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ca rta d e l d i r e c t o r

Escribo estas líneas para despedirme como director 
de Hormigón y Acero, ya que he pedido al presidente de 
ACHE, Miguel Ortega, que me sustituya cuando sea 
posible.

Hace ya ocho años que asumí este cargo, con el reto de 
conseguir que la revista fuera incluida en los índices de 
revistas científicas más prestigiosos —en el Journal of 
Citation Reports de la Web of Science y en Scopus— y 
que avanzara en su proceso de internacionalización.

Ambos objetivos se han conseguido en esta etapa gracias, 
en primer lugar, a trabajo de los anteriores consejos 
editoriales, en especial el de Luis Ortega Basagoiti, mi 
inmediato predecesor, que me brindó un extraordinario 
apoyo en la etapa inicial. Gracias, también, al equipo de 
excelentes colaboradores que he tenido tanto en el comité 
de redacción, el consejo editorial y el consejo asesor 
científico, en especial Jacinto Ruiz Carmona, Héctor 
Cifuentes, Dorys González, Julio Sánchez Delgado, Jesús 
Rodríguez Santiago y tantos otros.

Seguimos recibiendo numerosas citas, en especial los 
artículos del monográfico sobre el nuevo Eurocódigo 2 
y el de cortante, lo cual va a mejorar mucho el índice de 
impacto en la próxima edición del Journal of Citation 
Reports (estimamos que se va a multiplicar por cuatro, 
de 0.1 a 0.4) y en Scopus (de 0.5 a 0.7). En este sentido, 
es muy de agradecer el esfuerzo que han hecho algunos 
grupos de investigación para publicar sus artículos en 
Hormigón y Acero (de la UPM, UPC, UCLM, UBU, U. de 
Granada, U. de Cantabria, U. Rey Juan Carlos, y otras). 
Estamos recibiendo citas de revistas muy asentadas y 
prestigiosas, como Engineering Structures, Construction and 
Building Materials y Structural Concrete. 

Además, durante esta etapa tuvimos la necesidad de 
dejar Elsevier, la editorial que publicaba la revista, y 
de organizar una nueva página web que ayudase a su 
difusión. Héctor Bernardo tuvo especial protagonismo 
en el cambio, coordinó una transición suave a Cinter y 
se organizó perfectamente la web de Hormigón y Acero, 
con todos los artículos disponibles en abierto. Valentín 
Alejandrez, editor de la revista en esta nueva etapa, aporta 
una gran profesionalidad tanto en el seguimiento de los 
procesos de revisión como en la maquetación y calidad 
de los números digitales e impresos. No puedo dejar de 
agradecer el trabajo de José Manuel Ráez, que contribuye 

con su profundo conocimiento de las publicaciones 
científicas, esencial para conseguir las indexaciones.

En estos años hemos realizado numerosos monográficos, 
que han atraído artículos de mucha calidad. Tengo un 
agradecimiento muy especial por los editores asociados 
que sacan adelante estos números, que tanto ayudan a la 
revista: Carlos Pozo Moya (monográfico sobre estructuras 
en zona sísmica, iniciado en la etapa de Luis Ortega), 
Javier Sánchez Montero (monográfico dedicado a Carmen 
Andrade), José Romo Martín (monográfico dedicado a 
Javier Manterola), David Arribas Mazarracín (viaducto 
de Almonte), Jesús Rodríguez Santiago (monográficos 
dedicados a Luis Ortega y al nuevo Eurocódigo 2), David 
Fernández Montes (cortante), Julio Sánchez Delgado y 
Jesús Mateos (estadio Santiago Bernabéu, en preparación), 
Alejandro Pérez Caldentey (estructuras sometidas a 
acciones explosivas, en preparación), Jesús Bairán y 
Alejandro Pérez Caldentey (dedicado a Toni Marí y a 
Hugo Corres), y Juanjo Jorquera (legado de Jörg Schlaich 
a la ingeniería estructural española).

Quiero también agradecer la excelente cooperación que 
hemos tenido con los congresos de ACHE, que han sido 
esenciales para poder publicar interesantísimos artículos 
sobre realizaciones e investigaciones en ingeniería 
estructural, como muestra precisamente el presente 
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Lo pequeño es bello: algunos ejemplos 
de estructuras de pequeña escala

Small is Beautiful: Some Examples of Small-Scale Structures
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r e s u m e n

Habitualmente los proyectos más divulgados son aquellos de mayor tamaño o relevancia económica. Sin embargo, en no pocas ocasiones es en los más 
pequeños o de menor impacto mediático en los que se desarrollan propuestas más interesantes, arriesgadas o innovadoras. Esto puede deberse a varios 
factores: por una parte, en los proyectos de pequeña escala es más asumible tomar un cierto grado de riesgo en las soluciones propuestas, motivado 
en parte por la menor envergadura económica de lo que está en juego. Por otro lado, en este tipo de proyectos cada rincón del mismo es especial y 
único, descartándose así en muchas ocasiones de entrada las soluciones convencionales.
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a b s t r ac t

Usually the most popular projects are those of greater size or economic relevance. However, in some occasions, it is in the smallest or least media impact projects 
where the more interesting, risky or innovative proposals are developed. This may be due to several factors: on the one hand, in small-scale projects it is more accep-
table to take a certain degree of risk in the proposed solutions, motivated in part by the smaller economic scope of what is at stake. On the other hand, in this type 
of project every corner of it is special and unique, thus frequently discarding the conventional solutions.
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1.
introducción

Los proyectos y obras de gran escala son los que habitualmente 
tienen un mayor impacto económico y social y los que cuentan 
con un grado de difusión mayor. Sin embargo, en ocasiones es en 
los más pequeños o de menor impacto mediático en los que se 
desarrollanpropuestas más interesantes, arriesgadas o innovadoras.

Parafraseando al economista alemán Ernst Friedrich Schu-
macher: “Small is beautiful” [1]. El presente artículo pretende 
dar difusión a algunos proyectos de edificación de pequeña es-
cala en los que la estructura juega un papel relevante, adoptando 
en la mayor parte de los casos soluciones no convencionales. 

En todos los casos presentados el Proyecto de estructuras y la 
Asistencia Técnica en obra ha corrido a cargo de Mecanismo 
Ingeniería.

Dentro del campo de la edificación, las viviendas unifami-
liares son una tipología muy dada a la experimentación y a 
la apuesta por soluciones singulares desde el punto de vista 
estructural. En algunos casos las singularidades vienen de la 
mano de grandes luces o voladizos y en otras de su comple-
jidad geométrica o formal. En el presente artículo se analizan 
algunos ejemplos de esta tipología como: Casa Campos en Sa-

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2815
mailto:juan.rey%40mecanismo.es?subject=
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2815
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lobreña, Vivienda “Where Eagles Dare” en Mallorca o Casa de 
las Hormigas en Collado Villalba.

Reduciendo todavía más la escala, cabe destacar que, en 
algunos casos, el diseño y cálculo de una escalera puede tener 
mayor complejidad técnica y requerir más horas de ingeniería 
que el propio edificio que la alberga. Así, se presentan también 
algunos ejemplos desarrollados en distintas tipologías estructu-
rales: en voladizo, colgadas, etc.

Se presentan también ejemplos de otros elementos de pe-
queña escala como pérgolas, marquesinas o cubiertas ligeras, 
los cuales son frecuentemente proyectos de alta complejidad 

y de elevado interés. Se incluye dentro de esta clasificación el 
Mirador da Cova de Adegas Moure en Lugo y la instalación 
artística 1.78 de Janet Echelman en la Plaza Mayor de Madrid.

2.
marquesinas, pérgolas y cubiertas ligeras

Las marquesinas, pérgolas, cubiertas ligeras, etc. son en muchos 
casos construcciones auxiliares a las que, como tal, no se les 

Figura 2. Pabellón en la Serpentine Gallery (2009).

Figura 1. Pabellón en la Serpentine Gallery (2002).
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presta una especial atención en el ámbito de la edificación y 
tampoco, consecuentemente, en el de las estructuras. No obs-
tante, es en este tipo de construcciones de pequeña escala y re-
ducido presupuesto donde en muchas ocasiones se presentan 
las mejores oportunidades para experimentar e innovar. Un caso 
paradigmático en este sentido es el de los pabellones tempo-
rales [2] en la Serpentine Gallery en Kensington Gardens, en 
Londres, diseñados anualmente por un arquitecto de reconocido 
prestigio y en el que se han desarrollado a lo largo de los años 
propuestas tan interesantes desde el punto de vista estructural 
como la de Toyo Ito con Cecil Balmond (Arup) en 2002 (figura 
1) o la de SANAA con Arup en 2009 (figura 2) [3].

Se presentan a continuación algunos ejemplos de estruc-
turas de pequeña escala de este tipo en los que Mecanismo 
Ingeniería ha participado como consultores de estructuras.

2.1. Mirador da Cova

El Mirador da Cova es una pequeña construcción auxiliar pro-
yectada por el estudio de arquitectura gallego Arrokabe Ar-
quitectos como extensión de la bodega “Adegas Moure” en la 
Ribeira Sacra. Se ubica en una parcela con vistas privilegiadas 
a los cañones del río Sil (figura 3). Tal y como se indica en la 
memoria del proyecto: “La edificación se planteó como una 
estructura abierta que se apoya en el muro que salva el des-
nivel entre la pista y el primer bancal. [...] Continuando con 
la estrategia de cosido e integración de los diferentes elemen-
tos existentes, se planteó una estructura ligera superpuesta al 
muro de contención…”. [4]

 

Figura 3. Vista general del Mirador da Cova sobre los Cañones del Sil 
(2019).

Desde el punto de vista estructural destaca la pieza del mira-
dor, desarrollada en madera modificada acetilada -libre de bio-
cida- debido a su alta durabilidad. Esta pieza se apoya en una 
estructura metálica y se ata a un volumen de hormigón armado 
visto que es el que le dota de estabilidad lateral. En algunos 
puntos se emplean chapas de acero para minimizar el impacto 
visual de los nudos en la estructura de madera (figura 4).

Figura 4. Vista general de la estructura del mirador.

Cabe destacar también en este caso el tratamiento superficial de 
los materiales estructurales empleados: en el caso de la madera, en 
algunas partes de la obra se ha empleado el método japonés Shou 
Sugi Ban [5] (figura 5), que consiste en calcinar superficialmente 
las piezas de madera, proceso que crea una capa exterior que pro-
tege la propia pieza de madera expuesta a la intemperie.

Figura 5. Madera al exterior con tratamiento Shou Sugi Ban consis-
tente en calcinar superficialmente las piezas de madera.

En el caso de los hormigones se experimentó con el uso de 
piezas de madera clavadas en los encofrados para dotar a las 
superficies de hormigón de texturas acentuadas (figura 6).

 

Figura 6. Tratamientos superficiales en hormigones vistos.
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2.2. Escultura Flotante "1.78" en Madrid

Janet Echelman es una escultora y artista estadounidense co-
nocida mundialmente por sus esculturas realizadas a base de 
redes, ubicadas a modo de exposiciones temporales en lugares 
clave del espacio público de ciudades como Londres, Los Án-
geles o Vancouver (figura 7).

Figura 7. Instalación de Janet Echelman en Vancouver (2014).

En 2018, dentro de los actos de celebración del cuarto cente-
nario de la Plaza Mayor de Madrid, se instaló temporalmente 
la escultura flotante “1.78” sobre la estatua de Felipe III. Se 
trata de una pieza de 44 metros de largo y 35 metros de ancho 
formada por capas de fibra trenzada y anudada que se situó a 
21 metros de altura. El título de la pieza, que se enmarca en 
la colección “Earth Time Series”, hace referencia a los micro-
segundos de menos que tuvo el día que ocurrió el terremoto y 
posterior tsunami de Japón en 2011 (figura 8).

Figura 8. Instalación temporal “1.78” de Janet Echelman en la Plaza 
Mayor de Madrid (2018).

El proyecto de estructuras para la instalación de esta pieza so-
bre la Plaza Mayor debía tomar en consideración varios condi-
cionantes importantes: en primer lugar, que bajo el suelo de la 
plaza existe un aparcamiento subterráneo y por lo tanto la car-
ga a disponer sobre dicho forjado es limitada. Adicionalmente, 
dado el carácter monumental y el grado de protección con el 
que cuenta los inmuebles que rodean la plaza, no era posible 

anclar la pieza a fachadas (que había sido la solución adoptada 
en general en otras ubicaciones) sino que debía preverse una 
estructura auxiliar específica.

Figura 9. Esquema general en planta de la estructura auxiliar de 
soporte de la pieza tensada.

Dado el carácter temporal de la pieza, se proyectaron cuatro 
mástiles triangulados, reciclando material del empleado habi-
tualmente en el montaje de escenarios. La estabilidad del con-
junto se aseguraba con unos tirantes a unos contrapesos que, 
además, debido a las limitaciones de peso sobre la plaza, de-
bían ir sobre una subestructura de reparto de carga (figura 9).

La puesta en carga de la estructura tensada se monitorizó a 
través de unas células de carga tanto durante el proceso de mon-
taje, así como durante la vida útil de la pieza, contrastando estos 
datos con las velocidades de viento registradas en un anemóme-
tro ubicado también en las proximidades de la instalación.

3.
viviendas unifamiliares

Las viviendas son en muchos casos verdaderos bancos de prue-
ba en los que testar soluciones innovadoras que posteriormen-
te puedan ser implementadas en proyectos de mayor enverga-
dura, siempre y cuando -lógicamente- superen con éxito dicho 
proceso (figura 10).

Figura 10. Maison Domino, Le Corbusier (1914).
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Desde el punto de vista de la ingeniería estructural, aun 
tratándose generalmente de obras con presupuestos modes-
tos, este tipo de proyectos generan en no pocas ocasiones 
grandes retos, que se podrían clasificar, sin ánimo de exhausti-
vidad, en los siguientes grupos: (1) grandes luces o voladizos, 
(2) geometrías complejas y (3) procedimientos constructivos
innovadores.

El voladizo es un elemento empleado con cierta frecuen-
cia en este tipo de proyectos para dotar de singularidad a los 
mismos. Existen ejemplos célebres como el “Balancin Barn” de 
MVRDV con su voladizo principal de 15 metros (figura 11).

3.1. Casa de las Hormigas en Collado Villalba

En el caso de la Casa de las Hormigas, en Collado Villalba, este 
recurso se emplea en varias partes de la vivienda, destacan-
do no obstante el volumen volado que contiene al dormitorio 
principal y que vuela sobre la zona de acceso y aparcamiento 
(figura 12).

El proyecto, obra de Espegel-Fisac Arquitectos (2010), es-
taba claramente orientado a abrirse hacia las imponentes vistas 
de la sierra de Madrid [6], dando a su vez la espalda al resto 
de viviendas de la urbanización. Recibió la distinción de obra 
nueva del COAM en 2011 [7].

Esta idea fue tenida muy en cuenta a la hora de plantear 
conceptualmente la estructura de la vivienda. Se trata por tan-
to de resolver un volumen de aproximadamente 9 metros en 
voladizo en el que en una de las caras laterales se busca trans-
parencia mientras en la otra opacidad. Dada la transparencia 

requerida en el frente abierto a las vistas, pronto fue descartada 
la opción quizás más evidente –y manida– de emplear el can-
to total del volumen para generar un elemento estructural de 
gran rigidez (sea una viga pared, sea una estructura triangula-
da). En cambio, en el frente trasero esta opción sí era posible.

Se exploraron una serie de alternativas (figura 13), esco-
giéndose finalmente una propuesta poco convencional consis-
tente en la construcción de una viga pared de hormigón arma-
do en la fachada trasera opaca, aprovechando la totalidad del 
canto de la planta. Este elemento, con una relación canto/luz 
de aproximadamente 1/2, aportaba una gran rigidez y “resolvía 
el problema” en esa fachada.

Figura 11. Balancing Barn, MVRD (2010).

Figura 12. Casa de las hormigas en Collado Villalba.
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Figura 14. Vistas del modelo de cálculo en el que se aprecia la trian-
gulación en el testero.

Para evitar replicar esta solución en la otra fachada, se optó 
por generar una triangulación metálica en la cara del testero 
del volumen en voladizo (figura 14), colgando de este modo el 
extremo de la fachada en la que se buscaba gran transparencia 
de la viga pared de hormigón de la otra fachada (figura 15).

Figura 15. Vista general de la estructura del voladizo.

3.2. Vivienda "Where Eagles Dare"

La vivienda “Where Eagles Dare” puede clasificarse dentro 
del primer grupo de los enunciados anteriormente debido a 
sus importantes voladizos. Obra del estudio de arquitectura 
GRAS Arquitectos, liderado por Guillermo Reynés, destaca 
por sus líneas puras y los grandes volúmenes volados sobre la 
ladera inclinada hacia el Mediterráneo en Andratx, Palma de 
Mallorca (figura 16).

Figura 16. Vistas desde el voladizo principal de la vivienda “Where 
Eagles Dare” en Palma.

La vivienda, que terminó de construirse en el año 2016, ha sido 
galardonada con el American Architecture Prize en 2017, sien-
do también finalista en el World Architecture Festival 2017.

A diferencia del caso anterior, en el que se emplea el re-
curso de aprovechar el canto total de una o varias plantas de la 
vivienda para generar elementos estructurales (normalmente 
celosías) de gran rigidez, en este caso, debido a la gran trans-

Figura 13. Esquemas estructurales tanteados.
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parencia que pretendía dotarse a todos los cerramientos, esta 
vía no era posible. Así, se exploró la opción de generar un 
emparrillado lo más rígido posible en cada uno de los planos 
horizontales (forjados) que constituyen el volumen principal 
volado. Tras un análisis de alternativas, en el que se barajó la 
opción de postesar los forjados (en este caso, en hormigón), 
se optó finalmente por una opción totalmente metálica, cons-
tituida por un emparrillado de vigas de acero conectadas a un 
forjado superior de chapa colaborante. El voladizo mayor es de 
aproximadamente 7 metros (figura 17).

Figura 17. Modelo de cálculo de la estructura de la vivienda.

Para minimizar la cuantía de acero de la estructura y mejorar 
el comportamiento global de la misma, se introdujeron dos 
tirantes aprovechando una pequeña zona ciega en el interior 
del dormitorio principal en el que esto era compatible con la 
propuesta arquitectónica.

Figura 18. Vivienda “Where eagles dare” en el Puerto de Andratx, 
Mallorca (2016).

El diseño estructural finalmente construido dista indudable-
mente mucho de ser una opción económica y eficiente, si bien 
creemos responde de una manera ajustada y coherente a la 
idea arquitectónica inicial y a los importantes condicionantes 
existentes (figura 18).

3.3. Casa del acantilado en Salobreña

El caso de la Casa del acantilado, en Salobreña (Granada), re-
úne en un mismo ejemplo tanto la característica de estar con-

cebida en base a geometrías complejas como la de emplear en 
su materialización técnicas constructivas poco comunes en el 
mundo de la edificación convencional.

El proyecto está firmado por Gil- Bartolome ADW y, con-
forme a la arriesgada línea de trabajo emprendido por dicho 
estudio de arquitectura desde hace años, está basado en una 
configuración espacial compleja, en la que predominan las cur-
vas y las formas libres [8].

Figura 19. Casa del acantilado en Salobreña (2015).

La vivienda se emplaza en un corte en la montaña, en un acan-
tilado hacia el mar (figura 19). La contención se resuelve con 
una pantalla de micropilotes anclada y la cimentación con una 
losa de hormigón de canto variable.

En cualquier caso, la pieza más singular de la vivienda es 
sin duda la cubierta, con formas curvas sinuosas (figura 20), 
salvando la luz completa de la vivienda, dejando de este modo 
una planta totalmente diáfana. 

Figura 20. Geometría irregular de la cubierta de la vivienda.

A la vista de los condicionantes de partida: formas curvas 
complejas, luces importantes y cargas bajas por tratarse de 
una cubierta; la primera línea de exploración fue el tratar de 
resolver la estructura mediante una serie de perfiles de acero 
curvados para adaptarse a la geometría propuesta (figura 21). 
Era claro que, dadas las formas propuestas, el comportamien-
to predominante sería el de flexión, no pudiendo contarse 
con la forma para un mejor aprovechamiento de los mate-
riales. Si bien esta opción era factible, fue descartada por su 
elevado coste.



14 – Rey-Rey, J., R.Carmona, J, & Vegas, P. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 7-16

Figura 21. Esquema estructural en acero.

Ante esta tesitura, se testó la opción de resolver la estructura de 
la cubierta en hormigón armado, opción que había sido descar-
tada inicialmente por su elevado peso propio, pero sobre todo 
por lo costoso de los medios auxiliares que requería: cimbra, 
encofrados curvos con geometrías sin un patrón geométrico-ma-
temático definido, etc. Para tratar de solventar las dos dificul-
tades indicadas, se buscaron, conjuntamente con el equipo de 
arquitectos y técnicos de la Universidad de Granada, sistemas 
constructivos que posibilitasen la construcción de la cubierta en 
hormigón armado sin necesidad de cimbras y encofrados.

Figura 22. Pletinas de acero predeformadas que constituyen las líneas 
maestras de la geometría.

Así, se llegó a la opción finalmente construida basada en el sis-
tema patentado y comercializado por la empresa ELESDOPA, 
consistente en una serie de pletinas de acero curvadas (fácil-
mente debido a su pequeño espesor) que generaban las líneas 
maestras de la geometría de la cubierta (figura 22). Estas líneas 
maestras eran posteriormente completadas por unas mallas de 
acero curvadas, así como aligeramientos interiores, adoptando 
la forma buscada de la cubierta. Para evitar el uso de cimbras y 
encofrados se optó por el proyectado del hormigón en lugar de 
su vertido sobre moldes, técnica poco habitual en edificación, 
pero empleada habitualmente en obras como túneles.

De nuevo estamos ante una estructura lejana del óptimo 
como solución del paradigma de salvar una luz determinada 
soportando una carga dada. En este caso es la complejidad 
geométrica y los condicionantes constructivos las mayores li-
mitaciones a las soluciones estructurales posibles.

Es también claro que no se trata de una solución de cubier-
ta laminar al estilo de las que figuras como Torroja, Candela 
o Nervi proyectaron y construyeron magistralmente durante
las décadas de los 20 a los 60 del siglo pasado. En este caso, el
comportamiento predominante de la estructura es la flexión y
su viabilidad se basa fundamentalmente en su pequeño tama-
ño (figura 23).

Figura 23. Estructura de hormigón de cubierta.

La vivienda finalmente construida no deja indiferente y forma 
parte del documental de Netflix “The World’s most extraordi-
nary homes” (2017).

4.
escaleras

Las escaleras podrían considerarse un subgrupo dentro de las 
viviendas y frecuentemente son elementos a los que se dota de 
un cierto carácter escultórico que hace que requiera de solu-
ciones estructurales no convencionales.

Figura 24. Escalera volada en Teruezilla.

Dentro de este grupo de estructuras de escaleras  singula-
res  podrían  realizarse  una clasificación, distinguiendo entre 
las escaleras voladas, como las construidas en edificios como 
“Teruezilla” en Teruel, obra de Mi5 Architects + PKMN (figura 
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24); escaleras colgadas como la escalera exterior del edificio de 
118 viviendas en Coslada, de Temperaturas Extremas Arqui-
tectura (figura 25); escaleras de caracol como la de la vivienda 
Cárcavas de Langarita- Navarro Arquitectos (figura 26); esca-
leras de vidrio, como la ubicada en la sede de CBRE en Caste-
llana 200, Madrid (figura 27) o escaleras de terrazo estructural 
como la construida en Beaulieu sur mer (figura 28).

Figura 26. Escalera de caracol en Casa Cárcavas.
Figura 27. Escalera con paredes laterales de vidrio en la sede de 

CBRE en Madrid.

Figura 25. Escalera atirantada en edificio de 118 viviendas en Coslada.



16 – Rey-Rey, J., R.Carmona, J, & Vegas, P. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 7-16

5.
conclusiones

El presente artículo pretende reivindicar algunas estructuras 
de pequeña escala que no suelen tener difusión por su escasa 
relevancia económica pero que, en algunas ocasiones encierran 
interés desde el punto de vista constructivo y estructural.

Se recogen un total de nueve proyectos en los que Meca-
nismo Ingeniería ha participado como consultores de estruc-
turas en los últimos años y que presentan como denominador 
común el importante papel que la estructura juegan en dichos 
proyectos y el empleo en muchos casos de soluciones no con-
vencionales.
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1.
estudios relacionados con el viento en el
proyecto de cclex

1.1. Caracterización del viento

El Puente1 se sitúa en un área de fuertes tifones. De acuerdo 
a lo establecido en el documento [2] y en base a los datos del 

1.- A more general description of bridge is provided by Muñoz-Rojas et al [1].

aeropuerto de Mactán, (a 10 km del puente) los requerimien-
tos de diseño establecían una velocidad del viento de diseño es 
69 m/s (~250 km/h) para la ráfaga de 3 segundos de duración 
correspondiente a un periodo de retorno de 50 años en terreno 

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.3005
mailto:cfcsl%40cfcsl.com?subject=
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abierto a 10 m de altura. Asumiendo una distribución logarít-
mica de velocidades esto se traducía al nivel del tablero toman-
do una altura media de 54.2 m en 94.5 m/s y en el extremo de 
las torres a 145 m de altura a 108 m/s.

 Figura 1. Alzado y vista frontal del puente, diseño de detalle.

1.2. Efectos estáticos

Las velocidades de diseño traducidas en presiones y en las con-
siguientes fuerzas estáticas mostraban valores realmente ele-
vados. 

Figura 2. Distribución de cargas de viento en la estructura.

Desde las primeras fases del concurso se detectó que la acción 
del viento condicionaba de forma crítica el diseño y dimen-
siones de algunos elementos, especialmente en las torres y las 
cimentaciones. La caracterización aerodinámica del tablero y 
torres se debía realizar con ensayos en túnel de viento en la 
fase de diseño definitivo pero no obstante, este proceso, que 
requiere del desarrollo de un modelo físico detallado y un pro-
ceso de calibración que depende de la geometría final de la 
obra, no estaba previsto ni era viable en la fase de concurso. 

Por esta razón, para evaluar los coeficientes aerodinámicos 
de forma más precisa que la que puede obtenerse de la litera-
tura técnica para secciones similares se recurrió al análisis con 
dinámica de fluidos computacional CFD.

1.3. Efectos dinámicos

Las bases de diseño establecían por otro lado la necesidad de 
verificar la estabilidad aeroelástica del tablero con ensayos en 
túnel de viento seccionales.

La velocidad de ráfaga de 3 segundos no es adecuada de 
cara a establecer las velocidades de comparación en la evalua-
ción de efectos aeroelásticos, para lo cual fue necesario prime-
ro establecer las velocidades medias sostenidas, normalmente 
la de 10 minutos [3,4]. Se adoptó el criterio recogido en la 
ISO/CD 4354 [5]:

V ref T(3) = 1.53 * V ref T(600)

Con lo que la velocidad de comprobación quedaba para 10 m 
en 45.1 m/s, al nivel del tablero en 61.8 m/s y en el extremo 
de la torre en 70.9 m/s

Los límites para las velocidades críticas de los distintos 
efectos aeroelásticos que establecían los Employer’s Requir-
ments [6,7] eran:
∙ Vibraciones por desprendimiento de torbellinos: Vcr > 

1.25* Vm(z)
 (Tablero 1.25*61.8= 77.2 m/s)

∙ Galope:
∙ Torre: Vcr > 1.25 *Vm(z) 
∙ Tablero Vcr > 1.70 *Vm(z) 
 (1.70*61.8=105m/s, este valor en nuestra opinión era 

excesivamente exigente e incluso superior a la veloci-
dad de ráfaga 94.5 m/s , lo requerido por ejemplo en 
EEUU es 1.6*Vm)

∙ Flameo: Vcr > 1.70*Vm(z)
Siendo Vm(z) la velocidad media a la altura del elemento 

comprobado.

2.
estudio con cfd

2.1. Introducción

 Las aplicaciones basadas en la dinámica de fluidos computa-
cional (CFD), implantadas desde hace tiempo en otras áreas de 
la ingeniería, han pasado ya a ser también una herramienta más 
de diseño útil y fiable en proyectos de ingeniería civil. Desde 
la obtención coeficientes aerodinámicos a abordar estudios ae-
roelásticos más complejos. En este puente CFC la ha emplea-
do por primera vez con el objetivo de cuantificar y calibrar 
coeficientes de arrastre de las secciones críticas. El programa 
empleado ha sido Abaqus/CFD [8].

2.2. Tablero

Aunque en el puente de Cebú el tablero presenta una sección 
habitual cuyos coeficientes podrían obtenerse conservadora-
mente de la literatura técnica durante la fase de concurso co-
braba interés emplear CFD para optimizarlos y poder reducir 
la carga transversal de viento. El estudio permitió comparar 
cuantitativamente el efecto favorable del perfilado por la incli-
nación de las almas del tablero así como comprobar el efecto 
de las barreras.

Los valores obtenidos con CFD tuvieron una buena con-
cordancia con los obtenidos en el estudio del túnel de viento 
en la fase de diseño. Los resultados más homogéneos se dan en 
la configuración de construcción sin barreras dado que entre 
el diseño inicial y el final se introdujeron algunos cambios en 
las barreras. Esta situación del coeficiente obtenido con CFD 
fue 0.58 y en el ensayo en túnel de viento con alta turbulencia 
0.62 (Ver sección 3.2).

2.3. Torre

En las torres, la presencia de las cruces ornamentales distorsio-
naba marcadamente la geometría octogonal de su estructura y 
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cuantificar el efecto en los coeficientes de las chapas a modo 
de resalto presuponía un resultado muy desfavorable y por ello 
tomaba interés evaluar sus coeficientes con CFD.

Figura 6. Distribucción de presiones. Sección con cruz.

En paralelo con el proceso iterativo para encajar las dimensiones 
de la torre para resistir la acción de viento –que obligó a aumentar 
las dimensiones previstas en el diseño de referencia- se fueron 
precisando los coeficientes de arrastre de las distintas secciones. 
Esta optimización redundó en la posibilidad de un ajuste de las 
dimensiones de la torre. El modelo también permitió evaluar la 
frecuencia del desprendimiento de torbellinos y a partir de él el 
número de Strouhal necesario para comprobaciones aeroelásticas.

3.
ensayo en túnel de viento

3.1. Introducción

El ensayo en túnel de viento fue realizado en el “Instituto Uni-
versitario de Microgravedad Ignacio da Riva”, de la Universi-
dad Politécnica de Madrid [9]. El objetivo del mismo era obte-
ner los coeficientes aerodinámicos del tablero y torres así como 
la comprobación de la estabilidad aeroelástica del tablero.

Del tablero se realizó un modelo seccional a escala 1:60 en 
configuración de servicio o construcción y con flujo laminar y 
turbulento.

Figura 7. Sección ensayada.

Figura 8. Vista del modelo del tablero.

Figura 3. Comparación del flujo del aire en el tablero. Diseño de 
referencia canto 4.0 m (arriba). Diseño finalmente desarrollado canto 

3.5 m (abajo).

Figura 4. Resultados del CFD en la sección final del tablero.

Figura 5. Comparación del flujo del aire en el modelo CFD de la 
torre. Sección con cruces (dcha). Sección sin cruces (izqda).
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Para establecer los muelles del modelo los modos a tor-
sión y flexión de la estructura en situación permanente que se 
evaluaron eran respectivamente 0.306 Hz y 0.885 Hz. En la 
situación de construcción con máximo voladizo 0.291 Hz y 
0.898 Hz, como puede observarse suficientemente separadas 
como para esperar problemas de flameo. 

Figura 9. Modos principales del tablero. Flexión (0.306 Hz) 
y (0.885 Hz).

Igualmente se realizaron ensayos estáticos de dos secciones re-
presentativas de la torre a escala 1:35.

Figura 10. Vista de las secciones de la torre ensayadas

3.2. Resultados de los ensayos aerodinámicos

Los valores de los ensayos estáticos proporcionaron los coe-
ficientes de arrastre, sustentación y momento del tablero se 
muestran en la figura 11. Como se ha referido presentaban 
valores concordantes con los de CFD.

Figura 11. Coeficientes aerodinámicos del tablero en función del 
ángulo de ataque.

En la torre era significativo el aumento del coeficiente de arras-
tre de la sección octogonal sin cruces 1.5 a 2.0 cuando estas 
existían. Los valores empleados en el diseño fueron 1.7 y 2.2 
respectivamente.

3.3. Resultados y conclusiones de los ensayos aeroelásticos

La sección del tablero fue ensayada para 5 ángulos de inci-
dencia diferentes (+6º,+3º,0º,-3º,-6º) en baja (LT) y alta (HT) 
turbulencia.

Tal como muestran los gráficos siguientes no se detectaron 
inestabilidades a flameo tanto en la situación de servicio como 
de construcción para velocidades de 100 m/s., en el entorno de 
las velocidades críticas establecidas en las bases de diseño [10] 
(1.70*Vm, 105 m/s en servicio y 94.7 m/s en construcción).
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Figura 12. Coeficientes aerodinámicos de las secciones de la torre en 
función del ángulo de ataque.

Figura 13. Ajuste adimensional RMS de flexión frente a velocidad en 
el prototipo a estala en configuraciones de servicio y construcción.

Las vibraciones por desprendimiento de torbellinos se produ-
cen, como era esperable, a baja velocidad (13m/s en servicio 
y 15 m/s en construcción) sin implicaciones prácticas en el 
diseño de la obra. 

Tampoco fueron detectadas inestabilidades de galope ni en 
servicio ni en construcción. Por tanto los ensayos confirmaron 
el correcto funcionamiento del tablero frente a inestabilidades 
aeroelásticas.

4.
comprobación aeroelástica de la torre.

4.1. Introducción 

Aunque no se realizó un ensayo aeroelástico de la torre los 
resultados estáticos del túnel de viento de la sección transver-
sal de la torre permitieron obtener la variación de los coefi-
cientes de aerodinámicos horizontales en dirección paralela y 
perpendicular al viento para diferentes ángulos de ataque. La 
variación de estos coeficientes se ha representado en la figura 
14 en la que los ejes x e y son los ejes de la sección y el ángulo 
representado es el que forma el viento con el eje x de la sec-
ción. En esta figura se puede observar que el coeficiente Cfy 
muestra localmente una pendiente negativa para un ángulo de 
ataque en el entorno de los 35º y también, aunque de forma 
menos marcada, para un ángulo de 50º. Este hecho indica que 
el viento puede generar un amortiguamiento negativo que, en 
última instancia, podría provocar vibraciones divergentes en la 
torre. Esto no es descartable ya que se han detectado vibracio-
nes de galope en algunos cases de torres de puentes atirantados 
o colgantes.

Figura 14. Sección ensayada con cruz ornamental y resultados de los 
coeficientes aerodinámicos (ejes torre).

4.2. Comprobación simplificada del galope 

De acuerdo a lo recogido en los Eurocódigos (EN1991-1-
4:2005. Annex E) [11] la velocidad de inicio del galope puede 
evaluarse con la expresión:

 Vcg= 2*Sc*n*b/ag 
∙ Sc Scruton number 0.48
∙ n1,y  Periodo del modo principal 

 transversal (0.48 Hz)
∙ b Anchura (5.05 m)
∙ aG Factor de inestabilidad a galope 
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Como se observa en el gráfico de los coeficientes de arrastre 
y sustentación la situación más desfavorable para el galope se 
presentaba para un ángulo de unos 35º don la relación dCl/dβ 
presenta un valor mínimo. El factor ag toma entonces el valor:

ag= (dCl/dβ +Cd) = -2.552 (β =35º)

y el de velocidad de galope: :

Vcg = 2*50.6*0.480*5.03/2.55 = 95.8 m/s 

En condiciones de construcción con torre libre este valor es 
de 81 m/s

La relación de esta velocidad con las velocidades medias 
Vm (z=145) proporcionaba pues los siguientes valores:

Servicio:  Vcg/Vm = 95.8/70.9 = 1.35 >1.25
Construcción:  Vcg/Vm= 81/64 = 1.26 > 1.25

Por tanto de acuerdo a esta comprobación simplificada se 
podía concluir que no eran previsibles inestabilidades por ga-
lope en servicio o en construcción. En este último caso el co-
eficiente es muy estricto no obstante se trata de una situación 
teórica que no se va a producir en obra en tanto la torre com-
pleta nunca estará exenta pues se realiza en paralelo al tablero 
y a la colocación de tirantes. 

No obstante se llevó a cabo una comprobación adicional 
numérica con un modelo de 2 grados de libertad tal como se 
detalla a continuación

4.3. Comprobación del galope con un modelo de dos grados 
de libertad

El tratamiento del problema en este caso debe diferir del trata-
miento clásico por varias razones:
∙ Dado que la pendiente negativa aparece para un ángulo

de ataque de 30º respecto al eje longitudinal del puente,
las vibraciones resultantes de la torre se producirían en las
dos direcciones horizontales (longitudinal y transversal al
puente).

∙ El tratamiento clásico del galope supone que el flujo de
viento es laminar y, por lo tanto, con dirección y velocidad
constantes, lo cual no es cierto en general a causa de la
turbulencia.

∙ La condición de inestabilidad debe mantenerse durante un
tiempo para permitir que la amplitud de las vibraciones
crezca; sin embargo el carácter turbulento del flujo de vien-
to hace que ni la dirección ni la velocidad sean constantes
y que, por lo tanto, la condición de inestabilidad sólo se
mantendrá a lo largo de unos intervalos de tiempo.

En estas condiciones, el tratamiento del problema se compli-
ca ya que requiere un análisis paso a paso en el tiempo para 
dilucidar si realmente pueden aparecer vibraciones de galope. 
Para ello se ha generalizado el modelo clásico de galope exten-
diéndolo a dos direcciones mediante el modelo de dos grados 
de libertad que se muestra en la figura 15.

Las características de este modelo se deducen de las fre-
cuencias propias de la torre (0.51 Hz en dirección longitu-
dinal y 0.48 Hz en dirección transversal) y del amortigua-

miento que propugna el Eurocódigo [11] para hormigón no 
fisurado (ξ = 0.8%).

Figura 15. Modelo de dos grados de libertad.

Figura 16. Primer modo de vibraciónt transversal. (f=0.48 Hz) y 
longitudinal (f=0.51 Hz).

Las ecuaciones del movimiento de este modelo son:

𝑚𝑚𝑑𝑑 𝑥𝑥 + 𝑐𝑐𝑥𝑥𝑑𝑑 𝑥𝑥 + 𝑘𝑘𝑥𝑥𝑑𝑑𝑥𝑥 =  𝑝𝑝𝑥𝑥  

𝑚𝑚𝑑𝑑 𝑦𝑦 + 𝑐𝑐𝑦𝑦𝑑𝑑 𝑦𝑦 + 𝑘𝑘𝑦𝑦𝑑𝑑𝑦𝑦 =  𝑝𝑝𝑦𝑦  

donde las acciones de viento, px y py se calculan en cada instan-
te en función de la velocidad del viento y de los coeficientes 
aerodinámicos mostrados anteriormente.

Al modelar la velocidad de viento en cada dirección te-
niendo en cuenta sus características de turbulencia se pueden 
resolver las ecuaciones anteriores a través de una integración 
temporal paso a paso. El análisis de la historia de desplaza-
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mientos en ambas direcciones permite, por un lado, evaluar sus 
valores máximos y los esfuerzos correspondientes y, por otro 
lado, determinar si se producen inestabilidades como las que 
podría predecir un modelo de galope.

Los resultados obtenidos se resumen en la figura 17. En 
dicha figura se han representado los máximos desplazamientos 
en ambas direcciones en función del ángulo de ataque del vien-
to (0º corresponde a viento longitudinal); los desplazamiento 
longitudinales son los de color azul y los transversales lo de 
color rojo. Además se ha repetido el cálculo para una velocidad 
de viento incrementada en un 25% respecto a la de proyecto 
para tener en cuenta el factor de seguridad que impone el Eu-
rocódigo para el fenómeno del galope.

Figura 17. Desplazamientos máximos en función del ángulo de 
ataque.

En la figura se aprecia que, efectivamente, se produce un pico 
de respuesta transversal alrededor de los 30º, coincidente con 
el valor para el cual la pendiente del coeficiente aerodinámico 
transversal tiene valor negativo. Sin embargo la respuesta es 
estable por lo que el galope se puede descartar.

Para la velocidad de viento incrementada en un 25% los 
desplazamientos (diagramas de trazo discontinuo en la figu-
ra 17) son significativamente mayores como corresponde a un 
fenómeno que es no lineal. Se trata de desplazamientos impor-
tantes (hasta 0.92 m en dirección transversal) pero tampoco en 
este caso aparecen vibraciones divergentes. Hay que destacar 
que esta última velocidad de comprobación es de 84.4 m/s 
como valor medio y 110 m/s (396 km/h) como valor de pico.

4.4. Otros efectos aeroelásticos en la torre

4.4.1. Interacción Galope y desprendimiento de torbellinos
La velocidad crítica para vibraciones por flexión se produce 
cuando la frecuencia del desprendimiento de torbellinos coin-
cide con la fundamental del elemento. De acuerdo a los Euro-
códigos puede evaluar mediante (EN1991-1-4:2005. Annex E):

Vcrit,i =
  b * ni,y

 St

b: Anchura de la sección 5.03 m
ni,y: Frequencia del modo principal de flexion transversal al 

viento 0.448 Hz
St: número Strouhalr. Se puede adoptar 0,10.15 intermedio 

entre sección circular y rectangular.

Por tanto
Vcrit = 5.03 X *0.448/0.10 = 16.1 m/s

Para z=145 m Vcg= 95.8 m/s

Vcg/Vcrit= 80/2016.1= 45.0 >> 1.6,,85

Con lo cual este efecto de interacción es más que improbable.

4.4.2. Vibraciones por desprendimiento de torbellinos
Para la comprobación de este efecto se siguió igualmente lo 
recogido en los Eurocódigos [11]. Tal como se ha mostrado en 
el apartado anterior la velocidad crítica es 16.1 m/s

La amplitud de las vibraciones por desprendimiento de 
torbellinos se evalúa con la expresión [11]:

YF,max = b*(1/St
2)*(1/Sc )* K*Kw* clat

∙ K = 0.13 
∙ Lj = 6 × 5.03 = 30.2 m
∙ l = altura torre= 139 m
∙ Kw = 0.52 
∙ clat,0 = 0.9 

Con lo que:
yF,max = 0.262 m

A efectos de evaluar su efecto en los esfuerzos de la torre se 
comparó la deformación que produce el desprendimiento de 
torbellinos con la deformación máxima bajo el viento de di-
seño (69.5 m/s) que según los resultados del modelo general 
son 0.725 m. Por proporcionalidad la deformación estática 
del viento que produce el desprendimiento de torbellinos 
(16.1 m/s) supone 0.032 m.

De esta manera la relación de esfuerzos es (0.032+0.262) / 
0.725=0.40, es decir el 40% de los empleados en el diseño de 
la torre por lo que claramente este efecto no supone un proble-
ma desde el punto de vista del diseño estructural. 

4.4.3. Aceleraciones máximas
Por otro lado las aceleraciones asociadas al el desprendimiento 
de torbellinos son:

ay,max = (2π*0.48)2 *0.262= 2.38 m/s2 = 0.24g

Valor relativamente alto pero que solo se experimentará por 
quien esté en el extremo del pilón. Se evita fácilmente defi-
niendo las condiciones del viento en que se podrán hacer la-
bores de inspección y mantenimiento. Fijando un margen de al 
menos un 25% inferior, las labores podrían realizarse siempre 
que la velocidad fuera:

vm < 16.1/1.25 = 12.9 m/s =46.4 km/h

5.
conclusiones

El estudio de los efectos del viento sobre el puente atirantado 
entre las islas de Cebú y Mactán ha permitido demostrar que 
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el puente no es susceptible de experimentar efectos no previs-
tos en el cálculo estático tradicional tales como sobreesfuerzos 
o vibraciones que puedan afectar a su seguridad. Para llegar
a esta conclusión ha sido necesario utilizar herramientas de
cálculo numérico y experimentación en túnel de viento, tanto
para el tablero como para la torre.
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1.
introducción

Pese a que, en general, los puentes de piedra son muy resis-
tentes y duraderos, también es cierto que tienden a fallar, de 
forma ruinosa en no pocas ocasiones, cuando su ubicación se 
encuentra en terrenos donde el sustrato competente se localiza 
a profundidades importantes, bien por defectos de concepción, 
capacidad técnica en la época de construcción y/o incremen-
tos de solicitaciones. El desplazamiento o giro impuesto por el 
fallo de una cimentación en una estructura tan rígida provoca, 

al intentar acomodarse a la nueva geometría, la formación de 
rótulas mediante la aparición de fisuras, grietas y pérdida de 
piezas en cualquiera de sus elementos (pilas, bóvedas y tím-
panos). La ausencia de respuestas resistentes de tracción y la 
conversión de la bóveda en un mecanismo por exceso de ró-
tulas pueden llevar a la estructura a la ruina, pues el derrumbe 
de un vano ocasiona generalmente un fallo en cadena del resto 
cuando las pilas pasan a un estado no compensado de empujes 
horizontales.

http://www.hormigonyacero.com
mailto:pablo_v%40freyssinet-es.com?subject=
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Los puentes de Astiñene en San Sebastián y de Deba en la 
localidad de mismo nombre, ubicadas ambas en la provincia 
de Guipúzcoa (España), son ejemplos de estructuras que han 
sufrido severos daños como consecuencia del asiento en sus 
pilas.

En agosto de 2017, técnicos municipales del Ayuntamien-
to de San Sebastián detectaron en el puente de Astiñene, un 
descenso en la alineación del tablero, especialmente impor-
tante en su pila 3, que se acompañaba de una evidente e im-
portante fisuración del aglomerado en los vanos y pilas adya-
centes. Las inspecciones llevadas a cabo en días posteriores 
pusieron de manifiesto la gravedad de los daños, y el riesgo 
para la seguridad del tráfico. Considerándose en consecuen-
cia necesario, el cierre provisional de la estructura en tanto 
se definía un proyecto de emergencia para su reparación y 
refuerzo.

El puente de Deba, casi un año después repetía la cro-
nología de los acontecimientos descritos para el puente de 
Astiñene. En julio de 2018, una de las pilas de la estructura 
del puente sufrió un súbito y fuerte asiento no uniforme –
diferente aguas arriba, de aguas debajo de la pila– que, sor-
prendentemente, no llevó aparejado la ruina de la estructura. 
Sin embargo, los daños apreciables a simple vista eran im-
portantes, tanto en cantidad como en severidad. Las inspec-
ciones y análisis realizados pusieron de manifiesto lo que era 
claramente evidente para un espectador avezado, esto es, la 
fragilidad de la estabilidad estructural y el riesgo patente de 
que la ruina se produjera en cualquier momento. Como en 
el caso anterior, el riesgo para la seguridad de los usuarios de 
la estructura aconsejó el inmediato cierre provisional de la 
estructura y la realización de un proyecto de emergencia de 
reparación y refuerzo.

2.
descripción de las estructuras

2.1. Puente de Astiñene

El puente de Astiñene es el último de los puentes que cruza el 
río Urumea en la zona de Loyola, que también le da nombre. 
Recibe el nombre de Astiñene por haber existido en sus proxi-
midades una taberna con mismo apelativo, si bien, también es 
denominado como “puente de Egia”, o “Sarasola” [1].

