo de la Diope tiltimo - Diope de fluencia Vbase de fluencia Ductilidad
Vi P
de andilisis edificacion (D) (mm) base ultimo (kN) (D) (mm) (kN) (D/Dy)
No reforzada 237.78 17 511.29 63.38 6585.17 3.75
x Reforzada con 474.40 28 855.27 50.78 5361.20 9.34
PRFV . . . . .
No reforzada 210.66 15 218.35 59.14 6097.84 3.56
Y
Reforzada con
PRFV 343.78 22 034.62 50.24 5286.57 6.84
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Figura 8. Curvas de capacidad de la edificacion sin reforzar y reforzada con PRFV. a) Direccién de analisis “x”. Direccion de analisis “y”.
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Figura 9. Sectorizacién de las curvas de capacidad de la edificacion reforzada con PRFV. a) Direccién de anilisis “x”. b) Direccién de analisis “y”.

refuerzo. La diferencia de ductilidad por desplazamiento ob-

tenida en la direccién de anilisis “x” es de 149.07%, mientras
que en la direccién de analisis “y” es de 92.13%.

Nivel de desemperio

En la figura 9, se muestra, para ambas direcciones de analisis
de actuacion de la carga de sismo, las curvas de capacidad
sectorizadas de la edificacién reforzada mediante tejidos de
PRFV, donde ademais se identifican los puntos de desempefio
y los puntos de fluencia efectiva.

En la figura 9 se puede ver, como para ambas direccio-
nes de analisis de actuacion de la carga de sismo, el nivel de
desempefio que presenta la edificacién cuando se encuentra
reforzada mediante tejidos de PRFV es el nivel Operativo, y
segtn la NC 46: 2017 [12], en este nivel se espera que la edi-
ficacion pueda seguir operando después de la ocurrencia de
un sismo, sin sufrir dafios en los elementos estructurales y en
el equipamiento. Las coordenadas del punto de desempefio
de la estructura reforzada con PRFV en la direccién de ana-
lisis “x” son de 129.29 mm de desplazamiento y 12 085.67
kN de cortante basal; mientras que en la direccién de analisis
“y” son de 134.70 mm de desplazamiento y 12 260.49 kN de
cortante basal. A partir de estos resultados se puede afirmar
que el refuerzo mediante tejidos de PRFV mejora el desem-

pefio ante carga de sismo de la edificaciéon objeto de estudio,
ya que, de un nivel de desempefio de Seguridad de Vida en la
estructura sin refuerzo, pasa a un nivel de desempefio Opera-
tivo una vez que la edificacion esta reforzada con PRFV. Ade-
mas, no solo es importante sefialar que el refuerzo mediante
tejidos de PRFV mejora el desempefio de la estructura, sino
que en este caso, hace que la edificacion se desempefie ante
carga de sismo en el nivel exigido para edificaciones esencia-
les segtin lo establecido en la NC 46: 2017 [12].

En la tabla 7 se muestran los resultados de los rangos co-
rrespondientes a cada uno de los niveles de desempefio para
la edificacién estudiada, atendiendo a los dos modelos reali-
zados y a la sectorizacion de las curvas de capacidad.

En la tabla 7 se puede observar como la edificacion re-
forzada con tejidos de PRFV presenta mayores intervalos de
desplazamientos segin los niveles desempefio en su etapa
de comportamiento no lineal, con relacién a los rangos de
desplazamiento que presenta la estructura sin refuerzo. Este
resultado, que se encuentra relacionado con el incremento de
capacidad por desplazamiento ante carga de sismo obtenido
en la edificacion reforzada mediante tejidos de PRFV, permi-
te que el intervalo de desplazamiento no lineal relacionado
con cada nivel de desempefio se incremente y por lo tanto,
le concede a la estructura un margen de variacion de despla-
zamiento mucho mayor para un mismo nivel de desempefio.
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TABLA 7.

Rangos de desplazamiento segtin los niveles de desempefio para la edificacion sin reforzar y reforzada con PRFV.

Rango de desplazamiento segiin nivel de desemperio (1mm)

A, 0,3A 0,37 0,27 0,27
Modelo de la edificacion Direccién de andlisis P P P P
Ocupacion . Seguridad de Prevencion
Inmediata Operativo Vida del Colapso Colapso
X 63,38 52,32 52,32 34,88 34,88
No reforzada
Y 59,14 4546 45 46 30,30 30,30
X 50,78 127,09 127,09 84,72 84,72
Reforzada con PRFV
Y 50,24 88,06 88,06 58,71 58,71

Figura 10. Formacion de rétulas plasticas en vigas. a) Estructura sin refuerzo. b) Estructura reforzada con PRFV.

Figura 11. Rétulas plasticas que sobrepasan los valores limites para el nivel de Ocupacién Inmediata (10).

a)

a)
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TABLA 8.

Aparicién de la primera rétula plastica en vigas y columnas para la edificacién sin reforzar y reforzada con PRFV.

Direccion de andlisis Modelo de la edificacion Elemento Desplazamiento (mm) Ve (BN)
Viga 34.22 3555.63
No reforzada
Columna 80.26 7780.89
X
Reforzada con Viga 33.85 3574.26
PRFV Columna 133.24 12 417.34
Viga 27.90 2876.84
No reforzada
Columna 61.69 6008.12
Y
Reforzada con Viga 27.68 2912.86
PRFV Columna 101.23 9519.86

Formacion y comportamiento de las rotulas pldsticas

En la figura 10 se muestra, tanto para la edificacion sin re-
fuerzo como para la edificacion reforzada con PRFV, el lugar
de aparicion de las rotulas plasticas en las vigas, justo antes
de que aparezca la primera rotula en las columnas. En este
sentido se puede ver (figura 10) como el mecanismo de co-
lapso que ocurre para la carga de sismo aplicada, constituye
el mecanismo deseado en las edificaciones sometidas a cargas
sismicas, ya que ha comenzado la fluencia en las secciones
criticas de las vigas antes que en las columnas, lo que de-
muestra que la estructura, para ambos modelos analizados,
cumple con el criterio de disefio sismorresistente de columna
fuerte — viga débil; sin embargo, es importante sefialar que en
la edificacién reforzada con tejidos de PRFV existe un mayor
ntmero de formacién de rétulas plasticas con relacién a la
estructura sin refuerzo, lo que se traduce en que la estructura
reforzada incursiona mas en el rango no lineal de su compor-
tamiento con relacion a la edificacién sin refuerzo, y de esta
manera, posibilita una mayor disipacién de energia ante la
accion de la carga de sismo.

En la figura 11 se muestra, para ambos modelos de ana-
lisis, la cantidad de rétulas plasticas que para el punto de
desempefio resultaron presentar valores de demandas de ro-
tacién plastica (0p) superiores a los valores limites que sir-
ven como criterio de aceptacion para nivel de desempefio de
Ocupacién Inmediata (IO), a partir de lo establecido en el
documento ASCE/SEI 41 [19].

En la figura 11 se puede observar la influencia que tuvo
el refuerzo con tejidos de PRFV en los valores obtenidos de
demandas de rotacién plastica (0p) para el punto de desem-
pefio de la edificacion, ya que en ningtn elemento estructural
se presenté un valor de rotacién plastica que sobrepase los
valores limites establecidos para el cumplimiento del nivel
de desempefio de Ocupacién Inmediata (IO), que ademis

constituye, segin el codigo ASCE/SEI 41 [19], el nivel de
desempefio requerido para edificaciones catalogadas como
esenciales.

En la tabla 8 se expone el valor de cortante basal y des-
plazamiento en el tope correspondiente para los cuales se
desarrolla la primera rétula plastica en vigas y columnas de
hormigén armado, para los modelos de la edificacién sin re-
fuerzo y la edificacién reforzada con PRFV.

Con los resultados mostrados en la tabla 8, se puede ver
como para la edificacién sin refuerzo y la edificacién reforza-
da con PRFV, no se aprecian diferencias significativas entre
los valores de cortante basal y desplazamiento en el tope co-
rrespondientes a la aparicién de la primera rétula plastica en
las vigas de hormigén armado; sin embargo, se puede obser-
var como en la edificacién reforzada con PRFV, la aparicién
de la primera rétula plastica en las columnas de hormigén
armado se da para valores de desplazamiento en el tope y
cortante basal superiores a los obtenidos en la edificacién sin
refuerzo. Este resultado también se traduce en una mejora
del desempefio de la estructura reforzada con PRFV, ya que
permite, con relacion a la edificacion sin refuerzo, retrasar el
proceso de formacion de las rétulas plasticas en las columnas,
lo que posibilita mejorar el mecanismo de colapso debido a
la importancia que reviste el posible fallo en una columna de
hormigén armado ante la presencia de carga de sismo.

Finalmente, se muestra en la tabla 9, para cada uno de
los modelos analizados, el valor de cortante basal y despla-
zamiento en el tope correspondiente al primer elemento es-
tructural que presenta un colapso o fallo con peligro para la
vida de las personas.

En la tabla 9 se puede observar como en la edificaciéon
reforzada con PRFV, la aparicion del primer elemento estruc-
tural que colapsa, se da para valores de desplazamiento y cor-
tante basal muy superiores a los obtenidos en la edificacién
sin refuerzo, lo que ratifica un retraso en el mecanismo de

TABLA 9.
Aparicion del primer elemento colapsado para la edificacion sin reforzar y reforzada con PRFV.
Direccion de Modelo de la Elemento que Desplazamiento vV (&N)
andlisis edificacion colapsa (mm) base
No reforzada Columna 216.29 16 590.07
X
Reforzada con PRFV Columna 443.35 27 609.54
No reforzada Columna 182.55 14 015.12
Y
Reforzada con PRFV Columna 314.53 21 146.61
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colapso y por lo tanto un desempefio mucho mas favorable
desde el punto de vista del fallo ante carga de sismo en la edi-
ficacion reforzada con PRFV. También es importante sefalar,
que en todos los casos, el primer elemento que colapsa es una
columna de hormigén armado, lo que resalta atin mas la im-
portancia del sistema de refuerzo aplicado en el mecanismo
de colapso de la edificacion objeto de estudio.

5.
CONCLUSIONES

Los resultados obtenidos en esta investigacion demuestran
que el refuerzo mediante el empleo de tejidos de PRFV en
una edificacién de porticos de hormigon armado modifica de
manera favorable su desempefio ante carga de sismo. Esto se
evidencia en la mejora de la capacidad ante carga de sismo
de la edificacion reforzada con PRFV, ya que se obtuvieron,
con relacion a la estructura sin refuerzo, incrementos signifi-
cativos de cortante basal y de desplazamiento en el tope de
la edificacion. De igual manera, con el refuerzo mediante te-
jidos de PRFV, se mejoré el nivel de desempefio de la edifica-
cién objeto de estudio, ya que se pas6 del nivel de Seguridad
de Vida en la estructura sin refuerzo, al nivel Operativo en
la edificacién reforzada con PRFV. De la misma forma, tam-
bién se pudo comprobar que el refuerzo mediante tejidos de
PRFV, permiti6 mejorar el mecanismo de colapso ante carga
de sismo de la edificacién objeto de estudio, ya que, con rela-
cién a la estructura sin refuerzo, se retrasa, tanto la formacién
de rotulas plasticas en las columnas, como la aparicion del
primer elemento estructural colapsado.
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RESUMEN

En este trabajo, se sintetizé por sol-gel a temperatura ambiente (25 °C) un recubrimiento hibrido a base de un 6xido metalico y un
polimero con propiedades de barrera a contaminantes atmosféricos. Los precursores inorganicos del 6xido metélico fueron Tetraetilorto-
silicato:Etanol:Agua 0.1:0.4:1.2 en relacion molar respectivamente. Como precursor del polimero se utilizaron 100 ml de metilmetac-
rilato con 0.4 g de peréxido de benzoilo como catalizador de la polimerizacién por radicales libres. Se logré la obtencién de peliculas
homogéneas sobre sustratos de acero AISI 1036 las cuales fueron depositadas por el método de aspersion. El espesor de la capa hibrida
obtenida fue de 30 pm, sin ningiin tratamiento de secado, los sustratos fueron preparados con limpieza quimica bajo la norma GI de
la American Society for Testing and Materials (ASTM). Estos recubrimientos hibridos estdn bien adheridos al sustrato metalico con
grado de adherencia 5B de acuerdo a la norma ASTM D3359 y tienen alta transparencia en el rango del visible con 95% T y capacidad
anticorrosiva de -472.44 mV. Esta tltima, fue evaluada por la técnica electroquimica de Curvas de Polarizacion y Potencial a Circuito
Abierto (OCP) con ambas técnicas se detectd que no existe un intercambio iénico y que el recubrimiento hibrido genera la proteccién
entre el acero AISI 1036 y la solucién de electrolitos.

PALABRAS CLAVE: Peliculas protectoras; proceso solgel; capas ceramicas; placas metilicas.
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ABSTRACT

In this work, a hybrid coating based on a metal oxide and a polymer with barrier properties to atmospheric pollutants was synthe-
sized by sol-gel at a room temperature of 25 °C. The inorganic precursors of the metallic oxide were tetraethylorthosilicate:Ethanol:
Water 0.1:0.4:1.2 molar ratio respectively. 100 ml of methyl methacrylate with 0.4 g of benzoyl peroxide were used as a polymer
precursor to catalyze the free radical polymerization. As a result, homogeneous films were obtained on AISI 1036 steel substrates
which were deposited by the spray method. Moreover, for the substrates which were prepared with chemical cleaning under the G1
standard of the American Society for Testing and Materials (ASTM) the thickness of the hybrid coating obtained was 30 ym, with
any drying treatment. These hybrid coatings are well adhered to the metallic substrate with adhesion grade 5B according to ASTM
Standard D3359 and have high transparency in the visible range with 95% T and anticorrosive capacity of -472.44 mV which was
evaluated by both the electrochemical technique of Open Circuit Potential (OCP) and Polarization Curves detecting no ion ex-
change and a hybrid coating that generates the protection between the AISI 1036 steel and the electrolyte solution.

KEYWORDS: Protective films; sol-gel process; ceramic layers; metal plates.
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1.
INTRODUCCION

Hoy en dia con el crecimiento econdémico y la globalizacién
del intercambio de productos al consumo, para el ser huma-
no es mas facil disponer de objetos, materiales y dispositivos
que sean benéficos en su uso o aprovechamiento. Sin embargo,
todo este auge comercial e industrial ha incrementado la con-
taminacion del medio ambiente tanto en agua, suelo y aire.
Para el caso del aire, los iones cloruro (Cl) se reportan has-
ta en niveles mayores a 1500 mg/m?d [1,2] superiores a los
valores establecidos en la normal International Organization
for Standardization (ISO) 9223 [3]. La importancia de medir
estos iones Cl en el aire, radica en los dafios que ocasionan a
las estructuras y al espacio edificado. Siendo el acero, uno de
los materiales que mas se utiliza en los procesos de construc-
cién, estructuras y elementos de soporte, tiene la desventaja
de tener por su proceso de produccién y composicion quimica
baja resistencia a la corrosion por el intercambio con los iones
CI, SOx, NOx, presentes en el ambiente. Si a lo anterior des-
crito, se adiciona también el medio ambiente al que esti ex-
puesto el acero, como son las condiciones del trépico himedo
con temperaturas superiores a los 35 °C y humedad relativa
mayor al 75% en promedio anual, el desgaste superficial por
corrosion de placas metalicas es permanente. Por lo que, para
garantizar la vida atil del acero, se involucran altos costos de
mantenimiento tanto preventivo, correctivo y de sustitucién
de elementos, aunado a que estos procesos conllevan el uso de
otros compuestos quimicos que también generan contamina-
cién al medio ambiente. Los compuestos quimicos liberados a
la atmoésfera se disocian formando iones, que al interactuar con
la superficie del acero alcanzan potenciales de oxidacion de
0.68V y 0.51V para CI;, SO, respectivamente [4,5]. Los me-
canismos de protecciéon de este tipo de metales se han usado
desde el siglo XIX con protecciones del tipo fisico en forma
de barrera [6-8] y quimico cuando el otro material se sacrifica
para evitar el deterioro de la estructura [9-11]. Sin embargo,
con los altos indices de contaminacién y el incremento de la
emision de los gases de efecto invernadero, la tendencia en in-
novaciones a proteger estos metales se sigue incrementando.
De tal manera que hoy en dia, existen desde los procesos cos-
tosos que requieren del uso de reacciones quimicas o energé-
ticas como son Chemical Vapor Deposition (CVD) [12], Phy-
sical Vapor Deposition (PVD) [13], electroquimicas [14,15]
y galvanizado [9]. Hasta los procesos simples como el método
de aspersion, que ya se habia reportado en 1907 [16], donde
solamente se requiere de una pistola de gravedad, manguera y
un compresor de aire. Para utilizar este método de aspersion,
se requiere una solucion liquida con viscosidades menores a
los 15 cP, por lo que las obtenidas por el proceso de sol-gel son
consideradas como las més idéneas para este proceso ya que
permiten el acoplamiento entre fases organicas e inorginicas.
Este acoplamiento de fases, se realiza segin el tipo de polime-
rizacién llevado a cabo y se promueve ya sea a través de enlaces
de hidrégeno o por enlaces covalentes entre las fases [17]. La
generacion del material hibrido, se consigue con la variacién
de las proporciones molares del reactivo acoplante entre los
precursores organicos e inorganicos. Este material hibrido, per-
mite obtener peliculas uniformemente depositadas sobre el
sustrato, homogéneas en composicién, con mejores propieda-

des anticorrosivas, asi como la cobertura de grandes 4reas con
espesores constantes del recubrimiento sobre el sustrato.

Sin embargo, no debe de excederse en el maximo espesor de
capa depositada, ya que por la naturaleza del hibrido, el tener
capas gruesas puede dar origen a la formacién de grietas en la
pelicula [ 18]. Al presentarse el fenémeno de agrietamiento o de
porosidad en el recubrimiento, ocurre la permeabilidad de iones
atmosféricos (CI, SO,, NO,, NH,, H,S o CO,) a través de la
capa recubierta, los cuales reaccionan con el sustrato metalico,
para iniciar los procesos corrosivos. De ahi que el secado con
tratamiento térmico mencionado en la literatura [19,20], tiene
como fin densificar el material y disminuir la porosidad asi como
también evitar la formacién de grietas, generadas durante la eva-
poracién de los solventes que conforman el recubrimiento. Al
evitar la fractura durante el curado de la pelicula hibrida, se ga-
rantiza que los sustratos metalicos estén protegidos de procesos
corrosivos. Al respecto, se ha reportado la obtencion de peliculas
hibridas por el método de screen printing usando tratamientos
térmicos de secado de 1 h a 80 °C y continuando en algunos
casos con procesos de calcinacion de 500 °C [21,22]. En el caso
de recubrimientos hibridos a base de Diéxido de silicio-Poli-
metilmetacrilato (SiO,-PMMA), se ha reportado su efectividad
como material anticorrosivo, aunque habitualmente se utilizan
los métodos de aplicacion de spin-coating o dip-coating, con pro-
cesos de secado de 40 — 70 °C por 24 h, seguidos de un proceso
de curado de 1 a 3 h a temperaturas de 120 — 160 °C [23-24].
Estos métodos de aplicacién son apropiados para depositar peli-
culas delgadas en areas pequefias, limitando su aplicacién a gran
escala y en la mayoria de los casos es requerido el tratamiento
térmico de secado o curado de los recubrimientos. Por lo que
en este trabajo se obtuvieron recubrimientos anticorrosivos a
base de la formulacion especifica de SiO,-PMMA, sin realizar
ningin tratamiento térmico de secado para acelerar el curado
del recubrimiento y se deposité una capa de composicién hi-
brida (SiO,-PMMA) y uniforme con el método de aplicacion
de aspersién. Este recubrimiento hibrido transparente, se pro-
pone como una opcién viable para la produccién a gran esca-
la de placas metalicas de acero AISI 1036 protegido contra la
corrosion al estar expuesto a condiciones ambientales con este
revestimiento sencillo.

2.
MATERIALES Y METODOS EXPERIMENTALES

Para la sintesis del material inorganico se utilizaron como pre-
cursores el tetraetilortosilicato (TEOS) al 98%, etanol (CH-
,CH,OH) al 99.5%, acido nitrico (HNO,) 68-70% como cata-
lizador y agua destilada (H,O). La parte orgéanica del hibrido
fue sintetizada empleando metilmetacrilato (MMA) al 99%,
hidréxido de sodio (NaOH) > 97%, peroxido de benzoilo
(BPO) > 98%, 3-(Trimetoxisilil) propil metacrilato (TMSPM)
al 98%. En la limpieza quimica de los sustratos en forma de
placas con dimensiones de 15 x 10 x 0.003 cm del acero AISI
1036, se emplearon 1000 mL de acido clorhidrico (HCI) al
36-38%, mezclados con triéxido de antimonio (Sb,0,) al 99-
100%, y cloruro estafioso (SnCl,,) al 95-100%. La medicion
de iones Cl se realiz6 con el método de candela hiumeda y los
platos de sulfatacion para cuantificar los iones SO, de acuer-
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Figura. 1. Apariencia de los recubrimientos Hib65, Hib 60, Hib55 y Hib50 a los cuatro dias de exposicién al ambiente.

do con la norma ISO 9225 [25]. En las cindelas htimedas se
emplearon acido benzoico (C,H,0,) 2 99.5%, acido nitrico
(HNO,) 68-70%, agua destilada, azul de bromofenol (C H-
10Br,0.8) 0.0004%, difenilcarbazona (C,H,,N,O) > 50%, gli-
cerina (C,H,0,) 99.5% y nitrato merctrico (Hg(NQO,),). Para
los platos de sulfatacion se usaron 4cido clorhidrico (HCI) al
36-38%, acetona (C,H,O) 99.5%, agua destilada, etanol (CH-
,CH,OH) 99.5%, carbonato de sodio (NaHCO,) 99.7%, clo-
ruro de bario (BaCl)) = 99%, cloruro de sodio (NaCl) 99%,
diéxido de plomo (PbO,) = 97%, glicerina (C,H,O,) 99.5% y
goma de tragacanto 60-70%.

2.1. Sintesis sol-gel del recubrimiento hibrido

Se prepar6 el SiO, por el método de solgel con la polime-
rizacion (hidrolisis y condensacion) de TEOS:Etanol en una
relacion molar de 0.20:0.78 durante 15 min con agitacién me-
dia (350 rpm), posterior a ese tiempo se adicionaron 46 mL
del agua destilada con relacién molar 0.20:2.55 con el TEOS
continuando con la agitacién por otros 15 min, para después
adicionar como catalizador 0.4 mL HNO, al 5% v/v agitando
durante otros 15 min hasta observar la solucién transparente.

Para obtener el polimetilmetracrilato (PMMA), se polimeri-
26 el monémero MMA colocando 100 mL de éste en un matraz
Erlenmeyer, sometido a bafio Maria a una temperatura de 65 °C
y se adicionaron 0.8 g de NaOH, la mezcla se agit6 a velocidad
media (350 rpm) durante 15 min. Después de ese tiempo, se filtrd
la solucion para quitar impurezas, se agregaron 0.4 g de BPO y se
coloco en el baiio Maria para continuar agitando durante 15 min
mas; pasado ese tiempo se retir6é del bafio Maria.

Los recubrimientos hibridos de SiO,-PMMA se obtuvieron
a partir de la combinacién en diferentes porcentajes el SiO,
con TMSPM y PMMA, identificados como Hib65, Hib60,
Hib55, Hib50. La solucion de SiO, y el PMMA fue coloca-
da a bafio Maria a 65 °C, con agitacién de 350 rpm durante
20 min, al concluir ese tiempo se procedié a adicionar gota a
gota el agente acoplante TMSPM a la solucién, manteniendo la
temperatura de 65°C y agitacién media. Posterior a la adicién
del acoplante se continué con la agitacién y el calentamiento
durante otros 30 min.

A partir de las siguientes mezclas de formulaciones que se
enlistan en la tabla 1, fue estandarizada la formulacién Hib50
que obtuvo mejores resultados de resistencia a la corrosion.

De estas formulaciones, el proceso de depésito no fue exi-
toso para el caso de los recubrimientos obtenidos con Hib65,
Hib 60, Hib55, ya que al exponerlos a la atmoésfera perdieron
adherencia y presentaron una apariencia amarillenta (figura 1).
Comparados con el recubrimiento obtenido a partir de la
soluciéon Hib50 formulada con 50%T EOS: 21.5%PMMA:
28.5%TMSPM, al observarlo se aprecia que conserva la apa-
riencia de brillo y color natural del acero y es el que se reporta
en este trabajo como el que tiene mejor adherencia y mayor
resistencia a la corrosién al exponerse a la atmoésfera.

2.2. Preparacion de los sustratos metdlicos

El recubrimiento Hib50 se aplico sobre las placas de acero al
carbono AISI 1036. La limpieza del sustrato metélico se rea-
liz6 con base en lo establecido en ASTM G1 [26] utilizando
1000 mL de HCI, 20 g de Sb,0,y 50 g de SnClL,, las placas

TABLA 1.
Composicion de las soluciones de recubrimientos
MEZCLA % SiO % PMMA % TMSPM Adherencia Exposicién (dias)
2 ASTM D3359

Hib65 65 15 20 4B 4
Hib60 60 15 25 4B 2
Hib55 55 20 25 4B 2
Hib50 50 21.5 28.5 5B >7
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Figura. 2. Rack de exposicion de las placas de acero recubiertas con el hibrido y su ubicacién (norma ISO 9225).

metilicas fueron inmersas en la solucién quimica durante 15
min, y a continuacién se lavaron con agua desionizada, se seca-
ron y recubrieron. Se utilizé el método de aspersién conven-
cional, usando un aspersor tipo pistola de gravedad con vaso
plastico de 250 mL, con ajuste de aire tipo abanico y boquilla
externa de 1.5 mm, el cual se conecté a un compresor de 1HP
de potencia, 120 V de corriente directa, 60 Hz de frecuencia
a 7 Ay con capacidad de aire de 6.3 galones. La aplicaciéon del
recubrimiento se hizo en un angulo de 90° sobre la horizontal,
a una distancia de 20 cm. Se cuidé depositar en el sustrato me-
talico una pelicula de recubrimiento homogénea para garanti-
zar un espesor de pelicula uniforme, sin la formacién de po-
rosidades y grietas por evaporacién del solvente a temperatura
ambiente, alcanzando mejor adherencia de la pelicula hibrida
de SiO,-PMMA con la superficie metalica. Solo se aplicé una
capa de recubrimiento sobre las placas metalicas cubriendo la
superficie total de las mismas.

