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MIEMBROS PROTECTORES DE LA ASOCIACION TECNICA
ESPANOLA DEL PRETENSADO

Dentro de nuestra Asociacion existe una categoria, la de”“Miembro Protector”, a la que
pueden acogerse, previo pago de la cuota especial al efecto establecida, todos los Miembros
gue voluntariamente lo soliciten. Hasta la fecha de cierre del presente nimero de la Revista,
figuran inscritos en esta categoria de “Miembros Protectores” |0s que a continuacion se
indican, citados por orden aifabético:

AGROMAN EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Raimundo Fernandez Villaverde, 43,
28003 Madrid.

ALVI, S.A. (PREFABRICADOS ALBAJAR).—Orense, 10. 28020 Madrid.

ARPO EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A.—Avda. de la Innovacion, s/n. Edificio
Espacio, planta 3.5, mod. 4-7. 41020 Sevilla.

AUTOPISTAS, CONCESIONARIA ESPANOLA, S.A.—Plaza Gala Placidia, 1. 08006
Barcelona.

CARLOS FERNANDEZ CASADO, S.L.—Crijalba, 9. 28006 Madrid.

CEMENTOS MOLINS, S.A.—C.N. 340, Km. 329,300. 08620 Sant Vigenc dels Horts (Bar-
celona).

CENTRO DE ESTUDIOS Y EXPERIMENTACION DE OBRAS PUBLICAS (CEDEX).
Gabinete de Informacion y Documentacion.—Alfonso Xli, 3. 28014 Madrid.

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS.—Almagro, 42.
28010 Madrid.

COLEGIO DE INGENIERQS TECNICOS DE OBRAS PUBLICAS.—Miguel Angel, 16,
28010 Madrid.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS. Centro de Docu-

mentacion "Josep Renat".—Bon Pastor, 5. 08021 Barcelona.

COLEGIO OFICIAL DE APAREJADORES Y ARQUITECTOS TECNICOS.~Santa Eugenia, 19.

17005 Gerona.

COL. LEGI OFICIAL D'ARQUITECTES DE CATALUNYA.—Placa Nova, 5. 08002 Barcelona.

COMYLSA, EMPRESA CONSTRUCTORA, S.A —Lagasca, 88. 28001 Madrid.

CONSULTECO, S.L ~Pintor Lorenzo Casanova, 26. 03003 Alicante.

C.T.T. STRONGNOLD, S.A.—Aribau, 185, 08021 Barcelona.

CUBIERTAS Y M.Z.0.V,, S.A.—Avyala, 42, 28001 Madrid.

DRAGADOS Y CONSTRUCCIONES, S.A.—Qrense, 81. 28020 Madrid.

DYWIDAG - SYSTEMS INTERNATIONAL, S.A.—Azor, 25-27. Poligono Industrial Mata-
gallegos. 28940 Fuenlabrada (Madrid).

EMESA-TREFILERIA, S.A.—Apartado 451. 15080 La Corufa.

EMPRESA AUXILIAR DE LA INDUSTRIA, S.A. (AUXINI).—Padilla, 46. 28006 Madrid.

ENTRECANALES Y TAVORA, S.A. Biblioteca.—Cardenal Spinola, s/n. Edificio E. 28016
Madrid,

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y
PUERTOS.—Ciudad Universitaria. 28040 Madrid.

ESTEYCO, S.A.—Menéndez Pidal, 17. 28036 Madrid.

ESTUDIOS Y PROYECTOS TECNICOS INDUSTRIALES, S.A. (EPTISA).—Arapiles, 14,
28015 Madrid.

EURQOCONSULT, S.A.—Apartado 99. 28700 San Sebastian de los Reyes {Madrid).

FERROVIAL, S.A.—Principe de Vergara, 135. 28006 Madrid.

(Continua en el int. de contraportada)
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RELACION DE ENTIDADES QUE, EN LA FECHA DE CIERRE DEL PRESENTE NUMERO
DE LA REVISTA, FIGURAN INSCRITAS, EN LA ASOCIACION TECNICA ESPANOLA
DEL PRETENSADQO, COMO “MIEMBROS COLECTIVOS”.

ESPARNA

AEPQ, S.A.—Estudios y Proyectos.—Madrid.

ALTRESA, S.A.—Aranda de Duero {Burgos).

ASOCIACIO ENGINYERS INDUSTRIALS DE CATALUNYA.—Barcelona.

ASOCIACION DE INVESTIGACION DE LAS INDUSTRIAS DE LA CONSTRUCCION.—
Paterna (Valencia).

CASTRO HERMANOS, S.L.—Mislata (Valencia).

CENTRO DE ANALISIS ¥ DISENO DE ESTRUCTURAS, $S.A.—Qviedo.

CENTRO POLITECNICO SUPERIOR DE INGENIEROS.—Area de MM.C. y T. de
Estructuras.——Zaragoza.

CEYD TECNICA, S A —Qviedo.

C.I.C., 5.A.—Consultor de Ingenieria Civil, S.A.—Barcelona.

CHSA “CONSULTING E INGENIERIA INT., S.A.".—La Corufa.

CINSA-EP.—Lasarte-Oria (Guipuzcoa).

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demarcacion de
Andalucia Qriental.—Malaga.

COLEGIO DE INGENIEROS DE CAMINOS, CANALES Y PUERTOS. Demarcacion de
Galicia.—La Coruna.

COLEGIC OFICIAL DE ARQUITECTOS DE BALEARES.—Palma de Malorca.

COLEGIO OFICIAL DE ARQUITECTOS. —Demarcacion de Valencia.—Valencia.

COLEGIO CFICIAL DE ARQUITECTOS VASCO-NAVARRO .—Bilbao.

CONSTRUCCIONES LAIN, S.A.—Madrid.

CONTROLEX.—Alicante.

CUBIERTAS Y M.Z,0.V., S.A.—Barcelona.

DEPARTAMENTO DE CONSTRUCCIONES ARQUITECTONICAS.—Escuela Técnica
Superior de Arquitectura.—Sevilla.

DEPARTAMENTO DE INGENIERIA DE LA CONSTRUCCION.~Escueia Universitaria de
Arquitectura Técnica.—Universidad de La Laguna (Tenerife).

DEPARTAMENTO DE MECANICA DE MEDIOS CONTINUOS Y TEORIA DE ESTRUC-
TURAS.—Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos.
Universidad Politécnica. Madrid.

DIRECCION GENERAL DE CARRETERAS. Diputacion Foral de Guipuzcoa. San Sebas-
tian.

DITECOQO, S.L.—Valencia.

E.E.P., S.A.—Elementos Estructurales Prefabricados, S.A.—Sant Fruitos de Bages (Bat-
celonal.

ENAGA, S.A —Pozuelo de Alarcdon (Madrid). .

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA. U.P.C.—Barcelona.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Biblioteca.—La Corufa.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Madrid.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Biblioteca.—San Sebastian.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE ARQUITECTURA.—Sevilla.

ESCUELA TECNICA SUPERIOR DE INGENIERGCS AGRONOMOS.—Biblioteca.—
Cordoba.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA.—Castro de Elvifa (La
Carufa).

ESCUELA UNIVERSITARIA DE ARQUITECTURA TECNICA,—Granada.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA INDUSTRIAL.—Zaragoza.

ESCUELA UNIVERSITARIA DE INGENIERIA TECNICA MINERA. Biblioteca.—Leon.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Universidad Castilla-L.a Mancha. Depar-
tamento de Mecanica Aplicada.—Albacete.

FSCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Barcelona.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Burgos.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA.—Caordoba.

ESCUELA UNIVERSITARIA POLITECNICA DE MANRESA.—Manresa (Barcleona).

EUROESTURIOS, S.A.—Madrid.

FERNANDEZ CONSTRUCTOR, S.A.—Madrid.

FOMENTO DE CONSTRUCCIONES Y CONTRATAS, S.A.—Valencia.

FORJADOS DOL.—Esquivias (Toledo}.
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FUERZAS ELECTRICAS DE CATALUNA, S.A.—Barcelona.

FUNDACION DE LOS FERROCARRILES ESPANOLES .-~Madrid.

GIJON E HIJOS, S.A—Motril {(Granada).

G.0.C.S.L.-Vigo (Pontevedra).

HORMADISA, S.L.—Valga (Pontevedra).

IDEAM, 8.A —Madrid.

INBADELCA, S.A.—Baracaldo (Vizcaya).

INDAG, 5.A.—Madrid.

INGENIERIA DE AUTOPISTAS Y OBRAS CIVILES, S.A —Madrid.

INGENIERIA FLORS, S.A.—Grao de Castelldn.

INGENIEROS Y ARQUITECTOS ASOCIADQOS, S.A.—Zaragoza.

INSTITUCIONES COLEGIALES PARA LA CALIDAD EN LA EDIFICACION.—Murcia.

INSTITUT DE TECNOLOGIA DE LA CONSTRUCCIO DE CATALUNYA.—Barcelona.

INSTITUTO JUAN DE HERRERA.—Madrid.

J. CASTRO MATELO, S.A.—Sigueiro (La Corufia).

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.—Consejeria de Fomento.—Valladolid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.—Direccion General de Transportes y Carreteras. Servi-
cio de Gestion,—Valladolid.

JUNTA DE CASTILLA Y LEON.—Servicio Territorial de Fomento.—Avila,

LABORATORIO GEOCISA. Biblioteca.—Coslada (Madrid).

LABORATORIO DE INGENIERQOS DEL EJERCITO.—Madrid.

LABORATORIOS DEL SURESTE, S.L.—E! Palmar (Murcia).

LUIS BATALLA, S.A. (LUBASA) ~Castelldn de ia Plana.

METALURGICA GALAICA, S.A.—Naroén (La Coruna).

MINISTERIO DE DEFENSA. DIRECCION DE INFRAESTRUCTURA DEL MANDO SUPE-
RIOR DE APOYQO LOGISTICO DEL EJERCITO.—Madrid.
MINISTERIC DE OBRAS PUBLICAS, TRANSPORTES Y MEDIO AMBIENTE. DIRECCION
GENERAL DE CARRETERAS. SERVICIO DE PUENTES Y ESTRUCTURAS —Madrid.
MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS, TRANSPORTES Y MEDIO AMBIENTE. DIRECCION
GENERAL PARA LA VIVIENDA Y ARQUITECTURA. SUBDIRECCION GENERAL DE
NORMATIVA BASICA Y TECNOLOGICA.—Madrid.

MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS, TRANSPORTES Y MEDIO AMBIENTE. SUBDIREC-
CION GENERAL DE NORMATIVA TECNICA Y ANALISIS ECONOMICO.~Madrid.

O.C.P. CONSTRUCCIONES, S.A.—Madrid.

POSTENSA, S.A-BILBAQ.

PRAINSA —Barcelona.

PREFABRICACIONES Y CONTRATAS, S.A.—Madrid.

PREFABRICADOS AGRICOLAS E INDUSTRIALES, S.A. (PRAINSA) ~Zaragoza.

PREFABRICADOS DEL CEMENTQO, S.A. (PRECESA) ~Ledn.

PREFABRICADOS DE HORMIGON, S.A. (CUPRE-SAPRE).-Valladolid.

PREFABRICADOS PARA NAVES Y VIVIENDAS, S.A—Zaragoza.

PREFABRICADOS POUSA, S.A.~Santa Perpetua de Moguda (Barcelona).

PREFABRICADOS UNILAND, S.A—Barcelona.

RUBIERA, S.A. FORJADCS Y CUBIERTAS —Ledn.

RUBIERA BURGOS, S.A.~Burgos.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.—Barcelona.

SERVICIO MILITAR DE CONSTRUCCIONES.~Burgos.

SERVICIO TERRITORIAL DE CARRETERAS.—Gerona.

SESTRA, S.A.L—-Andoain (Guiptzcoa).

SOCIEDAD ANONIMA ESPANOLA TUBC FABREGA.—Madrid.

SPANDECK CATALANA, S A —Barcelona.

TECNICA Y PROYECTOS, S.A.—Madrid.

TECNQS, GARANTIA DE CALIDAD, 8.A. —Madrid.

TERRATEST, S.A.—Madrid.

TEXSA, S.A.—Barcelona.

TIGNUS, S.A.—Valencia.

TUBERIAS Y PREFABRICADOS, S.A. (TYPSA).—Madrid.

UNIVERSIDAD DE CADIZ.—Algeciras (Cadiz).

UNIVERSIDAD DE GANTABRIA. Biblioteca Universitaria.—Santander.

HORMIGON Y ACERO N€ 191 - 1994



UNIVERSIDAD DE OVIEDO. Biblicteca Universitaria.-Oviedo.
UNIVERSIDAD POLITECNICA. Hemeroteca.—Valencia.
VIGUETAS MUBEMI, S.A.~Torrente (Valencia).

VORSEVI, S.A.—Ingenieria y Control de Calidad.—Sevilla.

V.S. INGENIERIA Y URBANISMO, S.L.~Sevilia.

EXTRANJERO

ABCP/LIBRIS ~EBSCOQ.-Rio de Janeiro (Brasil).

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE CIMENTO PORTLAND.—Sao Paulo (Brasil).

COLTENSA, S.A ~Santa Fé de Bogota. D.C. (Colombia}.

FACULTAD DE INGENIERIA/UBA —Estados Unidos de Norteamerica.

LABORATORIO DE ENGENHARIA DE ANGOLA —Luanda (Republica Popular de Angola).

PONTIFICIA UNIVERSIDAD CATOLICA DEL PERU.—Lima (Perd).

POSTES, S.A—Lima (Per().

UNIVERSIDAD CATOLICA DE QUITO. Biblioteca.—Quito {Ecuador).

UNIVERSIDAD CATOLICA DE VALPARAISO. Biblioteca Central.-Valparaiso (Chile).
UNIVERSIDAD DE PUERTO RICO. Biblioteca.—Mayagliez (Puerto Rico).

MIEMBRO CORRESPONDIENTE
ASOCIACION BOLIVIANA DEL PRETENSADO (A.B.P.).—La Paz (Bolivia).

* ok

AVISO IMPORTANTE

DISCUSION DE LOS ARTICULOS ORIGINALES PUBLICADOS EN LA REVISTA
“HORMIGON Y ACERO”

Todos los articulos originales que se publican en “Hormigdn y Acero™. guedan sometidos
a discusién y al comentario de nuestros lectores. La discusion debe limitarse al campo de
aplicacién del articulo, y ser breve {cuatro paginas mecanografiadas a doble espacio, como
maximo, incluyendo figuras y tablas). '

Debe tratarse de una verdadera discusién del trabajo publicadoe y no ser una ampliacion o
un nuevo articulo sobre el mismo tema; el cual sera siempre aceptade para su publicacidn en
nuestra Revista, pero con tal caricter.

Debe ofrecer un interés general para los lectores. De no ser asi, se trasiadara al autor del
articulo al que se refiera, para que la conteste particularmente.

1.0s comentarios deben enviarse, por duplicado, a la Sccretaria de la A T.E.P., Apartado
19.002, 28080 Madrid, dentro del plazo de tres meses contados a partir de la fecha de
distribucidn de la Revista.

El autor del articulo cerrara la discusion contestando todos y cada uno de los comentarios
recibidos.

Los textos, tanto de las discusiones y comentarios come de las conlestaciones de los
autores de los correspondientes articulos, se publicardn conjuntamente cn una Seccion espe-
cial que aparecera en fas {iltimas paginas de la Revista.
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NOTA: Se continla en este nimero 191 de "Hormigon y Acero” la publicacién
de los textos de las Comunicaciones presentadas en la XIV? Asamblea Técnica
de la A.-T.E.P. celebrada en Malaga, durante los dias 8 al 12 del mes de
noviembre de 1993.

En este nimero 191, se incluyen trece de las Comunicaciones presentadas al
Tema |, "Investigacicnes y Estudios”.

EL COMITE DE REDACCION

hormigon y acero n.” 191

indice
Pags.

457-0-198 Dimensionamiento practico de pilares prefabricados
armados y/o pretensados para edificios industriales y
comerciales.. 9-17
Calcul pratique des poteaux prefabrlques en béton armé ou béton
précontraint pour batiments industriels et commerciaux.

Practical design of prefabricated reinforced or prestressed concre-
te columns for industrial and commercial buildings.
F. Moran.

457-0-199 Disefo automatico de puentes de hormigén pretensado
construidos por voladizos sucesivos.. - . 19-28
Project assisté par ordinateur des ponts en betcn precontralm
construits par encorbellements successifs.
Compuier aided design of prestressed concrete bridges built by
the balanced cantilever method.
A.C. Aparicio Bengoechea; J.R. Casas Rius y G. Ramos Schnei-
der.

457-0-200 Accién de las cargas concentradas sobre ias alas de las
vigasen T.. . 29-41
Action des charges zsolees sur Ies membrures des poutres en T
Single loads action on concrete T-heams flanges.
A. Paez y J. Diaz del Valle.

457-0-201 Analisis de estructuras concablesytelas ... 43-52
Analyse des structures composées par cables et toiles.
Analysis of structures compoesed of cables and skins.
A. Recuerc y J.P. Gutiérrez.

457-0-202 Depositos cilindricos de hormigén pretensado: una 53-66
nueva vision de calculo . :
Réservoirs cylindriques en beton precontramt une nouvelle con-
ception du calcul,
Circular prestressed concrete tanks: a new approach to the analy-
sis.
J.M. Vilardell; A. Aguado y E. Mirambell.

457-0-203 Un ejemplo de evaluacién de la carga ultima de una
estructura . 67-72
Un exemple de I'évaluation de la charge de rupture d une structu
re.
An example of ultimate load evaluation of a structure.
A. Samartin y 8. Pérez-Faddn.
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457-2-41 Un modelo general para el analisis no lineal de estructu-
ras de hormigén y acero construidas evolutivamente......... 73-90
Un modéle general pour I'analyse non-linéaire des structures
construites de fagon séquentielle renforcées, précontraintes et
COMposées.
A general model for the nonlinear analysis of sequentially cons-
tructed reinforced, prestressed and composite concrete structures.
P Cruz; A. Mari y P. Hoca.

457-5-28 Rigidez dinamica de estribos de puentes..._.......... 91125
Rigidité dynamigue des culeés des ponts.
Dynamic stiffness of bridge abutments.
A. Martinez Cutilfas y E. Alarcon Alvarez.

457-8-178 Consideraciones respecto a la modelizacién dinamica
de los puentes ... e 127-136
Quelques remarques sur Ia modehsanon dynamlque des ponts
Some thoughts on the dynamic modeling of bridges.
J.R. Casas Rius.

685-3-1  Caracterizacion mecanica de un hormigc’)n de alta resis- 137-148
tencia ..
Caraoterlsthues mecamques d'un béton & haute résistance.

Mechanical characterization of a high strength concrete.
A. Aguado; R. Gettu;, M.Q.F. Oliveira y J.M. Lépez Saiz.

685-3-2  El modulo de elasticidad del horm|gon de aita resisten-  149-159
cia..
Le module de deformatlon du beton a haute ressstance
The modutus of elasticity of high strength concrete.
M.P. Alagjos Gutiérrez y M. Ferndndez Canovas.

685-3-3 La influencia del diagrama tension deformacién en el 161-166
calculo a flexion de secciones realizadas con hormigo-
nes de altas resistencias
Linftuence du diagramme tension-déformation sur le caicul a la
flexion des sections réalisées en béton a haute performance.
The influence of the tensile deformation diagram in the calculation
of bending of high strength concrete sections.
E. Gonzdlez Valle y J.M. Izquierdo Bernaldo de Quirds.

EN PORTADA: Reproduccion det Cartel anunciador de la XiV? Asamblea Téc-
nica Nacional de la A.T.E.P., que obtuvo el primer premio en el
Concurso al efecto celebrado.

AUTOR:  José F. Berlanga Ponce.
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Normas que deben cumplir los articulos que se envien para su
publicacion en “Hormigon y Acero”

1. CONDICIONES GENERALES

Los originales de los articulos que se
desee publicar en “Hormigdn y Acero”,
se enviaran a la Secretaria de la ATEP.
Deberan cumplir rigurosamente las nor-
mas que a continuacion se especifican. En
caso contrario, seran devueltos a sus
Autores para su oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigi-
dos pasaran al Comité de Redaccidn de la
Revista el cual, previo informe y cvalua-
cion de su calidad por el correspondiente
Cuerpo de Censores, decidira si procede
o no su publicacidn, sugiriendo even-
tualmente al Autor los cambios que, en
su opinion, deben efectuarse para su final
publicacion en “Hormigdén y Acero™.
Toda correspondencia en este sentido se
mantendra directamente con el Autor o
primero de los Autores que figuren en el
Articulo.

Los originales que por cualquier causa
no fueran aceptados seran devueltos al
Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originaies se presentaran mecano-
grafiados a doble espacio, por una sola
cara, en hojas tamafio UNE A4, De cada
articulo se enviara original v dos copias.

2.1. Titulo

El titulo, en espafiol, francés e ingiés
deberd ser breve y explicito, reflejando
claramente el contenido del articulo. A
continuacidén se hara constar nombre y
apellidos del Autor o Autores, titulacién
profesional y, si procede, Centro o

Empresa en ¢l que desarrotla sus activi-
dades.

2.2. Resumen

Todo articulo deberd ir acompafiado
de un resumen, en espafiol e inglés, de
extension no inferior a cien palabras (unas
ocho lineas mecanografiadas) ni superior
a ciento cincuenta palabras {doce lineas).

2.3. Graficos y figuras

Los graficos y figuras deberdn ir nume-
rados correlativamente en el orden en que
se citen en ¢l texto, en ¢l cual deberd indi-
carse el lugar adecuado de su colocacion.

Se presentaran delineados en tinta
china negra sobre papel vegetal o sobre
papel blanco, o en reproducibles de muy
buena calidad. Todas las figuras llevaran
su correspondiente pie explicativo.

Los rétulos, simbolos v leyendas debe-
ran ser tales que, tras su reduccidén a la
anchura de una o des columnas de la
Revista (setenta v dos o ciento cincuenta
mm, respectivamente) queden letras de
tamafio no inferior a 1,5 mm vy sean, en
todo caso, facilmente legibles.

2.4. Fotografias

Se procurard incluir solo las que,
teniendo en cuenta la reproduccién, sean
realmente Gtiles, claras y representativas.
Podran presentarse en copias de papel
opaco negro o en color, en negativo, o en
diapositivas. Se tendrdn en cuenta las
normas sobre tamafio de rétulos y leyen-
das dadas en ¢l punto 2.3 anterior. Irdn
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numeradas correlativamente y llevaran su
correspondiente pie explicativo,

2.5. Tablas y cuadros

Cumplirdn las proporciones y dimen-
siones indicadas para las figuras. Lleva-
ran numeracién correlativa, citada en el
texto, y un pie con la explicacidon ade-
cuada y suficiente para su interpretacioén
directa.

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresaran, preferi-

blemente, en unidades del Sistema Inter-
nacional (S8.1.) segiin las UNE 5001 y

5002.

2.7.Férmulas, letras griegas, subindices y
exponentes

En las férmulas se procurard la
maxima calidad de escritura y emplear las
formas mas reducidas siempre que no
entrafien riesgo de incomprensién. Para
su identificacidn se utilizard, cuando sea
necesario, un numero entre paréntesis a
la derecha de la formula.

Se cuidara especialmente que todas las
letras griegas, subindices y exponentes
resulten perfectamente identificables, pro-
curando evitar los exponentes complica-
dos y letras afectadas simultdncamente de
subindices y exponentes.

Cualquier expresidn que, por su com-
plejidad, pueda dar Jugar a interpretacio-
nes equivocadas, se presentara manus-
crita. Se diferenciaran claramente mayis-
culas v minusculas y aquellos tipos que
puedan inducir a error (por ejemplo, la/y
el 1;1a O yel cero; la K y la k, etc.).

2.8. Referencias bibliograficas

Las referencias bibliograficas citadas
en el texto se recogeran al final del mismo
dando todos los datos precisos sobre la
fuente de publicacién, para su loca-
lizacidn.