Se trata de una estructura de fábrica de piedra caliza que 
vino a sustituir a un puente de madera construido en 1840. 
Este, a su vez, venía a sustituir a otro inicialmente construido 
en 1815, y del que se refieren daños importantes tan solo siete 
años después. Aunque dichos daños fueron rápidamente repa-
rados, el puente fue finalmente destruido durante la 1ª Guerra 
Carlista (1833-1839). El puente de 1840, reconstruido bajo 
la dirección del arquitecto D. Joaquín Ramón Echeveste, fue 
rápidamente ejecutado por los contratistas D. Francisco Elola 
y D. Miguel Antonio Urquía. Dicha reconstrucción, se llevó 
a cabo manteniendo la tipología estructural y materiales del 
destruido, razón por la cual, unos años más tarde se referían 
los mismos problemas de mantenimiento del primigenio, esto 
es, unos altos costes de mantenimiento. Fue esta la razón que 
motivó la necesidad de ejecutar un nuevo puente, más robusto 
y resistente, que, aun siendo más costoso en su construcción, 
redujera los altos costes de mantenimiento ya referidos. [1]

Aunque parece que los papeles de la época refieren que 
entre las soluciones que se manejaron, también se planteó la 
posibilidad de realizar un puente de hierro, finalmente fue des-
cartada debido a su alto coste, frente a la que fue finalmente 
ejecutada, entre 1860 y 1861, y ha llegado hasta nuestros días, 

Figura 1. Vista aguas arriba del puente de Astiñene, San Sebastián, Guipúzcoa (España).
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y cuya dirección también recayó en el arquitecto D. Joaquín 
Ramón Echeveste [1].

Se trata de una estructura esviada, formada por 7 bóvedas 
escarzanas, con diferentes relaciones entre la flecha y la luz de 
las mismas, resultando arcos con un rebaje importante, bastan-
te inusual en la época, y difícilmente comprensible, dado que 
en el propio proyecto ya se ponía de manifiesto que sondea-
do el río, no se había encontrado próximo terreno firme, por 
lo que intentando evitar unos sobrecostes importantes en la 
ejecución de una cimentación, se proponía una solución con-
sistente en el rebaje de un tercio de la potencia de terreno de 
“cascajillo de acarreo” que apoyaba sobre fangos de arcilla. En 

el rebaje se dispondría” hormigón” de arranque y fábrica para 
el levantamiento de las pilas hasta la parte inferior de los zó-
calos, con altura de 5 pies, contenida en todo su perímetro con 
tablestacado. [1]

Las pilas, de mampostería caliza, de poco canto y de altura 
modera presentan una esbeltez baja.

Se sabe igualmente que el puente fue remodelado tan solo 
unos años más tarde su puesta en servicio, en concreto en 1866, 
mediante la adición de voladizos de hormigón hasta alcanzar 
una anchura total de 7.80 m, para una calzada de 5.50 m y 
dos aceras de 1.15 m, que aún mantenía en el verano de 2017.

TABLA 3
Características de las bóvedas del Puente de Astiñene (San Sebastián).

 Bóveda L f t f/l t/L
Luz (m) flecha (m) Canto bóveda (m)

 1 6.518 0.754 0.50 1/8.6 1/13

 2 7.815 1.011 0.50 1/7.7 1/15.6

 3 9.495 1.195 0.70 1/7.9 1/13.6

 4 11.408 1.231 0.70 1/9.3 1/16.3

 5 9.361 1.220 0.70 1/7.7 1/13.4

 6 7.714 1.037 0.50 1/7.4 1/15.4

 7 6.324 0.860 0.50 1/7.4 1/12.6

Parece entonces razonable pensar que todos los males que 
aquejaban al puente en el verano del año 2017, como de hecho 
se puso de manifiesto tras los ensayos e inspecciones llevadas 
a cabo, venían motivados por la falta de capacidad resistente 
de la cimentación frente al giro de las pilas, agravado por la 
disparidad de luces, entre 6.50 y 11.40 m, que contribuyen a 

Figura 2. Vista desde aguas abajo del puente de Deba, iniciados los trabajos de reparación. Se aprecia claramente el descenso de la pila, y la pérdida 
de la rasante.

Figura 3. Planos del puente de madera construido en 1840. Fuente: 
Elejalde Aldama F., Behin Batean Loiolan. Pasado, presente y futuro 

de Loiola.  http://loiola.weebly.com/6---los-puentes.html
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crear empujes diferentes a ambos lados de estas, y por tanto su 
tendencia al giro.

2.2. Puente de Deba

El puente de Deba, o “puente viejo”, cruza la ría del río Deba, 
a escasos 850 m de su desembocadura en el mar Cantábrico. 
Se ubica en la localidad de mismo nombre que el río que salva, 
Deba, sita aproximadamente a 40 Km al oeste de la ciudad 
de San Sebastián (España). Fue concebido inicialmente para 
el paso de vehículos en la conexión de la carretera nacional 
N-634 con la provincial GI-638, uniendo por la costa, Deba y
Mutriku, provincia de Guipúzcoa, pasando en 2013, a prestar
servicio como pasarela peatonal.

El cuarto vano, primero desde el lado de Mutriku, contaba 
en el momento de su apertura con un paso levadizo materiali-
zado con estructura metálica. En 1951 este fue sustituido por 
una bóveda de hormigón chapada con piedra, con el fin de 
mantener la estética del resto de los vanos.

Desde un punto de vista estructural se trata de un puente 
de planta recta y 67 m de luz total, con rasante horizontal, y 
constituido por 4 bóvedas: un cuarto vano de 8.69 metros de 
luz y el resto, muy similares, 14.65 m, 14.67 m y 14.64 m, 
correspondientes con el primero, segundo y tercer vano, res-
pectivamente.

Las bóvedas descansan sobre pilas de 4.5 m de altura. En 
lo que respecta a los anchos, la pila sobre la que descansaba el 
tramo levadizo dispone de un ancho superior (5.00 m) frente a 
las otras dos (3.6 m). Esto viene motivado por la necesidad del 
diseñador de la estructura de compensar los esfuerzos horizon-

tales descompensados que el vano adyacente al tramo levadizo 
provoca en la pila.

Las pilas se cimentan en el lecho del río, muy próximo a su 
desembocadura, y, por tanto, en terrenos con bajas capacidades 
portantes, mediante pilotes de madera hincados. El proyecto 
redactado para la ejecución de los trabajos de emergencia con-
sidera como material más probable de los mismos, en base a los 
testigos extraídos en el marco de los trabajos de inspección, el 
roble, su diámetro 0.30 m y provistos de azuche, no esperán-
dose que dispongan una longitud superior a los 10 m (capítulo 
2.31. “Cimentaciones profundas con pilotes de madera” [2]). 
En la cabeza de los pilotes se dispone de un emparrillado de 
madera sobre la que apoya la base del plinto de la propia pila y 
entre este y el entarimado, la escollera que asegure el correcto 
apoyo del conjunto.

En lo que respecta a los estribos, el de Mutriku se cimenta 
sobre el afloramiento de roca existente, y el de Deba en un 
sistema similar al ya explicitado para las pilas.

El puente presenta una fábrica de piedra caliza de gran 
calidad, siendo el ejemplo más representativo de puentes de 
piedra del siglo XIX en el territorio Histórico de Guipúzcoa, 
motivo por el cual goza en la actualidad, de la máxima pro-
tección patrimonial [3]. Presenta además la peculiaridad de 
formar parte del Camino de Santiago en su ruta del Norte que 
recorre la Cordillera Cantábrica, desde Donostia-San Sebas-
tián (Guipúzcoa – España) hasta Ribadeo (Lugo – España).

Sabemos por las crónicas del puente que al menos este ha 
sufrido tres incidentes relacionados con su cimentación a lo 
largo de su vida, por lo que podría afirmarse a priori que el 
problema de este vendría muy probablemente motivado por 

Figura 4. Estado del puente de Deba tras el asiento de la pila en julio de 2018.
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un inadecuado diseño de la cimentación, como en el caso an-
terior. Si bien, las inspecciones realizadas, que incluyeron una 
concienzuda inspección submarina, revelaron que, sin descar-
tar ello, en este caso el fallo se debía a la sensible pérdida de la 
sección resistente –y por tanto colapso por falta de capacidad 
resistente– de los pilotes de madera provocada por el ataque de 
xilófagos (Teredo Navalis).

3.
trabajos desarrollados

3.1. Puente de Astiñene

El proyecto de reparación contempla dos fases de interven-
ción, consistentes en un recalce de las pilas con micropilotes. 
Dadas las dudas que presenta el estado de la estructura y la ca-
pacidad de la cimentación del puente para soportar las cargas 
de la maquinaria necesaria para acometer dicha actuación, se 
propone una actuación previa consistente en el atirantamiento 
a la altura de las bóvedas del puente.

La razón de que se propusiera la intervención en dos fases 
venía razonada por el hecho de que el Ayuntamiento de San 
Sebastián, titular de la estructura barajaba ya su sustitución 
por un nuevo puente en un plazo de dos años. Parecía entonces 
razonable valorar si resultaba conveniente o no acometer una 
actuación de micropilotado con alto importe de inversión, y 
difícil de realizar dado el estado de la estructura. La realiza-
ción, por el contrario, del atirantamiento presentaba la ventaja 
de permitir en un corto lapso de tiempo la apertura de nuevo 
al tráfico, peatonal y ciclista, del puente, y el paso de embar-
caciones bajo este, además de ser necesario en caso de que fi-
nalmente se decidiera llevar a cabo el trabajo de recalce de las 
pilas del puente con el micropilotado de las mismas.

Finalmente, ambas actuaciones fueron llevadas a cabo, de 
las que a continuación se refieren sus datos principales.

3.1.1. Atirantamiento
La solución prevista en proyecto consiste en la colocación a 
nivel del arranque de las bóvedas de dos barras pretensadas de 
alto límite elástico Φ32 mm, bajo cada bóveda, una a cada lado 
del puente (aguas arriba y aguas abajo). Las barras se cruzan 
en cada pila en una pieza metálica, en forma de tubo hueco 
conformado por dos UPN400 soldados en cajón. En cada vano, 
las barras se anclarán en el lado opuesto de la pila, de tal forma 
que en cada pila se produzca un solape entre las barras de un 
vano y del siguiente. El esfuerzo de las barras se transmite a las 
pilas a través de placas de anclaje, soldadas en la parte inferior 
del tubo, junto con rigidizadores metálicos, que trasmiten a su 
vez el empuje de las barras a los paramentos de mampostería, 
intercalando entre ambos elementos, un mortero tixotrópico 
de alta resistencia que garantice un correcto asiento de las pla-
cas. El asiento de los tubos se realiza sobre mesetas de morte-
ro tixotrópico de alta resistencia, que compensen los asientos 
diferenciales y los giros que presentan las pilas. En los estribos 
las barras se anclan en taladros ejecutados al efecto en la lon-
gitud necesaria, y se inyectan con mortero de inyección, en la 
zona de bulbo, asegurando una longitud libre mediante una 
vaina que permita el tesado de la misma. Transversalmente las 

estructuras de cada lado de la pila se unirán con un redondo de 
25 mm de acero B500S. Las barras se colgaban en no menos de 
tres puntos en cada vano, para impedir el efecto catenaria de 
las mismas y que puedan, por tanto, entrar en carga rápidamen-
te, ante cualquier movimiento de la estructura. Las barras van 
dotadas de anclaje según dimensiones especificadas en plano, 
con taladros avellanados, y tuerca y contratuerca. Finalmen-
te se protegerán todos los elementos metálicos mediante una 
protección frente a la corrosión, que asegure su durabilidad, 
dado el ambiente altamente agresivo en el que se encuentra 
la estructura.

3.1.2. Recalce de las pilas
En cada una de las pilas se decide la implantación de 6 pares 
de micropilotes, hasta lograr su empotramiento necesario en 
la matriz rocosa ubicada bajo los rellenos de fondo del cauce 
del río. [2]

Los micropilotes finalmente ejecutados, presentan un en-
camisado que nace desde la zona de rellenos y hasta sobrepasar 
ampliamente la mampostería del puente.

Como se aprecia en la figura adjunta, las longitudes de cada 
micropilote son variables y su diámetro fue de 127.1 x 9 mm 
espesor, reforzados con 6 redondos de 16 mm de acero B500S 
en la zona de pilas (Perforación de 220 mm). La longitud total 
micropilotada fue de 2498.81 m. 

Figura 5. Plano del proyecto de recalce de la cimentación del Puente 
de Astiñene. Fuente: proyecto redactado por SESTRA.

3.2. Puente de Deba

Como en el caso anterior, y tras todos los trabajos de inspección 
y análisis realizados, se convino como mejor solución acometer 
los trabajos de reparación de la estructura en dos fases. La pri-
mera tendría por objeto asegurar la estabilidad de la estructura 
y evitar en la medida de lo posible su ruina, la segunda, una vez 
asegurada esta, conllevaría la reconstrucción del puente a su 
estado previo al incidente, en lo que sea posible [4].

La primera de las fases, y única ejecutada hasta la fecha, ha 
consistido tras los trabajos previos habituales –desvío de servi-
cios afectados y caracterización del terreno mediante 5 sondeos 
en diferentes puntos de la estructura–, en el refuerzo de las ci-
mentaciones de las pilas 1 y 3 mediante micropilotado; la reali-
zación de unos encepados de apoyo provisionales sobre dichas 
pilas que recogieran a estos y sobre los que apoyar una cimbra 
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autolanzada; en el lanzamiento y disposición de la cimbra apo-
yada en los encepados mencionados; y en la disposición de un 
sistema de apeo de las bóvedas mediante un sistema de cuelgue 
de tirantes materializado con barras de alto límite elástico, así 
como un sistema de vigas HEB-300 y HEB-450 dispuestas bajo 
las bóvedas junto a un conjunto de paneles de encofrado.

Adicionalmente se ha aprovechado la estructura de la 
cimbra para disponer sobre ella una pasarela peatonal pro-
visional que restituya el paso suspendido por riesgo de caída 
de la estructura.

4.
retorno de experiencia

Más allá de las complicaciones que plantea intervenir en es-
tructuras en las proximidades de las desembocaduras de los 
ríos, y por tanto sometidas a la carrera de marea, con las difi-
cultades que esto entraña, además de en un estado precario de 
estabilidad, con los riesgos que supone ello para la seguridad 
de todas las personas que intervienen en ellas, podemos afirmar 
que, ambas intervenciones ponen de manifiesto, en primer lu-
gar, que se constata que por muy sólidas y seguras que puedan 
parecernos estas estructuras, es necesario comunicar la urgente 
necesidad de aumentar la inversión en labores de inspección y 
mantenimiento preventivo, que nos permitan detectar y ade-
lantarnos a los deterioros que puedan conllevar sucesos catas-
tróficos, máxime en estructuras con un alto valor patrimonial 
y/o en corredores esenciales.

En este sentido es importante recalcar que las labores de 
inspección, auscultación y de mantenimiento son actividades 
a tener en cuenta en la vida útil de cualquier estructura con 
el fin de alargar al máximo su durabilidad.

En lo que se refiere a los trabajos acometidos, podemos 
indicar que:

• De todos los sistemas que hemos empleado a la fecha,
consideramos que el mejor procedimiento para realizar ci-
mentaciones en un puente de piedra es intervenir con un
equipo a rotación hasta traspasar la pila y luego, seguir con
un equipo ordinario de roto percusión. Los equipos que
emplean demasiadas cantidades de agua pueden fragilizar
el propio relleno del puente (por el lavado de estos), los
rejuntados, si existen, provocar el movimiento de sillares,
sillarejos o mampuestos y generar algún socavón si el ma-
terial que atraviesan es poco resistente. El agua, además,
puede provocar algunos “daños colaterales”, como oqueda-
des que obliga a inyectar más volumen de la simple perfo-
ración, para la correcta materialización del micropilote.

• El control topográfico es una actividad importante que
siempre se debe considerar para hacer seguimiento de
cualquier movimiento de la estructura, ya sea durante las
propias actuaciones como tras su finalización a fin de con-
firmar que la estructura ha sido adecuadamente estabili-
zada.

• La ingeniería de hoy y los medios auxiliares empleados con
fines distintos como por ejemplo la autocimbra, permiten
también “salvar” puentes de piedra centenarios. Es por tan-
to necesario mantener una mente abierta ante los retos que
presentan estas estructuras, más aún, cuando sufren daños
importantes.

• Si bien todos los proyectos están sujetos a cambios, estos
por las particularidades que presentan aún más. En Deba,
por ejemplo, fue necesario replantear la solución inicial de
proyecto, modificando los puntos de apoyo de la cimbra,
inicialmente previsto en estribo 2, dado que se encontraba
apoyado sobre terreno rocoso y pila 1, ya que era mate-
rialmente imposible encontrar una cimbra que solventa-
ra adecuadamente todos los requerimientos estructurales
y pudiera ser, a su vez lanzada, dado que el lanzamiento
presentaba limitaciones de espacio a ambos lados, ladera
de la montaña en estribo 2, y vía del FF.CC. en estribo 1).

Figura 6. Vista cenital del puente de Deba con los trabajos de la primera fase prácticamente terminados.
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Figura 7. Vista aguas abajo del puente de Deba tras la finalización de los trabajos de la fase 1.

Figura 8. Vista desde aguas abajo del puente de Deba con los trabajos de la primera fase prácticamente terminados.
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En Astiñene, mucho se debatió al respecto de la convenien-
cia o no de tesar las barras, para finalmente optar por una 
solución intermedia, que consistió en darles una pequeña 
fuerza que las enderezara y ayudara a corregir la posible 
catenaria, sin inducir esfuerzos en las pilas.

Por último, resaltar que dos estructuras con muchos nexos de 
unión: apenas una década de diferencia en su construcción, 
ambos cimentados en la desembocadura de sus ríos, ambos con 
problemas de cimentación que debieron ser tratados mediante 
un recalce con micropilotes, afrontan un fin distinto. Mientras 
el primero será demolido, al segundo, Dios mediante, se le tra-
tará de devolver al estado en el que se encontraba previamente 
al incidente. 

Esto no hace sino poner de manifiesto que no existe una 
doctrina universal aplicable a todos los casos, “porque la ca-
suística es infinita e infinitos son también los enunciados y po-
siciones”. [4]
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r e s u m e n

La corrosión de las armaduras es una de las principales razones de la reducción de la durabilidad de las estructuras de hormigón armado. La corrosión 
da lugar a la generación de diferentes defectos con geometrías diferentes. El presente estudio se centra en evaluar el comportamiento mecánico de 
armaduras con diferentes tipos de defectos, desde corrosión generalizada, por picaduras hasta corrosión bajo tensión y fragilización por hidrógeno. 
Los resultados obtenidos muestran que la resistencia de los aceros no depende únicamente de la pérdida de material, sino que es muy importante 
evaluar la geometría de los defectos.
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a b s t r ac t

Corrosion of reinforcement is one of the main reasons for reducing the durability of structures. Corrosion results in the appearance of different defects 
of various geometries. This study focuses on evaluating the mechanical behaviour of rebars with different types of defects, from generalised corrosion, 
pitting to stress corrosion and hydrogen embrittlement. The results obtained show that the strength of steel rebars does not depend only on material loss, 
but that it is very important to evaluate the geometry of the defects.
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1.
introducción

La corrosión de las armaduras puede producir diversos tipos 
de deterioros en las estructuras, como por ejemplo la pérdida 
de adherencia de las armaduras [1, 2]. Desde el punto de vista 
estructural una de las consecuencias de la corrosión es el posi-
ble comportamiento frágil de las armaduras [3-8] que puede 
producir fallos repentinos en componentes.

Existen diversos mecanismos de corrosión que pueden te-
ner lugar en las estructuras de hormigón armado, dando lugar a 
diferentes tipos de corrosión: corrosión homogénea, corrosión 
por picaduras, corrosión bajo tensión, etc. Cada tipo de ataque 
produce una degradación diferente que conlleva un compor-
tamiento mecánico distinto. Por ejemplo, la aparición de un 
defecto puede provocar un fallo frágil por concentración de 
tensiones de forma que a escala microscópica pueda tener un 

comportamiento dúctil, mientras que en otros casos se puede 
producir un comportamiento frágil a escala microscópica. Un 
ejemplo de este último es el fenómeno de fragilización por 
hidrógeno [3, 9-12].

Existen resultados experimentales de corrosión de arma-
duras en condiciones de laboratorio en las que se relaciona el 
grado de corrosión con su comportamiento a tracción [13-15]. 
En la figura 1 se muestra la relación entre la reducción de re-
sistencia última (Fu /Fuo) y la pérdida de peso por corrosión 
(100*ΔW/Wo). Almusallam emplea en su estudio armaduras 
de dos diámetros diferentes, 6 y 12 mm de diámetro. Los ensa-
yos los realiza en hormigón aplicando una densidad de corrien-
te de 2 mA/cm2, inmersas en una disolución de cloruro sódico 
al 5% [13]. Apostolopoulos emplea armaduras de 8 mm de 

http://www.hormigonyacero.com
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diámetro embebidas en hormigón expuestas a una disolución 
de cloruro sódico [14]. En el caso de Muñoz et al. se realizan 
los ensayos en una disolución 3% de cloruro sódico empleando 
armaduras de 7, 8, 16 y 20 mm de diámetro, y una densidad 
de corriente de 0.10 mA/cm2 [15]. En todos los casos, el grado 
de corrosión se ha medido por pérdida gravimétricas después 
de su decapado. Una vez caracterizada la misma se realizan 
ensayos de tracción para evaluar su comportamiento mecánico.

Figura 1. Datos experimentales extraídos de diversos autores [13-15].

2.
metodología

Se ha simulado por elementos finitos el comportamiento de 
diferentes tipos de daño por corrosión: corrosión localizada y 
corrosión por picaduras. Para este estudio se ha empleado el 
software COMSOL Multiphysics. Se ha simulado un ensayo 
de tracción aplicando incrementos de carga de Fu0 /100, donde 
Fu0 es la carga máxima para la armadura sin defectos. Para evi-
tar que exista una influencia del defecto en el extremo de apli-
cación de la carga, se realiza la simulación sobre una longitud 
l = 5d. En los casos en los que la geometría del defecto es muy
extendida en la dirección del eje de la armadura se emplea una
longitud de l = 7.5d [16].

Las ecuaciones características del material son las corres-
pondientes al acero B500 B [17]. Se ha empleado una cur-
va bi-lineal de acuerdo con la Norma EN-1992-1-1. Se toma 
como límite elástico fyk = 560 MPa y módulo elástico E = 200 
GPa. El comportamiento plástico se simula por el coeficien-
te de endurecimiento k, que define la relación entre la carga 
máxima fuk y el límite elástico fyk, k = 1.12, para una defor-
mación última de εuk = 5.6%. Por lo tanto, el valor de carga 
máxima es 

fuk = 605 MPa.
Se ha tomado el criterio de von Mises como criterio de 

fallo. Este criterio es el más apropiado en el caso de materiales 
dúctiles con endurecimiento isotrópico [16].

2.1. Modelos 2D-axisimétricos

En primer lugar se han realizado modelos 2D-axisimétricos 
que tratan de reproducir la geometría de una corrosión del tipo 
localizado. La geometría del deterioro por corrosión se ajusta a 
un elipsoide de profundidad (px) y longitud (pz). En estos mo-
delos se puede simular una corrosión general cuando pz ⇒ ∞.

La figura 2 muestra una reconstrucción 3D del modelo 

2D-axisimétrico de una armadura con un defecto por corro-
sión definido por los parámetros px y pz.

Figura 2. Reconstrucción 3D del modelo 2D-axisimétrico.

Los resultados obtenidos en la simulaciones se pueden ajustar 
a una curva definida por los siguientes parámetros: i) la resis-
tencia máxima referida a la armadura sin defecto (fu /fu0), ii) la 
relación entre profundidad de corrosión y radio de la armadura 
(px/R), y iii) la relación de aspecto de la corrosión (pz/px). A 
continuación se muestra la ecuación obtenida para un valor 
de R2 = 0.96. En la figura 3 se muestra la representación de la 
ecuación obtenida.

fu
fu0

px

R
px

R
px

R
pz

px
(1)

2 2

=1.0 – 0.9276       – 0.0157 –1.2067 + 0.0006

Figura 3. Corrosión localizada. Variación de la carga máxima en 
función de la geometría de la corrosión y el radio de la armadura.

2.2. Modelo 3D de corrosión por picadura

En el caso de la picadura es necesario recurrir a un modelo 3D 
donde la picadura se simula por un elipsoide de semi-ejes: px 
para la profundidad de la picadura, pz para la extensión en el 
sentido longitudinal y py para la extensión en el sentido per-
pendicular a los otros dos. En la figura 4 se muestra una repre-
sentación de la armadura con la geometría de la picadura. Este 
modelo tiene 2 planos de simetría que permiten reducir el nú-
mero de grados de libertad de forma sustancial [16]. Por otra 
parte, para reducir el número de variables, se ha supuesto que 
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la extensión de la picadura en las direcciones perpendiculares 
al crecimiento de la misma es homogénea, py = pz.

Figura 4. Modelo 3D de corrosión por picaduras.

Como en el caso anterior, se ha obtenido una ecuación que 
correlación la resistencia máxima referida a la armadura sin 
defecto (fu /fu0) con la relación entre profundidad de corrosión 
y radio de la armadura (px /R) y la relación de aspecto de la 
corrosión (pz /px), con un R2 = 0.90. 

fu
fu0

px

R
px

R
px

R
pz

px
(2)

2 2

=1.0 – 0.0636       – 0.0065       –1.6050       + 0.0004

En la figura 5 se muestra la representación de la ecuación 2.

Figura 5. Corrosión por picadura. Variación de la carga máxima en 
función de la geometría de la corrosión y el radio de la armadura.

2.3. Corrosión bajo tensión y fragilización por hidrógeno

Se contempla un tercer escenario que es el crecimiento de fi-
suras mediante corrosión bajo tensión (SCC) y/o fragilización 
por hidrógeno (HE) en los que, al ocurrir en el medio agresivo, 
se produce una disminución de la tenacidad de fractura del 
acero (KIC), propiciando en este caso una rotura frágil de la 
armadura [7, 9, 18-20]. La reducción en la tenacidad de frac-
tura supone que, para un acero sometido a una determinada 
tensión, la fractura ocurre cuando se alcanza un defecto menor 
al caso de una armadura sin fragilizar. O lo que es lo mismo, el 
material se convierte en menos tolerante frente al daño, siendo 
necesario detectar la presencia de pequeñas fisuras para evitar 
su fractura. Por otra parte, a nivel microestructural se caracte-

riza por aparecer facetas de clivaje [6, 21]. Existen numerosos 
mecanismos que tratan de explicar este efecto considerando 
el hidrógeno como principal actor [22-27]. Desde el punto de 
vista experimental se ha encontrado que el efecto del medio 
corrosivo puede disminuir la tenacidad de fractura hasta un 
60% [5, 6, 18].

En el caso de las armaduras es posible calcular el factor de 
intensidad de tensiones (KI) de acuerdo con la ecuación pro-
puesta por Astiz, Valiente y Elices [7, 28, 29]. Esta ecuación se 
ha desarrollado para una fisura superficial semi-elíptica defini-
da por la profundidad px y la extensión py:

KI
= ∑ ∑ Cij σ  πpx

px

d
px

py

i j
(3)

i=0 i≠1  j=0

4 3

Donde, σ es la tensión remota, d es el diámetro de la armadura 
y Cij son constantes.

3.
aplicación a un caso de estudio

Se ha elegido una armadura de 6 mm de radio, coincidiendo 
con algunos de los casos experimentales, sobre la que se aplica-
ran los casos de degradación descritos anteriormente. 

Se ha empleado la ecuación 1 para simular el caso de una 
corrosión localizada cuyo comportamiento mecánico se apro-
xima a una pérdida de sección pura. 

La ecuación 2 se ha empleado para simular la corrosión por 
picadura. Se ha considerado el caso más perjudicial desde el 
punto de vista mecánico que es el crecimiento de una picadura 
con geometría esférica, py / px = pz /px = 1. 

En cuanto al comportamiento en presencia de fisuras, 
ecuación 3, se ha tomado una tenacidad de fractura de KIC = 
40 MPa m0.5.

En la figura 6 se muestra la evolución de la carga máxima, 
referida a la carga máxima para una armadura sin defectos, en 
función del tamaño de defecto por corrosión. Se puede apre-
ciar de forma clara que la evolución depende del tipo de daño. 
La corrosión por picaduras y la fisuración provocan una dis-
minución en la resistencia del acero mayor que la corrosión 
localizada. 

Figura 6. Variación de la resistencia máxima en función del tamaño 
de defecto por corrosión.



En la figura 7 se muestra la evolución de la carga máxima, 
referida a la carga máxima para una armadura sin defectos, en 
función de la pérdida de sección. El tipo de corrosión que es 
más sensible a la pérdida de resistencia es la que provoca la 
formación de fisuras, seguido de la corrosión por picaduras y 
la corrosión localizada. Como se ha comentado, la aparición 
de fisuras por SCC o HE provoca una elevada concentración 
de tensiones que pueden conducir a un fallo frágil del compo-
nente [7]. 

Figura 7. Variación de la resistencia máxima en función de la pérdida 
de sección.

Por último, es posible cuantificar la pérdida de peso para los 
casos de corrosión localizada y por picaduras y relacionarla 
con la variación de resistencia mecánica. Este ejercicio no tie-
ne sentido para el caso de la fisuración puesto que la pérdida 
de material es mínima y no se puede cuantificar, incluso se 
puede llegar a producir el crecimiento de una fisura sin pérdida 
aparente de material. En la figura 8 se comparan los valores 
teóricos obtenidos, según lo mostrado anteriormente, con los 
dados por en la literatura por diversos autores [13-15]. Los 
datos experimentales se ajustan entre el comportamiento de 
corrosión localizada (línea negra continua) y el comportamien-
to por corrosión con picaduras (líneas azules). Los ensayos que 
se han realizado en disolución dan lugar a comportamientos 
que se aproximan al comportamiento de corrosión localizada, 
sobre todo en los casos en los que se realizan ensayos con altas 
densidades de corriente. Por otra parte, los ensayos realizados 
en probetas de hormigón o mortero realizados en condiciones 
de bajas densidades de corriente dan lugar a la formación de 
picaduras, más o menos localizadas o aisladas.

Figura 8. Comparación entre valores experimentales y teóricos.

4.
conclusiones

El comportamiento mecánico de las armaduras depende de la 
morfología de los defectos generados por corrosión. Dado que 
la misma pérdida de peso puede dar lugar a diferentes com-
portamientos mecánicos, es necesario caracterizar la geometría 
de los propios defectos para poder estimar su comportamiento 
mecánico.

Existe dos tipos de comportamiento frágil: i) El compor-
tamiento frágil a escala macroscópica, como consecuencia de 
la concentración de tensiones producida por la aparición de 
defectos como picaduras o fisuras. ii) El comportamiento frá-
gil a escala microscópica, en muchos casos relacionado con la 
fragilización por hidrógeno, que produce una disminución de 
las propiedades mecánicas a través de la disminución de la te-
nacidad de fractura, y la aparición de facetas de clivaje en la 
superficie de fractura.

Por último, desde el punto de vista experimental es funda-
mental reproducir las condiciones de la corrosión natural en 
los ensayos acelerados. En función del medio y la intensidad 
de corrosión se puede llegar a una morfología de ataque por 
corrosión u otra.
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r e s u m e n

Se presenta un sistema innovador para el refuerzo de elementos de hormigón en capa delgada con morteros de ultra-alta resistencia armados en masa 
con fibras metálicas estructurales. El sistema permite reforzar pilares, vigas y forjados de losa maciza, reticulares y unidireccionales de vigueta-bove-
dilla, mediante el recrecido, de bajo espesor, con morteros con alta resistencia a la tracción y elevadísima resistencia a  la compresión, de forma que 
se obtiene una sección reforzada de mayor capacidad resistente. Se expone el sistema y los ensayos realizados que demuestran su idoneidad técnica 
para el fin perseguido.

palabraS clave: rehabilitación, reparación, refuerzo, alta resistencia, HPC, fibra estructural. 

©2025 Hormigón y Acero, la revista de la Asociación Española de Ingeniería Estructural (ACHE). Publicado por Cinter Divulgación Técnica S.L. Este es un artículo de 
acceso abierto distribuido bajo los términos de la licencia de uso Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0) 

a b s t r ac t

An innovative system for the reinforcement of thin-layer concrete elements with ultra-high-strength mortars reinforced with structural metal fibers is 
presented. The system makes it possible to reinforce columns, beams and slabs, solid, reticular and unidirectional, by means of re-shaping, of low thick-
ness, with mortars with high tensile strength and very high compression resistance, so that a reinforced section of greater resistant capacity. The system 
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1.
introducción

Los hormigones reforzados con fibras estructurales de acero 
son materiales que llevan usándose durante décadas y que ac-
tualmente se recogen en el Anejo 14 Recomendaciones para la 
utilización de hormigón con fibras de la Instrucción del Hor-
migón Estructural EHE [1]. 

Estos hormigones son realmente materiales compuestos 
con unas propiedades muy concretas. La adición de fibras de 
acero estructural a un hormigón de alta resistencia a compre-
sión proporciona un material con grandes ventajas, aparte de 
aumentar en gran medida la resistencia a tracción y controlar la 
fisuración, aporta una gran ductilidad al material. 

En esta comunicación se presentan una serie de materiales 
realmente innovadores, fruto de la investigación en los Labo-
ratorios de I+D+i de Mapei, y sus campos de aplicación más 
habituales. 

2.
propiedades tecnológicas de los materiales y
usos previstos

La gama Planitop HPC son morteros fluidos cementosos refor-
zados con fibras estructurales de acero distribuidas de manera 
homogénea dentro de una matriz cementosa con elevadísimas 
prestaciones mecánicas.

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2624
mailto:pedromadera%40mapei.es?subject=
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Los que distingue a estos materiales, clasificables como 
HPFRCC (High Performance Fiber Reinforced Cementitious 
Concrete), de los morteros tradicionales es su elevadísima re-
sistencia mecánica, ductilidad y tenacidad, lo que le confiere 
una mayor capacidad de resistencia en la fase plástica (post-fi-
suración), con un comportamiento que permite sustituir com-
pletamente la armadura tradicional. Una vez endurecidos, po-
seen las siguientes cualidades:
∙ Altísima resistencia mecánica a la compresión
∙ Elevada ductilidad
∙ Elevada resistencia a las cargas cíclicas, al desgaste por abra-

sión y a los impactos.
∙ Impermeables al agua
∙ Óptima adherencia, tanto al hormigón como a las armaduras

de acero.

Su uso principal es el refuerzo estructural de elementos de 
hormigón frente a solicitaciones gravitatorias, sísmicas, impac-
tos y vibraciones: Intervenciones de refuerzo de forjados exis-
tentes mediante la aplicación por vertido de recrecidos de bajo 
espesor, entre 10 mm y 40 mm; refuerzo de pilares mediante 
encamisado para aumentar la capacidad portante (acción axial, 
momento flector y cortante). Mediante el confinamiento del 
hormigón se incrementa la capacidad en términos de desplaza-
miento, así como la ductilidad de la sección. El alto contenido 
en fibras permite utilizar el producto con una armadura tradi-
cional extremadamente reducida o, incluso, sin armadura con 
un espesor de aplicación entre 20 y 40 mm.

Los ensayos más significativos realizados sobre los materia-
les fueron los de resistencia a compresión, resistencia a la trac-
ción por flexión con resistencia residual y resistencia al corte 
por rasante.

Además de los anteriores, se realizaron los ensayos que es-
tablece la norma EN 1504 Productos y sistemas para la pro-
tección y reparación de estructuras de hormigón. Definiciones, 
requisitos, control de calidad y evaluación de la conformidad, 
en sus partes 3, Reparación estructural y no estructural, y 6,  
Anclaje de armaduras de acero, ensayos de adherencia al hor-
migón (EN 1542) tanto en condiciones normales como tras 
envejecimiento acelerado, Dureza Shore (ISO 868), retracción 
endógena, retracción impedida, Resistencia a hielo-deshielo 
con presencia de sales (EN 12390-9), resistencia a la carbo-
natación (EN 13295), impermeabilidad al agua (N 12390-8),  
Resistencia al deslizamiento de barras de acero (EN 1881) en-
tre otros. A continuación de exponen los más significativos. 

2.1. Resistencia a compresión

La resistencia a compresión de los distintos materiales se eva-
luó en base a dos normas:  la norma EN 12190 Determinación 
de la resistencia a compresión de los morteros para reparación 
[2], en el que se utiliza probeta de dimensiones 40x40x160 
mm, adecuada para morteros que van a ser aplicados en capas 
de pequeño espesor; y la norma  EN 12390-3 Determinación 
de la resistencia a compresión [3], en la que se utilizan probe-
tas cúbicas de 150 mm de lado, más adecuada para el caso de 
hormigones. 

En el caso de los ensayos realizados de acuerdo a la norma 
EN 12190, los resultados de rotura media fueron de 130 MPa, 
mientras que utilizando la norma EN 12390-3 los resultados 
de rotura medios fueron superiores a 118 MPa.

Tras analizar los valores obtenidos en los ensayos, se esta-
bleció como valor característico de resistencia a compresión 
para los morteros el de 90 MPa, que es el que se utiliza para la 
realización de los cálculos. 

2.2. Resistencia a la tracción por flexión (límite de proporcio-
nalinad (LOP), resistencia residual

Uno de los valores más importantes en estos morteros es la 
resistencia residual a la tracción por flexión, ya que en su uso 
se considera su contribución en zona traccionada, ya que son 
capaces de soportar tracciones mantenidas con deformación 
creciente. Para obtener el valor se sometió a ensayo según nor-
ma EN 14651:2007+A1:2008 Método de ensayo para hormi-
gón con fibras metálicas [4]. Determinación de la resistencia 
a la tracción por flexión (límite de proporcionalidad (LOP), 
resistencia residual.

El método de ensayo consiste en someter a una serie pro-
betas biapoyadas, de dimensiones 150x150x550 mm, a una 
carga en el centro creciente para evaluar la resistencia a fle-
xotracción a 3 puntos (figura 1). A las probetas se les practica 
una entalla de 25 mm en el centro de las mismas en la que se 
colocan captadores de desplazamiento para medir la abertura 
de fisura creciente al aumentar la carga F. De esta manera se 
establece el diagrama de carga-apertura de fisura y se extraen 
los valores de tensión en la fibra inferior para los escalones de 
apertura de fisura establecidos en la norma: 0.5 mm, 1.5 mm, 
2.5 mm y 3.5 mm.

Figura 1. Ensayo de flexotracción según EN 14651.

Se realizaron ensayos tanto sobre especímenes en condiciones 
normales como sobre especímenes a los que se sometió a ciclos 
de hielo-deshielo.

Los resultados medios y característicos obtenidos para Pla-
nitop HPC y Planitop HPC Floor se recogen en las tablas 1 y 
2 respectivamente.

TABLA 1.
Resultados del ensayo Planitop HPC.

 ID fct,L fR1 fR2 fR3 fR4

(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)

 fm 8.61 10.96 8.64 7.14 5.85

 fk 7.19 8.03 6.11 5.06 4.09

 fm,ciclos 9.03 11.67 11.19 9.55 7.62
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Sobre la base del valor característico se obtienen los siguientes 
ratios: 

fR1k

fct,Lk

fR3k

fct,Lk
=1.12 > 0.4 ; = 0.63 > 0.5

El comportamiento post-fisuración se clasifica como 8a. 

TABLA 1.
Resultados del ensayo Planitop HPC Floor.

 ID fct,L fR1 fR2 fR3 fR4

(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)

 fm 7.34 12.55 12.70 11.46 9.91

 fk 6.11 9.70 10.48 9.33 8.03

 fm,ciclos 7.73 13.73 13.52 12.04 10.28

Sobre la base del valor característico se obtienen los siguientes 
ratios: 

fR1k

fct,Lk

fR3k

fct,Lk
=1.59 > 0.4 ; = 0.96 > 0.5

El comportamiento post-fisuración se clasifica como 8c. En la 
figura 2 se muestra el diagrama del ensayo carga-apertura de 
fisura. 

Figura 2. Diagrama del ensayo según EN 14651.

2.3. Resistencia al corte por rasante 

El sistema de refuerzo, mediante recrecido con morteros de 
alta resistencia en capa delgada, se basa principalmente en 
la unión monolítica de las dos inferfaces, hormigón antiguo 
y mortero de refuerzo, por lo que es fundamental analizar el 
comportamiento en la situación de rasante entre materiales, ya 
que del buen comportamiento de este valor depende el poder 
garantizar que se cumplen las hipótesis de Navier sin la ne-
cesidad de realizar acciones adicionales como sería el uso de 
puentes de unión o conexiones entre superficies con cosido 
de barras. Si el valor obtenido es superior al de cohesión del 
hormigón se pueden realizar los cálculos con las normativas 
vigentes. 

Para comprobar la idoneidad del sistema de refuerzo se 
llevaron a cabo ensayos de adherencia por rasante [5]. Se fa-
bricaron probetas de hormigón de 200x100x100 mm con di-
ferentes tipos de resistencias: C12/15, C16/20 y C20/25; y se 
prepararon áreas de 100x100 mm en cada una de ellas con 
diferentes grados de preparación de superficies según se recoge 

en el Model Code 2010: superficie lisa, rugosa y muy rugosa, 
que se recoge en la tabla 3.

TABLA 3.
Clasificación de rugosidad superficial

Clasificación de Rugosidad media

rugosidad Rt (mm)

Liso (a) < 1.5

Rugoso (b) 1.5 – 3.0

Muy rugoso (c) > 3.0

a)

b)

c)

Figura 3. Rugosidad de las probetas de hormigón.

El principal objetivo de los ensayos era comprobar el efecto 
que tiene la rugosidad de la superficie en la adherencia de los 
morteros de refuerzo para diferentes calidades de hormigón.

Sobre las probetas de hormigón, adecuadamente prepara-
das como se explicó anteriormente, se procedió a aplicar pris-
mas de los morteros de refuerzo Planitop HPC y Planitop HPC 
Floor con dimensiones de 100x100x300 mm en parejas (figura 
4), y se procedió al ensayo realizando la curva tensión rasante 
– desplazamiento (figura 5).

Figura 4. Ensayo de adherencia por rasante.
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Figura 5. Diagrama tensión rasante - desplazamiento.

Los valores registrados en los ensayos, en función del tipo de 
hormigón y la preparación del soporte, se recogen en la tabla 4. 

TABLA 4.
Resultados del ensayo de rasante para Planitop HPC Floor y Planitop HPC.

P. HPC Floor P.HPC

C12/15 C16/20 C20/25 C16/20

Liso  3.8 MPa 3.9 MPa 4.5 MPa -

Rugoso 4.0 MPa 3.8 MPa 4.8 MPa 4.0 MPa

Muy rugoso 3.8 MPa 3.9 MPa 4.2 MPa -

Por los datos obtenidos, que se reflejan en la tabla 4: las ten-
siones rasantes resistidas son más elevadas que la cohesión del 
hormigón a tracción; la rugosidad de la superficie influye en 
poca medida en los resultados, siendo recomendable más la 
limpieza exhaustiva de la misma más que la rugosidad; y los 
valores son similares para los hormigones de baja capacidad 
C12/15 y C16/20 y algo mayores en los hormigones C20/25 
como cabía esperar, por lo que se valida su uso.

3.
ensayos de elementos a escala real

Para evaluar el comportamiento de los refuerzos ejecutados 
con los nuevos materiales, se realizaron ensayos sobre elemen-
tos a escala real dentro del Proyecto DPC-Reluis “Red de labo-
ratorios universitarios de ingeniería sísmica”. 

3.1. Pruebas experimentales en nudos viga-pilar de hormi-
gón armado

Las actividades de ensayo se centraron en dos pilares extraí-
dos de un edificio existente de hormigón armado construido 
en los años 60, en L’Aquila, y dañado por efecto del terre-
moto de 2009. La estructura de armazón se caracterizaba 
por la deficiente calidad del hormigón y por detalles de ar-
madura típicos de los edificios existentes diseñados antes de 
los años 70.

El refuerzo se realizó mediante la eliminación del recubri-
miento de la armadura, hasta una profundidad de unos 40 mm, 
y la posterior reparación con PLANITOP HPC armado con 
fibras de acero estructural FIBRAS HPC (figura 6).

Los resultados experimentales resaltan la eficacia del sis-
tema de refuerzo para retrasar la rotura a compresión del pi-
lar y obtener un aumento de resistencia aproximado del 37%. 
Además, el cuadro de fisuración final revela que el sistema de 
refuerzo ha logrado impedir el pandeo de las barras de la arma-
dura longitudinal hacia el exterior [6].

Figura 6. Ensayo sobre pilares.

3.2. Ensayos de forjados de bovedilla cerámica y viguetas de 
hormigón [7].

Se realizaron dos muestras de forjado gemelas adyacentes, de 
bovedilla cerámica y viguetas de hormigón, separadas por una 
junta adecuada, previstas para uso residencial, representativo 
de un forjado de los años 60 - 70 y dimensionadas según un 
método de las tensiones admisibles característico en la época 
de construcción. Los forjados presentaban un solo tramo con 
5 m luz entre los apoyos y un espesor total de 200 mm (180 
de los bloques de ladrillo y 20 mm de la capa de compresión), 
igual a 1/25 de la luz (figura 7). Se sometió a ensayo uno de 
los forjados tras aplicar una capa colaborante, de 20 mm de 
espesor aproximado, de PLANITOP HPC FLOOR, sobre la 
superficie del forjado debidamente preparado (figura 8). El 
otro forjado se sometió a ensayo sin refuerzo.

Figura 7. Sección del forjado con capa de refuerzo.

De la comparativa entre el forjado no reforzado (negro) y 
el forjado gemelo reforzado con PLANITOP HPC FLOOR 
(rojo), se infiere un incremento de la resistencia a flexión 
del forjado del 50%; un incremento de la rigidez inicial del 
220%, con la consiguiente reducción de la fecha en la fase 
de servicio; y un incremento de la ductilidad del 125% con 
el consiguiente incremento de las deformaciones plásticas 
(figura 9).
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Figura 9. Curvas Carga-flecha central.

4.
diseño del sistema de refuerzo

Para el diseño del refuerzo se utiliza la Instrucción del Hormi-
gón Estructural EHE-08 [1] y el Anejo 14 Recomendaciones 
para la utilización de hormigón con fibras. Los cálculos están 
basados en las hipótesis siguientes:
- Hipótesis de Navier de las secciones planas.
- Las deformaciones son pequeñas.
- Perfecta adherencia entre acero y hormigón.
- Perfecta adherencia entre el hormigón y el mortero de re-

fuerzo estructural HPC.
- Limitaciones de tensión – deformación según EHE-08.
5.
campos de aplicación y puesta en obra del 
refuerzo

A continuación se exponen las técnicas de puesta en obra de 
los morteros de refuerzo HPC.
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Figura 8. Ensayo sobre forjados.



5.1. Refuerzo de pilares y vigas mediante encamisado 

Para aumentar la capacidad portante (acción axial, momento 
flector y cortante) de pilares de hormigón armado, la inter-
vención se realiza mediante encamisado con microhormigón 
Planitop HPC.

Figura 10. Esquema de refuerzo de pilares

El procedimiento es el siguiente (figura 10):
- Desbastado de la superficie de los pilares mediante escarifi-

cación mecánica o hidro-escarificación, con el fin de obtener
una rugosidad suficiente para garantizar la adherencia entre
el hormigón de base y el hormigón fibrorreforzado (1).

- Realización de conexiones (2) superiores e inferiores para
la transmisión de esfuerzos al resto de elementos: cimenta-
ción, vigas, losas, capiteles, etc.

- Aspirado de las superficies a restaurar para eliminar por
completo cualquier fragmento presente.

- En presencia de armaduras de acero a la vista, se procede a
su cepillado y posterior pasivación.

- Realización de un encofrado estanco de los pilares y satura-
ción con agua de la superficie.

- Amasado del mortero PLANITOP HPC en una hormigo-
nera y vertido dentro del encofrado (3).