Todos estos sustratos fueron colocados en un rack de expo-
sicién con direccién al Noroeste, debido a que es la direccion
predominante de los vientos en la poblacién costera del Golfo
de México, ubicada en la colonia el escribano, Paraiso, Tabasco,
con coordenadas 18°24’32.9"N 93°13’08.1"W. Se cumplieron
los lineamientos de la norma ISO 9225 y en la figura 2 se ob-
serva la colocacion de las placas recubiertas, expuestas al medio
ambiente durante 30 dias a temperatura promedio de 25 °C
y 70% de humedad relativa.

2.3. Caracterizaciones dpticas, estructurales y electroquimi-
cas de las placas con recubrimientos

Para la evaluacién de la composiciéon estructural del material
hibrido Hib50 se utilizé la técnica de espectroscopia infrarroja
por Transformada de Fourier (FTIR), el analisis se realizé en
un equipo IRAffinity-1 marca Shimadzu, en un intervalo es-
pectral de 400 a 4000 cm™'. El anilisis de la muestra liquida se
hizo afiadiendo una gota de la solucién con una micropipeta
de 5 uL sobre la pastilla de Bromuro de postasio. El anilisis
quimico EDS (Espectroscopia de energias dispersas de RX) y

la microscopia electrénica de barrido (MEB) para determinar
el espesor y la morfologia de la pelicula se utilizé un equipo
JSM-6010LA marca JEOL a condiciones de bajo vacio.

La medicién del grado de transparencia del hibrido de
SiO,-PMMA se llevo a cabo en el espectrofotometro UV-1280
marca Shimadzu, en modo absorbancia, en un intervalo de
longitud de onda de 200 a 850 nm, depositando el hibrido en
un sustrato de vidrio para analizar la pelicula. Para garantizar
la aplicacion por aspersion del recubrimiento, se midié por tri-
plicado su viscosidad en un equipo digital viscometer NDJ-8s.

La adherencia del recubrimiento hibrido de SiO,-PMMA
con el sustrato metélico se determiné con un kit de medicion
modelo PT-AR8602 marca Precision Gage&Tool Company
con navaja de 11 dientes y 1.0 mm de separacion para espe-
sores menores de 60 micras, siguiendo el procedimiento esta-
blecido en la norma ASTM D3359 [27]. Este método indica
que se debe de realizar un cuadriculado en la pelicula, limpiar
residuos del material cortado, colocar una cinta adhesiva sobre
el area cuadriculada y jalar en un angulo de 180° del sustrato,
para determinar el grado de material removido. Para visualizar
se utilizé un microscopio metalografico Model RMM 5 series
Marca Radical Scientific Equipment con aumento de 400X.

Las propiedades anticorrosivas del recubrimiento hibrido
de SiO,-PMMA (Hib50) se midieron con una celda electro-
quimica de tres electrodos, empleando un potenciostato Prin-
centon Applied Research Versa Stat4. Se utilizaron las probe-
tas de acero AISI 1036 sin recubrir y recubiertas con el hibrido
Hib50 como electrodos de trabajo con 3.1416 cm? de area,
como electrodo de referencia se utilizé un electrodo Ag/AgCl
y una varilla de grafito como contraelectrodo empleando la
técnica de potencial a circuito abierto y la técnica de curvas de
polarizacién de Tafel, ésta tltima se realizé con un intervalo de
potencial de -0.25 a2 0.25 V.

2.4. Mecanismos de sintesis del recubrimiento

Las reacciones involucradas en esta sintesis han sido deter-
minadas en varios estudios como se indican a continuacién
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Figura 3. Diagrama esquemaitico del mecanismo de obtencién del hibrido (a) Sintesis del SiO,, (b) Polimerizaciéon del MMA y (c) Obtencion del
hibrido SiO,-PMMA. (Se omite la representacién de los hidrégenos para mayor claridad).

Figura 4. Sustrato AISI 1036 a) Desnudo b) Recubierto por el hibrido Hib50 c) Vista lateral del sustrato recubierto con una capa del Hib50.

[28,29]. Enla figura 3a. se esquematiza la hidrélisis del TEOS
para formacion del SiO,.

La hidrélisis solo puede describirse de forma cualitativa,
debido a que la polimerizacién por condensacién ocurre casi
simultdneamente, tan pronto como un silanol se forma, un gru-
po silanol reacciona con un grupo etoxi para crear un enlace
siloxano. La polimerizacién por radicales libres para obtener
el PMMA, se inici6 afiadiendo como catalizador el BPO al
MMA a 65°C (figura 3b). El acoplamiento del hibrido se reali-
z6 afiadiendo a la mezcla de SiO,-PMMA el agente acoplante
TMSPM (figura 3c), con base en lo descrito en la literatura los
grupos silanoles que no se policondensan son los que se unen
o atraen a los grupos carboxilo del PMMA para formar el re-
cubrimiento hibrido.

2.5. Deposicion y exposicion del hibrido, y de los captadores
de contaminantes

En la figura 4, se presentan las imigenes de los sustratos
metilicos limpios (desnudos), libres de grasa, 6xido y polvo
(figura 4a), los cuales fueron recubiertos con el material hi-
brido Hib50 depositando una pelicula uniforme. Se observa
su propiedad éptica de ser translucido a la luz al dejar ver la
superficie brillante metélica (figura 4b), sin escurrimientos,
porosidades ni agrietamientos; la figura 4c muestra el espesor
del sustrato metalico recubierto. En el sitio de exposicién se
colocaron los platos de sulfatacién y las candelas hiimedas para
captar los iones SO,y Cl evitando que quedaran expuestos a la
lluvia como se indica en la norma ISO 9223 (figura 5).
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Figura 5. Captadores a)Platos de sulfatacion b) Candelas htimedas.

3.
RESULTADOS

3.1. Caracterizacion del hibrido

Para identificar y comparar los compuestos quimicos presentes
en la pelicula hibrida de SiO,-PMMA, en la figura 6 se presen-
tan los espectros de transmitancia infrarroja en el intervalo de
400 a 4000 cm™! de la muestra de PMMA y de SiO,, precur-
sor organico e inorganico respectivamente del hibrido, asi como
también de la muestra del recubrimiento hibrido SiO, - PMMA
(Hib50) obtenido. En el caso de los espectros de la silice se en-
cuentran las vibraciones moleculares de los enlaces asociados al
Si-O localizado en la banda de 795 cm’!, Si-(OH) en 958 cm’!,



Figura 6. Espectros de FTIR del hibrido Hib50 y sus precursores.

Figura 8.- (a) Micrografia del espesor de la pelicula hibrida Hib50 y
(b) adherencia al sustrato acero AISI 1036.

Figura 7. Espectros UV-vis del hibrido Hib50 y sus precursores.

Figura 9. MEB (a) y Espectros EDS (b) del recubrimiento Hib50

Figura 10. Curvas de polarizacién (a) y analisis OCP (b) del sustrato AISI 1036 con y sin recubrimiento hibrido SiO2-PMMA Hib50.

las bandas en 1071 y 1166 cm™ representan el estiramiento
asimétrico del enlace Si-O-Si cm™, en 1638 cm™ la banda co-
rresponde a la presencia de agua molecular absorbida, y la ban-
da mas amplia ubicada entre 3042 y 3708 cm™ corresponde a
los enlaces OH [30]. Para los espectros del PMMA se pueden
apreciar las vibraciones de estiramiento del C-O del grupo és-
ter a 1076, 1164, en 1226 cm™ vibraciones de C=C del grupo
vinil, en 1649 cm™ el grupo C-C, la vibracién de estiramiento
del grupo carbonilo C=0 en 1758 cm’, la absorcién en 2854
y 2923 cm’! corresponde al estiramiento entre C-H del grupo

CH, y en 1385y 1453 cm! por la flexion asimétrica de los en-
laces CH, [31]. El material hibrido desarrollado en el rango de
600 a 1600 cm™ presenta bandas mas anchas correspondientes a
los principales enlaces de sus precursores inorganico — organico.
Sin embargo en la pelicula hibrida de SiO,-PMMA se aprecia
una mayor intensidad en las bandas ubicadas en 816,910, 1084,
1171 cm’, con una banda mas ancha ubicada en 3029 - 3582
cm’! correspondientes al estiramiento simétrico y asimétrico de
los enlaces Si-O, Si-OH, Si-O-Si, OH del diéxido de silicio. En
tanto que los picos de absorcion que evidencian la fase orgénica
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correspondiente al PMMA se asocian con las bandas ubicadas
en 1456, 1636, 1707 y 2960 cm™. El incremento de las bandas
ubicadas en 1457 y 2960 cm aproximadamente, demuestra la
presencia del agente acoplante uniendo los materiales organicos
e inorganicos [32,33].

Para evaluar las ventanas de transmision 6ptica o de luz, la
figura 7 muestra los espectros del anélisis de absorbancia UV-
Vis de las soluciones precursoras del recubrimiento hibrido de
SiO,-PMMA (Hib50), SiO, puro y PMMA. Se aprecia que en
casi todo el intervalo visible de 400 - 700 nm los tres materiales
no absorben la luz. Sin embargo, si hay un ligero desplazamiento
en las ventanas opticas absorbentes de luz UV, el PMMA co-
mienza a absorber a 390 nm, el hibrido alrededor de 320 nm y
SiO, puro a 270 nm (inserto de la figura 6). Con este compor-
tamiento optico, se demuestra que, aunque el material hibrido
Hib50 no es tan resistente a la absorcién de la luz ultravioleta,
como el SiO, puro, si es mejor con respecto al PMMA puro, por
lo que al absorber la radiacion UV (componente de la luz), la
vida media del recubrimiento se incrementa.

3.2. Caracterizacion de la pelicula hibrida Hib50 depositada
sobre el sustrato metdlico

En la figura 8a, se aprecia la micrografia MEB de la secciéon
transversal del recubrimiento hibrido sobre el sustrato meta-
lico, con espesores de 30 yum en una sola capa que se adapta
a la topografia del sustrato. El proceso de secado se realizé a
temperatura ambiente (25 — 37 °C) durante 48 horas, sin que
se observen porosidades, grietas o laminaciones en la pelicula
por el proceso de evaporacién de los solventes que conforman
al hibrido Hib50. En la parte izquierda de la micrografia se
observa una leve separacion entre la pelicula y el sustrato, que
se infiere fue generada por el corte transversal de la placa me-
talica realizado con herramienta mecanica para el analisis.

En la prueba de adherencia de la pelicula hibrida deposita-
da en el sustrato metalico AISI 1036 (figura 8b), no se aprecia
desprendimiento del recubrimiento en los bordes del cuadri-
culado, ni separacién de ninguno de los cuadrados que confor-
man la cuadricula. Esto corresponde a un grado de adherencia
5B que significa el mayor grado de adhesién segiin los crite-
rios de la norma citada, por lo que los recubrimientos hibridos
Hib50 se encuentran bien unidos al sustrato metalico, lo que
concuerda con lo mostrado en la micrografia de la figura 8a.

Para comprobar el depésito uniforme sobre todo el sustrato
se realizo el analisis elemental superficial de EDS encontran-
dose en la muestra la presencia de Silicio con un 14.15%, Oxi-
geno con 40.86% y Carbono con 44.99%, elementos compo-
nentes del hibrido sin que aparezca ningtn rastro del fierro del
sustrato metalico (figura 9b). Por lo tanto, es posible inferir que
el recubrimiento se aplicé uniformemente, esto se comprueba
con la micrografia del recubrimiento en la figura 9a en la que
no se aprecian grietas o porosidades. El contenido de Carbono
fue 44.99%, por lo que se concuerda con lo descrito en la lite-
ratura de que los grupos silanoles no policondensados se unen
a los grupos carboxilos del PMMA para formar la pelicula.

Pruebas electroquimicas de las placas recubiertas con el hi-
brido

Para determinar la capacidad del recubrimiento como barre-
ra aislante del sustrato, se registraron curvas de polarizaciéon
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potenciodindmicas. Con la ecuacién de Stern — Gary (Ec.1)
se obtuvo la relacién entre la corriente de corrosién (Icorr), la
resistencia a la polarizacion (Rp) y las pendientes de las curvas.

e BB [a] me 1]
2303 (B+B) | AE| 2.303 (B4B) | R,

Al
De acuerdo alaley de Ohm R, = \E )]

Bay Bc son las pendientes de tafel anddicas y catédicas, Al es el
incremento de la corriente y AE el incremento del potencial.

En la figura 10a, se observa el comportamiento de las cur-
vas para el sustrato recubierto y sin recubrir, en el sustrato con
la pelicula hibrida la curva se ubica mas hacia el lado izquierdo
indicando que existe una disminucién de la corriente de corro-
sion de las lecturas obtenidas del sustrato con y sin proteccién
anticorrosiva, de 3.4 mA/cm? y 0.76 mA/cm? respectivamente
(ver tabla 2).

En el caso de los potenciales de corrosion determinados
(Ecorr), estos muestran al potencial mis activo (més negati-
vo) igual a -657.02 mV correspondiente al sustrato metali-
co, mientras que el potencial més noble (mas positivo) es el
del sustrato recubierto por el hibrido Hib50 con un valor de
-472.44 mV. Estos valores del potencial de corrosién, indican
que se incrementé la capacidad hidrofébica del recubrimiento
hibrido y confirman que el recubrimiento cumple su funcién
como material anticorrosivo del acero AISI 1036 [19].

TABLA 2.
Parametros de corrosion para el recubrimiento Hib50

Pendientes (mV/Década)

2
Muestra Eoe mV) I, (mA/cm?) Anddica (fa) Catodica (fc)
AISI1036 -657.0 3.422 23.32 60.79
desnudo
AISI 1036
recubierto con  -472.44 0.768 3.91 173.29
SiO,-PMMA

Las graficas del Potencial a Circuito Abierto (figura 10b),
muestran potenciales con valores mas nobles en el sustrato con
peliculas hibridas (Hib50) con respecto al metal desnudo debi-
do a la existencia de una barrera entre el sustrato metiélico y el
electrolito. Esto se debe a la formacion de cadenas de PMMA
reticuladas con nanodominios de polisiloxano, impidiendo el
paso del electrolito a través del recubrimiento hacia el sustrato
metélico [34].

3.3. Exposicion del recubrimiento hibrido

El lado de las muestras recubiertas expuestas a los rayos UV
durante 30 dias en Paraiso, Tabasco (figura 11a), presentd
agrietamiento, perdida de adherencia, procesos corrosivos,
asi como la presencia de contaminantes atmosféricos Cloro
(Cl), y Azufre (S). Estas muestras se sometieron a la radia-
cién solar, a condiciones de humedad (rocio, neblina, lluvia),
a temperaturas que oscilaron entre 20 - 41 °C. Se aprecia
la presencia de morfologia globular y laminadas identificadas
como lepidocrocita (y-FeOOH), que es un oxihidréxido de
hierro, poco estable y no proporciona proteccién al sustrato
[35]. La parte posterior de la placa que estuvo expuesta al



Fig. 11.- Micrografias y EDS de una placa (a) lado expuesto a la radiacién solar (b) Lado sin exposicién al sol.

ambiente costero, pero no a la radiacion solar (figura 11b),
presenta una morfologia diferente a la figura 11a, ya que no
present6 presencia de corrosion a simple vista durante el pe-
riodo de exposicion, ni agrietamientos en toda la superficie
de la placa como el material expuesto a la radiacién solar.
Sin embargo, al estar expuesto a la temperatura ambiente, a
los cambios de humedad y a una menor deposicién de con-
taminantes ambientales, la micrografia muestra una zona
con agrietamiento en la pelicula hibrida, sin que se aprecien
productos de corrosién como los encontrados en la placa ex-
puesta al sol. Mediante el analisis quimico elemental de la
placas (EDS) se demuestra la presencia en menor porcenta-
je de los iones contaminantes y del sustrato metalico en ese
lado de la placa: Se encontré Carbono (74.61%), Oxigeno
(22.44%), Silicio (0.29%), Azufre (0.03%), Cloro (0.02%),
Hierro (1.95%) y Calcio (0.66%).

El agrietamiento de la placa expuesta a la radiacion UV
puede deberse a la escision de la cadena del PMMA debido a la
absorcion de los fotones UV dando lugar a reacciones fotooxi-
dativas reportadas en la literatura [36-37]. El lado de la placa
sin exposicion a los rayos UV continto presentando una buena
adherencia entre el hibrido y el sustrato.

Se cuantificaron los iones cloruros y diéxido de azufre en
los 30 dias de exposicion en la tabla 3 se muestran los resulta-
dos promedios obtenidos para ambos contaminantes. Los nive-
les de contaminantes se reportan solo como referencia, debido
a que deben reportarse como un promedio anual, ya que para
tiempos cortos los resultados pueden diferir considerablemen-
te del promedio anual.

TABLA 3.
Determinacion de cloruros y de dioxido de azufre
Contaminante Tasa de deposicion Nivel
(mg/m**dia) ISO 9223
Iones cloruro CI 11.2102415 S,(3<8d<60)

Dioxido de azufre SO, 0.63216588 P, (Pd<4)

La cantidad de contaminantes corresponde a un nivel de cate-
goria S (baja 1) y P, (muy baja 0) para los iones cloruros y di6-
xido de azufre respectivamente, por lo que puede considerarse
muy poco significativa la influencia de estos contaminantes en
el deterioro del recubrimiento hibrido.

4.
CONCLUSIONES

El material hibrido Hib50 a base de SiO,-PMMA puede utili-
zarse como capa protectora de placas de acero AISI 1036 para
recubrir grandes dreas de manera uniforme y libre de defectos,
con la recomendacién de evitar la exposicion del sustrato a la ra-
diacién solar. Ya que en este proceso que se reporta, se consiguid
obtener un recubrimiento hibrido de SiO,-PMMA sintetizado
por el método quimico de solgel con espesor de capa anticorro-
siva de 30 um, y potenciales de corrosién de -472.44 M.

La ausencia de agrietamientos al dejarlo secar a tempera-
tura ambiente, permite determinar que por la adherencia de
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capa y los resultados electroquimicos, el recubrimiento trabaja
como una barrera de proteccién anticorrosiva entre el electro-
lito y el sustrato de acero AISI 1036. Por lo que el método de
aspersién aqui propuesto se recomienda para recubrir estruc-
turas que se encuentran en campo o sitios de trabajo y es sujeto
de escalarse para ser utilizado de forma comercial.
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RESUMEN

En el presente articulo se describen las obras de desmantelamiento de los viaductos del enlace de Sabino Arana, en Bilbao. Este enlace se
componia de varias estructuras yuxtapuestas, de hormigén pretensado, que conectaban la autopista A-8 con el centro de la ciudad. Para
llevar a cabo la demolicién se emplearon dos procedimientos diferenciados. Por una parte, los tableros de menor altura se demolieron
vano a vano de forma directa empleando retroexcavadoras equipadas con martillos hidraulicos, demoledores primarios y cizallas. El
resto de vanos, bien por su mayor altura o por la cercania a viviendas u otras infraestructuras sensibles, se desmantelaron siguiendo un
procedimiento de corte con hilo de diamante, izado con una graa de celosia de gran tonelaje y apoyo en el suelo, en donde se finalizaba
su demolicién empleando equipos mecanicos tradicionales. La actuacion ha conseguido recuperar para el uso vecinal un 4mbito de mas
de 43 000 m?, situado en una zona préxima al centro de la ciudad.

PALABRAS CLAVE: Demolicion de puente, desmantelamiento, hilo de diamante, graa de gran tonelaje, rido reciclado.
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ABSTRACT

This article describes the dismantling works of the viaducts of the Sabino Arana junction in Bilbao. This link consisted of several
juxtaposed prestressed concrete structures that connected the A-8 motorway with the city centre. Two different procedures were
used to carry out the demolition. On the one hand, the lower decks were demolished span by span directly using backhoes equipped
with hydraulic breakers, primary demolishers and demolition shears. The rest of the spans, either because of their greater height or
because of their proximity to buildings or other sensitive infrastructures, were dismantled using a procedure consisting on diamond
wire cutting by sections, hoisting with a heavy-duty lattice crane and supporting on the ground, where their demolition was com-
pleted using traditional mechanical equipment. These demolition works have served for recovering for neighbourhood use an area
of more than 43 000 m?, located close to the city centre.

KEYWORDS: Bridge demolition, dismantling, diamond wire, large tonnage crane, recycled aggregate.
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1.

INTRODUCCION

La puesta en servicio en 2013 de los nuevos accesos a Bil- pretensado que, en un desarrollo en planta de 450 m, unian la
bao desde la Autopista A-8 por San Mamés ha posibilitado la autopista con el corazén mismo de la ciudad. La demolicién
anulacion de la antigua entrada por el enlace de la calle Sa- de los viaductos de este enlace, que en sus tdltimos afios de
bino Arana (figura 1). Este enlace, que se construy6 en 1975, servicio presentaba una intensidad media diaria de 80 000 ve-
se materializaba con un conjunto de viaductos de hormigén hiculos, ha conseguido un doble objetivo: por una parte, evi-
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Figura 1. Plano de accesos a la ciudad de Bilbao desde la autopista A-8. En verde, nuevo acceso por San Mamés. En rojo, acceso eliminado por la
calle Sabino Arana.

Figura 2. Planta del proyecto de reurbanizacion de la calle Sabino Arana tras la demolicion de los viaductos.

Figura 3. Vista de los ramales de acceso del viaducto antes de la demolicion (izda.) Vista del tronco principal del enlace antes de la demolicion
(centro). Vista de la calle Sabino Arana tras la demolicion de los viaductos (dcha.).

tar un foco de contaminacién tanto atmosférica como actsti-
ca dentro de un entorno muy densamente poblado y, por otra,
recuperar espacio para una urbanizacién mas amable con el
peatoén en una zona de trama urbana muy madura [1].

Esta actuacion ha conseguido recuperar un 4mbito de 43
090 m?, cuya reurbanizacién se ha acometido en dos fases:
una primera fase entre la Avenida del Ferrocarril y la calle
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Autonomia (con casi 18 000 m?2), y una segunda fase entre
esta Gltima y los taludes de la autopista A-8 (figura 2). La li-
beracién de este espacio ha permitido un nuevo disefio de ur-
banizacién priorizando el protagonismo del peatén, evitando
el efecto frontera y garantizando la permeabilidad transversal
de sus trayectos [2]. Los viaductos no habian alcanzado su
vida atil y no presentaban dafios o deterioros importantes.



La decision de su demoliciéon fue eminentemente urbanistica
y de reordenacién del trifico. La nueva urbanizacién alberga
zonas de ocio, de estancia, viales, aparcamiento en superficie,
carril bici, zonas verdes, juegos infantiles y arbolado [3].

En el presente articulo se describe el procedimiento em-
pleado para demoler el conjunto de los viaductos que con-
formaban el enlace de Sabino Arana (figura 3). El proyecto
ha contemplado la demolicién de los tableros de hormigén
pretensado de diferentes secciones tipo y vanos con luz me-
dia de 25 m; la demolicién de las pilas que soportaban los ta-
bleros, con alturas variables entre 5y 18 m; la excavacién del
estribo principal de acceso desde Bilbao; la retirada de toda la
superestructura de los tableros, especialmente los elementos
de proteccién actstica y los elementos de contencién vy, final-
mente, la retirada del material resultante de la demolicion y
la limpieza de toda la zona ocupada por las obras [4].

El procedimiento de demolicién se considera de interés
por el elevado nimero de condicionantes que presentaba,
al situarse la estructura dentro de una malla urbana conso-
lidada. Los principales condicionantes se enumeran a conti-
nuacién: afeccién a la circulacion peatonal, de vehiculos y de
lineas de transporte ptblico (autobds municipal y comarcal,
y tranvia); afeccion eventual de las cargas de la maquinaria
auxiliar a una linea soterrada de FEVE; desarrollo de trabajos
con maquinaria pesada en la proximidad de viviendas habi-
tadas; corte temporal de calles y desvios de tréifico, asi como
interferencias significativas en varios servicios (saneamiento,
abastecimiento, lineas eléctricas y de alumbrado).

2.
DESCRIPCION DEL PROYECTO DE
DESMANTELAMIENTO

2.1. Descripcion de la estructura y criterio de demolicion

En abril de 1975 se inauguré la primera fase del enlace de
Sabino Arana, entonces enlace de José Antonio, como parte
de la Solucién Sur de Bilbao, que se proyect6 para comunicar
la capital con la autopista A-8. Los viaductos de Sabino Arana
se dividian en cuatro estructuras, denominadas T1, T3, T4 y
TS (figura 4). Estas estructuras estaban formadas a su vez por
varios tramos yuxtapuestos que se encontraban independiza-
dos entre si mediante juntas de dilatacion. Los puentes pre-

Figura 4. Vista de los 4 ramales principales del enlace de la calle
Sabino Arana.

Figura 5. Identificacion de las estructuras con su seccién tipo, n° de
vanos, luz media y longitud total aproximada.

sentaban una tipologia principal de losa pretensada, aligerada
o nervada, de canto constante y ancho variable en funcién de
las necesidades del trazado (figura 5 y figura 6).

La subestructura estaba compuesta por estribos y pilas de
diferentes tipologias (figura 7). Los estribos eran de hormigén
armado, de tipo cerrado, alguno de ellos con muros asociados
sin interés estructural. Las pilas eran de seis tipos. La pila
“Tipo 1” era de hormigén armado y pretensado, con un tinico
fuste de seccién rectangular constante rematado en corona-
ci6én mediante un cabezal, que disponia en su parte central
de un nervio transversal pretensado. La pila “Tipo 2” era una
pila pértico de hormigén armado y pretensado, con fustes
de espesor variable. La pila “Tipo 3” era de hormigén arma-
do, con un dnico fuste de seccién rectangular que finalizaba
en un cabezal formado por una seccién inferior circular y
una seccién superior rectangular. La pila “Tipo 4” era de hor-
migén armado y pretensado, con un tnico fuste de seccién
rectangular, con un lado de dimensién variable y otro cons-
tante. En la zona superior la seccion se dividia en dos fustes
de seccién rectangular unidos por un macizo. La pila “Tipo 5”
era similar a la “Tipo 1”7, salvo la direccion del cabezal con el
que se remata el fuste, que en este caso se orientaba segin el
sentido longitudinal del tablero. Finalmente, la pila “Tipo 6”
era de hormigén armado, con dos fustes separados de seccion
rectangular. Las pilas presentaban una altura maxima sobre
rasante de 18 m.