Las citas en el texto se haran mediante
nUmeros entre paréntesis. En lo posible,
se seguiran las normas internacionales
utilizadas generalmente en las diversas
publicaciones, es decir:

Referencias de articulos publicados en
revistas

Apellidos ¢ iniciales del Autor o Auto-
res; titulo del articulo; nombre de la
publicacién; nimero del volumen y fascicu-
lo; fecha de publicacién, y nimero de la
primera y Gltima de las paginas que
ocupa el articulo al que se refiere la cita.

Referencias de libros

Apellidos ¢ iniciales del Autor o Auto-
res; titulo del libro; edicidn; editorial, y
lugar v afio de publicacion.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se
enviara una copia al Autor para que, una
vez debidamente comprobadas y corregi-
das, fas devuelva en el plazo maximo de
quince dias, con el fin de evitar el riesgo
de que la publicacion de su articulo tenga
que aplazarse hasta un posterior nimero
de “Hormigdn y Acero™.

En la correccion de pruebas no se
admitiran modificaciones que alteren sus-
tancialmente el texto o la ordenacién del
articulo original.

HORMIGON Y ACERO Nt 191 - 1994



457-0-198

Dimensionamiento practico de pilares prefabricados armados
y/o pretensados para edificios industriales y comerciales

1. INTRODUCCION

Los pilares prefabricados utilizados normal-
mente en la construccidn de naves industriales y
edificios comerciales son elementos de hormigdn
en cuyo dimensionamiento el fendmeno del pan-
deo tiene una cspecial relevancia, Por una parte,
se trala de elementos de esbeltez elevada, debido
al afinamiento de secciones permitido por las altas
resistencias de los materiales usados e impuesto
por la necesidad de competir comercialmente.
Esta esbeltez viene aumentada al tratarse de ele-
mentos sustentados en ménsula, aungue a veces
no funcionen como elementos aislados, sino como
grupos de eltos unidos entre s y por tanto cotras-
lacionales, lo que puecde mejorar su comporta-
miento frente al pandeo. Por otra parte, estos pila-
res estdn sometidos a acciones importantes por las
grandes tuces y fuertes cargas de las naves y edifi-
cios que sustentan. Por Ultimo, suele ser preciso
considerar la actuacién simulldnea de momentos
en las dos direcciones (pandeo en flexion esvia-
da}), lo que complica bastante el tratamiento del
problema.

En la prictica habitual del proyecto de estos
elementos se emplean con frecuencia métodos
poce adecuados. Dicha prdctica, en nuestro pafs,
puede esquemalizarse como sigue:

« Tratamicnto de los pilares como elementos
aislados, estimando a priori su longitud de
pandeo. Esta longitud deberia ser, en princi-
pio, el doble de la longitud del pilar (ménsu-
la}, aunque la existencia de grupos de pilares
cotraslacionales y de cargas importantes que
actdian a alturas intermedias (caso de edificios
de varias plantas o de puentes grias) permite
conjeturar jongitudes de pandeo mds favora-
bles. Para estimar estas longitudes se emplean
reglas sencillas | 1] en funcién del nimero de
pilarcs cotraslacionales y de la parte de la

Francisco Moran Cabré
Dr. Ing. de Caminos
Instituto Eduardo Torroja, Madrid

carga que actiia a niveles intermedios, reglas
que suclen pecar de arbitrarias o poco justifi-
cadas y resuitan muchas veces inseguras,

Consideracion sucesiva e independiente del
pandeo en cada una de las dos direcciones,
excusable por el hecho de que la Instruccién
Espafiola de Hormigdén EH-91 [2] no contem-
pla el tratamiento del pandeo en flexidn
esviada, que sin embargo reduce de forma
importante la capacidad resistente de los ele-
mentos ya que, como €5 sabido, 1a existencia
de cada una de las flexiones ablanda conside-
rablemente la rigidez de la pieza en la direc-
cidn de la otra [3].

Asimilacidén de los efectos de segundo orden
a los de upa excentricidad ficticia equivalen-
te, gue se suma a la de primer orden. Esta
exceatricidad adicional se obtiene mediante la
férmula del Art. 43.5.2 de la EH-91, método
cuya aplicacion al caso de pilares prefabrica-
dos no sucle estar justificada, ya que sélo es
vdiido para elementos de seccién y armaduras
constantes, sometidos a un esfuerzo axii cons-
tante y a momenios de primer orden variables
linealmente, mientras que los pilares prefabri-
cados tipicos suelen tener ia seccidn y las
armaduras variables (aunque constantes por
trozos), y la variacion de sus esfuerzos de pri-
mer orden es mds compleja.

Si bien las dos primeras simplificaciones utili-
zadas en la préctica quedan, en general, del tado de
la inscguridad, la tercera suele ser demasiadoe con-
servadora, ya que es sabido que la férmula de la
excentricidad equivalente de la EH-91 es muchas
veces excesivamente segura. En conjunto, la pric-
tica habitual del proyecto de pilares siguiendo las
lneas descritas conduce a resultados poco homo-
géneos ¥ que pueden desviarse significativamente
de los correspondientes a un andlisis mds riguro-
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so. Estos resultados tienden a quedar del lado de
la inseguridad, aunque puedan ser antieconomicos
en algunos casos aislados.

La Tesis Doctoral de Aires Pereira {3] senté las
bases para un tratamiento del pandeo de piezas en
flexocompresidn esviada y sirvié de precedenie a
un algoritmo de célculo de este tipo de elementos
[4]. Este algoritmo fue concebido en principio
para el caso mas simple de soportes de edifica-
cidén, de seccidén y armaduras constantes y solici-
tados por un axil y dos momentos de primer
orden, también constantes (fig. 1). Sin perjuicio
del rigor, se caracteriza por su eficacia numérica y
su adaptacién a ordenadores personales compati-
bles (programa DM2P ofrecido optativamente con
la obra {5]) permite la comprobacidn de un sopor-
te de este tipo en un tiempo del orden de | segun-
do y su dimensionamiento automdtico estricto, en
unos 10 segundos.

Este algoritmo ha sido posteriornmente adapta-
do al caso de pilas altas de viaductos sometidas a
flexocompresidn esviada [6], dando lugar a un
programa para el dimensionamiento interactivo de
clementos de este tipo en ordenadores personales
compatibles. Ef programa, llamade PILA, con-
tempta pilas de seccidn en cajén, rectangular, anu-
lar, circular o en H (fig. 2}. La seccidn y las arma-
duras son variables a lo largo de 1a alwra (fig. 3),
contempldandose leyes en las que cada una de las
dimensiones de la seccién y de las dreas de los
grupos de armaduras varian de forma lineal (se
definen los valores que toman en la cabeza y en la
base de la pila) o arbitraria (se definen los valores
en once secciones a los décimos de la altura). El
proyeclista efectia distintos tanteos, cambiando
atgunoc de los datos, en el fichero de datos,
mediante un editor de pantalla (5 segundos), tras
lo cual el programa analiza la pila resultante (1-2
segundoes), indicando si se llega a un estado de
equilibrio sin agotamiento, en cuyo caso pueden
reducirse las dimensiones y/o las armaduras de fa
pila, o si ésta falia por agotamiento o por inestabi-
lidad, en cuyo caso hay que aumentarlas. Prosi-
guiendo de esta forma a realizar nuevos tanteos,
puede conseguirse un dimensionamiento adecua-
do para la pila.

En lo que sigue, se presenta de forma esquemad-
tica este algoritmo, asf como su implementacion
en un programa, [lamado PILAR, para el dimen-
sionamiento practico de pilares prefabricados
armados y/o pretensados para edificios comercia-
les e industriales, que sigue planteamicntos andlo-
g0s a los del programa PILA.

2. BASES DE CALCULO

Las bases de cdlculo son las establecidas en la
Instruccién EH-91 [2], v en particular las conteni-
das en los articulos 36 Principios generales de

caleulo de secciones sometidas a solicitaciones
normales y 43 Pandeo, que coinciden en lo funda-
mental con las del Eurocédigo EC-2 y las dei
Cddigo Modelo MC-50 del CEB.

Comeo diagrama tensidn-deformacidn del hor-
migon se adopta el pardbola-rectédngulo tanto para
el cdlculo de secciones como para el anélisis
estructural, como se hace en el programa PILA y
se justifica en la referencia [6]. Se evitan asi los
inconvenientes que presenta el diagrama hiperbo-
lico de Sargin desde el punto de vista computacio-
nal, a cambio de una cierta infravaloracidn de las
rigideces (y por tanto, de una sobrevaloracion de
las deformaciones y de los efectos de segundo
orden) debida a la diferencia entre el médulo de
clasticidad el hormigdn y la pendiente inicial del
diagrama pardbola-rectdngulo. En los pilares pre-
fabricados esta diferencia es, para los hormigones
usuales, significativamente menor gue en Jas pilas
de puente hormigonadas in situ: al ser las resisten-
cias mds altas, la pendiente inicial del diagrama se
acerca més al modulo de clasticidad tedrico de la
EH-91, que crece mds despacio con dichas resis-
tencias. Asi, para un hormigén H-400, la tabla
43.2.2 de la EH-91 proporciona un médulo de
clasticidad caracteristico del hormigdn, de
350.000 kp/cm?, que dividido per un coeficiente
de minoracién de 1,4 se transforma en un valor de
céleulo de 250.000 kp/em?, que coincide sensible-
mente con la pendiente del diagrama pardbola-
rectingulo, que para ese hormigdn es de 243.000
kp/em?.

Al disminuir el margen de seguridad que pro-
porciona el uso del diagrama pardbola-rectingulo
con respecto al de un diagrama cuya pendiente
inicial se ajuste al médulo de elasticidad del hor-
migén, parece necesario tener en cuenta las defor-
maciones diferidas del hormigén (fluencia). Ello
se hace aplicando el método aproximado del
Cédige Modelo MC-90 del CEB (art. 6.6.3.3.2),
que consiste en afiadir a la excentricidad de pri-
mer orden en cada seccién del pilar, una excentri-
cidad adicional debida a los efectos de la fluencia.
Esta excentricidad adicional se calcuia mediante
una férmula que tiene en cuenta el valor de ia
excentricidad de primer orden producida por la
carga permarnente, la relacion entre el esfuerzo
axil permanente y la carga critica de Euler del
pitar, y el valor final del coeficicnte de fluencia ¢.
Este coeficiente se hace depender, a su vez, de la
edad t, del hormigdn en el momento de puesta en
carga, del espesor ficticio de la pieza y del tipo de
ambiente al que dicha pieza estard expuesta.

La Instruccidon EH-91 no mencicna la posibili-
dad de tener en cuenta los efectos beneficiosos de
la resistencia a traccion del hormigdn y de la
tenso-rigidez {tension-stiffening), que aumentan la
rigidez de las piczas. Estos efeclos pueden, sin
embargo, ser decisivos en el cdiculo de deforma-

HORMIGON Y ACERO N® 191 - 1894




o 7777

Figura 4. Programa PILAR. Definicion del pilar
prefabricado.

ciones de elementos muy esbeltos. Segin resulta-
dos de estudios realizados en ¢ seno de la antigua
Comisién [11 del CEB, para esbelteces altas y
excentricidades reducidas, cada uno de estos efec-
tos puede incrementar la carga de pandeo en un
30 por 100 {8]. Ante fa indefinicion de la EH-91,
no ha parecido prudente aprovecharlos de
momento, aunque no se ha renunciado al propasi-
to de incorporar més adelante al programa un tra-
tamiento simplificado de los mismos.

Como diagrama tensidn-deformacion para el
acero pasivo se usa ¢l diagrama bilineal de los
aceros de dureza natural, y para el acero de pre-
tensado la pardbola impticita, de quinto grado, de
los aceros deformados en frio.

3. DEFINICION DEL PILAR. SECCIONES,
ARMADOS Y CARGAS

El objetivo, enunciado en la introduccion, de
conseguir un programa que permita realizar, de
forma inleractiva, modificaciones y tanteos en la
definicién geométrica del pilar y de su armado
hasta lograr cémodamente un dimensionamiento
adecuado del mismo, impone el disefio de una
estructura de datos sencilla. En el compromiso,
siempre necesario, entre la generalidad de un pro-
grama y la comodidad de su aplicacion a los casos
maés usuales en la prictica, se ha dado prioridad,
pot lanto, a ¢ste dltimo aspecto,

Se han considerado, por ello, pilares de seccion
rectangufar que constan de unoe a seis trozos en los
gue la secciéa v el armado se mantienen constan-
tes, aungue pueden ser distintos de trozo a trozo
(fig. 4). La geometria del pilar se define dando,
para cada trozo, su longitud y las dimensiones de
ta seccion en las dos direcciones. Los trozos pue-
den también usarse para definir las cargas exterio-
res, ya que se supone que £stas se aplican sdlo a
los puntos que separan los distintos trozos del
pilar (nudos), como se indica mas adelante.

La armadura pasiva se supone formada por
paquetes de barras iguales y colocados en puntos
préximos a los cuatro lados de la seccién. El
mimero de puntos de armado en cada lado de la
seccidn se define mediante un cddigo de armado
de dos cifras (fig. 5}, y se supone igual en caras
opuestas {armado bisimétrico). El recubrimiento
mecdnico (distancia al paramento del pilar) se
supone igual para todos los paquetes. En cada
trozo del pilar se define el cédige de armado, que
fija €] ndmero de pagueles y el recubrimiento de
los mismos. Se fija asf la posicion de los paguetes
y queda como unica variable de armado la com-
posicién de cada paquete en nimero de barras y
didmetro. Esta variable de armado es la que el
proyectista varfa de forma interactiva duranie el
dimensionamiento.
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Figura 5. Ejempios de codigos de armado {en
cada punto de armado se dispone de una barra o
un pagquete de barras).

La composicién de los paquetes se define
mediante una tabia de armados establecida por cl
proyectista y grabada en forma de un fichero
ASCII que es lefdo por el programa. En la figura
6 puede verse un ejemplo de dicho fichero. En el
fichero se identifica cada paquete de armade por
un nimero de orden y se indican los redendos que

12
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PROGRAMA PILAR
TABLA DE ARMADOS DE PRQUETES DE BARRAS

NGm. armados = 33
NGm Armado Area (cm?)
1 1¢ 8 0.503
2 1g10 0.785
3 i¢l2 1.131
4 2¢10 1.571
S 1216 2.011
6 1¢16+1¢ & 2.513
7 1420 3.142
8 2916 4.021
9 W25 4.909
10 1925+1¢10 5.694
11 2¢20 6.283
12 1¢20+2¢16 7.163
13 1¢25+1¢20 B.050
14 1$25+2916 8.930
15 2¢25 9.817
16 2¢25+1¢p12 10.948
17 2925+1416 11.828
is 2¢25+1420 12.959
19 2¢25+42916 13.839
26 Ig2s 14.726
21 3¢25+1912 15.857
22 I¢25+1¢416 16.737
23 3¢425+1¢20 17.868
24 23241420 19.227
25 2¢p3242916 20.106
26 2¢p32+1¢25 20.99¢
27 2¢32+2¢20 22.368
28 3¢32 24.127
29 3432+1g12 25.258
ac 3¢32+1ple 26.138
31 3P32+1p20 27.269
32 I$324+1p25 29,036
33 4432 32.170

Figura 6. Programa PILAR. Ejemplo de tabla de
armados.

forman et paquele {pueden usarse barras de uno o
de dos didmetros distintos) y ¢l drea total del
paguete, en cm’. En cada tanteo, el usvario define
el niimero del paquete con que se arma cada (rozo
del pilar.

El programa permiie al usuario consultar el
fichero gue contiene la tabla de armados pasivos,
antes de iniciar cada nuevo tanteo, e incluso
modificar dicho fichero afiadiéndole nuevos arma-
dos, si lo considera conveniente en funcion de la
marcha del proceso. En cada tanteo el programa
informa en pantalia del peso total del acero pasivo
utilizado en el pilar y de la marcha del célculo: o
bien el pilar tanteado es capaz de resistir lodas y
cada una de las hipétesis de carga, en cuyo caso
1a solucion de armadoe tanteada es valida, pudien-
do disminuirse el armado de uno o varios de los
rozos si se desea mejorarla, o bien se produce un
failo por inestabilidad o por agetamiento en algu-
na hipdtesis, en cuyo caso la solucidn tanteada no
es valida, siendo necesario aumentar el armado de
uno o varios de los trozos hasta que lo sea.

La armadura activa {pretensado) se supone for-
mada por cuatro paquetes de alambres dispuestos
en puntos préoximos a las esquinas (coédigo de
armado 22). Dichos paquetes se suponen iguales
entre $i. Su posicin se define dando los recubri-
mientos mecdnicos en las dos dirccciones {gue
pueden ser distintos entre si, a diferencia de lo
que ocuwrrfa con los paquetes de armaduras pasi-

vas) referidos a la scccion de cabeza del pilar.
Ademads, es necesario definir el drea de acero de
cada paquete y la deformacién del acero de pre-
tensado en el estado final. Si el drea es nula, el
programa interpreta que no existe pretensado,

Por lo que se refiere a las cargas, puede definir-
se un niimero cualquiera de hipdtesis, que se cal-
culan independientemente por separado (al ser el
andlisis no lineal, no pueden efectuarse superposi-
ciones de las mismas). En cada hipétesis es preci-
so definir el coeficiente de mayoracion y las car-
gas que la componen. Dichas cargas, que se defi-
nen por sus valores caracteristicos (sin mayorar),
se supenen aplicadas en los nudos del pilar, enten-
diéndose como tales los puntos mds altos de los
trozos en los que el pilar se supone dividido. Por
otra parte, y a efectos del célculo de los efectos
diferidos (fluencia), es preciso distinguir dos esta-
dos de carga en cada hipétesis: el estade limite
dltimo y ¢l estado de cargas permanenies. En cada
nudo se considera, para unas y otras, la posible
actuacion de tres fuerzas: dos horizontales, que
actian segun las direcciones de los cjes X e Y, y
una vertical, segtin el eje Z, que se supone dirigi-
da hacia abajo, y de dos momentos, que actdan
alrededor de los ¢jes X ¢ Y (fig. 4). De acuerdo
con ko anterior, para cada hipdtesis de carga, para
cada nudo y para cada uno de los dos estados con-
siderados hay que definir las cinco componentes
(tres fuerzas y dos momentos) indicadas, debien-
do introducirse valores nulos para aquéllas que no
existan (véase fig. 7). Al definir los datos de carga
no es preciso lener en cuenta el peso propic del
pilar, que es considerado y afiadido a fos mismos
por €] programa, de {forma automética.

4. ALGORITMO DE CALCULO

La base del métedo es un algoritme para el
andlisis o la comprobacidn de piezas esbeltas de
hormigdn armado, de seccion y armaduras varia-
bles, sometidas a solicitaciones normales de fle-
xocompresion esviada, también variables a lo
fargo de ia aliura de la picza.

Este algoritmo ha sido descrito con algln deta-
lle en trabajos anteriores [4], [6], por lo que se
expondri aqui solo de forma esquemdtica. El ¢dl-
culo no se realiza aplicando alguno de los méio-
dos aproximados existentes, de validez limitada o
dudosa, sino por el Método General, también lla-
mado de las diferencias finitas [7], en el que se
efectian recorridos sucesivos de las distintas sec-
ciones de Ja pieza. En cada seccion, en funcidn de
tas flechas estimadas o conocidas del recorrido
anterior, se obticnen los momentos de segundo
orden, que se suman a los de primero para obtener
los momentos totales en ambas direcciones. A
partir de estos momentos y del axil, se efectia un
cdiculo de seccidn en flexocompresion esviada,
obteniendo las deformaciones unitarias de sus
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EJEMPLO 4 DE PRUEBA PROGRAMA PILAR - PILAR VARTAS ALTURAS -

31.08.92

MATERTALES: HORMIGON ACERO ARMADO ACERO PRETENSADO
"RESIST. CARACT. (kp/cm2}:" 400 51900 17100
YCOEFICIENTE MINOR. GAMMA:" 1.4 1.1¢ 1.10
“NUM., TROZOS DIF. SECCION:*® 3

DIMENSIONES ¥ ARMADURA PASIVA DE LAS SECCIONES:
. TRCZC = 1 2 3 4 5 33
YLORGITUD TROZO 1 (cm):" 240 310 320
UDIMENSION SECC. hx (cm):" 40 40 40
YDIMENSICON SECC. hy (cm):" 40 40 49
YRECUBR. MECANICO r (cm) " 5 5 5
"CODIGO DE ARMADC C A W 22 22 22
DATOS DEL PRETENSADO:
DEFORMACION FINAL AREA/ESQUINA RECUBR.MEC.EN CABEZA
ef Asp (cm?) rx (cm) ry {cm)
00524 0.987 4.5 4.5
DATOS PARA EL CALCULO DE LA FLUENCIA:
YAMBIENTE (1 exterior himedo; 2 = interior o seco):" 1

Bon

WEDAD CARGA (1 3 a 7 dias; 2 =

YNUM. DE HIPOTESIS DE CARGA:"M 2

7 a 60 dias;

3 = mas):" 2

"ACCIONES EN La HIPOTESIS 1 - Mayoracidn gamma f£:" 1.50

NUDO

FUERZAS (t) ¥ MOMTOS. (mt) E.ULTIMO

Fx Fy Fz Mx My
1 0.00 0.00 38.90 0.00 14.00
2 0.00 0.00 37.70 ¢.00 13.57
3 0.00 0.00 32.30 c.00 0.65

IDEM PERMANENTES {PARA FLUENCIA)

Fx Fy Fz Mx My
.00 0.00 27.23 0.60 3.50
0.00 0.00 26.39 0.00 3.39
0.00 0.00 22.61 0.00 .16

YACCIONES EN LA HIPOTESIS 2 - Mayoracidén gamma f:* 1,35

RUDO

FUERZAS (t} Y MOMTOS. (mt) E.ULTIMO

Fx Fy Fz Mx My
1 0.55 0.00  38.90  0.00 14.00
2 0.63 0.00 37.70 0.00 13.57
3 0.65 0.00 32.30 0.00 0.65

IDEM PERMANENTES (PARA FLUENCIA)

Fx Fy Fz Mx My
0.08 0.060 2T.23 0.00C 3.50
0.00 0.00 26.39 0.006  3.39
0.00 0.0 22.6%F 0.00  0.16

Figura 7. Programa PILAR. Ejemplo de fichero de datos.

fibras y por constguiente las curvaturas en la sec-
cién. Bstas curvaturas, integradas a lo largo de la
picza, penmniten obiener una nueva ley de flechas.
El proceso se repite hasta que se produce alguna
de las situaciones siguientes.

a) Se alcanza la convergencia en la deforma-
¢ién de la pieza y en ios esfuerzos en las sec-
ciones de la misma, sin que se haya agotado
ninguna de dichas secciones, en cuyo caso la
pieza estd cn una situacion de equilibrio
estabie;

b) Se detecta el agotamiento de una o varias de
las secciones de la piecza antes o en ¢l
momento de alcanzarse la convergencia del
equilibrio, en cuyo caso la pieza estd en
agotamiento;

¢) Se detecta la divergencia del proceso de
deformacién de la picza, con o sin agoia-
miento de alguna de sus secciones, en cuyo
caso la pieza es incstable.

El algoritmo es bien conocido en su formula--

cién para flexidn recta. Las principales aportacio-

nes al mismo, que sc detallan en las referencias
indicadas |41, 16}, son. por una parte, la eleccion
de un método semidirecto para el cdlculo de las
secciones, que aumenta nolablemente la eficacia
numérica del proceso, especialmente en el caso de
flexién esviada, y por otra, la adopcién de crile-
rios pricticos para la deteccién de las situaciones
de equilibrio, de agotamiento y de inestabilidad
que permiten discriminar fas mismas en casos en
los que fa cuantia de armadura se aproxima a la
estricta, como sucede siempre gue se desca conse-
guir un dimensionamiento afinado para la pieza.