- Espera de 72 horas antes de proceder al desencofrado.
- Una vez endurecido el mortero proceder al revestimiento

final.

La intervención de refuerzo a flexión de una viga de hormigón 
armado se realiza igualmente mediante encamisado. En este 
caso, el mortero inferior trabajaría a tracción, como una arma-
dura adicional, y el mortero de los laterales  ayudaría a resistir 
el esfuerzo cortante.

El procedimiento es el siguiente (figura 12):
- Desbastado de la superficie de las vigas con el fin de obte-

ner rugosidad suficiente y aspirado para eliminar polvo y
partículas sueltas (1).

- Colocación de encofrado estanco y saturación con agua.
- Amasado del mortero en hormigonera y vertido dentro del

encofrado (2).
- Espera de 72 horas antes de proceder al desencofrado.
- Una vez endurecido el mortero proceder al revestimiento

final (3).

Figura 11. Refuerzo de pilares de hormigón.

Figura 12. Esquema de refuerzo de vigas.

También puede realizarse el refuerzo de nudos viga-pilar me-
diante este sistema con el objeto de hacer más dúctiles estos 
nudos para evitar el colapso frágil (figura 13).

Figura 13. Esquema de refuerzo de nudos.

5.2. Refuerzo de forjados a flexión mediante recrecido con 
mortero en capa delgada

Planitop HPC Floor permite el refuerzo de forjados de diver-
sas tipologías: forjados de hormigón armado, ya sean de losa 
maciza, reticulares o unidireccionales de viguetas y bovedillas 
(figura 14), forjados de vigas metálicas o de vigas de madera.
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Figura 14. Esquema de refuerzo de forjados.

5.2.1. Preparación de la superficie (2)
Antes de la aplicación del mortero, se debe preparar el soporte 
para obtener una rugosidad superficial media de al menos 2 
mm, eliminar el hormigón deteriorado y no resistente, las le-
chadas y la suciedad, aspirando todo el polvo y material suelto 
(figuras 15 y 16). A continuación, se procede a consolidar las 
áreas de intervención aplicando imprimación Primer 3296 di-
luido con agua.

Figura 15. Preparación del soporte.

Figura 16. Estado final con la rugosidad requerida.

5.2.2. Amasado de Planitop HPC Floor
El producto se amasa en hormigonera convencional. Se co-
mienza añadiendo agua dentro de la hormigonera y a conti-

nuación se van añadiendo los sacos de Planitop HPC Floor. El 
amasado debe realizarse durante al menos 12 minutos hasta 
obtener una masa homogénea, fluida y sin grumos. Una vez 
amasado, el mortero permanece trabajable durante aproxima-
damente 1 hora, a +20°C. 

5.2.3. Vertido del mortero y curado (3)
El vertido del mortero se realiza directamente sobre la superfi-
cie por medios manuales y se extiende con la ayuda de rastrillo 
controlando el espesor hasta obtener el establecido en proyec-
to (figuras 17 y 18).

Figura 17. Extendido del mortero.

Figura 18. Extendido y control de espesores.

El mortero no precisa de un curado especial, salvo en perio-
dos calurosos o días ventosos, en los que se recomienda una 
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especial vigilancia en el curado para evitar que la evaporación 
rápida del agua de la mezcla pueda causar fisuras superficiales. 
Simplemente se nebuliza agua cíclicamente sobre la superficie 
cada 3-4 horas durante las primeras 48 horas.
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r e s u m e n

El comportamiento de elementos de hormigón a cortante es un tema de constante debate en el área de la ingeniería estructural. Existe gran distancia 
entre la realidad del fenómeno y la interpretación de las normativas. Dentro de esto el efecto tamaño se alza como uno de los aspectos a los que es 
necesario aportar más información empírica.

Con objetivo de mejorar el conocimiento a este respecto, el presente documento describe la campaña experimental sobre vigas de canto elevado, 
detallando los procedimientos llevados a cabo y los resultados conseguidos hasta la fecha.
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1.
introducción

Ficha de nomenclatura

Ø Diámetro
Vu Cortante último resistido
a Luz a cortante adimensional
b Ancho de la viga
d canto útil
EC módulo de elasticidad

fck resistencia a compresión
fti resistencia a tracción indirecta
fs tensión máxima del acero pasivo
fy límite elástico del acero pasivo
h Canto de la viga
L longitud de la viga

ρ s1 cuantía de armadura 
longitudinal a compresión

ρ s2 cuantía de armadura 
longitudinal a tracción

ρ ω cuantía de armadura transversal
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La evolución natural de las necesidades de la red viaria 
nos sitúa en un contexto en el que la estrategia sostenible 
no consiste siempre en el incremento  de  la  capacidad  con  
nuevas estructuras. Las opciones de mantenimiento y repa-
ración para extender la vida útil, o la ampliación o refuerzo 
para adaptarse a una nueva situación, pueden ser preferentes 
y deben ser tenidas en cuenta y analizadas. Desgraciadamen-
te, los códigos estructurales disponibles en general y en Es-
paña en particular están orientados principalmente al diseño 
de nuevas estructuras, y presentan carencias que, a la hora de 
estudiar estructuras existentes, desembocan en una evalua-
ción conservadora. Esto trae como consecuencia que muchas 
estructuras que podrían ser reforzadas o sencillamente man-
tenidas son puestas fuera de servicio cuando un análisis con 
herramientas más precisas, accesibles a los profesionales y no 
solo a los investigadores, podría servir de fundamento para 
adoptar la decisión más económica y eficiente con seguridad 
[1].

En este contexto, la formulación propuesta por las nor-
mativas respecto a la resistencia a cortante de secciones de 
hormigón armado se muestra excesivamente conservadora. 
En particular, el parámetro que pretende cuantificar la in-
fluencia de un fenómeno denominado efecto tamaño [2][3]. 
Este consiste en una reducción de la tensión media resistida 
con el aumento del canto de la dimensión representativa de 
la pieza; es un efecto que está descrito en la literatura pero 
su cuantificación resulta muy complicada de perfeccionar de-
bido a la dificultad de llevar a cabo ensayos a escalas repre-
sentativas.

Los autores del proyecto han tenido como objetivo prin-
cipal la realización de una campaña experimental capaz de 
aislar adecuadamente la influencia del efecto tamaño en la 
resistencia a cortante de elementos de hormigón. Para ello se 
han llevado a cabo ensayos sobre vigas de 1.00 m (SERIE S) 
y 1.50 m (SERIE M) de canto, con diferentes distribuciones 
de armadura transversal, o sin ella.

El presente documento expone de manera descriptiva la 
campaña experimental mencionada, argumentando acerca de 
las decisiones tomadas durante la misma en aras de obtener 
unos resultados óptimos para el estudio convenido.

2.
campaña experimental

2.1. Diseño de las vigas

Como se ha mencionado anteriormente, la intención de la 
campaña experimental ha sido la realización de ensayos que 
permitan aislar de manera adecuada el efecto tamaño. El 
punto de partida para esto ha sido la elección de unas bases 
de diseño de las vigas que permitan eliminar las variables 
espurias. Tendiendo esto en cuenta, las bases de diseño han 
sido:
- Elección de dimensiones homotéticas para las vigas, para

facilitar la comparación de resultados.
- Relación entre la distancia al apoyo del punto de aplica-

ción de carga y el canto (luz de cortante adimensional,
en el entorno de 2.5 a 2.9 para evitar la aparición del
efecto arco [4].

- Luz suficiente para realizar dos ensayos de cortante so-
bre cada una de las vigas, atendiendo a la limitación an-
terior sobre la luz de cortante.

- La elección de la armadura transversal tiene como re-
ferencia la armadura mínima requerida por el EC2 [4],
1.012 %. Asimismo, en cada serie se ensaya al menos una
viga con esta cuantía transversal, otra con una cuantía
significativamente superior y una sin armadura transver-
sal.

La aplicación de estos criterios ha dado lugar a un total de 7 
vigas, cuyas características aparecen detalladas en la tabla 1 
y la figura 1. Es importante destacar que en el momento de 
la redacción del presente documento está prevista la realiza-
ción de ensayos sobre una serie de vigas de mayores dimen-
siones, denominada serie L, con dos metros de canto.

Nótese que se hace referencia a 3 cuantías de armadura 
transversal; estas aparecen en la tabla al lado del nombre de 
la serie y aluden al diámetro de los cercos.

Figura 1. Diseño de las secciones del proyecto.



Varela, F., Herrador, M.F., Martínez, F., Paredes, M., & Eiras, J. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 47-52 – 49

TABLA 1.
Dimensiones principales de las vigas ensayadas

Nombre h (m) b (m) L (m)

 S_T8A 1.00 0.24 6.00

 S_T10A 1.00 0.24 6.00

 S_T8B 1.00 0.24 6.00

 S_T10B 1.00 0.24 6.00

 S_NT 1.00 0.24 6.00

 M_T8 1.50 0.24 9.00

 M_T10 1.50 0.24 9.00

La elección de realizar el cambio de cuantía de armadura 
transversal mediante el cambio de diámetro de los cercos radi-
ca en minimizar la variable de la posición de los cercos y poder 
mantener la distancia en todas las series de vigas.

TABLA 2.
Propiedades de las secciones de las vigas

Serie ρ s1 ρ s2’ ρ w d (m)

 S_T8A 0.00818 0.00168 0.001102 0.9245

 S_T10A 0.00818 0.00168 0.001722 0.9225

 S_T8B 0.00818 0.00168 0.001102 0.9245

 S_T10B 0.00818 0.00168 0.001722 0.9225

 S_NT 0.00818 0.00168 - 0.9325

 M_T8 0.01117 0.00175 0.001102 1.429374

 M_T10 0.01117 0.00175 0.001722 1.428373

En todas las vigas el recubrimiento es de 30 mm.

2.2. Materiales

La ejecución material del diseño de las vigas se llevó a cabo en 
la fábrica de prefabricados de hormigón PRECON, en Vilagar-
cía de Arousa (Pontevedra). Durante el proceso de fabricación 
se recogieron probetas de hormigón del material usado en las 
vigas (ver tablas 4 y 5) y barras corrugadas de los acopios y 
bobinas del acero usado en la armadura (ver tabla 6).

TABLA 3.
Propiedades hormigón serie S

 Viga Días fcm fti EC 
para ensayo  día del ensayo (MPa) (MPa)

 (MPa) 

 S_T8A 136 55.07 4.17 31076

 S_T10A 249 57.78 4.14 30937

 S_T8B 327 55.16 4.12 31076

 S_T10B 418 56.46 3.92 30937

 S_NT 433 54.99 3.95 31076

TABLA 4.
Propiedades del hormigón de la serie M

Viga Días fcm a 28 fcm día fti a 28 EC
para ensayo dias (MPA) del ensayo días (MPa)

(MPa) (MPa) 28 días

 M_T8 57 48.21 52.50 4.38 31235

 M_T10 79 48.21 52.59 4.38 31235

Por importantes inconvenientes logísticos e intentando que las 
probetas de hormigón permanecieran en las mismas condicio-
nes que las vigas, en la serie S se tuvo que ajustar las fechas 
de caracterización a las fechas de ensayo, por ese motivo no 
existen datos de rotura a 28 días.

TABLA 5.
Propiedades del acero pasivo

 Serie Ø (mm) fs (MPa) fy (MPa)

S 8 695.03 606.616
S 10 682.50 559.25
S 16 658.79 556.215
S 25 691.27 558.461
M 8 687.88 575.52
M 10 707.11 578.81

2.3. Procedimiento de ensayo y disposición del espécimen

El ensayo de un espécimen consta de 2 partes diferenciadas: 
fisuración y rotura. La tabla 7 muestra los parámetros de la 
disposición de ensayo de las diferentes vigas. Se deja constan-
cia aquí que se decidió un cambio del sistema de ensayo tras 
el colapso del espécimen S_T10A, para incurrir en una rotura 
con menor carga de flexión.

TABLA 6.
Parámetros de disposición de ensayo

 Especimen a (luz adimensional Vano Cortante Vano
de cortante) (m) largo (m)

 S_T8A 2.7 2.5 3.3
S_T10A 2.7 2.5 3.3
S_T8B 2.5 2.3 3.5

 S_T10B 2.5 2.3 3.5
S_NT 2.5 2.3 3.5
M_T8 2.5 3.55 5.25

 M_T10 2.5 3.55 5.25

Figura 2. Disposición de ensayo.
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2.3.1. Fisuración
Esta parte del proceso del ensayo tiene como objetivo conocer 
el patrón de fisuración que tendrá la viga en el vano a cortan-
te. En dicho vano se generará la fisura crítica que dará lugar 
al colapso del espécimen. Para llevarlo a cabo, se ha cargado 
mediante un gato hidráulico de gran capacidad por escalones 
de desplazamiento. Se consideró como el método más seguro 
de carga el control de desplazamiento, para el que se estableció  
una  velocidad  del  pistón  de 0.05 mm/min.

El sentido de conocer el patrón de fisuración es el de poder 
colocar los sensores de desplazamiento de manera óptima para 
estudiar la apertura de fisura.

2.3.2. Rotura
Tras llevar a cabo la fisuración y colocar en posición óptima los 
sensores de desplazamiento (figura 4), se vuelve a cargar la viga 
mediante escalones de desplazamiento hasta colapso.

2.4. Instrumentación

Como se comentó en el apartado anterior, en un paramento la-
teral de la viga se colocan sensores de desplazamiento anclados 
mediante adhesivo pretendiendo captar en la medida de lo po-
sible la evolución de las fisuras en el vano a cortante (ver figura 
3 y figura 4). Además de estos sensores colocados en una de las 
caras laterales de la viga, bajo el punto de aplicación de carga 
se ha dispuesto otro sensor de desplazamiento para registrar la 
flecha de la viga.

Figura 3. Ejemplo de posición de sensores antes de la fisuración en el 
vano a cortante.

Figura 4. Reposicionamiento de sensores de desplazamiento para 
ensayo de rotura en el vano a cortante.

Figura 5. Posicionamiento de las galgas extensométricas en la 
armadura.

Además de esta instrumentación resistiva se han colocado un 
elevado número de galgas extensométricas en la armadura pa-
siva (figura 5).

3.
resultados

Los resultados obtenidos en las vigas ensayadas hasta el mo-
mento se muestran en las figura 6 y figura 7 (resumidas en la 
tabla 8). Es de destacar que en los ensayos realizados sobre 
las vigas S_T8A y S_T10A la luz de cortante adimensional 
utilizada ha sido de 2.7. Consecuencia de esto, el agotamien-
to de la viga con mayor cuantía armadura transversal fue por 
flexo-cortante, plastificando la armadura transversal. Tras este 
ensayo se decidió reducir la luz de cortante adimensional a 
2.5, lo que permitió obtener una rotura a cortante de la viga 
S_T10B sin incurrir en el efecto arco y sin hacer plastificar la 
armadura inferior. Se optó por este cambio con el objetivo de 
analizar el cortante con una menor interacción con la flexión. 
De esta manera, en un futuro, se podrá obtener más informa-
ción de los datos obtenidos para analizar el comportamiento 
de los diferentes mecanismos que actúan en la resistencia a 
cortante.

TABLA 7.
Resumen de resultados

Viga Carga de fisuración Carga de rotura Cortante último

(kN) (kN) (kN)

 S_T8A 438.87 622.74 354.73

 S_T10A 591.41 714.61 407.06

 S_T8B 463.51 546.25 328.571

 S_T10B 552.00 709.08 426.528

 S_NT - 213.38 128.35

 M_T8 616.19 837.48 497.40

 M_T10 460.95 1125.60 668.52

Se debe destacar que en el ensayo sobre la viga S_T10A el 
sensor de desplazamiento que captaba la flecha bajo el punto 
de carga se ve comprometida su integridad, por ese motivo el 
registro de la flecha se hace a través del sensor de desplaza-
miento del actuador hidráulico.

4.
comparación de resultados y cálculos efec-
tuados con normativas vigentes

Se presenta en esta sección un análisis preliminar de los resul-
tados. Para ello en las tablas 9 y 10 se realiza una comparativa 
de los cortantes últimos obtenidos en los ensayos de las vigas 
estudiadas con los calculados mediante la formulación pro-
puesta por diferentes normativas: EHE 08 [6], EUROCODE 
2 [5] y ACI 318-19 [7].
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TABLA 8.
Vu obtenidos en los ensayos y los calculados por las normativas EHE 08, EC2 2010 y ACI 318-19

Viga Vu (kN) Vu según EHE 2008 (kN) Vu según EC2 2010 (kN) Vu según ACI 318-19 (kN)

 S_T8A 354.7 307.0 133.5 278.2

 S_T10A 407.1 367.9 191.9 340.0

 S_T8B 328.6 307.1 133.5 278.3

 S_T10B 426.5 366.6 191.9 338.2

 S_NT 128.4 220.3 209.6 145.3

 M_T8 497.4 470.6 195.9 398.6

 M_T10 668.5 581.9 307.4 510.1

Figura 7. Evolución fuerza-flecha de las vigas de las serie M.

Figura 6. Evolución fuerza flecha de las vigas de las serie S.
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 TABLA 9.
Diferencia porcentual entre los Vu de los cálculos propuestos por las normati-
vas y el Vu real

Viga Diferencia según Diferencia según Diferencia según

EHE (%) EC2 (%) ACI (%) 

 S_T8A 15.5 165.7 27.5

 S_T10A 10.6 112.1 19.7

 S_T8B 7.0 146.1 18.0

 S_T10B 16.4 122.2 26.1

 S_NT -41.7 -38.8 -11.7

 M_T8 5.7 153.9 24.8

 M_T10 14.9 117.5 31.1

5.
conclusiones y futuras líneas

Los datos obtenidos en la campaña experimental y su com-
paración con los modelos predictivos presentados indican una 
importante diferencia entre las normativas y la realidad. Que-
da constancia también la importante dispersión de resultados 
obtenidos entre los diferentes modelos referente a la capacidad 
de la resistencia a cortante real, mostrando de esta manera la 
necesidad crítica de consensuar un modelo predictivo que per-
mita la optimización de la evaluación y diseño de elementos de 
hormigón armado frente esfuerzos cortantes en todo el mundo.

En la actualidad se sigue trabajando sobre vigas de elevadas 
dimensiones como las del estudio presentado, con la intención 
de realizar ensayos sobre vigas de 2 m de canto (serie L). Tal y 
como se ha comentado en la introducción del documento, la 
investigación abordará la parametrización del efecto tamaño y 
su uso en las normativas internacionales.

En posteriores campañas se realizará un análisis experi-
mental sobre las mismas vigas ensayadas con objeto de estudiar 

la aplicación de refuerzos sobre zonas dañadas con materiales 
avanzados: polímeros reforzados con fibra de carbono (CFRP) 
y aleaciones con memoria de forma (SMA).
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r e s u m e n

La normativa actual determina los requisitos mínimos para la ejecución de nuevas estructuras o para la rehabilitación de las estructuras existentes, pero no indica de 
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1.
introducción

La demolición de edificios es un campo del conocimiento den-
tro de la ingeniería estructural no contemplado de forma espe-
cífica por la normativa actual [1] Sí se regula a través del REAL 
DECRETO 105/2008, de 1 de febrero, la producción y gestión 
de los residuos de construcción y su demolición [2-3].

La demolición o derribo es la última fase dentro del perio-
do de vida de un edificio, a través del cual se permite la elimi-
nación de todos los sistemas que lo componen.

El tamaño del edificio, su número de plantas, su configura-
ción arquitectónica, estructural y de instalaciones, junto a los 

condicionantes externos como edificios y espacios próximos, 
determinan las estrategias a adoptar en cada caso específico. 
En el caso de la mayoría de edificios, con alturas inferiores a 5 
plantas, la demolición se realiza mediante medios mecánicos 
y manuales usualmente utilizados en las labores de ejecución 
de edificios de nueva planta y rehabilitación de edificios exis-
tentes.

Para edificios de mayor envergadura y singularidad, es ne-
cesario implementar técnicas complementarias, como la utili-
zación de explosivos, que permitan garantizar la demolición.

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2713 
mailto:antonio.bueno%40mecanismo.es?subject=
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2.
descripción de las intervenciones

El presente artículo muestra el estudio y análisis estructural 
llevado a cabo en el proyecto de demolición por detonación de 
la torre de refrigeración y torre de gasificación dentro de una 
planta termoeléctrica del tipo gasificación (figura 1).

Figura 1. Plano de situación de las dos torre.

2.1. Torre de refrigeración

La torre de refrigeración es el primero de los dos edificios a 
demoler (figura 2). Está ejecutado mediante una estructura de 
cáscara de hormigón armado con geometría de hiperboloide 
apoyada sobre pilares inclinados de hormigón armado de sec-
ción circular.

Figura 2. Vista de la torre de refrigeración a demoler.

La torre se cimenta sobre zapatas aisladas de hormigón armado.

2.2. Torre de gasificación

La torre de gasificación es el segundo de los dos edificios 
a demoler en la central térmica (figura 3). Está ejecutado me-
diante una estructura de muros y losas macizas de hormigón 
armado con geometría ortoédrica.

La torre se cimenta sobre una losa pilotada de hormigón 
armado.

Figura 3. Vista de la torre de gasificación a demoler.

3.
bases de cálculo y análisis estructural

El análisis estructural de la demolición de ambos edificios 
comprende las siguientes fases:
1- Análisis del estado actual.
2- Análisis por etapas de los trabajos de preparación de la

demolición por detonación (aperturas de huecos/ventanas
para instalación de explosivos y demoliciones selectivas).

3- Análisis de la capacidad estructural en la situación previa a
la demolición ante acciones climatológicas.

4- Modelación de la caída del edificio.

Todas estas fases son modeladas dentro de un análisis estruc-
tural no lineal por etapas para analizar la evolución de las de-
formaciones y esfuerzos de los diferentes elementos críticos.

Para el análisis de las situaciones anteriormente descritas se 
parte de la información existente de ambos edificios y del levan-
tamiento de datos realizados para determinar la geometría real.

3.1. Análisis del estado actual

La primera de las etapas corresponde con el estado actual de 
ambas estructuras. Se realiza un modelo de cálculo con el pro-
grama ETABS [4] introduciendo las características geométri-
cas, materiales y cargas con las que se han ejecutado ambos 
edificios.

Figura 4. TR - Vista modelo cálculo - Estado actual.
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La torre de refrigeración (TR) se ejecuta mediante una cáscara 
de hormigón armado de geometría basada en un hiperboloide 
apoyada sobre pilares inclinados circulares, con hormigón HA-
30 y acero AEH 500 (equivalente al actual B500S). Los espeso-
res de la cáscara van desde 175 – 190 mm en el fuste de la torre 
hasta 800 – 900 mm en los anillos superior e inferior (figura 4). 

La torre de gasificación (TG) consta de una estructura de 
muros de espesor 40 cm y losas macizas de hormigón armado 
de espesores entre 25 – 35 cm, con hormigón HA-25 y acero 
AEH 400 (equivalente al actual B400S) según lo indicado en 
los planos originales de proyecto (figura 5).

Figura 5. TG - Vista modelo cálculo - Estado actual.

En el interior de la torre de gasificación aparecen estructuras 
metálicas que dan soporte a equipos y se modelan en los cál-
culos como cargas aplicadas sobre la estructura principal de 
hormigón armado.

3.2. Trabajos previos a la demolición

Para la demolición por detonación de ambos edificios, se pla-
nifica una intervención con apertura de huecos y ejecución de 
barrenos en posiciones estratégicas que permitan derribar los 
edificios para desarrollar las labores de desmantelamiento pos-
teriores.

La definición de las estrategias de demolición son clave 
para determinar el modo final de caída del edificio. Durante 
las fases de preparación se deberá garantizar la seguridad es-
tructural para evitar el colapso de la estructura debido a estas 
intervenciones verificando su estabilidad, resistencia y rigidez.

Para la torre de refrigeración se define una estrategia me-
diante la apertura de 6 ventanas en simetría polar con el eje 
central del hiperboloide (figura 6):

Estado inicial

Apertura ventana 1 Apertura ventana 2

Apertura ventana 3 Apertura ventana 4

Apertura ventana 5                   Apertura ventana 6
Figura 6. TR – Cálculo por etapas de apertura de ventanas

A través de este análisis de apertura de ventanas por etapas se 
examina la respuesta de la estructura y de las tensiones en su 
entorno debido a las irregularidades generadas en el funcio-
namiento por forma de esta estructura hiperbólica (figura 7).

Valores mínimos de tensión  (Peso propio)

Valores máximos de tensión. (Peso propio)
Figura 7. TR – Cálculo por etapas de apertura de ventanas.
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Para la torre de gasificación, se plantea la ejecución de venta-
nas en las tres primeras plantas de la fachada noroeste, y venta-
nas en las fachadas suroeste y noroeste favoreciendo la elimina-
ción de una cuña frontal que fuerce la caída del edificio en ese 
sentido (figuras 8 y 9) a través de la formación de una charnela 
que permita el giro del edificio generado en la fachada sureste.

3.3. Estado previo e inicial de la demolición

Tras la realización de los trabajos previos a la demolición, el 
plazo de realización de la detonación se plantea inferior a dos 
meses. Durante ese periodo, situado entre los meses de vera-
no, la acción climatológica predominante sería el viento, por 
lo que en ambos edificios se analiza una situación no lineal de 
viento aplicada a partir de las etapas descritas en los apartados 
anteriores. Con ello se verifica el comportamiento de ambas 
estructuras frente a la acción de viento definida por la norma-
tiva para su situación en el territorio.

En la torre de refrigeración, el viento genera una acción 
asimétrica con desplazamientos globales mínimos sobre la 
estructura (figura 10), pero en el entorno de las ventanas se 
incrementan las tensiones hasta límites considerables. En pre-
visión a este comportamiento, se determina un protocolo con 
ejecución de esquinas circulares en huecos para evitar concen-
tración de tensiones que pudieran favorecer la aparición de fi-
suras con efectos no deseados.

Se aprecian las concentraciones de tensiones debido a la 
acción del viento, pudiendo estas generar la aparición de fisuras 
que puedan comprometer el comportamiento por forma de la 
cáscara de hormigón armado (figura 11).

En la torre de gasificación, el estado inicial con la apertura 
de huecos genera un desplome del edificio debido a la concen-
tración de las deformaciones en las porciones de muro que se 
mantienen, obteniendo una relación de desplome en torno a 
H/7600 (figura 12).

Mapa de fuerzas de compresión máximas

Apertura de ventanas fachada sureste Apertura de ventanas fachada suroeste Apertura de ventanas fachada noroeste Apertura de ventanas fachada sureste

Figura 9. Mapa de fuerzas de compresión y tracción máximas.

Figura 8. Alzados de apertura de huecos en fachadas.
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Figura 12. Desplome apertura ventanas.

Dada esta deformación, se analiza la acción del viento so-
bre las fases anteriormente aplicadas a través de un análisis no 
lineal por etapas, obteniendo una relación de desplome en este 
caso en torno a H/2300 (figura 13):

Figura 13. Desplome acción viento desfavorable.

Los desplomes obtenidos no comprometen la estabilidad de 
los elementos estructurales y se verifica que la capacidad re-
sistente de los soportes generados por la apertura de ventanas 
muestra un coeficiente de seguridad mínimo de 2,17.

4.
análisis de la capacidad límite de los elemen-
tos críticos

Para el análisis de la capacidad límite de los elementos críticos, 
se plantean los siguientes casos de cálculo que identifican las 
fases de preparación e inicio de la demolición:

ELU 1 – Estado actual
ELU 2 – Trabajos previos
ELU 3 – Acción de viento
ELU 4+5 – Detonación de soportes

Al tratarse de un análisis no lineal por etapas, cada una de las 
acciones sucesivas se calcula sin aplicar coeficientes de mayora-
ción, obteniendo en cada comprobación el valor de coeficiente 
de mayoración de acciones global en base a la capacidad estru-
tural de cada elemento (CMA).

En la torre de refrigeración se analizan en primera instancia 
la situación de los pilares circulares inclinacos inferiores para 
cada uno de los casos de cálculo (figura 14):

Figura 14. TR – Pilares inferiores

Figura 10. Tensiones en el entorno de las ventanas.

Figura 11. Tensiones durante la acción de viento.
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TABLA 1.
Resultados del análisis de carga.

Caso Axil (kN) M2-2 (mkN) M3-3 (mkN)

ELU 1 2293 20,74 45,70

ELU 2 2421 103,03 83,95

ELU 3 3983 120,70 243,14

ELU 4+5 * * *

En el caso de detonación, todos los pilares del hiperboloide son 
detonados dentro de un rango de 14000 ms, con un comienzo 
en dos direcciones para permitir el giro del cuerpo superior 
que permita orientar la caida de la estructura según los obje-
tivos planteados.

En base a los datos anteriores, se analiza el estado de soli-
citación de los pilares, obteniendo que para el caso de viento 
planteado por la normativa se obtiene un CMA inferior a 1 
(figura 15).

Figura 15. Tabla cumplimiento columnas inclinadas.

Por ello, se determina un límite de previsión de viento de 90 
km/h (25m/s) para garantizar la seguridad en torno a la estruc-
tura de la torre de refrigeración.

En la torre de gasificación se analizan los soportes obteni-
dos en el proceso de apertura de ventanas y la fachada sureste 
(figura 16) frente a los diferentes casos de carga definidos:

Figura 16. Áreas de detonación

El caso de demolición se compone de tres fases secuencia-
das dentro del rango de 14000 ms de detonación de explosivos:

ELU 4. Se lleva a cabo la detonación de los soportes de 
planta baja en fachada, en orden de derecha a izquierda para 
favorecer el giro del edificio hacia la fachada este.

ELU 5. Se lleva a cabo la detonación de los soportes de 
planta primera y segunda en fachada en orden de derecha a 
izquierda.

ELU 6. Finalmente se detonan los soportes de segunda ali-
neación en planta baja y primera, desencadenando el colapso 
del resto de soportes.

Con este proceso se favorece la eliminación de la cuña 
frontal que permita el giro del edificio y evite choques y efec-
tos derivados durante su caída (figura 17).

Figura 17. Análisis demolición y caída TG.

El análisis de las etapas anteriores se complementa con el caso 
ELU 9 (figura 18), donde se contempla el colapso de todos los 
soportes obtenidos en la apertura de ventanas para la voladura 
y la resistencia, durante un periodo más alargado de tiempo, 
del muro de la fachada sureste que permite el giro del edificio:

Figura 18. Giro en caída de torre gasificación.

Este caso analizado, mostraría en la realidad un comportamien-
to claramente no lineal, por lo que los modelos matemáticos 
solamente permiten intuir el comportamiento del edificio.

Se realizan tabla de verificación para cada uno de los sopor-
tes para el cálculo de flexocompresión definido en la normativa 
EHE 08 (figura 19):
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Figura 19. Análisis capacidad de columnas en base.

4.1. Análisis temporal de la caída de la torre de gasificación

Junto con el análisis por etapas de la caída mostrado en el apar-
tado anterior, para el caso de la torre de gasificación donde no 
se disponía de referencias similares, se desarrolló un análisis 
dinámico en tiempo real (time history) del inicio de la caída 
(figura 20) para verificar el tiempo de inicio necesario para el 
giro de la estructura y que se garantizase que el choque de la 

parte frontal de la estructura con el suelo no generara un efecto 
rebote que condicionara la forma de la caída. Al eliminar la cuña 
inferior, el propio giro representado por el modelo genera en 
0,1s un desplome alejado del punto de choque de la estructura 
permitiendo que la estructura desarrolle la inercia de caída en la 
dirección prevista.

Figura 20. Análisis dinámico en tiempo real.

En este análisis dinámico es únicamente válido en las primeras 
décimas de segundo de la caída dadas las hipótesis elásticas 
realizadas, pero da información suficiente para determinar la 
dirección de caída del conjunto.

5.
análisis de las operaciones llevadas a cabo

Finalmente, las operaciones mostradas anteriormente se lleva-
ron a cabo entre los meses de junio y septiembre del año 2018, 
con los resultados detallados a continuación:

Figura 21. Fotografías del proceso de caída de la torre de refrigeración.
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5.1. Demolición de la torre de refrigeración

La demolición de la torre de refrigeración se realizó el día 2 de 
julio de 2018. A continuación, se muestran una serie de imáge-
nes del proceso de caída de la estructura (figura 21):

5.2. Demolición de la torre de gasificación

La demolición de la torre de gasificación se llevó a cabo el día 
10 de septiembre de 2018. A continuación, se muestran una 
serie de imágenes del proceso de caída de la estructura:

6.
conclusiones

La demolición final nos permitió, en ambos casos, volver a re-
visar todas las conclusiones obtenidas durante la fase previa de 
análisis:
- Durante la fase de trabajos previos a la demolición, la res-

puesta de ambas estructuras estuvo dentro de los límites 
estimados, verificándose la capacidad resistente de la mis-
ma.

- La caída de la torre de refrigeración se desarrolló dentro de
los límites previstos una vez mermada la forma estructural
de la cáscara. El acortamiento del diferencial de tiempo en
la explosión entre los pilares delanteros y posteriores redu-

jo su capacidad de giro provocando el choque frontal de la 
cáscara de hormigón y el consiguiente rebote que desvió la 
caída de la cabeza de la torre sensiblemente en la última 
etapa de desplome.

- El plan de demolición de la torre de gasificación se mantu-
vo según lo previsto en fase de análisis. La eliminación por
detonación de la cuña frontal hasta planta segunda, junto
con la decisión de mantener el muro trasero como charnela
hasta el final de la detonación permitió el giro del edificio
hasta un punto donde, llegado el choque frontal de la es-
tructura contra el suelo, se evitara el retroceso por choque
de la parte delantera en la caída de la estructura.

Finalmente, en ambos casos se cumplieron los objetivos de 
derrumbe por debajo de la altura límite de los medios auxi-
liares que posteriormente permitieron completar el desman-
telamiento de la estructura y con la posición sobre el terreno 
valorada en proyecto.
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Figura 22. Fotografías del proceso de caída de la torre de gasificación.
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r e s u m e n

Se describe en esta comunicación el viaducto construido en los nuevos accesos desde la autovía AS-II al Hospital Universitario Central de Asturias, 
en Oviedo. Se trata de un puente pantalón en tipología mixta hormigón-acero de siete vanos y luz máxima 61.75 m y en el que se incorpora un 
ramal. El viaducto salva la intersección con una calzada y un ramal de la autovía y con dos líneas de ferrocarril, todos ellos con un marcado esviaje. 
Se describen las secciones tipo definidas en cada zona comentando sus singularidades y la adaptación del ancho del tablero y los cajones metálicos a 
la variación de la plataforma viaria.
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1.
descripción general de los nuevos accesos

El viaducto que se describe en este artículo pertenece a los 
nuevos accesos al Hospital Universitario Central de Asturias 
desde la autovía AS-II (autovía de la industria) en la Corredo-
ria, Oviedo. La finalidad de estos accesos es mejorar la cone-
xión entre la autovía y el centro hospitalario y aliviar el tráfico 
de sus inmediaciones. Esta actuación ha sido promovida por el 
Gobierno del Principado de Asturias y las obras han sido rea-
lizadas por Dragados SA. El proyecto modificado del viaducto 
ha sido realizado por Brissa, SL.

Los nuevos accesos constan básicamente de una nueva cal-
zada que conecta la rotonda elevada existente sobre la autovía 
con una nueva rotonda proyectada en la calle Aguamiera y que 
salva la intersección con la propia autovía, el ramal de salida 
de la misma y la línea de ferrocarril existente. A esta nueva 
calzada se incorpora además un carril adicional procedente de 
la nueva bifurcación del ramal de salida de la autovía. En la 
figura 1 se incluye una vista aérea de la actualización en la que 
se identifican los nuevos accesos.

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2714
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En la misma se puede observar cómo la nueva calzada 
arranca en la rotonda elevada existente sobre la autovía con 
un trazado aproximadamente centrado sobre el tronco de la 
misma. Esta zona se ha resuelto mediante una estructura tipo 
pérgola de dos vanos que se apoya en la mediana y en ambos 
laterales del tronco de la autovía. Progresivamente la nueva 
plataforma se separa de la autovía. Así, una vez que la nueva 
plataforma se sitúa sobre una de las calzadas de la autovía y 
comienza a salir de su proyección, la pérgola se interrumpe y 
la calzada se prolonga sobre el nuevo viaducto objeto de esta 
comunicación. Este viaducto cruza sobre la calzada de la auto-
vía y su ramal de salida con un fuerte esviaje y salva a su vez la 
intersección con las líneas de ferrocarril. En la zona central de 
la nueva calzada se incorpora una segunda calzada procedente 
del ramal de salida. El viaducto objeto de esta comunicación 
constituye la unidad principal de ejecución del conjunto de los 
nuevos accesos.

En la actuación se ha optimizado la superficie de estructura 
reduciendo la estructura en “pérgola” y coordinándola con el 
complicado encaje geométrico del viaducto en su comienzo, 
proporcionando una transición limpia sobre la autovía. Figura 1. Vista aérea de los nuevos accesos.

Figura 2. Vista general de los vanos principales del viaducto.

Figura 3. Planta general del viaducto.
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2.
descripción general del viaducto

El viaducto proyectado se define como una estructura “panta-
lón” en la que confluyen por un lado la calzada principal que 
aloja tres carriles, dos en un sentido y un tercero en el sentido 
opuesto separado de los primeros mediante una barrera rígida, 
procedente de la rotonda existente y el nuevo ramal de salida 
de la autovía que incorpora a la calzada principal un cuarto 
carril. La longitud total del viaducto entre estribos a lo largo 
de la calzada principal es de 271 m y se compone de un total 
de siete vanos con una luz máxima de 61.75 m, más dos vanos 
adicionales de luz máxima 48 m en el ramal de incorporación. 
En la figura 2 se puede observar una vista del viaducto y su 
cruce sobre la autovía, el ramal y las líneas de ferrocarril.

La estructura se ha adaptado a la definición geométrica 
fuertemente variable de la plataforma mediante un tablero 
mixto compuesto por un cajón metálico de acero tipo “corten” 
S355 J2 W de canto variable y losa de hormigón tanto en la 
calzada principal como en el ramal de incorporación. Tras la 
confluencia del ramal a la calzada principal ambas plataformas 
se transforman en un único tablero compuesto por dos cajones 
metálicos. Sobre todas las zonas de pila se ha ejecutado losa de 
hormigón inferior directamente hormigonada sobre la chapa 
de fondo de los cajones y conectada a la misma para propor-
cionar doble acción mixta.

Se quiere destacar en este punto la complejidad geométrica 
que fue necesario resolver para el encaje de la estructura. Ello 
es debido por un lado a la multitud de intersecciones a salvar 
con importantes esviajes, como son el tronco de la autovía en 
el vano 1, el ramal de salida en el vano 2 y las cuatro vías de fe-
rrocarril en el vano 3 de la calzada principal y vano 2 del ramal. 
Además, dos de estas vías discurren sobre un terraplén de unos 
10 m de altura. En segundo lugar, no menos compleja resulta 
la incorporación del ramal sobre el viaducto precisamente en 
el vano que salta sobre las líneas de ferrocarril. La estructura 
debe adaptarse a la importante variación de los anchos de la 
plataforma en la zona de confluencia de las dos calzadas.

El viaducto se compone por tanto de cuatro zonas clara-
mente diferenciadas: la calzada principal desde estribo 1 a la 
confluencia de las dos calzadas próxima a pila 2, el ramal de 
incorporación, la zona de transición en la que se pasa a calzada 
única tras la incorporación del ramal y la zona final en la que 
se define la calzada de ancho constante desde pila 3 hasta el 
estribo 2. Se describen a continuación cada una de las cuatro 
zonas definidas.

2.1. Calzada principal hasta confluencia de tableros próxima 
a pila 2.

En los tres primeros vanos de la calzada principal, desde estri-
bo 1 a pila 2 el tablero se define de 17.65 m de anchura cons-
tante, compuesto por una viga cajón mixta de canto variable 
con costillas a cada lado y losa de hormigón conectada.

El cajón metálico presenta 5.4 m de ancho entre ejes de 
almas lo cual ha permitido su transporte a sección comple-
ta evitando la ejecución de soldaduras longitudinales en obra 
de la chapa de fondo, así como el empalme de los elementos 
transversales interiores del cajón, necesarias en caso de haber 
partido longitudinalmente el cajón metálico. En el vano prin-
cipal pila 1 – pila 2, de 61.75 m de luz, el cajón metálico es 
de canto variable según una ley parabólica que da lugar a un 
canto máximo en pilas 1 y 2 de 2.6 m y 1.55 m en centro de 
vano, con unas esbelteces de L/24 y L/40, respectivamente, 
más losa de hormigón de 0.25 m. En el vano pila 0- pila 1 
contiguo al principal se produce una transición del canto de 
tablero desde el máximo en pila 1 a 1.55 m de canto de metal 
en pila 0, canto que se mantiene constante en el primer vano 
estribo 1 – pila 0.

Las costillas transversales se disponen aproximadamente 
cada 5 m, radiales al cajón metálico, de longitud 6.1 m y canto 
variable 1.2 m en el arranque y 0.1 m en sus extremos. La sec-
ción de las mismas es en doble T conectadas a la losa superior.

El ala inferior es de ancho variable entre 0.25 m en el ex-
tremo y 0.6m en su unión al alma del cajón metálico. Se varía 
su espesor de 25 mm a 30 mm en la zona más solicitada. El 

Figura 4. Vista de la sección transversal del cajón metálico con costillas.
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ala inferior se prolonga en el interior del cajón metálico des-
membrándose en dos chapas soldadas al diafragma transversal 
interior del cajón por cada lado. El alma de las costillas se ha 
definido de 12 mm. En el diseño se ha llevado a cabo un aná-
lisis detallado del pandeo lateral del ala inferior de la riostra 
sometida a una ley de axiles variables a lo largo de su longitud 
y coaccionada transversalmente por el alma de la sección, co-
nectada a la losa de hormigón a través del ala superior.

La losa de hormigón de 0.25 m de espesor y hormigón HA-
30 se ejecuta sobre prelosas colaborantes de espesor 8 cm tipo 
celosía dispuestas entre costillas.

En cuanto a los elementos de apoyo, sobre todas las pilas 
se define doble apoyo de neopreno zunchado que proporciona 
el empotramiento a torsión del tablero. En el caso de las pilas 
1 y 2 estos apoyos se disponen centrados bajo las almas del ca-
jón metálico, ligeramente fuera del ancho de la chapa inferior, 
con el fin de evitar el levantamiento del tablero sometido a 
los torsores de envergadura solicitantes. Estos torsores proce-
den de la gran anchura del tablero y su curvatura. Para ello, ha 
sido necesario disponer rigidizadores exteriores al cajón, que 
se ocultan bajo una chapa de cierre integrando su disposición 
en la vista inferior del tablero, y que además proporciona una 
mejora en las condiciones de durabilidad evitando puntos de 
acumulación de agua y suciedad.

Figura 5. Vista exterior del mamparo de pila 1.

Por último, se destaca la singularidad del apoyo del vano lateral, 
estribo 1. Como se ha descrito anteriormente, el viaducto se de-
fine en prolongación de la estructura pérgola definida sobre la 
autovía, disponiéndose junta de dilatación entre ellos. El inicio 
del viaducto se estableció en el punto en el que la nueva calzada 
se centra sobre una de las dos calzadas de la autovía y a partir del 
cual la nueva calzada comienza a salir de la sombra de la autovía. 
Ha sido necesario coordinar no solo la posición de dicho punto 
de inicio del viaducto sino también la subestructura de ambos 
elementos de forma que la cimentación es compartida. Así, ha 
sido necesario apoyar el cajón metálico en estribo 1 mediante 
una riostra transversal a la calzada inferior, integrada en el canto 
del tablero al objeto de garantizar el gálibo en la autovía y que 
permita disponer los apoyos fuera de la calzada inferior. Así, esta 
riostra se materializa con un esviaje de 18 grados respecto al 
tablero y una luz de 17.5 m entre puntos de apoyo ubicados en 
la mediana y en el arcén de la autovía. Los apoyos se disponen 
sobre sendos fustes cuadrados de 1.5 x 1.5 m situados en pro-

longación de la alineación de los fustes de la estructura pérgo-
la. El cajón metálico se une a la riostra metálica, diseñada con 
sección doble T de 1.9 m de canto conectada a la losa superior. 
Esta riostra puentea la reacción vertical del cajón metálico entre 
ambos lados de la calzada inferior.

Figura 6. Alzado del mamparo de estribo 1.

La riostra se ha definido pasante en todo el ancho y a ella se 
suelda el cajón metálico, que transmite principalmente esfuer-
zo cortante y torsor. El ala inferior es de 700 x 30 mm pasante 
a lo largo de toda la riostra, mientras que el ala superior se 
reduce a 550 x 25 mm, habiéndose considerado en el diseño 
con la colaboración de la losa superior del tablero para propor-
cionar la cabeza de compresión necesaria además de restringir 
el pandeo lateral de la riostra. El alma se define de 20 mm de 
espesor en la zona exterior al cajón metálico, reduciéndose a 
15 mm en la zona interior en el que los esfuerzos cortantes en 
la riostra resultan de menor magnitud.

Para limitar la esbeltez de los paneles de alma y garantizar 
una mayor resistencia de los mismos frente a inestabilidades lo-
cales se han definido célula superior e inferior de 0.3 m de altura 
mediante chapas inclinadas de 12 mm de espesor dispuestas a 
cada lado del alma, salvo en el caso de la célula superior en la 
zona interior del cajón en la que sólo se define a lo largo de la 
cara exterior de la riostra. Las platabandas superiores del cajón 
metálico se sueldan a tope con penetración completa al ala su-
perior de la riostra, mientras que almas, células superiores, chapa 
inferior y sus rigidizadores longitudinales se sueldan en ángulo 
contra el alma de la riostra. Se ha cuidado la transición del ala 
superior del cajón metálico en su unión al ala superior de la rios-
tra ejecutándose círculos de radio 150 mm en sus chaflanes con 
posterior amolado de la soldadura en sus extremos.

2.2. Ramal de incorporación a calzada principal.

Del ramal de salida de la autovía se ha bifurcado una calzada 
que permite la incorporación directa desde la autovía a la cal-
zada principal de la actuación evitando que el tráfico se incor-
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pore a la rotonda elevada existente. Este ramal, de acentuada 
curvatura con 40 m de radio, salva la intersección con las líneas 
de ferrocarril antes de incorporarse a la calzada principal defi-
niéndose dos vanos adicionales de luces 33.7 y 48 m y 8.8 m de 
anchura que permiten alojar un carril más sus arcenes. En estos 
dos vanos se ha proyectado un cajón metálico de 1,55 m de 
canto en el primer vano, estribo 3 - pila 6, y variable en el se-
gundo hasta pila 7, alineada con pila 2 de la calzada principal, 
en la que se alcanza 2.6 m de canto, según una ley parabólica.

El cajón metálico se define de dimensiones mucho más 
moderadas que el anteriormente descrito para la calzada prin-
cipal, dado el ancho mucho más reducido de la plataforma. 
Así, el ancho del cajón entre ejes de almas se define de 3.5 m 
y un ancho mínimo de chapa de fondo de 2.5 m sobre pila 7. 
La losa de hormigón se ejecuta también sobre prelosas cola-
borantes tipo celosía, esta vez dispuestas transversalmente al 
cajón metálico a todo ancho del tablero, apoyadas sobre las alas 
superiores del cajón.

Dado el ancho reducido del cajón metálico se ha optado 
por disponer apoyo puntual en pilas 6 y 7 si bien en la segunda 
se define una riostra entre pilas 2 y 7 que más adelante se de-
tallará. En estribo es necesario disponer doble apoyo, sacando 
éstos más allá del ancho del cajón para proporcionar el empo-
tramiento a torsión necesario.