En total se contabilizaban 51 vanos, con una luz media de
25 m. La longitud total de tableros era de 1324 m, con una
superficie de 23 850 m?2 repartidos en 14 357 m? correspon-
dientes al tronco principal y 9493 m? correspondientes a los
ramales.
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Figura 6. Localizacion en planta de tipologias estructurales en el enlace de Sabino Arana.

Figura 7. Diferentes tipologias de pilas en el enlace de Sabino Arana.

En toda demolicién es preciso considerar la existencia de
una serie de riesgos, algunos presentes en cualquier obra de
esta tipologia, y otros segtin las especificidades de cada una
de ellas [5]. En el desmantelamiento de los viaductos del en-
lace de Sabino Arana, al tratarse de una demolicién en un
entorno urbano, se tomaron precauciones adicionales respec-
to a las habituales en este tipo de trabajos, ya que cualquier
fallo o descontrol en la operacién podria haber ocasionado
dafios muy graves a personas, edificios o equipamientos urba-
nos. La eleccién del tipo de demolicién, por lo tanto, estuvo
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condicionada por esta caracteristica, descartindose desde el
principio la demolicién con explosivos. Los riesgos de ruido y
vibraciones se mitigaron estableciendo un horario de trabajo
compatible con la dindmica urbana. Para mitigar los riesgos
de polvo y proyecciones se regaron periédicamente los aco-
pios y las zonas de trabajo. Ademas de estos riesgos generales,
se consideraron especialmente la altura de los tableros sobre
el suelo, la cercania a edificaciones existentes y la cercania a
infraestructuras singulares. Bajo los tableros se identificaban
las siguientes infraestructuras:



Figura 8. Identificacion de procedimientos de demolicion desarrolla-
dos en cada tramo de estructura.

« Carretera (ramal de autovia A-8). Situada bajo los via-
ductos T1.1 y T5.1. Durante los trabajos de demolicién
se cortd temporalmente el trafico, ademas de protegerse
mediante una cama de arena para evitar la destruccion
total o parcial de su firme y pavimento.

+ Soterramiento de linea de FEVE. Se localiza bajo los ta-
bleros T1.1, T3.1, T4.1 y T5.1. La escasa distancia de so-
terramiento (en algan punto inferior a 2 m) imponia un
método de demolicién que evitase la eventual proyeccion
de fragmentos pesados que pudieran afectar a esta estruc-
tura. El posicionamiento de las grias y de las zonas de
acopio tuvo en cuenta la existencia de esta infraestructura
subterrénea, al objeto de guardar una distancia minima de
seguridad y evitar posibles interferencias sobre la misma.

+ Tranvia. Se sitaa bajo los viaductos T1.4 y T3.4, a lo largo
de la calle Autonomia.

Habida cuenta de los condicionantes antedichos, especial-
mente el cruce con otras infraestructuras transversales, se
emplearon principalmente dos sistemas de demoliciéon: de-
molicién por medios mecéanicos desde el suelo y desmonta-
je mediante izado, corte y bajada de tramos de estructura al
suelo, en donde se terminaba con una demolicién mecanica
tradicional. En la figura 8 se indica qué procedimiento se si-
gui6 en cada vano de la estructura. La descripcién pormeno-
rizada de cada procedimiento de demolicién se desarrolla en
el apartado 3.

Figura 9. Retirada de pantallas actsticas (Izda.) y aprovechamiento
en otras zonas de la autovia A-8 (Dcha.).

2.2. Fases de ejecucion

Antes de demoler las estructuras se retiraron las barreras de
seguridad y las barandillas metalicas situadas en los bordes
del tablero. También se retiraron las barreras actsticas, mas
altas que las anteriores y que se situaban Gnicamente en los
bordes anexos a las viviendas mas cercanas a las estructuras.
Estas pantallas fonoabsorbentes se repintaron y aprovecharon
recolocindose en distintos puntos de la autopista A-8, entre
las localidades de Basauri y Ermua (figura 9).

Posteriormente, al objeto de minimizar las cargas muertas
sobre la estructura, se freso y retiré el pavimento de mezcla
bituminosa. Tras esta operacion, se llevo a cabo la demolicién
de la estructura por fases, comenzando desde la Avenida del
Ferrocarril, en donde la estructura tenia menor altura, y avan-
zando posteriormente hacia zonas de mayor altura de rasante,
en la cercania de la unién con la autopista A-8. La duracién
total de la obra fue de 8 meses (figura 10).

El comienzo desde la zona de estructura con menor cota
permitia ir liberando tramos urbanos entre manzanas de for-
ma paulatina y ordenada, al objeto de recuperar lo antes po-
sible los itinerarios de paso habituales, tanto peatonales como
de vehiculos, que tenian que desviarse en cada fase a conse-
cuencia de los trabajos de demolicion.

3.
PRINCIPALES ESTRATEGIAS DE DEMOLICION

3.1. Demolicion tradicional por medios mecdnicos desde el
suelo

La demolicién por medios mecénicos se efectud con dos equi-
pos de tres retroexcavadoras de 30 t equipadas con martillos
hidraulicos de 1500 kg, demoledores primarios y cizallas.
Este procedimiento de demolicién, empleado en 25 vanos de
los 51 totales, ha tratado de maximizarse en la medida de lo
posible respecto al procedimiento de desmontaje mediante
graas de gran tonelaje, por su mayor velocidad de ejecucién y
menor coste relativo.

Antes de comenzar los trabajos, se protegia el terreno cir-
cundante mediante la extensién de una cama de arena de 30
cm de espesor, con el 4nimo de evitar dafios ante el eventual
impacto del material sobre el pavimento existente. La demo-
licién se realizaba mediante la trituracién de los elementos de
hormigén con el martillo rompedor y el demoledor primario,
que realizaba la descomposicién del material por aplasta-
miento, produciendo la rotura de la adherencia entre la frac-
cién de hormigén y la ferralla. En las zonas de los tendones
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Figura 10. Capturas en planta del avance de la demolicién, entre la Avda. del Ferrocarril y la autopista A-8.

Figura 11. Equipo de demolicién mecénica.

de pretensado, ocasionalmente se empleaba una maquina de
corte por oxicorte, como ayuda al martillo y al demoledor.
El orden de demolicién consistié generalmente en el pi-
cado de las pilas en sus zonas superiores para poder hacer
descender los tableros al suelo. Para ejecutar esa operacidn,
la méaquina siempre trabajaba fuera de la huella del table-
ro, en una zona ya demolida. Previamente se generaba una
rétula entre el vano a demoler y el vano contiguo, de modo
que se favorecia el movimiento, controlando ademas el pun-
to de rotura. El tramo de tablero que quedaba por demoler
iba descendiendo y pivotando sobre la rétula, facilitando la
continuidad de la demolicién. El procedimiento se ilustra de

forma detallada en la figura 12.
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Cabe destacar que todo el material obtenido a partir de
la demolicién pudo emplearse en otros usos. Todos los tipos
de acero, corrugado, estructural y de postesar se reciclaron a
través de gestores autorizados. El residuo de demolicién de
hormigén se cribé para transformarlo en arido reciclado de
tipo AR-H [6], y se empleé para la generacién de explana-
das en diferentes obras municipales de Bilbao asi como para
relleno de los cajones del dique de cruceros de Getxo, en el
Puerto de Bilbao. El rendimiento medio de cada equipo de
demolicién fue de 250 t diarias.

3.2. Desmontaje mediante izado con griia y corte con hilo
de diamante

El desmontaje de los tableros que se situaban a mayor altura
sobre el suelo (a partir de 10 m) o cercanos a viviendas u
otras infraestructuras criticas, como el tranvia o la linea so-
terrada de FEVE, se efectué con ayuda de una gria de gran
tonelaje, concretamente una graa de celosia Liebherr de 1350
t (LR11350). Este procedimiento de demolicion se empled
en 26 vanos de los 51 totales. Consisti6 en el enganche, corte,
izado y bajada de los tramos de tablero hasta el suelo, en don-
de, en una zona segura, se demolian empleando los equipos
de demolicién mecanica descritos en el apartado anterior.
Este procedimiento presentaba la ventaja de generar una
minima afeccion a terceros, evitando riesgos de proyeccion
de polvo y particulas que pudieran desprenderse de la demo-
licién mecénica en altura (figuras 13 y 14). Por el contrario,
result6é un procedimiento mas lento y con mayor coste relati-
vo que la demolicién mecénica, y cuyas maniobras precisaron
un estudio y disefio exclusivo para cada vano desmantelado,



Figura 12. Procedimiento de demolicién mecénica en vanos con altura inferior a 10 m.

Figura 13. Ejemplo de demolicién con graa en la cercania de viviendas.

Figura 14. Ejemplo de demolicién con griia en horario nocturno para
evitar afeccién a linea de Tranvia.

adaptado a las particularidades del entorno especifico en el
que situaba cada uno de ellos.

En primer lugar se redacté un documento técnico espe-
cifico con el plan de demolicién en el que se definieron las

~20m.
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Figura 15. Ejemplo de determinacion de tramos de tablero, incluyen-
do peso global estimado y posicién de centro de gravedad.

dimensiones exactas de cada uno de los 26 vanos que iban a
desmantelarse empleando este procedimiento. Para cada uno
de los tramos en los que se dividian las operaciones de izado
se calculé su peso global y la posicion de su centro de gra-
vedad, teniendo en cuenta su seccién tipo a lo largo de cada
eje longitudinal de cada viaducto, considerando las diferentes
variaciones en las leyes de pesos por los recrecidos en la zona
de apoyos y la existencia de zonas de rigidizacion sin aligera-
mientos en las cercanias de las pilas (figura 15).

Al objeto de racionalizar el empleo de los medios auxilia-
res, se traté de aproximar cada uno de los tramos de tablero a
longitudes préximas a 20, 24, 26 o 30 m.

Teniendo en cuenta el orden de magnitud de las cargas
de trabajo, de entre 272 y 722 t, uno de los principales retos
de la obra consistié en determinar con precisién suficiente
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el centro de gravedad de cada pieza. De este modo podria
situarse de forma aprioristica el punto de enganche de la graa
sobre la vertical del centro de gravedad de cada pieza a izar,
al objeto de evitar giros indeseados de cada tramo de tablero
en el momento de su entrada en carga al separarse del cuerpo
monolitico del viaducto.

Otro de los retos técnicos fundamentales de la obra de
desmantelamiento, y la principal innovacién en el proyecto,
consisti6 en el disefio y la fabricacién de un bastidor metélico
modular que permitia, al colocarse en la horizontal, el em-
pleo de tirantes de longitud fija desde el punto de enganche
de la graia hasta los puntos de izado. Este tipo de tirantes son
més seguros en este rango de cargas de trabajo que las eslin-
gas, si bien estas tltimas presentan la ventaja de deslizar res-
pecto al punto de enganche, facilitando el alineamiento entre
este punto y el centro de gravedad de cada pieza de izado sin
producirse giros indeseados.

El bastidor metalico posibilité el empleo de dos tnicos
grupos de tirantes de longitud fija en todas las operaciones
de izado, ya que permitia absorber la pendiente del viaducto,
evitando situaciones como la que se ilustra en la figura 16.

PUNTO DE [ZaD0

TIRANTE LONGITUD L TIRANTE LONGITUD L

C.D.G. p=5%
TRAMO TEGRICO DE TABLERO

PUNTO ENGANCHE EN TABLERO PUNTQ ENGANCHE EN TABLERQY
Figura 16. Ejemplo de uso ineficaz de tirantes de longitud fija en caso
de tablero con pendiente.

El bastidor metalico se conectaba en cada tramo de tablero a
desmontar, situandose de forma horizontal con la generacién
de una peana de apoyo de hormigén que salvase el desnivel
propio de la pendiente del viaducto, como maximo del 5%.
Esta peana de apoyo de hormigén también podia compensar
la pendiente transversal del mismo (figura 17).

Tras esta operacién, el bastidor y el tablero se solidariza-
ban mediante la disposicién de tres barras tipo Dywidag de
#47 mm por tirante, de 950 MPa de limite elastico, que se
pretensaban para evitar movimientos entre ambos elementos
(figuras 18 y 19). Una vez solidarizados, se enganchaban los
tirantes de la gria de gran tonelaje hasta conseguir una mini-
ma entrada en carga.

Posteriormente se separaba el tramo a izar respecto del
resto del viaducto efectuando un corte transversal con hilo
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Figura 17. Vista general de bastidor metélico y peanas para absorber
el cambio de pendiente.

Figura 18. Perforacion de orificios en el tablero para enfilar las barras
Dywidag.

Figura 19. Operacion de enhebrado de barras Dywidag en el tablero

Figura 20. Corte con hilo diamantado.



Figura 21. Desplazamiento de tramo de tablero tras su separacion del
resto de estructura.

Figura 22. Posado de tramo de tablero en el suelo, previo a acometer
su demolicién mecanica.

Figura 23. Simulacion en planta de la posicion de la graa de gran
tonelaje durante una de las maniobras de izado.

Figura 24. Posiciones inicial y final de la gria en la denominada “maniobra
7”, de izado de los tramos T1.4 y T3.4, con un contrapeso de 200 + 600 t.

Figura 25. Simulacién de operacién de izado y presiones de trabajo.

diamantado (figura 20). Las posiciones de los cortes trataron
de aproximarse a los puntos de menor esfuerzo. En este mo-
mento el tramo de tablero se liberaba del resto de la estruc-
tura y podia izarse y desplazarse hasta una zona segura en el
suelo, en donde se acometia su demolicion mecanica (figuras
21y 22). Para evitar impactos accidentales durante el izado,
se emplearon cables auxiliares que permitieron compensar
los pequefos giros indeseados hasta situar cada tramo sobre
el suelo (figura 21).

Antes de proceder a cada operacién de izado, la localiza-

cién prevista en cada momento de la griia de gran tonelaje
se proyectaba tanto en planta (figura 23), como en alzado
(figura 24), verificaindose la ausencia de interferencias con los
edificios y otras infraestructuras urbanas circundantes. Los
izados y desmontajes de cada uno de los 26 vanos que se de-
molieron empleando este procedimiento se agruparon en 14
maniobras diferenciadas.

Ademais de la comprobacién de la posibilidad geométrica

de cada maniobra, se simularon en cada una de ellas las con-
diciones reales de carga en todas las maniobras, obteniéndose
las presiones de trabajo tedricas bajo las orugas, que poste-
riormente pudieron compararse con las presiones reales (fi-
gura 25).

Se obtuvo una presién de pico méxima en el extremo de

la oruga de 5.73 kg/cm?, con tensiones medias en las manio-
bras del orden de 3.9 kg/cm?2.

3.3. Disefio de elementos auxiliares

Para poder efectuar las maniobras necesarias con la graa de
celosia de forma eficiente, tratando por una parte de homo-
geneizar la tipologia de operaciones de desmontaje y por otra
de emplear siempre los mismos grupos de tirantes, se disefia-
ron, ademas del bastidor metélico ya apuntado en el apartado
anterior, diversas estructuras auxiliares, que se representan de
forma esquemaitica en la figura 26.

Estas estructuras auxiliares y sus elementos principales se

describen a continuacién:

Un 1til superior para el enganche y direccionamiento de
los tirantes al gancho de la gria, que actuaba como rétula.
En el tridangulo superior y en el trapecio intermedio se
empled acero S355 JO, y para el elemento de cambio de
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Figura 26. Estructura auxiliar de desmontaje.

|

A los tirantes. Ademas, la longitud variable del bastidor per-
T mitié aproximar al maximo el centro de gravedad de cada
. Ll %\ ’ﬁﬁ’ﬁ“ pieza a desmantelar con la vertical de la rotula de la graa,
= W | al objeto de minimizar los giros de compensacién de la
- . ] i [= 3 pieza durante la etapa de izado.
1T L} o N + Cuatro piezas de cambio de direccién. En cada esquina
N S 8 8 f o fue e se disponian chapas con orejetas con angulo variable, para
© = N SHRE i N i poder absorber el diferente giro en planta de los tirantes
TRl P el S %ﬂm b en funcién de la longitud del bastidor (figura 30).
1 . S + Barras verticales de unién de los tableros con el bastidor
- ] : o i e metilico, tipo Dywidag, de 950 MPa de limite elastico y
B a i ) s Y 47 mm de didmetro. Una vez fijadas al tablero, se tesaban
o | No INEY 28 oo G0 con gatos hidraulicos para pretensar el conjunto table-
- %y S all ro-bastidor y evitar movimientos relativos entre ambos
o) wf l At o o] N (figura 19).
- . e Una seccion transversal del bastidor y las barras puede
Figura 27. Representacién de til superior para enganche y direccio- apreciarse en la figura 31.
namiento de la graa. En la tabla 1 se muestran los pesos que se izaron en cada
operacion. El peso maximo de izado fue de 722 t, correspon-
direccién se emple6 acero en chapa tipo Naxtra de la casa diente al vano n°30, con una altura de bajada de 17 m.
Thyssen Krupp (figura 27).
+  Unos tirantes para la transmision de la carga. Se reapro- TABLA 1
vecharon unos juegos de tirantes que emplea la griia para Pesos alcanzados en cada operacion de izado con la griia de celosia de gran tonelaje
soportar la carga de los contrapesos sobre la bandeja tra- Estructura P Inicial P Final Peso (1)
sera. La capacidad nominal de cada uno de los 4 tirantes T13 S112 S113 303
utilizados era de 300 t en servicio. — S114 S113 P
+  Un bastidor metalico formado por cuatro vigas metélicas ™1 £l 1 439
HEB600 y acero S355, de anchura variable, con rigidi- 1 31 532 408
zadores intermedios (figuras 28 y 29). La ejecucion del 1 533 S34 367
bastidor se plante6 por médulos, de modo que pudieran T12 S1.4 S15 438
adaptarse a diferentes longitudes de vano a desmantelar. T1.2 S1.7 s18 517
De este modo se podian conseguir bastidores de 13 m, T3.1 S3.2 S3.3 503
16.80 m, 20 m, 22 m y 25.50 m. Este bastidor, por una T4.1 S4.6 S4.5 414
parte, absorbia la componente horizontal que transmitian T4.1 S4.5 S4.4 414
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Figura 28. Imagen general de bastidor metalico.
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Figura 29. Planta de bastidor metalico.

Estructura P. Inicial P. Final Peso (1)
T4.1 S4.4 S4.3 414
T4.1 S4.3 S4.2 414
T4.1 S4.2 S4.1 414
T4.1 S4.1 S1.8.2 414
T1.3 S1.8 S1.9 576
T1.3 S1.9 S1.10 462
T1.3 S1.10 S1.11 414
T1.3 S1.11 S1.12 372
T5.1 S5.3 S5.2 431
T5.1 S5.2 S5.1 440
TI1.1 S1.2 S1.4 722
T1.2 S1.5 S1.6 664
T1.2 S1.6 S1.7 652
T1.4 S1.15 S1.14 462
T3.4 S3.15 S3.14 458
T5.1 S5.4 S5.3 543
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Figura 30. Orejetas de cambio de direccion de tirantes.
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Figura 31. Seccion transversal ilustrativa de la union entre las barras, el bastidor y el tablero.

Figura 32. Vista general de la calle Sabino Arana durante la fase de demolicion de los viaductos.

4.
CONCLUSIONES

En la fecha de disefio y construcciéon del enlace de Sabino
Arana, la primera parte de la década de 1970, no era habi-
tual contemplar dentro del proyecto de estructura su fase de
demolicién y fin de vida, y mucho menos tener en cuenta
estrategias de reutilizacion o remanufactura de los elemen-
tos proyectados, hoy en dia tan en boga en el contexto de la
busqueda de la economia circular, que impregna ya todos los
ambitos de la prictica ingenieril moderna.

El desmantelamiento de estos viaductos ha exigido por lo
tanto la redaccion de un proyecto especifico [4], en el que se
plantearon dos tipologias diferentes de demolicién.

El desmantelamiento de esta estructura (figura 32), sita
en un dmbito urbano muy consolidado, ha supuesto un reto
de orden técnico, que ha exigido una planificacién muy cui-
dadosa de cada operacién de demolicion, corte e izado de
grta, y también un reto de coordinacion entre las diferen-
tes administraciones afectadas (gestor de la autopista, gestor
de vialidad municipal, gestor de tranvia, gestor de FFCC de
cercanias y compadias de servicios) para tratar ante todo de
minimizar las afecciones a los vecinos de las zonas aledafas al
ambito de actuacion.
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ABSTRACT

Nowadays, linear expressions for the tension stiffening of concrete are widely used in structural analysis software packages. Never-
theless, more complex expressions of tension stiffening available in the literature have been used successfully in the past. The use
of linear approximations is justified since the influence of the tension stiffening effect on the deformation of a structure is small
but not negligible. Therefore, linear approximations are simpler and can be accurate enough. However, the linear approximation, in
its present form, does not provide good results in terms of deformations of reinforced concrete beam-column elements. This paper
proposes a linear expression of tension stiffening supported by the experimental formulation used to predict the flexural behavior of
concrete beams. A detailed example is presented.
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RESUMEN

Expresiones lineales de la rigidez a tracciéon del hormigén estan siendo ampliamente utilizadas en paquetes de software de anélisis es-
tructural. Sin embargo, en el pasado se han utilizado con éxito expresiones més elaboradas de la rigidez a traccién del hormigén. El uso
de aproximaciones lineales est4 justificado ya que la influencia del efecto de rigidez a tracciéon del hormigén en la deformacién de las
estructuras de hormigén es pequefia pero no despreciable. En este sentido, las aproximaciones lineales son mas simples y pueden ser lo
suficientemente precisas. Sin embargo, esta aproximacién lineal, en su forma actual, no proporciona buenos resultados en términos de
deformaciones a nivel de elementos estructurales. Esta publicacién propone una expresién lineal de la rigidez a traccién apoyada por la
formulacién experimental utilizada para predecir el comportamiento a flexién de vigas de hormigén. Se presenta un ejemplo detallado.

PALABRAS CLAVE: : Rigidez a traccion del hormigon, deflexion de elementos de hormigén armado, modelos de hormigén
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1.
INTRODUCTION

The phenomenon of concrete tensile contribution, for tensile
strains greater than the cracking strain, is called tension stiffen-
ing of concrete. This contribution is caused by the bond effect
between the concrete and the reinforcing bars. Comprehensive
studies of this phenomenon can be found in [1],[2],[3],and [4].
Tension stiffening models have been widely used in the study of

the shear response of both reinforced and prestressed concrete
elements by using the two main theories: the MCFT (Modified
Compression Field Theory [2]) and the RA-STM (Rotating An-
gle Softened Truss Model [3]). There are several discrepancies
between these two main theories, which have been the subject
of an exhaustive justification by other authors [5], [6].
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Figure 1. Strain-Stress curve of concrete, including tension stiffening.
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Figure 2. Stress and strain distributions along the reinforcing bars and the effective concrete area, adapted from [11].

International software for structural analysis, such as
OpenSees [7] and Sap2000 [8], use approximated line-
ar expressions for the tension stiffening model, e.g. model
“Concrete02” of OpenSees. When using Concrete02, the
post-cracking behavior in tension is described by a line that
goes from the tensile strength to 0 in a constant slope which
is usually deduced by assuming that the tension stiffening
capacity is null at a value of the strain equal to the yield strain
of steel (g,). See in the line between the points Figurel: (-g,
-f.) and (-¢,, 0).

However, as shown below, it has been found that the de-
flections calculated when using the model described in Fig-
ure 1 are lower than those predicted by the formulations pro-
posed by current regulations (EN 1992[9], ACI-318[10]),
which are based on large experimental campaigns.

Considering that the tension stiffening effect is primarily
caused by the bond mechanism between concrete and rein-
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forcement [11], the premise that it is zero at e=¢, [ 1] is well
established. Alternatively, some authors consider that small
amount of tensile strength of concrete between cracks be-
yond yielding [12] remains, with a consequent increase in
the rigidity of the RC element beyond the yielding of the
reinforcement.

So, if tension stiffening is assumed to be zero at e=¢,, then
the only variable that remains for modeling the tension stiffen-
ing effect is the tension strength of concrete, £.. In this paper,
a y factor is introduced to adjust £, so that the theoretical de-
flection matches the result proposed by the current standards.

It is known that for tension strains larger (in absolute
value) than the one that corresponds to cracking (note that
cracking happens at (-e., -f.), see Figure 1), the stress and
strain distributions along the length of the reinforcing bars are
no longer constant for either steel or concrete, see Figure 2,
adapted from [11].
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Figure 3. Variation of average tensile stress in concrete up to failure
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Figure 4. Example studied of reinforced concrete beam.

Due to this variability, the strain of the bar could be ¢, at
the crack location while in sections between cracks (where
concrete in tension is undamaged), the bar stress is lower
than f,. This implies that the average stress-strain response
of the reinforcement exhibits yielding at an average stress
that is below f,. The average steel stress and strain associat-
ed with the yielding at a crack location is called “apparent
yield” [3],[5], see Figure 3. Thus, before the average strain
(i-e., calculated along a length intersecting several cracks)
reaches ¢,, the steel reinforcement will have already yielded
at the cracks. Beyond the apparent yield point, the tension
stiffening phenomenon presents a large drop in its slope [1],
[11] which cannot be observed when using the linear ap-
proach, see Figure 3 adapted from [2]. This drawback can be
overcome by appropriately correcting the value of the tensile
strength of concrete, as proposed in this work.

2.
DEFLECTION FORMULATION FOR BEAM ELEMENTS

The linear tension stiffness model proposed is going to be
evaluated using results from the deflections of beams. The
deflections used in this study are obtained from formulations

endorsed by ACI-318 and EN 1992, which represent the ex-
perience and approval of the engineering community.

ACI-318 uses an interpolation function to calculate ef-
fective inertia, [13], while EN 1992 uses an interpolation
function that is applicable to the deflections calculated with
the gross inertia and with the cracked inertia, [11]. Recently,
slenderness limits have been proposed to avoid the explicit
calculation of cracking and deformation. [14].