5. IMPLEMENTACION DEL ALGORITMO

El algoriimo anterior, en su versién para pilares
prefabricados para edificios industriaies y comer-
ciales, se ha implementado en el programa
PILAR, preparado para ordenadores personales
IBM-PC/XT/AT/PS2 y compatibles bajo el siste-
ma operativo MS-DOS.
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EJEMPLC 4 DE PRUEBA PROGRAMA PILAR - PILAR VARIAS ALTURAS

Armado de los trozos
1 2 3
30 C.alta 20 10
3p32+1¢16 3025

FLECHAS EN LOS NUDOS (mm)

HIPOTESIS
Nudo Dir. 1 2
1 bie 36.14 40.49
1y 0.00 ©0.00
2 ® 174.20 194.94
2y 0.00 0.00
3 X 370.65 416,23
3 Y 0.00 0.00

Armado de los trozos
1 2 3
30 C.alta 20 5
3p32+1$16 3925 1p16

FLECHAS EN LOS NUDOS (mm)

HIPOTESIS
Nudo Dir. 1 2
1 X 36.29 40.94
1y 0.00  0.00
2 X 175.44 197.75
2y 0.00  0.00
3 X 377.49 431.32
3y 0.00  0.00

Armado de los trozos
1 2 3
30 C.alta 20 4
3¢32+1¢16 3925 2410

FLECHAS EN LOS NUDOS (mm)}

HIPOTESIS
Nudo Dir. 1 2
1 X 36.49 41.10
1 Vi 0.00 0.0C
2 X 175.94 198.5%5
2y 0.00  0.00
3 X 379.45 435.73
3y 0.00  0.00

Armado de los trozos
1 2 3
30 C.alta 19 4
3¢32+1¢16 2¢25+2¢16 2010

1¢25+1¢10

Hipdtesis carga

1 2

Acero pasivo = 397.53 kg
Co Co

Hipdtesis carga

1 2

Acero pasivo = 360.53 kg
Co Co

Hipdtesis carga

1 2

Acero pasivo = 356.10 kg
Co Co

Hipdtesis carga

1 2

Acero pasivo = 347.47 kg
Co In

Figura 8. Pregrama PILAR. Ejemplo de fichero de resultados.
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Se ha usado el lenguaje de programacion Quick
BASIC de Microsoft, version 4.5, extensién del
GW-BASIC, que facilita la programacidn estruc-
turada, es comodo para a preparacién y depura-
cién de programas, sobresale por rapidez de eje-
cucién y permite un buen aprovechamiento de los
recursos de estos ordenadores bajo MS-DOS,

Los datos leidos por el programa consisten en
dos ficheros. Uno de cllos, ya descrito (fig. 6), cs
fa tabla de paquetes tipo de barras que se pueden
emplear para la armadura pasiva. El otro (fig. 7),
consiste en los datos particulares del pilar que se
pretende dimensionar, ¢ incluye las resistencias de
los materiales, los coeficientes de minoracién de
las mismas, el nimero de trozos, las dimensiones
de los mismos, los cédigos de armado y recubri-
mientos mecdnicos en cada trozo, los datos relati-
vos al pretensado, los datos bdsicos que permiten
estimar las deformaciones diferidas (fluencia) v,
por tiltimo, las cargas aplicadas en cada una de las
hipdtesis que se van a considerar.

Para crear, modificar o corregir estos ficheros
se parte de mdscaras o ficheros tipo que se facili-
tan con el programa. Estas mdscaras pueden edi-
tarse con un editor de pantalia o con un procesa-
dor de textos cualquiera, de los muchos existentes
en el entorno del MS-DOS, por gjemplo el SIDE-
KICK, e] PC-TOOLS, el WORDPERFECT, ¢l
WORD, cte. De entre etlos resulta especialmente
idéneo el SIDE-KICK, de Borland, que al quedar
residente en memoria permite consultar los datos
en cualquier momento y medificarlos para volver
al programa principal pulsando un ndmero muy
reducido de teclas. Asi puede consuitarse o modi-
ficarse la tabla de armados entre dos tanteos suce-
sivos, pucs esta tabla es leida por el programa
antes de comenzar cada tanteo. Para modificar
cualguiera de los datos del pilar (por ejemplo, ¢l
nimero de puntos de armado o la escuadria de un
determinado trozo) es necesario, sin embargo,
volver a iniciar el programa.

Por lo que se refiere a los resultados, el progra-
ma muestra en pantalla ciertas informaciones
basicas que sirven para controlar la marcha del
proceso y dirigir los tanteos que efectia el usua-
rio. Los resultados que aparecen en pantalta para
cada uno de los tanteos son los siguientes:

« Nimero que caracteriza la composicion dei
paquete de barras pasivas dispuesto en cada
punto de armado de cada trozo del pilar, de
acuerdo con la tabla de armados establecida
por ¢l proyectista,

e Descripeién de la composicidn del paquete,
en ndmerc de barras y didmetro de las mis-
mas, también para cada trozo.

« Aviso, en su caso, de que la cuantia total de
armadura en cada trozo supera un valor esta-

blecido como cuantia médxima o no ilega a un
valor establecido como cuantia minima (si no
se produce ninguno de estos avisos, la cuantia
en el trozo estd compréndida entre estos dos
valores).

» Cubicacién (en peso) de la cantidad total de
armadura pasiva del pilar, gue permite com-
parar los armados correspondientes a los dis-
tintos tanteos vdlidos y seleccionar el mds
adecuado.

« Situacién que alcanza ¢l pilar, con la armadu-
ra definida por el usuario en cada tanteo, en
cada una de las hipdtesis de carga considera-
das (esta situacion puede ser de convergencia,
de agolamiento o de inestabilidad, segin se
indica en el apartado 4).

Ademds de la informacién que aparcce ¢n pan-
talla y que permite controlar €l procesa, el progra-
ma graba los resultados mds importantes del cél-
culo en un fichero en disco cuyo nombre es clegi-
do por el usuario (véase un ejemplo en la fig. 8).
Este fichero de resultados contiene, ademds de
todos los resultados descritos que aparecen en
pantalla, las fiechas que se producen en los dife-
rentes nudos del pilar, en las dos direcciones (x ¢
y) y para cada una de ias hipdtesis de carga consi-
deradas. Estos resultados suplementarios se gra-
ban sélo para los tanteos que representan solucio-
nes vélidas (es decir, para aguéllos en los que s¢
alcanza la convergencia en {odas las hipdtesis de
carga consideradas),

El tiempo de célculo tipico del programa, para
un pilar como el del ejemplo de las figuras 7 y 8,
con 2 hipdlesis de carga (el ndmero de (rozos no
influye en la duracién del céfculo) es del orden de
1 segundo por tanieo, en un ordenador con proce-
sador Intel 486-DX a 33 MHz, mdquina estdndar
en &l momento de escribir estas lineas. El uso de
un editor residente, como el Side-Kick, permite
usar el programa de forma interactiva con res-
puestas casi instantdneas y conseguir, mediante
tanteos, el dimensionamiento més adecuado para
cada picza.

El autor desea manifestar su agradecimiento al
Ingeniero de Caminos D. Angel Ortiz Bonet, de
CEPRESA, por su colaboracién en general, y
especialmente por la aportacion de su experiencia
como proyectista en ¢l establecimiento de las
especificaciones del programa, sus sugerencias
durante el desarrollo del mismo y su ayuda en la
fase de depuracién y pruebas, sin las cuales el
producto final al que se ha llegado no habria sido
posible.
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RESUMEN

Se presenta un algoritime para el calculo riguro-
$0, en teoria de segundo orden, de pilares prefa-
bricados de seccidn rectangular, de hormigdn
armado y/o pretensado, tipicos de edificios indus-
triales y comerciales. El algoritmo se ha imple-
mentado mediante un programa para ordenadores
personales compatibles que permite dimensionar
este lipo de piczas de forma cdmoda e interactiva,
Los pilares pueden lener hasta seis trozos, con
seccidn y armaduras pasivas distintas en cada
trozo. Las cargas se consideran aplicadas en los
nudos que separan eslos {rozos y son lres fuerzas

y dos momentos (flexocompresion esviada). La
armadura pasiva se define mediante paguetes de
barras situados en puntos discretos de [a seccidn.
Los paguetes se eligen de una tabla de armado
definida por el proyectista, que puede ser consul-
tada y cambiada en el curso def proceso. La arma-
dura activa consiste en alambres de pretensado
situados en puntos préximos a las esquinas del
pilar. Se tienen en cuenta, de forma sencilla, las
deformaciones diferidas. El programa permite al
proyeclista realizar rapidos tantcas cambiando las
dimensiones, los puntos de armado y los paquetes
de armadura pasiva en cada trozo del pilar. En
pantalla se indica el peso de acero resultante y si
el dimensionamiente es suficiente o se produce un
fallo por inestabilidad o por agotamiento. De esta
forma se facilita el dimensionamiento mas ade-
cuado para el pilar.

SUMMARY

An algorithm is presented for second-order-
theory design of reinforced or prestressed concre-
te prefabricated columns of rectangular cross-sec-
lion, such as are used at industrial and commer-
cial bujldings. The algorithr has been implemen-
ted in a program for compatible PCs. This pro-
aram [acilitates the interactive design of these ele-
ments. The column can have up to six different
zones with different cross-sections and reinforce-
ments. The loads are applied {0 cach intermediate
node and can be three forces and two moments
(biaxial bending). Reinforcing steel is disposad in
groups of bars selected for each zone of the
column from a reinforcing table established by the
user. This table can be consulted and modified
during the design. Prestressing steel can be dispo-
sed near the corners of the cross-section and is
constant along the column. Time-dependent
effects {creep) are taken into account by a simple,
approximate method. The user can make quick
trials modifying the cross-section, the number of
reinforcing steel groups and the compaosition of
each group in each zone of the column. The pro-
grant shows the total amount of reinforcement and
displays information about the validity. or failure
{by resistance or by instability) of the considered
design. Thus an adequate design of the column
can be obtained.
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Nueva publicacion "Hormigon Armado y Pretensado”

Esta obra, compuesta de dos voldmenes, incide
en los fundamentos del comportamiento de las
estructuras de hormigén armado y pretensado,
ahordando aspectos como lfas propiedades de sus
materiales, las bases de su concepcidn y proyecto,
los métodos de cdlculo, ios sistemas constructivos
y su influencia en el proyecto estructural, juato
con la tecnologfa que les es propia y fos métodos
de control y mantenimiento. Asimismo, se realiza
un tratamiento especifico de los distintos tipos de
estructuras de hormigén.

Con ambos volimenes se pretende dar una
visién global de dichas estructuras, profundizando
en los fundamentos y huyendo de lo recetario, tan
frecuente en los manuales al uso. Pero, lejos de
quedarse sélo en un plano tedrico, los mismos
aportan aspectos tecnolégicos que concretan los
conceptos que aparecen en elios.

La cararacteristica mds singular y diferenciado-
ra de esta obra es el tratamiento conjunto gue
plantea para ¢l hormigén armado y cl hormigdn
pretensado, recogiendo la experiencia docente de
los Autores en dicha linea a lo largo de mds de
quince afios.
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Cap. 8 : Recapitulacidn (I).
9

: Estado limite ditimo de agotamiento por
solicitaciones normales.
Cap. 10: Estado limite dltimo de agotamiento por
tensiones tangenciales: esfuerzo corlante.
Cap. 11: Estado limite dltimo de agotamiento por
tensiones tangenciales: torsidn.
Cap. 12: Estado limite ltimo de pandeo.

Cap.
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Cap. 13: Estado limite dltimo de anclaje. Empat-
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Disefto automatico de puentes de hormigdn pretensado
construidos por voladizos sucesivos

L. INTRODUCCION

En este articulo presentamos la continuacién
del trabajo referenciado en {I) y (2) que ha sido
igualmente financiado por el Servicio de Puentes
y Estructuras de la Direccién General de Carrete-
ras del M.O.P.T. Expondremos detenidamente la
ampliacién del gistema experto relativa a los
puentes de tramo recto de hormigdn pretensado
construidos por voladizos sucesivos, —fundamen-
talmente el disefio de tableros y pilas— al tiempo
que recogeremos, sucintamente, los aspectos de
proyecto comunes con los otros tipos de tableros,
con el objeto de que el articulo resulte completo
en sf mismo.

Recordaremos aqui que el objetivo final del
sistema de disefic automético es la definicién
completa del puente proyectado —superestructura,
tablero, apoyos, pilas, estribos y cimentaciones—,
tanto desde el punto de vista geométrico como
constructive y econémico, y ello basado en tres
mddulos independientes de hipdtesis que pueden
definirse por el usuario y que se refieren a:

1) Uhilizacidn de cualquier tren de cargas para
puentes de carretera.

it) Utilizacién de diversas calidades de mate-
riales y coeficientes de seguridad para cada
clemento del puente.

ii1) Utilizacion de distintos criterios de verifica-
cion y dimensionamiento segln la normati-
va empleada.

Con ¢l objeto de tener siempre una referencia,
el programa considera, a faita de una definicidn
especifica por el usuario, las siguientes hipétesis:
iren de cargas definido en la vigente instruccion
de acciones (3), calidades de materiales y coefi-
cientes de seguridad tipicos de este tipo de table-
ros y, en cuanto a verificacién y dimensionamien-
to, emplea la vigente normativa (4} y (5) relativa a
estructuras de hormigdn.

Angel C. Aparicio Bengoechea

Juan R. Casas Rius

Gonzalo Ramos Schneider

Catedra de Puentes

E.T.S. Ingenieros de Caminos de Barcelona

2. DESCRIPCION GENERAL DEL
PROGRAMA Y APLICABILIDAD

Como comentdbamos en (1) y (2), el criterio
general seguido ha consistido en disefiar el paque-
te informaético con una estructura medular, en la
idea de que cada mddulo pueda funcionar enlaza-
do con todos los anteriores o de forma indepen-
diente. Cada uno de estos mddulos procede a rea-
lizar el disefio de uno de los elementos estructura-
les o funcionales del puente. De esta manera se
puede llevar a cabo ¢l anteproyecto de un puente
completo o el de alguna de sus partes (tablero,
pilas, etc...), pudiendo, ademds, modificarse cada
una de eflas por separado.

Los mddulos de que consta el programa son los
siguientes:

— Maédulo de hip6tesis.

— Mdédulo de disefio de tableros.

—Mddulo de disefio de juntas y aparatos de
apoyo.

— Mddulo de disefio de pilas.

— Mdédulo de disefio de estribos.

- Mddalo de disefio de cimentaciones.

~Méddulo de mediciones de materiales y
medios auxiliares.

— Mddulo de valoraciones y presupuesto.

En cuanto a su campo de aplicacidn, e progra-
ma disefia, de forma automdtica, puentes consti-
tuidos por tableros de seccidn cajon construidos
por el método de los voladizos sucesivos, con
dovelas hormigonadas "in situ", mediante carros
de avance. La longitud total del puente estd com-
prendida entre 60 y 675 metros, el nimere maxi-
mo de vanos es 5 y las luces minimas y mdximas
son 60 y 150 metros, respectivamente.

En cuanto a las pilas, el programa disefia tres
tipologfas de pilas:

- Pilas macizas.
— Pantallas desdobladas,
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— Pilas cajon, con una altura méxima, desde la
rasante hasta la cota superior de la cimenta-
cidn, de 60 metros.

Los estribos y cimentaciones de pilas son dise-
flados con las mismas pautas gue las expuestas en
(2), {6) y (7), adaptindolos geométricamente,
obteniéndose, a partir de la geometria de los
diversos elementos y de los cdlculos efectuados,
unas mediciones y presupuestos, sobre los cuales
pueden realizarse estudios de sensibilidad.

3. PLANTEAMIENTO Y CRITERIOS
DE DISENO

En el caso que nos ocupa, puentes de framo
recto de hormigdn pretensado construidos por
voladizos sucesivoes, la importancia estructural del
problema rebasa la de los trabajos anteriores (1) y
{2) y, aun limitande su morfologia al rangoe de
luces y altura mdxima de pilas indicados en el
punto anterior, la rigueza de esquemas estructura-
ies es mucho mayor.

Los dos problemas principales que se deben
tratar son, por una parte, ia eleccidn adecuada del
esquema estdtico longitudinal y, por otra, el dise-
fio ajustado de la seccidn transversal.

Para abordar ¢l primer problema, la eleccidn
adecuada del esquema estatice longitudinal, gue
en la practica profesional un ingeniero senior lo
realiza de manera intuitiva, hemos elaborado un
"sistema experto” que estd inspirado en el razona-
miento argumental que venimos atilizando en las
clases a nuesiros alumnos, desde hace bastante
tiempo.

A partir del caso particular de un puente de tres
vanos construido por voladizos sucesivos, plante-
amos los probleinas de vinculacién entre semita-
bleros y vinculacién de éstos con las pilas, y ello
considerando los siguientes aspectos:

i) Capacidad portante dltima frente a cargas

verticales.

i) Movimientos verticales instantdneos y dife-
ridos del tablero.

i) Estabilidad de cada doble ménsula durante
construccion.

iv) Respuesla estructural frente a fuerzas hori-
zontales jongitudinales.

v) Respuesta estructural frente a deformacio-
nes lincales.

Para cada combinacién de vinculacidn enire
voladizos y dintel y pita surge un esquema estdfi-
co diferente que presenta una cierla calidad de
comportamiento, que pasamos a calificar de modo
cualitativo (Cuadro 1).

Cuadro 1

Evaluacién de los distintos esquemas estiticos.
o3

L

ASPECTO A CONSIDERAR

VINCULACION ESQUEMA (2) (@) () () (v)
ESTATICC
DINTEL/PILA | VOLADIZOS
E £ ST 13| w8 MB MB MB R/MM
E A AT 1% B M MB MB M8
A E £ 7*| B MB R B/R MB
A A AT TTEOR M R 8/R MB

NOTAS : (1) VINCULACIONES :
CALIFICACIONES :

E=empoiramiento , A=articulacién
MB=muy bueno , B=buena , R=reqular , M=mala , MM=muy mala

I$/J$=calidad de comportamiento variable entre {§ y J§ segin
otra circunstancia.
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El cuadro es extraordinariamente docente ya
que, como puede verse en una primera ojeada,
ninguna solucién estd bien calificada en todos los
aspecios. Los problemas dc ingenierfa no tienen
solucién tinica —recordemos por ejemplo cédmo se
refieren los franceses a los puentes: "ouvrages
d'art"— y eso desconcierta al principio a nuestros
alumnos y complica las cosas para elaborar un
sistema experto que entienda el ordenador,

Si volvemos al cuadro, observamos que la
solucién primera, puente pértico de dintel conti-
nuo, o tiene casi todo: gran capacidad de carga
ditima por redistribucion de esfuerzos al ser una
estruciura muy hiperestitica; la continuidad entre
voladizos y el pretensado que conlleva, limita o
anula el problema de las deformaciones verticales
diferidas; la vinculacion entre las dobles ménsulas
y ias pilas resuclve definitivamente los problemas
de estabilidad durante construccidn; no hay nada
mejor que un empotramienio correctamente reali-
zado para transmitir grandes fuerzas harizontales,
pero, {rente a las defermaciones impuestas, la dis-
tancia que existe del punio fijo a Ja coronacidn de
fas pilas y la altura de €stas, generan siempre
esfuerzos —que los norteamericanos llaman con
acierto "pardsitos” y vaya si lo son- que con dis-
tancias importantes (L) y pilas robustas (Bl y
cortas (H) pueden Hegar a ser muy elevados:

60 El(g L)

M
: &8

H

La segunda selucién ~puente portico con dintel
articulado— resuelve este problema, pero presenta
el de unas deformaciones verticales excesivas por
fluencia gue, si quicren evitarse, obligan a dimen-
stonar ¢l pretensado por condiciones de deforma-
bilidad y no de resistencia, de 1o que resulta un
encarecimiento.

En cuanto a la tercera solucién, ésta funciona
globalmente bien, teniendo en cuenta que siempre
hay que crear un sistema de estabilidad provisio-
nal que asegure el equilibrio del tablero durante
construccién y que, en zonas de alla sismicidad,
ias grandes fuerzas horizontales que pueden llegar
a producirse invalidan la configuracién de apovos
convencional.

Fig. 1. Puente de Urato, L == 235 m, Japon,

Tras este primer andlisis —no merece la pena
comentar la dltima solucién que no obtiene sino
malas calificaciones— resulta muy claro que los
japoneses hayan ido en sus puenles cldsicos
(Urato, Hamana), con baja rasante, a} csquema
segundo, por sus problemas sismicos, sobredi-
mensionando el pretensado (Fig. 1y 2), y que
nosotros crucemos nuestros rios, cuando el traza-
do en alzado no va muy alto sobre la ldmina de
agua, con el esquema de viga continua (Fig. 3),

Fig. 2. Puente de Hamana, L == 240 m, Japén,
1978.

Fig. 3. Puente de Molins de Rei, L = 125 m,
Espafia, 1972.

;Podria minorarse el problema de esfuerzos
pardsitos que presenta la solucidn pértico con din-
te! continuo, frente a la accidn de las deformacio-
nes lineales?. Evidentemente sf, v exislen dos téc-
nicas cldsicas para ello: la utilizacién sobre pilas
de aparatos de apoyo desdoblados. normaimente
de neopreno, y el disefio de pilas con pantallas
también desdobladas. La primera técnica estd
limitada, si se emplean apoyos de neoprene, a una
cierta luz mixima (100 + 120 m) por capacidad de
carga vertical de los apoyos estdndar, y a una dis-
tancia midxima al punto fijo; mientras que Ja
segunda resuelve muy bien todos los aspecios
considerados, hasta un limite de longitud al punto
fijo —relacionada con la altura— y hasta un valor
méaximo de ésta, por problemas de resistencia
frente al vienio longiludinal durante construccion
y viento transversal en fase definitiva. Tampoco
es pues casualidad que el récord aclual de tramos
rectos de puente construidos por voladizos sucesi-
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Fig. 4, Puente de Gateway, L =260 m, Austra-
lia, 1984.

vos ~puente de Gateway, (Australia), zona de baja
sismicidad, 1., = 260 m, (Fig. 4)~ posea pilas de
esta morfologia,

Pues bien, el sistema experto elaborado cuanti-
fica, mediante una compleja funcién, la calidad
del comportamiento estructural de las diversas
soluciones posibles freate a un problema concre-
to, proponiendo el tipo de vinculacidn entre
dobles ménsulas —que siempre resulta de empotra-
miento salvo en zonas de alta sismicidad— asi

X UYL N
{BY: Colzadar areenes
]

A

BzCalzeda.greencts 2 r Anchura Peia geera « OT6m £ 1410
Caras [N GORTIMF180Y

PROFUESTA CETALLE DE BORDE DB}

Anchurg acerd neta = 0

como ¢l tipo de pila —seccién cerrada en cajon,
pantaifas desdobladas o pilas masivas— y su vin-
culacién al tablero.

Por lo que al disefio de la seccion transversal
respecta, ¢l sistema propone siempre una seccion
transversal en cajén monocelular, vdlida para pla-
taformas de hasta £6,75 m de anchura, que es el
miximo aqui considerado, de canto variable con-
tinuamente entre centro de luz y arranques segin
pardbola de scgundo grado, y cuyos cantos y
espesores de forjados y almas sc deducen de un
estudio estadistico de los mismos, al estilo del
realizado por Swan (8) en 1972, considerando fos
mejores puentes espafioles construidos desde
1972 por voladizos sucesivos.

4. PROYECTO DEL TABLERO

El proyecto del tablero se realiza de una mane-
ra interactiva mediante unos datos preliminares, a
partir de los cuales el sistema va generando pro-
puestas que se validan o modifican por el usuario.