2.3. Tablero único de ancho constante entre pila 3 y estribo 2.

Una vez que se solapan las dos plataformas se produce una 
transición del ancho de la plataforma hasta que se concluye la 
incorporación del cuarto carril al tronco principal en un punto 
intermedio del vano comprendido entre pilas 2 y 3. A partir de 
aquí, la plataforma se compone de dos calzadas de 9.5 m, cada 
una de ellas con dos carriles de 3.5 m más arcenes. Entre ambas 
calzadas se dispone una barrera rígida ubicada en la mediana 
central, de forma que resulta una anchura total de 21.3 m en 
el tablero, incluido el ancho de las barreras exteriores. Esta an-
chura se mantiene constante ya hasta el final del viaducto en el 
estribo 2, con un trazado en planta prácticamente recto salvo 
una zona inicial en clotoide.

En esta zona de sección constante desde pila 3 el via-
ducto se compone de tres vanos de luces 34+34+26.45. La 
sección transversal se materializa mediante dos cajones me-
tálicos de canto 1.3 m y ancho 5 m entre ejes de almas en ala 
superior, separados entre sí 11 m y con voladizos exteriores 
de la plataforma de 2.65 m. La esbeltez del cajón metálico 
resulta L/26.

Se ha optimizado el número de cajones metálicos nece-
sarios para una plataforma de algo más de 20 m de ancho, 
de forma que estos sean transportables a sección completa y 
que dan lugar a unas luces de flexión transversal y voladizos 
en la losa superior convencionales sin necesidad de recurrir 
a elementos adicionales de rigidez como ha sido necesario 
disponer en la zona inicial del viaducto. De esta forma, a lo 
largo del viaducto los cajones metálicos definidos en cada una 
de las dos plataformas iniciales se prolongan hasta el final del 
viaducto proporcionando una continuidad estructural y vi-
sual de los mismos. Ahora bien, ha sido necesario realizar una 
transición de la definición geométrica de cada uno de los dos 
cajones metálicos desde su configuración en las plataformas 
iniciales y la disposición final en el tablero único. Esta transi-
ción de los cajones metálicos se realiza de forma simultánea 
a la transición de anchos de plataforma durante la incorpora-
ción del cuarto carril y será descrita más adelante.

La losa superior de la zona final del viaducto se define en 
hormigón HA-30 y espesor variable entre 0.3 m sobre cajo-
nes y 0.25 m en borde de tablero. La losa se hormigona sobre 
prelosas nervadas colaborantes orientadas transversalmente al 
tablero. Se prevén tres prelosas para cubrir la anchura total 
del tablero, una sobre cada uno de los dos cajones metálicos 
y una tercera entre éstos. Las prelosas apoyan por tanto isos-
táticamente sobre las alas superiores de los cajones. En este 
tramo cada cajón se apoya sobre un fuste de pila mediante 
dos apoyos de neopreno zunchado definidos con un intereje 
de 2.8 m, dentro del ancho de la chapa inferior mientras que 
en estribo 2 ha sido necesario disponerlos fuera del ancho de 
la chapa inferior, con un intereje de 5 m con el fin de evitar 
levantamientos en los mismos. El mamparo de estribos se ha 
prolongado fuera del cajón metálico.

Figura 7. Vista de los cajones metálicos del tramo de tablero único de ancho constante, pila 3 a estribo 2.
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2.4. Zona de ancho variable en la incorporación del ramal.

A 19 m de pila 2 del tronco principal y pila 7 del ramal se pro-
duce el solape de ambas plataformas a partir del cual se realiza 
la incorporación del cuarto carril al tronco principal cuya tran-
sición concluye en un punto intermedio del vano comprendido 
entre pilas 2 y 3. La estructura pasa a ser de tablero único, cuyo 
ancho se reduce progresivamente desde algo más de 40 m has-
ta 21.3 m una vez concluida la incorporación del cuarto carril. 
A esta variación hay que sumarle la variación geométrica de los 
cajones metálicos de forma que se adapte la definición de cada 
uno de ellos en la zona inicial del viaducto, muy diferentes 
entre sí, a la configuración final de ambos cajones en la zona de 
tablero único y ancho constante. Por tanto, se trata de una zona 
geométrica y estructuralmente compleja.

Así, el cajón del tronco principal, en adelante cajón izquier-
do, debe reducir de 5.4 a 5 m y alabearse ligeramente las almas y, 
en mayor medida debe desplazarse hacia el borde de la platafor-
ma reduciendo su voladizo de 6.125 a 2.65 m. Para ello, a partir 
del punto de solape de ambas plataformas el cajón izquierdo 
se desarrolla según un radio circular seguido de un tramo recto 
hasta pila 3 de manera que reduce progresivamente su voladizo 
hasta alcanzar sobre pila 3 el voladizo tipo de 2.65 m de la zona 
final. Simultáneamente, entre ejes de pilas 2 y 3 se reduce pro-
gresivamente su ancho de 5.4 a 5 m. Por su parte, en cuanto a 
las costillas definidas a ambos lados, una vez vinculadas las dos 
calzadas se eliminan las costillas del lado interior. Las costillas 
exteriores se mantienen con una modulación y geometría aná-
loga al resto del tramo, truncándose junto al cajón a medida que 
se reduce la longitud de los voladizos. El ala inferior se prolonga 
en el diafragma interior del cajón hasta el alma del lado interior.

Respecto al cajón procedente del ramal la variación geomé-
trica es contraria a la del cajón anterior, el ancho del mismo se 
incrementa de 3.5 a 5 m entre pilas 7 y 3 además de realizarse 
el alabeo del alma. En toda esta zona el eje del cajón se des-
plaza hacia el interior del tablero de manera que el voladizo 
exterior de 2.65 m se mantiene constante.

La siguiente figura muestra la trayectoria que describen 
cada uno de los ejes de almas de cada cajón y cómo se realiza 
la transición entre las plataformas independientes y el tablero 
único de ancho constante.

Figura 8. Esquema transición de cajones metálicos.

En lo que se refiere al trazado en alzado este se define variable 
con canto máximo de 2.6 m de cajón metálico en pilas 2 y 7 
y que pasa a 1.3 m cerca de pila 3 según una ley parabólica el 

cual ya se mantiene constante hasta el final del viaducto.
En cuanto a la respuesta estructural del tablero fue necesario 

vincular los cajones metálicos entre sí en la zona de unión de las 
losas del tablero con el fin de compatibilizar los movimientos y 
giros entre uno y otro cajón para evitar movimientos impuestos 
en la losa superior inaceptables. Así, se definen una serie de rios-
tras, cuatro en zona intermedia más la riostra de pilas 2 y 7 que 
compatibilizan los movimientos entre los cajones. Las riostras se 
definen de canto 1.20 m en sección doble T en todas ellas salvo 
la primera en la que se vinculan los tableros exentos y para la 
que se define una sección cajón de 1.2 x 0.6 m y que está some-
tida a solicitaciones significativamente superiores. La siguiente 
figura muestra una vista global previa a la colocación de las pre-
losas en la que se puede observar cómo se aproximan los cajones 
metálicos y las riostras que los vinculan entre sí.

Figura 9. Vista de las riostras entre cajones metálicos.

Se han cuidado los detalles de soldadura de estas riostras. Así, 
en el eje de las riostras se prolonga un diafragma vertical dentro 
de los cajones metálicos y que en el caso del cajón izquierdo 
se alinea también con la costilla del lado exterior. Las alas su-
periores de las riostras se sueldan a tope con penetración com-
pleta a las alas superiores de los cajones metálicos. En su en-
cuentro se disponen acuerdos circulares de transición en planta 
con 150 mm de radio. Se prevé el amolado de los extremos 
tras el soldeo. Por su parte, las alas inferiores de las riostras son 
pasantes a través del alma del lado interior del cajón metálico. 
Se ha previsto así para evitar el soldeo en dirección transversal 
al plano de laminación del alma. El ala inferior de la riostra se 
desmembra dentro del cajón metálico para soldarse a rasante al 
diafragma vertical y descargar progresivamente su axil.

En el caso de la primera riostra, al definirse ésta mediante 
una sección cajón, las almas de la riostra no quedan por tanto 
alineadas con el diafragma interior del cajón. Se optó en este 
detalle por prolongar 1.20 m las almas de la riostra dentro del 
cajón que asegure una adecuada transferencia de la carga. En 
el caso de la intersección con el cajón derecho además se debió 
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incrementar las dimensiones del ala inferior de 700 a 1000 
mm en los 1.2 m previos a su intersección con el alma debido 
al incremento de los axiles en esta debido a la interrupción de 
las almas del cajón.

Todas las riostras se encuentran conectadas a la losa supe-
rior considerándose el ancho tributario de esta colaborante ya 
sea a compresión del hormigón o a tracción de sus armaduras.
En cuanto a la losa superior en esta zona se ha realizado la 
adaptación del ancho del tablero, así como la variación de es-
pesor de la misma entre uno y otro lado. Así, se mantiene es-
pesor constante de 0.25 m desde los tableros dobles hasta la 
última riostra para realizarse una transición de espesor de 0.25 
a 0.3 m sobre almas de cajones metálicos en pila 3. En la zona 
de cajón izquierdo se mantienen las prelosas tipo “celosías” 
dispuestas longitudinalmente entre diafragmas hasta la última 
riostra y a partir de esta se sustituyen por prelosas “nervadas” 
en la zona de cambio de espesor, todas ellas colaborantes. Sobre 
el cajón metálico derecho y entre ambos cajones se disponen 
prelosas “nervadas” orientadas transversalmente y apoyadas en 
las platabandas superiores de los cajones longitudinales. Ha 
sido necesario incrementar la resistencia del hormigón tanto 
de las prelosas definidas entre cajones metálicos entre la pri-
mera riostra y la de pila 2 (de HA-30 a HA-40) como la losa 
in situ de toda la zona de transición (de HA-30 a HA-35) para 
hacer frente a las solicitaciones a flexión que se ven incremen-
tadas debido a la gran separación entre almas interiores de los 
cajones metálicos de hasta prácticamente 10 m.

3.
proceso constructivo

El viaducto ha sido definido de forma que en cada fase de eje-
cución la estructura sea autoportante y se evite la necesidad de 
disposición de apeos, cimbras y encofrados. El montaje de los 
cajones metálicos se planteó independiente uno del otro para fi-
nalmente soldar las riostras entre los mismos. Únicamente se ne-
cesitó un bloqueo a torsión sobre pila 6 del cajón del ramal dado 
que los apoyos de pila 6 y 7 son simples, y que fue necesario 
hasta la ejecución de la riostra de pila 7 la cual empotra a torsión 
el cajón del ramal. La losa superior se ejecutó en toda su longi-
tud sobre las prelosas sin necesidad de encofrados auxiliares. En 
cuanto al orden de ejecución de losa in situ se establecieron tres 
fases de hormigonado. En primer lugar se hormigonó la franja 
central del tablero del tronco principal previo a la incorporación 
del ramal, entre estribo 1 y la primera riostra con el objeto de 
proporcionar mayor rigidez a torsión que la proporciona por la 
triangulación definida entre platabandas superiores y evitar giros 
excesivos del cajón metálico frente al resto del hormigonado in 
situ de los voladizos. En segundo lugar se previó el hormigonado 
de la losa superior del ramal a todo su ancho hasta la primera 
riostra con el mismo fin de proporcionar rigidez a torsión. Por 
último se realizó el hormigonado de los voladizos del tronco 
principal entre estribo 1 y pila 3 así como la losa de la zona de 
tablero único. En todos los casos el hormigonado se realizó en 
primer lugar sobre centros de vano y avanzando siempre hacia 

  Figura 10. Detalle de intersección de ala inferior de riostra nº 1 con el alma de cajón metálico.



68 – Pascual, J., Pajuelo, D., Álvarez, J.J., & Lorente, G. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 61-68

pila de manera que se evitase introducir flexiones negativas so-
bre pilas con hormigones de edades muy tempranas y diesen 
lugar a fisuraciones no controladas.

4.
ficha técnica y resumen de cantidades

Principales participantes:
 Propiedad: Gobierno Principado de Asturias
 Empresa constructora: Dragados SA
 Proyecto constructivo: BRISSA SL

 Superficie total: 5 923 m2

Tablero metálico:
Acero estructural:

 Acero S355J2W: 856 686 kg
 Acero S275JR: 50 296 kg
   153 kg/m2

Losa superior:
 Hormigón HA30: 715 m3
 Hormigón HA35: 336 m3
 Acero pasivo: 346 435 kg
 Prelosas: 5 524 m2
Losa inferior:
 Hormigón HA35: 229 m3
 Acero pasivo: 19 271 kg

Pilas y estribos:
 Hormigón HA-30: 1 641 m3
 Hormigón HA-25: 529 m3
 Acero pasivo: 212 312 kg
 Pilotes Ø1,25m: 432 ml
 Micropilotes Ø220mm: 2302 ml
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r e s u m e n

La reutilización de residuos permite reducir el consumo de recursos naturales y las emisiones de CO2 a la atmósfera causadas por la actividad ex-
tractiva, así como la ocupación de tierra en potenciales vertederos, fomentándose así una economía más circular. Acorde a esto, este artículo evalúa el 
comportamiento de un hormigón autocompactante elaborado con árido reciclado de hormigón. Los porcentajes de sustitución del árido natural por 
este residuo fueron del 100% para la fracción gruesa y del 50% en volumen para a fracción fina. Se analiza su validez para uso estructural tanto en 
estado fresco como en estado endurecido y su comportamiento con diferentes áridos naturales.
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a b s t r ac t

The use of waste enables to reduce the consumption of natural resources and CO2 emissions released into the atmosphere because of the extractive 
activity, as well as to reduce potential landfills, thus contributing to a circular economy. According to this, this paper explores the development of 
self-compacting concrete made from recycled concrete aggregates. The replacement rates of the natural aggregate by this waste were 100% for the coarse 
fraction and 50% by volume for the fine fraction. Its suitability for structural use is evaluated, both in fresh and hardened state, as well as its performance 
with different kinds of natural aggregate.
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1.
introducción

Diferentes estudios, entre ellos el informe de 2014 del Intergo-
vernmental Panel on Climate Change (IPCC) [1], indican que 
el cambio climático y sus efectos son una realidad presente hoy 
en día. Cada uno de los diferentes sectores de actividad huma-
na contribuyen en mayor o menor medida a este problema, 
incluyendo el sector de la construcción [2; 3]. Entre los dife-
rentes impactos de este sector cabe destacar su alto consumo 

de recursos naturales, especialmente áridos. Este consumo es 
tal que diferentes organizaciones, como ANEFA (Asociación 
Nacional de Empresarios Fabricantes de Áridos) y CESCE 
(Compañía Española de Seguros de Crédito a la exportación), 
estiman que, solo en España, se consumieron 112 millones de 
toneladas de este material en el año 2017 [4; 5]. El consumo 
es tan elevado debido a su empleo en dos de los materiales más 
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comunes y utilizados de este sector: el hormigón y las mezclas 
bituminosas.

Recientemente, motivado por la mayor conciencia 
medioambiental de la sociedad, han surgido varias líneas de 
investigación que tratan de minimizar este problema susti-
tuyendo los áridos por residuos, como el caucho, el vidrio, la 
escoria o los Residuos de Construcción y Demolición (RCD) 
[6-9]. Este estudio evalúa el comportamiento de un hormigón 
autocompactante elaborado con un RCD específico, el árido 
de hormigón reciclado (Recycled Concrete Aggregate, RCA).

Las investigaciones con RCA hasta ahora se han centrado 
en hormigones vibrados, en los cuales diferentes porcentajes 
de las fracciones gruesa y fina del árido natural se sustituyen 
por dicho residuo. Estos estudios muestran que dichas sustitu-
ciones son factibles, aunque debe tenerse en cuenta el empeo-
ramiento del comportamiento del hormigón cuanto mayor es 
el porcentaje de RCA, tanto en lo referente a las propiedades 
mecánicas como a las de durabilidad [10; 11].

Las investigaciones publicadas hasta la fecha relativas a 
hormigones autocompactantes con RCA no son muy nume-

rosas y se centran en el uso de la fracción gruesa [12; 13]. Los 
estudios que recogen el empleo de RCA fino en estos hormigo-
nes son muy pocos [14; 15].  De dichas investigaciones la con-
clusión principal es que es difícil obtener autocompactabilidad 
en estado fresco del hormigón por la elevada absorción de agua 
y porcentaje de caras de fractura del RCA.

En el presente estudio se analiza el comportamiento en 
estado fresco y endurecido (resistencia a compresión) de un 
hormigón autocompactante elaborado con un 100% de RCA 
grueso, un 50% en volumen de RCA fino y diferentes tipos de 
áridos finos naturales.

2.
materiales

En este segundo apartado se describen las principales caracte-
rísticas de los materiales utilizados en el diseño y fabricación 
de los hormigones analizados en el presente estudio.

Figura 1. Curva granulométrica de todos los áridos empleados.

Figura 2. Áridos utilizados. a-Filler calizo (<0.063 mm). b-Arena silícea (0/4 mm). c-Arena caliza (0/4 mm). d-Arena caliza 
(0/1.2 mm). e- RCA grueso (4/12.5 mm). f-RCA fino (0/4mm).
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2.1. Cemento, agua y aditivos

El cemento empleado fue un cemento CEM I 52.5 R, con una 
densidad de 3.1 kg/dm3. El agua empleada se obtuvo de la red 
de abastecimiento de la ciudad de Burgos.

Para la obtención de la fluidez necesaria en un hormigón 
autocompactante es necesario el empleo de aditivos. En este 
caso se emplearon dos aditivos distintos: un agente regulador 
de la viscosidad [16], denominado aditivo 1 en el presente do-
cumento, y un superplastificante, denominado aditivo 2. Estos 
dos aditivos indicados se suelen emplear en una proporción de 
entorno al 0.5-1.5% del peso de cemento, siempre y cuando el 
contenido de agua de la mezcla sea el idóneo [17].

2.2. Áridos naturales

Como el 100% del árido grueso era RCA, solo se emplearon 
áridos naturales en la fracción fina (0/4 mm). En unas dosifica-
ciones se empleó arena silícea lavada (muy bajo contenido de 
finos), redondeada [18], con una densidad de 2.58 kg/dm3 y 
una absorción de agua en 24 h del 0.25%. En otras, en cambio, 
se empleó arena caliza procedente del machaqueo y un mayor 
contenido de finos, cuya densidad y absorción de agua en 24h 
fueron 2.62 kg/dm3 y 2.08% respectivamente.

Las fracciones finas empleadas para conseguir la autocom-
pactabilidad [18] fueron filler calizo [19], con un tamaño me-
nor de 0.063 mm y una densidad 2.77 kg/dm3, y arena caliza 
0/1.2 mm [20], de densidad 2.62 kg dm3 y una absorción de 
agua en 24 h del 2.53%. 

2.3. Árido reciclado de hormigón 

El RCA empleado procedía del machaqueo de elementos pre-
fabricados de hormigón con una resistencia característica de 
40-45 MPa, presentando un tamaño de 0/30 mm. Este tamaño
era excesivo para la obtención de hormigón autocompactante,
por lo que se tamizó en laboratorio, desechándose las partí-
culas de tamaño superior a 12.5 mm, separándose además las
fracciones gruesa (4/12.5 mm) y fina (0/4 mm). Las propieda-
des de la fracción gruesa (densidad de 2.42 kg/dm3, absorción
de agua en 24 h del 6.25% y coeficiente de desgaste de Los Án-
geles del 35%) eran similares a las expuestas en otros estudios
[21] y se encontraban dentro de los límites establecidos por la
EHE-08 [22]. Las propiedades del RCA fino (su empleo no
está permitido en la EHE-08) fueron una densidad de 2.37 kg/

dm3, una absorción de agua en 24h del 7.36% y una friabilidad 
del 16%. En la figura 1 y en la figura 2 se puede observan la 
granulometría y el aspecto de los diferentes áridos indicados.

3.
dosificación. diseño de la mezcla

El hormigón autocompactante estudiado fue elaborado con un 
100% de RCA grueso y un 50% en volumen de RCA fino. Di-
chos residuos además fueron combinados con áridos naturales, 
no reciclados, de diferente naturaleza. Se elaboraron tres dosi-
ficaciones de hormigón autocompactante: SCC-100C-50F-M, 
SCC-100C-50F-S y SCC-100C-50F-L.

La dosificación SCC-100C-50F-M incorpora, además de 
las citadas cantidades de residuos, arena silícea 0/4 mm. Las 
fracciones finas que aportan la autocompactabilidad son arena 
caliza 0/1.2 mm y filler calizo. El diseño de esta dosificación se 
realizó mediante el ensayo de escurrimiento de acuerdo con 
la norma EN 12350-8:2011, buscando las proporciones ade-
cuadas de los diferentes componentes, de forma que en la rea-
lización del ensayo no existiese ningún tipo de segregación ni 
exudación. Se buscó además una clase de escurrimiento SF2, 
de acuerdo con las recomendaciones de la EFNARC, para lo 
cual el diámetro máximo en el ensayo de escurrimiento debe 
encontrarse entre 650 y 750 mm. La figura 3 muestra cuatro 
etapas del diseño, siendo la última el resultado obtenido me-
diante la dosificación definitiva.

Con todo ello, la dosificación SCC-100C-50F-M estuvo 
compuesta por 296 kg/m3 de cemento, 122 kg/m3 de filler, 
183 kg/m3 de agua, 522 kg/m3 de RCA grueso, 570 kg/m3 de 
RCA fino, 343 kg/m3 de arena silícea 0/4 mm, 215 kg/m3 de 
arena caliza 0/1.2 mm, 2.20 kg/m3 de aditivo 1 y 4.35 kg/m3 
de aditivo 2.

Obtenida la dosificación SCC-100C-50F-M se realizó la 
sustitución en volumen de la arena caliza 0/1.2 mm por otros 
componentes. En primer lugar, se sustituyó por arena silícea 
0/4 mm, dando lugar a la mezcla SCC-100C-50F-S, cuya do-
sificación fue idéntica a la SCC-100C-50F-M, pero sin arena 
caliza 0/1.2 mm y con un contenido de arena silícea 0/4 mm 
de 555 kg/m3.

La forma redondeada de esta arena hizo que, a pesar de 
la disminución de partículas finas, el resultado del ensayo de 
escurrimiento fuese adecuado.

Figura 3. Etapas del diseño de SCC-100C-50F-M. a- Dosificación inicial con exceso de árido grueso. b-Dosificación con exceso de agua e 
importante segregación en la parte central. c-Dosificación con ligero exceso de agua y leve segregación en la parte central. d-Dosificación definitiva: 

SCC-100C-50F-M.
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Posteriormente, se sustituyó en volumen la arena silícea 
0/4 mm de la dosificación SCC-100C-50F-S por arena caliza 
0/4 mm. A pesar de que esta presentaba un mayor contenido 
de finos, su forma angulosa hizo que el resultado no fuese el 
esperado, produciéndose una segregación en la parte central 
del árido grueso. Por ello fue necesario un reajuste de la dosi-
ficación, reduciéndose la cantidad de árido grueso e incremen-
tando el contenido de filler (en la figura 4 se pueden ver los es-
tados inicial y final). La mezcla SCC-100C-50F-C se compuso 
finalmente de 296 kg/m3 de cemento, 176 kg/m3 de filler, 185 
kg/m3 de agua, 470 kg/m3 de RCA grueso, 570 kg/m3 de RCA 
fino, 563 kg/m3 de arena caliza 0/4 mm, 2.20 kg/m3 de aditivo 
1 y 4.35 kg/m3 de aditivo 2.

Figura 4. SCC-100C-50F-L. a- Estado inicial (segregación de árido 
grueso en la parte central). b- Estado final (mezcla homogénea sin 

segregación)

En todas las dosificaciones elaboradas el proceso de amasado 
fue siempre el mismo, realizándose 3 etapas. En primer lugar, 
se amasó el RCA fino y grueso, la arena correspondiente (arena 
silícea 0/4 mm, arena caliza 0/4 mm y arena caliza 0/1.2 mm) 
y la mitad del agua durante 30 segundos. Posteriormente se 
añadieron el cemento, el filler y el resto del agua, amasándose 
nuevamente durante 30 segundos. Por último, con todos los 
áridos saturados, se añadieron los aditivos, dejándose actuar 
durante otros 30 segundos.

4.
estado fresco. fluidez

En el apartado anterior se ha indicado que el ensayo de escu-
rrimiento fue el que se tomó como referencia para efectuar el 
diseño de la dosificación. Sin embargo, no es suficiente con que 
el hormigón autocompactante presente una adecuada fluidez 
en el ensayo de escurrimiento, sino que también debe presen-

tar una adecuada viscosidad, habitualmente medida con el en-
sayo del embudo en V (EN 12380-9), una correcta capacidad 
de paso, en este caso evaluada con el ensayo de caja en L (EN 
12380-10), y una alta resistencia a la segregación, la cual se 
mide fácilmente con el ensayo de segregación en tamiz (EN 
12380-11). Los resultados de estos ensayos para las tres dosifi-
caciones estudiadas pueden observarse en la tabla 1.

Los tres hormigones estudiados presentaron una clase de 
escurrimiento SF2, una viscosidad VF1 (salvo SCC-100C-
50F-L, de clase VF2), una capacidad de paso PA1 y una resis-
tencia a la segregación SR2. Esto se debió a que los hormigones 
cumplen los requisitos establecidos en las recomendaciones de 
la EFNARC para ello.
• Clase de escurrimiento SF2: diámetro en el ensayo de escu-

rrimiento entre 650 y 750 mm.
• Viscosidad VF1: resultado en el ensayo del embudo en V

menor de 8 s. Si está entre 8 y 25s es de clase VF2.
• Capacidad de paso PA1: resultado del ensayo de caja en L

de dos barras entre 0.80 y 1.
• Resistencia a la segregación SR2: segregación en tamiz me-

nor del 15%.
• Capacidad de paso PA1: resultado del ensayo de caja en L

de dos barras entre 0.80 y 1.
• Resistencia a la segregación SR2: segregación en tamiz me-

nor del 15%.

El hormigón con mejores resultados en los ensayos fue el 
SCC-100C-50F-M. La arena caliza 0/1.2 mm supuso una 
mayor proporción de finos, originando una masa muy ho-
mogénea. Este hormigón fluyó óptimamente en todas las 
situaciones (ensayos) y con una muy baja segregación. La 
eliminación de parte de la fracción fina (caliza 0/1.2 mm) 
empeoró el comportamiento. Su sustitución por arena silí-
cea 0/4 mm disminuyó fundamentalmente la capacidad de 
paso, pues la proporción de pasta de cemento fue menor, 
dificultándose el arrastre de las partículas de árido. Sin em-
bargo, la forma redondeada de la arena silícea hizo que el 
hormigón fluyese adecuadamente, conservando una buena 
viscosidad. La sustitución por arena caliza 0/4 mm tuvo el 
efecto contrario. La capacidad de paso no se vio afectada 
(la proporción entre la pasta de cemento y árido no se vio 
alterada, pues esta arena presentaba un mayor contenido de 
finos). Sin embargo, la forma rugosa e irregular de las par-
tículas de esta arena hizo que estas deslizasen con mayor 
dificultad, originando una mayor viscosidad. La resistencia 
a la segregación empeoró de forma muy ligera por la elimi-
nación de fracciones finas, lo cual disminuyó la compacidad 
de la pasta de cemento.

TABLA 1.
Ensayos en estado fresco 

SCC-100C-50F-M SCC-100C-50F-S SCC-100C-50F-L

Ensayo de escurrimiento. T500 (s) 4 4 5

Ensayo de escurrimento. Diámetro máximo (mm.) 720 690 730

Ensayo del embudo en V. Viscosidad (s) 7 8 12

Ensayo de caja en L. Capacidad de paso (H2/H1) 0.97 0.86 0.94

Segregación en tamiz (%) 0.41 0.86 0.61
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5.
estado endurecido. resistencia a compresión

La resistencia a compresión, desde el punto de vista estructu-
ral, es la propiedad mecánica más importante. Esta debe ser 
adecuada para las solicitaciones que actúan sobre la estructura 
en la que se emplee. Esta propiedad fue analizada para estos 
hormigones a diferentes edades de curado (1 día, 7 días y 28 
días) sobre probeta normalizada (cilíndrica 15x30 cm) según 
la norma EN 12390-3. Los resultados obtenidos se muestran 
en la figura 5. Además, en dicha figura la pendiente de las rec-
tas representadas muestra la velocidad de adquisición de resis-
tencia (MPa/día).

Esta figura 5 muestra que la mezcla SCC-100C-50F-M fue 
la que presentó una mayor resistencia a compresión a los 28 
días, llegando a los 45 MPa, siendo este hormigón válido para 
aplicaciones de pretensado. El hormigón con arena caliza 0/4 
mm ocupó una posición intermedia y el hormigón SCC-100C-
50F-S fue el de menor resistencia. Los valores de resistencia a 
compresión obtenidos fueron acordes al contenido global de 
finos de la mezcla, de forma que un mayor contenido de finos 
implicó una mayor resistencia. A edades distintas la situación 
es diferente:
• A la edad de 1 día, el hormigón con más finos (SCC-

100C-50F-M) fue el que presentó una mayor resistencia, 
no existiendo una diferencia apreciable entre la resistencia 
del hormigón elaborado con arena silícea 0/4 mm y la del 
elaborado con arena caliza 0/4 mm.

• A los 7 días, el hormigón con menor contenido de finos 
(SCC-100C-50F-S) alcanzó prácticamente el 100% de la 
resistencia a compresión a 28 días. Los otros dos hormigo-
nes mantienen la situación que se observa a las 24 h (1 día).

La resistencia a diferentes edades permite extraer conclusiones 
en relación a la velocidad de adquisición de resistencia. Un 
alto contenido de finos implicó una mayor velocidad inicial de 
adquisición de resistencia (1 día), mientras que, a pesar de que 
la resistencia fue mayor, estas fracciones finas hicieron que la 

adquisición de resistencia a edades posteriores fuese más lenta 
(hasta los 7 días). La adquisición de resistencia después de los 
7 días solo se mantuvo para los hormigones con alto conteni-
do de finos. Los hormigones SCC-100C-50F-M y SCC-100C-
50F-C no tienen una diferencia notable de velocidad de adqui-
sición de resistencia (rectas paralelas). 
• A la edad de 1 día, el hormigón con más finos (SCC-

100C-50F-M) fue el que presentó una mayor resistencia, 
no existiendo una diferencia apreciable entre la resistencia 
del hormigón elaborado con arena silícea 0/4 mm y la del 
elaborado con arena caliza 0/4 mm.

• A los 7 días, el hormigón con menor contenido de finos 
(SCC-100C-50F-S) alcanzó prácticamente el 100% de la 
resistencia a compresión a 28 días. Los otros dos hormigo-
nes mantienen la situación que se observa a las 24 h (1 día).

La resistencia a diferentes edades permite extraer conclusiones 
en relación a la velocidad de adquisición de resistencia. Un 
alto contenido de finos implicó una mayor velocidad inicial de 
adquisición de resistencia (1 día), mientras que, a pesar de que 
la resistencia fue mayor, estas fracciones finas hicieron que la 
adquisición de resistencia a edades posteriores fuese más lenta 
(hasta los 7 días). La adquisición de resistencia después de los 
7 días solo se mantuvo para los hormigones con alto conteni-
do de finos. Los hormigones SCC-100C-50F-M y SCC-100C-
50F-C no tienen una diferencia notable de velocidad de adqui-
sición de resistencia (rectas paralelas). 

6.
conclusiones

A partir de todo lo comentado se pueden extraer las siguientes 
conclusiones:
• Se puede elaborar un hormigón autocompactante con una 

óptima fluidez en estado fresco empleándose elevadas can-
tidades de RCA tanto grueso como fino.

Figura 5. Resistencia a compresión de los hormigones estudiados a diferentes edades
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• Para la obtención de un hormigón autocompactante la do-
sificación debe adaptarse a los componentes del mismo. Se
ha podido ver que no es lo mismo emplear arena silícea
que arena caliza. El adecuado contenido de finos de la mez-
cla es fundamental, además de una correcta proporción de
árido grueso, pues si este presenta una forma angulosa se
pueden producir segregaciones, por ejemplo durante el en-
sayo de escurrimiento.

• El empleo de RCA disminuye la resistencia a compresión.
Sin embargo, pueden obtenerse valores altos de resistencia
a compresión utilizando dicho residuo. Estos hormigones
incluso pueden ser aptos en estructuras pretensadas (resis-
tencia mínima de 45 MPa).

• Las modificaciones en la dosificación realizadas para obte-
ner un buen comportamiento en estado fresco, en este caso
fundamentalmente el contenido de finos, afectan también
a las propiedades en estado endurecido. Por ello, la dosifi-
cación del hormigón debe realizarse teniéndose en cuenta
el comportamiento deseado en ambos estados.
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r e s u m e n

El viaducto sobre el Júcar es un puente mixto de 216 m de longitud y 29 m de ancho de plataforma cuyo vano principal es un arco de tablero inferior 
de 90 m de luz, que en otra comunicación se describe con detalle. Descartada la opción de montaje con grúas por la dificultad que tal maniobra entra-
ñaba, el proceso de ejecución elegido fue un lanzamiento poco convencional mediante el uso de carretones autopropulsados o SPMTs (Self Propelled 
Modular Transport). Debido a las condiciones particulares del lanzamiento, este método resultó ventajoso respecto a los empujes convencionales 
(ahorro en acero de refuerzo, diagonales provisionales, disminución voladizo de construcción).

palabraS clave: heavy lifting, SPMT, lanzamiento, empuje, arco, péndolas. 
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a b s t r ac t

The viaduct over Júcar river is a composite deck bridge 216 m long and 29 m wide with a main span of 90 m formed by a bowstring which is described 
in detail in other paper. Due to different difficulties, construction using cranes was discarded, being the launching using SPMTs the construction process 
elected. Although not conventional, it came up to have many advantages that made it competitive against conventional launching systems (significant 
additional structural steel savings, provisional diagonals reduction, maximum free cantilever reduction during construction).

keywordS: heavy lifting, SPMT, launching, arch, bowstring, hangers. 
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1.
descripción general de los nuevos accesos

Se trata de una estructura que cruza el río Júcar dentro 
del proyecto del Ministerio de Fomento (DGC) Tramo II, 
Variante de Cullera y Favara, perteneciente a la carretera 
N-332 de Almería a Valencia por Cartagena y Gata, P.K.
242+000 al P.K. 252+000 de la Variante de Sueca. Son 9.62

km de tronco de 2 carriles por sentido y velocidad de pro-
yecto 100 km/h.

La estructura de cruce del Júcar tiene 216 m de longitud y 
un presupuesto de ejecución material de 6 286 771.75 euros 
(el 5.24% del PEM total del proyecto).

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2747
mailto:lsopenac%40ggravityeng.com?subject=
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2747
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2. 
descripción de la estructura

El Viaducto sobre el Río Júcar,  tiene una longitud total de 
216.0 m, dividida en cinco vanos con luces de 27.0 + 36.0 + 
90.0 + 36.0+ 27.0 m. El ancho de tablero correspondiente a 
un posible futuro ensanchamiento de la calzada, posibilitando 
la incorporación de un carril adicional por sentido, obligando a 
mantener un ancho libre entre arcos de 29.00 m (33.40 con-
tando con los arcos). Ver figura 1.

Se presenta una tipología arco de tablero inferior tipo bow-
string de 90 m de luz para materializar el paso de la traza sobre 
el Río Júcar, con un tablero que longitudinalmente está forma-
do por dos cajones metálicos de 2.20 m de ancho y canto cons-
tante de 1.65 m excepto en la zona de arranque de los arcos 
en la que el canto asciende a 2.85 m. La distancia entre el eje 
de los arcos en clave y el eje del tablero es de 15.00 m, lo que 
equivale a una relación flecha / luz de 1 / 6. La sección de los 
arcos corresponde a un cajón metálico de 2.20 m de anchura, 
idéntico que las vigas longitudinales. 

Figura 1. Alzado y planta general.

La elevada luz transversal es salvada mediante vigas transversa-
les metálicas con sección doble T y canto variable, alcanzando su 
máximo en centro de luz con un canto de 1.70 m y su mínimo 
en el encuentro con las vigas longitudinales con un canto de 
1.14 m. La superficie de rodadura se materializa sobre una losa 
de hormigón de 0.27 m de espesor conectada a las vigas trans-
versales, configurando, de esta manera, un comportamiento mix-
to acero-hormigón. La separación entre vigas transversales es de 
4.50 m. En los ejes de apoyo de pilas y estribo se disponen vigas 
transversales sección cajón a modo de viga transversal. Estas vi-
gas tienen la misma variación de canto que las vigas transversales 
tipo, a excepción de las riostras de P2 y P3, que aumentan su 
canto hasta un total de 2.20 m en centro de vano. Ver figura 2.

Figura 2. Sección transversal.

El tablero mantiene continuidad entre el arco y los vanos 
de compensación de manera que la sección transversal de estos 
últimos es idéntica que el tablero del vano principal.

Se ha planteado un arco con directriz parabólica de segun-
do grado en su tramo central y directriz recta, a modo de pun-
tales, en los extremos. Las péndolas, 7 parejas por cada lado, 
se abanican aproximándose entre ellas en la parte superior. La 
separación entre puntos de anclaje en el tablero es de 9.00 m, 
mientras que en el arco es de 7.00 m (1.10 m en transversal). 
Ver figura 3.

 Figura 3. Vista de dos péndolas acopiadas.

Las principales cuantías del tablero son: 194 kg/m2 de acero es-
tructural (S355), 0.18 m3/m2 de hormigón (HA-30), 29.5 kg/
m2 de acero pasivo (B-500-S), y 28 péndolas tipo barra (acero 
al carbono fy>460 MPa, acabado galvanizado) de 90 mm de 
diámetro (longitud entre 10.6 y 13.3 m, en total 338 ml).

Para materializar el apoyo de esta estructura se ha concebido 
una forma de pila con sección tipo gota de agua, afilada en un 
extremo y redondeada en el opuesto (forma de tajamar, sección 
muy favorable frente al comportamiento hidráulico en posibles 
avenidas). El canto de las pilas varía en planta desde 0.20 m has-
ta 1.80 m. La altura máxima de pilas es de 4.45 m. Ver figura 4.

Figura 4. Vista de pilas P4 y P3 antes de recibir al tablero.

La cimentación se materializa mediante pilotes hincados pre-
fabricados de 0.40x0.40m y 25.0 m de longitud. Se disponen 
12 pilotes en P1 y P4, 17 pilotes en P2 y P3 y 6 pilotes en P5. 

Estribos cerrados con aletas en prolongación (curvas), evi-
tando de esta forma el derrame de tierras frontal y encauzando 
las aguas hacia los vanos abiertos de la estructura en caso de 
avenida. La cimentación se materializa mediante pilotes hin-
cados prefabricados de 0.40x0.40m y 25.0m de longitud. Se 
dispone un total de 48 pilotes.

Debido a la acción sísmica, moderada, aceleración de cál-
culo de 0.13 g, se disponen apoyos de neopreno zunchado, an-
clado y desmontable en todos los aparatos de apoyo, debido a 
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la capacidad de estos elementos para disipar parte de la energía 
mediante deformación. Ver figura 5.

Figura 5. Aparato de apoyo de neopreno circular en carga.

3.
procedimiento constructivo general

2.1. Subestructura

Como no puede ser de otra manera, la construcción comenzó 
con la ejecución de las cimentaciones de pilas y estribos, que 
en todos los casos constaban de pilotes prefabricados hincados 
de hormigón, con sus correspondientes encepados.

Seguidamente se llevó a cabo la ejecución del alzado de 
pilas y estribos, en todos los casos con encofrados de baja altura 
para hormigonado in situ. Ver figura 6.

 Figura 6. Alzado de subestructura.

2.2. Tablero

El proceso constructivo del tablero es el siguiente: montaje de 
estructura metálica en la margen izquierda, para luego despla-
zarlo a posición definitiva mediante la ayuda de varios con-
juntos de SPMTs, a ambos lados del río, permitiendo salvar el 
cruce del río con una luz de lanzamiento máxima de 67.5 m.

El montaje de la estructura metálica se llevó a cabo con 
la ayuda de 11 parejas de torres provisionales, dividiendo las 
vigas longitudinales en 6 tramos. Una vez las dos vigas lon-
gitudinales de cada tramo están montadas sobre las torres de 
apoyo provisional, puede comenzar el montaje de las vigas 
transversales (entre 7 y 9 por cada tramo). Todas las uniones 
son materializadas mediante soldadura. Ver figuras 7, 8, 9 y 10.

  Figura 7. Fase de montaje de estructura metálica, vigas 
longitudinales y transversales.

Figura 8. Vista del montaje en obra de la estructura metálica del  
tablero.

  Figura 9. Fotografía aérea de una fase inicial del montaje de 
estructura metálica.

 Figura 10. Fotografía aérea de una fase avanzada del montaje de 
estructura metálica.

Una vez las vigas longitudinales y transversales están montadas 
y soldadas entre sí, se comienza con el montaje del arco, el 
cual se divide a su vez en tres tramos. Para el montaje del arco 
se utilizan unas diagonales provisionales, 2 parejas, una de las 
cuales se mantiene para la maniobra de lanzamiento mientras 
que la otra es retirada. Ver figuras 11 y 12.

Figura 11. Dos fases de montaje de arco, arranques y viga de centro 
de vano.



  Figura 12. Fotografía aérea de una fase avanzada del montaje de 
estructura metálica.

4.
procedimiento constructivo vano principal.

4.1. Selección del procedimiento

El proceso de ejecución elegido, teniendo en cuenta la dificul-
tad de una maniobra empleando grúas salvando los más de 70 m 
de distancia entre las márgenes del río, fue la de montar la es-
tructura en un margen del río y llevarla a su posición definitiva 
mediante empuje o lanzamiento.

Los métodos o procedimientos de lanzamiento que se va-
loraron fueron los habituales o estandar en este tipo de situa-
ciones. Por un lado, empuje sobre puntos de apoyo fijos en 
parque de lanzamiento, y por otro, empuje sobre puntos de 
apoyo móvil (o skidshoes) en parque de lanzamiento, en ambos 
casos mediante el uso de gatos hidráulicos y con apoyos pro-
visionales de deslizamiento también sobre las pilas definitivas 
(aunque debido a la altura de las mismas también se valoró 
la opción de utilizar torres provisionales adosadas a las pilas 
definitivas y compartiendo cimentación con las mismas). En 
la valoración de estos procedimientos se incluyó la parte de 
obra civil adicional necesaria para el empuje, los elementos au-
xiliares propios del lanzamiento, el plazo, y por supuesto los 
refuerzos adicionales necesarios en la estructura metálica, los 
cuales eran significativos, tanto a nivel de espesor de chapas 
como de elementos auxiliares como las diagonales provisiona-
les para el arco.

Frente a estos métodos de lanzamiento convencionales, 
surgió la opción de un lanzamieno poco convencional, median-
te el uso de SPMTs (Self Propelled Modular Transport). Debido 
a las condiciones particulares de este empuje, principalmente 
la pequeña altura de pilas y la posibilidad de ejecutar una pla-
taforma de trabajo continua bastante buena a un bajo coste, 
este método era aplicable y competitivo frente a los conven-
cionales, y a la postre resultó más ventajoso. Una de los factores 
que más peso tuvo a la hora de inclinar la balanza a favor del 
empleo de los SMPT fue el ahorro en material de refuerzo en 
el tablero, pues al no necesitar de ningún deslizamiento única-
mente son necesarios refuerzos puntuales en las secciones de 
apoyo de los SPMT, en lugar de un refuerzo generalizado en 
todo el cordón de deslizamiento, lo cual también ayudó a sim-

plificar y aligerar significativamente las diagonales provisiona-
les del arco. Finalmente, gracias a este método también se pudo 
acortar la longitud de voladizo máxima durante la maniobra, 
dejándola en 67.5 m, lo que redundó en una menor flecha en 
punta y aún menor necesidad de refuerzos adicionales en las 
vigas longitudinales.

4.2. Descripción del procedimiento

Las principales características de la maniobra son las siguientes:
- Peso total a lanzar: 1746 t (1280 t de estructura metálica y

460 t de prelosas).
- Longitud de estructura montada: 203 m.
- Longitud a lanzar: 125 m.
- Máxima reacción en un apoyo: 514 t.
- Máximo número de ejes simultáneamente: 108.
- Máximo voladizo alcanzado durante el empuje: 67.5 m.

Para llevar a cabo la maniobra se utilizaron simultáneamen-
te 108 ejes SPMT, que se acoplaron de distintas formas para 
conformar conjuntos con la capacidad necesaria en cada fase 
de la maniobra. Sobre la plataforma que conforman los con-
juntos de SPMT fue necesario montar estructuras metálicas 
auxiliares con objeto de alcanzar la cota necesaria de apoyo 
y avance, materializar el punto de apoyo en la viga metálica, 
y dar la capacidad necesaria de giro longitudinal para evitar 
posible efectos perversos de que podría conllevar la coacción 
al giro. Ver figuras 13 y 14.

  Figura 13. Detalle de apoyo de la viga metálica en la estructura 
auxiliar de un conjunto SPMT, apoyo rotulado, con topes soldados a 

la viga.

  Figura 14. Vista del tablero apoyando sobre un conjunto SPMT, con 
topes transversales adicionales.

Se utilizaron 11 secciones de apoyo diferentes a lo largo de la 
maniobra, donde fue necesario introducir algún refuerzo local. 
Cuatro de ellas coincidían o estaban muy cerca de una sección 
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de apoyo definitiva, mientras que tres se encontraban dentro 
de la sección del arco (reforzados con las diagonales provisio-
nales).

Figura 15. Vista del montaje en obra de la estructura metálica del 
tablero y prelosas previa al lanzamiento.

El grupo de ejes más grande que se llegó a conformar era de 40 
ejes, para una carga exterior de 514 t una carga total de 628 t, 
mientras que la configuración más pequeña fue de 12 ejes, 
para una carga exterior de 45 t y una carga total de 88 t. Ver 
figura 16.

Figura 16. Vista dos conjuntos de ejes SPMT sobre los que se está 
colocando la estructura metálica auxiliar.

Los propios conjuntos de carros SPMT sirven para realizar la 
maniobra de desapeo de las torres temporales, gracias a su ca-
pacidad de regulación de altura de hasta 600 mm.

La maniobra constó de hasta 20 fases diferenciadas, di-
vidiendo el avance en 7 fases, entre las cuales se introducían 
cambios de puntos de apoyo, cambios de configuración de los 
conjuntos SPMT e incluso introducción de apeos mecánicos 
temporales para facilitar estas operaciones intermedias. Ver fi-
gura 17.

Figura 17. Fase inicial, fase máximo voladizo y fase final de maniobra.

Con todos los carros en la misma margen del río, en tres fases 
separadas de movimiento (avance y giros necesarios para es-
quivar las pilas permanentes) se logra un avance neto de 64.3 

m, con un voladizo máximo de estructura metálica por detrás 
del último apoyo de carro de 67.5 m. En este momento es 
necesario introducir un apeo mecánico que permita librara el 
número necesario de ejes que deben ser transportados al otro 
margen del río, de forma que se pueda gatear la estructura re-
cuperando la flecha del voladizo, materializando un apoyo al 
otro lado del río y pueda proseguirse con la maniobra.

Figura 18. Vista lateral de una fase de la maniobra.

A partir de este momento, con carros ya a ambos lados del río, 
se prosigue con la maniobra, dividiendo el avance en otras 5 
fases (giros y movimientos transversales incluidos), con otro 
apeo mecánico intermedio, dejando finalmente la estructura 
en posición definitiva sobre las pilas y apoyos permanentes.