EN 1992 presents an explicit formulation of the concrete
stress-strain curve, and therefore this study has been devel-
oped using the European code (e.g. Figure 1 shows the stress-
strain formulation given by EN 1992 for a concrete with a
characteristic strength of 25 MPa).

Example

The example studied is a simply supported beam with a
6-meter span, which is of the beams used in the construc-
tion of buildings. This example, shown in Figure 4, has been
adapted from [11].

The values of the effective depth, the modulus of elastic-
ity, the characteristic compressive strength of concrete, and
the steel yield stress are d=450 mm, E.,=30 500 MPa, f,= 25
MPa and £,=400 MPa, respectively.
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Figure 5. Plane section hypothesis. Stress distribution. External actions.

In the original example, the beam was subjected to a uni-
form load (q) that is equal to 16.9 kN/m. The maximum
immediate deflection caused by this load, calculated in ac-
cordance withACI-318 [10], is 10.7 mm while the value
of the maximum immediate deflection calculated using the
simplified method in EN 1992 [9] is 9.9 mm. The implicit
consideration of shrinkage in the ACI-318 approach justifies
this discrepancy. A detailed resolution of these results can be
seen on YouTube (in Spanish): (https://www.youtube.com/
watch?v=_YInm-fDRXs&t=1037s and https://www.you-
tube.com/watch?v=BkXO6s2Ktwk) for ACI-318 [10] and
EN 1992 [9], respectively.

3.
ANALYTICAL PROCEDURE

As an alternative to the formulations proposed by EN 1992

[9] and ACI-318 [10], an analytical procedure for obtaining

the immediate deflections of a reinforced or prestressed con-

crete element has been applied as follow:

1) The equilibrium equations, of both axial forces and bend-
ing moments at cross-sectional level, are

N=[0.(e + gy)dA. + Y, 0, (et ) Ay (1a)

N=[ (e + 99)ydA. +3 3, 0,(cect97) Ay (1b)

with N and M as the external axial force and bending
moment, respectively. A, is the area of concrete, o, is the con-
crete stress. The plane section hypothesis is assumed (Figure
5), so the strain can be expressed as e=¢,+®y, where ¢ is the
strain at the center of gravity (cg), @ is the curvature, and y
is the distance to the center of gravity. o; is the stress of the j
bar, y; is the distance of the j bar to the center of gravity, and
A, is the area of the j bar.

In the equilibrium equations, the model of concrete used is
the short-term model proposed by EN 1992 [9] plus a linear
tension stiffening model (see Figure 1) which corresponds to
a concrete with a characteristic strength (f) of 25 MPa. A bi-
linear steel model with no strain hardening has been adopted.

For a fixed value of axial force N and a given value of
curvature @ , g, is calculated from the axial force equilibri-
um (Eq. 1a). M is calculated by introducing the calculated
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value of &, in Eq.1b. In doing so, a pair (M,®) is obtained.

By incrementing the value of the curvature for the same val-

ue of the axial force and solving Eqgs. 1a and 1b, new pairs

(M, ®) are obtained, and the moment-curvature diagram of

the cross-section can be formed.

2) The values of the bending moment along the length of
the concrete member are transformed into curvature val-
ues by using the moment-curvature diagram, and

3) By assuming small deformations, the curvature values
are integrated twice to obtain the deflection of the el-
ement. This is done using finite differences. The formu-
lation for the length of element L when divided into
n+1 segments of equal length, is shown in Eq. 2. The
supports are located at i=0 and i=n+1, and the deflection
at these points is zero.

(2)

The deflection is calculated by inverting the f matrix as:
y = f—l yu

Continue previous example

For the linear tension stiffening model, a reduction factor ()
for the tensile strength is considered:

fcr = chtm
where f.., = 0.3 fckz/ ’ (3)

With f... as the mean axial tensile strength of concrete
formulated in EN 1992 [9]. The linear models of tensile con-
crete for values of y =1.0, 0.5, 0.3 and 0.25 are shown in
Figure 6.
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https://www.youtube.com/watch?v=_YInm-fDRXs&t=1037s
https://www.youtube.com/watch?v=BkXO6s2Ktwk
https://www.youtube.com/watch?v=BkXO6s2Ktwk
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Figure 6. Linear approximations of tensile strength of concrete (tension stiffening).
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Figure 7. Moment curvature diagrams for the tensile model of concrete in Figure 6.

The moment-curvature diagrams of the cross-section for
the different values of  are calculated introducing each one
of the linear approximations of the tension stiffening in Fig-
ure 6 in the equilibrium equations, see Figure 7.

The theoretical deflection of the beam in Figure 4 is solved
by the integration of curvatures using finite-differences. The
beam was divided into 20 segments. Table 1 summarized
the values obtained for both the moments and curvatures at
cracking (M., and @, respectively) and the maximum deflec-
tion (d,ua). The computer code is available on request.

TABLE 1.
Maximum deflections
vy M., (kN-m) b (1/m) dmax (Mmm)
1.0 38.64 0.00035 4.68
0.5 19.82 0.00018 8.41
0.3 12.08 0.00011 9.70
0.25 9.91 0.00009 10.00

As can be seen in Table 1, the linear approximation (i.e. y=1)
leads to a maximum deflection of less than half of the de-
flection predicted by the regulation. By ensuring that the
theoretical deflection equals the deflection given by the reg-
ulation (EN 1992 [9] in this case) (dmax=9.9 mm) a linear in-
terpolation between the two bottom rows results in y=0.27.

The new version of Eurocode 2 (prEN 1992) has re-
duced the effective area of concrete influenced by tensile
stress in concrete, from the traditional value of a square area
centered on the reinforcing bar of 15® side to 10® side.
This is a variation of the effective concrete area of 44%.
Additionally, in order to compensate for the sudden drop
in tensile stress for strains greater than those that corre-
spond to the first crack (Figure 3), given by most of the
existing models, a continuous linear function is proposed
with a reduction in the tensile capacity of 0.6. If these two
values (0.44 and 0.6) are fitted into a single parameter y
(i.e. 0.44-0.6=0.26), the result obtained of 0.27 is similar
to this value.
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4.
CONCLUSIONS

Due to the relative importance of the tension stiffening phe-
nomenon, for the sake of simplicity, complex expressions of
tension stiffening are being substituted with simpler linear
approximations. Although linear approximations of tension
stiffening lead to more rigid solutions in term of deflections,
the simplicity of these approximations means that they are
being widely used in computer software.

This work presents a new linear approximation that
matches the results given by current standards in terms of de-
flections and this overcomes the problem caused by underes-
timating the deflections inherent in bilinear approximations.
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RESUMEN

La resistencia al fuego de la estructura portante es una de las exigencias basicas que ha de ser verificada en toda obra de construccion.
Estudios recientes han demostrado una ligera ventaja del acero galvanizado frente al acero al carbono en cuanto a lo que a resistencia
al fuego se refiere. Este comportamiento més favorable del acero galvanizado se debe a su menor emisividad a temperaturas por debajo
de los 500 °C, lo que permite dotar a la estructura de una mejora inherente en términos de resistencia al fuego en el rango entre 15y
30 minutos. En Espafia, este rango de tiempos requeridos puede encontrarse facilmente dentro del &mbito de la edificacién industrial.
En estos casos, es posible cumplir las exigencias de resistencia al fuego utilizando el acero galvanizado, evitando de esta forma tener que
proteger la estructura mediante materiales de proteccion pasiva.

En este articulo se pretende acercar al proyectista al calculo de la resistencia al fuego de elementos estructurales de acero galvanizado, a
través de la presentacién de un ejemplo de calculo guiado donde se compararan los beneficios que aporta el acero galvanizado frente al
acero al carbono en este tipo de situaciones

PALABRAS CLAVE: Resistencia al fuego, acero galvanizado, estructuras industriales, normativa.
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ABSTRACT

The fire resistance of the load-bearing structure is one of the basic requirements that must be verified in every construction project.
Recent studies have shown a slight advantage of galvanized steel over carbon steel in terms of fire resistance. This more favourable
behaviour of galvanized steel is due to its lower emissivity at temperatures below 500 °C, which gives the structure an inherent en-
hancement in terms of fire resistance in the range between 15 and 30 minutes. In Spain, this range of required fire resistance times
can be easily found within the industrial building sector. In these cases, it is possible to meet the fire resistance requirements by using
galvanized steel, thus avoiding the need to protect the structure with passive protection materials.

The aim of this article is to bring the designer closer to the calculation of the fire resistance of galvanized steel structural elements,
through the presentation of a worked example where the benefits of galvanized steel as compared to carbon steel in this type of
situation will be highlighted.
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1.
INTRODUCCION

De cara a dar cumplimiento al requisito basico “Seguridad en
caso de incendio” establecido por el Reglamento de la Unién Eu-
ropea 305/2011 [1], la estructura portante de los edificios debe
mantener su capacidad de sustentacién durante un periodo de
tiempo determinado, denominado “tiempo de resistencia al fue-
go” (R), expresado en minutos. Tradicionalmente, la resistencia
al fuego exigible a los elementos estructurales se ha satisfecho
de forma prescriptiva a través de la seleccion adecuada de mate-
riales, mediante protecciones o mediante ensayos normalizados
asociados a cada tipo de requerimiento de resistencia al fuego.

Para conseguirlo, deben fijarse primero las exigencias de
tiempo de resistencia al fuego de las estructuras, que se esta-
blecen en las reglamentaciones nacionales dependiendo del
ntmero de plantas, del uso del edificio y de las medidas ac-
tivas de proteccion (tiempo que puede estar comprendido
entre 15 y 180 minutos). Por otro lado, se debe dotar a las
estructuras de capacidad suficiente para resistir el tiempo an-
teriormente exigido al producirse el incendio.

En lo referente a la exigencia de tiempo de resistencia
al fuego, existen en Espafia dos normas que prescriben los
tiempos necesarios, una para el dmbito de la edificacién in-
dustrial (“Reglamento de Seguridad Contra Incendios en los
Establecimientos Industriales”, RSCIEI) [2] y otra para el
ambito de la edificacion no industrial (“Codigo Técnico de la
Edificacion”, CTE) [3].

El RSCIEI se aplica a los edificios o a las partes de los mis-
mos que albergan en su interior establecimientos de caricter
industrial. E1 CTE, sin embargo, ha de aplicarse a los edificios
de cualquier otro uso que excluya a los anteriores.

El RSCIEI es eminentemente prescriptivo, y se ocupa
tnicamente de establecer los requisitos y condiciones que
han de satisfacer los establecimientos e instalaciones de uso
industrial para su seguridad en caso de incendio. Establece
exigencias de tiempo en materia de Estabilidad al Fuego de
los elementos estructurales, sin embargo, no facilita metodo-
logias con las que demostrar su cumplimiento.

El CTE en cambio, en su Documento Basico Seguridad
en caso de Incendio (DB SI), establece reglas y procedimien-
tos que permiten dar cumplimiento a las exigencias basicas
de seguridad en caso de incendio. Especifica pardmetros ob-
jetivos y procedimientos cuyo cumplimiento asegura la satis-
faccién de las exigencias basicas y la superacion de los niveles
minimos de calidad propios del requisito basico de seguridad
en caso de incendio.

De las seis exigencias basicas de seguridad en caso de in-
cendio (SI) que establece el CTE, la exigencia n°® 6 “Resisten-
cia al fuego de la estructura” esta desarrollada en el DB SI-6,
cuyo Anejo D se dedica especificamente a las estructuras eje-
cutadas en acero. En particular, se establecen métodos simpli-
ficados que permiten determinar la resistencia al fuego de los
elementos estructurales de acero ante el modelo de incendio
representado por la curva normalizada tiempo-temperatura.

Ademis, coexiste con esta normativa a nivel nacional el
nuevo Codigo Estructural [4] (Real Decreto 470/2021), que
en su Titulo 3 dedicado a las Estructuras de acero, en parti-
cular el Capitulo 20, Articulo 89 regula el “Proyecto de es-
tructuras de acero frente al fuego”, desarrollando con mayor

extension en su Anejo 23 las reglas generales para el proyecto
de estructuras sometidas al fuego. Este Anejo es una trans-
cripcion de la Parte 1.2 del Eurocédigo 3 [5] (EN 1993-1-2):
“Proyecto de estructuras de acero. Reglas para el proyecto
de estructuras de acero frente al fuego.”, conteniendo ambas
normativas los mismos métodos de calculo y siendo practi-
camente coincidentes en su articulado, por lo que indistinta-
mente se hara referencia a una u otra.

En resumen, el amplio marco normativo existente en es-
tos momentos en Espafia en materia de seguridad en caso de
incendio para las estructuras, se puede sintetizar en la tabla 1.

TABLA 1.
Resumen de la normativa de aplicacion en materia de seguridad en caso de
incendio.

Norma Ambito

Exigencia de tiempo

. . CTE DB SI-6
de resistencia al fuego

No industrial

RSCIEI Industrial
Verificacion CTE DB SI-6 Acero
(métodos de cilculo) (Anejo D)
Cédigo Estructural
(Anejo 23) Acero
EN 1993-1-2 Acero

En el presente articulo se explica en detalle la forma de ob-
tener la exigencia de tiempo de resistencia al fuego de la es-
tructura, centrandose en el ambito industrial, y se aplican los
métodos de comprobacién de la capacidad portante en situa-
cién de incendio establecidos en la normativa a estructuras de
acero galvanizado.

2.
COMPORTAMIENTO DEL ACERO GALVANIZADO
FRENTE AL FUEGO

La galvanizacion en caliente consiste en la formacion de un
recubrimiento de zinc y/o de aleacion(es) de zinc-hierro so-
bre productos de hierro y acero mediante inmersiéon de los
mismos en un bafio de zinc fundido, previa adecuada prepa-
racion de su superficie. Esta técnica es ampliamente emplea-
da para proteger las piezas de acero frente a la corrosion.

En Espafia, la Asociacién Técnica Espafiola de Galvaniza-
cion (ATEG) representa a la industria de la galvanizacion en
caliente desde 1965 como una asociacion sin animo de lucro
e independiente. En la pagina web de esta asociacion [6] se
puede encontrar valiosa informacién (fichas, guias, procedi-
mientos, normativas, etc.) sobre el proceso de galvanizacién
en elementos estructurales de construccion y sus uniones.

La norma UNE-EN ISO 1461 [7] es la norma aplicable
a los recubrimientos que se obtienen en las instalaciones de
galvanizacion en caliente sobre piezas y articulos diversos
fabricados con materiales férreos (hierro, acero, fundicién,
etc.). Esta norma especifica los valores minimos admisibles
del espesor de los recubrimientos en funcién del espesor del
material de base (por ejemplo, 85 micras para espesores ma-
yores de 6 mm).
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Las propiedades mecénicas de los aceros galvanizados (re-
sistencia, rigidez y densidad) se asumen iguales a los del ace-
ro original. Sin embargo, las propiedades relacionadas con el
acabado superficial tras aplicar el bafio de zinc son diferentes,
influyendo esto en cierta medida sobre el comportamiento
térmico de este tipo de estructuras cuando estin expuestas
al fuego.

Como se demostrara en la seccién siguiente, la tempe-
ratura que alcanzan las estructuras de acero depende, entre
otros factores, de la emisividad superficial del material (e,),
que equivale al coeficiente de absorcién de una superficie, es
decir, a la relacién entre el calor radiante absorbido por una
superficie determinada y el absorbido por la superficie de un
cuerpo negro. La version actual del Eurocédigo 3 Parte 1.2
[5] fija un valor de emisividad para los aceros sin galvanizar
igual 2 0.7.

Sin embargo, son muchos los estudios actuales que de-
muestran que el aspecto brillante debido al zinc en la su-
perficie de los aceros galvanizados influye en los valores de
la emisividad, reduciéndose a valores mucho menores (0.29-
0.40) [8].

Aunque este efecto era conocido desde hace décadas, sélo
la realizacion de proyectos de investigacion desde la Czech
Technical University (CTU) en Praga, Tampere University
of Technology en Finlandia, Effectis-CTICM en Francia o la
Technical University of Munich (TUM) han generado el su-
ficiente conocimiento cientifico para fijar unos valores fiables
cercanos a 0.35 [8].

Por otra parte, se ha demostrado que la capa superficial
de zinc comienza a fundirse con las fases intermetalicas del
acero en un rango que va desde los 419°C hasta los 670°C,
conservando la propiedad de proteccién anticorrosiva, pero
perdiendo la mejora de la emisividad una vez pasados los
500°C. Debido a esto, la nueva versién del Eurocédigo 3 Par-
te 1.2 (en fase de borrador) [9] ha introducido en su Art.
5.2.1.1 una correccién en la emisividad superficial del acero,
véase tabla 2.

TABLA 2.
Emisividad superficial (¢.) para diferentes tipos de acero, segan revision propuesta
del EN 1993-1-2 Art. 2.2(2) [9].

Tipo de acero 0 <500°C 6> 500 °C
Acero al carbono 0.7
Acero galvanizado! 0.35 0.7

Como se vera en el apartado 3.1, las estructuras de acero
desprotegidas incrementan muy ripidamente su temperatura
durante un incendio, llegando a temperaturas de 500°C an-
tes de alcanzar los 10 minutos, aunque esto dependera de la
relaciéon entre el perimetro de la seccién de acero y su area
seccional (lo que se denominara factor de seccién o masivi-
dad). Para secciones de mayor masividad, esta temperatura se
alcanzara en tiempos cercanos a los 20-25 minutos.

La otra propiedad que influira ligeramente sobre el calen-
tamiento del perfil de acero es la emisividad, que permitira
retrasar dicha temperatura en tiempos del orden de 5 minutos.

1 Acero galvanizado segtin la norma EN ISO1461 y con composicion de acero
de acuerdo a la Categoria A o B de la norma EN ISO 14713-2 [9], tabla 1.
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Es por esto que es en aquellas estructuras que deben so-
portar un incendio de 15-30 minutos de duracién (exigencia
R15 o R30) donde se puede sacar mayor ventaja al compor-
tamiento favorable del acero galvanizado frente al acero al
carbono a temperatura elevada

3.
COMPROBACION DE UN ELEMENTO ESTRUCTURAL
DE ACERO EN SITUACION DE INCENDIO

La comprobacion de la resistencia a fuego de un elemento

estructural se puede realizar mediante tres enfoques alterna-

tivos, en funcién de qué variable principal se estudie:

a) Meétodo en el Dominio del Tiempo: t.4 = tf req
Para ello es necesario utilizar modelos avanzados de cal-
culo, basados en el método de elementos finitos, diferen-
cias finitas, etc.

b) Meétodo en el Dominio de la Resistencia: Rs 4, > Eji
Es aplicable mediante calculos sencillos, determinando
la resistencia reducida a la temperatura alcanzada en el
incendio.

c) Método en el Dominio de la Temperatura: 6,, > 6,
Es el método mas habitual para elementos sometidos a
traccién o flexion, consistente en limitar la temperatura
alcanzada por el elemento estructural en situacién de
incendio a una temperatura llamada “critica”.

Tanto el CTE DB SI-6 [3] como el Anejo 23 del Cédigo Es-

tructural [4], que transcribe el articulado del Eurocédigo 3

Parte 1.2 [5], permiten utilizar los métodos basados en el

dominio de la resistencia y en el dominio de la temperatura.

Para cualquiera de ellos se necesita previamente:

1) Escoger un modelo de incendio. Los métodos simplifica-
dos de calculo se basan en el empleo de la curva norma-
lizada tiempo-temperatura ISO 834.

2) Estudiar el problema de transmisién de calor (conduc-
cién, conveccion y radiacion) desde el incendio hasta la
estructura, para poder calcular asi la temperatura que
ésta alcanza.

3) Evaluar como afecta la temperatura a los materiales de
los que estd compuesta la estructura (acero, hormigén,
madera, etc.).

4) Calcular las acciones que se producen en situacion de
incendio que, al ser una situacion accidental, son meno-
res que a temperatura ambiente.

5) Una vez conocido esto, se decidird utilizar una meto-
dologia a emplear (dominio de la resistencia o la tem-
peratura). Ambas metodologias permitiran relacionar la
variable estudiada con la variable tiempo de resistencia,
pudiendo asi concluir si la estructura cumple o no con la
exigencia de tiempo de resistencia al fuego establecida
por la normativa (R).

6) Sino cumple la resistencia al fuego prescrita, se decidira
proteger la estructura, escogiendo entre los diferentes
materiales de proteccién pasiva y soluciones existentes.

En este articulo se busca evitar esta tltima opcién y aprove-
char el comportamiento mas favorable del acero galvanizado



en situacién de incendio, de cara a obtener tiempos de resis-
tencia al fuego en el rango entre 15 y 30 minutos.

3.1. Calculo de la temperatura del acero

Como se ha comentado en el apartado anterior, es necesario
conocer a través de la resolucion del problema de transmisién
de calor desde el incendio hasta la estructura, cuil es la tem-
peratura que alcanza el acero expuesto al fuego.

Pese a que se trata de un problema complejo, la elevada
conductividad del acero hace que la seccién se caliente de
manera uniforme (siempre y cuando su exposicién asi lo sea),
lo que permite plantear el problema como cero-dimensional
de cara a su resolucién, asumiéndose que todo el perfil se en-
cuentra a la misma temperatura en cada instante de tiempo.

Al admitir el acero una representacion de la temperatura
uniforme en el dominio, la resolucién del problema puede
simplificarse sustancialmente, pudiendo calcularse de manera
sencilla la variacion de la temperatura del perfil en el tiempo
mediante la aplicacién de métodos incrementales que pue-
den resolverse paso a paso.

Si se realiza un balance energético bésico, el incremento
de la temperatura del acero sin proteccion puede obtenerse
segtn la siguiente expresion, recogida en Art. 4.2.5.1 del EN
1993-1-2 [5] o, alternativamente, en el articulo homénimo
del Anejo 23 del Cédigo Estructural [4]:

A,V

Aga,t: ksh 7/ hnet,d At (1)
aPa

donde:

kg, es el coeficiente de correccién del efecto sombra;

A,/ V es el factor de seccién para elementos de acero sin
proteccién [m'], véase tabla 4.2 del EN 1993-1-2

[5];

Ca es el calor especifico del acero [J/kgK];

Pa densidad del acero (puede suponerse independiente
de la temperatura y de valor p, = 7.850 kg/m3);

Rera es el valor de célculo del flujo neto de calor por uni-
dad de superficie [W/mZ2];

At intervalo de tiempo [segundos] (no deberia superar

los 5 segundos).

En cuanto al valor del calor especifico del acero, ca , el CTE
DB SI-6 [3] en su apartado D2.3(2) indica que éste puede su-
ponerse independiente de la temperatura, tomandose un valor
constante de 600 J/kgK, si bien de forma mis realista, es posible
considerar su variacién con la temperatura, segan lo indicado
en el Art. 3.4.1.2 del EN 1993-1-2 [5] o, alternativamente, en
el articulo homénimo del Anejo 23 del Cédigo Estructural [4].

El valor de calculo del flujo neto de calor por unidad de
superficie (hmd) puede obtenerse como suma del valor del
flujo de calor por radiacién y por conveccién, a través de la
siguiente expresion:

Poerd=Poerc +hnerr =0 (0 —0.) +desema [(0,4273)—(0,4273)*] (2)

donde:
a. coeficiente de transferencia de calor por conveccion (va-
lor recomendado por el EN 1991-1-2 [11] para la curva

estandar de fuego: a, = 25 W/m2K);

g emisividad del fuego (valor recomendado por el EN
1993-1-2: ¢,=1);

en emisividad superficial del material (es en esta variable
donde interviene favorablemente el efecto del acero gal-
vanizado, véase apartado 2);

¢  factor de configuracion (puede tomarse ¢ = 1 si no exis-
ten datos especificos);

o  constante de Stephan-Boltzmann (¢ = 5,67-10-8 W/
m?K*);

0, temperatura del gas en el sector de incendio [°C];

0, temperatura de radiacién efectiva en el sector de incen-
dio (puede tomarse igual a la del gas) [°C];

0. temperatura superficial del elemento [°C];

La ecuacion (1) representa la solucion al problema de trans-
mision de calor de una forma incremental, por lo que debe
resolverse paso a paso a través de un procedimiento iterativo.

Para poder aplicar esta ecuaciéon y poder asi construir la
curva de calentamiento del perfil de acero, es necesario previa-
mente calcular el factor de forma (A,./V), también denominado
“masividad”. Este factor representa la relacion entre la superficie
lateral por donde entra flujo de calor (por conveccién y radia-
cién) y el volumen de material que se calienta. Al calcularse por
unidad de longitud, este factor se convierte en una relacién en-
tre el perimetro lateral de la seccién por donde entra calor (P,,),
dividido por el 4rea de acero que se calienta (A), véase figura 1
para un perfil en doble T expuesto a cuatro caras.

Figura 1. Definicién del factor de seccién de un perfil de acero.

Por otro lado, el coeficiente de correccién “kg,” tiene en cuenta
el efecto favorable que las “sombras” de ciertas partes del perfil
ejercen frente a la emision radiante en situaciéon de exposicion
al fuego, retrasando su calentamiento. Esto sucede en perfiles
“no convexos”, como los perfiles abiertos.

Para secciones transversales con forma convexa (por
ejemplo, secciones huecas rectangulares o circulares) com-
pletamente envueltas por el fuego, el efecto sombra no inter-
viene y, en consecuencia, el coeficiente de correccion se toma
igual a la unidad.

En la Guia de diseiio desarrollada por los autores y distri-
buida por ATEG [12], se puede encontrar una explicaciéon
detallada sobre el calculo del factor de seccién y del coefi-
ciente de correccién del efecto sombra.