Asi, el proceso general de proyecto del tablero
es el siguiente:

Anchere atto acern

B
1= Caizada  oroenes

£ 10

Cow £n CoRtag Az

B8+ C0i2000 » ArernS + 2 « Aniiaurd nela acero « i m

PROPUESTA DE!;&LLE DE BORDE DB

LL]

W3 PAY - 50

50

..B

@ Calzado. gugenes &7 m

E o

A Y

PROPUESTA DETALE DE BORGE D03

AB . anchs batrera

AN ancho noto aters

AR:ancho barandilla

Rt : resguards bacandita

PHI - proyeccin horigontat
imposta

Bostrugturat

PROPUESTE DETALLE DE SORDE GAQ

Fig. 5. Detaltes de borde estandar.
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Datos ciona un croguis de la geometria de estos vanos
laterales.

i) Definicion por el usuario del ancho funcio-
nal. Se entiende por ancho funcional la suma
de las anchuras de la calzada mads arcencs,
mds anchura neta de aceras, Este ancho fun-
cional estd limitado a 16,75 metros.

i} Definicidn de la plataforma, es decir:

— Anchura de calzada + arcenes.

— Anchura neta de acera izquierda,

— Detalle de borde de la acera izquierda. (Fig,
3).

— Detalle de borde de la acera derecha. (Fig. 5).

— Espesor del pavimento (por defecto, 8 cm).

Respecto a los detalles de borde cabe resaltar la
existencia de tres detalles predefinidos, denomi-
nados: DB1, DB2 y DB3. En el caso de que el
detalle de borde no correspondiera a ninguno de
estos tres, debe introducirse el detalle libre DBO
para el que se solicitardn los siguientes datos:

- Ancho estructural.

— Ancho barrera.

— Ancho barandilla.

~ Resguardo barandilia.

— Proyeccion horizontal de la imposta.
— Peso por metro lineal.

— Precio por metro lineal.

ii1) Datos sismicos. Si s¢ desea tener en cuenta
las posibles acciones sismicas, debe intro-
ducirse en qué zona, segdn ka norma sismo-
resistente espafiola, se encuentra €l puenie.

iv) Longitud total del tablero. Esta longitud
total del tablero debe estar comprendida
entre 60 y 675 metros. A partir de esta lon-
gitud total, el programa presenta todo un
abanico de posibles soluciones. El sistema
distribuye ta longitud total entre 1, 2, 3, 4 y
3 vanos, con dos hipdtesis: construccidn
completa por voladizos sucesivos y cons-
truccién con tramos parciales sobre cimbra
en los vanos extremos, y presenta al usuario
las soluciones posibles teniendo en cuenta
las luces méximas y minimas (150 y 60 m
respectivamente). Si el usuario desea intro-
ducir una distribucién de luces con vanos
desiguales, existe la opcién de introduccion
manual de luces y vanos.

En ¢l caso de elegir una solucién generada por
el sistema, primero se escoge ¢l admero de vanos
y, si es posible, se selecciona entre construccidn
total por voladizes o con (ramos extremos parcial-
mente construidos sobre cimbra.

En ei caso de introduccidén manual de luces y
vanos, es ¢l usuario el que debe introducir estos
valores, pero teniendo en cuenta las restricciones
gue se indican por pantalia.

La solucién de un vano se refiere a un tramo de
ménsulas compensadas, es decir, un vano central
de luz importante y dos vanos laterales muy cor-
tos que actdan de contrapeso. El sistema propor-

v} BEn el caso de gue se hayan dispuesto tra-
mos ejecutados sobre cimbra en los vanos
extremos, el sistema pregunta sobre la
posibilidad de que esos tramos presenten
esviaje.

vi) El sistema permite grabar las caracterfsti-
cas del tablero. Si se desea, se pueden
almacenar, al finalizar ia ejecucidn, todos
los datos y resultados del puente de cara a
posteriores estudios o modificaciones del
mismo.

vii) A continuacion, debe definirse la altura de
las pilas desde la rasante hasta la cota supe-
rior de la cimentacién. Esta altura determi-
na tanto el tipo de pila como la vincutacion
pila-dintel segin la funcidn de eleccicn de
esquema estdtico comentada en el punio
anterior. La altura mdxima ha sido limitada
a 60 m, con objeto de no extrapolar solu-
ciones a pilas mds altas que requerirfan un
andlisis en teorfa de segundo orden. No sc
han impuesto restricciones a ia altura mini-
ma de pilas.

viii}Vinculacién pila-dintel. Cen los datos
introducidos, el sisterna decide el tipo de
vinculacién pila-dintel en cada linea de
apoyo y lo muestra en una pantalla mera-
mente informativa,

ix) Peso det carro de avance. El sistema toma,
por defecte, un peso del carro de avance de
80 t, pero el usuario puede introducir el
peso real del carro de avance que se esté
considerando.

Resultados

x) Una vez realizado el cdlculo, segiin se des-
cribe en el apartade 6, se muestra un cro-
quis de la geometrfa de la seccién trans-
versal, tante en clave como en arranque, y
se permite visualizar un dibujo a escala

{Fig. 6 y D).
& Teonologia Carveterss J0RU Prueha
 Servicio de Puenies y Estrueturas KORU cajon
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Fig. 6. Ejemplo de disefio de seccion transversal,
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Tecroloofa Carreteras KEPU Frueha
@ Sggv?c?g de Fuentes y Estructuras HOFY csjdn

Esoala grdfica: {n

e ——

Puise cualauier tecla para continuar

Fig. 7. Dibujo a escala, en pantalla, de Ia
seccidn definida anteriormente,
x1) En el caso de tener reacciones de tiro en
tos estribos (puentes construidos totalmen-
te por voladizos), aparcce una pantalla
informativa indicando i niimero de tendo-
nes, su tipo y la fuerza de tesado necesaria
para hacer frente a estas reacciones de tiro.
xii) Pretensado superior. El sistema visualiza
¢l despicce del pretensado superior de
cada vano, indicando: niimero de tendones
que se anclan y distancia desde el anclaje
a la pila mds préxima. Para ello, el sistema
ha dividido previamente el tablero en
dovelas, dejande 2 m para la dovela de
cierre en clave y acortando las dovelas de
arranque para acercar su peso al peso de
las de clave.
xiii} Pretensado inferior. Podemos diferenciar
el despiece de los vanos laterales y el des-
piece de los vanos centrales.

a) Para los vanos laterales ¢l despiece se realiza
en dos famitias, de las cuales se indica: el
nimero de tendenes, su longitud y, para fa
familia que no ancla en ef extremo del table-
ro, ta distancia del anclaje al extremo (Fig.
8).

‘nﬁ Tecnplogla Carreteras HOPU Prueha
\Qf Servicio de Puentes y Estructuras HOPU cajdn

DESFIECT DEL PRETEHSARO INFERIOR VANG ¢

a: b tendones 12 £i B.8'"  de longitud total 47,88 »
b: 6 teadones 12 £1 B.B"'  de longitud total 2250

IR VST W e

ancladge a 11,25 n del extvens del fablero
Fugrza de tesado de los tendonss 2436 Tn
P Pulse coalguier tevla para continvar

Fig. 8. Esguema de despiece del pretensado
inferior en vano lateral.

b) Para los vanos centrales ¢l despiece sc ha
realizado en cinco familias, de las gue se

indica: el ndmero de tendones y su fongitud.
Los tendones estdn, obviamente, centrados
respecto al centro del vano (Fig. 9).

' Jecnelogla Carreteras HOFS
i Servicio de Puentes u Estructurss

DESPIECE BEL FRETENSADO INFIRIOR VAND 2

Prueha
HOPH eajdn

b
¢
4§
e
3 B fendones 42 01 0.6""  de omgitud total 3240w
b: B tendones {2 11 8.6'' de longitud fota]l 480 K
c. G fendones £2 01 Q6" de Jomgitud tofa] S4.9B »
d. € tendones §2 £ 0.6°' de londitud total 2598 n
e 5 tendomes §2 £1 0.6°'  de longitud total 1800 o

Fuerza de tesado de los fendones 243.6 Tn )
Pulse cualquier teca pard continuar

Fig. 9. Esquema de despiece del pretensado in-
farior en vanc central.

Ademas de los resultados gue proporciona este
mddulo, también se generan los ficheros de medi-
ciones, que s¢ pueden visualizar a través del
mddulo de mediciones y presupuestos, y los
ficheros que permiten la impresion de resultados.

5. PROYECTO DE LAS PILAS

El sistema se ha concebido con tres tipos de
pilas diferentes que pueden vincularse al dintel de
distintas maneras:

— Pilas masivas (Figura 10).

Fig. 10. Esquema de pila maciza.

Aptas para los esquemas viga continua, & poca
altura de} suelo, uniéndose al dintel mediante arli-
culacidn fija o deslizante en sentido longitudinal.

De empleo interesante también en puentes con
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baja altura de rasante situados en zonas sismicas
donde se empotran al tablero, existiendo siempre
entonces arliculaciones en las claves del mismo.

— Pantatlas desdobladas (Figura 11},

M;)I Tecnologla Carreteras MERU Prueba
A Servicio de Puentes y Estructuras HOPU cajdn
T =S PILA Ke: §
AN i 170 FANIALLE
— A R F N R
— §: 880 F= 7.4
i E M

¢ Desea ver el dibuse
2 escala (54079

Fig. 11. Pantalia de definicion de pilas de tabi-
gues desdoblados.

Aplas para esquemas pdrtico con altura media
sobre el suelo —normalmente entre 15 y 45
metros— de aquellos puentes que no estén situados
en zonas sismicas de media o alta intensidad.

Su vincutacién con el tablero puede ser de
empotramiento o articulacién (en este dltimo
caso, mediante rétulas de hormigdn).

- Pilas de seccidn en cajon (Figura 12).

ﬁ; Tevaglogla Carreteras H03U Prusha
Servicio de Puentes y Estructuras HOPY cajén
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Pulse cualquier tecla para contingar

Fig. 12. Dibujo a escala de pila de seccidon en
cajon.

Aplas para puentes con altura de rasante cleva-
da, pudiéndose vincular al dintel mediante empo-
tramiento (pilas centrales) o articulacién (pilas
exlremas), confidndose en este caso la estabilidad
durante construccidn a un sistema de estabilidad
provisional.

Dentro de las limitaciones del sistema experto
elaborado, los resultados de la funcién de sclec-
cion del esquema estdtico puesto a punto, han
sido, para puentes construides en Espafia, en
regiones de sismicidad baja o media, tos siguien-
les:

— Tableros siempre continuos.

- Pilas masivas articuladas al dintel, para altu-
ras inferiores a 15 m.,

- Pilas con pantallas desdobladas, para alturas
de rasante comprendidas entre 15y 30 m vy
en funcién de la lengitud total del puente.

- Para pucntes con alguna pila superior a los
30 m de altura, resultan pilas huecas de sec-
¢ion en cajén, empotrados los centrales y
articulados los extremos.

En cuanto al cdlculo de esfuerzos y dimensio-
namiento, se evalian, para cada una de las pilas,
los esfuerzos en base de pila, en 6 hipGtesis, com-
binando las siguientes acciones:

— Acciones verticales y horizontales del tablero
sobre la pila: construccidn y servicio.

- Acciones sismicas: longitudinales y transver-
sales.

— Viento: sobre pila y sobre tablero.

Una vez calculadas estas hipdiesis, se arma
cada pila a flexocompresién esviada v a corlante,
en st caso, y se dispone la armadura resultante.

Un iiltimo comentario, que no por dejario para
el final es el menos impoertante. Bl sistema experto
genera unas pilas estructuralmente eficientes, con
unas mediciones adecuadas, pero a veces excesi-
vamente simpionas. Todos estamos de acuerdo en
que las pilas son, con mucho, el aspecto arquitec-
tonico mds importante de un puente de tramo
reclo. Por ello, si queremos compeltir y superar al
ordenador, debemos poner, primero, nuestro inte-
rés y luego, nuestra mano en ello. Si no, el orde-
nador nos igualard y, a algunos, incluso logrard
superarles,

6. CALCULO ESTRUCTURAL, DISENO
DEL PRETENSADO Y VERIFICACION
SECCIONAL

El proyecto de tablero y pilas descrito en los
apartados anteriores sigue un proceso de prueba v
error cldsico, seglin los siguientes pasos:

— Elaboracién de una propuesta de esquema
estatico y de geometria seccional.

— Analisis estruciural bajo las acciones que
luego se comentan.

— Verificacidn seccional frente a estados limi-
les de servicio ante solicitaciones normales, y
frente a estados Iimites dltimos de flexocom-
presidn y lenstones (angenciales.

— Eventual modificacién o ajuste de espesores
de forjados y almas, asf como de la fuerza de
pretensado y vuelta al apartado de andlisis
estructural,

Para la elaboracion de la primera propuesta
relativa al esquema estdtico y geometria seccional
se siguen las pautas indicadas en ef apartado 3,
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mientras que la verificacion seccional se realiza
utilizando subrutinas que consideran los datos
almacenados en los archivos de hipétesis relativos
a materiales, coeficientes de seguridad vy criterios
de verificacién. El ajuste de espesores se realiza
mediante funciones adecuadas que consideran 1os
resultados de la verificacidn precedente.

En cuanto al andlisis estructural propiamente
dicho, el sistemna evalia los siguientes esfuerzos:

— Esfuerzos de pese propio de los voladizos.
Para obtenerlos se han tenido en cuenta cinco
secciones para cada voladizo, en las que se
han calculado sus caracterisiicas mecdnicas.

— Esfuerzos debidos al carro de avance durante
construccion.

~ Esfuerzos de peso propio en lramos cimbra-
dos de vanos extremos.,

— Esfuerzos de carga permanente de superes-
tructura,

— Envolvente de esfuerzos de sobrecarga defi-
nida en el médudo de hipdtesis. En el caso del
vigente tren de cargas espafiol se calculan las
siguientes hipétesis: vehiculo especial en
centro luz de todos los vanos, sobrecarga
repartida en todos los vanos y en vanos alter-
nos.

— Esfuerzos debidos a gradiente térmico. El
gradiente térmico considerado es de 5°C,
concomitanie con la sobrecarga.

~ Esfuerzos debidos a la redistribucion por
fluencia.

— Esfuerzos hiperestdticos de pretensado.

En cuanto a los criterios de diseiio del preten-
sado, la méxima unidad de pretensado que se uti-
Jiza es funcion de la luz madxima: para luces mdxi-
mas inferiores a 120 metros se adopta un tenddn
de 12 ¢ 0,5"; mientras que, para luces maximas
comprendidas entre 120 y 150 metros sc adopta
129067

Las pérdidas de pretensado se calculan para un
tendén medio; es decir, para el pretensade supe-
rior se adopta un tendon de longitud L/4 que dis-
curre por la tabla superior desplazandose en plan-
ta B/4; mientras que para el pretensado inferior el
1endén mide L/4 y se desplaza en alzado en fun-
cion de los cantos.

En el caso de tener un tramo de ménsulas com-
pensadas, el pretensado superior se ancla total-
mente en los extremos de los vanos de compensa-
cién.

7. PROYECTO DE ESTRIBOS,
MEDICIONES Y PRESUPUESTO

Estos médulos ya fueron descritos ampliamen-
te en {1) y lo que se ha hecho aqui ha sido efec-
tuar una adaptacion a las peculiaridades de los
tableros construides por voladizos sucesivos.

Recordemos que ¢l sistema puede disefiar estri-
bos de muro frontal ~macizo o de contrafluertes— o
bien estribos abiertos, siguiendo los criterios
expuestos en {6).

En cuanto a las cimentaciones, este modulo se
refiere exclusivamente al caso de cimeniacién de
piias, permitiendo, cimentaciones superficiales
mediante zapatas {cota de zapata, z, situada a
menos de cuatro metros del terreno, z = (), semi-
profundas, mediante zapatas y pedestales,
(- 4,00 £ z < - 8,00) y profundas, mediante pilo-
tes, cuya longitud deduce el sisterna experto a par-
tir de los datos geotécnicos de los sucesivos estratos.

El médulo de cimentaciones estd conectado
con el méduto de construccidn, que disefia lodos
los elementos auxiliares necesarios para la cons-
truccidn de las mismas en caso de existencia de
nivel fredtice o bien en medio de un cauce {recin-
tos de tablestacas o de pantallas de hormigdn,
apuntalamientos, eventual tapén de fondo, medios
de achique de agua filtrada, peninsula artificial,
ete.) procediendo a su medicidn de cara a su
inclusién en ei presupuesto,

En cuanio a las mediciones y presupuesto, ¢sie
médulo procesa las mediciones obtenidas en cada
uno de los médulos de proyecto comentados y, a
partir de un cuadro de precios definido previa-
mente por el usuario, obtiene ¢l presupuesto total
de la obra (Fig. 13). Puede definirse para la obra
en cueslién un cuadre de precios distinto, o bien
modificar el precio de determinadas unidades de
obra e incluso sus mediciones y asi efectuar un
andlisis de sensibilidad del presupuesto.

BOPT - Carreteras
Serwicio de Puentes ¢ Estructuras

TABLERD SECCION CRIOK
1- 13 de horsigan B2JaN oo 39187
2- Ky de atere de pretensado...... crorersennno 836906
3~ Ry de acero §asiVl T S22626.8
4~ Ky de acers activo anclaje tahlevo a esteibe.., 9.8
5- K} de horsigen de lastre..conns P 8.8
&= lid de carvo d A¥AACE e, e H
7- w3 de cinbra...... P X

Pulse cualguien tecla pava continear

Fig. 13. Mediciones del tablero,

8. SALIDA GRAFICA DE RESULTADOS

Los resultados de los distintos mdédulos de

‘disefio se guardan en archivos con formato DXF.

archivos que pueden recuperarse mediante un pro-
grama de dibujo normalizado, a elegir entre cual-
quicra de los que existen en el mercado.
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Escala 1:1000

PLANTA
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Figura 16. Puente ejemplo. Plano de despiece del pretensado.

Como cjemplo de resultados, en las figuras 14,
15 y 16 se presentan tres planos de un puente pro-
yeclado automdticamente; el correspondienie a la
definicién general —plano gue debe completarse
con la topografia del terreno—, el de definicion
geométrica del dintel y ¢l plano general del pre-
tensado, donde se indica su despiece.
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RESUMEN

En el articulo se presentan los criterios y
esquemas seguidos en la elaboracion de un paque-
te informadtico para el anteproyecto de puentes de
tramo recto, de hormigén pretensado, construidos
por voladizos sucesivos, pensado para dar res-
puesta, de manera rdpida y con apreximacidn
suficiente, a la definicidn completa de este tipo de
estructuras. Se describen, de forma resumida, los
distintos mdédulos de que consta el programa
informatico, as{ como sus principales funciones,
enfatizando los aspectos de disefio de tableros y
pilas de Jos puentes construidos por este procedi-
mienlo.

SUMMARY

In the paper the most important guidelines and
criteria used in the elaboration of a software pac-
kage for the computer aided design of continuous
prestressed concrete bridges built by the cantile-
ver method are presented. They take into account
the possible modifications concerning the live-
load model, the specifications and regulations sta-
ted in codes and the materials in order o evaluate
in a fast and accurate way the economical influen-
ce of these modifications in a particular bridge.
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Accion de las cargas concentradas sobre las

alas de las vigasen T

Alfredo Paez Balaca
Julian Diaz del Valle

Escuela de Ingenieros de Caminos de Santander

ANTECEDENTES

Las alas de las vigas de seccidn en T, asf como
el tablero superior de tas vigas en cajon, resultan
comprimidas por ia accidén de los momentos posi-
tivos creados por ta fiexidn longitudinal de la
picza. La compresion ejercida, serd maxima alli
donde médxima sea la magnitud del momento.
Inversamente, la compresidn serd nula en la sec-
cién de momento nulo. Entre una y otra, la com-
presion N, sobre el ala ird variando progresiva-
mente, aumentando a medida que se acerca a la
seccion critica. Mecdnicamente, estos incremen-
los estdn producidos por la accidn de los corres-
pondientes esfuerzos tangenciales dN; transmiti-
dos por el nervio a las alas en la superficic o cara
de contacto entre uno y otro elemento, accidn lon-
gitudinal que, por ser horizontal, recibe la deno-
minacién de esfuerzos rasantes.

En un estudio precedente (ref. 6), se analizd el
caso particular de vigas en T sometidas a la
accidn de una carga uniformemente repariida
(figura 1), Hegdndose a la conclusién de que la

Fig. 1. Viga de hormigén, de seccidén en T, bajo
la accion de una carga uniformemente reparti-
da, aplicada en la anchura bW del nervio.

seccién longitudinal de enlace de las alas con el
nervio, no solo estd sometida a los conocidos
esfuerzos rasantes y de flexion, sino que, ademds,
resulta solicitada por una fraccion transversal que,
repartida longitudinalmente en la forma que en la
figura 2 se representa, alcanza un valor promedic
de

2
n, = (o), = 0,55 L L
bz

expresidn en la cual
z=d-04h; (2)

es el brazo mecdnico de la pieza en cuestion, b su
anchura, b, fa anchura del ala (figura 1), h; el
espesor de la misma, d el canto il de ia viga y

G =7Y4

la carga limile o producto de la fuerza maxima
previsia por el coeficiente amplificador de seguri-
dad, una y otra expresadas en términos de carga
por metro lineal de directriz.

CARGAS AISLADAS

Come primer compiemento al precedente estu-
dio, se analizan ahora los efeclos causados por la
accidn de cargas, bien sean concentradas en una
reducida drea, o bien trasversalmenic cxlendidas
en una estrecha faja. Para precisar este extremo,
comencemos por el caso de una carga concentrada
P, situada en el plano longitudinal de simetria de
la pieza, actuando sobre un rectdngule de dimen-
siones t y by, en donde t es la dimensidn, paralela
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Fig. 2. Distribucién esquemdtica de las tracciones transversaies NT'

a la directriz, de la zona de repario, y b, 1a anchu-
ra coincidente con la anchura del nervio (figuras 3
y 4).

Si ahora, ilamando "a" a la distancia de la
carga al apoyo mas préximo, analizamos el equili-
brio del trozo A'HFE' de ala (figura 5), nos
encontramoes con que, siendo constante el esfuer-
7o cortante en el trecho "a" comprendido entre las
secciones Ay E,

Fig. 3. Viga de seccion en T, sometida a la
accion de una carga P concentrada en una estre V,=R, = (I - )P
cha faja. L
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Fig. 5. Tensiones rasantes en la seccidén de empotramiento del ala en el nervio,

constantes serdn las tensiones rasantes en ese
tramo, de tal modo que si N; es el esfuerzo tongi-
tudinal de compresidn gue actGa sobre la anchura
de aia b,

by M b, a a
= 2 P e & P=
N, b z b z (! L )
=7 ,ha =10 (L—a) (3

en donde h, es el espesor de ala (figuras 1,2, 3 y
4), z ¢l brazo mecdnico de la viga ¥ 1, la tensidon
herizontal rasante cntre ala y nervio a un lado 1,,.
y olro T, de la seccidn que dista "a” del apoyo A.

Hasta ahora, todo es elemental y, por ello,
sobradamente ceonocido. La novedad aparece
cuando, siguiendo tan sencillo razonamiento.
deducimos con sorpresa que la ecuacién 3 no es
suficiente para restablecer el equilibrio del frag-
mento de ala supuesto aistado en el espacio, sino
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que, siendo e, la excentricidad de la fuerza N, res-
pecte a la seccidn A'E'B, debe coexistir un par
de fuerzas transversales N y N, que, siendo igua-
les entre si, satisfagan la necesaria ecuacién de
equilibrio de momentos:

N.K,=Ne, )

en donde K, (figura 6), es ¢l brazo del par N, =

=N..

Por supuesto que intuimos que ia excentricidad
e, debe ser algo menor que 0,5 b, ya que nos cons-
1a que las tensiones longitudinales de compresién
no se reparten por igual en toda la anchura b, del
ala. Légicamente, debemos pensar que el valor de
e /b, serd tanto menor cuanto mayor sea la exten-
s5i9n b, del ala, en relacidn con la longitud L. de la
viga. Mds imprecisa es ta posicién de las fuerzas
del par N = N;. Suponemos que estas resultanies
transversales, una de compresién y otra de trac-
cién, deben repartirse ortogonalmente a la seccién
de empotramiento del ala con el nervio (figura 6),
pero poco sabemos acerca del volumen y distribu-
cion de esas tensiones fransversales.