4.3. Operaciones singulares

Aunque se trataba de una manibra ya de por sí singular, en la 
misma hubo que realizar algunas operaciones singulares que 
requiririeon de una atenciòn especial tanto durante el diseño 
de la maniobra como durante la ejecución.

Figura 19. Vista de los carros SPMT bajo el tablero.

Una de las dificultades que presentaba la maniobra era el tener 
que sortear las pilas definitivas, que se encontraban en el ca-
mino de los SPMTs. Esto obligó a introducir varias maniobras 
intermedias de giros en ambos sentidos para poder seguir con 
el avance esquivando las pilas.

Para poder salvar el río, y teniendo en cuenta que se parte 
de la zona de montaje que está parcialmente detrás del estribo 
de lanzamiento, y con el objetivo de minimizar los refuerzos 
adicionales necesarios en el tablero, fueron necesarias hasta 10 
configuraciones de apoyo distintas durante la maniobra.

Otra de las dificultades que presentaba el proceso es que, 
debido a la necesidad de cambiar de puntos de apoyo y de 
configuración de conjuntos de ejes, 3 ocasiones fue necesario 
realizar apoyos mecánicos intermedios, directamente al suelo, 
de forma que se pudieran retirar los SPMTs, reconfigurarlos y 
reubicarlos en la nueva posición para poder proseguir con el 
avance.
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Figura 21. Vista del montaje en obra de la estructura metálica del  
tablero.

Figura 22. Vista del montaje en obra de la estructura metálica del  
tablero.

Figura 23. Apoyo mecánico provisional al terreno.

La maniobra estuvo en todo momento controlada por va-
rios sistemas, algunos redundantes:
- Antenas GPS: 6 (2 en cola, 2 en clave de arco, 2 en punta), 

controlando tanto en planta como en alzado la situación
del puente en tiempo real. Ver figura 21.

Figura 24. Vista de los monitores de control geométrico de la 
maniobra (antenas GPS).

- Dianas de topografía en laterales de las vigas cajón: en los
momentos de parada, se controlan una serie de dianas para
establecer puntos de control geométricos estratégicos. Ver
figura 22.

Figura 25. Vista de control topográfico midiendo a dianas dispuestas 
en las vigas.

Figura 20.  Vista de una fase de la maniobra con el puente girado y desplazado respecto del trazado.
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- Barómetros de presión en los conjuntos SPMT, permitien-
do controlar la distribución de cargas, siendo necesario en
algunos casos correcciones de cota para redistribuir la car-
ga. Ver figura 23.

Figura 26. Vista de los barómetros incluidos en los conjuntos SPMT.

5.
análisis y conclusiones

A mediados del mes de febrero de 2018 se llevó a cabo una 
maniobra muy singular que se concluyó con éxito, cumplien-
do con los objetivos de calidad y seguridad exigidos desde un 
principio, sin provocar problemas de plazo con el resto del pro-
yecto, y con plena satisfacción del cliente. Ver figura 27.

Las condiciones particulares que reunía este proyecto para 
llevar a cabo un lanzamiento con medios tan poco habitua-
les, demostraron ser válidos, sin que ello signifique que no se 
detectaron puntos débiles del sistema o puntos de mejora a 
tener en cuenta en futuros proyectos o maniobras similares, los 
cuales se describen brevemente a continuación.

Es cierto que este tipo de vehículos de transporte, SPMT, 
son muy versátiles, permitiendo realizar movimientos coordi-
nados entre varios conjuntos sin necesitar un terreno perfecta-
mente plano ni con una alta capacidad portante. Pero también 
es cierto que durante la maniobra hubo que acondicionar la 
plataforma de rodadura más de lo acordado inicialmente para 
minimizar riesgos durante el transporte, además de que la 
maniobra finalmente requirió de una huella de rodadura más 
grande que la teórica dibujada en planos. Ambas cosas enten-
dibles, pero que es importante tener en cuenta.

También hay que tener en cuenta que un terreno enchar-
cado o embarrado puede dificultar la maniobrabilidad de estos 
transportes, o incluso detener la maniobra (en el caso de que 
una de las ruedas sufra un giro relativo respecto al resto, al 
resbalar, por ejemplo).

Otra dificultad añadida es la gran cantidad de conjuntos 
independientes y separados distancias importantes que debían 
trabajar de forma simultánea. Una de las claves de este siste-
ma es la perfecta sincronización entre todos los ejes, que se 
realiza desde una centralita y un cuadro de mandos único. El 
propio sistema tiene un programa que detecta cuando la señal 
de comunicación entre los distintos conjuntos no es lo suficien-
temente fuerte, y en ese momento detiene la maniobra. Esto 
significa que los movimientos se realizan siempre con las ma-
yores garantías de seguridad, pero también que en casos como 
el del Júcar, con varios conjuntos con separaciones importan-
tes, es frecuente que la señal no sea siempre todo lo buena que 
debería ser y se produzcan sucesivos parones en la maniobra 
hasta solucionar la debilidad de señal.

El hecho de no disponer de suficientes ejes como para po-
der realizar todas las maniobras de cambio de configuración 
de conjuntos de ejes y no necesitar realizar apeos mecánicos 
intermedios supuso algunos retrasos durante la maniobra. En 
casos en que la demanda de ejes no sea tan elevada o haya su-
ficientes, este contratiempo podrá ser evitado.

Figura 27. Vista aérea del puente a falta de algunos acabados.



Donde este sistema no tiene competencia es en la agilidad 
y la libertad de movimientos, llegando en algunas ocasiones a 
realizar maniobras de rectificación del trazado del lanzamiento, 
cosa que con los métodos tradicionales no es posible. También 
ofrece gran libertad y flexibilidad en cuanto a correcciones de 
cota en cada uno de los apoyos. Como contrapartida, todos 
estos grados de libertad no siempre se pueden utilizar con la 
precisión que requiere el lanzamiento de una estructura de es-
tas características, obligando a sucesivas correcciones tanto en 
planta como en alzado hasta lograr la posición deseada.

Este sistema te da un control permanente del valor de la 
carga en cada uno de los apoyos, posibilidad de corrección de 
cota, y además con los mismos elementos se realiza la manio-
bra de apeo sobre los apoyos definitivos, lo que también im-
plica un importante ahorro en coste y en plazo. Ver figura 28.

Figura 28. Apeo sobre apoyos definitivos mediante los conjuntos 
SPMT.

Finalmente, aunque con un sistema tradicional es posible que 
se pudiera haber llevado a cabo la maniobra en menos días, en 

el caso de este proyecto ningún ahorro en plazo hubiera podi-
do compensar el importante ahorro en acero estructural, tanto 
de elementos permanentes como de elementos provisionales, 
que permitió realizar el empleo de este sistema.

Figura 29. Vista aérea durante la prueba de carga.
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r e s u m e n

El viaducto de Acceso Este al puente sobre el Danubio es un puente continuo de canto constante, de hormigón pretensado, de 1250.5 m de longitud 
total y 35 m de ancho. La sección tipo del puente se construye en dos fases, mediante autocimbra y carro de alas. El estudio detallado de la distribución 
no lineal de tensiones en la sección ha permitido optimizar la cuantía de pretensado necesaria, permitiendo definir únicamente pretensado interior 
adherente en la sección. Se ha eliminado la necesidad de definir pretensado exterior en el interior del cajón, como sucede en otras realizaciones re-
cientes comparables.
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a b s t r ac t

East Approach viaduct to the bridge over the Danube river is a continuous prestressed concrete bridge, 1250.5 m long and 35 m wide. The 
bridge typical section is built up in two phases, using a movable scaffolding system and a wing traveler. A detailed study of the non-linear stress 
distribution on the deck typical section has been useful to optimize the prestressing steel quantification, in order to define a single internal 
bonded post- tensioning tendon system, not being necessary to design an extra external prestressing system inside the deck box core, as usual in 
other comparable recent realizations. 
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1.
descripción general de los nuevos accesos

El consorcio D4R7, fruto de un contrato ppp, está constru-
yendo en Bratislava la nueva autopista D4, que circunvala 
Bratislava por el sur entre las localidades de Jarovce (en la 

frontera con Austria) e Ivanka pri Dunaji, y la nueva auto-
pista R7 que nace en Bratislava y discurre paralela al río Da-
nubio por su margen izquierda, en dirección sudeste, hasta 
la localidad de Dunajská Streda, próxima a la frontera con 
Hungría. El contrato incluye otras actuaciones, como la re-
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modelación del enlace de Prievoz de la autopista E58, en el 
casco urbano de Bratislava.

Como parte del proyecto constructivo de la nueva auto-
pista de circunvalación de Bratislava D4, se ha diseñado, y está 
actualmente en construcción, el paso de la autopista D4 sobre 
el Danubio. Dicho paso consta de 4 viaductos consecutivos, 
con una longitud conjunta de 2.932,5 m:
• El viaducto de Acceso Oeste, en la margen derecha del río

Danubio, tiene una longitud total de 782 m.
• El viaducto del Kayak atraviesa un canal olímpico para la

práctica de piragüismo, y tiene una longitud total de 470 m.
• El viaducto principal, o del Danubio, salta sobre el cauce ha-

bitual del río Danubio, y tiene una longitud total de 430 m.
• El viaducto de Acceso Este, en la margen izquierda del río

Danubio, pasa por encima de la llanura de inundación del río
y de distintos ramales fluviales del Danubio, entre los que des-
taca el Biskupické, y tiene una longitud total de 1250,5 m.

Figura 1. Vista aérea del Viaducto de Acceso Este durante su cons-
trucción.

Los viaductos de acceso son puentes ejecutados por fases, 
construidos mediante autocimbra, mientras que los viaduc-
tos centrales son puentes construidos mediante el método de 
avance en voladizo.

El paso de la autopista D4 sobre el Danubio tiene una an-
chura total de 35 m, y alberga el tronco de la autopista, una 
vía ciclista y otra peatonal. La calzada de la autopista ocupa los 
25 m centrales del tablero: 4 carriles de 3.75 m de ancho, una 
banda central sobre mediana de 2 m de ancho, arcenes interio-
res de 1.0 m y exteriores de 3.0 m. Como requerimiento de 
diseño, en situación de emergencia o a futuro, la calzada puede 
redefinirse para albergar 6 carriles de 3.5 m de ancho, 3 por 
sentido, y arcenes interiores y exteriores de 1.0 m de ancho.

A cada lado de la calzada, la banda de 5.0 m de ancho de ta-
blero restante se divide en dos zonas diferenciadas. Una primera 
zona próxima a la calzada, de 2.0 m de ancho que sirve para 
albergar la barrera de tráfico, una barrera antiviento y una zona 
técnica entre ambas que sirve, al igual que la banda central sobre 
mediana, para la ubicación de distintos elementos del puente, 
como anclajes de pórticos de señalización, cámaras de vigilancia, 
estaciones meteorológicas, farolas… La segunda zona, exterior 
a la primera, tiene 3.0 m de ancho y se extiende hasta el borde 
del tablero. Permite materializar la vía ciclista y la acera, al lado 
derecho e izquierdo del tablero, respectivamente.

Los puentes se diseñan con un trazado en planta recto. En 
alzado, el acceso desde los dos viaductos de acceso hacia los 

centrales se define con rampas ascendentes de pendiente suave 
variable entre el 0.5% y el 1%. El punto alto del trazado se 
produce en el centro del vano central del puente sobre el Da-
nubio, sobre un acuerdo convexo, en el que la rasante discurre 
un mínimo de 18 m por encima de la lámina de agua calculada 
para la situación de avenida estimada para un periodo de re-
torno de 100 años.

Los tableros se definen en toda su longitud con un peralte 
transversal en bombeo de 2.5%, a excepción de la vía ciclista y 
la acera, definidas con peralte del 2.5% hacia el eje del tablero. 
De esta manera, los imbornales de desagüe del tablero se dis-
ponen en la calzada, próximos a la barrera de tráfico exterior. 

2.
tablero

El viaducto de Acceso Este del puente sobre el Danubio tie-
ne 1250.5 m de longitud total, dividida en 18 vanos de 
65.0+16x70.0+62.5 m de luz. El viaducto salva la llanura de 
inundación de la ribera este del Danubio y varios ramales fluviales 
del propio río, alcanzando una altura sobre terreno de 18.5 m, en 
el entronque con el viaducto que cruza el cauce del río Danubio.

El tablero es continuo de canto constante, de hormigón 
pretensado tanto en dirección longitudinal como en dirección 
transversal.

Tiene una anchura total de 35 m. La sección tipo del table-
ro está constituida por un cajón central ampliado lateralmente 
por sendos voladizos sustentados sobre jabalcones prefabrica-
dos de hormigón armado.

Los materiales empleados en la construcción del tablero 
son: hormigón C50/60 en el cajón central y los voladizos late-
rales, hormigón C45/55 en los jabalcones, acero pasivo B550 S 
y acero activo Y1860 S7.

2.1. Cajón central

El cajón central tiene 11.3 m de ancho total a nivel de rasante 
y 4.3 m de canto constante. Las almas del cajón se definen 
inclinadas, con lo que el ancho del cajón en su base se reduce 
hasta 10.4 m. 

El forjado superior se define acartelado entre almas, con 
tres zonas diferenciadas, una central de espesor constante de 
0.3 m, y a cada lado de esta sendas zonas con transición lineal 
de espesores en una longitud de 2.265 m, hasta alcanzar 0.6 m 
en la unión con las almas.

De igual manera se define el forjado inferior, acartelado 
entre almas, con tres zonas diferenciadas, una central de es-
pesor constante de 0.25 m, y a cada lado de esta sendas zonas 
con transición lineal de espesores en una longitud de 2.265 m, 
hasta 0.575 m en la unión con las almas. 

A lo largo de los 13 m de tablero próximos al eje de pila el 
espesor del forjado inferior se define linealmente variable entre 
0.25 m y 0.575 m, en el entronque con el diafragma de pila.

Por fuera del cajón se construyen en primera fase sendos 
voladizos de 1.5 m de longitud y canto variable, entre 0.6 m en 
el entronque con el alma y 0.42 m en sus extremos. 

El cajón central y los citados voladizos completan un ancho 
central de 14.3 m de tablero que se construye en primera fase, 
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como más adelante se explicará. Por fuera de esta banda cen-
tral se construyen sendos voladizos de 10.1 m de ancho en se-
gunda fase, que completan el ancho total del tablero de 35 m.

Las almas tienen 0.7 m de espesor constante, regruesándo-
se localmente hasta 0.9 m en las inmediaciones de las pilas. A 
13 m del eje de pila, y a ambos lados de ésta, el espesor de las 
almas aumenta a 1.25 m de espesor, para permitir el cruce y 
anclaje de los tendones de pretensado longitudinal que discu-
rren por las almas.

En pilas y estribos se definen diafragmas de 3.0 m y 2.5 m de 
espesor, respectivamente. Dichos diafragmas se definen con un 
paso de hombre extraordinariamente amplio, de 4.4 m de ancho 

y 2.75 m de altura, con el objetivo principal de permitir el paso de 
los encofrados interiores del cajón a través de los mismos durante 
la construcción. Adicionalmente se definen 18 pasatubos circula-
res de 200 mm de diámetro a través del diafragma, para permitir 
el paso de servicios. Dada la poca altura de las pilas sobre el terre-
no, y la fácil accesibilidad a las mismas, no ha sido necesario definir 
un acceso a la cabeza de las mismas desde el tablero.

A lo largo de 550 m de longitud el tablero alberga en su in-
terior una tubería de agua potable de 1.2 m de diámetro, pro-
cedente del puente sobre el Danubio adyacente, que abandona 
el mismo a través de su forjado inferior en las inmediaciones 
del diafragma de la pila 8.

Figura 2. Sección tipo del viaducto por pila.

Figura 3. Fases de construcción de la sección tipo del tablero. Arriba se define el cajón central del tablero de 14.3 m de ancho, y abajo se definen los 
voladizos de 10.1 m de ancho.
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2.2. Voladizos laterales

Por fuera del ancho central del tablero, y a cada lado de este, se 
construyen los voladizos en segunda fase. Cada voladizo se ma-
terializa mediante una losa de hormigón de 10.1 m de ancho 
sustentada cada 5 m mediante jabalcones inclinados.

Se definen tres zonas diferenciadas en la losa de hormigón. 
En la proximidad del cajón central la losa se define de 0.3 m 
canto constante hasta una distancia de 6.35 m de este. A con-
tinuación se define una banda, de 1.5 m de ancho a lo largo de 
todo el tablero, en la que el espesor de la losa aumenta hasta 
0.805 m. En esta zona rigidizada empotran los extremos supe-
riores de los jabalcones. A partir de este nervio longitudinal se 
materializa un voladizo exterior puro de 2.25 m de longitud, 
de canto variable entre 0.3 m y 0.25 m en su extremo.

Los jabalcones, prefabricados de hormigón armado, se defi-
nen de sección constante 0.5x0.4 m2 y 8.5 m de longitud. Los 
jabalcones, en su extremo superior empotran en la losa forjado, 
mientras que en su extremo inferior apoyan en el lateral del ca-
jón, a la altura del centro de gravedad del forjado inferior. No se 
define ningún tipo de elemento pasante entre jabalcón y cajón.

Figura 5. Detalle del contacto entre jabalcón y cajón.

El contacto entre jabalcón y cajón se materializa en unos ca-
jeados diseñados exprofeso en el propio cajón. El extremo in-

ferior del jabalcón se ha diseñado con una superficie macho 
cilíndrica que casa perfectamente con la superficie del cajeado. 
En fase constructiva, durante la colocación del jabalcón, éste 
apoya contra el cajón en unos pequeños tacos de goma inter-
puestos, que resisten la compresión producida por su propio 
peso. Dichos tacos de goma materializan un pequeño hueco 
de 20 mm de espesor entre ambas superficies de hormigón. 
Previamente al hormigonado de la losa forjado se inyecta una 
pequeña banda de dicho hueco, dejándose para después del 
hormigonado de la losa la inyección completa del recinto. De 
esta manera se absorben los pequeños giros producidos en la 
base del jabalcón debidos a la flexibilidad de los medios auxi-
liares empleados para la construcción del voladizo.

2.3. Proceso constructivo

Atendiendo a la sección tipo, el tablero se construye en dos 
fases. En una primera fase se construye el ancho central del 
tablero, o núcleo central, de 14.3 m de ancho. En segunda fase 
se construye el sistema de puntal-jabalcón que constituye los 
voladizos, de 10.1 m de ancho, a cada lado del tablero.

De acuerdo con los condicionantes de diseño, la construc-
ción del tablero se ha realizado afectando lo menos posible 
el entorno del viaducto, de alto valor ambiental. Los medios 
auxiliares empleados solo han requerido de apoyo en la sub-
estructura del puente y en las zonas previamente ejecutadas 
del tablero.

2.3.1. Construcción del núcleo central del tablero
La construcción del núcleo central del tablero se realiza vano a 
vano, o por fases, mediante el empleo de una autocimbra. Esta 
parte central del tablero se ha construido por tanto en 18 fases. 

La construcción se ha realizado desde el estribo final del 
viaducto, más alejado del cauce del Danubio, hacia el inicial, 
para simplificar el montaje de la autocimbra y evitar conflic-
tos innecesarios con las obras de construcción del viaducto del 
Danubio.

Por detrás del estribo final se permite un montaje y avance 
inicial de los medios auxiliares (cimbra, carro de alas, …) más 
sencillo, sobre el terraplén de la autopista.

El estribo inicial no es convencional, tratándose más bien 
de una doble pila, o pila estribo, sobre la que apoya también el 

Figura 4. Detalle de las distintas fases del proceso constructivo: construcción del cajón central mediante autocimbra y pretensado del mismo en 
primera fase, y tres vanos por detrás construcción de los voladizos y pretensado del tablero completo en segunda fase.
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puente del Danubio. Dadas las posibles interferencias durante 
la construcción de ambos puentes, que será realizada simulta-
neamente por dos equipos independientes, se desaconseja el 
montaje de la autocimbra en este extremo del puente. Además, 
la inexistencia de terraplén a cota del tablero en este punto, 
tras el estribo, obligaría a montar la autocimbra bien sobre el 
tablero del puente del Danubio previamente ejecutado o bien 
sobre una cimbra construida exprofeso sobre el terreno. Am-
bos casos han sido descartados por su complejidad desde el 
punto de vista de diseño y constructivo.

La solución de autocimbra empleada ha de apoyar en todo 
momento sobre las partes del tablero previamente construidas. 

Por este motivo, con anterioridad a la llegada de la autocimbra, 
ha sido necesario construir sobre las pilas los tramos de 4.0 m 
del núcleo central del tablero coincidentes con diafragma (Do-
velas 0). Estos tramos de tablero se han construido sobre los 
aparatos de apoyo definitivos, y han sido bloqueados mediante 
un útil metálico provisional con la intención de evitar desliza-
mientos y vuelcos durante la construcción. De igual manera se 
han construido dovelas 0 similares sobre los estribos.

En una primera fase, la autocimbra apoya sobre la dovela 
0 de tablero de pila y sobre la dovela 0 de tablero de estribo. 
Sobre ella se construye el vano inicial y un tramo de 13 m de 
longitud del vano siguiente (18.5% de la luz), que queda en 

Figura 6. Vista general de la autocimbra sobre el tablero. A la izquierda se observa una dovela 0 sobre pila.

Figura 7. Vista general del carro de alas montado sobre el tablero.
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voladizo. De esta manera las dovelas 0 quedan incorporadas al 
vano ejecutado, y sus sistemas de bloqueo provisional pueden 
ser eliminados. A continuación, la autocimbra avanza sobre el 
tablero previamente ejecutado hasta el vano siguiente, apoya 
sobre la siguiente dovela 0 de pila y sobre el frente de la fase 
de tablero recién construida. En esta situación se procede a 
construir los 57 m restantes de dicho vano (79.5% de la luz) y 
un tramo de 13 m de longitud del vano siguiente. La longitud 
de una fase constructiva coincide con la longitud del vano tipo 
de 70 m. Los frentes de fase, como se ha comentado, se definen 
a 13 m de pila.

El ciclo de construcción de un vano completo mediante 
autocimbra ha durado un promedio de 2 semanas y media.

2.3.2. Construcción de los voladizos del tablero
Debe existir al menos un decalaje de tres vanos entre las acti-
vidades de construcción de las distintas partes del tablero. Es 
decir, construido el núcleo central del vano 4 podría iniciarse, 
si así le conviene a la Obra, la construcción de los voladizos 
del vano 1.

Los voladizos se construyen también por fases, habiéndose 
definido un total de 63 fases a lo largo del tablero. La primera 
y última fases son especiales y se ejecutan in situ sobre cimbra 
convencional, mientras que el resto de fases tienen 20 m de 
longitud y se construyen utilizando un carro de alas.

El carro de alas desliza sobre el núcleo central del tablero, y 
permite la colocación de los jabalcones en posición y el armado 
y hormigonado de la losa forjado. 

2.4. Pretensado longitudinal

El pretensado longitudinal del tablero es complejo, resultando 
uno de los elementos de mayor interés del viaducto.

Atendiendo a la disposición del pretensado dentro de la 
sección se distinguen tres tipos de pretensado:

• Pretensado longitudinal de almas. Se definen 16 tendones
de 31 cordones de 150 mm2 de sección a lo largo de todo
el tablero, 8 tendones por alma.

• Pretensado longitudinal del forjado superior. Se definen 6
tendones (8 en las pilas extremas) de 19 cordones de 150
mm2 de sección y 26 m de longitud, centrados sobre pila.

• Pretensado longitudinal del forjado inferior. Se definen 4
tendones de 19 cordones de 150 mm2 de sección en los va-
nos extremos, así como en los 3 vanos centrales que apoyan
en las pilas que actúan como punto fijo longitudinal del
tablero.

Atendiendo al momento de tesado, podemos distinguir entre 
aquellos que son tesados una vez construido el núcleo central 
del tablero, y aquellos que lo son una vez construida la sección 
completa del tablero, núcleo y voladizos:
• La mitad del pretensado longitudinal de las almas, 4 tendo-

nes por alma, se introduce en la sección del núcleo central
del tablero, mientras que la otra mitad del pretensado se
introduce en la sección completa del tablero.

• Todo el pretensado longitudinal del forjado superior se in-
troduce en la sección del núcleo central.

• El pretensado longitudinal del forjado inferior se introduce
en la sección del núcleo central en los vanos extremos del
tablero, mientras que en los vanos centrales se introduce en
la sección completa.

En líneas generales, atendiendo al estado tensional longitudinal 
del núcleo central del tablero, el pretensado introducido en la 
sección parcial es más eficaz que el introducido en la sección 
completa, que tiene una mayor área. No obstante, atendiendo 
al estado tensional longitudinal de los voladizos, que se cons-
truyen en segunda fase, y por tanto a tiempo cero no reciben 
compresión alguna del pretensado introducido con anteriori-
dad a su construcción, es necesario introducir una parte impor-

Figura 8. Vista general durante la construcción, en el momento de desencofrado de una fase de cajón central.
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tante del pretensado en la sección completa. El hecho de que 
la construcción de la sección tipo se realice en dos fases influye 
notablemente en la cuantía de pretensado resultante.

Se ha realizado un estudio detallado de elementos finitos para 
analizar la distribución no lineal de tensiones en el ancho de la 
sección debido al arrastre por cortante. Este estudio ha permitido 
evaluar de manera precisa el máximo nivel tensional alcanzado 
en el voladizo. Ha permitido reducir significativamente la cuantía 
de pretensado longitudinal del tablero, de tal manera que se ha 
podido definir todo el pretensado interior adherente, evitando la 
necesidad de definir adicionalmente un pretensado exterior por 
el interior del cajón, como se ha hecho en puentes similares exis-
tentes, comparables en luces y anchos con el puente objeto de 
este artículo. Este estudio se presenta en un artículo aparte de 
este mismo congreso, titulado “Puente del Danubio en Bratislava. 
Análisis del fenómeno de arrastre por cortante y del complejo 
proceso constructivo de un tablero de 35 m de ancho”.

 

 
Figura 9. Detalle del regruesamiento de las almas para el cruce y 

anclaje de los tendones de pretensado de alma.

Los tendones definidos por las almas del cajón se definen de 
la longitud de un vano. Todos los tendones se cruzan, no ha-
biéndose definido en ningún caso acopladores. Dada la gran 
densidad de tendones que circula por el alma, se ha definido 
el anclaje de los mismos, y por tanto la zona de cruce de los 

tendones que solapan, en dos secciones diferentes del tablero, 
simétricas respecto del eje de pila. La mitad de los tendones, 
que se tesan nada más construir el núcleo central del tablero, 
anclan en el frente de fase construido mediante autocimbra, a 
13 m de distancia del eje de pila, mientras que la otra mitad de 
los tendones, tesados a sección completa, anclan en la sección 
de tablero simétrica respecto del eje de pila, es decir, 13 m por 
detrás de la pila. En ambas secciones se define un regruesa-
miento de las almas para albergar las trompetas de pretensado.

2.5. Pretensado transversal

Dada la tipología y las dimensiones de los voladizos del tablero, 
ha sido necesario definir un pretensado transversal a través de 
la losa forjado superior del tablero, consistente en tendones 
compuestos por 4 cordones de 150 mm2, dispuestos cada 0.8 m 
de tablero.

Dicho pretensado sirve para contrarrestar la tracción trans-
versal producida en la losa forjado del voladizo, al actuar como 
puntal en el sistema puntal-jabalcón diseñado.

Los tendones se disponen en vainas plásticas estancas in-
yectadas, lo cual ha permitido aceptar cierto grado de fisura-
ción para la combinación frecuente de acciones.

Figura 10. Vista inferior del tablero 

Figura 11. Paso de la autopista D4 sobre el río Danubio. Vista general durante la construcción, desde el acceso este.
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3.
subestructura

Todas las pilas del tablero tienen forma de U. Se definen dos 
columnas independientes, una bajo cada alma, unidas en su 
base mediante un diafragma de hormigón armado. 

El viaducto se diseña en zona sísmica.
Las cuatro pilas centrales del tablero materializan el punto 

fijo longitudinal del tablero. El tablero apoya en estas pilas so-
bre dos aparatos de apoyo esféricos fijos. En el resto de pilas el 
movimiento longitudinal del tablero es libre. 

En sentido transversal, en función de la altura de la pila, y 

por tanto de su flexibilidad, se dispone coacción al desplaza-
miento en una de las columnas o en las dos.

Todas las pilas están cimentadas en profundidad mediante 
15 pilotes de 1.2 m de diámetro y una longitud media de 20 m.

4.
actividad desarrollada por torroja

Torroja Ingeniería, SLP ha proyectado este viaducto y está 
desarrollado en la actualidad las labores de asistencia técnica 
durante las obras de construcción. 

 Figura 12. Paso de la autopista D4 sobre el río Danubio. Vista general durante la construcción del viaducto de acceso este y de parte del puente 
sobre el Danubio, ambos diseñados por Torroja Ingeniería, SL.
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r e s u m e n

El Puente Pedro de Valdivia, ubicado en la ciudad chilena de Valdivia, fue abierto al tráfico en el año 1954 y desde entonces ha sido una de las prin-
cipales arterias de la ciudad. Se trata de un cajón de hormigón armado multicelular con una luz principal de 69 m y una configuración estructural del 
tipo viga Gerber. Durante el gran sismo del año 1960 los vanos laterales resultaron gravemente dañados lo cual obligó a su llevar a cabo labores de 
reparación. En el año 2016 el MOP decidió llevar a cabo el proyecto de ampliación, para lo cual fue necesario llevar a cabo la evaluación y diagnóstico 
del puente a partir de ensayos y mediciones realizados sobre el puente.
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a b s t r ac t

Pedro de Valdivia Bridge, located in the city of Valdivia (Chile), was opened to traffic in 1954. Since the beginning, the bridge has become one of the main streets 
of the city. The bridge is a multicellular reinforced concrete bridge. The main span is 69 m and is structural type is Gerber Beam. During 1960 Great Valdivia 
Earthquake the approach spans were seriously damaged and the bridge was repaired and retrofitted. In 2016 the MOP decided to design the widening of the bridge, 
which includes the evaluation of the bridge based on essays and measurements performed on the bridge. 
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1.
historia del puente 

1.1. Proyecto Original

El puente Pedro de Valdivia une el centro de la ciudad de 
Valdivia, en Chile, con el sector residencial de Isla Teja. Fue 
proyectado en 1946 por el ingeniero alemán Federico Wie-
se Isense, que previamente había proyectado el Puente Calle 
Calle, de características muy similares, también en la ciudad 
Valdivia. El proyecto fue realizado el contexto del cuarto 

centenario de la ciudad, fundada en el año 1552 por el extre-
meño Pedro de Valdivia.
Su construcción duró hasta el año 1953, abriéndose al tráfico 
en el año 1954 e inaugurado oficialmente el 12 de marzo de 
1955.
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El puente se enmarca en un contexto donde el hormigón pre-
tensado todavía estaba en un estado inicial y se estaba aden-
trando en el rango de las luces medias [1]. Por otra parte, se ha-
bían proyectado puentes de hormigón armado rotulados para 
una luz muy similar tanto en Brasil (Puente sobre el río Peixe), 
como Argentina (Puente sobre el río Leyes) o en misma ciudad 
de Valdivia (Puente Río Calle Calle) [2].
Del proyecto original únicamente se conserva una breve me-
moria descriptiva de apenas dos páginas.

1.2. Sismo de Valdivia del 1960

El 22 de mayo de 1960 ocurrió el que se conoce como el Te-
rremoto de Valdivia. Se trata del mayor sismo registrado ins-
trumentalmente de la historia, con una magnitud de 9.5 en la 
escala Richter.
El puente sufrió daños significativos, principalmente en los va-
nos de acceso, pero no colapsó su tramo central. De acuerdo 
con los planos del proyecto de reparación, los daños fueros los 
siguientes:
• El puente asentó globalmente aproximadamente 80 cm.
• Se produjo un deslizamiento de la costanera del lado Val-

divia Centro hacia el río, lo cual supuso un desplazamiento 
significativo de las cimentaciones laterales y de los estribos. 
Esto afecto a los marcos de los vanos de acceso que resulta-
ron gravemente dañados.

El proyecto de reparación incluyó la sustitución completa de 
los vanos laterales, incluyendo estribos, que pasaron de marcos 
de hormigón armado a un único vano formado por 4 vigas 

metálicas. Además, fue necesario realizar un levante de 37 cm 
en la pila lateral del lado Valdivia del tramo central. Tanto esta 
pila como su simétrica fueron reforzadas ejecutando una nue-
va pila envolvente de la anterior.
 
1.3. Descripción del puente

1.3.1. Descripción general
Teniendo en cuenta el diseño original y las reparaciones lleva-
das a cabo, la geometría definitiva es la de un puente de 239 m 
de longitud dividido en 5 vanos: dos vanos de acceso metálicos 
de 35 m de luz, y un tramo central de 169 m conformado por 
dos vanos laterales de 50 m de longitud y un vano central de 
69 m. El ancho es de 11.10 m.

  
1.3.2. Tramo central
El tramo central consiste en una viga Gerber cuya sección es 
un cajón de hormigón armado multicelular. Como es sabido, la 
viga Gerber es una viga isostática donde se disponen unas rótu-
las en el vano central con el fin de lograr una ley de momentos 
flectores muy similar a la de una viga continua. En este caso las 
rótulas se dispusieron a 19.15 m de la pila.

El cajón de hormigón está formado por dos células en la 
mayor parte del tablero, a excepción de las dos dovelas más 
próximas a las pilas centrales, donde se incluyó una losa inter-
media adicional. También se dispusieron diafragmas de hormi-
gón aproximadamente cada 5 m en el cajón.

El canto del cajón varía entre los 2 y los 8 m aproximada-
mente y el ancho del cajón es de 6.15 m.

Figura 3. Panorámica del Puente Pedro de Valdivia

Figura 1. Puente durante la construcción. Fuente: Colección Museo 
Histórico Nacional

Figura 2. Puente tras el Sismo de 1960 Fuente: Bifurcaciones.
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1.3.3. Vanos de acceso
Los vanos de acceso son simétricos. La luz es de 35 m y está 
formado por 4 vigas metálicas espaciadas 2.2 m. El canto de 
las vigas es 1.91 m.

1.3.4. Subestructura
Las pilas del puente son de dos tipos. Las pilas 1 y 4 son del 
tipo cajón, mientras que las pilas 2 y 3 son de tipo muro.

Las pilas 1 y 4 consisten en un cajón que envuelve las co-
lumnas existentes en el puente original. El cajón tiene un an-
cho de 11.54 m y un canto de 3.3 m. El cajón se apoya sobre 
la cimentación original del puente, que quedó dañada durante 
el sismo de 1960. La conexión se ha realizado aprovechan-
do el armado de las columnas originales. El puente en estas 
pilas dispone de apoyos deslizantes en sentido longitudinal y 
se encuentra topado en sentido transversal, incluyendo barras 
antisísmicas diagonales.

Las pilas 2 y 3 constan de una sección maciza de hormigón 
armado. Esta sección es semicircular en los lados, y presenta un 
ligero canto variable.

Las cimentaciones en los todos los casos son cajones de 
hormigón armado, asentados a una profundidad que se estima 
entre los 12 y los 15 m. en base a la memoria del proyecto 
original y los sondeos realizados.

1.4. Motivación del proyecto

Actualmente el puente se ha convertido en un icono de la ciu-
dad y una de las principales arterias de ésta. Además, en el año 
2019 seguía siendo el único acceso para vehículos pesados al 
sector de Isla Teja. El crecimiento de este sector ha provocado 
que la capacidad viaria del puente sea insuficiente, y que, por 
lo tanto, la ciudad esté planeando la construcción de nuevos 
puentes de acceso tales como el Puente Cau-Cau o el puente 
Cochrane. Sin embargo, debido a su ubicación estratégica, el 
MOP también planteó la posibilidad de ampliar el puente Pe-
dro de Valdivia. Debido a que el entramado viario de la ciudad 
está ligado a la ubicación del puente, la ampliación debía plan-
tearse en el emplazamiento del puente existente, ampliando a 
ambos lados, dado que no era posible por limitación de espacio 
proyectar un puente en paralelo como se hizo con el puente 
Calle-Calle en la misma ciudad.

Lo anteriormente expuesto, sumado al hecho de que se 
trate de una figura icónica para la ciudad, así como el hecho 
de que no sea posible interrumpir el tráfico sobre el puente 

en ningún momento provocó que la primera opción que se 
estudió fue la de aprovechar el puente existente. Para ello fue 
necesario llevar a cabo en una primera fase la evaluación y 
diagnóstico del puente en base a una campaña de ensayos rea-
lizada sobre el puente.

2.
descripción de los ensayos

El equipo de la Universidad Austral de Chile en colaboración 
con WSP Spain llevó a cabo una campaña de ensayos no des-
tructivos sobre el puente con el fin de analizar el estado de 
este. Cada uno de ellos se explica a continuación:

2.1. Determinación del índice esclerométrico

La prueba consiste en el rebote de una masa elástica con una 
cantidad fija de energía sobre una superficie de hormigón a 
ensayar y permite obtener la dureza de este. A su vez, es po-
sible correlacionar la dureza del hormigón con su resistencia. 
Lo ensayos se realizaron según lo establecido en la normativa 
NCh 1565. Of 2009 Hormigón-Determinación del índice es-
clerómetro [3].

Figura 5. Distribución normal acumulada de resultados.

Se llevaron a cabo 27 mediciones a lo largo del tablero, arro-
jando resultados que varían entre los 30 MPa y los 15 MPa 
aproximadamente. Suponiendo que el hormigón posee simila-
res características en todo el puente, se llevó a cabo un trata-
miento estadístico para determinar la resistencia del hormigón 
para distintos niveles de confianza.

Figura 4. Alzado del puente.
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De acuerdo con la NCh 1998 [4] se establecieron 3 niveles 
fracción defectuosa admitida: 5%, 10% y 20%, que se corres-
pondían con un nivel de confianza del 95%, 90% y 80% res-
pectivamente. Teniendo en cuenta los factores de conversión 
de probeta cilíndrica a probeta cúbica establecidos en la NCh 
170 [5] las resistencias consideraras para la evaluación fueron:

TABLA 1.
Resistencia del hormigón supuesta.

Confianza Cúbica (MPa) Cilíndirca (MPa)

95% 17.7 14.2

90% 19.1 15.2

80% 20.7 16.6

En el caso de las pilas, las muestras fueron una por pila, a ex-
cepción de la pila 1 donde fueron 2. En este caso, se tomó 20 
MPa de resistencia a compresión simple medido en probeta 
cúbica.

2.2. Auscultación de la armadura del hormigón

La determinación de la cantidad, disposición diámetros apro-
ximados y recubrimientos de la armadura de refuerzo en cajón 
y pilares se realizó mediante un procedimiento de prospección 
electromagnético

El proceso consistió en un barrido en horizontal y verti-
cal en varios niveles con el propósito de tener una estadística 
aceptable. Gracias a este procedimiento se pudieron determi-
nar aproximadamente las armaduras a lo largo del puente, y 
determinar una serie de secciones tipo de armadura represen-
tativas.

 

 

Figura 6. Sección tipo pila.

Figura 7. Sección tipo positivo.

La determinación de las características mecánicas de las barras 
se hizo a partir de ensayos que la Universidad Austral de Chile 
realizó en el año 2010. En este caso el número de muestras fue-
ron 8, y se realizó igualmente un tratamiento estadístico para 
determinar la resistencia del acero a tracción para los distintos 
niveles de confianza. Los resultados se muestran a continuación

TABLA 2. 
Resistencia del acero de refuerzo supuesta.

 Confianza Fy (MPa) Fu (MPa)

 95% 297 400

 90% 325 431

 80% 358 468

2.3. Ensayos de carbonatación del hormigón

En los puntos donde se realizaron los ensayos del índice escle-
rométrico se hicieron también ensayos de carbonatación del 
hormigón mediante la prueba de fenolftaleína.

Los resultados mostraron que en ciertos puntos la carbona-
tación había alcanzado la armadura, lo cual se corroboró con 
la inspección visual.

2.4. Medición de la dureza Brinell del acero estructural

El grado del acero estructural del tablero de los vanos de ac-
ceso se determinó a partir la medición de la dureza Brinell del 
acero mediante durómetro portátil.

De acuerdo con los aceros comerciales disponibles cuando 
se realizó el proyecto de reparación del puente se determinó 
que el acero empleado en las vigas fue el A 34-19 S.

2.5. Inspección visual

La inspección visual consistió en una visita al puente donde 
se tomaron fotografías de todos los defectos observados y se 
valoraron estos en una escala que va desde el 7 (No requiere 
atención especial) al 3 (Requiere que se tomen medidas in-
mediatas). Los defectos pueden afectar a tres propiedades del 
puente: resistencia, seguridad vial o durabilidad

Se asignó una nota de 4 al puente: requiere atención a cor-
to plazo. Los principales defectos observados fueron:
• Apertura de juntas abiertas en aceras.
• Existencia de tubería con filtraciones dentro del cajón y 

ausencia de desagüe.
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• Armaduras de la rótula fuertemente corroídas
• Barras antisísmicas y placas del estribo 2 fuertemente co-

rroídas.

Figura 8. Estado barras antisísmicas.

Dentro del marco del proyecto se desarrolló un plan de conser-
vación que incluyó medidas para subsanar todas las deficien-
cias observadas

2.6. Prospección subacuática

La inspección visual se complementó con una prospección su-
bacuática que sirvió para analizar el estado de las cimentacio-
nes y el nivel de socavación.

No se observaron deficiencias graves, si bien se observaron 
numerosas juntas frías y nidos en los cajones.

Figura 9. Ejemplo de junta en cajón.

2.7. Levantamiento geométrico

El levantamiento geométrico permitió la elaboración de planos 
de definición geométrica completa del puente a través de me-
diciones directas e indirectas.

3.
evaluación estructural del puente

3.1. Introducción

El documento de referencia que se utilizó para la evaluación 
fue el Manual for Bridge Evaluation [6] de la AASHTO. En este 

manual se usan ciertos conceptos que resultan de gran utilidad 
en la evaluación estructural de puentes y que se explican a 
continuación.

El primero es el Rating Factor (RF). Se define RF como la 
relación entre la capacidad estructural del puente para resistir 
la carga viva y la carga viva aplicada sobre este. Expresado en 
forma de ecuación:

C – ϒDC DC– ϒDW DW± ϒPP
γLLLLRF = (1)

En la ecuación anterior, C es la capacidad de la estructura, DC 
son las cargas permanentes de valor constante, DW las cargas 
permanentes de valor no constante, P es el pretensado en el 
caso de que lo hubiera y LL son las cargas vivas. Estas cargas a 
su vez van ponderadas por el factor de combinación ϒ.

La capacidad de la estructura (C) es el resultado de multi-
plicar la tensión (fr) o resistencia nominal (Rn) por tres factores:
• Factor de resistencia definido en la AASHTO LRFD [7] (ϕ).
• Factor de condición, que depende del estado de la estruc-

tura y varía entre 1 para estructuras en buen estado y 0.85 
para estructuras en un estado de conservación deficiente 
(ϕc).

• Factor de redundancia, que depende de la geometría del 
tablero y el tipo de uniones empleadas. También varía entre 
1 y 0.85 (ϕs).

Cabe señalar que para el cálculo de la resistencia nominal so-
lamente se ha de descontar el material deteriorado, y que la 
multiplicación de los factores de sistema y condición tiene un 
límite inferior de 0.85.

Para las cargas permanentes DC y DW y sus factores de 
combinación ϒ rige lo establecido en la AASHTO LRFD [7] 
en función del tipo de combinación.

La carga viva a considerar depende de la administración. 
Como regla general se consideran tres tipos de cargas vivas:
• Diseño: Se corresponde con el camión HS- 20 y el tren de 

cargas HL-93. Se consideran dos factores de combinación 
en este caso: Inventory (ϒLL=1.75), que se corresponde con 
el factor de diseño de la AASHTO LRFD [7] y Operating 
(ϒLL=1.35), que se corresponde con un diseño, que, si bien 
no se ajusta a los estándares actuales, se considera acepta-
ble en ciertos casos.

• Legales: Se trata de una lista de camiones definidos por 
cada administración que están autorizados a circular por 
las carreteras. El factor de combinación lo define cada ad-
ministración.

• Permitidos: Se trata de camiones excepcionales que han de 
ser evaluados para permitir su circulación por el puente. Se 
evalúan para la combinación de Strength II con el factor de 
combinación definido por la administración.

Conocido el RF, y conocido el peso de la carga viva, en el caso 
de que la capacidad no fuera suficiente, se puede determinar el 
peso límite en el puente y proceder a señalizarlo.

3.2. Evaluación del tablero

La evaluación estructural del puente se pudo realizar gracias a 
la información recabada en el trabajo de campo. Esta informa-
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ción quedo reflejada en unos planos de definición geométrica 
donde también se incluyeron las armaduras detectadas.

El primer paso fue la determinación de la capacidad es-
tructural de las secciones. Se analizaron todas las secciones, 
resaltando las secciones críticas del puente: flector máximo en 
vano lateral, flector máximo en vano central y flector mínimo 
a negativo. Para cada una de estas secciones  se  consideraron  
las  propiedades materiales de acuerdo a los distintos niveles 
de confianza:

TABLA 3.
Momento nominal.

Nivel de confianza Lateral (kN.m) Central (kN.m) Pila (kN.m) 

95%  31580 25580 -169249

90%  34441 27979 -175029

80%  38040 30806 -192625

El segundo paso fue la obtención de los esfuerzos. Para ello se 
elaboró un modelo estructural tipo viga en SOFISTIK.

Figura 10. Modelo estructural.

A efectos de carga viva, se consideraron únicamente dos trenes 
de carga: el HS-20 y el HL-93. En el caso del HS-20, se multi-
plicó por un factor adicional a los ya definidos en la AASHTO 
LRFD [7] de 1.2 de acuerdo con el Manual de Carreteras [8].

Una vez definida la capacidad de la sección y los esfuerzos 
en ésta, se pudo proceder a calcular el Rating Factor. En la 
siguiente tabla se muestra el ejemplo de los distintos valores 
obtenidos para el caso del vano lateral.

TABLA 4.
Rating Factor en Vano Lateral.

Combinación N. C. 95% N. C. 90% N. C. 80%

HL-93 Inv 0.496 0.637 0.802

HL-93 Op 0.644 0.825 1.04

HS-20 Inv 0.678 0.87 1.096

HS-20 Op 0.879 1.127 1.42

La principal conclusión de la evaluación del tablero fue que la 
resistencia a flexión del puente era satisfactoria en las seccio-
nes críticas dentro de unos valores aceptables, es decir, nivel 
de confianza de un 80% en los materiales y un camión HS-20 
en operating. Sin embargo, teniendo en cuenta que las norma-
tivas son cada vez más restrictivas, no era posible asegurar la 
resistencia del puente de acuerdo con la normativa vigente. 
Además, existían zonas donde los resultados resultan total-
mente ilógicos -RF<0 que implican que el puente no resiste ni 
su propio peso-. Estos resultados probablemente se debían a la 

dificultad para obtener las armaduras en el puente debido a las 
limitaciones de la tecnología existente.

3.2. Evaluación sísmica

La evaluación sísmica del puente se realizó tomando como re-
ferencia el Manual de Carreteras [8].

Para la obtención de los esfuerzos sísmicos se empleó el 
Método Modal Espectral y combinando los esfuerzos de acuer-
do con el Manual de Carreteras (CQC). El modelo estructural 
fue el mismo que el empleado para la obtención de esfuerzos 
en el tablero, y el espectro de diseño el descrito en el Manual 
de Carreteras, considerando zona 3 y suelo tipo IV. Nótese que 
la zona 3 es la zona de mayor sismicidad de Chile y el suelo 
tipo IV es el pésimo definido en la norma.

Figura 4. Espectro de diseño.