3.2. Curva de fuego normalizada

En la ecuacion (2), la variable 6, representa la temperatura
que adquieren los gases en el interior del recinto incendiado.
Entre los distintos modelos de incendio disponibles —que no
son objeto de esta publicacién—, en la aplicacion de los mode-
los de calculo simplificados para la comprobacién de la capa-
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Coeficiente de reduccion

Limite elastico eficaz
Kyo=Tyo/f,

Pendiente de la regién eléstica lineal
keo=Eao/Ea

Ko 11
0.8 1
0.6 1
0.4 1 Limite de
proporcionalidad
0.2 - Koo =Too /Ty
o L} L}
0 200 400

600 800 1000 1200

Temperatura [°C]

Figura 2. Coeficientes de reduccién para la relacién tension-deformacion del acero al carbono a temperaturas elevadas (figura 3.2 EN 1993-1-2 [5]).

cidad portante de elementos individuales se emplea la curva
normalizada tiempo-temperatura ISO 834 [13], también co-
nocida como curva de fuego “estandar”. Este modelo conside-
ra que el fuego se encuentra totalmente desarrollado dentro
del sector de incendio, lo que sucede cuando todo el material
combustible del recinto entra en combustién, instante cono-
cido en inglés como “flashover”. En estas condiciones, se pue-
de suponer de manera razonable que la temperatura a lo largo
de todo el recinto incendiado es uniforme.

La ecuacién que permite obtener la evolucién de la tem-
peratura del gas segtn la curva ISO 834 es la siguiente:

0, = 20 + 345 logy (8t + 1) 3)

donde t es el tiempo en minutos y la temperatura se obtiene
en °C.

3.3. Propiedades mecdnicas del acero a temperatura elevada

El calculo de la resistencia al fuego de un elemento estruc-
tural de acero se basa en la variacion con la temperatura de
las propiedades mecénicas del material (tension de fluencia,
limite de proporcionalidad, médulo elastico).

En el Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5] o alternativamente en el
Anejo 23 del Cédigo Estructural [4], Articulo 3.2 “Propieda-
des mecénicas de los aceros al carbono”, los parametros f, (li-
mite eldstico), f, (limite de proporcionalidad) y E, (médulo
de elasticidad) para una determinada temperatura del acero
0., se obtienen aplicando los coeficientes de reduccion (ky,q,
kys, k) a los valores conocidos de temperatura ambiente (f,,
E,, etc.). Estos coeficientes de reduccién pueden obtenerse
de la tabla 3.1 del EN 1993-1-2 representarse o alternativa-
mente a través de la figura 2.

En la figura 2 se puede observar que la rigidez (kgy) se
reduce mas ripidamente en funcién de la temperatura que
la resistencia (ky). Esto implicard que la esbeltez reducida
varia también con la temperatura. Es por esto que el CTE DB
SI-6 [3] incluye tanto el factor de reduccion del limite elsti-
co, como adicionalmente un factor para obtener la esbeltez a
temperatura elevada:
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El valor del coeficiente corrector de la esbeltez (k,,) se inclu-
ye en el CTE DB SI-6 en la tabla D.2, que se reproduce en
la tabla 3.

TABLA 3.
Valores de los parametros mecanicos del acero en funcién de la temperatura (tabla

D.2 del CTE DB SI-6).

Temperatura (°C) 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000 1200

kyo 1.00 1.00 1.00 1.00 0.78 0.47 0.23 0.11 0.06 0.04 0.00

ko 1.00 1.05 1.11 1.19 1.14 1.23 133 - - R R

Nota: los valores de k,, para 800, 900, 1000 y 1200 °C no se
han incluido en esta tabla, pero podrian obtenerse a partir de
sustituir los valores correspondientes de k,, y kgy en la ecua-
cion (4).

3.4. Determinacion de las acciones en situacion de incendio

El efecto de las acciones de calculo en situacion de incendio
(Efi4) se puede estimar a partir del efecto de las acciones de
célculo a temperatura normal (E,), obtenidas del analisis glo-
bal de la estructura para temperatura ambiente, reduciendo
sus efectos un valor proporcional [11]:

Esa= 15 - Ba (3)

donde #; es el coeficiente de reduccién de las acciones en
situacion de incendio, dado por la siguiente expresién:

Gr+ yi1-Qu

- 6
76 G+ o1 Qr ©)

nf =

con yg = 1.35; y01=1.5.

En su Nota 2, el Art. 2.4.2 del Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5],
permite una simplificacién atn mayor, recomendado direc-



Figura 3. Longitudes de pandeo de columnas en entramados arriostrados (figura 4.1 EN 1993-1-2 [5]).

tamente utilizar un valor de 55 = 0.65, excepto para zonas
susceptibles de la acumulacién de objetos, incluidas las zonas
de acceso (es decir zonas de almacenamiento con sobrecargas
de acuerdo a la categoria E), donde se recomienda adoptar el
valor 5= 0.7.

3.5. Metodologia de cdlculo en situacion de incendio

Como se ha comentado antes, tanto el CTE DB SI-6 [3] como
el Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5] y en consecuencia el Anejo 23
del Codigo Estructural [4], permiten utilizar dos enfoques
metodolégicos complementarios para la comprobacién de los
elementos estructurales en situacion de incendio: uno basado
en el dominio de la resistencia y otro en el dominio de la
temperatura. Estos dos enfoques se presentan a continuacion.

3.5.1. Comprobacion en el dominio resistente

El Articulo 4.2.1(1) del Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5] y Ane-
jo 23 del Cédigo Estructural [4], establecen las bases para
comprobar los elementos estructurales en el dominio de la
resistencia.

Segtin este enfoque, se considera que la funcién portante
de un elemento estructural se mantiene en una situacién de
incendio después de un determinado tiempo “t” de exposi-
cién al fuego si Eqq < Rpar, donde Ej 4 es el valor de célcu-
lo del efecto de las acciones para el dimensionamiento en
situacion de incendio, determinado segtin lo descrito en el
apartado 3.4,y Ry 4, es el valor de célculo de la resistencia co-
rrespondiente al elemento de acero en situacion de incendio,
tras un tiempo de exposicién al fuego de “t” minutos.

Los métodos simplificados de calculo basados en el do-
minio resistente vienen desarrollados en mayor detalle el
Articulo 4.2.3 del EN 1993-1-2 [5] y Anejo 23 del Cédigo
Estructural [4], distinguiendo entre elementos sometidos a
traccién, compresion, flexién o flexocompresion.

De cara a evitar una excesiva extension de este apartado, se
describe tinicamente aqui el método de comprobacion de ele-
mentos a compresion en el dominio resistente, que posterior-
mente se ilustrara con un ejemplo practico en el apartado 4.

Segtin lo indicado en el Art. 4.2.3.2 del EN 1993-1-2 [5],
el valor de célculo de la resistencia a pandeo Nzt en el
instante t de un elemento sometido a compresién con una

temperatura uniforme 6, en toda su secciéon y longitud, se
calcula mediante la ecuacion:

_ Xfi'A'kyﬂ'fy
Nfiird = i 7
donde:
xi  es el coeficiente de reduccién del pandeo por flexion

para el dimensionamiento en la situacién de incendio.
Debe tomarse el menor de los valores obtenidos res-
pecto a eje fuerte o eje débil (s, 6 %.);
k,s  esel coeficiente de reduccién para el limite elastico del
acero a una temperatura 0. alcanzada en un instante t;
ymsi  es el coeficiente parcial del material en situaciéon de
incendio, cuyo valor recomendado es igual a la unidad.

El calculo del coeficiente de reduccion a pandeo en situacién
de incendio y; se basa en el empleo de una curva de pandeo
especifica en situacion de incendio y la modificaciéon de la
longitud efectiva de pandeo en fuego.

En cuanto a la curva de pandeo a utilizar en situacién de
incendio, existe cierta discrepancia normativa. Mientras que
el CTE DB SI-6 [3] en su apartado D.2.2.1(3c¢) indica que
debe utilizarse la curva “c” de pandeo con independencia del
tipo de seccion transversal o plano de pandeo, el EN 1993-
1-2 [5] Art. 4.2.3.2(2) incluye una curva especifica para la
situacion de incendio:

1

= (8)
$o+pi— o
con ¢o= L |14+ adothe| y a=0.65 232 .
2 £,

La esbeltez de la columna para una temperatura O, se calcula
como:

= Tk,
Jo= 7 |2
" kes

Segin el Art. 4.2.3.2(3) del EN 1993-1-2 [5], en el caso de
un entramado arriostrado en el que cada planta contenga un
sector de incendio separado con resistencia suficiente al fue-

)
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Temperatura critica (°C)
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Figura 4. Temperatura critica en funcién del grado de utilizacion

go, la longitud efectiva de pandeo (I;) de una columna conti-
nua puede tomarse igual a (véase figura 3):

- Plantas intermedias: [; = 0.5-L

- Planta superior: [; = 0.7-L

donde L es la longitud de la columna en la planta que se esta
comprobando.

Alternativamente, el CTE DB SI-6 [3] en su apartado
D.2.2.1 establece que, para soportes de pared no delgada
(clases 1, 2 o 3) en estructuras arriostradas, la capacidad de
célculo considerando el pandeo de elementos sometido a
compresién podra verificarse mediante las ecuaciones gene-
rales del DB SE-A (esto es, el Art. 6.3.2.1), adaptando las ex-
presiones para el cilculo en situacién de incendio y tomando
los valores de los parametros mecénicos del acero en funcién
de la temperatura de la tabla D.2. Esto se mostrara en el caso
practico que se presenta en el apartado O.

3.5.2. Comprobacion en el dominio de la temperatura. Méto-
do de la temperatura critica
Alternativamente, tanto el Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5] como
el Anejo 23 del Codigo Estructural [4] admiten en su Articu-
lo 4.2.1(4), para elementos no susceptibles de experimentar
fenomenos de inestabilidad (es decir, elementos que traba-
jen a traccion o flexion pura sin posibilidad de pandeo late-
ro-torsional) la posibilidad de calcular la resistencia al fuego
a través de un método en el “dominio de la temperatura”, es
decir, utilizando como variable la maxima temperatura que
puede alcanzar un elemento para un nivel de carga determi-
nado. Para ello, debera calcularse el grado de utilizacion del
elemento y obtener a partir de este dato la temperatura a la
que se prevé su fallo, denominada “temperatura critica” (O.,).
Asi, el Articulo 4.2.4 del Eurocédigo 3 Parte 1.2 [5] y Ane-
jo 23 del Cédigo Estructural [4] establece que, para elementos
con secciones transversales de clase 1, 2 o 3, la temperatura cri-
tica del acero puede obtenerse a partir del grado de utilizaciéon
(que se definira en el siguiente apartado) mediante la siguiente
expresion, que se representa también en la figura 4:

$or=39.191n 482 (10)

- |+
0.9674 .43
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donde , es el grado de utilizacion del elemento, no debiendo
ser inferior a 0.013. Para elementos con secciones transversa-
les de clase 4, la temperatura critica queda limitada a 350 °C.

Una vez obtenido el valor de la temperatura critica, es
necesario realizar el calculo térmico descrito en el apartado
3.1 para construir la curva de calentamiento del perfil meta-
lico y con ello determinar cuanto tiempo tarda el elemento
en alcanzar dicha “temperatura de fallo” bajo exposicién a la
curva de fuego estandar ISO 834 [13].

Mediante la aplicacién de esta metodologia es posible
obtener el “tiempo exacto” de exposicion al fuego que el ele-
mento estructural puede soportar para un determinado nivel
de carga.

3.5.2.1. Grado de utilizacion

Un indicador acerca de la temperatura de fallo de los ele-
mentos estructurales de acero en situacién de incendio es el
nivel de carga al que estan sometidos, denominado “grado de
utilizacién”. Para obtenerlo, es necesario calcular la relacién
entre la accién de calculo en situaciéon de incendio (Ejg) y
la carga que es capaz de resistir el elemento en situaciéon de
incendio en el instante inicial (Rjq0), es decir, a temperatura
ambiente (20°C), considerando el coeficiente de seguridad
del material en situacién accidental de incendio (yumpz), véase
Articulo 4.2.4(3) del EN 1993-1-2 [5] y Anejo 23 del Cédigo
Estructural [4]:

Eﬁ’d

= (11)
R0

Ho

Para elementos de acero sometidos a traccién o a flexién don-
de el pandeo lateral no sea un modo de fallo potencial, esto
es, en aquellas situaciones en las que no deban tenerse en
cuenta los fenémenos de inestabilidad, es posible aplicar el
método de la temperatura critica de manera directa, obte-
niendo el grado de utilizacién mediante la ecuacion (11).

Sin embargo, en el caso de elementos esbeltos sometidos
a cargas de compresion, los fenémenos de inestabilidad (pan-
deo) hacen que la aplicacion de este método no sea directa,
requiriendo un proceso iterativo para la obtencién de la tem-
peratura critica.



a) Comprobacién en el dominio resistente.

b) Comprobacién en el dominio de la temperatura

Figura 5. Resumen de los métodos de calculo para verificar un elemento estructural en situacién de incendio.

En este supuesto, el grado de utilizacién se deberia cal-
cular como el cociente entre el axil de célculo aplicado en
situacion de incendio y la resistencia a pandeo de la columna
en el instante inicial:

N;
o= (12)
Ny rd0
con:
Ao f
Nojsirao = X0ty (13)

Ymfi

Pero como el coeficiente de reduccién a pandeo y; ha de eva-
luarse en el instante de fallo de la columna y la temperatura de
colapso (6.,) es desconocida (pues depende a su vez del valor del
grado de utilizacién), esto llevaria a un proceso “iterativo”.

Para solventar este impedimento y poder aplicar el mé-
todo de la temperatura critica de manera directa en el cal-
culo a pandeo de elementos comprimidos puede suponerse,
de forma aproximada, un determinado valor de la esbeltez a
temperatura elevada [14]:

&y
A=2 ., =085

~1.24 (14)

Esto se ilustrara en el ejemplo de célculo presentado a con-
tinuacion, donde se comprueba una columna de un edificio
industrial bajo ambos enfoques: dominio resistente y dominio
de la temperatura.

3.5.3. Resumen de los métodos de calculo para verificar la exi-
gencia de resistencia al fuego
A continuacién se resume en la figura 5 el procedimiento
para aplicar los dos métodos de verificacién descritos de un
elemento estructural en situacion de incendio: dominio resis-
tente y dominio de la temperatura. La comprobacién en el
dominio resistente (figura 5a) requiere previamente obtener
la temperatura de célculo del elemento (6,), entrando en la
curva de calentamiento del acero con el tiempo requerido de
resistencia al fuego (,.,). Para dicha temperatura, se evalta
la resistencia de calculo en situacion de incendio (Rsi4.), que
se compara con la accién de calculo (Ej; ) para determinar si
el elemento tiene suficiente capacidad portante (R 2 Eji ).
Por otro lado, la comprobacién en el dominio de la tem-
peratura (método de la temperatura critica, figura 5b) re-
quiere en primer lugar calcular este valor de la temperatura
limitante a partir del grado de utilizacién (i), que a su vez
se obtiene como el cociente entre la accién de célculo en
situacién de incendio (Ej4) y la resistencia de calculo en el
instante inicial (Rj40). Una vez obtenida la temperatura cri-
tica (0.,), existen dos vias de comparacién: (1) entrando a la
curva de calentamiento del acero con la propia temperatura
critica, para obtener el tiempo de célculo y compararlo con
el tiempo requerido (ti4 = ts,) 0 (2) entrando a la curva de
calentamiento con el tiempo requerido para obtener la tem-
peratura de cilculo y compararla con la temperatura critica,
que no se debe superar (0., > 6,).
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Figura 6. Vista 3D de la nave industrial que se estudia en el ejemplo.

4,
EJEMPLO DE CALCULO

A continuacién, y a modo de caso practico, se comprobari la
capacidad portante en situacién de incendio de un elemento
estructural de una nave industrial construida mediante perfi-
les de acero galvanizado, comparindose con el resultado que
se obtendria en caso de utilizarse acero al carbono.

4.1. Descripcion de la actividad y determinacion de la resis-
tencia al fuego exigida

La actividad industrial del presente ejemplo ocupa totalmen-
te un edificio y es colindante con otro establecimiento ubi-
cado a una distancia inferior a 3 metros, no compartiendo
estructura y con cubierta independiente, por lo que segtn el
apartado 2.1 del Anexo I del RSCIEI [2], se corresponde con
una tipologia B. Se trata de una nave a dos aguas con estruc-
tura metélica, la cual posee un altillo para albergar las oficinas
en su primera planta (véase figura 6).

En base al tipo de actividad que se desarrolla en el inte-
rior del edificio industrial (almacén y expedicién de material
eléctrico), se ha evaluado la densidad de carga de fuego pon-
derada y corregida segtan lo establecido en el apartado 3.2
del Anexo I del RSCIEI [ 2], clasificindose el establecimiento
industrial con un Nivel de Riesgo Intrinseco BAJO 2.

La cubierta de la nave industrial se considera de tipo li-
gera, pues su peso propio no excede de 100 kg/m2. Por este
motivo, es de aplicacion la tabla 2.3 del Anexo I del RSCIEI
[2], en base a la cual se determina que la estructura princi-
pal de cubierta y sus soportes en plantas sobre rasante deben
ofrecer una resistencia al fuego R15 (configuracion TIPO B
con nivel de riesgo intrinseco BAJO).

Puesto que la superficie del altillo en planta sobre rasante
no supera el 20% de la superficie total del establecimiento
industrial, segtin lo indicado en el articulo 4.2.3 del Anexo I
del RSCIEI [2], se le exigira a su estructura portante de este
altillo la misma resistencia al fuego que a la estructura princi-
pal de la nave, es decir, R15.
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4.2. Comprobacion de un elemento a compresion en situa-
cion de incendio

A fin de ilustrar el procedimiento para la verificaciéon del
cumplimiento de la exigencia de resistencia estructural fren-
te al fuego de los elementos estructurales, se ha seleccionado
a modo de ejemplo una columna sometida a compresion, la
cual forma parte del altillo de una nave industrial. En la figura
7 se puede observar el elemento seleccionado para la com-
probacién de su capacidad portante en situacion de incendio.

Elemento a

comprobar \
\

\

¢
<

<

HEB 120

Figura 7. Seleccion del elemento estructural a comprobar en
la nave industrial.

4.2.1. Datos de partida

Todos los elementos de la nave se han dimensionado a tem-
peratura ambiente considerando un grado de acero S275JR
(UNE EN 10025) con un valor caracteristico del limite elas-
tico . = 275 MPa y moédulo de elasticidad 210 GPa. Los
coeficientes parciales de seguridad del material empleados en
el dimensionado, segtin el Articulo 2.3.3 del CTE DB SE-A
[3], han sido yme=1.05 para las comprobaciones seccionales
(plastificacion del material) y yyy=1.05 para la verificacion de
los fendmenos de inestabilidad. Para cada situacién de dimen-



sionado, los valores de calculo del efecto de las acciones se
han obtenido mediante las reglas de combinacién indicadas
en el Articulo 4.2 del CTE DB SE [3].

La seccién obtenida para el pilar tras el dimensionado a
temperatura ambiente es un HEB 120. Su altura es de 3 me-
tros, estando empotrado su base y articulado a la viga del alti-
llo en su cabeza. El pilar se considera traslacional en el plano
del pértico (XZ) e intraslacional en el plano perpendicular
(XY), por estar la estructura arriostrada en esta direccién.

4.2.2. Cdlculo de las acciones a temperatura ambiente
El célculo de las acciones a temperatura ambiente para el di-
sefio de la nave se ha realizado en base a lo establecido en el
CTE) DB SE-AE (Acciones en la Edificacién) [3].
Para el caso particular de los elementos del altillo, el valor de
las acciones permanentes es Gy = 4 kN/m? y la accion variable
principal Qy1 = 2 kN/m?2, que se corresponde con la sobrecar-
ga de uso en zona administrativa.

En particular, el valor de célculo del esfuerzo axil de com-
presion aplicado sobre el pilar a temperatura ambiente es:

Npi=227.67 kN

4.2.3. Determinacion de las acciones en situacién de incendio
Segtin la tabla 4.2 del CTE DB-SE [3], el valor del coeficiente
de simultaneidad para zona administrativa (categoria B) es
wiq=0.5.
Sustituyendo en la ecuacion (6) los valores anteriores, se
obtiene un factor de reduccién de:
4+0.5-2

= 060
M= T 35.441.52

Por tanto, en la comprobacién de los elementos estructurales
del altillo, se tomaran unos valores de los esfuerzos de calculo
en situacion de incendio iguales a un 60% de su valor a tem-
peratura ambiente.

En particular, el pilar de este ejemplo se comprobara con
un esfuerzo axil de compresion reducido en situacién de in-
cendio de valor: Nggs = 0.60x227.67 kN = 135.52 kN

4.2.4. Cdlculo de la evolucion de la temperatura del acero
En primer lugar, se debera calcular el factor de seccién (ma-
sividad) de perfil y construir la curva de calentamiento del
acero bajo exposicién a un modelo de incendio representado
por la curva estandar temperatura-tiempo ISO834.

El factor de seccion del perfil HEB 120 expuesto a cuatro
caras es:

A P 0185 me
72 Wi
Por otra parte, el factor de seccién del perfil “cajeado” es:
Am [Pm]b 3
7 b— A =141.15m

Con lo que, el valor del factor de sombra resulta:

An :
[An/VIs _ g 14115

ke = 0.9- =0.
" AV 201.85

=0.63

Conocido el dato de la masividad del perfil, asi como las pro-
piedades del acero (calor especifico y densidad), véase apartado
3.1, se procede a la construccién de la curva de calentamiento
del perfil de acero partiendo de una temperatura inicial de 20
°C e iterando mediante pequefios incrementos de tiempo de
5 en 5 segundos. A cada paso de tiempo, se obtiene en pri-
mer lugar la temperatura del gas entrando en la curva ISO 834
(ecuacion (3)), y con esta temperatura (6,) y la del acero (6.)
conocidas, se calcula mediante la ecuacion (2) el flujo neto de
calor por conveccién y radiacién, para finalmente obtener de
la ecuacion (1) el incremento de temperatura del acero (46,).
En cada nueva iteracién, la temperatura del acero sera la igual
a la del paso anterior mas el incremento obtenido (6, + 46,).

En la Guia de disefio desarrollada por los autores y dis-
tribuida por ATEG [12], se puede encontrar una explicacién
detallada sobre el calculo paso a paso de la curva de calenta-
miento, asi como una herramienta informatica para facilitar
su construccion.

Aplicando el procedimiento descrito, considerando una
exposicion a un incendio segin la curva estandar ISO 834, se
obtiene la respuesta mostrada en la figura 8, donde se compa-
ra la curva de calentamiento del perfil HEB 120 fabricado en
acero galvanizado con la que tendria el mismo perfil de acero
al carbono sin galvanizar. Obsérvese que el calentamiento del
perfil de acero galvanizado es mas lento y, por tanto, mas fa-
vorable de cara a la evaluacién de su resistencia al fuego.

Entrando en el eje de abscisas con el valor del tiempo
exigido de resistencia al fuego de 15 minutos e intersectan-
do con ambas curvas, se obtiene en el eje de ordenadas una
temperatura de 516.84 °C para el acero galvanizado y una
temperatura de 616.27 °C para el acero al carbono. Por tanto,
transcurridos 15 minutos se puede observar una diferencia
de temperatura de 99.43 °C entre ambas opciones, lo cual
puede tener un efecto decisivo sobre la capacidad portante
del elemento estructural en situacién de incendio.

Figura 8. Comparacion de la evolucién de la temperatura del perfil
HEB 120 fabricado en acero al carbono y acero galvanizado, bajo
exposicion a la curva estandar ISO 834.

4.2.5. Comprobacion del elemento fabricado en acero galva-
nizado

4.2.5.1. Comprobacion en el dominio resistente

Entrando en la grafica presentada en la figura 8 con el tiem-
po exigido de resistencia al fuego en el eje de abscisas, se
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ha obtenido que la temperatura que alcanza el perfil el ace-
ro galvanizado tras 15 minutos de exposicién al fuego es de
0=516.84°C.

Conocida esta temperatura, se interpola en la tabla 3 para
obtener el valor del coeficiente de reduccién del limite elasti-
co del acero, que resulta k, o= 0.728. Por su parte, interpolan-
do en la misma tabla puede obtenerse el valor del coeficiente
para modificar la esbeltez adimensional de la columna a tem-
peratura elevada, que resulta k; o= 1.156.

El apartado D2.2.1(3) del CTE DB SI-6 [3] indica que
la capacidad resistente de calculo considerando el efecto del
pandeo en situacién de incendio de soportes en estructuras
arriostradas puede verificarse mediante las expresiones gene-
rales del DB SE-A, utilizando los coeficientes de reduccion
del limite elastico del acero proporcionados en la tabla D.2
(tabla 3 en este articulo) y la curva “c” de pandeo.

Asi, se seguira lo indicado en el Articulo 6.3.2.1 del CTE DB
SE-A [3], para la comprobacién de la columna a pandeo, adap-
tando las expresiones para el calculo en situacién de incendio.

Cdlculo de esbelteces y parametros de pandeo a temperatura
elevada

Como se ha comentado antes, dadas las condiciones de con-
torno del pilar, éste se calculard como empotrado-articulado,
suponiéndose traslacional en el plano del portico (XZ), por
lo que su coeficiente de pandeo en este plano es 8, = 2. En el
plano perpendicular (XY), sin embargo, el pilar se considera
arriostrado (intraslacional), por lo que se toma un coeficiente
de pandeo g, = 0.7.

Noétese que, por tratarse de una estructura traslacional en
el plano del pértico, la longitud de pandeo de la columna no
se modifica en situacién de incendio, por lo que se mantiene
B, = 2 (recuérdese que las longitudes de pandeo se modifican
en situacién de incendio en estructuras arriostradas, siempre
y cuando el sector de incendio no abarque mas de una plan-
ta). En el plano perpendicular, la columna mantiene también
sus condiciones de contorno en fuego, por lo que 8. = 0.7.

Se calcula en primer lugar el valor de la esbeltez limite a
temperatura ambiente, en funcién del grado de acero (S275):

1=939 | 235 _939 | 235 _gpa]
I 275

Se obtienen a continuacién los valores de la esbeltez re-
ducida de la columna en ambos planos:

Plano XY, intraslacional (eje z, débil)
La esbeltez reducida a temperatura ambiente es:

_ B-Lfi. _ 0.7-3000/30.6
A 86.81

=0.791

-
=
A
La esbeltez reducida a temperatura elevada resulta:
As0=Kyod: = 1.156:0.791 = 0.914

Siguiendo lo indicado en el apartado D.2.2.1(c) del CTE

DB SI-6, se emplea la curva “c” de pandeo, siendo el valor del
coeficiente de imperfeccién a = 0.49.
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¢:ﬂ:%. V(= 0.2)472,| =

3 1+0.49-(0.914-0.2)+0.914%|=1.092

Por tanto, el coeficiente de reduccién por pandeo a tem-
peratura elevada resulta en este plano:

1 1

Xﬁ = = =
b0+ P20—- Az 1.092+,1.0922-0.9142

=0.592

Plano XZ, traslacional (eje v, fuerte)
La esbeltez reducida a temperatura ambiente es:

A _ peLfi, _ 2:3000/504 _ o

Za A 86.81

2e=

La esbeltez reducida a temperatura elevada resulta:
/TL.yyﬁz k;hg'j.y = 1 . 1 56371 = 1585

En vista del valor mayor de la esbeltez obtenido, se con-
firma que este plano resulta mas desfavorable a pandeo y por
tanto condicionara el disefio de la columna.