Tanto para confirmar la presencia de estas ten-
siones, hasla el presente injustamente menospre-
ciadas, como para evaluar su magnitud y definir
su reparto a lo largo de la directriz de la pieza, nos
vemos obligados a recurrir al Método de los Ele-
mentos Finitos aceptando, como una primera pero
suficiente aproximacion, la hipétesis de una direc-
ta proporcionalidad entre tenstones y deformacio-
nes (Teorfa de la Elasticidad).

A tal efecto, supongamos, como punto de parti-
da, el caso mis elemental de una placa rectangular
A'HKB' (figura 5) de longitud L, anchura by, ¥
espesor h,, con sus bordes A'H, HK y KB' libres,

y dividida en dos tramos, ¢l de la izquierda, de
longitud "a", y ¢l de la derecha, de longitud L-a.
Bajo la dnica v exclusiva accidn de una carga ais-
lada P, esta losa, representativa del estado de ten-
sién del ala izquierda de la viga AB (figuras 3 y
4), estard somelida, en el borde A'E', a unas ten-
siones tangenciales rasantes T, que se mantienen
constantes en toda la exlensién "a”, mientras que,
en el tramo derecho E' B, las tensiones son mas
reducidas e iguales a 1,,. Como estas acciones
exteriores se suponen son las tnicas actuantes

sobre la placa:
Tha = T.h (L -a) (5}

Para que esta losa piana, supuesta aislada en ¢l
espacio, se corresponda con el estado tensional
del ala A'"HKB' de ia viga AB, se precisa que el
linico borde no libre, el A'B' mantenga, después
de la deformacién, la alineacién recta A'B' del
origen.

La vinculacién de la tensién tangencial T, con
la magnilud de 1a carga P, estd claramente defini-
da mediante la precedenie ecuacion 3. Para unas
determinadas dimensiones geométricas, a cada
tension 1, le corresponde una sola carga P, y vice-
versa: a cada carga P le corresponde una tension
T, ¥ solo una.

Una vez establecido, de este modo, ¢l presente
problema de la Elasticidad Plana, el Método de
los Elementos Finitos nos permite determinar los
respectivos estados de tensién, definiéndenos,
tanto la distribucién de compresiones normaies a
la seccidén E'F, como las tensiones normales que
aparecen a lo largo del borde A'B' en razdn a su
supuesia rigidez transversal. La primera de estas
distribuciones nos permite deducir (figura 6) la
excentricidad e, de la resultante N; de las compre-
siones generadas en cl ala por la flexidn de 1a viga
bajo la accidén de la carga P. La segunda, la mayor
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expresion del tridngulo equivaiente de tensiones.

0 menor concentracion de tensiones transversales,
tanto en las proximidades del apoyo, como en
torne a la seccidn critica de aplicacidén de la carga
({figura 7). La circunstancia de que el Método de
los Elementos Finitos sea un procedimiento esen-
cialmente numérico, nos obliga a reiterar las dife-
rentes soluciones a las cuales se llega cuando la
carga estd en el centro, en la seccién de cuartos,
en da de octavos, y en otras intermedias, asf como
cuando la relacién b/L varia de 0,05 a 0,10 o

incluse a 0,15 como un valor extremo, fuera ya de
las limitaciones propias de la [famada anchura
eficaz del ala.

En la figura 8 se han representado, de un modo
esquemdtico, los repartos de las fracciones trans-
versales G, en las vecindades de la seccidn critica,
y de las compresiones, también transversales, en
las proximidades del apoyo A. En el primer caso,
identificando el volumen de tracciones Ny con el
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drea rayada, se advierte la posibilidad de evaluar
N, mediante la superficie:

0,5TE xEM

del tridngulo equivalente de tensiones. Habida
cuenta de que el espesor de la losa se supone
constante ¢ igual a h;, llamando t, a {a base TE'
del tridngulo equivalente de tensiones y

Ot = (O e
a st altura 0 maximo valor, resulta que:
Ny = 0.5 thoy, ()

expresién que vincula la extensién equivalente
TE' de las tracciones o, con el valor G, del pico
de tensiones. Como se indica en ta figura 8, el
punto G, indica la posicion del baricentro del drea
rayada, como lugar de paso de la resultante N. de
las tracciones transversales.

Mds complejo es el reparto de las fuertes com-
presiones transversales que se concentran en la
estrecha faja A'D de las inmediaciones del apoyo
A. El bechoe de que, en la prictica, la viga presen-
te ordinariamente una amplia culata de apoyo en
vez de terminar abruptamente al filo de la linea o
charnela tedrica de sustentacién, hace que las
compresiones desbordea realmente el eje A'H
transversal, al menos en la forma que se indica en
ta citada figura 8. Sea como fuere, el caso es que
el brazo mecanico K, se expresa como la separa-
cién existente entre los respectivos baricentros G,
v G, de las dreas rayadas.

Si de un modo general denominamos:
k, =b/Lik =e bk =e/L = kkik, =K,/L {7

ios valores de N, y N, pueden expresarse en la
forma:

_b My_ba, a, Lp_
Nf_h z_bL(] L) z
(8}
b, L a a
= _J_P,k [—g—— —_—
k'sb L s L(l L)
y puesto que
e k. b,
NTzﬁN,:—‘;—kﬁg%Pz
9)
b 1, k,
= =P -
kﬁb z ’kﬁ kli 5
De acuerdo con la ecuacidn (6):
N, = k(,%i % P =05 Lhoy =
(10

=0,5 khL oy k= /L

7

luego la maxima tension G, localizada en el pico
de tensiones M es:

t.h, k, b hz
o bien
0'“ —_ kg 3 _P_
b hz
siendo
k=2 e (1)

Tomando como variables paramétricas las relacjo-
nes

al.=05 0,25 0,13
b/L =0,05 0,10 0,15

se obtienen los siguientes valores numéricos para
los diferentes coeficientes k:

Valores de k, Valores de k,
a Relacién b/L a Relacion b/L
L 0,05 0,10 0,15 L 0,05 0,10 0,15
0,50 0,05 0,10 0,15 0,50 (0,48 0,46 0,44
0.25 0,05 0,10 0,15 0,25 0,48 0,45 0,41
0,13 0,05 0,10 0,15 0,13 046 (0,40 0,33
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Valores de k,

Valores de k,

a Relacion b/L. a Relacion b/L
L 0,05 0,10 0,15 L 0,05 0,10 0,15
0,50 0,024 0,046 0,066 0,50 0,460 0,426 (1,393
0,25 0,024 0,045 0,061 0,25 0,214 0,192 0,183
0,13 0,023 0,040 0,049 0,13 0,100 0,100 0,098
Valores de k; Valores de k,
a Relacion b/L a Relacién b/L
L 0,05 0,10 0,15 L 0,05 0,10 0,15
0,50 0,25 0,25 0,25 0,50 0,013 0,027 (3,042
0,25 0,187 0,187 0,187 0,25 0,021 0,044 6,063
0,13 0,113 0,113 0,113 0,13 0,026 0,045 0,057
Valores de k, Valores de k;
a Relacion b/L. a Relacion b/L
L 0,05 0,10 0,15 L 0,05 0,10 0,15
0,50 0,057 0,107 0,158 0,50 0,45 0,51 0,54
0,25 0,065 0,116 0,157 0,25 {,65 0,76 0,80
0,13 0,068 0,102 0,126 0,13 0,76 1,88 0,91

Considerandose que, en la prctica, los resulta-
dos mdés interesantes son los que definen {a mag-
nitud de la traccion transversal N, en la seccidn
critica, la semi-anchura t, de influencia, y el valor
de fa méxima tensidn &, local, se han dibujado
los grificos que aparecen en las figuras 9, 10y
11, que determinan los coeficientes adimensiona-
les kg, k; ¥ k, que intervienen en las respectivas
formulaciones:

b, L
NT=§<6?f ;—P
t,= kL.
g“__kSE‘_f_

b hez

CAMPOS DE ACCION

En las figuras 7 y 8, aparecen dibujados los
grificos representativos del reparto tensional en la
cara de contacto del nervio con el ala. A la
izquierda del dibujo, en las vecindades del apoyo,
se observa una fuerte concentracién de compre-

siones que abarca el segmento A'D. Si este volu-
men de compresiones supone un esfuerzo total
Ne. su fuerza antagénica, el esfuerzo de traccion
N, se sitda a una distancia K, a un lado y ofro
SE'y E'Z de la seccidn E'F que dista "a" del
apoyo A. Evidentemente, el trazado MZ no es
simétrico del MS. Solamente cuando la distancia
"a" fuera igual a 0,5 L, ¢s cuando una media luz
es tgual a la otra mitad. De un modo suficiente-
mente aproximado puede decirse que si denomi-
namos t' a la distancia E'T" representativa de la
base del tridngulo equivalente del lade L-a y N}
el esfuerzo de traccién que se desarrolla en el drea
E'S" {figura 8)

Ne, = N;K, = N}K,

I\3‘1‘ L3 tl 2 tc

N, = —= =y

L-a

Conviene repetir que el diagrama de tensiones o,
que aparcce rayado en las figuras 7 y 8, se refiere
al reparto de tensiones, normales al borde o cara
vertical A'E' en los distintos puntos o distancias X
al apoyo A'. Si, para simplificar, admitimos que
en el interior (no en el borde) del ala, las tensiones
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G, aumentan proporcionalmente con la distancia
al borde libre longitudinal (y = b,), se obtiene,
come resultado, que la tensidn o, transversal en
un punto cualquiera del ala es:

0, =k, Oy

siendo k, el coeficiente adimensional que se defi-
ne en la figura 12,

Como acaba de indicarse, las tracciones Ny
aparecen equilibradas por una fuerte concentra-
cién de compresiones transversales N que se
extienden en una estrecha faja A'D. Dado que, en
la practica, fa viga rebasa la seccidn tedrica de
apoyo, estas compresiones desbordan la linea
ideal A'H para extenderse por la culata o reborde
que se dispone en el extremo de la pieza. Si deno-
minamos x, (figura 12) la distancia del punto D de
compresién nula al eje A' del apoyo, resultard
que:

X, =kL

o
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Fig. 10. Abaco gue define el valor del coeficien-
te!<7.

siendo k, un coeficiente cuyo valor depende, no
sélo de la relacién a/L, sino también del cociente
b/L o desarrollo lateral del ala en relacion con la
luz L de la viga o, de un modo mds general, con
la distancia entre secciones de momento nulo. En
términos mds precisos puede decirse que, en los
respectivos andlisis numéricos de los diferentes
casos resueltos, se encontraron los siguientes
valores de k,:

Valores numéricos de k,

a Relacion b/L

L 0,05 0,10 0,15
0,13 0,035 0,053 0,072
0,25 0,045 0,072 0,100
0,50 0,055 0,094 0,130
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Para facilitar la evaluacién de este coeficiente y
eludir la penosa doble interpolacién, se ha cons-
truido e} grafico de la figura 13 como solucién
mds practica para permitir la ¢édmoda estimacion
de este ditimo coeficiente k..

CARGAS MOVILES

Cuando una carga aislada transita sobre una
viga en T, se produce un pico o concentracién de
tensiones transversales de traccidn en fa seccidn
donde la carga actia (figura 12). Puesto que
semejanie circunstancia sucede en todas las posi-
ciones de la carga, resulta que la armadura trans-
versal requerida en cada punto, variard de una a
otra seccidn transversal de la pieza y, dentro de
cada una de cllas, con la distancia al borde libre
del ala. Siendo

(1)

el valor de esa tensidn transversal, maxima cuan-
do la carga actiia sobre la propia seccidn, y maxi-
ma tambjén en el punto de empotramiento del ala
con ¢l nervio, basta con cambiar la colocacién de
los pardmetros de la figura 11, para que el valor
del coeficiente k, quede ahora expresado en la
forma que se indica en la figura 14. Segin se

Planta.
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Fig. 11. Abaco que define el valor del coeficien-
te K.
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y transversales, creade en el ala por la accion
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deduce de la simple observacién del gréfico, la
separacién de las barras que constituyen esta
armadura transversal debe variar con fa distancia
"x" de la seccidn al apoyo, asi como con la dis-
tancia "y" (perpendicular a "x") bien sea al
borde exterior det ala, o bien a ia separacion o ale-
jamiento en horizontal al eje o directriz de la viga.

Considerandose que esta doble dependencia,
complica en exceso la disposicidn de las barras, se
propone la subdivisién del ala en cuatro porciones
o cuarteles A, B, C y I (figura 15} de igual densi-
dad de armaduras, es decir, de una misma separa-
cién de barras transversales. Obsérvese que,
segiin la figura 12, a una distancia del nervio igual
a 0,5 b, se requiere la mitad de Ja armadura que
en el citado borde A'E', lo cual significa que

RE]

tanto en la zona B como en la zona C (figura 15),
la armadura estard formada por unas barras dis-
puestas con una separacién doble a la distancia
gue mantienen tas barras de las zonas A y D, res-
pectivamente. Finalmente, el hecho de que la
cuantfa de armaduras en la zona D sea del orden
del B0% de 1a A (la mds densa), supone que, con
esta parcelacidén del ala, podemos obtener una
economia de acero del 33% de 1a reguerida en la
hip6tesis de disponer, en toda la extension del ala,
una misma plantilla de barras, con la misma sepa-
racién en toda la tongitud L.

EPILOGO

A titulo de comentario final conviene resaliar
que, en el estudio desarroilado, se ha partido de la
hipGtesis consistenie en admitir la proporcionali-
dad entre tensiones y deformaciones. Esta hipote-
sis, considerada como fundamenta! en el llamado
cilculo lineal, se ha aceptado en base a las
siguientes consideraciones:

1.2 $6lo bajo esta premisa, es valido el princi-
pio de superposicién de efectos, principio que se
considera necesario admitir va que, en la prictica,
son muy frecuentes los casos en los cuales las car-
gas aisladas inciden o actdan al tiempo que las
cargas repartidas cuando, por su naturaleza, unas
y otras solicitaciones requieren unos planteamien-
tos especificos que conducen a una formulacién
diferente.

2.2 El hecho de que, en las proximidades del
agotamiento resistente del hormigén, la depen-
dencia entre las tensiones y las deformaciones
pueda estar mejor representada por el normativo
diagrama parabélico-rectangular, no implica que
sea esta la relacién que mds aproptadamente vin-
cule ambas variables en el andlisis tensional del
conjunto estructural. Salvo fa zona en que s¢ pro-
duce ia rotura, el hormigdn del resto de las seccio-
nes se deforma dentro de un régimen de tensiones
moderadas. Asi por ejemplo, bajo la accidental
influencia de unas solicitaciones consideradas
como méximas previsibles, 1as tensiones no deben
rebasar el valor de

_ fck
Yete

GM

cociente que, en los casos mds frecuentes de 7y, =
=1,6v.= 1,5 sereduce a

0. =042,

es decir, que la maxima tension previsible serd
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Fig. 15. Cargas maviles: coeficiente que valora la magnitud del esfuerzo de traccién transversal en

los cuatro cuarteles de una semi-viga,

Gu=035f,

del orden de la tercera parte de la resistencia
media. Excepcionaimenie, en presencia de unas
sobrecargas [imites, tan clevadas como para
poderlas calificar de imprevisibles

9 =74

es cuando pueden presentarse casos de tensiones
tan {uertes como

g,=160,=061,

tensiones que, cf hormigén, debe soporiar con
cierta suficiencia. Sin embargo, cuando por una
infortunada coincidencia, es en esa seccidén tan
fuertemente solicitada donde, por un inadvertido
motivo, se han velcado unas masas tan deficientes
COm@ para que su resistencia sea

f.<0,56f, <071,

es cuando se produce la inesperada rotura. Obsér-

HORMIGON Y ACERO N 181 - 1994

39




vese que no se trata de una deficiencia en la cali-
dad exigida al material, sino de un defecto local
ocasionade por circunstancias coyunturales diver-
sas, que solo afectan a una o pocas amasadas ver-
tidas en una restringida zona. En consecuencia, y
con arreglo a estos criterios, el mecanismo que
mejor representa el funcionamiento global de la
estructura es el de imaginar una rétula pldstica en
una determinada seccién critica y suponer que el
resto del entramado resistente evoluciona eldstica-
mente. Puesto que desconocemos el lugar donde
se producird este posible defecto de ejecucion,
serd preciso aplicar reiteradamente el método
suponiendo que ta rétula, sucesivamenie, se sitda
primero en una y después en otra de las secciones
estimadas como criticas. Bastarfa ahora con selec-
cionar, en cada seccidn de la estructura, el mdxi-
mo valor resultante, para obtener fa solucién més
conservadora.

Como logicamente se comprende, el principal
inconveniente de este sistema es el de su evidente
laboriosidad ya que implica repetir un cdlculo tan-
tas veces como secciones criticas se han supuesto.
La simplificacién de admitir que toda la estructu-
ra, sin excepcidn alguna, opera dentro del limite
eldstico, parece notablemente mas proxima a la
realidad que ia de suponer que la pardbola-rectan-
gulo es la ley que vincula las tensiones con las
deformaciones. En todo caso, las diferencias que
entre una y otra se deducen, parecen ser inferiores
a la influencia de los parametros que forzosamen-
te se han despreciado a la hora de formular la
Teorfa de la Seguridad que ha conducide a la esti-
macion numérica normalizada de los coeficientes

Yo T ¥ Tr

NOTACION UTILIZADA
a) Mayusculas latinas

A, Armadura longitudinal en traccién.

A, Armadura longitudinal en compresion.

K. Brazo del par N, = N, (figura 6).

L. Luz del vano. Distancia entre secciones de
momento nulo.

M,, Momento longitudinal maximo.

M. Momento en la seccidn que dista "s” de un
origen.

Nc  Resultante, sobre el nervio (figura 5), de los
esfuerzos transversales de compresidn,

N, Esfuerzo longitudinal de compresién sobre
el ala (figuras 4, 5 y 6).

N, Esfuerzo sobre la cabeza de compresion de
la viga: N, =N, . b/b,

N, Resultante de los esfuerzos transversales de
traccién (figura 5).

P Carga aislada que actia en una estrecha faja.

R, Reaccidn en el apoyo A.

V, Esfuerzo cortante en ef tramo A.

V. Esfuerzo corlante creado por la flexién M,.

b) Minasculas latinas.

a Distancia de ka carga P al apoyo o puato de
momento nulo (figuras 3 y 4).

b Anchura total de la viga {figura 1.

b,  Anchura del ala: b =2 b, + b, (figura 1}.

b,  Anchura del nervio.

d Canto ttil.

e Distancia al nervio de la resuliante N, de

"

compresiones sobre el ala {figura 5).

Resistencia del hormigdn.

Resistencia de célculo del hormigén.

Resistencia caracteristica del hormigdn.

Resistencia media del hormigdn.

Espesor del ala.

Coeficiente adimensional (figura 13).

Coeficiente: k, = b/L..

Cocficiente: k, = e,/b..

Coeficiente: k, = e /L = k k..

Coeficiente: k, = K,/L.

Cocficiente: k, = a{l —a/L)/L.

Coeficiente: k, = k;k./k,.

Coeficiente: k, = t/L.

Coeficiente: k, = 2 kJk,.

Coeficiente adimensional gue se determina

en la figura 12,

Valor medio de las tracciones transversales

Ty

n, Esfuerzo de traccién transversal sobre el
nervio, por metro lineal de pieza.

q  Carga mdxima prevista, por metro lineal de
directriz.

g, Carga limite 0 mayorada, por metro lineal.

t Anchura de la zona de reparto de la carga P.

1,  Base del tridngulo equivalente de tensiones
(figura 8).

X Distancia genérica al apoyo A.

Direccidon normal al nervio. Direccidn trans-

versal.

Brazo mecénico de la viga (en este caso z =

=d-04hy.

= < 3 = &

- S VA v

ool ol ol ol ol ol o e g

&

™~

¢) Mindsculas griegas

v, Coeficiente parcial de seguridad que divide
la resistencia del hormigdn.

v,  Coeficiente parcial multiplicador de las car-
gas.

v.  Coeficiente reductor del limite eldstico de
las arrnaduras.

g, Tensién limite. Tensidn de agotamiento
resistente.

Oy Tensitdn mixima.

6, Tensién transversal de traccién.

{0}, Valor promedio de la tension transversal de

traccién,

Tensidn transversal, normal al nervio.

T, Tensidn tangencial rasante.

1., Tensién horizontal rasante entre la carga Py
el apoyo A.

1, Tensién horizontal rasante entre la carga P y
el apoyo B.
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RESUMEN

En la actualidad, mediante el cdlculo por orde-
nador, puede obtenerse la precisa valoracién de

unas fensiones que antes se despreciaban por con-
siderarse que su relativa pequefiez justificaba la
supresion de un laborioso proceso deductivo, Tal
s ¢l caso de las vigas de hormigdn de seccidn en
T, cuyas alas, bajo la accién de una carga P, se
encuentran sometidas a unas tensiones transversa-
les que alcanzan sus valores méximos en la sec-
cion donde actiia la carga. Después de un primer
estudio en donde se analizo el caso de las cargas
repartidas, se continda ahora con el efecto gue
produce una carga concentrada en una estrecha
faja. Un conjunto de graficos permiten delimitar
el campo de tracciones transversales que se
extienden por el ala, un campo que, esquemdtica-
mente, adopta la distribucidn de un tridngulo cuyo
vértice se sitia en el borde exterior del ala y su
base en la seccién de encuentro del ala con el ner-
vio de la vigaen T.

SUMMARY

Due to the complicate mathematical procedure
involved, thirty years ago many stresses were
neglected when considered too small to be taken
into account. At present, using computer calcula-
tions, actual values of these stresses can be obtai-
ned. This is the case of concrete T-beams whose
flanges are submitted to transverse lensile stresses
by the bending action of vertical loads applied on
the web. After a first study where distributed
loads were considered, further studies were
carried out on the assumption of single loads
acting on the beam. Using three graphics it is easy
to appraise the distribution of tensile stresses at
the flanges. Maximum value of these stresses is
reach in the section where the lead is applied, but
at the plane of flange-web connection.
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457-0-201

Analisis de estructuras con cables y telas

1. INTRODUCCION

Es frecuente utilizar estructuras con cables y
telas junto con clementos rigidos —mallas tesas,
estructuras hinchables, tensegrities, etc.~ para
cubrir grandes superficies, tales como estadios
deportivos, piscinas, plazas de toros, o para cons-
truir pabellones temporales en exposiciones.
Algunos ejemplos recientes se describen en (1),
(2). (3). Se trata de estructuras muy ligeras y fie-
xibles, cuyas caracteristicas hacen que su analisis
sea muy tedioso si s emplean programas conven-
cionales para estructuras cldsticas de nudos articu-
lados.

En primer lugar, son estructuras de configura-
cién variable, ya que las barras que no pueden
soportar compresiones no deben ser consideradas
si estan sometidas a tales esfuerzos, ni tampoco
las barras que entren en plasticidad y puedan
deformarse sin incrementar sus esfuerzos a parti
de ese momento. La segunda caracterfstica es que
sufren grandes desplazamientos, por lo que ¢l
equilibrio debe establecerse en la posicion defor-
mada, en lugar de en la inicial. En tercer lugar, las
barras presentan una gran no linealidad mecdnica,
tanto los cables como las telas pueden incluso
plastificar ademés de no trabajar a compresion; ¢
incluso las barras que si admiten este tipo de
esfuerzo presentan un comportamiento no lineal si
se tiene en cuenta el pandeo. Por dltimo, algunos
elementos pueden deslizar a través de los nudos
de conexién con otros elementos; en tal caso, las
tensiones de ambas ramas deben ser iguales a uno
y otro lado del nudo, debiéndose calcular la ten-
sién del cable completo en funcién de su defor-
macidn entre sus extremos no deslizantes.