Procediendo de manera similar al caso del tablero, se calculó la 
capacidad de la pila central para distintos niveles de confianza 
y se comparó con los esfuerzos sísmicos obtenidos del modelo 
estructural. Además, se relacionó el factor de seguridad (FS) 
con el factor de reducción de esfuerzos sísmicos (R) definido 
en el Manual de Carreteras.

TABLA 5.
Sismo Longitudinal.

 Nivel de confianza 95% 90% 80% 

 Mu 67710 67710 67710

ΦMN 38360 39713 41313

 FS 0.57 0.59 0.61

 R 1.77 1.7 1.64

TABLA 6.
Sismo Transversal.

 Nivel de confianza 95% 90% 80% 

 Mu 111320 111320 111320

ΦMN 101443 104812 108931

 FS 0.91 0.94 0.98

 R 1.1 1.06 1.02
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Tomando como referencia el factor R de 1.5 como límite 
del rango elástico, se puede considerar que en el caso del Sis-
mo Transversal el comportamiento de la estructura es elástico, 
mientras que en el caso del Sismo Longitudinal la estructura 
resiste, pero empleando otros mecanismos resistentes y de di-
sipación fuera del rango elástico como por ejemplo el cierre 
de juntas.

Lo calculado resultó coherente con el hecho de que la es-
tructura no experimentara daños de importancia en las pilas 
centrales durante el sismo de 1960.

Por otra parte, se realizaron ensayos geotécnicos para de-
terminar la capacidad de las cimentaciones. De acuerdo con la 
memoria del proyecto original, los cajones que conforman la 
cimentación se asentaron en un estrato de cancagua dura entre 
los 12 y los 15 m. Contrastando este informe con los sondeos 
realizados, se observó que efectivamente había un estrato de 
mayor rigidez en el entorno de los 10-14 m, y, por lo tanto, 
se determinó que esa era la cota en la que se asentaban los 
cajones. Sin embargo, al analizar el potencial licuable de los 
estratos, se determinó que existían estratos por debajo de esa 
cota con potencial de licuación, y en consecuencia no resultaba 
factible asegurar la capacidad de las cimentaciones durante el 
sismo.

5.
conclusiones

El Puente Pedro de Valdivia ha demostrado empíricamente a 
lo largo de sus 66 años su resistencia. El hecho de ser una ar-
teria fundamental de la ciudad ha provocado que haya estado 
sometido a cargas viarias elevadas. Además, a nivel de demanda 
sísmica, ha estado sometido al mayor sismo registrado hasta la 
fecha en el mundo.

Gracias a la metodología de inspección y evaluación des-
crita en la presente ponencia se pudo determinar que, para 
un nivel de confianza ligeramente menor al habitual, y para 
unas cargas viarias inferiores las normativas, pero aceptables, la 
resistencia del puente es suficiente. En el caso sísmico, también 
se pudo determinar que la resistencia estructural es suficiente. 
Sin embargo, la incertidumbre existente en el comportamiento 

del terreno durante el sismo y su potencial licuable impiden 
asegurar que la respuesta de la cimentación durante un evento 
sísmico de elevada magnitud sea plenamente satisfactoria.

A la hora de plantear una ampliación del tablero existente 
se ha evaluado el desempeño de la estructura según los están-
dares y exigencias de las normativas actuales, concluyéndose 
que no es factible acometer dicha ampliación. Asimismo, la 
propia edad del puente (cerca de 70 años), hace también que 
la expectativa de vida útil sea limitada (lo que se ha constatado 
con las medidas del avance de la carbonatación, por ejemplo). 
Todos estos factores aconsejan no acometer la ampliación del 
puente existente, sino proyectar una nueva estructura inde-
pendiente.
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r e s u m e n

El puente sobre el canal de Deusto en el barrio de San Ignacio, Bilbao, es un arco de tablero intermedio de 75 metros de luz y comportamiento 
mixto entre arco-tirante y viga biempotrada. Con el objeto de simplificar y agilizar el proceso constructivo mediante la eliminación de los apoyos 
provisionales en el canal, se ideó una secuencia que combina el uso de transportes modulares autopropulsados (SPMT), con barcazas que los recogen, 
posicionando el tramo central del arco sobre los arranques previamente ejecutados desde ambas márgenes del canal. El ensamblaje del tramo central 
a transportar se realiza en una de las márgenes del canal, mientras que los arranques de arco y tablero se montan en voladizo desde ambos estribos.

palabraS clave: montaje, arco-tirante, plataforma autopropulsada, pontona, sistema articulado. 

©2025 Hormigón y Acero, la revista de la Asociación Española de Ingeniería Estructural (ACHE). Publicado por Cinter Divulgación Técnica S.L. Este es un artículo de 
acceso abierto distribuido bajo los términos de la licencia de uso Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0) 

a b s t r ac t

The bridge over Deusto Channel in the neighbourhood of San Ignacio, Bilbao, is a through-arch bridge with a span length of 75 meters and a combined behaviour 
between bow-string and double-fixed beam. In order to simplify and expedite the construction process by eliminating the temporary supports in the channel, a 
sequence was created combining the use of self-propelled modular transports (SPMT) with barges that pick them up, positioning the central section of the arch over 
the cantilevers previously installed both sides of the channel. The assembly of the central section to be transported is carried out on one side of the channel, while 
the members waiting each side are cantilevered from both abutments. 

keywordS: assembly, bow-string, SPMT, barge, pinned-system. 
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1.
descripción general de la estructura

En 2018 se informa a Ferrovial Construcción de la adjudi-
cación de la construcción del Puente de San Ignacio sobre el 
Canal de Deusto en el barrio de San Ignacio (Bilbao), cuya 
finalidad es garantizar la accesibilidad a la futura isla de Zorrot-
zaurre (ver figura 1).

El esquema resistente principal de la solución proyectada 
lo forman dos arcos mixtos simétricos. Los arcos arrancan des-
de el cauce bajo el tablero completando una luz total de 75 
metros, de los cuales los 49 metros centrales se elevan sobre el 

tablero. Dos nervios longitudinales de acero son los encargados 
de llevar las cargas del tablero hasta los arcos, constituyendo 
además los tirantes a los que los arcos están rígidamente uni-
dos. El sistema de cuelgue lo forman barras de acero inoxidable 
de Grado 520 separadas 3 metros entre sí.

La sección de los arcos es de acero relleno de hormigón 
en todo su desarrollo, mientras que los nervios presentan sec-
ción rectangular de acero. Entre ambos nervios, el tablero está 
formado por una serie de vigas transversales y longitudinales 

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2797
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2797
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de acero en doble-T a modo de emparrillado de nudos rígi-
dos, sobre las que se ejecuta una losa de hormigón armado y 
parcialmente pretensado a la que se conectan todos los ele-
mentos metálicos. Exteriormente se diseñan sendos voladizos 
a ambos lados de los nervios, con vigas de acero de canto 
variable.

La estructura alberga una plataforma para dos carriles por 
sentido de circulación, un carril-bici y dos aceras, completan-
do un ancho de 28 metros.

El sistema de cimentación, rediseñado por la Dirección 
Técnica de Ferrovial Construcción, garantiza el empotra-
miento en los dos extremos de manera integral en el terreno. 
Se trata de una célula triangular cuyos elementos en contacto 
con el terreno proporcionan las reacciones de compresión y 
tracción que equilibran los esfuerzos exteriores de flexión. 
Por tratarse de una estructura integral, la subestructura hubo 
de ser diseñada para resistir, además de las flexiones de empo-
tramiento general, las flexiones locales que la superestructura 
le transmite a través de las acciones horizontales.

Cada una de las células de empotramiento se divide en 
dos macizos, uno por cada sistema de trabajo longitudinal 
de la estructura, es decir, por cada plano de arco y nervio. Se 
trata de elementos de hormigón armado, sólo pretensados en 
su parte superior para trasladar la tracción proveniente de 
los nervios hasta su parte trasera, y unidos por una losa de 
hormigón también pretensado.

Tanto las reacciones verticales de compresión delantera 
como las de tracción trasera se llevan al terreno mediante 
elementos muy diferentes en una y otra margen, debido fun-
damentalmente a las diferentes condiciones geotécnicas pre-
sentes a un lado y otro del canal.

En la margen izquierda se plantea la ejecución de pilotes 
perforados de 2 metros de diámetro para alcanzar la roca sana 
a una profundidad de casi 20 metros, y poder transmitir tanto 
las compresiones como las tracciones hasta este estrato, ade-
más de las importantes flexiones que producen las acciones 
horizontales sobre estos elementos con una altura “libre” tan 
significativa. En la zona de carrera de marea se recurrió a la 
galvanización de la jaula de armado, ya que la abertura de fi-
sura de cálculo se situaba por encima de la máxima permitida 
para dicho ambiente.

En la margen derecha, por el contrario, la limolita sana 
aflora en superficie pero presenta un corte casi vertical a la 
altura de la entrada de carga de compresión delantera, esta-
bilizándose su profundidad en unos 10 metros. En este caso, 
en lugar de pilotes perforados, se recurrió a micro-pilotes de 
barra empotrados en la roca sana de manera que le puedan 

transmitir la totalidad de las cargas mediante mecanismo de 
adherencia o fricción. En la parte delantera, para transmitir la 
compresión, se utilizaron micro-pilotes multi-barra (3 x 63.5 
mm), mientras que en la parte trasera, para anclar las trac-
ciones, se emplearon micro-pilotes de barra simple (75 mm).

2.
propuestas de proceso constructivo en fase
de concurso

En el primer trimestre de 2017, durante la fase de concurso, se 
le encargó a la Dirección Técnica de Ferrovial Construcción la 
realización de un estudio de la documentación aportada por el 
cliente con el objeto de realizar tres tipos de trabajos: 
• Detectar posibles oportunidades de optimización o infra-di-

mensionamientos en el diseño original de la estructura.
• Proponer modificaciones estructurales con objeto de mejo-

rar el diseño desde cualquier punto de vista.
• Estudiar variantes al proceso constructivo original que pu-

diesen presentar ventajas en rendimientos, plazos de ejecu-
ción o empleo de elementos auxiliares, etc.

Los puntos que siguen desarrollan este último aspecto del aná-
lisis realizado.

2.1 Proceso constructivo del proyecto original

El proceso constructivo del proyecto original (ver figura 2) 
conlleva las siguientes operaciones:
• Ejecución de las cimentaciones y los estribos, para lo cual

se crean recintos "estancos" a base de sistemas de tablesta-
cas metálicas.

• Instalación de los apoyos provisionales, constituidos por
pilas micro-pilotadas dentro del canal.

• Relleno del intradós de estribos hasta cota inferior de
arranque de arcos para habilitar una plataforma de trabajo.

• Colocación de los tramos de arranque de arco y tablero en
ambos extremos sobre la plataforma de trabajo.

• Hormigonado de los tramos del arco recién colocados.
• Colocación de los dos tramos centrales del arco y tablero

mediante grúas situadas en ambas márgenes.
• Retirada de las tablestacas y apeos provisionales.
• Colocación del resto del tablero y hormigonado de losa y

viga plana.

Figura 1. vista general del puente terminado (izquierda) y alzado con cimentaciones (derecha).
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Figura 2. Imagen del proceso constructivo del proyecto original.

2.2. Propuestas de modificación del proceso constructivo

Como se ha comentado, durante la fase de concurso se de-
sarrollaron una serie de propuestas alternativas al proceso 
constructivo original. La idea fundamental que guía todas 
ellas es la agilización y simplificación de las operaciones de 
montaje que se desarrollan sobre el canal, de manera que la 
afección espacial y temporal sea la menor posible. 

A continuación se expone brevemente cada una de ellas.

2.2.1. Montaje con grúa desde un estribo
La primera de las opciones que se estudió consistió en la co-
locación de toda la estructura metálica con una única grúa 
de 500 toneladas de capacidad máxima (ver figura 3). Este 
proceso de montaje consta de tres fases diferenciadas:
• Colocación de las ménsulas (nervio y arranque del arco)

y hormigonado de los arranques del arco.
• Colocación de los bow-strings, y unión con las ménsulas

previamente colocadas.
• Colocación del emparrillado por tramos, tanto más cor-

tos (menos pesados) cuanto más nos alejamos de la po-
sición de la grúa y, por tanto, aumentamos su brazo de
trabajo.

Las maniobras más solicitantes a las que tendría que hacer 
frente la grúa son las siguientes:
• Lanzamiento de uno de los bow-strings, con un peso de

80 toneladas a una distancia de 40 metros.
• Lanzamiento del arranque de la margen derecha, con un

peso de 25 toneladas colocado a 70 metros de distancia.

Consultando los catálogos de trabajo de las grúas comercia-
les, se llegó a la conclusión de que para realizar estas manio-
bras era necesario el uso de una grúa de 500 toneladas de 
capacidad máxima con un contrapeso convencional de 170 
toneladas y otro contrapeso flotante de aproximadamente 
240 toneladas.

Figura 3. Propuesta de montaje con grúa desde un estribo

2.2.2. Empuje con pila intermedia o pontona delantera
La segunda alternativa estudiada (ver figura 4) consistió en la 
colocación de todo el tramo central de la estructura por em-
puje desde la margen izquierda, y con la ayuda de una pila 
intermedia provisional. Este proceso de montaje consta de dos 
fases principales:
• Colocación de los arranques completos y hormigonado de

los arranques de arcos.
• Empuje del resto de estructura metálica (bow-string cen-

tral completo) desde la margen izquierda. La parte final del
empuje se realizaría sobre los nervios de la ménsula de la
margen izquierda.

Para posibilitar este procedimiento serían necesarios una serie 
de montantes verticales formados por perfiles HEB de manera 
que la estructura pudiese funcionar como una viga Vierendeel 
durante el empuje. La flecha máxima calculada durante el lan-
zamiento sería de unos 6 centímetros.

Con objeto de evitar la realización de un apoyo intermedio 
fijo, se estudió la posibilidad de utilizar una pontona que re-
cogiese el extremo delantero del bow-string y lo acompañase 
durante la fase de empuje hasta su posición final.

Figura 4. Propuesta de montaje por empuje con ayuda de pontona.

2.2.3. Colocación por flotación con dos pontonas en los ex-
tremos
La tercera de las propuestas tenía por objeto colocar el bow-
string completo por flotación, con la ayuda de dos pontonas en 
los extremos del mismo (ver figura 5). Este proceso de montaje 
consta de dos fases diferenciadas:
• Colocación de los arranques completos y hormigonado de

los arranques de los arcos.
• Montaje del resto de estructura metálica (bow-string comple-

to) en la margen izquierda, y posterior traslado por flotación
de la estructura. Para ello se usarían dos pontonas, que sirven
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de apoyo del bow-string en sus extremos. Posteriormente se 
realizaría la unión del tramo central recién trasladado con los 
arranques, para completar la configuración definitiva de la es-
tructura metálica.

 

Figura 5. Propuesta de montaje por traslado con dos pontonas en los 
extremos.

2.2.4. Colocación por flotación con una pontona central
La última propuesta se basaba en la colocación del bow-string 
completo por flotación, con la ayuda de una pontona situada 
en el centro de la estructura (ver figura 6), pudiendo resumirse 
el proceso en los siguientes dos fases:
• Colocación de los arranques completos y hormigonado de 

los arranques de los arcos.
• Montaje del resto de estructura metálica (bow-string com-

pleto) en la margen izquierda, y posterior traslado por flo-
tación de la estructura. Para ello se usaría una pontona que 
recibiría el bow-string y lo sostendría por su zona central.

Para que la estructura que se traslada pudiese resistir correc-
tamente los esfuerzos derivados de este proceso constructivo, 
habría que disponer unos montantes verticales en los puntos 
de apoyo de la misma.

Figura 6. Propuesta de montaje por traslado con una pontona 
central.

3.
proceso constructivo elegido en fase de 
diseño

Una vez la obra fue adjudicada, se profundizó en cada una de 
las alternativas comentadas anteriormente, evaluando todos los 
aspectos que afectaban a cada procedimiento, como son:

• Disponibilidad de medios auxiliares:
• Refuerzos necesarios en la estructura permanente.
• Agilidad y sencillez del proceso.

Finalmente, tras analizar todos estos aspectos, se planteó un 
montaje muy similar al esbozado en el punto 2.2.3, es decir, 
ensamblaje de bow-string completo en una de las orillas, y des-
plazamiento por agua a través de dos barcazas que recogen la 
estructura desde los extremos.

Se listan a continuación las principales fases que componen 
el proceso elegido, y en los siguientes apartados se profundiza-
rá en las particularidades de cada una de ellas.
• Ejecución de las cimentaciones de ambas márgenes.
• Ensamblaje y colocación de los arranques de cada uno de 

los extremos, tanto de arco como de tablero.
• Ensamblaje en la margen izquierda del bow-string comple-

to.
• Recepción de la estructura por mediante dos juegos de 

SPMTs que la trasladan hasta las dos pontonas.
• Traslado de la estructura por flotación hasta su posición 

final.
• Guiado y descenso de la estructura sobre los arranques.
• Transferencia de carga de los SPMTs a los sistemas articu-

lados de apoyo provisional.
• Bloqueo de las uniones, ejecución de las soldaduras de cie-

rre de los nudos y transferencia de carga de los sistemas de 
apoyo provisional a las uniones definitivas.

• Ejecución de hormigonados de relleno de arcos y losa supe-
rior.

• Acabados y prueba de carga.

4.
descripción de las fases del proceso cons-
tructivo

4.1. Ejecución de cimentaciones

Como se ha comentado anteriormente, las cimentaciones están 
constituidas por células triangulares de empotramiento unidas 
integralmente con la superestructura. La solución estructural 
escogida para cada extremo es diferente, por lo que se descri-
birá cada una por separado:

La cimentación de la margen izquierda se desarrolló al abri-
go de un recinto tablestacado que resguardaba la zona de trabajo 
del agua del canal. Se realizó un relleno hasta la cota requerida 
por la plataforma de trabajo para poder ejecutar los pilotes per-
forados (ver figura 7). Una vez se concluyó la ejecución de los 
pilotes, se ferrallaron y ejecutaron los encepados en dos fases, 
la segunda de las cuales comprendía ya la losa que une ambos 
macizos. En el frente de la cimentación se dejaron embebidos 
los elementos necesarios para la unión de arcos, nervios y vigas, 
constituidos por barras activas y placas de anclaje.

En la margen derecha, la totalidad de la cimentación se 
ejecutó al abrigo de un muro existente que, en teoría, debía 
independizar los trabajos de la entrada de agua. En la realidad, 
el muro no era capaz de mantener seca la zona de trabajo, por 
lo que se recurrió a la ayuda de un sistema de bombeo (ver 
figura 8).
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Figura 7. Ejecución de la cimentación de la margen izquierda.

La ejecución de estas cimentaciones comprendió las siguien-
tes etapas: excavación en relleno y roca alterada, ejecución de 
micro-pilotes y hormigonado de macizos en varias fases hasta 
completar los macizos y la losa que los une.

Figura 8. Ejecución de la cimentación de la margen derecha

4.2. Ensamblaje de arranques en ambas márgenes y coloca-
ción en voladizo

Los arranques de ambas márgenes están formados por los tra-
mos iniciales de arcos y de tirantes, unidos en su encuentro 
por un sistema de chapas metálicas que materializan un nudo 
rígido en la parte delantera (ver figura 9). También se instalan 
en los arranques las vigas transversales que unen ambos planos 
de trabajo. Estos elementos se ensamblan y se colocan en la 
parte frontal de las cimentaciones, a las que se unen mediante 
barras pretensadas.

Figura 9. Ejecución de arranques.

4.3. Ensamblaje de bow-string completo en la margen iz-
quierda

La estructura principal, constituida por los tramos centrales 
de los dos arcos, los dos tirantes, las tres vigas longitudinales y 
todos los travesaños que refieren los elementos longitudinales 
entre sí, llegan a obra y se almacenan en una campa dispuesta 
en la margen izquierda, donde se realizan los trabajos de en-
samblaje (ver figura 10).

Previamente a su desplazamiento se topografían los extre-
mos para situar correctamente las cunas de recepción en los 
extremos de los arranques.

Figura 10. Ensamblaje de bow-string en campa

4.4. Recepción del bow-string mediante SPTMs y traslado a 
las pontonas

Una vez el bow-string está completamente terminado y topo-
grafiado, dos plataformas autopropulsadas recogen la estructu-
ra en sus dos extremos y la trasladan hasta las pontonas, que 
esperan amarradas a ambas márgenes mediante tirantes regu-
lables (ver figura 11).

Figura 11. Recepción del bow-string y traslado a las pontonas.

4.5. Traslado del bow-string hasta su posición definitiva

Mediante regulaciones controladas de los tirantes de amarre, 
la estructura situada sobre las pontonas es desplazada por flo-
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tación hasta su localización definitiva sobre los arranques (ver 
figura 12).

Para garantizar la seguridad de la maniobra se disponen 
unos amarres provisionales que refieren tanto la estructura a 
las pontonas como las pontonas entre sí. Las propias ponto-
nas están amarradas a ambas márgenes del canal por cuatro 
amarres cada una, y son estos amarres los que propician el mo-
vimiento del sistema mediante regulaciones y cambio de po-
sición acompañando al desplazamiento del sistema a lo largo 
del canal.

4.6. Colocación del bow-string sobre sistema articulado pro-
visional

Una vez el bow-string alcanza su posición definitiva sobre los 
arranques (ver figura 13), se procede al descenso de la estruc-
tura aprovechando la bajada de marea y la capacidad hidráu-
lica de las plataformas autopropulsadas. de manera que al tér-
mino del proceso, el bow-string quedará apoyado en el sistema 
articulado provisional, diseñado para recepcionar la estructura 
sobre los arranques. 

Figura 12. Traslado del bow-string por flotación.

Figura 13. Colocación de bow-string sobre apoyos provisionales.
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Los apoyos provisionales incluyen un sistema de guiado, 
tanto transversal como longitudinal, que sitúa automática-
mente la estructura a su posición final. El sistema coacciona 
los movimientos transversales en los cuatro apoyos, los lon-
gitudinales en los dos apoyos de uno de los extremos, pero 
permite los giros de eje transversal.

Cada apoyo provisional está compuesto por una cuna de 
recepción, una orejeta con bulón y una percha (ver figura 14). 
La cuna se sitúa sobre el extremo del arranque correspon-
diente y se compone de dos chapas longitudinales rigidizadas 
con un canal circular con aperturas a ambos lados, permitien-
do cierto guiado longitudinal y el posicionamiento final. En 
uno de los extremos, la acanaladura presenta sobre-longitud, 
de manera que se puedan absorber pequeños errores topo-
gráficos y los efectos de las variaciones térmicas durante las 
maniobras.

La orejeta es un chapón rigidizado, soldado a la percha, en 
cuyo extremo se dispone un bulón que penetra en las acana-
laduras de las cunas de recepción. 

Por su parte, la percha es un elemento dispuesto en vola-
dizo desde los extremos del bow-string, que salva los carre-
tes dispuestos entre los arranques y el propio bow-string. La 
misión de dichos carretes es permitir cierta tolerancia en la 
posterior ejecución de la unión. Se trata de una caja de acero 
empotrada en el extremo del bow-string, con la resistencia 

y la rigidez suficiente como para no añadir incertidumbres 
geométricas al proceso.

Todos los elementos provisionales, tanto el sistema articu-
lado de posicionamiento como las perchas de apoyo, así como 
los sistemas de bloqueo temporal de las uniones, no forman 
parte del proyecto principal de la estructura y fueron diseña-
dos y calculados por la Dirección Técnica de Ferrovial Cons-
trucción con la colaboración de AC Ingeniería (ver figura 15).

4.7. Ejecución de las uniones definitivas

Una vez el bow-string está posicionado en las cunas, las unio-
nes permiten giros de eje transversal y desplazamiento longitu-
dinal en uno de los extremos.

Para coartar estos grados de libertad y poder ejecutar las 
uniones sin movimientos, se diseña un sistema de bloqueo pro-
visional de la unión, constituido por perfiles que refieren los 
dos extremos de las uniones, tanto a nivel de tirantes como 
de arcos.

Una vez bloqueadas las uniones se procede a dar continui-
dad a todas las chapas longitudinales, tanto de arcos como de 
tirantes y vigas longitudinales, mediante soldadura.

La transferencia de carga entre el sistema de apoyo provi-
sional y la unión definitiva se realiza por calentamiento progre-
sivo, controlando deformaciones.

Figura 14. Definición de unión articulada provisional.
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4.8. Fases finales de ejecución: relleno de hormigón de los 
arcos, ejecución de losa sobre tablero y acabados

Con la estructura metálica completamente terminada, se fi-
naliza la construcción de la estructura con la ejecución de los 
elementos de hormigón, constituidos por los rellenos de los 
arcos y la ejecución de la losa del tablero.

Por último, se instalan los pavimentos, aceras y sistemas de 
contención para proceder a realizar la preceptiva prueba de 
carga (figura 16) antes de la puesta en servicio de la estructura.

Figura 16.
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Figura 15. Modelo de cálculo de la percha.
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r e s u m e n

La Vía Expresa Paseo de la República, construida a finales de los años sesenta con sección de autopista deprimida, es usada actualmente para el tráfico 
de vehículos y el servicio de bus BRT suponiendo una barrera urbana entre varios distritos de Lima. La Municipalidad Metropolitana ha querido me-
jorar la permeabilidad entre los distritos de Miraflores y Surquillo mediante dos nuevos puentes de cuidado diseño urbano, optando por dos puentes 
de arco superior atirantados por el tablero. El Puente Junín tiene una luz de 55.5 m y dispone de péndolas de barra, mientras que el Puente Leoncio 
Prado tiene una luz de 42.8 m y cuenta con péndolas rígidas formadas por perfiles armados.
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a b s t r ac t

The Paseo de la República Express Way, built at the end of the 60’s with a depressed highway section, is currently used by vehicles and a BRT bus service, forming 
an urban barrier between several districts of Lima city. The Metropolitan Municipality has wished to improve the permeability between the districts of Miraflores 
and Surquillo by means of two new bridges with noticeable urban design, for which two tied-arch bridges have been designed. Junín Bridge has a 55.5 m span and 
the deck is suspended by bars, whereas Leoncio Prado Bridge has a 42.8 m span and the deck is suspended by rigid steel posts.
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1.
antecedentes

La Vía Expresa del Paseo de la República de Lima se cons-
truyó a finales de los años sesenta con sección de autopista 
urbana deprimida entre muros de contención. Actualmente la 
Vía Expresa cuenta con una sección transversal con espacio 
para 2 carriles por sentido, un sistema de bus BRT denominado 
Metropolitano con un carril por sentido, y una mediana central 
ajardinada, donde también se ubican las estaciones del Metro-
politano (figura 1).

La Vía Expresa es una de las principales avenidas de Lima, 
extendiéndose de norte a sur y comunicando varios distritos 
de la ciudad: Cercado de Lima, Lince, La Victoria, San Isidro, 
Surquillo, Miraflores y Barranco. 

Como contrapartida, la Vía Expresa tiene un efecto barrera 
en la ciudad, dividiendo las zonas por las que discurre en dos 
partes, en las que la única forma de pasar de un lado a otro es 
mediante intersecciones a desnivel.

http://www.hormigonyacero.com
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Al aumentar el parque automotor de Lima, ha aumentado 
el tráfico en general, y la demanda de los usuarios de la vía para 
pasar de un lado a otro del Paseo de la República sobre la Vía 
Expresa, pero la capacidad de los puntos de paso existentes 
no es suficiente para satisfacer esta demanda con un nivel de 
servicio adecuado.

La construcción de los nuevos puentes Junín y Leoncio 
Prado, de cuidado carácter urbano, contribuye a la integración 
urbana de Lima, mejorando las comunicaciones entre los dis-
tritos de Miraflores y Surquillo [1].

Figura 1. Vista de la sección tipo de la Vía Expresa Paseo de la Repú-
blica.

2.
condicionantes al diseño

2.1. Condicionantes de uso

De forma general la sección transversal de la Vía Expresa para 
cada sentido de circulación comprende una acera de mante-
nimiento, dos carriles para el tráfico de vehículos particulares 
y un carril para el tráfico de los buses BRT, estando separados 
los dos sentidos de circulación por una mediana ajardinada. 
Puntualmente esta sección se ve ampliada por la presencia de 
carriles de sobrepaso de los buses, o de entradas y salidas a la 
Vía Expresa, como ocurre en la ubicación del Puente Junín. 

La mayor parte de los puentes existentes se construyeron 
junto con la Vía Expresa, previa a su entrada en servicio, y son 
en todos los casos puentes de 3 vanos, con sus pilas ubicadas 
entre los carriles destinados a los vehículos particulares y los 
carriles destinados a los buses BRT (figura 2).

Figura 2. Ejemplo de puente existente.

Uno de los condicionantes para la construcción de los 
puentes es no afectar al tránsito del Metropolitano, y minimi-
zar la afección al tránsito de vehículos convencionales.

En consecuencia, no se pueden plantear nuevos puentes de 
3 vanos como los existentes, ya que la ejecución de las cimen-
taciones interferiría con el tránsito de buses y vehículos parti-
culares, y queda la posibilidad de hacer puentes de un único 
vano sin pila, o puentes de 2 vanos con una pila en la mediana 
ajardinada. Los puentes deben construirse bajo dos premisas 
resultantes del uso de la Vía Expresa:
1. Mínimos cortes del tráfico vehicular, a ser posible con un

reducido número de cortes en horario nocturno (de 11:00
pm a 5:00 am), que no afecten a una vía principal de la
ciudad con denso tráfico.

2. Trabajos realizados en la zona central fuera del horario de
uso del Metropolitano (de 00:00 a 5:00 am), pues durante
el horario de operación de los buses no se permiten los
trabajos en esa parte de la vía para garantizar la seguridad
del transporte masivo.

Ambas premisas obligan a diseñar una estructura con un grado 
de prefabricación que permita su colocación con cortes noc-
turnos puntuales.

2.2. Condicionantes geométricos

El principal condicionante geométrico en el planteamiento es-
tructural es el gálibo de la Vía Expresa. Los puentes existentes 
tienen un gálibo de 4.50 m, por lo que los nuevos puentes 
deben respetar este valor. Al no poder hacer puentes de tres 
vanos, que tendrían luces similares a los existentes, hay que 
plantear alternativas que permitan cantos de tablero reducidos.

De la topografía se obtuvo que distancia entre la rasante de 
la Vía Expresa y la de la vía lateral es de 5.40 m en el caso de 
la calle Junín y de 4.63 m en la calle Leoncio Prado. Con ello, 
restan 0.90 y 0.13 m para los tableros de los nuevos puentes. 
Como no es posible encajar ninguna solución en el segundo 
caso, se plantea realizar una elevación localizada de la vía de 
hasta 0.50 m.

El planteamiento de un puente de 2 vanos en cualquiera 
de los dos casos conduce a un puente con un canto de tablero 
(vigas + losa) superior al espacio disponible.

Esta circunstancia obliga a proponer tableros con sustenta-
ción superior que permitan reducir el canto, ya sea mediante 
un arco o mediante atirantamiento, optándose por arcos, ya 
que las luces resultantes no justifican la ejecución de un puen-
te atirantado con pilono central (figura 5).

2.3. Sismicidad

Lima es una de las zonas con más sismicidad de Sudamérica. 
Para la obtención de la carga de sismo se ha considerado el es-
pectro de aceleración sísmica que resulta más restrictivo entre 
los definidos en la AASHTO LRFD 2012, el Manual de Diseño 
de Puentes peruano, y la norma peruana Diseño Sismorresis-
tente de edificación E-030 (2016). Al considerarse una edifi-
cación esencial por estar situada sobre la Vía Expresa, para la 
determinación de esfuerzos debe usarse un espectro de acele-
ración sísmica con periodo de retorno de 1000 años (figura 3).
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Figura 3. Comparación de espectros.

La estrategia resistente frente a sismo es la de puente aislado 
sísmicamente en el sentido longitudinal apoyado sobre aisla-
dores de neopreno zunchado con núcleo de plomo. Esta es-
trategia permite reducir las aceleraciones, y esfuerzos al incre-
mentarse el periodo de vibración de la estructura y obtenerse 
un mayor amortiguamiento, como contrapartida aumentan los 
desplazamientos resultantes. Por tratarse de una estructura ais-
lada, se considera la situación de no colapso para un sismo de 
periodo de retorno 2500 años (figura 4).

 

Figura 4. Espectro reducido en sentido longitudinal.

El aislamiento sísmico permite el cálculo de la estructura con-
siderando un espectro reducido, que depende del amortigua-
miento conseguido con los aisladores sísmicos diseñados. En 
el sentido transversal los puentes no están aislados, sino que 
presentan topes transversales, pudiendo resistirse los esfuerzos 
sísmicos dentro del rango elástico.

La disposición de los topes permite simplificar las juntas de 
dilatación que así solo tienen que responder frente movimien-
tos longitudinales. 

Las juntas dispuestas admiten desplazamientos superio-
res al sismo de servicio de periodo de retorno 100 años. Están 
equipadas con un fusible que hace que la junta salte sin sufrir 
grandes daños para sismo de un periodo de retorno mayor, sin 
colapsar, de forma que pueden repararse para sismos de perio-
do de retorno superior. 

En cada estribo se disponen dos aisladores de neopreno con 
núcleo de plomo bajo los nervios longitudinales, siendo de 800 
mm de diámetro en el caso del Puente Junín y de 700 mm 
en el Puente Leoncio Prado; estos aisladores son capaces de 
acomodarse a los movimientos resultantes de un sismo con pe-
riodo de retorno 2500 años. Los aisladores sísmicos consiguen 
unos amortiguamientos del 22% en el Puente Junín y 26% en 
el Puente Leoncio Prado en sentido longitudinal.

En el centro del diafragma de estribo se dispone además 
un apoyo vertical deslizante con dos topes laterales, también 
deslizantes, que impiden el movimiento transversal y guían el 
desplazamiento del puente.

En ambos casos, los arcos no se encuentran arriostrados 
entre sí y además poseen tiros fuera de su plano por el traza-
do levemente curvo, lo que genera deformaciones y flexiones 
transversales, que sin embargo se encuentran dentro de límites 
admisibles con las secciones definidas. 

De igual forma se ha verificado que este hecho no tiene 
repercusiones especiales bajo acciones sísmicas, dada la sección 
adoptada, y estrategia de aislamiento sísmico que reduce las 
solicitaciones sísmicas que sufre el tablero. 

Figura 5. Primeros bocetos del estudio de alternativas realizado.
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3.
el diseño de ambos puentes

3.1. Puente Junín

Con los condicionantes descritos se plantea como mejor alter-
nativa un puente arco superior de 55.5 m de luz, atirantado 
por el tablero (arco “bowstring”), con dos arcos metálicos y un 
tablero mixto de acero y hormigón de 0.65 m de canto. Los ar-
cos separan las aceras laterales peatonales del tráfico vehicular, 
y sostienen el tablero mediante péndolas verticales de barra. 
Los arcos tienen una flecha de 7.50 m, dando una relación luz/
flecha de 7.40 (figura 6).

Tal y como se puede apreciar en la planta, las aceras y los ner-
vios de borde siguen un trazado curvo para permitir el abocina-

miento de entrada y salida al puente. Los arcos se inscriben dentro 
de dos cilindros no concéntricos de eje inclinado, lo que da lugar 
a una atractiva geometría curva, inclinada y de anchura variable. 

La altura de los nervios superior e inferior de los arcos es 
constante, exceptuando la zona de los arranques, donde que-
dan maclados en un único elemento.

Se han diseñado las aceras, los arcos y las vigas de borde 
con un trazado curvo en planta que permita el abocinamiento 
que facilite el tráfico de entrada y salida al puente. La sección 
transversal incluye un carril bici de 1.80 m de ancho, además 
de los dos carriles vehiculares de 3.60 m (figura 7).

Las aceras se diseñan también con anchura variable, con un 
mínimo de 3.20 m en el centro del puente, y un máximo de 4 m 
en los extremos, correspondiendo estas zonas a las de embarque 
y desembarque de peatones en los pasos de cebra. Este diseño es 

Figura 6. Alzado y planta del Puente Junín.

Figura 7. Sección transversal del Puente Junín.
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consecuencia de observar cómo en los puentes existentes se han 
tenido que añadir chaflanes en los extremos por la gran aglome-
ración de peatones que se produce en estos puntos.

 
4.1. Leoncio Prado

Con los condicionantes descritos anteriormente se considera 
que la mejor solución es la de un puente de arco superior de 
42.8 m de luz y atirantado por el tablero (arco “bowstring”). 
Los arcos metálicos se sitúan en los laterales de la sección, se-
parando las aceras peatonales del tráfico vehicular, y sostienen 
el tablero mixto de 55 cm de canto mediante péndolas vertica-
les rígidas formadas por perfiles armados con sección doble T 
soldados a los arcos y vigas tirante. Los arcos tienen una flecha 
de 4.30 m, dando una relación luz/flecha de 9.95 (figura 8). 

Tanto los arcos como los nervios inferiores son de sección 
constante hasta la zona de los arranques, donde se unen para 
llegar de forma conjunta al apoyo. 

Debido al uso de péndolas rígidas en la unión de los arcos y 
vigas tirantes, el comportamiento estructural del conjunto arco, 
péndolas y vigas-tirante se asemeja al de una viga tipo Vierendeel.

Se han diseñado las aceras, los arcos y las vigas de borde con 
un trazado curvo en planta para permitir el abocinamiento de 
entrada y salida al puente de forma similar a lo descrito en el 
Puente Junín. Esto facilita los giros de entrada y salida a las vías 
laterales de la Vía Expresa, cuasi ortogonales al eje del puente.

Las aceras se diseñan con anchura variable, con un mínimo 
de 3.20 m en el centro del puente, y un máximo de 4.00 m 
en los extremos, coincidiendo con las zonas de embarque y 
desembarque de peatones en los pasos de cebra. 

Figura 8. Alzado y planta del Puente Leoncio Prado.

Figura 9. Sección transversal del Puente Leoncio Prado.
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4.
la construcción simultánea de los dos puentes

El Puente Junín fue construido por la empresa INCOT, mien-
tras el Puente Leoncio Prado lo construía el Consorcio Fénix, 
formado por Asphalt Technologies, y Transportes y Construc-
ciones BLASGON, Sucursal del Perú, ambos entre abril de 
2018 y enero de 2019.

Los condicionantes para la construcción de las dos estructu-
ras y el proceso constructivo seguido es análogo, a excepción de 
la disposición de péndolas rígidas en el Puente Leoncio Prado 
formadas por perfiles con sección armada en forma de doble 
T, soldadas a los arcos y vigas previo al desapeo de la estructura 
metálica, en lugar de las péndolas de barra del Puente Junín.

Con objeto de minimizar los plazos de ejecución de la obra 
y las afecciones a los usuarios de la vía y vecinos, los trabajos 
asociados a la construcción del puente se realizaron en tres lu-
gares distintos: ubicación del puente, taller metálico y parque 
de prefabricación de hormigón.

Los trabajos en el parque de prefabricación de hormigón 
consistieron en la ejecución de las prelosas que funcionan 
como encofrado perdido de la losa del tablero, con la geometría 
y armaduras definidas en los planos del proyecto. Debido a la 
anchura variable del tablero del puente se definieron diferentes 
geometrías de prelosa, para cubrir la superficie del tablero.

Los trabajos de prefabricación se planificaron de forma que 
fuese posible el envío de las prelosas a la obra una vez que 
fuese posible su colocación, cuando se hubiese completado la 
estructura metálica.

Los trabajos en el taller metálico comenzaron con la mo-
delización de la estructura metálica con el software Tekla, para 
definir la geometría de cada una de las chapas que entrarían 
a formar parte de los diferentes elementos estructurales que 
forman el puente: arcos, vigas-tirante, diafragmas de estribo, 
vigas transversales y voladizos, así como plantear el despiece de 
la estructura con el que sería enviada a la ubicación del puente.

Una vez concluida la modelización comenzaron los traba-
jos sobre el acero, con los procesos de corte, doblado, armado, 
preparación de bordes y soldado de las chapas de acero, para 
dar formar las diferentes partes de la estructura.

La estructura metálica se montó en blanco en taller, para 
comprobar la correspondencia de su geometría con la geome-
tría especificada en el proyecto de construcción (figura 10).

Figura 10. Montaje en taller metálico (Junín).

Para su despacho a obra, y por las limitaciones de los medios de 
transporte y gálibos en la ruta de acceso a las obras, cada uno 

de los arcos y vigas-tirante se transportó dividido en dos partes, 
mientras que las vigas diafragma, vigas transversales y diafragmas, 
por su menor tamaño pudieron transportarse en una sola pieza.

Los trabajos en la ubicación del puente comenzaron con la 
ejecución de los estribos, para ello fue necesario demoler los 
muros existentes de la Vía Expresa en el ancho de influencia 
de los estribos. Esta demolición se realizó tras la ejecución de 
un sostenimiento provisional formado por un shotcrete ancla-
do ejecutado por bataches, destinado a contener las tierras, y 
evitar asentamientos en los edificios en las vías auxiliares del 
Paseo de la República (figura 11).

Figura 11. Sostenimiento provisional.

Al estar previsto que las piezas principales llegasen a obra di-
vididas en dos partes, simultáneamente a la ejecución de los 
estribos se ejecutaron torres de sostenimiento provisional de la 
estructura cimentadas en la mediana (figura 12).

 

Figura 12. Torres de apeo.

Una vez concluidos los estribos, torres de apeo e instalados los 
aparatos de apoyo se comenzó al transporte y montaje en obra 
de las piezas que forman la estructura del puente. El montaje 
comenzó con las vigas-tirante, que se colocaron apoyadas so-
bre los aparatos de apoyo y torres provisionales. Junto con las 
vigas-tirante se montaron las vigas diafragma y algunas de las 
vigas transversales, con objeto de garantizar el correcto posicio-
namiento relativo entre las vigas principales (figura 13).

Figura 13. Izado de viga (Junín).
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Posteriormente se colocaron los semiarcos, que quedaban apo-
yados sobre las torres de apeo provisional y sobre las vigas-ti-
rante (figura 14 y 15).

Figura 14. Montaje de la estructura metálica (Leoncio Prado).

Todos los montajes de piezas sobre la Vía Expresa se realizaron 
en horario nocturno, con la vía cortada al tráfico por motivos 
de seguridad.

Una vez ajustada la posición de las partes de la estructura 
se procedió al soldeo de todas las piezas, y a la colocación de 
las péndolas de barra, que se dejaron colocadas ajustadas, pero 
sin tensión. Tras la colocación de las péndolas se instalaron gal-
gas extensométricas en ellas para controlar sus deformaciones 
durante el proceso constructivo.

Figura 15. Estructura metálica completada en ambos puentes (Leon-
cio Prado y Junín respectivamente).

Tras la verificación de la calidad de las soldaduras mediante 
ensayos no destructivos, se procedió al desapeo de la estructu-
ra. Seguidamente se colocaron las prelosas, también en horario 
nocturno, y tras la colocación de las armaduras del tablero se 
procedió a su hormigonado.

Después de estabilizarse la estructura se midieron las car-
gas resultantes en las péndolas, y se realizó un ajuste de estas 
con la ayuda de un útil de tesado, con el objeto de aproximar 
las cargas en las péndolas a las estimadas en el cálculo de la 
estructura.

Una vez finalizada la estructura del puente se continuó con 
los trabajos de remates y acabados: instalación de juntas de 
dilatación, colocación de barandas, extensión del pavimento, 
tratamiento superficial de aceras e instalación de la ilumina-
ción del puente.

Figura 16. Remates y acabados (Junín).

Se comprobó el correcto comportamiento de la estructura rea-
lizándose una prueba de carga en la que se materializaron un 
total de 4 estados de carga en los que se emplearon de forma 
simultánea hasta 4 camiones de 350 kN de peso sobre el ta-
blero del puente. 

Además de las deformaciones de la estructura, durante la 
prueba se monitorizaron las fuerzas en las péndolas. Las defor-
maciones medidas resultaron muy similares a las estimadas en 
el cálculo de la prueba, y la recuperación de las deformaciones 
fue total y prácticamente inmediata tras la retirada de la carga.

Figura 17. Ambos puentes terminados.
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finalizadas tanto desde España como en Perú. 
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Figura 18. Puente Leoncio Prado en servicio.
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r e s u m e n

El Nuevo Puente de Espartxo, actualmente en las fases finales de su construcción, sustituirá al ya deteriorado Espartxo Zubia, el cual con tan solo 6.60 
m de ancho y con baja cota media (6 m) podía generar problemas hidráulicos en caso de avenida. La construcción de este nuevo puente forma parte 
del conjunto de obras de urbanización del área LM.06 de Txomin-Enea, promovidas por el Ayuntamiento de San Sebastián, cuyo objetivo principal 
es dinamizar, modernizar y aportar nuevos usos a la zona. Se trata de una obra necesaria pues el puente existente no cumple las necesidades en cuanto 
a ancho útil para soportar la calzada, aceras y carril bici, y su geometría no es compatible con la nueva urbanización ni con el parque de ribera que 
seguirá la margen izquierda del río Urumea.
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a b s t r ac t

The new Espartxo Bridge, currently under its final stages of construction, will substitute the deteriorated Espartxo Zubia, just 6.60 m wide and with low clearan-
ce (6 m) which could cause hydraulic problems in case of flood. The construction of the bridge forms part of the LM.06 Txomin-Enea new urban development, 
promoted by San Sebastian City Council, whose objective is modernizing and providing new uses to this area. It is a necessary work because the existing bridge does 
not meet the needs in terms of useful width to support the roadway, sidewalks and bike path, and its geometry is not compatible with the new development nor the 
riverside park that will follow the left bank of the River Urumea.
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1.
la razón de ser de la solución adoptada

El nuevo puente debía salvar el río Urumea con un solo vano, 
evitando así la disposición de pilas intermedias en el río, tal y 
como lo hace el puente antiguo, el cual tiene 3 vanos sobre el 
cauce de aproximadamente 10 m de luz, que reducen conside-
rablemente la sección hidráulica del río en esa zona.

La búsqueda de una solución que no rompiera estética-
mente con la ribera del Urumea, hizo que se desecharan, desde 

un principio, todas las soluciones con estructura por encima 
del tablero.

Por otra parte, al tratarse de una estructura con la rasante 
baja, condicionada por la nueva urbanización en la margen iz-
quierda y por el camino de Uba en su margen derecha, debía 
buscarse una solución estructural que minimizara los cantos 
del tablero, con el objetivo añadido de permitir el tránsito pea-
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tonal bajo la estructura en la ribera izquierda y así no interrum-
pir el paso del nuevo parque de ribera previsto en el conjunto 
total de actuaciones en la zona por parte del Ayuntamiento.

Es por ello, que se opta por una solución estructural de 
tablero mixto con 2 nervios longitudinales y costillas interme-
dias sobre las que se ejecuta una losa de hormigón. Con una 
única pila empotrada al tablero, situada en la margen izquierda 
y formada por dos brazos en V de hormigón con superficies 
regladas alabeadas y núcleo central metálico, lo cual mejora el 
comportamiento hidráulico y disminuye el coste en cimenta-
ciones.

El puente proyectado tiene una longitud total de 59.4 m 
entre apoyos en estribos, repartidos en dos vanos de 17.4 m 
y de 42.0 m, siendo este último el vano principal sobre el río 
Urumea.

Junto con la pila, la planta del puente es su característica 
más singular, al abrirse los voladizos de aceras en el vano lateral 
de 17.4 m hasta independizarse del núcleo central del tablero 
para formar sendas pasarelas laterales.

La sección útil es de 15.3 m, con calzada central de 7.0 m 
con dos carriles de 3.2 m y bandas blancas de 30 cm. Los ner-
vios longitudinales metálicos de la estructura, toman el canto 
que necesitan para resistir los esfuerzos actuantes por encima 
de la rasante. De esta manera sirven de división entre el tráfico 
de la calzada y el de las aceras.