Siguiendo lo indicado en el apartado D.2.2.1(3c) del CTE

“«_»

DB SI-6, se emplea la curva “c” de pandeo, siendo el valor del
coeficiente de imperfeccién a = 0.49.

1

m:%. Tor (70=0.2)4%0|=-+[1+0.49-1.585 + 15857 = 2.095

Por tanto, el coeficiente de reduccién por pandeo a tem-
peratura elevada resulta en este plano:

1

1
Afiv= — =
buot b0y 2.095+2.09521.5852

Como valor del coeficiente de reduccion a pandeo a apli-
car sobre la resistencia a compresion de la columna se toma el
maés desfavorable de los dos valores obtenidos anteriormente:

xi = min(xs-, xsy)= min(0.591 , 0.289) = 0.289

=0.289

Conocido el valor del area de la seccion, A = 34 cm2, y
tomando |, el axil resistido por el pilar en situacion de incen-
dio resulta:

xiAkuof,  0.289-3400°0.728-275

=107°=196.37 kN
Ymyi 1

N i rd o=

Comparando el valor del esfuerzo axil de compresién
aplicado sobre la columna con el valor resistido en situacién
de incendio:

Njga = 135.52 kN < Nyjrao = 197.37 kN

Como puede comprobarse, el pilar fabricado con acero
galvanizado CUMPLE el tiempo de resistencia al fuego exigi-
do de 15 minutos, quedando utilizado en situacién de incen-
dio a un 69.01% de su capacidad (a la vista de la diferencia
entre el axil aplicado y el axil resistido).



Figura 9. Obtencién del tiempo de resistencia al fuego del perfil HEB 120 fabricado en acero al carbono y acero galvanizado, mediante la aplicacion
del método de la temperatura critica.

4.2.5.2. Comprobacion en el dominio de la temperatura

Para ilustrar la aplicacién del método de la temperatura criti-
ca, se comprueba esta vez el pilar inicamente en el plano XZ
(traslacional), pues se ha visto antes que éste es el plano mas
desfavorable a pandeo.

Se toma de forma aproximada un valor de la esbeltez a
temperatura elevada igual a 1.2 veces su valor a temperatura
ambiente [14], pues se desconoce cuil es la temperatura en
el tiempo exacto de fallo.

_ _ |k _
M:@-/ﬁ: 1.24=1.2-1371 = 1.646

Calculando el coeficiente de reduccion por pandeo a tem-
peratura elevada a partir del valor de la esbeltez reducida:

Bro =% :

T+ —0.2) 42 |=L -

1+0.49-(1.646-0.2)+1 .6462} =2.208

1 1

Bt dlo— Aoy 2.208+2.208%-1.6462

El axil de compresién resistido por el pilar en situacion de
incendio en el instante inicial (t = 0) es:

=0.272

Xfi= Afiy

XA kooef,  0.272.3400 -1-275

=10"=253.99 kN
Y mfi 1

N rd0=

Conocido el valor del axil de compresion aplicado y el
axil resistido en el instante inicial (t = 0) en situaciéon de in-
cendio, se obtiene el grado de utilizacién calculando el co-
ciente entre los dos:

_ Njm _ 135.52
K= N0 253.99

=0.534

Y a partir de este valor, se obtiene la temperatura critica:

0 =39.191n + 482 = 574.09 °C

0.9674-0.534*%

Entrando ahora con este valor de la temperatura critica
en el eje de ordenadas de la curva temperatura-tiempo de
calentamiento del perfil HEB 120 presentada en la figura 8,
se obtiene para el acero galvanizado un tiempo de resistencia
al fuego de 16.33 minutos, superior a 15 minutos, luego se
comprueba que el pilar galvanizado en caliente CUMPLE el
tiempo de resistencia al fuego exigido. El proceso de aplica-
cién del método de la temperatura critica se ilustra de forma
maés completa en la figura 9, donde se compara ademas con
el resultado de aplicar el método al pilar de acero al carbono.

4.2.6. Comprobacion del elemento fabricado en acero al car-
bono

4.2.6.1. Comprobacion en el dominio resistente

Acudiendo a la grafica presentada en la figura 8, se ha obteni-
do una temperatura para el perfil fabricado en acero al carbo-
no tras 15 minutos de exposicion al fuego de 6 = 616.27 °C,
proporcionando un valor del coeficiente de reduccién del li-
mite elastico del acero kyy = 0.431 y siendo el coeficiente para
modificar la esbeltez adimensional de la columna a tempera-
tura elevada ky = 1.247.

Con estos valores, se rehacen las comprobaciones ante-
riores. Se comprueba tinicamente en el plano XZ, plano mas
desfavorable a pandeo.

La esbeltez reducida a temperatura elevada resulta ahora:

Jwo=kiod, = 1.247.1371 = 1.711

Se calcula a partir de esta esbeltez el valor del coeficiente
de reduccion por pandeo a temperatura elevada:

1 T 2] 1
@F? 1+a- (Ayy—0.2)+220 =

1+0.49-1.71 1+l.7112}: 2.333

1

1
K= Kfiy ==
bt dlo- Ao 2.333+2.333%-1.7112

=0.255
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Asi, el axil resistido por el pilar en situacién de incendio
resulta:

wirAk,of,  0.255-3400-0431-275

x10°=102.78 kN
Ymfi 1

N rdo0=

Comparando el valor del esfuerzo axil de compresiéon
aplicado sobre la columna con el valor resistido en situacién
de incendio

Njza = 135.52 kN > Ny pao = 102.78 kN

Por tanto, se observa que el pilar fabricado en acero al car-
bono NO CUMPLE el tiempo exigido de resistencia al fuego
de 15 minutos, quedando utilizado en situacion de incendio a
un 131.85% de su capacidad (a la vista de la diferencia entre
el axil aplicado y el axil resistido).

4.2.6.2. Comprobacion en el dominio de la temperatura

Si se desea realizar ahora la comprobacion en el dominio de
la temperatura, basta con intersectar el valor de la temperatu-
ra critica obtenida anteriormente 6,, = 574.09 °C con la curva
temperatura-tiempo de calentamiento del perfil fabricado en
acero al carbono presentada en la figura 9, obteniéndose un
tiempo de resistencia al fuego de 13.42 minutos, inferior a
15 minutos, por lo que se observa también por esta via que
el mismo perfil sin galvanizar NO CUMPLE el tiempo de
resistencia al fuego exigido.

Se evidencia por tanto que, para una exigencia de tiempo
de resistencia al fuego de 15 minutos (R15), el perfil HEB
120 fabricado en acero al carbono no seria valido, mientras
que este mismo perfil galvanizado en caliente si que superaria
el tiempo requerido.

4.2.7. Resumen de resultados

A modo de resumen, se presentan en las siguientes tablas los
resultados obtenidos para la comprobacién en situacion de
incendio de la columna fabricada en acero galvanizado y ace-
ro al carbono, bajo los dos enfoques estudiados. En la tabla 4

TABLA 4.

se presenta la comparativa en el dominio resistente, mientras
que en la tabla 5 puede observarse la comparativa en el do-
minio de la temperatura.

Como se puede observar, en ambos casos la diferencia en-
tre utilizar acero galvanizado o acero al carbono es sustancial,
siendo maés evidente en términos de capacidad mecénica (véa-
se tabla 4), donde se pasa de un 131.85% de utilizacion en el
caso de acero al carbono (la carga aplicada excede un 31,85%
de la capacidad de la columna) a un 69.01% con acero galvani-
zado (la columna tiene una reserva de capacidad del 30,99%).
En términos de tiempo, esto supone pasar de incumplir el
requisito de 15 minutos de resistencia al fuego, quedandose
la columna en 13.42 minutos en el caso de acero al carbono,
a superar el tiempo prescrito, con 16.33 minutos utilizando
acero galvanizado, véase tabla 5. Por tanto, queda demostra-
do mediante este sencillo ejemplo cémo el empleo del acero
galvanizado puede ser una buena estrategia para cumplir una
exigencia de tiempo de resistencia al fuego moderado en la
estructura portante sin necesidad de aumentar la seccién de los
perfiles, resultando una alternativa competitiva.

S.
CONCLUSIONES

En este articulo se han presentado estrategias para el aprove-
chamiento de las propiedades beneficiosas del acero galvani-
zado en situacién de incendio. La mas favorable emisividad
de este tipo de acero a temperaturas por debajo de los 500 °C
frente al acero al carbono permite ganar cierto margen de
resistencia al fuego en términos de tiempo, lo que puede ser
muy decisivo en rangos de resistencias exigidas entorno a
R15. Esta situacién es muy habitual en el dmbito de la edi-
ficacién industrial, particularmente en aquellas naves indus-
triales que presentan cubierta ligera y estan ubicadas en esta-
blecimientos industriales con configuracion tipo B con riesgo
bajo o tipo C con riesgo medio/bajo. Como se ha podido ver
en el ejemplo de calculo presentado, en estas situaciones es

Comparacion de resultados para la columna a comprobar, en el dominio resistente.

Comprobacion en el dominio resistente (R15)

Temperatura Axil de compresion (CUMPLE? Utilizacion
Aplicado  135.52 kN
Acero galvanizado 516.84°C  Resistido 196.37 kN ST 69.01%
Acero al carbono 616.27°C  Resistido  102.78 kN NO 131.85%

TABLA 5.

Comparacion de resultados para la columna a comprobar, en el dominio de la temperatura.

Comprobacion en el dominio de la temperatura (R15)

(CUMPLE?
Requerido 15 min
Acero galvanizado Resistido 16.33 min SI
Acero al carbono Resistido 13.42 min NO

Nota: grado de utilizacién u, = 0.534, temperatura critica 0., = 574.09 °C
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posible cumplir los requisitos de resistencia al fuego utili-
zando el acero galvanizado, evitando asi tener que recurrir al
empleo de materiales de proteccién pasiva.

Se ha presentado una amplia revisién del ambito norma-
tivo en Espafia para la determinacion del tiempo exigido de
resistencia al fuego de la estructura y la comprobacién de la
capacidad portante de elementos de acero en situacién de in-
cendio, diferenciandose entre las prescripciones en el ambito
industrial y no industrial. Se ha hecho especial hincapié en los
distintos enfoques admitidos en la normativa, centrandose este
articulo en los métodos mas habituales en el dominio de la
resistencia y de la temperatura. Para facilitar este dltimo en-
foque, se ha detallado el procedimiento de célculo necesario
para la construccién de la curva de calentamiento de un perfil
metélico y la aplicacion del método de la temperatura critica.

A modo de ejemplo, se ha seleccionado una columna de
una nave industrial con exigencia de resistencia al fuego R15
para ilustrar las comprobaciones a realizar mediante ambos
enfoques (resistencia y temperatura), comparandose los re-
sultados en el supuesto de que dicho elemento esté fabrica-
do en acero al carbono o acero galvanizado. El ejemplo de
célculo presentado permite observar claramente las ventajas
aportadas por este material en situaciones donde la exigencia
de tiempo de resistencia al fuego no es muy elevada.

Por tanto, la galvanizacion en caliente se presenta como
una buena alternativa de cara a dar cumplimiento a las exi-
gencias de resistencia frente al fuego de la estructura portante
en edificaciones industriales.
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RESUMEN

Acciona Ingenieria ha participado en distintas fases del proceso de disefio de los viaductos del Metro de Dubai y Vancouver, ambas obras
adjudicadas a Acciona Construccién. Los dos proyectos implican el disefio de largos viaductos para trenes ligeros en los que el anlisis de
la interaccién via estructura es fundamental para verificar el disefio de la via y de la subestructura. Este documento pretende mostrar las
particularidades de dicho analisis en este tipo de estructuras y las dificultades en la aplicacién de la normativa vigente UIC 774-3, dado
que ésta se enfoco a su aplicacion a viaductos de ferrocarril convencional.
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ABSTRACT

Acciona Engineering has participated in different phases of the design process for the Dubai and Vancouver Metro viaducts, both
projects were awarded to Acciona Construction. These projects involve the design of long viaducts for light rail, being essential the
analysis of the track structure interaction in order to carry out the design of the track and the substructure. This document shows the
special features of the RSI analysis for this type of structure and the issues found when the UIC 774-3 leaflet approach is considered,
because this code is focused on the design of conventional railway viaducts.
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1

INTRODUCCION

La utilizacién practicamente en exclusiva del carril continuo
soldado en las nuevas lineas ferroviarias que se han venido
proyectando desde hace unas décadas, ha llevado a la nece-
sidad de considerar una serie de problematicas relativas al
célculo de la interaccién generada entre la via y las estructu-

ras sobre las que se dispone. Es por este motivo que, desde la
década de los afios 80 se desarrollaran numerosos estudios, en
concreto por diferentes comités ERRI, que dieron lugar a la
ficha UIC-774-3 [1] y a la posterior inclusién de lo referido
en ella en el Eurocédigo EN1991-1-2 de octubre de 2004
[3]. De esta forma quedé establecida una metodologia para
el analisis de la interaccién via-estructura.
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Sin embargo, dado que el procedimiento que establece la
ficha UIC-774-3 para el anilisis de este problema, en relacién
a los parametros y verificaciones a desarrollar en el calculo,
esta orientado basicamente al disefio de viaductos para fe-
rrocarril convencional, resulta que, las particularidades que
se presentan en el caso de los largos viaductos de los ferroca-
rriles ligeros urbanos no quedan explicitamente recogidas en
esta normativa.

En este sentido, se presenta en este documento la expe-
riencia de Acciona Ingenieria en dos proyectos internaciona-
les (Metro Dubai y Metro Vancouver), en relacién a la pro-
blematica anteriormente expuesta.

2.
ANALISIS DE LA INTERACCION EN EL CASO DE
VIADUCTOS DE TREN LIGERO

2.1. Objetivo del andlisis y estrategias de disefio.

El denominado fenémeno de interaccién engloba todos aque-
llos efectos que son causados por la conexién entre la via y
una estructura. En concreto incluye tanto los esfuerzos ge-
nerados por esta conexién, que deberdn quedar en equilibrio
entre la via y el tablero, como las deformaciones inducidas,
que igualmente se deben compatibilizar entre ambos ele-
mentos. Es decir, que la configuracién y el comportamiento
del tablero influye sobre el estado tensional del carril y a su
vez el tablero debe ser capaz de redirigir los efectos de la
interaccién hacia las pilas y estribos.

Sabiendo que la metodologia para el anilisis de la interac-
cién via-estructura quedo recogida en la ficha UIC 774-3, hay
que puntualizar que dicha normativa se orient6 a solventar
los problemas que se planteaban en los viaductos de las nue-
vas lineas de Alta Velocidad, que desde los afios 90 del pasado
siglo se construyeron en Europa, y en las que los requisitos de
trazado son muy exigentes.

De forma general las indicaciones de la metodologia UIC
buscan principalmente:

« Comprobar las tensiones y deformaciones generadas en

los carriles dispuestos sobre la estructura, de tal forma
que se garantice la adecuada circulacion de los trenes.
En principio, esta consideracion podria llevar, en el caso
de tableros continuos a partir de cierta longitud (apro-
ximadamente 120 m para tableros de hormigon), a la
necesidad de la instalacion de aparatos de dilatacion de
via para limitar las tensiones del carril. En cambio, dado
que las administraciones ferroviarias prefieren limitar la
disposicion de juntas en carril por motivos de manteni-
miento y comodidad del servicio, mediante el anilisis de
la interaccion y la disposicién de aparatos de via de gran
capacidad ha sido posible validar la ejecucién de grandes
longitudes de viaductos continuos con la minima afeccién
al carril. De esta forma se ha conseguido llegar a longitu-
des de tramo continuo de mas de 3000 m, tanto en expe-
riencias en la Alta Velocidad en Francia como en Alema-
nia y Espafia.

1 En concreto en Espafia se han construido tableros continuos como el via-
ducto del rio Huerva (1147m), del Barbantifios (1176m) y del Arentejo

+ Plantear de forma adecuada el disefio frente a las acciones
horizontales longitudinales.

Este aspecto esta relacionado con la disposicién de pun-

tos fijos de conexién entre tablero y pilas, que permitan

absorber las importantes fuerzas de frenado y arranque,

asi como las debidas a los efectos térmicos y reoldgicos. A

su vez, la configuracién de apoyos del tablero definira las

longitudes dilatables de la estructura.

En base a las dos cuestiones anteriores, tradicionalmente
se han adoptado dos estrategias diferentes para la configura-
cién de un viaducto ferroviario:

« Una primera, que podriamos denominar solucién “fran-
cesa” [7], consistente en disponer un tablero continuo
sobre un conjunto de apoyos deslizantes, planteando el
punto fijo sobre aquella pila o estribo donde se disponga
de la mayor rigidez frente al desplazamiento longitudi-
nal. Asi, las fuerzas horizontales se concentrarian sobre
dicho elemento, liberando al resto de pilas y estribos de
esta accion. Es decir, que se propone penalizar el dise-
fio de un elemento de la subestructura de forma muy
importante, con la intencion de aligerar el disefio del
resto. Con esta solucién, el anélisis de la interaccién no
aportara ninguna optimizacion del mecanismo resisten-
te frente a esfuerzos horizontales, ya que para todas ellas
se establece un “camino” previamente determinado. En
cambio, si que sera necesario confirmar que las tensiones
en el carril son admisibles.

« En el caso de la segunda estrategia, que se podria deno-
minar solucién “alemana”, el tablero se conformaria por
una sucesién de vanos isostaticos apoyados sobre pilas,
mediante pares de apoyos POT fijos y deslizantes. Sera
con esta solucion donde el analisis de la interaccion puede
permitir optimizar el mecanismo de reparto de los es-
fuerzos longitudinales entre los distintos elementos de la
subestructura, respecto de la consideracién de un reparto
isostatico de dichas acciones, dada la gran capacidad del
carril para movilizar el trabajo resistente de los distintos
componentes de la subestructura. En cambio, al ser las
longitudes dilatables de tablero pequefias, las comproba-
ciones de las tensiones en los carriles no deberian suponer
ningan problema, ya que teéricamente podria plantearse
una sucesién de vanos sin limitacién de la longitud total.

Sin embargo, en las altimas décadas, y sobre todo en dmbito
no europeo (Norteamérica, Sudamérica, en Oriente Medio y
en Asia)?, se han proyectado y ejecutado un gran namero de
trenes ligeros y tranvias elevados interurbanos. Estas infraes-
tructuras necesitan de la ejecucion de viaductos de mucha
longitud pero no gran altura, con requerimientos tanto de
cargas como de trazado mucho menos exigentes que en el
caso de las lineas de Alta Velocidad, y los cuales normalmente
se resuelven con sucesiones de vanos isostiticos de entre 30
y 40 m de luz. Estas nuevas estructuras por lo tanto han que-

(1444m) donde se dispuso una sola junta de dilatacién, mientras que con
2 juntas de dilatacion se han alcanzado longitudes de tablero continuo de
1485m en el Viaducto del Saramo, 1620m en el Viaducto del Ulla, 1755m
en el A° del valle y de 3200m en el Viaducto de Archidona.

2 Como ejemplos podria mencionarse el caso del Metro de Vancouver en Ca-
nada, el de Denver en USA, el de Santiago de Chile, el Metro de Monte-

rrey en México, el Metro de Panama, el Metro de Delhi en India, el Metro de
Dubai, el Metro de Doha, el de Guangzhou en China y el de Niehu en Taiwan.
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dado fuera del foco del anilisis contemplado en la ficha UIC-
774 y han requerido de estudios sobre aspectos particulares
que se han reflejado en recomendaciones y diferentes guias
internacionales [9][10][12] [15].

2.2. Condicionantes y metodologia de cdlculo establecidos

en la UIC-774-3.

El célculo de la interaccion via-tablero establecido en la UIC
774-3, y posteriormente recogido en el Eurocédigo y en la
IAPF-07, describe el analisis exclusivamente frente a las ac-
ciones térmicas, reolégicas, de frenado y arranque, y al efecto
longitudinal de la aplicacién de las cargas verticales. Es de-
cir, que este anilisis plantea determinar el efecto particular
generado por la disposiciéon del carril sobre una estructura,
en comparacién con la situacion en la que el carril se apoya
directamente sobre el terreno.

Con ese objetivo, la ficha UIC establece los limites de los
incrementos de tensiones normales que puede producir la in-
teraccion, en relacién a las que soportaria el carril fuera de la
estructura, asi como las deformaciones maximas que pueden a
su vez generarse en este elemento. Los valores limite de estas
tensiones normales adicionales son de +92 y -72 N/mm?, para
las tensiones de traccién y compresion respectivamente. Los
valores anteriores se establecieron al descontar al limite elasti-
co del acero del carril las tensiones debidas a la flexion de éste?,
las tensiones debidas a la aplicacién en el carril de una tem-
peratura de +50° y las tensiones residuales generadas durante
su fabricacién. El limite de la tensién de traccién se introduce
para acotar los efectos de la fatiga y minimizar la posibilidad de
rotura fragil del carril, mientras que la limitacion de la tensién
minima de compresion se establece para garantizar que no se
produce la inestabilidad del carril por pandeo.

La disposicion de la via sobre balasto o sobre placa marca
una diferencia fundamental en esta tltima consideracién, en
lo que a la seguridad frente a la inestabilidad del carril se
refiere, dada la mucho mayor restriccién al desplazamiento
lateral ejercida por las fijaciones de la via en placa. Es por ello,
que en diversas normativas, guias y pliegos?, dicho condicio-
nante se ha ampliado hasta unos valores limite de +/-92 N/
mm? tanto para tracciéon como para compresion.

Es importante incidir en que estos limites se establecen
para acotar las tensiones normales provocadas por los esfuer-
zos axiles, aplicados en el centro de gravedad de los carriles,
debidos a la interaccién con la estructura. Es decir, que estos
limites no engloban las tensiones normales generadas por la
propia flexion del carril, al aplicar cargas verticales sobre éI°.
Esta cuestion, es importante tenerla siempre presente cuando
se trabaje fuera del ambito estricto de comprobaciones esta-
blecido por la ficha UIC.

Por otra parte, la ficha UIC plantea la modelizacién del
conjunto via estructura (tanto tableros como apoyos, pilas y

3 Tensiones causadas por la flexion del carril debido al paso del tren LM71, que
serdn mucho mayores que en el caso de trenes de menor peso, lo que llevaria
a la conclusién de que el rango limite de tensiones en el carril establecido en
la ficha UIC es conservador en el caso de trenes mas ligeros.

4 Segan Norma Din Fb101, RDSO 3.3.1, [16] y [17].
5 El tnico efecto de las cargas verticales a tener en cuenta segin la ficha UIC

774-3 es el debido a los axiles generados en los carriles, causados por el giro
de los tableros por flexion.
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estribos) de tal manera que la conexién entre via y tablero se
realice mediante unos muelles que representen el comporta-
miento no-lineal de las fijaciones del carril. Es decir, que se
ha de contemplar que dichas fijaciones tienen un comporta-
miento elastico-lineal hasta que se supera la fuerza de roza-
miento méaxima que es posible movilizar en dicha conexién,
momento a partir del cual se produce el deslizamiento del
carril sin incremento de la fuerza en la fijacién. Este com-
portamiento se representara mediante un elemento de cone-
Xién estructura-carril caracterizado por una funcién bilineal
que relacione fuerza y desplazamiento. Los valores para estos
muelles establecidos en la UIC 774-3 para via en placa son
de 40 kN/m y 60 kN/m para via cargada y descargada, con
deformacién méxima antes del deslizamiento de 0.5 mm.
Ademas, la metodologia de calculo establecida en la ficha
UIC 774-3 permite analizar y cuantificar el efecto de la inte-
raccion via-estructura desde tres enfoques diferentes: un pri-
mer método simplificado basado en el uso de las soluciones
tabuladas en la propia ficha, un siguiente nivel consistente en
el uso de un célculo no lineal de cada una de las hipétesis de
carga a considerar, para después combinar todas ellas y obte-
ner una envolvente de todo el conjunto. Por ultimo, se pro-
pone un cilculo no lineal paso a paso, con el cual se obtienen
los resultados totales al considerar todas las cargas mediante
un proceso incremental de aplicacion de éstas. En todos los
casos la metodologia que plantea la ficha UIC es un anilisis
bidimensional mediante modelos de calculo planos, dado que,
como se ha comentado anteriormente, el objetivo principal de
esta ficha era el estudio de la interaccion en los viaductos de
alta velocidad, cuya curvatura en planta y alzado es minima.
El segundo método basado en la superposicion de los efectos
individuales de cada una de las cargas producira resultados del
lado de la seguridad de cara a esfuerzos y tensiones en el carril,
mientras que el tercer método llevara a resultados mas ajusta-
dos en esfuerzos y tensiones, pero a mayores deformaciones.®

2.3. Otros requisitos y consideraciones en el diserio.

El proyecto en los ultimos afios de numerosas lineas de trenes
ligeros elevados, ha llevado a la aparicion de problematicas
especificas en su disefio, asociadas a la utilizaciéon de la via
continua sobre placa, instalada en estructuras de gran lon-
gitud y relativa flexibilidad. Hasta lo que conocen los auto-
res, estas problematicas ni se encuentran recogidas de forma
completa, ni se han desarrollado metodologias especificas en
ninguna normativa actual, existiendo hoy en dia en este sen-
tido un cierto vacio normativo .