Todo ésto hace que sélo puedan utilizarse
métodos iterativos en su andlisis (4), (5). En cllos,
en cada paso se considera un conjunto de despla-
zamientos de los nudos a partir de los cuales se
determinan fos esfuerzos de cada elemento,
teniendo en cuenta su ley de tensién/deformacion.

Alfonso Recuero y José Pedro Gutiérrez
Instituto Eduarde Torroja, Madrid, Espana

La sofucion se habrd alcanzado cuando todos los
nudos estén en equilibrio. En caso contrario, se
calcula una correccién de los desplazamientos,
para lo que se utiliza una estructura auxiliar eldsti-
ca lineal y nudos articulados, en la que los nudos
ocupan la posicién corregida, las barras tienen las
caracteristicas eldsticas tangentes, y sobre la cual
actiian los desequilibrios nodales como fuerzas
exteriores.

El método que se presenta ticne en considera-
cién todas las caracterfsticas mencionadas. En €l
se propone cmplear una solucién muy simple del
sistema de ecuaciones, consistente en dividir las
componentes de las cargas por €l elemento corres-
pondiente de la diagonal principal de la matriz de
rigidez. Esta solucidn es posteriormente corregida
utilizando un criterio de minimizacién de la ener-
gia total de la estructura, asumiendo un comporta-
miento lineal de los esfuerzos entre dos posicio-
nes de referencia. También se propone un proce-
dimiento para tener en cuenia los posibles malos
condicionamientos locales de la matriz de rigidez,
que se producen cuando hay cargas perpendicuia-
res a planos con pequefia rigidez transversal, o
cuando concutren en un nudo cables plastificados
o que debieran soporiar compresiones y sélo
admitan tracciones.

El método es muy rdpido, no depende de la
forma de numerar los nudos, y requiere poca
memoria, incluso para estructuras grandes. Se
incluye una descripcién completa del mismo asi
como un conjunto de ejemplos ilustrativos en los
que se pone de manifiesto su capacidad para
resolver casos que no es posible tratar con otros
procedimientos,

2. MODELO ESTRUCTURAL

La estructura se idealiza mediante un conjunto
de barras rectas, unidas en sus extremos en nudos
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perfectamente articutados, que pueden soportar
esfuerzos de compresion y/o traccidn, desprecian-
do su posible flexién transversal, y que pueden
tener un comportamiento no lineal. Pueden consi-
derarse secuencias de cables consecutivos con la
misma tensidn, que pueden deslizar a través de los
nudos intermedios, que se denominardn "cables
poligonales™.

Las condiciones de sustentacién se imponen
sobre los nudos, seglin las direcciones de los ejes
de coordenadas, y pueden ser rigidas o eldsticas.
Las acciones sobre la estructura pueden ser cargas
concentradas en los nudos, deformaciones inicia-
les de las barras o de los cables poligonales, vy
desplazamientos impuestos a los nudos coartados
rigidamente. Puede considerarse cualquier combi-
nacion simultdnea de estas acciones, pero, tenien-
do en cuenta ¢l comportamiento no lineal, sélo
puede considerarse un caso de cargas.

En caso de existir telas, éstas deben sustituirse
por conjuntos de cables equivalentes.

3. DESCRIPCION DEL
COMPORTAMIENTO DE LAS BARRAS

Se supone que tanto las barras como los cables
poligonales tienen un comportamiento eldstico no
lineal. Se describen mediante el drea de su seccion
transversal y su ley tensidn/deformacién. En la
implementacion realizada por los autores para
comprobar el método, esta ley se describe
mediante una poligonal de la que se dan las coor-
denadas (deformacidn, tension) de sus vértices.
La tensién asignada a los puntos con deformacion
menor que la del primer punto es la de dicho pri-
mer punto (plastificacién o no compresién}. A los
puntos con deformacién mayor que la del dltimo
punto se les asigna la tension del mismo (plastifi-
cacién). Este procedimiento permite representar
cualquier ley: sélo traccién, traccién y compre-
si6n incluyendo pandeo, reblandecimiento, endu-
recirmiento, plastificacion, etc.

Las barras se describern, ademds, por los niime-
ros de sus nudos extremos; v los cables poligona-
les por el numero de vértices y la secuencia de los
ndmeros de tos mismos. En ambos casos s¢ indica
la ley tensién/deformacion correspondiente, asi
como su deformacidn inicial. En cada iteracion,
para calcular la deformacion de cada barra o cable
poligonal se tendrd en cuenta la deformacién ini-
cial, asf como su longitud en las posiciones inicial
y deformada. En los cables poligonales se tendran
en cuenta las longitudes totales de los mismos.

4. DESCRIPCION DEL METODO

El método consiste en buscar 1a posicidn de los
nudos en la que los esfuerzos en fas barras y
cables poligonales y las reacciones de los apoyos
rigidos y elasticos equilibren las cargas exteriores.

Esta posicién final se considera como suma de la
posicién inicial més un desplazamiento de los
nudos (correccién). La correccidn inicial puede
ser dada por el proyectista, 0 en caso contrario se
supone nula. Los desplazamientos impuestos a los
apoyos rigidos deben introducirse en esta correc-
¢idn inicial.

A partir de ello, empieza el ciclo de iteracio-
nes. En cada una de ellas se considera que los
nudos estdn en la posicién corregida actual. Se
calculan después las deformaciones de las barras
y cables poligonales v sus correspondientes
esfuerzos, asf come sus madulos de elasticidad
tangente. Se comprucba entonces el equilibric en
cada nude, teniendo en cuenta las acciones exte-
riores, los esfuerzos de los elementos concurren-
tes en &), v las reacciones de las coacciones que ie
afecten. Si en ningln nudo se produce un desequi-
librio superior en mddulo a un valer prefijado, se
considera que se ha afcanzado la solucién y que el
proceso iteralivo ha finalizado. En caso contrario,
se calculard una correccidon adicional, que se
sumard a la actual.

Para calcular la correccion adicional se utiliza
una estructura articulada espacial auxiliar, Su con-
figuracidn es la misma de la estructura analizada,
con los nudos en ia posicidn corregida, teniendo
sus elementos el médulo de elasticidad tangente,
y las mismas condiciones de apoyo, pero con un
compartamiento eldstico lineal y nudos no desli-
zantes. Sobre esta estructura actian los desequili-
brios calcuiados, como cargas exteriores.

La correccion adicional serd proporcional a la
solucién en desplazamientos de esta estructura.
Dada Ia gran flexibilidad de estas estructuras,
puede adoptarse una solucién aproximada consis-
tente en dividir las componentes de las cargas por
el término correspondiente de la diagonal princi-
pal de la matriz de rigidez, lo que fija la direccion
de la correccién. El valor de la misma se fija apli-
cando un criterio de minimizacién de la energia
total, tal como se expone a continuacion.

Sean:

el el vector de desequilibrios nodales en la
posicidn inicial de los nudos, en la iteracidn en
curso,

d el vector de desplazamientos nodales, sotu-
cion del sistema auxiliar, y

e2 el vector de desequilibrios nodales en la
posicién inicial corregida en d.

Si suponemos que los esfuerzos en la estructu-
ra, y en consecuencia los desequilibrios nodales,
varian linealmente con d, tomando como puntos
de paso las dos posiciones mencionadas, el vector
de desequilibros nodales, e, correspondientes a un
desplazamiento a*d sera:

e=el +a* (e2 —-el}

La variacidn de la energia total de la estructura
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al pasar de la posicidn inicial del paso a la corre-
gida en a*d serd igual a la suma del trabajo reali-
zado por las fuerzas constantes el més el realiza-
do por las fuerzas lincalmente variables a* (e -
—-el).

a*el -d +a"2* (e2 —el} d/2

El valor de a que hace minima esta energia es:
a=el-d/(el-e2)-d

valor que se adoptard como factor de ampliacién
del vector d.

En las férmulas anteriores * indica producto
normal (dé escalares o escalar por vector) y - indi-
ca producto escalar de veclores.

Evidentemente, si la posicién corregida fuese
la de equilibrio, el vector e2 seria nulo, y el valor
de a serfa 1. Del mismo modo, si la posicidn ini-
cial fuese la de equilibrio, €l vector el seria nulo,
y el valor de a seria {} para cualquier d. En algu-
nas situaciones de mal condicionamiento, puede
ocurrir que los vectores el y e2 coincidan. En tal
caso, se adoptard para a un valor arbitrario, por
ejemplo 1, y se continuard el proceso. Es impor-
tante sefialar que estas operaciones deben realizar-
se con la mdxima precision que permita el lengua-
je de programacion utilizado.

A conlinuacidn se repite ef ciclo iterativo,

Como se ha dicho, hay que prestar especial
atencion a les posibles malos condicionamientos
locales de la estructura auxiliar. Zonas estdtica-
mente estables en la estructura real pueden con-
vertirse en mecanismos por plastificacion de algu-
no de sus elementos o por que alguno de ellos
deberia trabajar a compresidon y sélo admite trac-
ciones, 0 por que todos 1os elementos concurren-
tes en un nudo son, en alguna iteracidn, prictica-
mente coplanarios. En tales situaciones, se propo-
ne prescindir de fas ecuaciones causantes del mal
condicionamiento, y asignar a las variables duales
de las ecuaciones omitidas un valor igual al limite
de desplazamienio por la componente de carga en
dicha direccion, dividida por la carga total en el
nudo.

5. DESCRIPCION DEL ALGORITMOQ

Los pasos que hay que seguir en un algoritmo
que implemente el método propuesto son;

A. Inicializacién de variables.

Las coordenadas de fa posicién inicial de los
nudos y las componentes de las cargas externas se
almacenardn en matrices que no se modificarin
durante el cdlculo. La comreccidn de la posicién
inicial de los nudos se almacenard en una matriz
que se modificard en cada iteracién. Si se diera
una solucidn inicial, ésta se situard en dicha

matriz. Si se impusieran desplazamientos de apo-
yos rigidos, se colocardn asf mismo en dicha
matriz.

B. Comprobar si la actual posicidén de los
nudos es la solucidn,

En primer lugar, poner a ceros una matriz sobre
la que se acumulardn las componentes de las fuer-
zas introducidas en cada nudo por los elementos y
apoyos eldsticos de la estructura. Seguidamente,
se considera cada una de las barra, se calculan sus
fongitudes inicial y actual, y de ellas su deforma-
cifn, a la que s¢ suma la inicial. Con cllo se calcu-
fa su tensidn y el esfuerzo, que se proyectard
segiin la posicién actual del elemento y se acumu-
tardn en las variables correspondientes a sus
nudos extremos. A continuacién, se consideran
los cables poligonales. Las longitades inicial y
actual de cada cable se obtienen sumando las
correspondientes a cada tramo, y con ellas y la
deformacion inicial se tendrd la tensidn de) cable.
Entonces, para cada tramo del cable, se calcutan
las proyecciones del esfucrzo en el cable segin la
posicién actual del tramo y se acumulan en las
variables correspordientes a los nudos extremos
del tramo. Por Gltimo, se acumulan las componen-
tes de las reacciones de los apoyos ecldsticos
correspondientes a la posicién deformada actual.

Se calcula entonces el desequilibrio en cada
nudo, y si en ninguno de ellos su modulo supera
un valor prefijado, se considera que la posicion
actual es la solucion buscada, y se pasa a la salida
de resultados (paso E). En caso contrario, se for-
mar4 ia diagonal principal de la matriz de rigidez
de la estructura auxiliar, considerando, en barras y
cables poligonales, el mddulo de elasticidad tan-
gente, con censideraciones andlogas a las expresa-
das al hablar del cdlculo del desequilibrio de los
nudos. Se imponen las condiciones de apoyo rigi-
das y eldsticas, se ponen como segundos miem-
bros los desequilibrios nodales calculados, y se
pasa a la resolucidn del sistema de ecuaciones.

C. Consideraciones especiales en la resolucién
del sistema de ecuaciones,

Tal como se ha indicado, dada la gran flexibili-
dad de la estructura, se considera suficiente una
solucién aproximada consistente en dividir las
componentes de la carga por los términos corres-
pondientes de la diagonal principal de la matriz de
rigidez. En el caso en que alguno de estos térmi-
nos fuese nulo o muy pequefio, se tomard, como
valor de 1a componente dual del desplazamiento,
una fraccién de un desplazamiento limite prefija-
do, igual a [a componente en cuestién dividida por
la carga total en el nudo.

Esto permite obtener, con gran rapidez y con
muy pequefios requerimientos de memoria, una
direccidn de correccién conveniente, fijandose
después su magnitud por minimizacién de la ener-
gia total de la estructura.
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D. Propuesta de correccidn.

Cajcular el vector de desequilibrios nodales
que corresponden al despiazamicnto solucion del
sistema auxiliar, teniendo en cuenta las mismas
consideraciones expuestas en B, pero sin formar
la diagonat de la matriz de rigidez.

Calcular el producto escalar de los vectores de
desequilibrios nodales obtenidos por el vector de
desplazamientos v, a partir de cllos, el factor de
ampliacion.

Multiplicar-el vector de desplazamientos por
este factor y acumularlo ai vector de desplaza-
mientos total.

Continuar en el paso B.
E. Salida de resultados.

Los resultados numéricos mds convenientes
son: las coordenadas iniciales, los desplazamien-
tos y las coordenadas finales de cada nudo; los
esfuerzos y deformaciones finales de cada barra y

Num. de NUdoS. ... . sevaeennat 3
Num. de Barras..... R .
Num. de Cables Poligonales.: 1
Num. de APOYOS .«...cuesun Pel 2

de cada cable; las reacciones de los apoyos rigi-
dos y eldsticos. Debe tenerse en cuenia gue la
posicién final del caso de carga analizado puede
ser la situacién inicial para otros casos, por o que
puede ser conveniente crear un archivo de salida,
con el formato del archivo de datos, que pueda ser
completado con los datos del siguiente caso de
carga. Para las salidas grédficas, es preferible crear
archivos procesables por programas especializa-
dos en dibujo, que permitan realizar perspectivas,
cortes, etc.

6. EJEMPLOS

Un caso muy sencilio, pero ilustrativo, es el de
un cable con sus extremos fijos a la misma altura,
sobre el que actiia una carga colgada de un anillo
y situada fuera del centro del cabie. Al dejarla
libre, el aniilo debe destizarse al centro. Los datos
utilizados en el ejemplo numeérico son:

Nudo Coor-X Coor-Y Coor-2 Nudo Coor—-X Coor-Y Coor-2
1 0.060 ¢.C00 0.000 2 1.000 0.000 -1.000C
3 4.000 ¢.G00 0.000
Num. de Tipos de Seccion 1
Tipo Area N.puntos Deformacion Tension
1 0.00150 3 0.0000000 0.000C
0.0020000 51000.00C0
0.0100000 5300C¢.000
Cable : 1 Num. Nudos : 3
Nudos : 1 2 3
Tipo : 1 deformacion inicial
Num. de Apovos 2
Nudo Cx Cy Cz Nudo Cx Cy cz Nudo T Cy Cz
1 0 0 0 3 0 0

-30.000
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El limite de correccidn de desplazamientos en
los nudos mal condicionados es de 0,1 m vy el
maximo desequilibrio admisible de (1.1 1.

Con estos datos, la pesicién final del panto 2 y
ia tension en el cable son:

DESPLAZAMIENTOS DE NUDOS

Nudo Direccion ~ X Direccion - ¥ Direccion - Z
Dx Xf Dy Yt Dz Zf
1 0.00000C 2.000 0.00000 0.000 0.00000 0.0090
2 0.98443 1.984 0.00000 0.000 -0.11555 —-1.116
3 0.00000 4.000 0.00000 0.000 0.00000 0.000
ESFUERZOS EN CABLES
Poligonal AXil Tension Deformacion
T - 3 30.791 20527.391 0.0008050
1 3
2
EJEMPLO 1

Como segundo cjemplo se considera una malla
suspendida, formada por § barras, gue seria un
mecanismo si se considerasen pequefios desplaza-
mientos.

Como puede observarse la carga ha deslizado
casi un metro hacia el centro. El error cometido
respecto a la solucién es menor de 2 cm. Redu-
ciendo el desequilibrio admisible, puede ajustarse

a solucid s iera. "
la solucidn lanto como se quier: Los datos utilizados son:

Num. de Nudos..............¢ 8
Num. de Barras.............1 8
Num. de Cables Poligonales.: ©
Num. de APOYyOS ..v.iivaeann HE)
COORDENADAS DE LGS NUDOS
Nudo Coor-X Coor—-Y Coor-2 Nudec Coor=X Coor-Y Coor-Z
1 0.000 0.009 0.000 2 6.0040 0.000 0.000
3 2.000 2.000 ~-1.000 4 4,000 2.000 -1.000
5 2.000 4,009 -1.000 6 4.000 4.000 -1.0060
7 0.000 6.000 0.000 8 6.000 6.000 0.00C0
Num. de Tipos de Seccion : 2
Tipo Area N.puntos Deformacion Tension
1 0.00020 3 0.0000000 0.000
¢.0029000 5106G.000
0.0100000 53000.000
2 0.00100 3 0.0000000 0.000
0.0020000 51040.000
0.0100000 $3000.000
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1 1 3 L 0.00000 2
3 3 4 2 0.00000 4
5 4 & 2 0.00000 &
7 5 7 1 0.20000 3

Num. de Apoyos : 4

Nudo Cx Cy cz Nudo cx Cy Cz
1 0 0 0 2 0 0 0
8 0 o G

Nudo FuX =Y F-2
3 0.0600C G.000 -4.,000
4 0.C00 0.000 -4.000
5 0.000 0.000 ~-4.,000
& 0.000 0.000 -4.000

Después de 8 iteraciones la solucién gue pro-
pone el sistema es:

DESPLAZAMIENTOS DE NUDOCS

Nudo Direccion - X Direccion - ¥
Dx Xf Dy Yf
1 ¢.000GC0 0.000 0.00000 4]
2 0.00000C 6.000 0.00000 0.
3 ~0.00027 2.000 -0.00027 2.
4 0.00027 4.000 -0.000627 2
5 -0.00027 2.000 0.00027 4
G 0.00027 4.000 0.00027 4,
7 0.00000 0.000 0.00000 6.
8 0.00G00 6.000 0.00000 6.
ESFUERZCS EN BARRAS
Extremo Axil Tension Deformacion
1 - 3 10.600 53G00.000 0.0179396 7
2 - 4 10.600 5300C.000 0.017939¢6
3 - 4 6.941 6941.034 0.0002722
3 - 5 5.941 6941.034 0.0002722
4 - 33 6.941 6941.034 0.0002722
5 - 6 6.941 6941.034 0.0002722
5 - 7 10.600 53000.000 0.0179396
65 - 8 10.600 53000.000 0.0179396
REACCIONES EN 1.0OS APOYOS
NUDO X Y A
1 6.941 6.941 ~-4.000
2 -5.941 6.941 -4.000
7 6.941 -5.941 -4.000 ¥ 1
3 -6.,.941 -6.941 -4,090
EJEMPLO 2

2 4 1 2.00000
3 5 2 0.00000
5 G 2 0.00000
6 2 1 0.00000
Nudo Cx Cy cz
0 0 G
Direccion - 2
bz ZE
0G0 ¢.00000 0.06C0
0oc 0.00GGC0 0.000
000 ~0.15238 -1.152
000 ~-0.15238 ~1.152
coo -0.15238 -1.152
00 -0.15238 -1.152
000 0.00000 6.000
000 ¢.00000 0.000

I
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En este ejemplo, las barras inclinadus han El tercer ejempilo trata de una matla formada

alcanzado la plastificacidn, y el equilibrio se con- por 16 barras, con una configuracién de parabo-
sigue para un desplazamiento vertical de 15 cm, loide hiperbdtico. Los datos de la estructura son:
Num. de NudoS..............: @

Num. de Barras.............: 16

Num. de Cables Poligonales.: 0O

Num. de Apoyos ........ F— 4

Nudo Coor-X Coor-Y Coor-2 Nudo Coor-X Coor-Y Coor-2
1 0.000 0.000 1.000 2 5.000 0.00C 0.500
3 10.000 0.000 0.000C 4 0.000 5.000 0.500
5 5.000 5.000 0.500 6 10.000 5.000 0.500
7 0.000 10.000 0.000 8 5.000 10.000C 0.500
9 10.000 10.000 1.0C0
Num. de Tipos de Seccion 2
Tipo Area N.puntos Deformaciocon Tension
L 0.00010 3 0.0QC00000 0.000
0.0020000 51000.000
G.0100000 53000.000
2 0.00100 3 0.000G00C 0.000
0.002C000 51000.000
0.016000C0 53000.000
Barra N1 - Nj Tipc Def.Inicial Barra Ni - Nj Tipo Def.Inicial
1 1 2 1 0.00000 2 1 4 1 0.00000
2 i 5 L 0.Q0000 4 2 3 L 0.00600
5 2 ! 1 3.00000 6 2 5 1 0.0000C
7 3 5 1 Q.00000 8 4 5 1 0.0000C
9 4 7 3 0.00000 10 4 g 1 ¢.00G600
11 5 5 1 0.900000 12 3 9 1 3.00000
13 > 3 1 0.00000 14 6 9 1 G.Qooso
15 7 3 i 0.00000 16 3 9 1 $.00000

Hum. de Apovos

Mudo P4 <y Cz Nudo Cx Cy Cz Nudo Cx Cy cz
1 o 0 0 3 0 0 0 7 0 G o
2 0 0 8]
Num. de Nudes Cargados: =
Hudo F-X F-Y F-Z
2 0.00¢6 7.000 =1.500
Q 0.000 0.000 =0.500
5 ¢.000 2.0060 ~1.000
f 0.0600 3.000 ~0.500
2 2.000 .000 ~0.300
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El incremento mdximo de desplazamiento se alcanzar la solucidn es elevado.

fija en 0,01m y el desequilibrio mdximo en 0,01 t. Los resultados son:

En este caso, el ndmero de iteraciones para

DESPLAZAMIENTOS DE NUDOS

Nudo Direccion - X Direccion - Y Direccion - 7
Dx Xf Dy Ye Dz Zf
1 0.00000 0.000 0.00000 3.000 ¢.00000 1.000
2 ~-3.02870 4.971 0.02856 0.029 -0.28803 0.212
3 0.00000 14.000 5.00000 0.000 0.060Q00 0.000
4 0.02856 G.029 -0.02870 4.971 ~-0.28803 0.212
5 Q.Cc0Q00 5.000 0.00C00 %.00G -0.1%9472 Q.305
6 -0.02856 8,971 ¢.02870 5.029 ~(.28803 G.212
7 0.00600 Q.000 0.,00000 10.000 0.00000 0.G000
2 0,.02870 5.02¢ -0.02856 9.971 ~(.28802 0.212
9 0.00000 10.000 Q.00000 10.000 0.00000 1.000

ESFUERZOS EN BARRAS

Extremo AMil Tension Daformnacion
1 - 2 4,322 43223.862 0.0016851
I 4 4,322 43223.862 0.0016951
1 - 5 5.108 51078.015 0.0023121
2 - 3 4,214 42141 .520 0.0016526
2 - =) 0.000 0.0GC -0.06055197
2 - 5] 9.071 705.489 a.0o00277
1 - 6 4,214 42141L.520 0.0016526
4 - 5 0.000 Q.000 ~0,00551%7
4 - 7 4,214 42141.520 0.00165%26
& - a8 3.071 705.489 0.Q000277
5 - =} 0.000 0.000 -0.0055197
5 - g 0.000 9,000 ~-0.0055197
5o~ 9 5.108 51078.015 0.0023121
[ e 4.322 43223 .862 0.0016951
7 - 8 4.214 42141.520 0.0016526
8 = g 4,322 43223.862 0.0016951
REACCIONES EN LOS APCYCS

NUDO X Y &

1 7.888 7.888 -1,853

3 -4.234 4.234 0.358

7 4.234 -4.234 0.3155

9 -7.888 -7.888 -1.853

=1
o)
-+

fon
L
=

EJEMPLC 3
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Como puede observarse, las barras con defor-
macién negativa tienen tensién nula, esto es, no
trabajan.