Las aceras, parte primordial en la sección del puente dado 
el carácter urbano del mismo, se materializan mediante vola-
dizos a ambos lados de las vigas principales. De este modo, se 
tiene una acera de 4.0 m aguas abajo y un voladizo de acera de 
2.5 m aguas arriba. 

Esta asimetría viene impuesta por la existencia de un case-
río en la margen derecha del río, que impide ejecutar la acera 
de aguas arriba con mayor anchura. Sin embargo, en previsión 

de una más que probable ampliación futura si el caserío des-
aparece, esta acera está prevista pueda alcanzar los 5.5 m de 
anchura total.

2.
la estructura

El núcleo central de tablero, de 8.8 m de ancho, incluye la 
calzada y la estructura principal del mismo, y se ejecuta en 
primer lugar. 

Las vigas metálicas o nervios de borde se sitúan en los late-
rales y poseen un canto de 192 cm, 75 cm bajo rasante y 117 
cm sobre rasante de tablero, conformando las barreras entre 
calzada y aceras. Esta configuración permite respetar el gálibo 
hidráulico necesario, reduciendo el canto bajo rasante y tam-
bién el canto aparente de tablero, con lo que el resultado es 
una estructura muy esbelta.

Entre los nervios principales se materializa la calzada, a tra-
vés de una losa mixta formada por una losa de hormigón ejecu-
tada in situ sobre prelosas prefabricadas de 7 cm, con un canto 
total de 21 cm. Esta losa se apoya sobre costillas metálicas cur-
vas de canto variable situadas cada 3 m y unidas a los nervios 
principales mediante soldadura. Cuando el núcleo central está 
ejecutado por completo se puede proceder a la demolición del 
puente antiguo, permitiéndose la circulación de vehículos por 
la calzada del nuevo puente. 

Los nervios de las pasarelas se sitúan en la parte central de 
las mismas y poseen una sección trapezoidal con un canto de 
63 cm y un ancho en su parte inferior de 90 cm. 

Sin la presencia del antiguo puente, ya se puede continuar 
con la segunda fase de ejecución del nuevo puente. En ella se 

Figura 1. Planta y alzado del Nuevo Puente de Espartxo.
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colocan los nervios principales de las pasarelas peatonales y las 
costillas de las aceras.

Para las aceras se ha optado por una solución de costillas 
metálicas de canto variable y perfil en doble T. Sobre ellas y 
en la parte interna del voladizo va situada una chapa metálica 
a modo de encofrado perdido de la losa de hormigón armado, 
sobre la que se coloca un pavimento embaldosado. En la parte 
externa de toda la acera de aguas abajo y en el primer vano de 
la acera de aguas arriba, se coloca un pavimento de madera sin-
tética sobre listones, con óptimas condiciones de durabilidad.

La pila, situada a 17.4 m del estribo 1 para no interferir en 
el cauce del río, se configura como un volumen escultórico en 
hormigón con núcleo metálico, con superficies regladas alabea-
das que además mejoran el perfil hidráulico en caso de avenida. 

Está formada por dos brazos en V compuestos por un nú-
cleo de sección cajón rectangular metálica rellena de hormi-
gón, unido a una traviesa superior, también metálica, que actúa 
a modo de diafragma entre nervios principales del tablero en 
ese punto. Los brazos metálicos van inmersos en una masa de 
hormigón pretensado que conforma el cuerpo final de la pila. 

La cimentación es pilotada formada por 8 pilotes de 125 
cm de diámetro.

Los estribos se integran como prolongación de los muros 
previstos en las márgenes del río para poder llevar a cabo la 
nueva urbanización de la zona y el cauce del río.

El estribo 1 queda dividido en tres: E1B correspondiente 
al núcleo central que se ejecutará en una primera fase, y otros 
dos correspondientes al arranque de las pasarelas peatonales: 
E1A (aguas arriba) y E1C (aguas abajo). Al menos el situado 
en la pasarela aguas abajo se debe ejecutar en una segunda fase 
ya que está situado en la zona ocupada por el antiguo puente. 

Entre los tres estribos se construirán también unos muros 
de trasdós inclinado para poder contener las tierras y permitir 
la nueva urbanización de esta margen del río Urumea.

El estribo 2 va acompañado de un muro en vuelta que sir-
ve para contener las tierras y permitir la construcción de una 
rampa que da acceso desde la parte superior a la servidumbre 
de transito de Costas en la orilla derecha del río. 

En este estribo en una segunda fase se ejecutará a su iz-
quierda un muro en prolongación, necesario para contener las 
tierras una vez haya sido eliminado el puente antiguo en la 
zona contra el recinto militar.

Por encontrarnos en las márgenes de un río y situarse el 
sustrato rocoso competente a gran profundidad, se ha opta-

Figura 2. Sección tipo.

Figura 3. Alzado de Pila.

Figura 4. Planta de Pila.
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do por cimentaciones profundas mediante pilotes tanto para 
los estribos como para la pila. Los muros se cimentan directa-
mente sobre el terreno con mejoras localizadas para asegurar 
la capacidad portante.

3.
el proceso constructivo

Con una solución tan concienciada con el río Urumea y su 
ribera, su construcción no debía suponer ninguna alteración a 
este propósito, y los medios empleados y procedimientos esta-
blecidos, tratan en todo momento no afectar en la medida de 
lo posible al entorno natural. 

Además, se debe garantizar el tráfico rodado y de peatones 
entre ambas márgenes del río en este punto durante la cons-
trucción del nuevo puente. 

De aquí la necesidad de establecer dos fases muy marca-
das durante la construcción: en primer lugar, la ejecución de 
la parte de la calzada del nuevo puente para poder desviar el 
tráfico mientras se demuele el puente existente. Con el antiguo 
puente ya suprimido, se puede concluir con la ejecución de las 
aceras peatonales.

3.1. Cimentaciones

Todas las cimentaciones tanto de estribos como de la pila, se 
realizaron mediante pilotes. 

Para poder realizar la cimentación de la pila fue necesario 
disponer una península provisional, que invadiendo lo mínimo 
posible el cauce del río, permitiera el acceso de la pilotadora hasta 
su posición definitiva. Puesto que la cota de trabajo, era de unos 
3 m superior a la definitiva, la parte superior de los pilotes se 
ejecutó con el mismo hormigón que el resto de su altura, pero 
sin disponer armadura en el interior de este tramo final. Ya que 
de este modo se facilitaba el posterior descabezado de este tramo.

Al ejecutarse el nuevo puente a escasos centímetros del 
actual, y dado el elevado grado de deterioro que tenía dicha 
estructura, fue necesario la ejecución de un sistema de conten-
ción provisional del mismo en la margen izquierda del río. Para 
ello, se colocó una pantalla de tablestacas con anclajes provisio-
nales al terreno siguiendo la directriz longitudinal del antiguo 
puente. Esta pantalla, sirvió además de contención del terreno 
de la urbanización para la ejecución del Estribo 1B.

Figura 6. Pantalla y recinto de tablestacas en margen izquierda.

A esta pantalla con anclajes se le adosó un nuevo recinto de 
tablestacas en forma de U paralelo al contorno exterior del en-
cepado de la pila. Esta pantalla estaba reforzada en su interior 
mediante perfiles metálicos. Con el nuevo recinto perfecta-
mente arriostrado, se prosiguió con la excavación de su interior 
hasta alcanzar la cota inferior del encepado de la pila.

En la margen derecha del río, para la ejecución del Estri-
bo 2 fue de nuevo necesario la ejecución de un sistema de 
contención del vial existente que continúa hacia el camino de 
Uba. Ya que, en todo momento, durante la construcción del 
Nuevo Puente de Espartxo se debía respetar la premisa de no 
interrumpir el tráfico existente entre ambas márgenes del río. 

Figura 7. Pantalla de micropilotes en Estribo 2.

Figura 5. Alzado de estribos margen izquierda.
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En esta zona, se empleó una pantalla de micropilotes con 2 
niveles de anclajes para la contención de la calzada existente.

En esta primera fase y dado que la nueva urbanización así 
lo permitía, se ejecutó también la cimentación del E1A, estribo 
de la margen izquierda necesario para alojar la pasarela peato-
nal de aguas arriba. Fue necesario en este estribo, dada la gran 
profundidad que alcanzaba en este punto el estrato de roca 
competente, remplazar la cimentación mediante pilotes a una 
solución con micropilotes.

3.2. Muros en rampa

En la margen derecha, entre el Estribo 2 y el caserío, existe 
un doble muro en vuelta que permite por un lado contener el 
vial con su nuevo trazado al salir del puente y, por otro lado, 
permitir el acceso a la orilla del río. En esa zona, puesto que el 
antiguo acceso al caserío quedaba alterado, se ejecutaron nue-
vos accesos peatonales mediante escalera y ascensor.

Figura 8. Muro en rampa del caserío.

3.3. Alzados de estribos y pila

Debido a la escasa longitud del primer vano, entre el E1B y la 
pila, con respecto al vano sobre el río (17.4 m frente a 42.0 m) 
existen despegues del tablero en ese estribo. Por ello, es nece-
saria la disposición de un tope inverso que impida el despegue 
del tablero en esa zona. Este tope inverso está alojado en los 
muros en continuación del cuerpo central del Estribo 1.

El alzado de la pila, con su geometría escultórica mediante 
una superficie reglada a lo largo de todo su contorno, es el ele-
mento más singular del Nuevo Puente de Espartxo. 

Está compuesta por dos brazos en forma de V de hormigón 
pretensado con núcleo de bastidor metálico. Se facilita, así, el 
empotramiento del tablero metálico a pila en esa zona me-
diante soldadura de las cartelas entre ambos elementos y que 
conforman el nudo de unión.

Para materializar la geometría exterior del volumen de la 
pila, dada su complejidad geométrica y el poco espacio libre 
dentro del recinto de tablestacas, se optó por la fabricación 
y posterior colocación en obra de un encofrado metálico que 
reproducía a la perfección el volumen de la pila.

Figura 9. Ferralla alrededor del bastidor metálico de pila.

Figura 10. Encofrado de pila.

Por cómo están establecidos los desvíos provisionales en la 
margen izquierda en este punto de la obra, se puede ejecutar 
tanto la cimentación como el alzado del E1C, estribo de la 
pasarela peatonal de aguas abajo.

3.4. Tablero Fase 1

El montaje de la parte central de la estructura metálica, se rea-
lizó siguiendo las siguientes fases:
- Colocación y soldadura del nudo y riostra sobre pila.

Figura 11. Colocación de nudo en pila.
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- Lanzamiento mediante grúa hasta su posición definitiva de 
los cajones longitudinales del tramo 1.

Figura 12. Posicionamiento de nervios longitudinales.

- Colocación y soldadura de costillas transversales centrales 
entre ambos nervios en el tramo 1.

- Lanzamiento de cada una de las vigas longitudinales, por 
separado, mediante grúa en el vano sobre el río.

Figura 13. Posicionamiento de nervios longitudinales.

- Con las vigas longitudinales ya con continuidad en toda la 
longitud del puente, así como perfectamente unidas a la 
pila, colocación y unión de costillas centrales transversales.

Figura 14. Soldadura de costillas transversales.

Para adelantar las fases de montaje de estructura metálica, en 
esta misma fase se colocaron también tanto el nervio longitu-
dinal de la pasarela de aguas arriba como todas las costillas que 
materializan la acera de aguas arriba.

Figura 15. Colocación de pasarela aguas arriba.

Con la estructura metálica perfectamente posicionada y en-
samblada, se continuó con la colocación de las prelosas en la 
parte central del puente. Para poder así hormigonar la parte de 
losa in situ y permitir el acceso a tráfico rodado por esta zona. 
En el momento de redacción de este artículo, la construcción 
del Nuevo Puente de Espartxo se encuentra en este punto.

Figura 16. Estado actual de la obra del nuevo puente de Esparto.
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3.5. Demolición de puente existente

Con el tráfico desviado por la nueva calzada, se puede pro-
ceder a la demolición del puente antiguo. Para llevar a cabo 
la demolición, se comenzará por el tablero, atacándolo vano 
a vano. 

Se comenzará por el vano central, para poder situar la 
maquinaria en los vanos extremos del mismo. Después, se 
continuará con los vanos laterales en retirada de la maqui-
naria. 

Se tratará de recoger y retirar desde arriba todos y cada 
uno de los tramos eliminados del antiguo puente para des-
pués ser trasladados a vertedero.

Con el tablero antiguo ya desmontado, se puede pasar 
a la demolición de las pilas y los estribos empleando una 
máquina de demolición con un martillo implementado con 
el que se picará. El material que se vaya eliminando, se re-
tirará colocando una pinza tipo escollera a la máquina de 
demolición.

3.6. Tablero Fase 2

Una vez demolido el antiguo puente, se puede continuar 
con la colocación de los voladizos de acera y del nervio de 
pasarela longitudinal de aguas abajo.

Con todas las costillas de acera situadas, se puede ejecu-
tar la losa de aceras sobre la chapa metálica rigidizada con 
perfiles en T que sirve de encofrado perdido. Se continuará 
también con la colocación de los rastreles que servirán para 
la fijación del pavimento de madera sintética.

3.7. Acabados

Para concluir la construcción del puente, es necesaria la co-
locación de barandillas y pasamanos, así como concluir el 
remate de acabados.

Uno de los aspectos que más se ha tratado de cuidar en 
esta obra, es el tema de la iluminación. El planteamiento de 
la iluminación definido en proyecto, persigue un objetivo 
doble: por un lado, aportar una visibilidad segura y confor-
table para el correcto uso y disfrute del puente, y, por otro 
lado, una función estética y ornamental. 

Al tratarse de un puente urbano pero ubicado en una 
reconvertida zona verde de la ciudad, puesto que el nuevo 
parque fluvial quiere recuperar los usos naturales de la ri-
bera del río, se ha prestado especial atención a minimizar la 
contaminación lumínica en la zona. Para ello, la iluminación 
funcional se realizará desde el exterior de la estructura, y 
en el interior del puente, se quiere únicamente remarcar las 
líneas de la estructura como hito arquitectónico. Se trata de 
eliminar los báculos sobre el puente, y con ello, la ilumina-
ción sobre la lámina de agua. 

Para ello, se dispondrán tiras LED dentro de los nervios 
longitudinales que permitan la salida de luz hacia el exterior 
tanto hacia el lado de la calzada como hacia el lado de aceras a 
través de un panel opaco con una ranura definida a tal efecto.

3.8. Control durante el proceso constructivo

Va a ser instalado un sistema de instrumentación y monito-
rización remoto, para conocer el estado del puente y poder 

Figura 17. Imagen previa a la demolición del actual Espartxo Zubia.
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llevar a cabo su control y mantenimiento en todo momento 
de su vida útil.

Para la mejor calibración del sistema de control, se han 
instalado, ya desde las fases constructivas, parte de los sen-
sores de medida.

Figura 18. Acelerómetros en fase de construcción.

De este modo, se han podido tomar medidas de los modos de 
vibración de la estructura antes y después del hormigonado de 
la losa de calzada. Pudiéndose establecer así, una evolución del 
sistema de calibración del comportamiento del puente.
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r e s u m e n

La construcción industrializada de edificaciones de muros delgados de concreto reforzado ha tomado un auge importante en los últimos años en 
Latinoamérica, debido a que presenta mayores rendimientos y menor consumo de recursos respecto de otros sistemas constructivos. Sin embargo, su 
desempeño sísmico ha sido cuestionado.  En este artículo se resumen los resultados de dos ensayos de muros delgados y esbeltos sometidos a carga 
lateral, y se analiza la respuesta experimental de muros de características similares evaluados en otras investigaciones. La evaluación de su comporta-
miento indica que el sistema puede presentar una capacidad de deformación limitada, y que las prácticas de diseño no son adecuadas para zonas de 
amenaza sísmica alta.
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a b s t r ac t

The industrialized construction of buildings with reinforced concrete thin walls has taken a significant boom in recent years in Latin America because it has higher 
performances and lower resource consumption compared to other construction systems. However, its seismic performance has been questioned. This article 
summarizes the results of two tests of thin and slender walls subjected to lateral load and analyzes the experimental response of walls with similar characteristics 
evaluated in other investigations. The evaluation of its behavior indicates that this system may have a limited deformation capacity and that design practices are not 
suitable for high seismicity regions.
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1.
introducción

El sistema industrializado de muros delgados de concreto re-
forzado ha sido una de las alternativas más usadas para la cons-
trucción de vivienda en Latinoamérica en las últimas décadas. 
Estas edificaciones son por lo general construcciones de 4 a 
15 pisos (figura 1), que se caracterizan por emplear muros de 

espesor reducido (entre 80 y 150 mm). El alma de los muros 
se refuerza principalmente con acero electrosoldado de ducti-
lidad limitada [1] dispuesto en una sola capa. Algunos muros 
disponen de elementos de borde, del mismo espesor del alma, 
reforzados con acero convencional dúctil y refuerzo transver-

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2864
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sal conformado por ganchos o estribos cerrados, que no ga-
rantizan un adecuado confinamiento. La cuantía comúnmente 
usada en el alma de los muros es 0.25% [2], equivalente a la 
mínima establecida en varios códigos de diseño [3,4].

Los procedimientos constructivos empleados en estas edi-
ficaciones se pueden estandarizar con relativa facilidad. Se uti-
liza formaleta metálica liviana, modulada según la distribución 
arquitectónica, concreto de alta fluidez mezclado con aditivos 
para alcanzar resistencias a una edad más temprana, y mallas 
de acero electrosoldadas empalmadas en la base de los muros. 
Estas características permiten alcanzar un mayor rendimiento 
y un menor consumo de materiales y de mano de obra respec-
to de otros sistemas constructivos. 

Figura 1. Sistema industrializado.

Los efectos causados por los sismos de Chile en 2010 y Nueva 
Zelanda en 2010 y 2011 en edificios de muros de concreto, 
y las investigaciones a nivel mundial sobre muros de mayor 
espesor sugieren que el desempeño de este sistema estructural 
puede ser limitado, al presentar una capacidad de deformación 
reducida, baja capacidad de disipación de energía, y la posibili-
dad de sufrir fallas frágiles, entre otros aspectos [6–9].

En Colombia, como en los otros países donde se emplea la 
construcción industrializada, las edificaciones presentan altas 
relaciones de esbeltez (altura libre del muro/espesor) y una 
sola cortina de refuerzo, lo que las hace susceptibles a una fa-
lla por pandeo fuera del plano [2,10,11]; el refuerzo de baja 
ductilidad puede limitar la capacidad de desplazamiento [1]; y 
los bajos espesores no permiten garantizar un suficiente confi-
namiento del concreto en los extremos de los muros [12,13], 
además de dificultar el vaciado del concreto (figura 2). Otros 
aspectos que podrían aumentar la vulnerabilidad de las edifica-
ciones son las deficiencias en la configuración de la estructura, 
como irregularidades en planta o altas relaciones de aspecto 

[14]; altos coeficientes teóricos de capacidad de disipación de 
energía [15]; muros largos con altas rigideces y baja capacidad 
de rotación [16], losas de entrepiso con una sola capa de re-
fuerzo [5]; bajas densidades de muros y procesos constructivos 
deficientes.

Figura 2. Problemas en el vaciado del concreto.

El desempeño sísmico de las edificaciones de muros delga-
dos es incierto, puesto que la reglamentación sobre concreto 
reforzado considerada para su diseño proviene de las dispo-
siciones de códigos internacionales, ACI 318 – 1999, 2002, y 
2008, [17], para el sistema convencional de muros de concre-
to, definidas para muros con mayores espesores que permiten 
el confinamiento del concreto en los extremos y reducen la 
posibilidad de inestabilidad lateral. Por lo anterior, es necesario 
evaluar experimentalmente el comportamiento de muros con 
las características específicas de este sistema constructivo, para 
aportar a la caracterización de su comportamiento sísmico y 
ampliar el conocimiento sobre sus posibles modos de falla.

2.
evaluación experimental

2.1. Propiedades de los muros

Se ensayaron dos muros representativos de la construcción in-
dustrializada en zona de amenaza sísmica alta. El primer muro, 
M0R10, fue sometido a carga lateral monotónica y el segundo, 
M1R10, a carga lateral cíclica cuasi-estática. En ambos casos la 
carga axial se mantuvo constante y la relación momento – cor-
tante (M/V.lw) fue de 2.1. El espesor, altura, cuantías y detalla-
do del refuerzo corresponde a las condiciones típicas de este 
tipo de elementos estructurales. En la tabla 1 se muestran las 
propiedades de cada muro. 

TABLA 1.
Propiedades de los muros de prueba.

 Muro tw lw hw f´c  Refuerzo del ama fy Refuerzo en extremos fy S/db ALR
mm mm mm MPa (ρw) MPa (ρw) MPa

M0R10 100 1200 2400 24.7 Barras No. 2 c/125 (0.25%) 521 2 barras No. 4 (1.46%) 430 11.8 2%

M1R10 100 1200 2400 24.7 MES Ø 7 mm c/150 (0.26%) 533 2 barras No. 4 (1.46%) 430 11.8 9%
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En la tabla 1, tw, lw y hw, corresponden  al espesor, longitud y 
altura del muro, f´c es la resistencia a la compresión del concreto, 
fy es el esfuerzo de fluencia del acero, S/db es la relación entre 
la separación del refuerzo transversal y el diámetro del refuerzo 
longitudinal del extremo del muro, y ALR es el nivel de carga 
axial, equivalente a la relación entre la carga axial (N) y la ca-
pacidad nominal a la compresión del muro (f´c.lw.tw). El primer 
muro fue armado con refuerzo convencional dúctil y el segundo 
con malla electrosoldada (MES) de ductilidad limitada [1,18].

2.2. Ensayos de carga lateral

Los ensayos se ejecutaron en el Marco de pruebas de la Univer-
sidad del Valle (figura 3). La carga lateral se aplicó mediante un 
actuador hidráulico de 500 kN de capacidad, y la carga vertical 
mediante cuatro actuadores de 80 kN cada uno. Los muros fue-
ron instrumentados con celdas de carga, transductores de des-
plazamiento, y galgas extensiométricas para registrar las cargas 
aplicadas, los desplazamientos, la rotación o deslizamiento de la 
base, la curvatura, las deformaciones por cortante, y las defor-
maciones unitarias en la superficie del concreto. Para el ensayo 
monotónico del primer muro M0R10 se aplicó inicialmente una 
carga vertical de 59 kN (ALR = 2%), y posteriormente el muro 
fue desplazado lateralmente, en una dirección, con incrementos 
de deriva desde 0.15% hasta 2.0%. La deriva fue definida como 
la relación entre el desplazamiento y la altura libre del muro (δ/
hw). Para el segundo muro M1R10, sometido al ensayo cíclico, 
el procedimiento fue similar. Se aplicó una carga vertical de 260 
kN (ALR = 9%), y seguidamente se ejecutó un protocolo de 
desplazamientos horizontales de ocho fases, en ambas direccio-
nes, cada una comprendida por dos ciclos de igual amplitud y 
con incrementos de deriva desde 0.15% hasta 2%.

Figura 3. Montaje de los muros en el marco de pruebas.

3.
resultados

3.1. Muro M0R10

La resistencia máxima (Vmax) para el muro M0R10, obtenida 
como la carga lateral de mayor magnitud alcanzada durante 
el ensayo monotónico, fue de 114.7 kN; asociada a una deriva 

máxima (Δmax) de 1.36%. Para una deriva de 1.4% se observa-
ron las primeras grietas verticales en la base del muro, indicati-
vas del inicio del descascaramiento del concreto. Para mayores 
desplazamientos continuó el descascaramiento y ocurrió el 
aplastamiento del concreto. Finalmente, el refuerzo longitudi-
nal del elemento de borde quedó expuesto e inició inmediata-
mente su pandeo debido a la falta de soporte lateral por la la 
alta relación S/db [19]. No se presentó fractura del refuerzo, 
ni inestabilidad fuera del plano. En las figuras 4 y 5 se muestra 
el estado final del muro M0R10 y su relación fuerza – deriva, 
respectivamente.

3.2. Muro M1R10

La resistencia máxima (Vmax) para el muro M1R10 fue 151.7 
kN, con una deriva máxima (Δmax) de 1.08%. La deriva última 
(Δu), determinada en el instante que la resistencia lateral se 
degrada 20% de la resistencia máxima, fue de 1.61%. Para una 
deriva de 0.75% se presentaron los primeros signos de des-
cascaramiento. El inicio del aplastamiento del concreto ocu-
rrió a una deriva de 1.08%. Al alcanzar una deriva de 1.5%, 
el agrietamiento y descascaramiento progresivo generaron la 
exposición del refuerzo longitudinal de uno de los extremos, 
ocasionando casi inmediatamente su pandeo. Para una deriva 
de 2% continuó el pandeo del refuerzo, el muro se desprendió 
de la base y finalmente ocurrió la fractura de una de las barras 
expuestas del elemento de borde. 

Figura 4. Estado final del muro M0R10.

Figura 5. Relación fuerza – deriva muros ensayados
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Para ambos muros el comportamiento fue dominado por fle-
xión, de acuerdo con su relación de aspecto hw/lw, de 2. La 
figura 5 muestra la envolvente de la relación fuerza - deriva 
del muro M1R10 y se indican las derivas límites para diseño de 
este sistema estructural, para el caso de secciones no agrietadas 
(1%) y agrietadas (1.43%), respectivamente. En la Figura 6 se 
indica el estado final del muro.

Figura 6. Estado final del muro M1R10.

4.
análisis y discusión de resultados

4.1. Inestabilidad fuera del plano

El parámetro que controla el pandeo fuera del plano es la mag-
nitud de las deformaciones unitarias de tensión en los extre-
mos del muro, previas a la carga de compresión [20]. Los mu-
ros no presentaron inestabilidad lateral pese a la alta relación 
de esbeltez (hw /tw > 16). Esto debido a que no se alcanzaron 
deformaciones de tensión suficientemente altas, y probable-
mente porque no se formaron suficientes grietas en los extre-
mos de los muros, distribuidas en altura, que formaran cuñas 
de concreto agrietado que ocasionaran inestabilidad lateral. 
Una hipótesis que puede explicar este comportamiento es la 
cuantía moderada de refuerzo longitudinal en los extremos de 
los muros. Se ha observado [10, 21] que con altas cuantías de 
refuerzo en los elementos de borde, (ρb), es más probable que 
se alcancen mayores desplazamientos fuera del plano, y que 
ocurra una falla por este tipo de fenómeno.

4.2. Extensión del daño

La longitud experimental de la rótula plástica, estimada 
como la distancia entre la base y los bordes superiores de la 
zona afectada por el descascaramiento en la falla [7], fue de 
250 mm en ambos casos (figura 7). La longitud de la rótula 
plástica fue confirmada mediante la lectura de las deforma-
ciones unitarias en el concreto. Este resultado concuerda con 
la longitud registrada en [7,22], quienes han reportado que la 

concentración del daño ocurre sobre una altura de dos o tres 
veces el espesor del muro. El agrietamiento por flexión y por 
flexión – cortante fue considerable en ambos muros. El daño 
se propagó hasta una altura de 1400 mm y 1800 mm en los 
muros M0R10 y M1R10, respectivamente.

Figura 7. Longitud de la rótula plástica en los muros.

4.3. Degradación de la rigidez

La degradación de la rigidez lateral en función de la deriva se 
muestra en la figura 8. El término Kmax corresponde a la rigidez 
máxima y Ki es la rigidez en cada nivel de deriva. Cuando se 
alcanza la deriva límite de 1%, establecida por el Reglamento 
NSR-10 [3], el muro M0R10 había perdido el 77% de su rigidez 
inicial, y el muro M1R10 el 67%. Para la deriva límite de 1.43%, 
especificada para edificaciones diseñadas con secciones agrieta-
das, la pérdida de rigidez del muro M1R10 fue de 78%. En la ta-
bla 2 se correlaciona el estado de daño de los muros, en términos 
del agrietamiento, y su degradación de la rígidez, lo que permite 
apreciar la evolución del daño y el considerable decremento de 
la rígidez. Este último es comparable con lo reportado en otros 
estudios [17,18,23], para muros con características similares. 

4.4. Medición del daño 

El daño se evaluó, para el muro M1R10, mediante el índice 
de daño (DI) de Park et al. [24], según la Ecuación 1, donde β 
es un parámetro positivo que representa la degradación de la 
fuerza, dE es la energía histerética disipada, δi son los desplaza-
mientos en cada ciclo i, δf es el desplazamiento último, y Vy es 
la fuerza lateral en el punto de fluencia. El índice de daño fue 
de 75% para una deriva de 1%, lo que corresponde a un nivel 
de daño severo y a un estado de daño irreparable, de acuerdo 
con la escala de Park et al. [25], (tabla 3). 

DI =       + β  (1)
δi

δf

∫ dE
Vy δf

4.5. Desempeño sísmico de muros delgados 

En la última década se han evaluado experimentalmente mu-
ros delgados de concreto reforzado, sin embargo, la base de 
datos aún es limitada. A continuación, se resumen los resul-
tados mas relevantes de estos ensayos (tabla 4) y se analiza el 
desempeño de los muros.
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Figura 8. Degradación de la rigidez.

 La característica más sobresaliente del desempeño de los mu-
ros es su limitada capacidad de deformación. La mayoría alcan-
zaron una deriva inferior a 1.43%, (figura 9). En promedio, los 
muros registraron una deriva última menor a 1%. Solo el 20% 
de los muros alcanzó una capacidad de deformación superior 
a 1%. Los muros con una capacidad moderada de deformación 
(>1.5%) fueron principalmente muros cortos sometidos a un 
bajo nivel de carga axial.

Los muros mostraron una alta degradación de la rigidez. En 
promedio, al alcanzar una deriva de 0.9% ya habían perdido el 
87% de su rigidez inicial. Estos resultados evidencian que los 
factores de agrietamiento propuestos por el ACI 318 - 14, de 
0.35 y 0.7 para secciones agrietadas y no agrietadas, respectiva-
mente, subestiman la afectación de la rigidez de los muros para 

consideraciones de diseño estructural [16].
Según el nivel de daño estimado para el muro M1R10 y la 

descripción del daño y modo de falla reportado para los mu-
ros de la tabla 4, es posible inferir que el grado de daño es, 
en general, de moderado a severo para derivas cercanas a 1%; 
con daños como grietas severas, desprendimientos localizados, 
aplastamiento del concreto y refuerzo expuesto. Para derivas 
superiores, en algunos casos, los muros se acercan al estado de 
colapso, con afectaciones que van desde fallas por adherencia 
del refuerzo en la interfase cimiento – muro, pandeo del re-
fuerzo, fractura del refuerzo, grandes concentraciones de daño 
en una región y fractura longitudinal del muro. Lo anterior in-
dica que para una deriva cercana al límite de 1% el nivel de 
deterioro de los muros es considerable.

Figura 9. Deriva última versus relación longitud/espesor 

TABLA 2.
Progreso del daño y degradación de la rigidez.

Estado de daño – Agrietamiento Espesor grieta (mm) Deriva Degradación de la rigidez (%)
(número e inclinación de las grietas)

Muro M0R10 
Primer agrietamiento (0 – 20°) 0.1 0.07 1

Grietas de flexión (menos de 10 grietas; 0° – 15°) 0.1 0.25 48
Grietas de flexión – cortante (10 – 30 grietas; 0° - 55°) 0.15 – 0.6 0.35 – 1.0 56 - 77

Inicio del descascaramiento (35 grietas; 0° - 90°) 0.7 1.4 82
Aplastamiento del concreto - 1.6  90

Pandeo del refuerzo - 1.85 -

Muro M1R10 
Primer agrietamiento (0° - 15°) 0.1 0.13 1.8

Grietas de flexión (menos de 10 grietas; 0° – 20°) 0.1 0.25 21
Grietas de flexión – cortante (25 – 50 grietas; 0° - 60°) 0.1 – 0.4 0.35 – 0.50 35 - 47

Inicio del descascaramiento (60 grietas; 0° – 80°) 0.15 – 0.65 0.75 58
Aplastamiento el concreto - 1.08 71

Pandeo del refuerzo - 1.5 80
Desprendimiento de la base e inicio fractura del refuerzo - 2 90

TABLA 3.
Escala de daño propuesta por Park et al. [25]

Nivel de daño Grado de daño DI (%) Estado de daño Descripción

1 Sin daño < 10 

Reparable

Grietas menores localizadas

2 Menor 10 - 25  Grietas ligeras en toda la estructura

3 Moderado 25 - 40 Grietas severas y desprendimientos localizados

4 Severo 40 - 100 
Pérdida total

Aplastamiento del concreto, refuerzo visible.

5 Colapso > 100 Colapso
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Otro aspecto importante en el desempeño de los muros 
delgados es la susceptibilidad al pandeo fuera del plano. El 24% 
de los muros de la tabla 3 reportaron este tipo de inestabilidad. 
Estos muros tenían, tal como se describió en la sección ante-
rior, cuantías de acero significativas en sus extremos (ρb > 2%). 
Solo uno de los muros, con una alta cuantía en los elementos 
de borde, no presentó pandeo fuera del plano.

Para el caso de los muros que no mostraron signos visi-
bles de pandeo fuera del plano, las deformaciones de tensión 
fueron inferiores a la deformación de tensión crítica que in-
duciría falla fuera del plano, ϵsm,cr, estimada según la Ecuación 
(2) de Parra & Moehle, (2017) [10], lo cual probablemente 
evitó que se presentaran desplazamientos fuera del plano sig-
nificativos. Para los muros W4 y W5 (sin refuerzo adicional 
en los extremos) la ϵsm,cr es del orden de 1.6%, y para el muro 
W6 (con ρb = 2.54%), es aproximadamente de 1.1%, mientras 
que las deformaciones de tensión medidas en el refuerzo de 
los extremos de los muros no superaron en ningún caso a 
0.4%. Lo contrario ocurre para los muros TW1 y TW4 que 
sufrieron significativos desplazamientos fuera del plano. Para 
estos muros las deformaciones de tensión alcanzadas fueron 

altas, con valores máximos de 1.3% y 0.9%, respectivamente, 
las cuales están muy cerca de la deformación crítica ϵsm,cr, que 
equivale aproximadamente a 1.15% [6,17].

ϵsm,cr  = kξcr            + 0.005 (2)πtw,cr

Khw

En la Ecuación (2), K es el parámetro que considera la longitud 
efectiva del elemento; ϵsm,cr es la máxima deformación unitaria 
de tensión en el refuerzo longitudinal; k es el parámetro de la 
profundidad efectiva del refuerzo longitudinal; ξ es un pará-
metro relacionado con la cuantía mecánica de refuerzo m, que 
para la práctica común de diseño se puede tomar entre 0.16 
y 0.36.

Las bajas cuantías de refuerzo en el alma de los muros del-
gados (ρw típico: 0.25%) pueden ocasionar que el agrietamien-
to no se propague en un área importante del muro, sino que 
el daño se concentre en la interfase, generando grandes grietas 
que inducen altas deformaciones en las barras de empalme em-
bebidas en la cimentación. Esto implica una mayor probabili-
dad de pandeo o fractura del refuerzo, además de la reducción 

TABLA 4.
Ensayos de muros delgados de concreto reforzado representativos del sistema industrializado.

    Dimensiones    Refuerzo (2)      Pandeo
  Secc.  f'c  ALR Δu Degradación  fuera
Muro Autor transv.  (mm)  (MPa) ρw ρb ρt  (%) (%) de rigidez (3)  del
  (1) tw lw hw  (%) (%) (%)   (%)	 Δ(%)	 plano

1EIA [23] R 80 1200 4700 23 0.19 2.31 0.20 16 1 80 1 S

2EIA [23] R 80 1200 4500 21 0.19 2.31 0.20 5 1.25 - - S

3EIA [23] R 80 1200 4500 21 0.19 2.31 0.20 10 - 65 1 S

TW1 [6] T 80 2700 2000 28.8 0.15 2.51 0.18 4.3 1 - - S

TW4 [6] T 80 2700 2000 31.2 0.15 2.51 0.18 3.3 0.75 - - S

W4 [16] T 100 2500 2400 39.1 0.27 0.27 0.27 4.4 0.59 96 0.59 N

W5 [16] T 100 2500 2400 40.1 0.26 0.26 0.26 4.3 0.80 94 0.80 N

W6 [16] T 100 2500 2400 39.2 0.27 2.54 0.27 4.4 0.86 92 0.92 N

W7 [16] T* 100 2500 2400 47 0.27 1.27 0.27 3.7 1.15 95 1.15 N

TW2 [6] T 120 2700 2000 50.7 0.49 0.49 0.36 3.2 1 - - N

TW3 [6] T 120 2700 2000 48.3 0.49 0.49 0.36 3.4 1 - - N

TW5 [6] T 120 2700 2000 33.3 0.49 0.49 0.36 4.8 1 - - N

MQE1-01 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.18 1.52 0.18 4 1 96 1 N

MQE1-02 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.18 1.52 0.18 4 0.5 86 0.5 N

MQE1-03 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.18 1.52 0.18 4 1 95 1 N

MQE2-01 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.26 1.52 0.26 4 1 93 1 N

MQE2-02 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.26 1.52 0.26 4 0.52 86 0.52 N

MQE2-03 [18] R 100 2650 2400 17.2 0.26 1.52 0.26 4 0.65 - - N

MF [18] R 100 2650 2400 17.2 0.28 1.52 0.28 4 1 90 1 N

M0R10  R 100 1200 2400 24.7 0.25 1.46 0.26 2 1.36(4) 77 1 N

M1R10  R 100 1200 2400 24.7 0.26 1.46 0.25 9 1.61 67 1 N

(1) Sección transversal. R: Rectangular, T: sección en T, T*: sección pseudo I.

(2) ρw, ρb, ρt, corresponden a las cuantías de refuerzo longitudinal en el alma, en el borde de los muros, y transversal.

(3) Porcentaje de degradación al nivel de deriva indicado.

(4) Deriva máxima.
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de la capacidad de desplazamiento del muro [17,19,26]. En la 
Figura 10 se puede apreciar la diferencia en la forma como se 
propaga el daño en muros con bajas cuantías de refuerzo y con 
refuerzo adicional en los extremos. Una cuantía reducida de 
acero también puede ocasionar una falla frágil, debido a que el 
momento de agrietamiento puede ser mayor que el momento 
de fluencia; en tal caso el acero en tensión del extremo flui-
ría incluso para deformaciones menores a las que producen el 
agrietamiento del concreto [27]. 

El uso de refuerzo con poca ductilidad puede disminuir la 
capacidad de deformación de los muros y concentrar el daño 
en una zona o sección, ocasionando una falla frágil [1,27,28]. 
Finalmente, la práctica de empalmar el refuerzo en la base de 
los muros puede ocasionar una reubicación de la rótula plás-
tica, y de no existir un confinamiento adecuado, en la zona de 
traslapo, la capacidad de deformación se podría reducir signi-
ficativamente [29]. 

5.
conclusiones

El análisis del comportamiento de los muros delgados de con-
creto reforzado muestra que las prácticas de diseño y construc-
ción de este sistema constructivo probablemente no garantizan 
un desempeño sísmico adecuado en zona de amenaza sísmica 
alta, teniendo en cuenta que la respuesta experimental se ca-
racterizó por: i) una baja capacidad de deformación, ii) una 
alta degradación de la rigidez, iii) un nivel de daño conside-
rable para la deriva de diseño límite de 1%, iv) inestabilidad 
fuera del plano, y v) probabilidad de sufrir fallas de tipo frágil.
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r e s u m e n

En este estudio se propone el uso del modelo numérico Shell Layered de ETABS, para el análisis del comportamiento no lineal de muros de concreto 
reforzado. Se realiza una simulación computacional de ensayos cíclicos de muros reconocidos y se verifica mediante la comparación de las respuestas 
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1.
introducción

Los muros estructurales de concreto reforzado (CR) son uno 
de los elementos más usados para rigidizar edificaciones, debi-
do a su buen historial de comportamiento en eventos sísmicos. 
Sin embargo, investigaciones recientes han demostrado algu-
nas deficiencias en su diseño y construcción. Estos elementos 
toman en ocasiones la mayor parte de la carga lateral de una 
edificación, por lo tanto, sus solicitaciones son altamente exi-
gentes. Estas razones indican la necesidad de continuar anali-

zando su comportamiento, para estimar con un mejor margen 
su respuesta en el campo inelástico.

Desde la década de los 70’s se han realizado varias campa-
ñas experimentales y analíticas con el fin de evaluar y/o esti-
mar la respuesta no lineal de muros de CR. Principalmente, se 
han desarrollado dos tipos de modelos numéricos, clasificados 
según [1] en: modelos microscópicos y modelos macroscópi-
cos. Los modelos microscópicos están basados en el método de 
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los elementos finitos y permiten una interpretación detallada 
del comportamiento local. Se caracterizan por una alta deman-
da computacional y cierto grado de complejidad en su desa-
rrollo e interpretación de resultados. Los trabajos desarrollados 
por [2,3] son buenos ejemplos de este tipo de modelización. 
Por su parte, los modelos macroscópicos capturan el compor-
tamiento general con buenas aproximaciones y pueden llegar 
a ser más prácticos. Aunque presentan ciertas limitaciones a 
la hora de calcular deformaciones y capturar adecuadamente 
la interacción flexión-cortante [4]; además de no estar, en su 
mayoría, implementados en plataformas computacionales de 
uso común [5]. Trabajos como los de [5,6] son realizados con 
este tipo de modelos. En la tabla 1 se muestran algunos de los 
modelos numéricos disponibles más representativos utilizados 
para el análisis del comportamiento de muros de CR.

TABLA 1.

Modelos numéricos disponibles para el análisis de muros.

MACRO MODELOS MICRO MODELOS

Analogía de una cercha [7] Método de los elementos finitos (MEF) [8,9]

Elemento TVLEM [10] Elemento MVLEM [11,12]

 Elemento lineal con sección de fibras [13,14] Elemento SFI-MVLEM [5]

Por otro lado, con el auge del diseño basado en desempeño o 
desplazamiento, se requieren maneras de determinar el compor-
tamiento realista de las estructuras bajo incursiones fuera del 
campo elástico [8]. Por lo cual, modelos numéricos que conside-
ren el comportamiento no lineal podrían desempeñar un papel 
importante en el diseño sísmico de edificios nuevos y existentes. 

Dadas estas razones, se propone en este estudio la imple-
mentación de un modelo numérico no lineal, disponible en un 
software comercial de uso común, que permita estimar de ma-
nera práctica la respuesta histerética general de muros de CR. 

2.
modelo numérico shell layered

2.1. Descripción

ETABS permite modelar muros de concreto reforzado median-
te objetos tipo área llamados Shell Layered. Esta formulación 
consiste en representar la sección trasversal de un elemento, en 
la dirección del espesor, en distintas capas equivalentes, tal como 
se observa en la figura 1. Cada capa se define con una ubicación, 
espesor, comportamiento y material independientes [15].

Figura 1. Modelo Shell Layered. Fuente: [16].

Un elemento Shell en capas puede considerarse lineal, no 
lineal, o con comportamiento de material mixto. En este sen-
tido, un muro de concreto reforzado puede subdividirse en 
capas paralelas donde unas corresponderán al concreto confi-
nado, al no confinado y otras al refuerzo (figura 2).

Figura 2. Representación del concreto y acero de refuerzo en un 
modelo Shell Layered. Fuente: [16].

El refuerzo del muro se considera uniformemente distribuido 
en una dirección dada y se representa como una fracción del 
volumen de la sección, superponiéndose al concreto. 

Un aspecto primordial en la modelización por capas es 
la definición de las propiedades no lineales de los materiales. 
Para modelar los muros, utilizando el modelo Shell Layered de 
ETABS, se deben ingresar las curvas esfuerzo-deformación, y 
un modelo de comportamiento histerético que represente el 
comportamiento no lineal de los materiales que lo componen. 
A continuación, se describen estas propiedades.

2..2. Comportamiento de los materiales

2.2.1. Comportamiento histerético de los materiales
El modelo de histéresis empleado, de los disponibles en el pro-
grama ETABS, fue el propuesto por Dowell et al., [17]  (figura 
3). Este modelo se caracteriza por ser particularmente adecua-
do para miembros de concreto reforzado [15], debido a que 
permite reducir considerablemente el costo computacional 
frente a otros modelos, tiene parámetros que permiten contro-
lar la degradación de la rigidez, y permite aplicar asimetría en 
sus ramas [18].

Figura 3. Modelo de histéresis Pivot; designación de puntos pívot y 
envolvente. Fuente: [19].

2.2.2. Modelo constitutivo del concreto
El modelo constitutivo para el concreto confinado y no con-
finado fue el propuesto por Mander et al., [20]. Este modelo 



Cuesvas, E., Ortega, R., Torres, P. Marulanda, J. & Thomson, P. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 131-138 – 133

se caracteriza por considerar los efectos del confinamiento, el 
efecto de la carga cíclica y la velocidad de deformación del 
material [20], (figura 4).

 

Figura 4. Curva esfuerzo-deformación a compresión para el concreto. 
Fuente: [20].

2.2.3. Modelo constitutivo del acero
Para el caso del acero, se utilizó el modelo constitutivo pro-
puesto por Park et al., [21]  (figura 5). Este modelo considera el 
endurecimiento por deformación (comportamiento inelástico) 
en la zona definida por el intervalo εsh ≤ εs ≤εsu, donde εsu es la 
deformación última, y εsh es la deformación donde se inicia el 
endurecimiento del material.

 

Figura 5. Curva paramétrica esfuerzo-deformación para el acero de 
refuerzo. Fuente: [22].

3.
muros modelizados

En la tabla 2 se resumen las principales propiedades de algu-
nos de los muros seleccionados para la calibración del modelo. 
Posteriormente se describen las condiciones bajo las cuales se 
realizaron los ensayos de cada uno de los muros.

3.1. Muro M1R10 

Este muro fue ensayado por [23] en la Escuela de Ingeniería 
Civil y Geomática, de la Universidad del Valle. El refuerzo de 
este muro se dispone en una sola capa concentrada en la mitad 
de la sección, (figura 6). El tipo de refuerzo vertical en el alma 
es malla electrosoldada (MES). Durante el ensayo se sometió 
a un protocolo de desplazamientos horizontales cíclicos con 
fases de 3.6, 6.0, 8.4, 12, 18, 24, 36, 48 y 60 mm de amplitud, 
cada una conformada por dos ciclos.

3.2. Muros R1 Y R2

Los muros R1 y R2 formaron parte de la campaña experimen-
tal desarrollada por [24] en los laboratorios de Portland Ce-
ment Association. En estos ensayos se evaluó la capacidad de 
16 muros, variando su geometría, la cuantía de refuerzo y el 
nivel de carga axial. Los muros fueron sometidos a un protoco-
lo de desplazamientos horizontales con fases de 2.5, 5.8, 12.8, 
26.0, 50.9, 102.0 y 128.0 mm de amplitud, con tres ciclos por 
cada fase (figura 7).

3.4. Muro RW2

El muro RW2 fue ensayado por [26]. En esta campaña experi-
mental se estudió la respuesta inelástica ante cargas horizonta-
les cíclicas de muros con sección rectangular y con forma de T. 
Este espécimen en particular fue sometido a una carga axial de 
0.07f´cAg y a un historial de desplazamiento cíclico lateral de 
2 ciclos por cada fase, con niveles de desplazamiento de 3.65, 
9.14, 18.3, 27.4, 36.6, 54.8, 73.16 y 91.4 mm, (figura 8).

 

TABLA 2.

Propiedades de muros modelizados.
 