2.3.1. Hipdétesis de rotura de carril (rail break).

En base a la experiencia principalmente en Estados Unidos y
Canada, y en general de paises con temperaturas muy bajas
en invierno, se hace especial incidencia en el fenémeno de
rotura fragil del carril (“rail-break”). Esta situacién se asocia a

6 Ver apartado 4.6.3.3 de RDSO y [11].

7 Tanto en el documento TCRP [10] como en la norma ACI 343-1-R12 esta-
dounidenses, en la guia RDSO [9] india y en la coreana KRC8080, se comen-
tan aspectos relativos a la problematica de los viaductos elevados para trenes
ligeros, pero lo indicado en dichos documentos no detalla cémo abordar las
problematicas especificas. Se espera una nueva edicién de la ficha UIC 774
donde tal vez se avance en este aspecto.



la generacién tracciones por encima de los valores admisibles
al someter el carril a un descenso térmico acusado®. En el caso
de las especificaciones de la UIC 774-3, indirectamente se
supone que el uso de las fijaciones de gran rigidez, necesarias
para el caso de la circulacién de trenes convencionales, lleva
a la verificacién de este requisito. Es cuando se considera el
uso de fijaciones de menor capacidad, como resulta adecuado
para la circulaciéon de trenes ligeros, cuando se debe prestar
atencion a esta verificacion. Una situacion parecida se indica
que se podria llegar a considerar cuando, durante el desarrollo
de las operaciones de mantenimiento, fuera necesario proce-
der al corte de algtn carril para su sustitucién total o parcial.

Las especificaciones de esta hipétesis de céalculo se enfo-
can hacia tres comprobaciones: la primera de ellas asociada
al incremento de tensiones producidas en el resto de carriles
existentes en la seccién de via donde se ha producido el fallo
de uno de ellos. La segunda en relacién a la redistribucion de
esfuerzos que se producen en la subestructura, al generarse
fuerzas no equilibradas debidas al fallo del carril. La tercera
de ellas, y tal vez la que se considera mas importante en este
enfoque, consistente en la determinacién del desplazamiento
relativo entre extremos del carril roto, debido a la actuacion
de las cargas actuantes en el instante de la rotura sobre la
configuracion con el carril colapsado.

Este altimo aspecto es el que se denomina comtinmente
como “rail-gap” y se considera que debe acotarse para evitar
el descarrilamiento de algun tren que pudiera circular en el
instante del fallo. En general esta comprobacion se asocia a
un “gap” méaximo, relacionado con las dimensiones de la rueda
del vehiculo, adoptindose normalmente valores limites de en
torno a 2” (o bien 50 mm). Es discutible si esta comproba-
cion tiene sentido efectuarla asociada a situaciones de man-
tenimiento, ya que se entiende que en ese caso la circulaciéon
ferroviaria se encontraria interrumpida.

El calculo de esta hipotesis se basara en la aplicacion sobre
la estructura de las cargas térmicas que se consideren actuan-
tes en el instante de la rotura del carril, para a continuacién
eliminar el carril dafiado en una determinada seccién, y pro-
ceder a introducir unos esfuerzos sobre éste de signo igual y
contrario a los existentes en el instante previo a la rotura. De
esta forma, la composicién de los estados de carga anterior-
mente indicados permite obtener la configuracién después de
la rotura con esfuerzos nulos en los extremos del carril corta-
do. Dicha composicién debe realizarse de forma incremental,
dado el comportamiento no lineal de las fijaciones del carril.

Como alternativa, en las referencias [9][10][12]° se in-

8 Estrictamente este fenémeno se produce cuando se alcanza un valor elevado
de traccion en el carril, el cual, como se mostrard en los resultados que se
incluyen en este documento, no sélo se genera bajo la hipétesis de descenso
térmico.

9 Tanto en el epigrafe 7.5.6 de TCRP[10], como en el documento [12] y en la
RDSO[9]. En concreto en esta dltima, en su epigrafe 5.1 se comenta que el
calculo de la hipétesis de rail-break debe realizarse con proceso incremental
paso a paso, para tener en cuenta de forma adecuada la no linealidad de los
“fasteners” de conexion del carril. Igualmente, en este documento se sefiala la
posibilidad de tener que considerar las acciones en el momento de la rotura
del carril con caracter impulsivo.

En cambio, no se concreta una metodologia para la comprobacién en tensio-
nes de los carriles, dado que pareceria que el gap s6lo debe verificarse para
carga térmica.

Habria que indicar que este planteamiento no pareceria quedar completa-
mente del lado de la seguridad, dado que, si dicho gap debe limitarse para
garantizar la circulacién segura de los trenes, habria que tener en cuenta que

cluyen formulaciones simplificadas que permiten establecer
un limite minimo de la resistencia de las fijaciones del carril,
para asi acotar las deformaciones maximas que se pudieran
producir entre extremos del carril roto.

El calculo de las tensiones producidas en el resto de ca-
rriles, después de la rotura del carril, normalmente devolvera
valores que, al compararse con el limite elastico del acero del
carril, seran de pequefia cuantia. En el caso de estructuras de
via doble, el incremento de tensiones se produce en los tres
carriles que permanecen inalterados, mientras que, en el caso
de estructuras para via sencilla, el incremento se producira
sobre el carril que permanece intacto, generdndose en él, de
forma mas o menos localizada, unas tensiones de magnitud
doble que las que soportaba inicialmente. Sabiendo que las
tensiones generadas en los carriles en las situaciones habitua-
les son muy inferiores al limite elastico del carril, resultara
que, incluso en el caso de via sencilla, esta comprobacién no
debera implicar ninguna consecuencia en el disefio, mas alla
de la verificacion de la capacidad de las fijaciones adyacentes
a la zona de rotura del carril para controlar el “gap” generado.

Del mismo modo, el incremento de esfuerzo cortante en
la cabeza de las pilas proximas a la zona de rotura de carril
serd despreciable frente a los esfuerzos en situacién perma-
nente, teniendo en cuenta que la situacién de rotura del carril
se consideraria como accidental.

2.3.2. Fijaciones especiales.

Un aspecto de la tecnologia ferroviaria que se ha desarrollado
especialmente en los ultimos afios es la relacionada con las
fijaciones del carril (“fasteners”). Hoy en dia los diferentes su-
ministradores de sistemas de via disponen de una muy amplia
gama de productos que permiten una gran versatilidad en los
disefio. En concreto, para el caso de estructuras continuas de
gran longitud, una solucién para la reducciéon de las tensio-
nes en los carriles, que cada vez mas habitualmente se esta
planteando, es la utilizacién de fijaciones de resistencia re-
ducida (“low restraint fasteners LRF") o bien de fijaciones que
permitan el deslizamiento del carril (“zero restraint fasteners
ZRF"). La disposicién de estos elementos de forma localizada,
en aquellos tramos donde se producen valores elevados de
axiles en el carril, permite la reduccién de las tensiones ge-
neradas, de forma menos acusada en el primer caso respecto
del segundo. Como contrapartida ha de prestarse una especial
atencion al analisis de las mayores deformaciones que van a
producirse, asi como a la hipétesis de rotura de carril.

Las principales dificultades en la aplicacién de estas so-
luciones se deben, por un lado a la necesidad de la certifi-
cacion de los productos de cada fabricante, y por otra parte
a la complicacién que podria suponer el mantenimiento de
estos elementos especiales. Ambas cuestiones pueden llevar
a que algunas administraciones sean reacias a su uso, aunque
también es cierto que cada vez hay mas referencias de casos
ya ejecutados usando estos dispositivos.

Ademyis, estos carriles tendran que compatibilizarse con
la disposicion de aparatos de via, siendo normalmente un re-
quisito de los suministradores la necesidad de no disponer

el propio paso de los vehiculos generara un incremento de tensiones en los
carriles “sanos” el cual que podria llevar a un fallo sucesivo de éstos. Esta
consideracién no se ha encontrado reflejada en la normativa y bibliografia
consultada.
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este tipo de fijaciones a menos de unos 50-100 m de un apa-
rato de via.

Figura 1. “Pandrol Vipa DRS ZLR fastening”. Metro Bangkok con
marca colores por tipo de fijacién.

Una solucién atin mas novedosa es la que se comenta en las
referencias [ 13] de la administraciéon coreana de ferrocarriles
y [18]. En ambas se plantean, en lugar de disponer de una
conexién mas flexible entre carril y tablero, disefiar una via
en placa sin restriccion al desplazamiento relativo longitudi-
nal entre tablero y losa. En este caso el comportamiento de
tablero y carriles quedaria casi completamente desvinculado.

2.3.3. Aparatos de via.
Otro de los aspectos particulares del disefio especifico, de
este tipo de viaductos para trenes ligeros elevados, es que,
dado que en muchos casos la totalidad o la casi totalidad de
la longitud de la linea discurre sobre estructura, incluyendo
las estaciones, es inevitable la disposicion de aparatos de via
(cruces o desvios) sobre el propio viaducto!
se deberia evitar la disposicién de estos elementos cercanos a
singularidades como juntas de tablero, por lo que requieren
de tramos continuos de una cierta longitud.

A su vez, sabiendo que estos elementos tienen una geo-
metria y tipologia muy variada, cabria preguntarse de cara
al analisis de la interaccién, si los carriles mantienen su con-

. Normalmente

tinuidad a su paso por ellos, o bien deberian considerarse la
existencia de discontinuidades. Esta cuestiéon deberé evaluar-
se en particular con el suministrador de la via, incorporando-
se las caracteristicas especificas de cada sistema en el modelo
de célculo, de tal forma que el analisis de la interaccion sea lo
més realista posible. Como practica general, puede pensarse
que el carril tendra continuidad sobre estos aparatos de via.

Por otra parte, si la presencia de estos aparatos de via im-
plica la conexion del viaducto a otras estructuras donde se
dispongan una o varias vias adicionales, habria que considerar
el efecto conjunto de interaccion de ambas estructuras, bien
mediante el anélisis con un modelo 3D, el cual tendra una
gran complejidad al tener que incorporar las caracteristicas
no solo longitudinales, si no también transversales de la via,
bien mediante alguna simplificacion que permita simular de
forma adecuada la coaccion que produce una sobre otra, lo
que tampoco sera un analisis sencillo.

2.3.4. Diferencias de temperatura en carril.

Otro aspecto que podria considerarse en el disefio es el efecto
de las diferencias de temperatura que se pueden generar en
un mismo carril a lo largo de todo un tramo de via, ya que

10 Ver referencias [8], en relacion a este aspecto
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en algunos casos parte de los carriles discurriran al abrigo del
ambiente exterior, como por ejemplo dentro de las estacio-
nes, mientras que sobre otros se producird un soleamiento
directo.

En general, estas hipotesis llevaran a situaciones donde se
reduciran los efectos de la interaccién en las zonas a cubier-
to de la intemperie, requiriéndose inicamente una adecuada
distribucion longitudinal de la resistencia de las fijaciones del
carril, con el objetivo de poder canalizar adecuadamente la
transicion de esfuerzos.

2.3.5. Alineacion en planta de la via.

Aunque la geometria del trazado en planta y alzado se po-
dria considerar integramente en un modelo de célculo, son
realmente los pequefos radios de curvatura en planta los que
implicaran la necesidad de considerar este efecto en un anali-
sis tridimensional. En ellos, la aplicacion de cualquier accién
en el sentido del eje de la via generara una fuerza en direccién
radial sobre la subestructura que deberia considerarse en el
disefio de estos elementos.

Hay que recordar que todos los efectos de la interaccién
planteados por la ficha UIC se indica que quedaran recogidos
en modelos planos de 2D, por lo que este aspecto particular
no se incluiria en las comprobaciones especificas indicadas en
aquella normativa, y se considerard como un efecto adicio-
nal debido a la presencia del carril continuo. Es decir, que la
repercusion en tensiones causada en el carril por este efecto
no deberia sumarse a las debidas por el resto de acciones con-
templadas en la ficha UIC, y por lo tanto no se deberian com-
parar contra los limites de tensiones adicionales establecidas
en este documento.'!.

En las referencias [9][10]'? se proponen formulaciones
simplificadas para el célculo de las fuerzas en cabeza de pilas
provocadas por variaciones de temperatura en un carril cur-
vo. Hay que indicar que estas formulaciones se basan en el
planteamiento conservador de considerar el carril como un
anillo indeformable con radio igual al de la curvatura en plan-
ta. No se tiene en cuenta asi la relajacion de los esfuerzos que
resultaria de la consideracion del comportamiento real de la
estructura, al introducir en el calculo la flexibilidad de las
pilas y sus cimentaciones.

2.3.6. Efecto del terreno de cimentacion.

Aunque en la ficha UIC se indica explicitamente que el mo-
delo de calculo empleado debe reflejar las caracteristicas
reales de la subestructura, y por lo tanto deberia considerar
la flexibilidad que pueda aportar tanto el terreno de cimen-
tacion como las cimentaciones profundas, en el caso de los

11 Segin la norma coreana KRC8080 la forma de abordar esta problematica
sera la consideracién de unos limites de tensiones especificos asociados al
radio en planta del trazado.

12 En las referencias TCRP y RDSO no se considera el efecto de la temperatura
sobre un carril en curva estrictamente debido a la interaccién via-estructura,
dado que las formulaciones que proponen no tienen en cuenta la influencia
de la propia estructura en el célculo de las fuerzas generadas. En el caso
del Metro de Dubai, el cliente impuso la obligacién de realizar un analisis
con un modelo especifico en 3D para evaluar este efecto, considerando las
propiedades de la estructura. En cambio, dicho modelo sélo se utilizaba para
determinar los cortantes en cabeza de pilas asociados, pero no para verificar
los limites de tensiones adicionales en el carril, lo que tampoco parece un
anélisis completamente coherente.



grandes viaductos de alta velocidad, normalmente cimenta-
dos mediante zapatas o encepados, la no consideracién de
este efecto probablemente no invalidara los resultados obte-
nidos del anilisis de la interaccion.

Sin embargo, en los viaductos de luces pequefias y gran
longitud de los trenes ligeros elevados, el efecto de la flexi-
bilidad de la cimentacién no sera despreciable, dado ademas
que, en muchos casos estos viaductos se cimentarin mediante
pilas-pilote. En éstos, desde un punto de vista teérico, deberia
implementarse en el anilisis el comportamiento no lineal del
terreno, pero la complicacién del analisis hace poco practica
esta consideracién. Es por ello que, una forma razonable de
proceder seria realizar el calculo bajo dos escenarios distintos,
en los que se linealice el comportamiento del terreno: uno con-
siderando rigidez cuasi-infinita de la cimentacién a partir de
cierta profundidad y otro en el que se suponga una situacién
opuesta, es decir que la cimentacion sea especialmente flexi-
ble. De esta forma se podria obtener un rango de variabilidad
de los resultados que nos permitiria acotar el alcance de este
pardmetro. El caso de elevada rigidez sera conservador al anali-
zar tensiones en carril, mientras que el caso de rigidez reducida
sera conservador al evaluar las deformaciones generadas. Este
enfoque es el que se propone tanto en [1] como en [10] y [9].

3.
ANALISIS REALIZADO PARA EL VIADUCTO ELEVADO
DEL METRO DE DUBAI

En junio de 2016, Acciona Construccién, formando parte del
consorcio denominado Expolink2020, resulté adjudicataria
del proyecto y obra de la nueva linea del Metro de Dubai
que daria acceso a la futura ubicacion de la Expo2020. Dicha
nueva linea tiene una longitud total de 15 Km, de los cua-
les 10.0 Km discurren como viaducto elevado'® y 5 en ttnel.
Ademis, se ejecutaron 7 estaciones: 2 de ellas soterradas y el
resto elevadas ubicadas sobre el propio viaducto.

Dado que era un requisito fundamental del cliente utili-
zar una via sin juntas a lo largo de todo el tramo, resultaba
entonces que se debian disefiar tramos de mas de 5 km de
longitud de viaducto donde se debia instalar carril conti-
nuo, siendo por ello fundamental el analisis de la interaccion
via-estructura.

Acciona Ingenieria, se vio implicada tanto en el proyecto
de Licitacion como posteriormente dando asistencia técnica
al consorcio constructor, en diferentes fases del proyecto de
detalle, especialmente en el desarrollo del analisis de la inte-
raccion via-estructura.

3.1. Descripcion de las estructuras del proyecto.

La estructura tipo del viaducto replica en sus lineas basicas la
ya existente en el resto de lineas construidas en Dubai. Esta
consiste en su mayor parte en una secuencia de tramos isos-
taticos de luces de hasta 36 m.

13 Curiosamente, en una zona desértica y sin urbanizar se adopté una configu-
racién no en superficie para este tren ligero, En este caso la justificacion téc-
nica del viaducto venia mas condicionada por limitar la posible acumulacién
de arena sobre la via y el coste de mantenimiento asociado por ello.

La seccién tipo del tablero proyectado es una seccién en
U de hormigén pretensado, de 10.20 m de ancho, con canto
de las vigas laterales de 2.00 m y espesor de la losa inferior
variable, minimo de 25 cm. Desde el punto de vista estruc-
tural, se conforma entonces un esquema resistente formado
por una losa sobre la que se disponen las dos vias, la cual, me-
diante flexion transversal, transmite las cargas hasta las vigas
de borde laterales, que finalmente se apoyan en 4 aparatos de
apoyo de neopreno zunchado.

Figura 2. Seccién del vano isostatico tipo de 36m.

Este altimo elemento es el que resulta diferenciador en el
disefio planteado, y tiene una serie de implicaciones estructu-
rales muy importantes. Asi, en base a conseguir la reduccién
de los esfuerzos debidos a la accién sismica mediante el ais-
lamiento del tablero, se decidié emplear como apoyo de los
tramos isostaticos, en lugar de los mas habituales en puentes
de FFCC aparatos tipo POT, apoyos de neopreno zunchado.

Esta decisién, que efectivamente mitiga las fuerzas de
inercia debidas al sismo, introduce en cambio sobre los ca-
rriles continuos entre tableros unos esfuerzos debidos a las
cargas transversales desequilibradas entre vanos (centrifuga,
viento sobre vehiculo, 1azo), para las que inicialmente no es-
tan proyectados. Es decir que, debido a la tipologia de apoyos
elegida, los carriles en cierta medida contribuyen a realizar
una funcién de llave de cortante entre tableros adyacentes.
En consecuencia, la validacién de los carriles se complica mu-
cho, dado que, a la multitud de factores que intervienen en
su disefio, hay que sumar adicionalmente este nuevo efecto.
Para evitar esta accion sobre los carriles, finalmente se propu-
so, en los tramos en curva, el uso de llaves de cortante entre
tableros que compatibilizaban los movimientos entre vanos
adyacentes, impidiendo el movimiento relativo entre ellos y
por lo tanto evitando la afeccién al carril.

Figura 3. Proceso constructivo con viga lanzadora.

El proceso constructivo de estos viaductos fue la ejecucion
mediante dovelas prefabricadas y su colocacién mediante
viga lanzadora. Esta metodologia buscaba industrializar la
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construccién en la mayor medida posible, para optimizar los
plazos de obra.

Las pilas son monofuste circulares, con una altura maxi-
ma de 15.0 m y un didmetro de 2.00 m, descansando sobre
ellas un capitel postesado que recibe las cargas del tablero. La
cimentacién de las pilas es en general mediante pilas-pilote.

Adicionalmente a los tramos tipo isostaticos anteriores, se
ejecutaron varios tipos de estructuras continuas. Son las de-
nominadas “2span”, “3span” y “4span”. La primera de ellas se
disefi6 para alojar los aparatos de via, cuya longitud excede de
los 36 m del tramo isostitico, dado que estos elementos nece-
sitan de la continuidad del soporte. Por este motivo se hacia
necesario conformar una estructura de 2 vanos continua de
luces 44+44 m, utilizando la misma seccién tipo en U que
en los tramos isostaticos, con la salvedad de que el canto del
tablero sobre el apoyo central se incrementa hasta los 2.33 m.

Por otra parte, para dar cabida a las estaciones elevadas y
para servir de paso sobre diferentes viales existentes a nivel
de superficie, se proyectaron una serie de viaductos continuos
de 3 y 4 vanos de canto variable, con luces maximas de hasta
72 m, ejecutindose todos ellos con dovelas prefabricadas co-
locadas mediante viga lanzadora por el método de avance en
voladizo desde las pilas centrales.

Tanto los apoyos centrales de las estructuras “2span”,
como los de las estructuras “3span” y “4span”, se materializa-
rén mediante aparatos tipo POT.

Figura 4. Alzado y seccién sobre apoyos del 3span. Colocacion de
dovelas prefabricadas mediante ejecucién por voladizos.

3.2. Interaccion via-estructura.

El estudio realizado por Acciona Ingenieria se desarrollé en
dos fases: En una primera se estudi6 un “esquema tipo isosta-
tico”, con el que se pudiera evaluar el efecto del carril conti-
nuo sobre un tramo intermedio del viaducto, tanto en cortan-
tes en cabeza de pilas, como los niveles de tensiones alcanza-
dos en los carriles. Posteriormente, se procedié a analizar un
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tramo concreto de especial complejidad, que correspondia al
tramo final de la linea, donde se ubicaba la estacién para la
Expo02020. En dicho tramo existian varios tableros continuos,
correspondientes a la estaciéon y a los dos cambiavias a dispo-
ner en ambos extremos de la primera. En este ltimo analisis
se tuvieron en cuenta todas las singularidades del tramo, pro-
cediéndose a realizar un estudio que permité decidir la mejor
solucién técnica a adoptar en esta zona.

Para los estudios anteriores fueron desarrollados mode-
los de célculo utilizando el programa de elementos finitos
SAP2000, donde se incorporé el comportamiento no-lineal de
la conexioén carril-estructura. Todos los modelos eran planos.

3.2.1. Resultados en el tramo tipo isostatico

El tramo tipo analizado consistié en una secuencia de 56
vanos isostaticos, todos ellos de 36 m de luz, es decir una
longitud total de tablero de mas de 2000 m. En este modelo
las pilas se modelizaron todas ellas de igual altura (15 m) y
diametro del fuste (2.00m). Sobre este modelo se procedié
a aplicar las acciones debidas a temperatura, reologicas, asi
como las cargas verticales de trafico y de frenado y arran-
que correspondientes al vehiculo especifico del proyecto'.
El carril se suponia cortado en ambos extremos del modelo,
y en consecuencia se plante6 la aplicacion de temperatura en
carril y tablero. Los valores de las rigideces de las fijaciones
adoptados eran los indicados en la ficha UIC, quedando las
cimentaciones modelizadas hasta la profundidad en que se
consideré que se producia el empotramiento de la pila-pilote.

Es importante destacar que en el caso de que el carril sea
continuo sobre la estructura, la variacién de temperatura del
carril no provoca efecto de interaccién, y es sélo la variacién
de temperatura del tablero la que genera este efecto, dado
que el carril no se desplaza. Por otra parte, los rangos para
las variaciones de temperatura se establecieron +50°C para
el carril y £35°C para el tablero, limitando la diferencia entre
ambos elementos a £20°C para el caso de carril con junta.

Adicionalmente a estas cargas, el Eurocédigo y la IAPF-
07 sefialan que deberia incluirse el efecto de cualquier carga
que provoque una deformacién impuesta de la seccién, como
podria ser el caso de la retraccion y fluencia, asi como del
gradiente térmico del tablero.

Respecto de esta dltima accién, dado que su aplicaciéon
supone imponer un giro en cada seccién del tablero, y al dis-
ponerse el carril casi a la misma profundidad que el centro de
gravedad de aquel, su repercusion resultaba minima y por lo
tanto se decidié no tener en cuenta su efecto. En cualquier
caso, las referencias [9][14] aportan informacién interesante
en relacién a la consideracion del gradiente térmico y en qué
casos si puede ser necesario tenerlo en cuenta.

En cambio, si se incluyeron en los cilculos desarrollados
las acciones reologicas, evaluandolas a partir de la fecha en
la que se instala el carril y cuantificando el efecto favorable
introducido por la pérdida de rigidez de las pilas, debido a su

14 Es importante tener en cuenta que, dado que en la Licitacién la considera-
cion del efecto de interaccion debido a la temperatura se habia evaluado de
forma simplificada con un valor de 8KN/ml/via, y el frenado se habia aplica-
do en cada vano sin considerar reparto mediante los carriles, era de esperar
que el anilisis de la interacciéon de forma detallada permitiera optimizar el
disefio de la subestructura.



Figura 5. Cortantes en cabeza de pilas. Hip6tesis incremento de temperatura en carril y tablero.

Figura 6. Cortantes en cabeza de pilas para la hipotesis de frenado en pila extrema.

Figura 7. Cortantes en cabeza de pilas para la hipotesis de frenado en pila intermedia.

Figura 8. Cortantes en cabeza de pilas para la hipotesis de retraccion y fluencia.
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Figura 9. Tensiones en carril. Hip6tesis de incremento de temperatura en carril y tablero.

vez al efecto de la fluencia'®. Adicionalmente cabria conside-
rar una cuestion que no queda clara en la bibliografia con-
sultada, como es el hecho de que, al ser la retraccion una
deformacién impuesta de acortamiento, ésta podria cuantifi-
carse como efecto favorable si se sumara a los incrementos de
temperatura y desfavorable si se aplicara de forma simultanea
al descenso de temperatura.

Por otra parte, es importante tener presente que en la ma-
yoria de la documentacion consultada [6][7][9] se sefiala que
estas acciones podrian no considerarse o reducir su cuantia,
dado que las operaciones de mantenimiento periédicas del
carril aliviarian y en la practica eliminarian en gran medida
su efecto.

Finalmente, el cliente decidié su aplicacién con un valor
reducido en un 50%, al estimar que existiria un cierto margen
de tiempo entre el hormigonado de las dovelas y el instante
en el que se colocara el carril, a la vez que plante6 considerar
su efecto sélo en la determinacién de los cortantes en pilas,
pero no para la estimacién de las tensiones en los carriles.

Dada la arbitrariedad de los anteriores criterios, habria
que sefalar que, en ningtn caso, habria sido razonable llevar-
los al extremo de que hubieran podido llegar a condicionar
los tiempos y plazos del proceso constructivo.

Las acciones de trafico correspondientes al caso de un
tren real suponian aplicar un peso total 2920 kN, lo que era
equivalente a aplicar 44 kN/m/via. A su vez la fuerza de fre-
nado resultaba un 25% del anterior valor, es decir 11 kN/m/
via. Una cuestion no clara en este sentido era la consideracién
del coeficiente de impacto, dado que segtn la normativa o bi-
bliografia que se consulte se pueden encontrar planteamien-
tos contradictorios!'®.