7. CONCLUSIONES

El método presentado permite analizar estruc-
turas formadas por barras, cables y telas, si bien
éstas deben sustituirse por conjuntos de cables
equivalentes, teniendo en cuenta las caracter{sti-
cas peculiares: no linealidad geométrica y mecé-
nica y la existencia de nudos deslizantes. Esta
dilima caracterfstica la tiene en cuenta mediante la
introduccidn de los lamados “cables poligonales”,
concepio gue puede considerarse novedoso.

Se trata de un proceso iterativo, y su comporta-
miento depende de la adecuada cleccién de los
pardmetros de convergencia. El procedimiento
simplificado de propuesta de la direccién de la
correccion en cada paso, hace que el método sea
muy rapido v tenga reducidos requerimientos de
memoria, incluso para estructuras grandes. Tam-
poco influye la numeracién de los nudos de la
eslructura.

Se propone un criterio de minimizacion de la
energia lotal de la estructura en cada paso del
ciclo iterativa, como factor de aceleracidn de la
convergencia.

Las hipdtesis de cargas han de ser traladas una

por una, si bien el método permite definir cual-
quier situacion inicial de fa estructura. Es posible
crear archivos auxiliares de resuliados que facili-
ten fa preparacion de los dalos para cl siguiente
caso de carga.

Los ejemplos incluidos permiten apreciar cémo
puede reproducirse ¢l proceso fisico hasta llegar
al equilibrio. En ellos se pone de manifiesto que
el método permite resof¥er estruciuras que no
pueden ser analizadas con otros procedimientos.

Debe ponerse atencion, al definir la estructura,
en que no haya mecanismos ni zonas inestables.
No obstante, se propone un procedimiento guc
permite tratar adecuadamente muchas de estas
situaciones, siempre que tengan un sentido {fsico
correcto.
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RESUMEN

Se presenta un método iterativo para el andlisis
de estructuras formadas por telas, cables y barras.
La estructura se supone formada por barras rectas,
trabajando s6lo a compresion y/o traccidn y con
un comportamiento eldstice no lineal, y que sufre
grandes desplazamientos, por lo que el equilibrio
debe establecerse en ia posicién deformada en
lugar de en la inicial. Pueden también considerar-
se secuencias de barras consecutivas sometidas a
fa misma tensidn, que deslizan en los nudos inter-
medios, gue denominaremos cables poligonales.
Permite considerar actuando simultdneamente
sobre la estructura cargas puntuales en los nudos,
tensiones iniciales en las barras y en los cables
poligonales y desplazamientos impuestos a los
apoyos rigidos.

El método consiste en encontrar el conjunto de
desplazamientos de los nudos que producen, en
las barras y apoyos, esfuerzos y reacciones gue

equilibran las fuerzas extcriores, respetando las

condiciones de contorno. Se parte de una solucién
inicial, que puede ser dada por el proyectista, que
es sucesivamente corregida en base a los despla-
zamientos de una estructura auxiliar, linealmente
eldstica, cuyos nudos ccupan la posicién corres-
pondiente & la dltima correccidn, cuyas barras tie-
nen las caracteristicas eldslicas tangentes, y que
estd sometida a los desequilibrios nedales como
cargas externas. Dada la gran flexibilidad de este
tipo de estructuras, se propone una solucién muy
simple para calcular los desplazamientos, que es
posteriormenie corregida mediante un criterio de
minimizacién de ia energia total de la estructura.

Se incluye una descripcién completa del méto-
do, junto con un conjunto de ejemplos ilustrati-
vOs.

SUMMARY

An iterative method for the static analysis of
structures which include cables and fabrics is pre-
sented here, although fabrics must be substituted
by equivalent sets of cables. The structure is sup-
posed 1o be composed of straight members which
accept tension andfor compression, which may
have an clastic non-linear hehaviour, and are joi-
ned in articulated nodes. Sequences of conseculi-
ve connected members, slipping on the inlerme-
diate nodes (polygonal cables) and all of them
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withstanding the same tension, may also be consi-
dered.

Nodes are supposed to have large displace-
ments so that their cquilibrium is established in
their displaced position. External concentraied
loads acting on the noedes, initial strains in the
members, and displacements of the rigid supports
may simultaneously act on the structure.

The method consists in finding the set of node
displacements that produce in the members ten-
sions and compressions that equilibrate the exter-
nal loads and that accomplish both rigid and elas-
tic support conditions. An initial solution, which

may be supplied by the designer, is successively
corrected in the direction of the solution of an
auxiliary linearly elastic articulated structure,
whose nodes are in the present position, whose
members have the corresponding tangent Young
module, and on which the node unbalanced forces
act. This solation is scaled so that, if axial load
effects would linearly vary with node displace-
ments, the total energy of the structure becomes
minimum in every siep.

Structures composed of rods cables and fabrics
can be analysed using this method, which is fully
described and a set of examples is included.
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Depositos cilindricos de hormigon pretensado: una nueva
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E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona (UPC)

1. INTRODUCCION

Los depdsitos cilindricos de hormigén preten-
sado son un tipo de estructuras muy utilizadas
para la contencién y almacenamiento de fluidos.
En particular, destaca su uso en los procesos de
distribucién, regulacion v almacenamiento del
agua. Su geometria circular permite, en gran
medida, recoger las acciones radiales con simetrfa
de revolucién, mediante un mecanismo de defor-
macidn anular que, en funcién de fas condiciones
de contorno de la pared, de la altura y del didme-
tro de la estructura, predomina sobre &l mecanis-
mo de deformacién por flexién. Ello supone una
serie de ventajas sobre otros tipos de depésitos,
tales como los rectangulares, entre las que desta-
can:

- Eficacia del pretensado circunferencial como
accidn que se opone al empuje hidrostdtico, com-
primiendo anularmente la pared.

— Reduccidn del espesor de la pared.

— Definicidn de alturas mayores de la ldmina
de agua.

Durante el proceso de disefio de un depdsito
citindrico de hormigdén pretensado, uno de los
detalles que debe fijar el proyectista es el tipo de
unién de la pared con la solera. Existe una gran
variedad de soluciones posibles, que se distinguen
por la capacidad de movimiento {desplazamiento
radial y giro meridional) de la pared con respecio
4 la solera: la unién continua o monolitica {(en la
que el movimiento radial y el giro meridional del
pie de la pared son solidarios con los del perime-
tro de la solera), la articulacién fija (esto es, con
el desplazamiento radial de la base de la pared
impedido), ia articulacién flexible {definida con
apoyos de neopreno o material similar, que pue-

den ser centrados o desdoblados) y el apoyo
directo (la finica limitacién al desplazamiento de
la pared es el rozamiento de ésta con la solera).
Diferentes autores {Leonhardt, 1977; Bruggeling,
1979 y 1985; Van Breugel, 1984 y 1986; Tadros
et al, 1987; Hamada et al, 1987; Mirambell et al,
1991; Ghali et al, 1991, Vilardell et al, 1992) han
mosirado que el comportamiento estructural de
estos depdsitos es muy sensible al tipo de unidn
adoptado, debido a que [a coaccidn del movimien-
to (principalmente del desplazamiento radial) difi-
culta la deformacion anutar del tramo de pared
cercano a la base y aumeria considerablemente el
valor de los esfuerzos de flexidn.

Para depdésitos con capacidades pequefias y
medias, una solucién ampliamente aceptada es la
monolitica, por motives constructivos (hormigo-
nado continue de la unidn, con la posibilidad de
aumentar locaimenie el espesor de la pared para
afrontar con mayor eficacia la flexidn), de estabi-
lidad (rigidez ante acciones horizontales) estan-
queidad (con espesores razonables se controla
perfectamente la fisuracién) y mantenimiento (se
evitan las operaciones de control y de sustitucién
de los aparatos de apoyo). Sin embargo, uno de
los mayores inconvenientes de esta conexion es el
elevado valor de los esfuerzos de flexidn
(momento flector y cortante), que en funcion de la
geometria del depdsito suelen limitar, por motivos
econdmicos y constructivos, su utilizacién a partir
de ciertas capacidades.

Para reducir el valor de estos esfuerzos, y con-
siguientemente mejorar el comportamiento estruc-
tural y ampliar el rango de aplicacién de esta tipo-
logia, varios autores han profundizado en dos
lincas de actuacion:

— Optimizacién de la funcién de pretensado cir-
cunferencial.
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tramiento de la pared en su borde inferior.

— Espesor de la pared h,: la rigidez de Ia unidn
estd condicionada por el cociente hh,, siendo
tanto mas rigida cuanfo menor es esta relacidn.

— Caracteristicas de la cimentacién. Esta puede
ser superficial o profunda:

~ Cimentacién superficial (zapata perimetral
y/o solera directamente apoyada sobre el
terreno): el mddulo de cimentacién k, inter-
viene en la definicidn de la rigidez de la
unidn, de manera mds significativa cuando
las acciones que solicitan al deposito son de
compresion anular (pretensado circunferen-
cial), tal y como justifican Aguado ct al
(1985) vy Vilardell et al (1992). En el caso
extremo de un terreno infinitamente rigido,
cuando la accidn actuante es el pretensado ia
unién se comporta como un empotramiento
perfecto, independienternenie de 1a geometiia
del depdsito, mientras gue, cuando la accién
actuante es ¢l empuje hidrostdtico, la solera
tiende a "levantarse” segfin un anille perime-
tral (Vilardell, 1990).

— Cimentacién profunda (pilotaje de la solera).
la rigidez resultante del conjunto solera-pilo-
taje aumenta con e diametro de los pilotes, ¥y
es, ed lineas generales, muy superior a la
correspondiente a una cimentacién superfi-
cial.

— Cuantia de armadura en la unidn. A mayor
cuantfa, mayor rigidez. Resulta iniercsante men-
cionar que el didmetro mdximo de la armadura
también interviene en la rigidez de la conexion,
debido al control de la fisuracion. Cuanto mayor
es ia fisuracion, menor es la rigidez resultante.

De entre los diferentes factores mencionados,
el que suele incidir en mayor medida en la rigidez
de [a unidén es el espesor de la solera h,. En la
figura 2 se muestran las leyes de momentos flec-
tores, esfuerzos cortantes y axiles anulares, en un
dep6site de 25.000 m?, con una relacion D/H, = 5
y un espesor de pared h, de 0,30 m, asentado
sobre un terreno caracterizado por un médulo de
balasto k_ = 25 kpfem®. El espesor de la solera se
ha hecho variar desde 0,15 m hasta 4,20 m (valor
este ditimo que ha deparado esfuerzos andlogos a
los obtenidos suponiendo la pared perfectamente
empotrada en su base), ilustrandose los esfuerzos
correspondientes a espesores de 0,15 m, 0,40 m,
1,00 m, asi como los correspondientes a un empo-
tramiento perfecto.

Las acciones actuantes son el empuje del agua
y et pretensado circunferencial. La definicion de
éste Gltimo se ha llevado 2 cabo a partir de los
esfuerzos hidrostdticos, segln el criterio de man-
tener la totalidad de la pared comprimida cuando
el deposito estd lleno. La distribucion de tendones
adoptada sigue una ley trapecial. Este criterio de
disefio del pretensado se ha mantenido a lo largo

de todo el trabajo.

El andiisis de los resultados obtenidos permite
destacar las siguientes observaciones:

— La fuerza total de pretensado necesaria para
compensar la accidn del empuje hidrostatico se ha
mostrado independiente del espesor de {a solera.

— Los esfuerzos principales de disefio han
experimentado una gran sensibilidad a variaciones
del espesor de la solera. En particular, el momen-
to y el cortante hidrostaticos en la base correspon-
dientes a un espesor de solera de 0,15 m son el
32% y el 66% de los relativos a la hipdtesis de un
empotramiento perfecto en la base, mientras que
la misma comparacién en el caso del pretensado
arroja valores del 31% y del 66%, respectivamen-
te. Las diferencias apreciadas en el mdximo
momento en un punto intermedio de la lmina han
resultado muy inferiores, destacando sin embargo
el hecho de que la altura de este punto es més baja
en ¢l caso de solera de 0,15 m que en los otros
tres depdsitos.

— La variacion de los esfuerzos con el incre-
mento del espesor de la solera es pricticamente
igual para las dos acciones consideradas.

— En el rango de espesores entre 0,15 m y 0,40
m, sc ha observado una variacién de los esfuerzos
principales muy superior a la correspondiente a
los otros intervalos.

- El grado de empotramiento de la ldmina para
espesores de solera superiores a 1,00 m es muy
elevado. Se observa una diferencia dnicamente
del 6% entre €l momento en ia base correspon-
diente a este espesor y el relativo a un empotra-
miento perfecto, cuando la accidn considerada es
el pretensado. La diferencia experimentada por ¢l
cortante en la base es del 5%.

— El comportamientio anular de la ldmina es
tanto mds marcado cuanto menor es el espesor de
la solera. La deformacidn anular del pie de la
lamina, cuando dicho espesor es bajo, no es des-
preciable.

La hipdtesis de cdlculo de suponer un empotra-
miento perfecto en la base del depésito resulia,
pues, poco adecuada en el rango de espesores
habituales de proyecto. Los resultados obtenidos
Justifican el uso de un modelo de andlisis estruc-
lural conjunto, como el descrito en este trabajo,
gue puede permitir la disminucidn de espesores de
hormigon y cuantias de acero. Sin embargo, el
uso de tablas sencillas de cdlcule, vidlidas para
condiciones de carga v de contomo de la ldmina
ideales —en particular, carga triangular, borde
superior libre y borde inferior empotrado— es un
método muy rdpido v cominmente aceptado para
estimar el valer de los esfuerzos principales de
proyecto. Es por ello por lo que en esie trabajo sc
ha procedido a generalizar los resultados obteni-
dos para el depdsito de la figura 2, proponiendo
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Figura 2. Influencia del espesor de 1a sclera en las
leyes de esfuerzos en un depdsite de 25.000 me.

un método sencille de cdlculo de estos esfuerzos,
que considere la rigidez real de la unién.

4. METODO DE CALCULO DE LOS
ESFUERZOS PRINCIPALES DE
FLEXION, CONSIDERANDO LA
RIGIDEZ DE LA UNION
PARED-SOLERA

El méiodo de calculo propuesto estd basado en
un estudio numérico que engloba distintas geome-

irias. Los pardmetros principales considerados en
este estudio como variables, y su rango de varia-
cién, han sido:

— Tipo de accién (empuje hidrostatico y preten-
sado circunferencial).

- Volumen (V = 5.000, 25.000 y 40.000 m*).
— Relacién D/, (D/H, =4,5y 0).

— Espesor de la solera (h, = 0,15; 0,20; 0,25;
0,30; 0,35; 0,40; 4,20 m)}. Este dltimo valor equi-
vale a suponer un empotramiento perfecto.
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hidrostatico.

— Espesor de la pared (h, = 0,204 0,30 y 0,40
m).

[as caracteristicas mecénicas del suclo se han
representado ¢on un mdédulo de balasto de 25
kp/cm®. Estudios paralelos (Vilardell et al, 1992)
han mestrado que, en el rango de terrenos con
rigidez k, entre 10 kp/em? y 50 kp/em’, 1a influen-
cia de esta variable no es significativa.

El objetivo perseguido consiste en obtener los
esfuerzos principales de disefio (momento flector

en la base, M,; momento mdximo en un punto
intermedio de ta pared, M,,; y cortante en la base,
Q) de un depdsito con un espesor de solera h,,
descansando sobre un terreno de flexibilidad
conocida a partir de los esfuerzos calculados
suponiendo la pared aislada de ia solera y perfec-
tamente empotrada en su contorno inferior. Para
clo, se han trazado una serie de curvas en ias que.
en abscisas, se hace variar ¢t espesor de la solera
(seglin el rango de valores indicado anteriormen-
te) y en ordenadas, se definen unos esfuerzos adi-
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Figura 4. Curvas "Esfuerzo adimensional-espescr
de la solera” para un depdsito de 25.000 m® y dis-
tintos valores del espesor de |a pared. Pretensado

circunferencial.

mensionales, resultado de dividir el esfuerzo cal-
culado con el modelo de interaccidn pared-solera-
terreno, entre el esfuerzo calculado suponiendo la
base del depdsito perfectamente empotrada.

Estas curvas se han trazado para los distintos
voldmenes, relaciones D/H, v espesores de pared
h, indicados, resultando un ndmero de 27 curvas
para cada una de las acciones consideradas. Un
estudio comparativo entre las distintas curvas ha
mostrado que fos esfuerzos adimensionales son:

— Muy sensibles a una variacion del espesor h,,
hecho que se aprecia en la figura 3 (empuje
hidrostdtico) y en la figura 4 (pretensado circunfe-
rencial), particularizando para la familia de depé-
sitos estudiados de 25.000 m* y relacién D/H, = 5.
A lo largo del estudio, se ha observado que el
grado de sensibilidad ha sido muy parecido para
los 1res volumenes estudiados, es decir, la distan-
cia entre las curvas correspondientes a los tres
cspesores de pared propuestos se ha mantenido
razonablemente independiente del volumen del
depdsito.
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Figura 5. Curvas "Esfuerzo adimensional-espesor
de la solera" para un depoésito con espesor de
pared de 0,30 m y relacion D/H, = §, con distintos
volimenes. Empuje hidrostatico.

— Algo sensibles a una variacion del volumen esfuerzos obtenidos con un modelo de anélisis
del depdsito. En la figura 5 (empuje hidrostético) conjunto pared-solera-cimentacién y los corres-
y en la figura 6 (pretensado circunferencial) se pondientes a formulaciones que adoptan un empo-
muestran las curvas correspondientes a depésitos tramiento perfecto en la base, pueden llegar a ser
de tres capacidades diferentes, con refacion importantes. Estas diferencias son ligeramente
D/H,= 5 y espesor de la pared h, = 0,30 m. superiores cuando la accién considerada es el pre-

tensado (posiblemente debido al cardcter disconti-
nuo de la ley), y aumentan claramente con ¢l
espesor de la pared. La sensibilidad mostrada por

— Independientes de la relacién D/H...

El andlisis de los resultados obtenidos en este las curvas ilustradas ante una ligera variacion del
estudio numérico indica que la diferencia entre los espesor de la pared es muy superior a la corres-
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Figura 6. Curvag "Esfuerzo adimensional-espesor
de la solera" para un depdsito con espescr de
pared de 0,30 m y relacién D/H, = 5, con distintos
volimenes, Pretensado circunferencial.

pondiente a una variacién del volumen del depési-
to. La explicacién reside en el hecho de que, para
los valores de h, y de h, adoptados en este estudio
{valores en cualguier caso muy habituales en pro-
yecto) la variacidn propuesta del espesor de pared
ha supuesto una medificacién muy importante en
la relacion entre las rigideces de la ldmina y de la
solera, A modo de cjemplo, y para un espesor de
solera de 0,20 m, un aumento del espesor de la
pared de 0.20 m a 0,40 m supone doblar la rela-

cién hjh, y multiplicar por 8 la relacidén entre
rigideces de ambos elementos (cabe recordar que
la rigidez de una ldmina es proporcional al cubo
del espesor del elemento, v a las constantes eldsti-
cas E y v, valores estos uGltimos que se han adop-
tado iguales en ambos elementos).

De los tres esfuerzos estudiados, el momento
en la base, M,, es el que se ha mostrado mds sen-
sible al estudio conjunto pared-solera-cimenta-~
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cion. Las diferencias obtenidas con respecto al
¢éleulo adoptando un empotramiento perfecto en
la base han variado entre el 6% (empuje hidrosté-
tico) y el 11% (pretensado) cuando el espesor de
la solera es 0,40 m y el espesor de la pared es de
0,20 m; y el 79% (empuje hidrostatico) y 83%
(pretensado) cuando el espesor de la solera es de
0,15 m y el espesor de la pared es de 0,40 m.

El cortante en ia base, Q,, es menos sensible,
moviéndose las mencionadas diferencias entre el
4% (empuje hidrostdtico) y el 7% (pretensado)
cuando la relacién h/h, es minima y el 40%
{empuje hidrostétice) y el 42% (pretensado) cuan-
do la mencionada relacion es méaxima.

Por tltimo, las diferencias observadas en el
méximo momento en un punto interior de la pared
son muy inferiores, pudiendo ser por exceso o por
defecto, en funcidn de la refacién h/h,. Cabe citar
que el punto de aplicacién de este momento méxi-
mo interior varia en funcién del espesor de la
solera y de la relacién hy/h,.

Los resultados obtenidos en el estudio permiten
pues formular un método aproximado y rdpido de
cdleuto de los esfuerzos de flexién de un depésito
cilfndrico pretensado, considerando la rigidez real
de la unién pared-solera, a partir de los esfuerzos
obtenidos suponiendo un empotramiento perfecto
en la base del depdsito. El procedimiento pro-
puesto consisie en:

1.— Calcular el momento flector en la base,
M, (cmp), el maximo momento interior, M,,(emp},
y ¢l cortante en la base, Q{emp), suponiendo el
pie de 1a pared perfectamente empotrado.

2.~ En funcién del espesor de la solera, h,, y el
espesor de la pared h,, a través de las curvas de la
figura 3 (empuje hidrostdtico) o de la figura 4
(pretensado circunferencial), se obtienen los
esfuerzos adimensionales M,(h)/M,{emp),
M, (h)/M,,(emp) ¥ Qu(h.)/Qi{emp).

3.— Los esfuerzos adimensionales citados
corresponden a un volumen de referencia. Para
corregir los resultados teniendo en cuenta el volu-
men real de la estructura, debe entrarse en las cur-
vas de fa figura 5 (empuje hidrostatico) y de la
figura 6 (pretensade circunferencial) con el espe-
sor f1, y el volumen real de la estructura, midién-
dose la diferencia de valores entre la curva corres-
pondiente al depésito de volumen considerado y
la curva correspondiente al volumen de referen-
cia, difcrencia que deberd afiadirse a los esfuerzos
adimensionales obtenidos en ¢l punto 2.

4 ~ Finalmente, y multiplicando ios esfuerzos
adimensionales por los respectives esfuerzos
M, (emp), M, (emp) ¥y Q,(emp) calculados en el
punto 1, se obtiene ¢l valor de los esfuerzos de
flexién correspondientes a un andlisis conjunto
pared-solera-cimentacion.

Los resultados presentados son solo aplicables
a depdsitos con volimenes comprendidos entre
5.000 y 40.000 m’, espesores de pared entre 0,20
y 0,40 m, y espesores de solera entre 0,15 y 040
m, adoptando como acciones de célculo el empuje
hidrostatico y €l pretensado circunferencial distri-
buido segiin una ley trapecial. Sin embargo, la
metodologia propuesta se puede generalizar fécil-
mente para ofras geometrias y acciones, ajustdn-
dose la precisién de los resultados sin mds que
aumentar el nitmero de curvas.

5. EJEMPLO DE APLICACION
DEL METODO

Como ejemplo de aplicacién del método pro-
puesto, se ha procedido a estudiar un depdsito de
15.000 m* de capacidad y unidn monolitica pared-
solera, con una altura de pared H, = 9,10 m y un
radio R = 22,85 m (D/H, = 5), un espesor de
pared de 0,25 m, y un espesor de solera de 0,20
m. La rigidez del terreno se ha fijado en k, = 23
kp/em’, la resistencia caracteristica del hormigdn
en f, = 250 kp/cn?, el méduio de clasticidad en B,
= 298.045 kpfem’®, el médulo de Poisson en v, =
= (,2 y la cuantia minima de armadura pasiva en
un 1,5 %o por cara y direccidn.