 Muro lw hw tw f 'c ρl ρt ρborde Shear-Span Carga axial
  [mm] [mm] [mm] [MPa]    (M/Vlv) (N/f'cAg)

 
      0.256%
 M1R10 1200 2400 100 24.7 1 MES Ø7 mm  1.46% 2.0 0.09

       @ 150 mm  2 barras N°4   (260 kN)
 

 R1 1910 4572 102 44.75 
0.25%  -  0.31%

  1.47%  2.4 -
      

Barras Ø6mm @
  4 barras N°3

      
228 mm R1 1910 4572 102 46.44   4% 2.4 -

        4 barras N°3
 

 RW2 1219 3658 102 43.7 0.3%  2.93%  3.0 0.07

      Barras Nº2 @  8 barras N°3  (378 kN)

      191 mm

 
 MQE257EP 2650 2400 80 17.16 

0.26%
  1.27% 0.9 0.04

      1 MES 7 mm  3 barras N°4  (186 kN)

      
@ 150 mm
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Figura 6. M1R10, [23].

Figura 7. R1 y R2, [24].

Figura 8. RW2, [26].

3.3. Muro MQE257EP

Recientemente, [25] desarrolló un estudio experimental de 
siete muros de CR de uso común en Perú. El muro MQE257EP 
representa en buena medida los resultados generales de esta 
investigación. Este muro presenta una sección transversal rec-
tangular de 80 mm de espesor y su refuerzo principal consistió 
en una sola capa de refuerzo tipo MES, (figura 9). El protocolo 
de desplazamientos horizontales fue aplicado en fases de dos 
ciclos, con niveles de desplazamiento de 0.75, 1.5, 3, 6, 12 y 
24 mm.

Figura 9. MQE257EP, [25].

4.
condiciones del análisis numérico

Las propiedades no lineales de los materiales se definieron 
según los reportes de cada ensayo experimental, y utilizando 
los modelos anteriormente descritos. Para todos los modelos 
se definió el protocolo de carga cíclico correspondiente, me-
diante un caso de carga tipo “direct-integration time-history 
analysis” con una solución basada en el método de “Hilber-Hu-
ghes-Taylor alpha” disponible en ETABS. El control de la so-
lución se realizó habilitando la opción “Event-to-Event Step-
ping”, en los parámetros no lineales de la solución, esto redujo 
el consumo computacional y proporcionó mejores resultados 
que el uso de iteraciones.

5.
resultados y discusión

5.1. Respuesta histerética de los muros

Mediante el análisis “time-history” de cada muro modelizado, 
se obtuvo la respuesta global en términos de la resistencia la-
teral y el desplazamiento en la parte superior de los muros. A 
continuación, en la figura 10, se muestran estos resultados su-
perponiendo la respuesta experimental y la numérica obtenida 
del modelo Shell Layered.

5.2. Capacidad de carga lateral y desplazamiento

La resistencia a carga lateral máxima (vmax), el desplazamiento 
asociado a dicha resistencia (δmax) y el desplazamiento último 
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(δu), son tres de los parámetros más significativos en la respues-
ta experimental de un muro de CR. De la curva de histéresis 
obtenida en la simulación de cada muro se extrajeron los resul-
tados de estos parámetros, y se compararon con los resultados 
experimentales (tabla 3).

Para el muro M1R10, el modelo determinó adecuadamente 
los desplazamientos, con un margen de error aceptable en la es-
timación de la capacidad máxima de carga lateral. Respecto a los 
muros R1 y R2, el modelo fue capaz de capturar apropiadamente 
la respuesta hasta un nivel de deriva de 2.2% y 2.76%, respecti-
vamente, instantes en los cuales la capacidad de carga lateral fue 
máxima. En ambos muros no fue posible capturar con precisión 

los últimos ciclos de la respuesta histerética. Adicionalmente, el 
muro R2 presentó falla por inestabilidad fuera del plano [24], 
condición que no fue posible representar con el modelo.

Para el muro RW2, el modelo numérico capturó bien los 
desplazamientos, capacidad de carga lateral y las propiedades 
histeréticas, sin embargo, se sobreestimó la rigidez inicial. En la 
respuesta numérica del muro MQE257EP se estimó correcta-
mente la carga lateral máxima y los desplazamientos, pero se so-
breestimó em cierto grado la rigidez inicial y la energía disipada.

Respecto a los desplazamientos últimos, calculados en el 
instante donde la resistencia a carga lateral se reduce un 80% 
de la capacidad máxima, el modelo arrojó buenos resultados 

Figura 10. Comparación de la curva de histéresis experimental versus la numérica:  
a) Muro M1R10, b) Muro R1, c) Muro R2, d) Muro RW2 y e) Muro MQE257EP.

TABLA 3.
Estimación numérica y resultados experimentales de la capacidad de carga lateral y desplazamiento.

 
 Muro Vmax exp. Vmax num. Error δmax exp. δmax num. Error δu exp δu exp Error
  (kN) (kN) Vmax (%) (mm) (mm) δmax (%) (mm) (mm) δu (%)

 

 M1R10 151.7 134.4 11.4 25.81 25.51 1.2 38.74 37.8 2.4

 R1 119.2 129.3 8.5 99.84 101.8 2.0 107.3 127.8 19.1

 R2 222.3 238.2 7.2 126.2 125.5 0.6 125.1 155 24

 RW2 160.3 160.8 0.3 85.46 82.7 3.2 85.46 83.79 2

 MQE257EP 436 426 2.3 11.6 10 13.8 24.36 23.67 2.8
 

a) b) 

c) 

e) 

d) 
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para los muros M1R10, MQE257EP y RW2. Para los muros R1 
y R2, los errores porcentuales reflejan la dificultad que se tuvo 
para representar la respuesta en los últimos ciclos. 

5.3. Evaluación de la energía disipada y degradación de la 
rigidez.

Otro aspecto importante en la simulación numérica es poder 
capturar parámetros que se correlacionen bien con el daño en 
los elementos estructurales. Para este modelo se comparó la 
respuesta en términos de la capacidad de disipación de energía 
y la degradación de la rigidez. En la figura 11 se muestra la 
comparación entre los resultados numéricos y experimentales 
de estas propiedades en función de los desplazamientos máxi-
mos de cada ciclo de carga.

En la tabla 4, se muestra la correlación de los resultados 
de la figura 11 mediante el índice de correlación de Pearson. 
El cual indica, en un rango entre 0 y 1, siendo 1 el máximo 
grado de correlación, la similitud entre los valores numéricos y 
experimentales. Las correlaciones de los muros R1 y R2 son las 
más bajas, sin embargo, los resultados se consideran aceptables.

TABLA 4.
Índice de correlación Pearson.

 Muro Rigidez equivalente Energía disipada acumulada

 M1R10 0.9939 0.9978

 R1 0.9812 0.9955

 R2 0.9415 0.9946

 RW2 0.9903 0.9990

 MQE257EP - -

Conclusiones

En general, se obtuvo una buena correlación entre la respuesta 
experimental y numérica de los muros. La capacidad de carga 
lateral, el desplazamiento, la degradación de la rigidez, y la ca-
pacidad de disipación de energía fueron capturadas de manera 
apropiada con la simulación numérica.

El modelo numérico Shell Layered permite simular el com-
portamiento sísmico de un muro de CR de forma práctica, con 
bajo costo computacional y con una aceptable aproximación. 

La variación de los parámetros del modelo histerético, y del 
comportamiento no lineal de los materiales tiene un efecto im-
portante en el estrangulamiento de los ciclos, en la degradación 
de la rigidez, y en la respuesta global, por lo que es clave una 
correcta definición de estos.

El modelo numérico no reprodujo de forma adecuada el 
mecanismo de falla por pandeo fuera del plano. No obstante, 
su versatilidad permite profundizar en la definición de propie-
dades para considerar este mecanismo.
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Continuación figura 11. Rigidez lateral y energía disipada acumulada, numérica versus experimental. 
b) Muro R1, c) Muro R2, d) Muro RW2, e) Muro MQE257EP.
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r e s u m e n

Hasta la década pasada, la generalidad de los puentes con longitud de vano comprendida entre los 75 y 94 m se construía esencialmente con tablero 
metálico; por voladizos sucesivos (dovelas prefabricadas o hormigonadas in situ) o alternativamente mediante izaje del tablero de concreto integral-
mente prefabricado. En la década pasada, culminando un trabajo multidisciplinar de investigación y desarrollo, se empleó por la primera vez una 
cimbra autolanzable en la construcción de un puente con múltiplos vanos de 90m. En este artículo se presenta este proyecto pionero, incluyendo una 
descripción concisa del proceso constructivo y su influencia en el diseño del puente.

palabraS clave: Construcción de puentes, cimbra autolanzable, grandes luces. 

©2025 Hormigón y Acero, la revista de la Asociación Española de Ingeniería Estructural (ACHE). Publicado por Cinter Divulgación Técnica S.L. Este es un artículo de 
acceso abierto distribuido bajo los términos de la licencia de uso Creative Commons (CC BY-NC-ND 4.0) 

a b s t r ac t

Until the last decade, most bridges with spans ranging from 75 to 94 m were mainly erected with steel decks, by free cantilever method (precast or in-situ) or by 
precast full-segment elevation method. In several countries worldwide, steel decks were and are still systematically adopted. In the past decade, in the sequence of a 
long-term R&D multidisciplinary project, a Movable Scaffolding System was applied for the first time for construction of a multi-span viaduct with 90m long spans. 
This paper describes this pioneer project, focusing the bridge construction method and its impact in the overall bridge design.
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1.
introducción

La optimización del dimensionamiento de los tableros de 
puentes y viaductos presupone la elección de un método cons-
tructivo adecuado y la integración del proceso constructivo en 
la concepción y dimensionamiento del puente. Hasta la déca-
da pasada, la generalidad de los puentes con longitud de vano 
comprendida entre los 75 y los 94 m se construía esencialmen-
te con tablero metálico; por voladizos sucesivos (dovelas prefa-
bricadas o hormigonadas in situ) o alternativamente mediante 
izaje del tablero de concreto integralmente prefabricado.

En algunas publicaciones anteriores [1], se concluyó que 
la construcción de tableros de puentes con hormigonado in 

situ de vanos completos (vano a vano) es una metodología 
constructiva que permite una reducción muy expresiva de los 
momentos flectores en fase constructiva (en comparación con 
la metodología alternativa de construcción por voladizos suce-
sivos). Adicionalmente, se enumeran otras ventajas de la cons-
trucción vano a vano como sean la simplificación del proceso 
de control geométrico y la disminución de la relevancia de los 
efectos de la fluencia, entre otros. 

Hasta el 2013, el estado de arte de este método construc-
tivo estaba limitado a vanos máximos de 78m o incluso menos 
[2]. Uno de los aspectos críticos que había que superar para 
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romper este límite estaba relacionado con el peso de las cim-
bras autolanzables de gran vano cuyo valor excesivo se presen-
taba como condicionante para el dimensionamiento del table-
ro, conduciendo a la obtención de soluciones poco económicas. 
Este ha sido el caso, por ejemplo, del puente sobre el valle Ahr, 
construido en Alemania en los años 70, con múltiplos vanos 
con 78m de luz y un vano singular con 106m de luz. Para su 
construcción se ha empleado una cimbra autolanzable cuyo 
peso rondaba las 2000 toneladas [3][4]. Aunque el desafío téc-
nico tenga sido claramente superado en esta aplicación [5], la 
verdad es que en los 40 años que se siguieron, la construcción 
de vanos múltiplos con esta magnitud no ha sido replicada. 
Esto se ha debido, muy probablemente, al peso del equipo 
constructivo – posiblemente, la cimbra autolanzable ha sido 
condicionante para el dimensionamiento del puente, resultan-
do en costes de materiales expresivos. Unos años después del 
término de la construcción, ha sido publicado un estudio en el 
cual se presentaron los indicadores económicos del proyecto, 
concluyendo que la utilización de una cimbra autolanzable no 
ha sido económicamente eficiente [3].

En el inicio del siglo, los autores empezaron un proyecto de 
investigación y desarrollo de largo plazo en el cual se analizó 
el potencial incremento de la eficiencia estructural de las cim-
bras autolanzables mediante incorporación de un sistema de 
pretensado activo (OPS) [6][7]. Como consecuencia directa 
del aumento de la eficiencia estructural, se comprobó la posi-
bilidad de reducir el peso de y de aumentar el alcance de las 
cimbras autolanzables.

En el mismo período, se publicaron estudios sobre estadísti-
cas de construcción y gastos de materiales asociados a distintos 
métodos constructivos [1][8], en los cuales se concluye que el 
método de construcción de tableros vano a vano con hormigo-
nado in situ puede resultar en una reducción significativa de 
las cantidades de los materiales del puente, en comparación 
con otros métodos constructivos. Esta tendencia aumenta con 
incremento del vano, siendo destacada la posibilidad de una 
optimización relevante para vanos con luz superior a 70 m.

Con esta premisa, en 2011 los autores iniciaron el estudio de 
un concepto de cimbra autolanzable (M1) para alcanzar luces 
comprendidas entre 70 y 100 m [9]. El M1 ha sido desarrollado 
entre 2011 y 2015, periodo en el cual se realizó la evaluación 
numérica y experimental de la solución [10][11]. En el mismo 
año del 2015, surgió la oportunidad de aplicar la cimbra M1 
a la construcción de 4 viaductos de la línea ferroviaria de alta 
velocidad en Turquía, con vanos de 90 m de longitud. Los estu-
dios preliminares indicaban que el cambio del método construc-
tivo - de la construcción por voladizos sucesivos (inicialmente 
prevista) para la construcción vano a vano - y las consecuentes 

modificaciones en el proyecto del puente, podrían posiblemente 
conducir a un ahorro de materiales muy expresivo (la previsión 
inicial apuntaba para un ahorro del orden de los 35%). 

La modificación del proyecto sería finalmente aprobada. La 
cimbra autolanzable desarrollada para esta aplicación ha sido 
designada como M1-90-S (en el presente artículo de utilizará 
esta designación por facilidad de redacción y lectura).

El primero viaducto construido con el M1-90-S ha sido con-
cluido en el 2018. Además del ahorro previsto en las cantidades 
de materiales del viaducto, la implementación ha sido bien su-
cedida desde el punto de vista de seguridad y productividad.

En el presente artículo se hace una descripción de este caso 
práctico. 

2.
caso práctico – 4 viaductos de la línea fe-
rroviaria de alta velocidad (hsr) en turquía

El presente caso práctico es relativo a la construcción de 4 
viaductos (V7, V9, V10 y V15) inseridos en la ligación Anka-
ra-Sivas de la línea HSR de Turquía. La extensión total de los 
viaductos es de 6.3km y el área de construcción es ligeramente 
superior a 79.000 m2. El la figura 1 se representa uno de los 
viaductos. Los 4 viaductos habían sido inicialmente diseñados 
para construcción por voladizos sucesivos – hormigonado in 
situ con carros de avance.

En la fase de concurso, se evaluó una solución alternativa 
con construcción vano a vano utilizando cimbra autolanzable. 
Como condición del concurso, ha sido obligatorio mantener el 
planteamiento de vanos inicialmente previsto. En la tabla 1 se 
presenta la disposición de vanos de los 4 viaductos.

La opción alternativa se basó en la utilización de 2 cimbras 
autolanzables en la construcción, conforme se presenta en la 
tabla 1. En los viaductos V7 y V9 se utilizaría el M55-S para 
construcción de los vanos laterales y el M1-90-S para construc-
ción de los vanos centrales que incluyen las luces de 90m. Los 
viaductos V10 y V15 serian exclusivamente construidos por 
el M1-90-S.

Mientras que el M55-S es una cimbra autolanzable con-
vencional, con dimensiones y pesos standard, no había realiza-
ciones de referencia que pudiesen comprobar pesos, acciones e 
interfaces del M1-90-S.

Como tal, ha sido necesario un desarrollo conjunto del pro-
yecto de los viaductos y de la cimbra autolanzable, preestable-
ciéndose un peso límite de 1500 toneladas para el M1-90-S 
para que el equipo no resultase condicionante para el diseño 

Figura 1. Alzado del viaducto V10 de la ligación Ankara-Sivas – línea HSR de Turquía.
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Figura 2. Alzado de un vano tipo de 90m – solución original de voladizos (en cima); alternativa vano a vano (abajo).

Figura 3. Sección transversal en medio vano– solución original (izquierda); solución alternativa (derecha).

Figura 4. Sección transversal sobre la pila - solución original (izquierda); solución alternativa (derecha).
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del tablero [10]. Los estudios seguidamente presentados no 
constituyen los elementos oficiales utilizados en la construc-
ción, pero sí los elementos del estudio previo incluidos en el 
proceso concursal y que estuvieron en la basis de la elección 
del proceso constructivo.

La sección de tablero alternativa ha sido diseñada estable-
ciendo su altura en 5.0 m (lo que corresponde a L/18, siendo 
L la luz máxima). En las figuras 2 y 4 es posible observar 
la significativa reducción de altura del tablero en sección de 
pila, em comparación con el proyecto original (5.0 m versus 
8.0 m). 

TABLA 1.
Disposición de vanos (V7, V9, V10 y V15).

 Viaducto Vanos Equipo

6×42m M55-S

 V7 2×(49.5m+3×90m+49.5m) M1-90-S

18×45m M55-S

15×45m M55-S

V9
2×(49.5m+3×90m+49.5m) M1-90-S

8×45m M55-S

50m M55-S

(46.5m+4×90m+49.5m)+

(49.5m+5×90m+49.5m)+
M1-90-SV10

(49.5m+4×90m+49.5m)+

(40m+37m)

(3×40m)+

V15
(49.5m+4×90m+49.5m)+

M1-90-S
2×(49.5m+3×90m+49.5m)+

(3×40m)

En la sección de medio vano – ver figura 3 – la altura del table-
ro es la misma en las 2 soluciones, pero en la sección de pila 
– ver figura 4 – más que la reducción de altura, en la solución

alternativa se puede observar una reducción de área muy signi-
ficativa. En la solución alternativa, la sección ha sido diseñada 
con 2 almas (versus 3 almas de la solución original).

En seguida se enumeran los factores con mayor contribu-
ción para la reducción de gastos con material de la solución 
alternativa con respecto a la solución original:
- Factor 1 – Es un dato documentado que las tensiones pro-

ducidas en el proceso constructivo de un tablero construi-
do por voladizos pueden superar significativamente las
tensiones del mismo en la fase de servicio [12]. Este factor
indicia una oportunidad para reducción de materiales sim-
plemente con el cambio de método constructivo [1].

- Factor 2 – Relacionado con el Factor 1, es expectable una
reducción del volumen de hormigón en los diafragmas y los
blisters (sobre todo debido a la reducción del número de
anclajes de pretensado y debido a la reducción de altura de
la sección sobre pila).

- Factor 3 – Los factores 1 y 2 son referentes a la reducción
del volumen de hormigón de la sección transversal. No
obstante, pueden tener un impacto muy importante en los
gastos de materiales de pilas y cimentaciones. La reducción
de la masa del tablero tiene como consecuencia directa la
reducción de la acción sísmica sobre pilas y cimentaciones.

- Factor 4 – Los factores 1, 2 y 3 contribuyen para la reduc-
ción de la rigidez de las pilas y cimentaciones y, dependien-
do de la reducción de masa, contribuyen tendencialmente
para la reducción de la frecuencia de los modos de vibra-
ción horizontales (transversal y longitudinal) – lo que po-
tencia una disminución aún más significativa de la acción
sísmica.

Cumplido el estudio previo de la solución alternativa, la pre-
visión de ahorro de materiales en los viaductos – superior al 
35% - ha sido presentada a las partes interesadas que han de-
cido tomar la decisión de alterar el método constructivo – los 
viaductos V7, V9, V10 y V15 serian construidos con cimbra 
autolanzable.

TABLA 2.
Optimización del consumo de materiales – Línea HSR Ankara – Sivas – viaductos V7, V9, V10 y V15 [13]

Elemento Estructural Solución original (voladizos) Soluccion ejecutada (vano a vano) Optimización

Cimentaciones
Hormigón (macizos y pilotes) 332976 m3 146546 m3 56%

pilotes 34714 m3 27915 m3 20%
macizos 298262 m3 118631 m3 60%

Acero (macizos y pilotes) 48250 ton 25417 ton 47%
pilotes 8284 ton 5018 ton 39%

macizos 39966 ton 20939 ton 49%

Pilas
Hormigón 126476 m3 67857 m3 46%

Acero 35115 ton 17637 ton 50%
Tablero

Hormigón 117300 m3 81474 m3 29%
Acero 33076 ton 25202 ton 24%

Acero de pretensado 4617 ton 4288 ton 7%

Optimización global ponderada  [13] 39%
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3.
la cimbra autolanzable m1-90-s 

3.1. Desafíos del proyecto

El diseño del M1-90-S ha sido pautado por algunos desafíos téc-
nicos. Se enumeran en seguida algunos de los más relevantes:
- Efecto de escala. Necesidad de identificación de fenóme-

nos de escala que pudiesen justificar un abordaje diferen-
ciado en el análisis estructural.

- Limitación de peso del equipo. Para garantizar que el equi-
po no sería condicionante para el dimensionamiento del ta-
blero, se impuso como límite un peso máximo desplazable
de 1500 toneladas.

- Deflexión máxima. Se definió un límite de L/2000 para la
deformación de la viga principal de la autocimbra. Plan-
teando-se una construcción en 2 fases del tablero, este re-
quisito de rigidez salvaguardaba el efecto colaborante del
tablero de primera fase durante el hormigonado de la se-
gunda fase.

- Rendimiento del equipo. Se definió como objetivo un ciclo
de trabajo de 14 días [45m/semana] de manera a superar
el rendimiento de 4 pares de carros de avance [30m/se-
mana], considerando que cada carro de avance produciría
un segmento de 3.8 m por semana (datos del constructor
encuadrados con la práctica local).

- Estabilidad del equipo constructivo en frente a acciones
horizontales. El área expuesta a la acción del viento, la
sismicidad de la zona y el tiempo de movilización del
equipo recomendaba un estudio detallado de las fuerzas
horizontales y una concepción criteriosa de los apoyos del
equipo. Los coeficientes de fuerza para la celosía y para el
encofrado han sido determinados en un primer momento
mediante aplicación de las normativas vigentes de refe-
rencia (EN1991-1-4, IAP-11) con las debidas adaptacio-
nes. En una fase posterior, se hizo una validación de los
coeficientes de fuerza mediante análisis con un modelo
CFD, complementado por ensayos en túnel de viento (Fi-
gura 5).

3.1. Descripción de la solución

El M1-90-S es una cimbra autolanzable concebida específi-
camente para el hormigonado in situ de tableros de puentes 
y viaductos de gran vano (90 m). La estructura principal del 
M1-90-S es una celosía de acero de altura variable, con un 
cordón superior arqueado (tipo bow-string) cuyas deforma-
ciones son controladas activamente por el sistema OPS en 
fase de hormigonado (ver figura 6). El hormigonado de la 
sección transversal se divide en 2 fases: en la primera fase se 
hormigona la losa inferior y las almas de la sección transver-
sal; en la segunda fase se hormigona la losa superior.

Figura 5. Modelo reducido utilizado en los testes en túnel de viento.

Figura 6. Alzado de la cimbra autolanzable M1-90-S.
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En la figura 7 se representa el ciclo tipo idealizado.
Los componentes del M1-90-S son muy semejantes a los 

de una cimbra del mismo tipo de dimensiones medianas. En 
seguida se hace una caracterización muy sumaria de los com-
ponentes principales (Viga Principal, Estructuras Transversales, 
Pórticos de Apoyo).

Las Estructuras Transversales se suspenden de la Viga Prin-
cipal e soportan los paneles de encofrado exterior.

En la fase de hormigonado de los vanos de 90m, la Viga 
Principal está apoyada adelante en el Pórtico de Pila (figura 
8) – colocado sobre un “dovela cero” construida con la pila - y 
atrás en un Pórtico de Hormigonado Trasero que apoya direc-
tamente sobre el tablero previamente construido – la distancia 
longitudinal entre los 2 apoyos es de 70m. Para el hormigona-
do de los vanos menores o iguales a 49.5m se añade un tercer 
apoyo para reducir tensiones y deformaciones producidas en el 
tablero por el proceso constructivo. En esta fase, el encofrado 
está colgado de la Viga Principal por barras roscadas de alta 
resistencia.

 

Figura 8. Representación 3D del Pórtico de Pila del M1-90-S.

Después de aplicado el pretensado en el tablero, se hace el 
movimiento de descenso de la cimbra autolanzable actuando 
gatos hidráulicos ubicados en los pórticos. Con el descenso, se 
descarga la Viga Principal del peso de hormigón del vano re-
cién hecho.

Antes del avance, se desmontan las barras de suspensión 
del encofrado y se separan los paneles de encofrado con un 
movimiento de ripado transversal para garantizar que no ocu-
rrirán colisiones con la pila durante el avance (ver figura 9).

Figura 9. Sección transversal del M1-90-S: configuración de 
hormigonado (izquierda) y configuración de avance (derecha).

Para el avance de la cimbra, se añade un tercer apoyo – el Pór-
tico de Avance. Los 3 apoyos son movidos y relocalizados du-
rante el avance de manera a limitar los esfuerzos en la cimbra 
autolanzable y las cargas transmitidas al tablero. Los Pórticos 
son elevados y trasladados con los medios propios de la cim-
bra autolanzable – en este aspecto, el M1-90-S es totalmente 
autónomo.

Figura 10. Representación de los puentes grúas del M1-90-S.

Figura 7 Ciclo Tipo de la construcción de un vano de 90m.
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Figura 11. Transporte de un módulo de acero de refuerzo con los 
puentes grúas del M1-90-S.

Un aspecto particular con una gran influencia en la produc-
tividad es la integración de 2 puentes grúas (figuras 10 y 11).

Además de auxiliar en las operaciones de elevación y tras-
lado de los pórticos, los puentes grúas con una capacidad de 
elevación conjunta de 30 toneladas permiten el montaje de 
módulos de acero de refuerzo prefabricados de gran dimen-
sión (hasta 12 m de longitud), lo que permite una gran indus-
trialización del proceso. Con efecto, más del 80% del acero de 
refuerzo ha sido pre- montado en el parque.

4.
datos y factos

En las tablas siguientes se hace un resumen de los números y 
características más relevantes de este caso práctico. En la tabla 

2 se presenta el consumen final de materiales en los 4 viaduc-
tos y se hace una comparación con la solución inicialmente 
prevista [13]. A su vez, en la tabla 3 se hace un resumen de 
las características técnicas más relevantes de la cimbra auto-
lanzable M1-90-S. En la figura 12 se presenta una imagen del 
M1-90-S en operación.

.

TABLA 3.
Características Técnicas del M1-90-S.

Variable Caracterización

Tipo Cimbra superior

Vano máximo 90 m

 Capacidad (peso médio del tablero) 35 ton/m

 Deformación de la viga en medio-vano
(hormigonado) 28 mm

Máxima inclinación longitudinal +/- 5%
Maxima inclinación transversal +/- 4%

Radio mínimo en planta 2500 m
Velocidad de viento admisible

en hormigonado (rajada) 60 km/h

Velocidad de viento admisible
en avance (rajada) 60 km/h

Sistema de locomocion Cabrestantes eléctricos
(tipo capstan)

Sistema de ripado transversal Gatos hidráulicos

Sistema de elevación Gatos hidráulicos

Sistema de abertura del encofrado  Husillo mecânico
(leadscrew)

Peso en avance ("masa” viajante) 1300 ton

Ciclo corriente 14 dias

Mejor ciclo registrado 12 dias

5.
conclusiones

Cada método constructivo tiene sus méritos y su campo de 
aplicación preferencial. El objetivo de este artículo no es ha-
cer una comparación entre métodos constructivos, pero si 
presentar y divulgar un caso práctico en el cual se ha incre-
mentando el campo de aplicación de un método constructivo 
con ventajas muy significativas.

El caso presentado demuestra que, en determinadas cir-
cunstancias, el método constructivo de tableros de puentes 
con cimbra autolanzable puede ser una opción eficiente para 
puentes y viaductos con múltiples vanos de 90 m. Aun que el 
artículo no lo discuta, es posible que la luz máxima para esta 
metodología constructiva se pueda aproximar de los 100 m 
en un futuro próximo.

El facto es que, en el caso práctico presentado, el ahorro 
con gastos de materiales de los viaductos rondó los 39 % y el 
cambio del método constructivo ha sido el factor determi-
nante para alcanzar este resultado.

Además del impacto en los materiales, el caso práctico 
demuestra que la metodología constructiva vano a vano es 
una alternativa segura y con un potencial de productividad 
considerable.
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r e s u m e n

Dentro del plan de mantenimiento de infraestructuras de Calle 30 se plantea el acondicionamiento del puente que resuelve el cruce de la prolonga-
ción de la calle O’Donnell (M-23) sobre la M-30, de 1970. La rehabilitación implicó actuaciones en estribos, pilas y tablero, donde fueron necesarias 
actuaciones más profundas a nivel estructural, entre las que destaca la instalación de nuevos pretiles, pues aplicando la nueva normativa de pretiles y 
barreras de seguridad,  el nivel de contención necesario es H4b. Teniendo en cuenta los criterios de deflexión dinámica y anchura de trabajo, se optó 
por un pretil metálico anclado químicamente al tablero, previo refuerzo del mismo a base de un sistema de láminas de CFRP.
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a b s t r ac t

Within Calle 30 infrastructure maintenance plan the refurbishment of the bridge over M-30 for O’Donnell street (M-23), from 1970. The intervention 
involved abutments, piers and deck, where more deep structural retrofit was necessary, highlighting the upgrade of the barriers, for which a H4b level 
of protection is required as per the new regulation applicable. Taking into account criteria such as dynamic deflection and working width, a steel barrier 
anchored chemically to the deck was selected, deck that was previously reinforced with a system of CFRP laminates.
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1.
descripción general de los nuevos accesos

Dentro del plan de mantenimiento de infraestructuras de 
Calle 30, se plantea la rehabilitación del puente de O’Don-
nell, puente que resuelve el cruce de la prolongación de calle 
O’Donnell (M-23) sobre la M-30 a la altura del P.K.7+600 
en ambos sentidos de circulación. La construcción de este 
puente data aproximadamente de 1970.

El paso superior, está constituido por dos tableros in-
dependientes separados aproximadamente 2.60 m entre sí. 
Los tableros son de hormigón pretensado, y las pilas y los 

estribos son de hormigón armado. Todos los elementos de la 
estructura se construyeron in situ.

2.
descripción de la estructura

La sección transversal de cada tablero, con una anchura total 
de 20.40 m, está constituida por dos losas aligeradas de hormi-
gón pretensado en forma de artesa, con cantos variables entre 

http://www.hormigonyacero.com
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2749
mailto:lsopenac%40ggravityeng.com?subject=
https://doi.org/10.33586/hya.2020.2749
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0.95 y 1.20 m, unidas mediante un voladizo central. Cada ta-
blero presenta, además, voladizos laterales. En las zonas próxi-
mas a las pilas, la sección transversal es de doble artesa de canto 
variable desde 1.20 m hasta 1.90 m sobre el eje de las pilas.

Existen 4 dobles pilas de hormigón armado de sección 
rectangular, siendo variable su lado mayor y manteniendo 
constante su lado menor, materializándose así 4 líneas de 
apoyo intermedio, y que dan lugar a la sucesión de 5 vanos. 
Dichos vanos tienen 15.00+24.00+38.00+24.00+15.00 m 
de luz.

Alberga cuatro juntas transversales con uniones a media 
madera, dos sobre los ejes de pilas exteriores (P-1 y P-4), y 
dos en el vano central. Además existen las juntas estructurales 

correspondientes que permiten la conexión del tablero con los 
estribos E-1 y E-2.

Las líneas de apoyo extremas de la estructura constan de 
estribos cerrados de hormigón armado, formados por un muro 
frontal común a ambos tableros y aletas en vuelta. Los apoyos 
en todos los casos son de neopreno zunchado, 8 por cada línea 
de apoyo y cada tablero.

En el caso de los apoyos a media madera, no ha sido posible 
realizar la inspección de los aparatos de apoyo, dada la inacce-
sibilidad de las medias maderas en su estado actual.

Además, existe actualmente una imposta metálica que re-
mata los cuatro bordes de tablero existentes. En ellos, también 
está dispuesta una barandilla metálica de protección.

Figura 1. Vista de la calzada Norte antes de la intervención.

 Figura 2. Alzado.

Figura 3. Sección transversal tablero Norte.
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En sentido funcional, uno de los tableros presenta tres ca-
rriles de entrada a Madrid de aproximadamente 3.5 metros 
de anchura. Además existe un carril bus/taxi en el extremo 
sur de este tablero (norte) de unos 3,3m de anchura, separado 
del resto de los carriles por un bordillo de unos 60 cm. El otro 
tablero, presenta cuatro carriles de salida de Madrid de apro-
ximadamente 3.5 metros de anchura y arcén tanto izquierdo 
como derecho de 2 m de anchura.

En los extremos de los dos tableros hay dispuesta una ba-
randilla metálica y la imposta es de chapa metálica. 

Entre la calzada y las aceras exteriores hay dispuesta una 
barrera metálica flexible tipo bionda, que lleva incorporado un 
sistema de protección para motoristas.

En la parte exterior de ambos tableros hay situados báculos 
de iluminación separados unos 17 metros entre sí. El anclaje de 
los báculos consiste en pernos pasantes a través del voladizo y 
chapa en base inferior del mismo.

  Figura 4. Vista inferior previa a la rehabilitación.

3.
rehabilitación de la estructura

La rehabilitación de la estructura implica actuaciones en es-
tribos, pilas y tablero, la mayoría orientadas a reparaciones su-
perficiales (desconchones,…), pero también fueron necesarias 
actuaciones más profundas a nivel estructural. A continuación 
se detallan las 3 principales actuaciones de rehabilitación lle-
vadas a cabo:

3.1. Sustitución de apoyos de estribos.

Son 8 apoyos por cada tablero, de dimensiones 200 x 150 x 22 
mm. El cálculo de los neoprenos necesarios según normativa 
actual da como resultado que las dimensiones de los existentes 
son adecuadas. Sin embargo, en una inspección previa se detec-
tó que habían sufrido una fuerte y rápida degradación debido 
a varios factores:
- Filtraciones a través de las juntas de dilatación de los estri-

bos, que han acelerado el proceso de deterioro de las mesetas 
de nivelación, cuñas superiores y el caucho de los apoyos.

- Escaso espesor y dimensiones de los aparatos de apoyo 
existentes. 

- Los efectos provocados por la concentración de esfuerzos 
de aplastamiento transmitidos por las mesetas y cuñas de 
nivelación.

La ejecución contó con dos principales condicionantes:
(1) Espacio limitado de trabajo entre la losa y el estribo 

llegando incluso a los 65 mm en ciertas localizaciones.

Figura 5. Detalle del reducido espacio disponible entre el estribo y el 
tablero en la zona de apoyos.

(2) La fuerte intensidad de tráfico que soporta la M-23 y la 
necesidad de interferir lo menos posible en la circulación, dada 
la importancia de dicha vía.

 La principal dificultad es el pequeño espacio disponible 
para alojar los gatos y poder trabajar bajo el tablero.

El procedimiento se llevó a cabo mediante gatos hidráu-
licos de 100 t y 60 t, 30 mm de carrera y dotados de rótula 
esférica, empleando el estribo como elemento de reacción. 
Los gatos se ubicaron a ambos lados de los apoyos y actuaron 
siempre dentro de la sección macizada de la losa evitando que 
las reacciones de los gatos hidráulicos actuaran bajo zonas con 
aligeramientos y siempre al menos a 10 cm de distancia del 
paramento vertical de los estribos.

Figura 6. Vista de estribo, gatos hidráulicos instalados para maniobra 
de sustitución de apoyos.

  Figura 7. Planta de distribución prevista de los gatos hidráulicos para 
la maniobra de sustitución de apoyos.



Tras realizar un análisis estructural de deformaciones im-
puestas en la estructura con concomitancia de cargas de trá-
fico, se concluyó que los esfuerzos torsores generados en los 
voladizos interiores de los nervios eran muy elevados y muy 
sensibles a pequeñas variaciones milimétricas, en caso de izar 
la estructura nervio a nervio. Se decidió actuar, por tanto, sobre 
los dos nervios de manera conjunta gateando la estructura en 
maniobra de iso-desplazamiento.

Las carreras de gateo previstas eran de 5 mm, mínimo sufi-
ciente estimado como para apear la estructura y poder retirar 
los neoprenos y demoler las cuñas y mesetas de nivelación.

Tras el fresado del firme a lo largo de los carriles derechos y 
arcenes de las dos estructuras, se pudo constatar que la estruc-
tura no sufrió desplomes y el espaldón y losa se encontraban al 
mismo nivel, con lo que no fue necesario realizar un estudio de 
carreras para devolver la estructura a su posición original y la 
maniobra de izado se realizó según un desplazamiento paralelo 
del tablero sobre la línea de apoyos.

El equipo contó con un sistema de bloqueo mecánico in-
dependiente, materializado por calzos en forma de herradura 
que se dispusieron alrededor del pistón de los gatos sobre la 
camisa de los mismos.

El control de la maniobra se planteó mediante la monito-
rización de desplazamientos y reacciones a través de sensores 
de desplazamiento y transductores de presión, a través de un 
autómata programable (PLC) y un Scada, conectado mediante 
wifi a un PC o Tablet:
- Desplazamientos: Se monitorizaron mediante los sensores

de desplazamiento con precisión de 0.1 mm. Se contó con 4 
sensores ubicados en los extremos de cada nervio, de manera 
que se pudieron controlar los desplazamientos relativos en-
tre sensores que en ningún caso debían superar los 3 mm.

  Figura 8. Sensor de desplazamiento instalado para control de la 
maniobra.

  Figura 9. Centralita hidráulica para control de la presión en los gatos 
de forma simultánea.

- Presiones: Se colocaron placas de reparto de 250 x 250 mm
sobre cada gato para evitar punzonamientos en el hormi-
gón de losa y se nivelarán con arena la base de apoyo de los
mismos para absorber las irregularidades de la superficie
del estribo. Se monitorizaron las cargas mediante transduc-
tores de presión, de manera que la carga de cada gato pudo
ser visualizada en kN en el programa de monitorización.

El circuito hidráulico contó con 4 líneas hidráulicas indepen-
dientes con anti-retorno que alimentan 4 gatos cada una, per-
mitiendo a su vez actuar sobre cada gato individualmente. 

El programa de monitorización contó adicionalmente con 
un sistema de alarmas por desplazamientos relativos y cargas, 
lo que permitió corregir las carreras durante la maniobra para 
asegurar el izado paralelo de los dos nervios.

3.2. Inyección de fisuras.

El criterio seguido, diferenciando entre zonas de hormigón ar-
mado y hormigón pretensado, fue el siguiente:

  Tabla 1. Unidades en mm.

En total, tras realizar un exhaustivo mapeo de todas las fisuras, 
clasificándolas según su apertura y zona donde se ubicaban, 
se realizaron 925 m de tratamiento de fisuras (203 m pintura 
elástica anti-carbonatación, 563 m sellar, 159 m inyectar).

Figura 10. Imagen de inyección de fisuras (en corte nocturno).

Figura 11. Vista inferior de tablero, con fisuras ya inyectadas.
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3.3. Nueva barrera de contención.

Aplicando la nueva normativa de pretiles y barreras de seguri-
dad, la Orden Circular 35/2014 sobre Criterios de Aplicación 
de Sistemas de Contención de Vehículos, con riesgo de acci-
dente “muy grave” y un IMDp superior a 2 000, el nivel de con-
tención necesario es H4b (el más alto). Teniendo en cuenta los 
criterios de deflexión dinámica y anchura de trabajo, se opta 
por un pretil metálico anclado químicamente al tablero, previo 
refuerzo del mismo (sistema de láminas de CFRP). 

A la hora de tener que instalar una nueva barrera de con-
tención de vehículos en un tablero existente, una vez se tiene 
claro qué tipo de barrera es necesaria (según el nivel de con-
tención necesario, tipo de barrera que cumpla con dicho nivel), 
hay diversos factores que es necesario analizar y que incluso 
pueden condicionar el tipo de barrera a instalar.

Por un lado, está el espacio disponible y la geometría propia 
de la barrera. Hay que tener en cuenta que no solo la barrera 
ocupa un espacio físicamente que es necesario que sea compa-
tible con el espacio disponible en la calzada (arcenes, carriles 
de circulación, etc.) sino que también tienen un determinado 
ancho de trabajo que también puede entrar en conflicto con las 
mencionadas áreas destinadas al tráfico.

Por otro, hay que tener en cuenta las condiciones en las que 
se realizó el ensayo de homologación de la barrera, pues en la 
aplicación en el tablero deben reproducirse lo más fielmente 
posible para que esa homologación sea válida. Esto es aplicable 
a geometría de los zunchos de anclaje, los anclajes de la barrera 
e incluso el armado del propio zuncho (en principio parte del 
tablero, pero en la mayoría de los casos ante la duda se acaba 
considerando como parte del sistema de contención, y por lo 
tanto parte del sistema homologado).

Finalmente, hay que tener en cuenta las fuerzas que ese 
sistema de contención introduce en nuestro tablero, para de-
terminar si el tablero resiste dichas fuerzas o es necesario aco-
meter un refuerzo estructural del tablero para dotarle de la 
capacidad necesaria de absorber y distribuir las fuerzas pro-
venientes de la situación de impacto de un vehículo sobre la 
barrera sin que ello implique el colapso de todo o parte del 
tablero.

  Figura 13. Detalles de la barrera de contención H4b instalada: 
contención, geometría, deflexión y cargas máximas sobre el tablero.

Cuando, como el caso que nos ocupa, el nivel de contención 
de la nueva barrera es el más alto, H4b, y el existente tenía 
un nivel inferior, lo más habitual es que sea necesario llevar a 
cabo alguna actuación de refuerzo estructural del tablero. Este 
refuerzo podrá definirse de distintas maneras en función del 
tipo de tablero y de las condiciones en las que se encuentre. 
Normalmente el refuerzo suele limitarse a la losa (en voladizo 
en muchas ocasiones), y en función del estado de la misma y 
del alcance del refuerzo necesario (incremento de capacidad) 
será más o menos invasiva, y por lo tanto, podrá tener un im-
pacto significativo tanto en coste como en plazo y en cuanto a 
posibles afecciones al tráfico.

Si las condiciones de la losa existente son las adecuadas 
existe un método de refuerzo con el que se consigue minimi-
zar la afección a la estructura existente, consiguiendo niveles 
de productividad de instalación elevados y por lo tanto dis-
minuyendo el plazo total y las posibles afecciones al tráfico. 
Este sistema es el desarrollado por LRA y aplicado en diferen-
tes proyectos, y consiste en una combinación de refuerzo del 
zuncho o zócalo de anclaje (geometría y armado) mediante 
elementos tradicionales (recrecido de hormigón y armado pa-
sivo), cosido a la losa existente también con armadura pasiva, 
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Figura 12. Esquema de solución de refuerzo de tablero e instalación de pretil metálico H4b.
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y un refuerzo en la losa mediante bandas de fibra de carbono 
adheridas en la cara superior.

El procedimiento es el siguiente:
(1) Fresado de la superficie del tablero. En un ancho desde 

borde de tablero de 2.40 m. Retirada del sistema de conten-
ción existente (barandilla).

  Figura 15. Fresado y demolición de la barandilla existente.

(2) Aplicación de un puente de unión de resina epoxy.
(3) Aplicación de una capa de mortero de nivelación, sin 

retracción, de alta adherencia. El espesor medio fue de 3-4 cm. 
Para ello se fabricaron unos moldes con las medidas de 1.00 x 
2.20 m, de manera que quedara una superficie lisa y homogé-
nea.

  Figura 16. Capa de mortero de nivelación ya ejecutada. Armado 
para el nuevo zuncho ya colocado.

(4) Colocación de 2 parejas de bandas de fibra de carbono, 
50 mm de ancho, 1.4 mm de espesor, y 2000 mm de longitud. 
CFRP de las siguientes características mecánicas: 170 GPa de 
Módulo, 3100 MPa de tensión de tracción en rotura, y 2% de 
elongación en rotura. Tras haber curado la capa de mortero de 
nivelación (2-3 días), se colocaban las tiras de fibra de carbono, 
dos tiras juntas a cada lado del poste vertical del pretil. Lami-
nado en fibra de carbono “Drizoro composite”, que se adhe-
ría al mortero de nivelación mediante el adhesivo de fijación 
“Maxepox Carbofix”.

Figura 17. Colocación de las láminas de refuerzo de fibra de carbono.

Figura 18. láminas de refuerzo de fibra de carbono ya instaladas. 

(5) Colocación de una capa impermeabilizante a base de 
poliurea, también para evitar que con la aplicación de la mez-
cla bituminosa, el calor dañara la fibra, en 2 fases. Primeramen-

Figura 14. Planta del refuerzo para nueva barrera metálica.
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te se extendía una imprimación: “Maxepox primer-w”, y a las 
12-24 h. se extendía mediante proyección una membrana de
poliurea “Maxelastic Poly”. Los rendimientos de aplicación de
este producto fue de unos 500 m2/día.

(6) Ejecución del zócalo de hormigón.
Con la ferralla previamente colocada, se trata principal-

mente de fijar bien los tablones que harán de encofrado de 
la cara vertical, y calcular los medios de ejecución para que 
los rendimientos sean compatibles con la puesta en obra del 
hormigón y con el resto de actividades que se ejecutan simul-
táneamente sobre el tablero. 

(7) Colocación del pavimento.
Los rendimientos de ejecución de este sistema, en parte

debido a lo poco invasivo, y en parte debido a la ligereza de los 
elementos a instalar (fibras), son bastante elevados. 

En el caso de O’Donnell, teniendo en cuenta que eran 
116 ml, 2 puentes, 2 barreras por puente, los rendimientos 
fueron los siguientes:
a) Nivelación: 4 días por lateral.
b) Colocación de la tira de fibra de carbono 2 días por lateral.
c) Aplicación de poliurea:

a. 1ª fase.- 1 día por lateral
b. 2ª fase .- ½ día por lateral

  Figura 19. Nuevo zócalo de hormigón para apoyo y anclaje de la 
nueva barrera ya ejecutado.

Figura 20. Vista lateral de la estructura ya rehabilitada.



4.
apertura definitiva al tráfico

Una vez acabados todos los trabajos de rehabilitación y ade-
cuación, tanto de los elementos estructurales de subestructura 
y tablero, como de los elementos accesorios como las nuevas 
barreras de contención, a pesar de que el puente no ha sido ce-
rrado al tráfico por completo, realizando desvíos provisionales 
de tráfico, la estructura está lista para la apertura definitiva al 
tráfico, garantizando el uso adecuado, seguro y durable de la 
misma por los habitantes de la ciudad de Madrid.
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Figura 21. Vista de la calzada Norte tras las actuaciones de rehabilitación y adecuación.

154 – Sopeña, L., Álvarez, J.J., Silvo, J.E., Corral, N., & Ripa, T. (2020). Hormigón y Acero 76(305); 147-154



CONGRESO INTERNACIONAL DE 
ESTRUCTURAS

Abierto el plazo para envío de resúmenes
hasta el 30 de abril de 2024

Granada
25, 26 y 27 de junio de 2025

IX CONGRESO DE

www.congresoache.com

EMPRESAS PATROCINADORAS



En
er

o 
- A

br
il 

 2
02

5 
 I 

 V
ol

um
en

 7
6 

- N
úm

er
o 

30
5

CONGRESO INTERNACIONAL DE 
ESTRUCTURAS

Abierto el plazo para envío de resúmenes
hasta el 30 de abril de 2024

Granada
25, 26 y 27 de junio de 2025

IX CONGRESO DE

www.congresoache.com

IS
SN

: 0
43

9-
56

89

Enero - Abril 2025  I Volumen 76 - Número 305