Con los pardmetros anteriormente establecidos, se pro-
cedi6 a desarrollar varios estudios de sensibilidad sobre este
modelo, en funcién de la rigidez de las cimentaciones y apo-
yos. Hay que sefialar que, dado que todos los vanos descansa-
ban sobre neoprenos, resultaba que la rigidez de este elemen-
to gobernaba el comportamiento del conjunto pila-neopreno,
por encima de la propia rigidez de la pila-pilote.

15 En este sentido igualmente se alinea la referencia [6], aunque no fue consi-
derado en los disefios de las lineas construidas anteriormente del Metro de
Dubai.

16 Enla UIC 774-3 se indica que hay que considerar la aplicacién del coeficien-
te de impacto sélo sobre las cargas verticales, al igual que sefialan [3] y [9].
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Se adjuntan los principales resultados obtenidos para des-
pués proceder a comentar las conclusiones mas importantes
de todos ellos:

A la vista de los resultados anteriores se puede concluir,
respecto del efecto sobre la subestructura, que:

« El efecto de las acciones de tipo térmico y reologicas es
despreciable en las pilas intermedias y sélo es de conside-
racién en las pilas extremas (figura 5), siendo el cortante
méximo obtenido de valor 820 kN. Solo en el extremo
del tablero se produce el desplazamiento relativo entre
carril y tablero, al no existir coaccién al movimiento del
primero nada mas que por un extremo. En cambio, en las
pilas intermedias las fuerzas debidas a la accién térmica
quedan compensadas, al ser todos los vanos iguales.

*  Que el frenado se reparte en un namero de pilas suficien-
te como para que en ningin caso esta accién suponga mas
de 250 kN en cabeza de la pila més cargada y de menos
de 200 kN en las pilas intermedias (figura 6 y figura 7).
Es decir, que la pila mas cargada debera soportar un cor-
tante que es, como méaximo, el 30% de la fuerza total de
frenado y arranque sobre un vano, lo que supone un valor
bastante maés bajo que el correspondiente a realizar un
reparto isostético entre todas las pilas."”

Por otra parte, respecto de las tensiones en el carril se puede

indicar que:

« En las tensiones en el carril se observa claramente una
figura en “acordedn” (figura 9) que viene a representar el
efecto de los tableros isostéticos sobre el carril.

« Las acciones térmicas provocan unas tensiones debidas
a la interaccién que son la diferencia entre el valor re-
presentado en el grifico y la tensién que tendria el carril
fuera de la estructura cuando se le somete a un incremen-
to de temperatura. Asi el efecto de la interaccion por las
cargas térmicas puede ser del orden de 25 N/mm?.

« Elefecto de las hipétesis de frenado y aceleracion produce
unos incrementos de tensiones en el carril de menos de 35
N/mm? (figura 11 y figura 11).

+  Siendo el efecto de la retraccion de menos de 10 N/mm? (fi-
gura 12) y el de las cargas verticales de menos de 5 N/mm?,

17 De esta conclusion se deducia que el cilculo simplificado efectuado en la
fase de licitacién con respecto a las acciones horizontales de temperatura y
frenado quedaba del lado de la seguridad.



Figura 10. Tensiones en carril para hipotesis de frenado en pila extrema.

Figura 11. Tensiones en carril para hipotesis de frenado en pila intermedia.

Figura 12. Tensiones en carril para hipétesis de retraccion y fluencia.

resulté entonces que en el caso de los tramos isostéticos el
carril cumplia con los requisitos de tensiones marcados por
la ficha UIC para via en placa (92 N/mm?).

Finalmente, hay que sefialar que este modelo sirvié también
para verificar que la rotura de uno de los 4 carriles, en el caso
de producirse sobre una junta de dilatacién entre tableros, no
supondria ningin problema para la verificacién de las ten-
siones en el carril respecto del limite elastico. En el caso de
los cortantes en las pilas, al ser esta hipotesis accidental, no
llevaron a ningtn esfuerzo que resultara dimensionante.

3.2.2. Tramo real analizado.

El tramo real analizado consta de 82 pilas y una longitud total de

aproximadamente 2700 m e incluye como elementos singulares:

« El final de la linea y la estaciéon de la Expo2020, confor-
mada por un viaducto continuo de 3 vanos y 132 m de
longitud.

+  Una duplicacién de via en la zona de la Expo2020, confor-
mando un viaducto adicional en via sencilla.

+ Laconexion de ambas estructuras mediante 2 estructuras
(transiciones) “in situ” y con tableros continuos de 120 m
de longitud.
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Figura 13. Cortantes en cabeza de pilas para hipétesis de ascenso de temperatura.

Figura 14. Cortantes en cabeza de pilas para hipétesis de retraccién.

Figura 15. Cortantes en cabeza de pilas para frenado y arranque sobre pila intermedia.
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Figura 16. Cortantes en cabeza de pilas para frenado y arranque sobre tramo central.

Figura 17. Tensiones en carril para hipotesis de ascenso de temperatura.

Figura 18. Tensiones en carril para hipotesis de retraccion.

Se tuvieron en cuenta las caracteristicas geométricas de las los resultados obtenidos no se veian afectados.'®
cimentaciones y los apoyos particulares de cada pila. No se

consideraron las vinculaciones que generaba el tramo adya- 18 En RDSO se propone desarrollar los calculos para los tramos comprendidos
cente, dado que el anilisis se queria focalizar en la zona cen- entre estaciones, siempre que dichos tramos incluyan los elementos singula-

res lo suficientemente centrados, como para que no se vean afectados por el

tral de la Expo, y al quedar esta zona suficientemente alejada,
efecto borde.
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Figura 19. Envolvente de frenado y arranque (azul) y envolvente total (naranja), de los cortantes maximos en cabeza de las pilas.

Figura 20. Envolvente de tensiones en el carril.

a) Resultados del analisis inicial desarrollado.
Se procedi6 a realizar un primer anilisis utilizando los pa-
rametros de rigideces de la conexion de la via establecidos
por la UIC, y planteando ademas un solo apoyo fijo entre
pilas y tableros de cada tramo continuo. En el caso de la es-
tacion se fij6 uno de los dos apoyos centrales, mientras que
en el caso de las transiciones se fijaron los apoyos centrales
mas alejados de la estacién. Se pretendia asi un equilibrio
que permitiera la maxima distancia entre puntos fijos y que
a su vez pudieran quedar lo mas centrados con los tramos
continuos, reduciéndose por un lado las interacciones entre
pilas fijas y por otro minimizando las longitudes de dilatacion
de los tableros continuos. Ademas, los apoyos extremos de los
tableros continuos se planteaban de neopreno, mientras que
el resto de apoyos de las pilas intermedias se planteaban de
tipo POT deslizante.

Con estas premisas se obtuvieron los resultados que se
adjuntan a continuacion:

De los resultados anteriores se dedujo que:
« Las conclusiones obtenidas relativas al reparto de las

acciones de frenado en el modelo simplificado se veian

confirmadas en los tramos con vanos isostaticos del inicio
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y final del modelo, absorbiéndose, en los tramos conti-
nuos, las pilas fijas practicamente de forma integra estos
esfuerzos. Las pilas que soportaban los vanos isostéticos
confirmaban valores para esta hipétesis de menos de 200
kN (figura 15y figura 16).

*  Los efectos de las acciones térmicas y reologicas en las
pilas intermedias de los vanos isostaticos siguen siendo
muy pequeiios, resultando mas acusados estos efectos en
el final del tramo y en las pilas fijas intermedias (figura 13
y figura 14).

+  Por otra parte, del analisis de las envolventes en tensiones,
se deduce que mientras que en los tramos isostaticos los
limites de la UIC se cumplen con holgura, como se dedujo
del modelo simplificado, la presencia de tableros continuos
genera unas sobretensiones muy importantes, que impe-
dian la verificacion del carril en esas zonas (figura 20).

« Los criterios de limitaciones en deformaciones se cum-
plian en todos los casos con margen suficiente.

b) Estudio y justificacién de los resultados obtenidos.
Aunque los valores obtenidos en los tramos isostaticos coin-
cidian con lo adelantado en el modelo simplificado, dada la



Figura 21. Desplazamientos absolutos de tableros (azul claro) y carril (azul oscuro), y axiles en éste (rojo), para descenso térmico.

Figura 22. Desplazamientos relativos tablero-carril (azul), y axiles en carril (rojo), para descenso térmico.

complejidad del modelo de céilculo utilizado, se decidié rea-
lizar un estudio particular que permitiera confirmar y validar
los resultados obtenidos de las zonas singulares.

Asi, en primer lugar, se procedié a analizar los despla-
zamientos absolutos de carril y tableros en relacién a los
axiles generados en el carril, para a continuacién calcular los
desplazamientos relativos carril-tablero, en relacién igual-
mente a los axiles del carril. Ambos analisis se realizaron
para la hipétesis de descenso térmico, resultando los graficos
siguientes:

De la figura 22 se deduce que, es el movimiento relativo
entre carril y tablero el responsable de las oscilaciones locales
de los axiles (“acordedn”), es decir, que dicho desplazamiento
relativo marca las variaciones de tensiones del carril.

A su vez, de la figura 21, es facil deducir que, en las proxi-
midades del extremo libre del carril, éste arrastra a los tableros,
los cuales sufren una deformacién impuesta, en este caso de
sentido hacia el centro térmico del conjunto. Igualmente, los
tramos continuos distorsionan el “acordeén” de deformaciones
de los tableros isostiticos arrastrando a los tableros vecinos.
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Figura 23. Axiles en tablero (azul) y carril (rojo). para la hipétesis de
descenso térmico.

Por otra parte, si se comparan los axiles obtenidos en tablero
y carril (figura 23), se observa de nuevo que existen una serie
de oscilaciones locales que muestran la transferencia de axiles
del carril a cada tablero, siendo los puntos fijos verdaderos
sumideros de fuerzas horizontales.

Adicionalmente, para poder comprender el comporta-
miento local de los tableros continuos de las transiciones, dis-
puestos antes y después de la estacion, se propuso comparar
los resultados obtenidos en el célculo de la interaccion con
los que se obtendrian en un modelo simplificado en el que
el tablero no se viera sometido a la accién del carril y sélo
sufriera un decremento térmico. El anterior cilculo permitié
comparar, no solo los equilibrios obtenidos, sino también los
desplazamientos. Respecto de este ltimo aspecto, se pudo
observar que la transicién analizada era arrastrada hacia el
centro térmico del conjunto situado en la estacién.

Analizando el equilibrio estatico de la transicién, segin
el esquema adjunto que representa el equilibrio global del
modelo de dicha zona:

siendo:

Ncl y Ne2 - los axiles en los carriles antes y después de
la transicion

Qnl y Qn2 - los cortantes en los neoprenos de vanos

contiguos a la transicién
Qp1, Qp2 y Qpf —los cortantes en cabeza de las pilas

se dedujo entonces que el comportamiento global era suma

de los siguientes efectos individuales:

« El efecto de la temperatura aplicada sobre el tablero con-
tinuo sin carril, obteniéndose para este caso que el cor-
tante en la pila central fija era de:

Qpf(1) = 29 kN

« El“efecto global de la interaccién”, como la deformacion
impuesta por el carril sobre el conjunto del viaducto ha-
cia o desde el centro térmico global. Resultando que en
la pila central fija de la transicion supone un cortante:

Qpf(2) = 76 kN «
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+ El “efecto local de la interaccién”, debida a la deforma-
cién impuesta por cada tablero sobre el tramo de carril
situado sobre él. Resultando que en este caso supone un
cortante de valor:

Qpf(3) = 72 kN «

La suma de estos tres efectos, teniendo en cuenta la no-li-
nealidad de la vinculacién via-tablero justificé y validé los
resultados del modelo global:

Qmodelo = 168 kN ~ Qpf(1)+Qpf(2) + Qpf(3) =177 kN

¢) Estudio de sensibilidad realizado.
A la vista de los resultados de la configuracién inicial del mo-
delo, y para poder validar el disefio propuesto segtn los crite-
rios de la UIC, se decidié realizar un estudio de las diferentes
alternativas técnicas que se podrian plantear para solucionar
el exceso de tensiones que se producian en el carril. Las op-
ciones que se proponian analizar eran las siguientes, ordena-
das segtin se pensaba seria m4s sencillo implementarlas:

1. Modificacién de la configuracién y tipo de apoyos: tan-
teando las posiciones de los puntos fijos (apoyos POT
fijos) y del ntmero de éstos por tablero, asi como ana-
lizando la posibilidad de ampliar el namero de pilas con
apoyos deslizantes.

. Rigidizacién de las pilas fijas de los tableros continuos.

1. Utilizacién de fijaciones de los carriles de caracteristicas
especiales.

1v. Reduccion de las longitudes de los tableros continuos de
las transiciones “in situ” introduciendo juntas de dilata-
cién en ellos.

En ningtin caso se plante6 la modificacién de la posicién de
las pilas, dada la dificultad para su encaje en planta al tener
que verificar multitud de condicionantes de todo tipo. Tam-
poco se planted reducir la longitud del tramo continuo de la
estacion por su especial tipologia.

De este estudio se decidi6 que:

+ Las alternativas con mas de un punto fijo por tramo con-
tinuo no aportaban mejoras sustanciales al nivel de ten-
siones en los carriles.

+ Las soluciones verdaderamente vélidas serian, por orden
de eficacia:

1) Disminuir las longitudes de los tramos continuos, al-
ternativas que se pensaba era complicada de imple-
mentar en las estaciones.

2) Uso de carriles de caracteristicas especiales.

3) Ajuste de las configuraciones de los apoyos, opcién
que se considera que podra aportar tinicamente me-
joras de pequena entidad y de forma puntual.

d) Soluciones finalmente propuestas.

A partir de los estudios anteriores, se ajusté una solucion de-

finitiva que permitia verificar todos los requisitos de la ficha

UIC 774-3. Para ello se procedi6 a:

« Apoyo de todos los extremos de los tableros continuos
sobre aparatos POT deslizantes.

«  Uso de carriles de resistencia longitudinal reducida sobre
los tramos continuos, en concreto se utilizaron carriles de
resistencia reducida de valor 20 kN/m.



Adicionalmente a las cuestiones anteriores, y siguiendo las in-
dicaciones de la Direccién Técnica de la Obra, se modificé la
accién de temperatura para que se aplicara sélo sobre el tablero.

4.
ANALISIS DEL VIADUCTO ELEVATED GUIDEWAY DEL
METRO DE VANCOUVER

El siguiente caso corresponde al proyecto de ejecucion del
Metro de Broadway en Vancouver (Canad4) con una exten-
sion de 5.7 Km, adjudicado a las empresas Acciona Construc-
cién y Ghella en el afio 2019, en el que se incluye el disefio
y célculo del viaducto Elevated Guideway que desarroll6 Ac-
ciona Ingenieria.

4.1. Descripcion de la estructura.

El viaducto Elevated Guideway tiene una longitud de 677.4
m, distribuidos en vanos de 30.5 metros, excepto en la zona
denominada Earl Finning Way, donde se disponen vanos de
32 metros. El trazado en planta incluye curvas de pequefio
diametro.

Las pilas son monofustes, cimentadas sobre un tnico pilo-
te, y quedan conectadas al tablero de forma integral, excepto
en aquellas pilas sobre las que se dispone junta de dilatacion
en el tablero (cada tres o cuatro vanos), llegandose a una lon-
gitud maxima de tramos continuos de 122 m.

El tablero esta formado por 4 vigas pretensadas doble T,
excepto en la zona de “pocket track”, en la que el namero de
vigas es de 6, y losa de 0.225 m de espesor. El ancho del ta-
blero es variable de 7.6 m hasta 10.8 m.

En las pilas que no son integrales las vigas apoyan sobre
apoyos de neopreno zunchado.

4.2. Requisitos del cliente para la interaccion via-estructura.

El principal requisito establecido por el Cliente en el Pro-
ject Agreement (en adelante PA) era el uso de carril soldado

Figura 24. Seccion del tablero y pila integral.

continuo para la via. Es por ello que resultaba imprescindible
tener en cuenta los efectos de interaccién via estructura, no
s6lo para garantizar la validez del carril, sino también para el
control de los esfuerzos transmitidos de la via a la estructura.

Es importante destacar que en el ambito norteamericano/
canadiense la forma de abordar el analisis de la interaccion
difiere completamente del planteamiento de la ficha UIC, y
asi resulto en este proyecto. De hecho, en este caso el anilisis
de la interaccién se centra en determinar la influencia de la
variaciéon de temperatura y en calculo de la rotura del carril,
no considerandose otros aspectos como la fuerza de frenado
y la retraccién.

Segan el PA, suponiendo que el carril soldado continuo
fuese instalado a la temperatura de referencia de T ;=20°C, bajo
la cual el carril se encuentra libre de tensiones, se debe plantear
el analisis de la interaccion para una temperatura maxima T,
max =55°C y una minima del carril T,min = -20°C.

Las cargas que se indicaba en el PA que se deben tener en
cuenta a partir del analisis de la interaccion eran:

Fuerzas de interaccion longitudinales (LR1 y LR2) en la
zona recta del Elevated Guideway.

Para la hipotesis de variacion de temperatura, si se em-

pleaba la rigidez correspondiente a funcionamiento nor-

mal de los fasteners, K =25 kN/via, se obtenian las fuerzas

LR1, que intervenian en los ELS. Empleando la rigidez

correspondiente a mal funcionamiento de los fasteners,

k,=37.5kN/via, se obtenian las fuerzas LR2, que inter-
vendrian en los ELU.
*  Fuerzas de interaccion tangenciales y radiales (LR1, RT1,

RT?2) en la zona curva del Elevated Guideway.

De nuevo exclusivamente para la hipétesis de temperatu-

ra, se determinaban las fuerzas radiales RT1 empleando

las rigideces correspondientes a funcionamiento normal
de los fasteners, mientras que, las fuerzas radiales RT2, se
obtenian empleando las rigideces correspondientes a mal
funcionamiento, considerando la temperatura maxima
del carril T max = 55°C.

*  Fuerzas debidas a la rotura de carril. (BR)

Estas eran las fuerzas longitudinales que se transferian

cuando ocurria la rotura de un carril. Dichas fuerzas se uti-

Figura 25. Seccién del tablero y pila con apoyos de neopreno zuncha-
do para apoyo de las vigas.
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Figura 26. Esfuerzos cortantes LR1 en pilas.

Figura 27. Esfuerzos cortantes LR2 en pilas.

Figura 28. Esfuerzos axiles LR1 y LR2 en tablero.
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Figura 29. Esfuerzos cortantes BR en pilas.

lizarian en el dimensionamiento en ELU de todos los ele-
mentos de la estructura. Ademas, debia comprobarse que
la abertura entre los dos extremos del carril roto (GAP)
fuese inferior a 50 mm, suponiendo que la rotura del mis-
mo se producia a la temperatura minima del carril T min=
-55°C y con funcionamiento normal de los fasteners.

4.3. Estudio de Interaccion via-estructura.

En base a la experiencia que Acciona Ingenieria en los estudios
de interaccion via- estructura, se decidié elaborar un modelo
longitudinal no lineal 2D, con el que se podria valorar la im-
portancia de los esfuerzos longitudinales debidos a las fuerzas
longitudinales (LR1, LR2 y BR) definidos en el PA, asi como
su afeccién tanto a la superestructura como a la subestructura
del Elevated Guideway. Este modelo se elaboré con el software
comercial SAP 2000.

Para ello se definieron todos los parametros estructurales:
secciones del tablero y pilas, materiales, altura de pilas, rigi-
dez de los apoyos de neopreno, distribucién de vanos consi-
derada disponiendo juntas de dilatacion del tablero cada tres
o cuatro vanos, esto es, en la pila inicial, pilas 3,6,10,13,16,19
y en el estribo final, estableciéndose asi una serie de tramos
continuos de tres o cuatro vanos, llegando una longitud méxi-
ma entre juntas de 122 m.

Para tener en cuenta el comportamiento no lineal de las
fijaciones del carril, se asemejo dicho comportamiento a una
ley bilineal. Se asumio que en la ley bilineal la rama de plas-
tificacion (deslizamiento) del fastener se alcanzaba para una
resistencia de valor igual al indicado en el PA para funciona-
miento de via normal o mal funcionamiento, cuando el des-
plazamiento longitudinal de la via es de 0.5mm.

Se tuvo en cuenta que la temperatura aplicada sobre el
carril no produce efectos de interaccion, al ser carril soldado
continuo y solo se ha de considerar el incremento o decre-
mento de temperatura al tablero.

Ante la falta de datos en el PA, se asumi6 un incremento/de-
cremento de temperatura del tablero de +35°C. Ademis, se con-
sider6 que las fuerzas de frenado y arranque, asi como la flexién
vertical debida a los trenes, producen efectos de interaccién.

Se obtuvieron de esta forma los cortantes en pilas LR1
y LR2 debidos a temperatura, frenado y arranque y flexién
vertical, que se muestran a continuacién. Se observa en las
figura 26 y figura 27 que el maximo cortante LR1 en cabeza
de pila es de 430 kN y se producia en la pila 17. En el caso de
los esfuerzos cortantes LR2, el maximo cortante se producia
en la pila 17 y tenia un valor de 570 kN.

Igualmente se determinaron los axiles en el tablero (figura
28) debidos a la interaccion para la hipotesis de decremento
térmico LR1 y LR2

El rail-gap se verifico comprobando que en la seccién so-
bre la pila 10, donde se producia el maximo axil de traccion
en la hipdtesis de decremento térmico, considerando que en
ella se produce la rotura de un carril, considerando a su vez
unas rigideces de las fijaciones de valor normal e introdu-
ciendo en los extremos del carril roto unas fuerzas iguales y
contrarias de valor el del axil existente en el instante antes de
la rotura, la deformacién relativa entre los extremos del carril
era de 11 mm, muy lejos por lo tanto del limite indicado de
50 mm.

Ademais, se obtuvieron los cortantes en cabeza de pilas
debidos a la rotura de carril, siendo el maximo de 170 kN en
la pila 12.

A la vista de estos resultados, se pudo concluir que:

« Con el modelo 2D no lineal considerado, teniendo en
cuenta los efectos longitudinales que intervienen en la
interaccion via-estructura y la configuracion de apoyos
adoptada, permite una distribucién de los cortantes en
la cabeza de las pilas fijas que era asumible.

« La abertura de los dos extremos del carril roto es infe-
rior a los 50 mm requeridos en el PA.

« A pesar de que en el PA no se especificaba que hubiera
que verificar los incrementos de tensiones en el carril
debidas a la interaccién via-estructura, se comprobd
que considerando las acciones de temperatura, frenado
y arranque y flexién vertical de los trenes, las variaciones
maximas de la tensién de traccién en la via es de 86 MPa
a la altura de la pila 10 y la maxima tensién de compre-
sion —86 MPa, valores que estin dentro de los limites
recomendados para via en placa.
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5.
CONCLUSIONES

Se han mostrado en este documento las singularidades del
analisis de la interaccién via-estructura para dos casos dife-
rentes de ferrocarriles ligeros urbanos, exponiéndose sus par-
ticularidades, debidas a las distintas consideraciones de las
normativas y requisitos exigidos en cada caso. En concreto,
se han expuesto: por un lado el caso del Metro de Dubai
que corresponderia a un proyecto desarrollado en un dmbi-
to normativo europeo, pero en el que hubo de tenerse en
cuenta ciertas particularidades que no se recogen en la ficha

UIC774-3. Por otra parte, el caso del Metro de Vancouver

corresponde a un proyecto desarrollado en un &mbito norma-

tivo norteamericano, donde el enfoque de la UIC774-3 no se
contemplaba por el Cliente.

Asi, del estudio realizado para el Metro de Dubai se po-
dria concluir que:

+  Modelos de anélisis 2D son suficientes para determinar
todos aquellos efectos de la interaccion longitudinal con-
siderados en la ficha UIC y evaluarlos contra los limites
de tensiones establecidos en este documento.

+ Ciertos aspectos relativos a las cargas a considerar no
quedan completamente definidos en la ficha UIC, como
por ejemplo la metodologia para la aplicacién de la re-
traccién, lo que llevara a que los Clientes podran hacer
interpretaciones particulares en cada proyecto.

« La disposicién de neoprenos como apoyo del tablero in-
troduce unas tensiones sobre el carril, debido a la ac-
tuacién de fuerzas transversales, que no se incluyen en
el analisis de la interaccién longitudinal y por lo tanto
no deben evaluarse contra los limites de tensiones de la
UIC. Para evitar este efecto fue necesario disponer llaves
de cortante entre vanos.

+ Por altimo, que la medida més eficaz para la reduccion
de tensiones en los carriles sobre los tramos continuos
fue el uso de fijaciones del carril de resistencia inferior a
la considerada en la ficha UIC.

Por otra parte, del estudio realizado para el Metro de Vancou-

ver se puede concluir que:

« El analisis de la interaccion en ambito normativo nortea-
mericano es completamente diferente al establecido en
la ficha UIC. No se evalaan tensiones en el carril contra
un limite prefijado, sino que tinicamente se determinan
esfuerzos horizontales, longitudinales y transversales, en
subestructura debidos a la interaccién, asi como se veri-
fica la apertura del carril en la hipotesis de su rotura.

« En definitiva, bajo este enfoque la interaccion se evalaa
en base al uso de unas fijaciones de menor capacidad a
las establecidas en la ficha UIC, lo que obliga a realizar
el calculo y comprobacién de la rotura del carril.

Finalmente es importante recordar dos aspectos relativos a
los anilisis longitudinal y transversal de la interaccién: en pri-
mer lugar, que para trenes ligeros los limites de tensiones en
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los carriles fijados en la ficha UIC son conservadores. En se-
gundo lugar, que una forma de tener en cuenta los efectos en
direccién transversal de la interaccion es reducir los limites
de tensiones en funcién del radio de curvatura en planta del
trazado, tal y como se plantea en ciertas normativas.

En definitiva, de estos estudios se deduce que, actual-
mente, para el estudio de la interaccién via-estructura en via-
ductos para trenes ligeros no existe un formato normativo
completo y adecuado que recoja todas sus singularidades, lo
que obliga a la aplicacién de forma especial de la ficha UIC
y a la consideracion de criterios de disefio, en cierta medida
subjetivos, que dependen fuertemente del ambito geografico
del proyecto.
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