Se han considerado dos acciones de cdlcuio, el
pretensado circunferncial y el empuje hidrostati-
co. Para cada una de ellas, se han calculado los
esfuerzos principales My, M,, y Q,, suponiendo la
pared perfectamente empotrada en su contorno
inferior; con ¢l programa TANK, considerando ia
capacidad de movimiento de la unién; y con ef
método propuesto, entrando en las curvas de las
figuras 3 a 6. Estas curvas cstdn definidas para
depdsitos de 5.000, 25.000 y 40.000 m* de capaci-
dad, y con espesores de pared de 0,20; 0,30 y 0,40
m. La resolucién del caso presentado (V = 15.000
m*y h, = 0,25 m) se ha llevado a cabo sin mds
que interpolar entre las dos curvas mds proximas.

Las unidades de pretensado utilizadas han sido
tendones de 4,94 cm?® de seccidén, con un trazado
entre anclajes consecutivos de 180° Las diferen-
tes fuerzas de pretensado consideradas han resui-
tado: P, = 70t (fuerza aplicada durante la puesta
en tension), P, = 57,73 t (fuerza después de pér-
didas instantdnecas), y P = 52,53 t (fuerza des-
pués de pérdidas diferidas). El nimero minimo de
tendones necesario para mantener comprimida la
pared del depdsito cuando éste estd lieno, ha sido
de 19 unidades.

Para el dimensionamiento de la estructura, se
han considerado dos estados de carga:

— Depésito vacio. La tinica accién actuante €s
el pretensado circunferencial, adoptando como
fuerza de pretensado P,
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Tabla 1

Esfuerzos obtenidos segiin los tres métodos de calculo planteados

Accitn Método de M, M., Q.
considerada Calculo (mt/m) (mt/m) {t/m)
Empotramiento 12.22 -3.20 —15.01
Hidrostética Programa TANK 7.20 -3.26 —11.80
Curvas propuestas 7.46 -3.23 -1141]
Empotramiento -13.32 343 16.11
Pr;teznze;do Programa TANK -6.92 3.53 12.14
Curvas propuestas —7.44 3.50 12.08
Tabla 2

Relacion entre los esfuerzos calculades con el programa TANK y los correspondientes a la hipotesis
de empotramiento perfecto en la base de la pared

considerada M, (emp) M, (emp) Q,(emp)
Hidrostatica 0.59 1.02 0.79
Pretensado (.52 1.03 0.75

Tabla 3

Relacion entre los esfuerzos calculados con las curvas propuestas y los correspondientes a Ia

hipétesis de empotramiento perfecto en la base de la pared

Accién M, (curvas} M., (curvas) Q, (curvas)
considerada M, (emp) M, (emp) Q,(emp)
Hidrostatica 0.61 1.01 0.76

Pretensado 0.56 1.02 0.75

— Depésito lleno. Las acciones actuantes son ¢l
empuje hidrostdtico y el pretensado circunferen-
cial, este tltimo estimado con P,

Los coeficientes de seguridad considerados han
sido v, = 1,5 para la minoracion de la resistencia
del hormigén, v, = 1,15 para la minoracién de la
resistencia del acero, y v, = 1,6 o 1,0 para la
mayoracion del empuje hidrostdtico o de] preten-
sado, respectivamente.

El armado de la pared por flexidn s¢ ha dimen-
sionado para la peor de las dos situaciones posi-
bles, rotura (E.L.U) o fisuracién superior a la
admisible (E.L.S). En este altimo caso, se ha
impuesto un ancho médximo de fisura de 0,2 mm y
una tensién admisible en el acero de 1.800 kp/cm?
en la hipétesis de depdsite vacio, y un ancho de
fisura de 0,1 mm y una tensién admisible de 1.200
kpfem® en la hipdtesis de depésito Heno. El ancho

de fisura y la tensidn del acero se han evaluado
segln el artfculo 44 de la norma EH-91. El didme-
tro de as barras de armado se ha fijado en 20 mm.

Por ditimo, la comprobacion a cortante de la
pared se ha llevado a cabo segln el articulo 39.1.4
de la mencionada norma, considerando la colabo-
racion de la cuantia de armadura vertical traccio-
nada por flexién y un canto itil de 0,21 m.

En 1a tabla ! se presentan los esfuerzos obteni-
dos con las tres modalidades de cdlculo indicadas,
para cada una de las dos acciones consideradas, Y
en las tablas 2 y 3 se muestra, respectivamente, la
relacidn entre los esfuerzos obtenidos con el pro-
grama TANK vy con la hipotesis de empotramien-
to perfecto en la base (tabla 2), y entre los esfuer-
zos obtenidos a partir de las curvas propuestas y
los obtenidos con la hipdtlesis de empotramiento
perfecto (tabla 3).
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Tabla 4

Dimensionamiento de la pared en funcién del método de calcuio

Método de Empotramiento Programa Curvas
calculo perfecto TANK propuestas
Armadura exterior 37.69 18.92 20.11
en la base (cm?/m)
Armadura interior
en la base (cmi/m) 11.16 7.41 7.32
Armadura exterior
en un punto intermedio 3.75 375 375
(cm*/m)
Armadura interior
en un punto intermedio 9.03 9.29 9.21
(cm’/m)
Seguridad a
cortante Q%/V .. 1.06 0.97 0.95

Por otra parte, en la tabla 4 se presenta la sec-
cion de acero necesaria para absorber la flexidn
vertical, y la relacién entre el cortante de cdlculo
y ¢l cortante de agotamiento de la pared, en fun-
cién del método de cdlculo utilizado.

A la luz de los resultados obtenidos, se deduce
que:

— La utilizacidn de las curvas propuestas para
unos volimenes y unos espesores de pared tipo,
puede ser apta para otros depdsitos de caracterfsti-
cas geomdiricas distintas, sin mds que interpolar.
El error con respecto a los esfuerzos calculados
con el programa TANK es minimo,

~ La diferencia entre fos esfuerzos de flexidn
calculados adoptando un cmpotramiento perfecto
en la base de la pared y los calculados segin un
método que tenga en cuenta la capacidad de giro
de la unién, es considerable, tal y como ya se ha
advertido en el apartado antertor.

— A efectos de dimensionamiento de la pared,
considerar la capacidad de giro de 1a unién supo-
ne reducir de 48,85 cm¥m a 26,33 cm?m o 27,43
cem?/m (segdn se utilice el programa TANK o las
curvas propuestas) la armadura total necesaria en
la zona inferior de la pared, lo que supone un aho-
rro de un 45% de acero y una menor densidad de
acero, lo que repercute en una mejor trabajabili-
dad del hormigdn en fas proximidades de la
unidn.

— La armadura méaxima necesaria en un punto
intermedio de la pared es muy similar para los tres
métodos estudiados.

— Con la armadura de flexidén definida, si se
analiza la pared aislada de la solera adoptando un
empotramiento perfecto en su contorno inferior, fa
pared propuesta no resiste el cortante maximo de
cdlculo, mientras que ello no sucede cuando se
considera la capacidad de giro de ia unidn,

6. CONCLUSIONES

El comportamiento estructural de los depdsitos
cilindricos de hormigdn pretensado, con una
unidén continua entre la pared y la solera, es muy
sensible a la capacidad de movimiento de la
unién, movimiento que depende, entre otros, de la
relacién entre los espesores de ia pared y de la
solera, y de la rigidez del terreno de base.

Calcular estos depdsitos adoptando la hipotesis
de que el movimiento de la base estd totalmente
impedido, da lugar a esfuerzos de flexidn muy
superiores a los que se obtienen estudiando la
estructura con un modelo de andlisis conjunto
pared-solera-cimentacién. En aguettos depdsitos
cimentados en un terreno flexible y con relacién
{espesor de pared)/(espesor de solera) elevada
{caso de unién con capacidad de giro no despre-
ciable) estas diferencias conducen a un sobredi-
mensionamiento de jas cuantias de armadura ea {a
zona baja de la pared, y/o a la necesidad de
aumentar localmente el espesor de pared en las
proximidades de la unién, dificultando el proceso
constructivo.

En este trabajo se ha definido un método de
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cdleulo grafico que, a partir de la geometria del
depdsito ¥ de los esfuerzos principales de flexion
de la pared, obtenidos suponiendo ésta perfecta-
mente empotrada en su base, permite corregir
dichos esfuerzos teniendo en cuenta la capacidad
de movimiento de la unidn.
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RESUMEN

El comportamiento de un depdsito citindrico de
hormigén pretensado estd muy condicionado por
el tipo de unidn pared-solera, que suele ser mono-
litica o articulada. Para depdsitos con capacidades
pequefias y medias, una solucidn ampliamente
aceptada es la monolitica, por motivos constructi-
vos, de estabilidad, estanqueidad y mantenimien-
to. Sin embargo, este tipo de conexidn conduce a
esfuerzos de flexidn elevados en la base, que limi-
tan su utilizacién para capacidades superiores.

Entre los diferentes métodos de cdlculo de un
depdsilo con unién monolftica pared-solera, una
opcidn usual consiste en estudiar fa pared aislada
de la solera, adoptando un empotramiento perfec-
to en su base. El pretensado circunferencial se
supone distribuido segin una ley trapecial. La
sofucién del problema es inmediata mediante
tablas o férmulas analiticas. Sin embargo, estu-
dios con modelos de andlisis conjunto de la
estructura (pared-solera-cimentacién) han mostra-
do que los esfuerzos de la pared son muy sensi-
bles a una peguefia rotacién de la union.

En este trabajo se presenta un método de célcu-
lo de los esfuerzos principales de la pared de un
depdsito cilindrico de hormigdn pretensado, con
borde superior libre y moneliticamente unida a la
solera, considerando la capacidad de movimiento
de 1a unién (definida por los espesores de la pared
y de la solera, y la rigidez del terreno de cimenta-
cién), a partir de los esfuerzos calculados adop-
tando un empotramiento perfecto en la base. La
definicidn de este método estd basada en un
modelo analftico lineal, especifico para esta tipo-
togia, que considera el comportamiento conjunto
pared-solera-cimentacién, adoptando cargas con
simetria de revolucidn.

La gran diferencia observada entre los esfuer-
zos obtenidos con este método y tos relativos a la
hipdtesis de pared perfectamente empotrada,
supone un ahorre considerable en materiales y un
dominio méds amplio de uso de esta tipologia.

SUMMARY

The hehaviour of a circular presiressed concre-
te 1ank is closely dependent on its wall-1o-base
conneclion, which can be either menolithic or
hinged. When the capacily of the tank is small or
medium, a monolithic connection is widely accep-
ted, due 1o construction, stability. watertightness
and maintenance reasons. However, the important
fixed-end forces can jeopardize its use in higher
capacilies.

Within the different methods to analyse circu-
lar tanks with monclithic wall-to-base connection,
it is usual to study the wall apart from the floor
slab, assuming the lower edge of the wall totaily
fixed. The course of the horizontal prestressing is
equal to the course of the hydrostatic pressure,
The solution of the probiem is ecasily given by
tables or by analitical expressions. However,
some studies with analitical models that consider
the soil-tank interaction show that the fixed-end
forces are very sensitive to a small rotation of the
connection.

This paper presents a new approach to the
analysis of the main forces of a circular prestres-
sed concrete wall, with free edge at the top and
monolithic wall-to-base connection, by compari-
son with the forces calcuiated assuming the base
totally fixed, taking into account the movement
capacity of the connection (defined by the thick-
ness of both the wall and the base slab and by the
soil mechanical behaviour). The proposed method
is based on an analitical linear elastic model that
considers the soil-tank interaction under axisym-
metric loads.

The important difference between the forces
calculated with this method and those calculated
assuming the lower edge of the wall totally fixed
resulis in a considerable saving in materials and in
a largest range of use of the menolithic connec-
tion.
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Un ejemplo de evaluacion de la carga ultima de una estructura
Avelino Samartin Quiroga y Santiago Pérez-Fadon

1. INTRODUCCION

La aplicacién del cdlculo no lineal al disefio de
estructuras, crece a medida que el coste y la acce-
sibilidad de los computadores mejoran. Asf, de
acuerdo con NAFEMS (1), en la década de los 70
se ha estimado que solamente un % de todos los
cilculos de estructuras presentaban un cardcter no
lineal. Esta proporcion alcanzé valores cercanos
al 10% en los finales de la pasada década y se
puede asegurar que esta tendencia continta.

La complejidad del calculo no lineal respecto
al lineal es evidente vy su uso en un proyecto real
representa una decisidén de importantes conse-
cuencias tante en términos conceptuales como
computacionales. Entre estas consecuencias caben
destacar las siguientes:

—~La no validez de! principio de superposicién
¥, por consiguiente, de 1a necesidad del tratamien-
to de una sola hipdtesis de carga en cada cdiculo.

—-La secuencia de aplicacion de las cargas
puede ser importante. En particular, el estado ini-
cial de tensiones (pretensado, tensiones residua-
les, etc.), presenta un cardcter relevante.

~L.a no proporcionalidad de as fuerzas y la res-
puesta de la estructura, exige una adecuada filoso-
fia respecto al concepto de seguridad de la estruc-
tura.

-Et esfuerzo de cdlculo medido en tiempo y
memoria de computador, puede ser superior, uno
o varios drdenes de magnitud, en comparacidn
con un cilculo lineal.

Existen varios motives para aplicar un cdlculo
no lineal a un proyecto, algunos de los cuales se
citan a continuacidn:

—Evaluacién de la seguridad de una estruciura
existente que muestre indiclos aparentes de dafio
¢ que deba soportar cargas no previstas en €l pro-
yecto.

—Estructuras en las gue las deformaciones
influyen de forma significativa en los esfuerzos,
por o que el planteamiento del equilibrio debe
efectuarse sobre la estructura deformada. Es ¢l
caso de arcos, estructuras de cables, ctc,

Ingenieros de Caminos

~Reparacién de estructuras dafiadas por accio-
nes que han traspasado el estado de servicio y
cuya resistencia remanente debe ser tenida en
cuenta de forma adecuada.

—Estabiecimicento de ias causas posibles de
falio de una construccion, mediante la simulacion
numérica del fendmeno producido en dicho fallo.

En este articulo se expone una aplicacién de un
métode de cdlculo no lineal, en grandes movi-
mientos y material no iineal, utilizando el progra-
ma comercial ANSYS (2) y que ha sido motivada
por 1a necesidad de la evaluacion de la seguridad
de una estructura que presentaba una deformabiii-
dad importante bajo cargas permanentes, lo que
podria implicar una disminucion de su seguridad
ante Ia actuacidn de sobrecargas de uso.

2. CLASIFICACION DEL CALCULO NO
LINEAL

La linealidad de un célculo es consecuencia de
la linealidad de todas las relaciones que aparecen
en un andlisis de una esiructura, es decir, de ios
siguientes tipos de relaciones:

~Relaciones entre deformaciones (curvaturas,
alargamientos unitarios, etc.} y movimientos. Esta
linealidad se alcanza al suponer despreciables los
cuadrados de las deformaciones frente a la unidad
(Hipdtesis de las pequefias deformaciones).

—Relaciones de equilibrio entre las fuerzas y
los esfuerzos (o tensiones). Si las ecuaciones de
equilibrio se plantean para la geometria inicial de
la estructura, es decir, antes de ser modificada por
las cargas, entonces estas relaciones son lineales
(Hipdtesis de fos pequefios movimientos).

—~Relaciones constitutivas del material, que
determinan las tensiones (o esfuerzos) en funcidn
de las deformaciones. Si el material es hookeano
y eldstico se obtienen, por definicién, relaciones
lineales. (Hipdtesis de material lineal}.

Contrariamente, existen situaciones ne lineales
cuando uno o varios de los tipos de relaciones
anteriores son no lineales, De esta forma se obtie-
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nen d¢iferentes modos de no lincalidad: No lineali-
dad geométrica, no tincalidad del material, etc.
Dentro del primer modo se pueden distingoir dife-
rentes situaciones, tales como combinacion de
grandes/pequedias deformaciones, grandes movi-
mientos con pequefias/grandes rotaciones, elc,

A veces, es posibie efectuar un ¢dleulo no li-
neal de una estructura mediante la aplicacion
sucesiva de cilculos Hneales, es decir, utilizando
un programa de célculo lineal de estructuras, Este
procedimiente puede ser vélido en situaciones de
no fingalidad del material, en las que las caracte-
risticas dei material en una seccion dependen del
nivel de deformaciones y tensicnes alcanzado en
dicha seccion. Modificando de forma iterativa
estas caracteristicas de acuerdo con los resultados
del cdlculo precedente, se puede, en algunos
casos, alcanzar una situacién final convergente, A
veces, la aplicacidn de este método iterativo no
conduce a un resultado final convergente, particu-
tarmente en casos de ne linealidad geoméirica. La
reduccion del andlisis de una estructura con com-
portamiento no lineal a sucesivos cdlculoes lineales
en los cuales la geometria de la estructura se
modifica por los movimientos producidos por las
cargas en el cdlculo anterior, puede converger a
mds de una solucién (siluaciones biestables). Esta
posibitidad aparece, particularmente, si los esfuer-
zos axiles son importantes en el andlisis. Se obvia
este inconvenicnte si para cada barra o elemento
de la estructura se considera la modificacion de su
matriz de rigidez producida por el esfuerzo axil, al
considerar la interaccidn de la flexién y la trac-
cidon o la compresién en la geometria deformada
del elemento. Se suele describir este efecto de
modificacién de 1a malriz de rigidez de la estruc-
tura, mediante la suma de una matriz de rigidez a
la matriz. de rigidez lincai. Normalmente, si los
giros son peguefios, esta matriz, denominada geo-
métrica o de ias tensiones iniciales, tiene en cuen-
ta la infiuencia del axil en la flexidn pero no vice-
versa y depende de los axiles gque se producen en
ta estructura. Un andlisis no iineal que considera
esta matriz de rigidez geomélrica, se suele cono-
cer como cdleulo P-Delta.

Finalmente, si los movimientos, deformaciones
y rolaciones son importanies, se hace preciso
introducir el efecto del cambio global de la geo-
metria de la estructura mediante la consideracién

3 [o12e 2 28 %3

MARGUESINA TARRASA — MANRESA
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de maltriz de rigidez adicional, conecida a veces
como matriz de rigidez de los grandes movimien-
tos. Estas situaciones no suelen ser frecuentes en
la Ingenierfa Civil. Un adecuado tratamiento de
las mismas, precisa introduciy medidas para las
deformaciones y las tensiones, mds adecuadas que
las cldsicas, y la especifica descripeidn de estas
mexdidas depende del tipo de formulacidn, lagran-
giana o culeriana, que se atilice, as{ como de ia
técnica de cdlculo incremental considerada.

En el ejempio que se estadia en el siguiente
apariado, se ha tenido en cuenta la no linealidad
del material y la geométrica debida a los grandes
movimientos, por lo que puede considerarse el
cilculo que resulta, como peco usual en el contex-
to de la prictica de la Ingenieria Civil.

3. APLICACION
3.1, Descripcion

La estructura de cables que soporta la marque-
sina de la autopista de peaje. Tarrasa-Manresa
(Figs. 1 y 2) fue calculada, en el proyecto inicial,
como una celosia (barras articuladas pretensadas,
soportadas en pilares metdlicos) considerando
grandes movimientos bajo la actuacién de dife-
renics acciones: peso propio, cargas de uso, nieve
y viento. Se observa gue el cdleulo, en cste caso.
debe incluir el efecto de la rigidizacién de las
barras por el axil, ya que de otra forma la celosia
serfa inestable, es decir, un mecanismo.

Sin embargo, una verz construida la marquesina
{Foto 1). parecié conveniente comprobar el com-
portamiento de la estructura bajo las cargas de
servicio, con objeto de evaluar las deformaciones
producidas, es decir, se realizd una comprobacion
del estado limite de servicio {(E.L.S.). Asimismo,
se estudid la seguridad de ia estructura ante ias
cargas mayoradas por los pertinentes coeficientes
de seguridad, es decir, en cl estado Iimile dltimo
(E.L.U). La accidon del viento considerada en ¢l
E.L.S. se supuso estética, es decir, no se modelizd
en este primer cdlculo los efectos dindmicos que
produce esta accidn. En definitiva, todos los
célculos realizados han sido, por lo tanto, estati-
oS,
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Foto 1
3.2. Acciones

El peso propio es de muy pequefia influencia
en los resultados del cdiculo y su valor caracteris-
lico se establece en 10 kg/m?,

Como valor de la sobrecarga de nieve se adop-
ta 60 kg/m®, que representa un incremento de un
50% del estipulado por la Norma vigenie, para
tener en cuenta, por una parte, la posible acumula-
cién de nieve dada la forma de la marquesina vy,
por otra, la existencia de un microclima en la zona
donde estd ubicada la marquesina. La carga de
viento aplicada en el cilculo del E.L.S. ha sido la
definida en la normativa correspondiente.

Como cocficiente de mayoracidén de las accio-
nes se adopta el valor de 1.0 parael EL.S.,yenel
E.L.U., el habitual en estructuras metdlicas y pre-
tensadas, es decir, 1,6 de acterdo con nuestra nor-
mativa.

3.3, Modelo estructural

Se observd que ¢l modelo de barras biarticula-

Foto 2

das del proyecto, idealizaba la unidn de fas péndo-
las con tos cables mediante los manguitos de
empalme (Foto 2), como una rétula. En el modelo
considerado ahora se supuso que, en la estructura,
las barras estaban empotradas entre si, es decir,
eran continuas, con una pequefia rigidez a la fle-
xidn, y no cables, a excepeidn de las péndolas.
que se han supuesto biarticuladas sin posibilidad
de resistir compresiones.

Para los cordenes se contempla un comporta-
miento elasto-pldstico, de acuerdo con un diagra-
ma bilineal.

3.4. Materiales

El limite eldstico de las barras de acero em-
pleadas cs de 7.800 kg/cm?.

El limite de rotura garantizado es de 10.000
kgfem® y el coeficiente de eficacia del sistema, a
falta de ensayos, se cifra en 0,95 con lo cual la
tension de cdlculo es de 9.500 kgfem®.

La deformacion de rotura de las barras es de
11%.

ALCAT A-B
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3.5, Condiciones de diseiio

Bajo las cargas mayoradas, se han impuesio los
siguientes ifmites tensionales, dadas las caracte-
risticas de la estructura,

(a) Las tensiones producidas exclusivamente
por esfuerzo axil de traccién, deben ser inferiores
al limite elastico.

{b) La deformacion de las barras en flexién o
traccion compuestas, no debe superar el limite de
deformacién de rotura. Esla condicién se ha for-
mulado en términos tensionales haciendo coinci-
dir el ifmite con el de rotura multiplicade por el
coeficiente de eficacia del sistema.

3.6. Céalculos estructurales

Se han realizado varios cdlculos estructurales.
El primero, con objeto de simular la pucsta en
tension de la estructura, y otros dos para compro-
bar la respuesta de ésta anlte las cargas de uso.
Uno de estos dos, bajo la accion de las cargas de
servicio sin mayorar (E.L.8.) v el otro, con las
cargas amplificadas por el coefliciente de elastici-
dad (E.L.U.}. Todos los cidlcutos presentan un
caracter doblemente fineal, puesto que se ha con-
siderado, por una parte, ia no lincalidad del mate-
rial acero, cuyo diagrama bilineal se ha descrilo
en 3.3, y por otra, la interaccion de los esfuerzos
axiles de las barras con la flexidn, al producirse la
deformacién de éstas. El método utilizado ha sido
incremental, es decir, la carga final se alcanzaba
mediante escalones, para cada uno de los cuales
se efectuaba el cdlculo no lineal anterior, y la
deformada producida en la estructura constituia la
nueva geometria de ésta, que habia que considerar
en el cdlculo del siguiente escaldn de carga. Se
han considerado 30 escalones de carga y un maxi-
mo de 20 iteraciones dentro de cada escalén, para
alcanzar la convergencia de la rigidez de las
barras y las caracleristicas del material.

4. COMPORTAMIENTO GENERAL DE LA
ESTRUCTURA

La estructura se pone en tensidn tirando desde

ambos extremos y de ambas pardbolas lo cual
hace givar los mdstiles sobre la rétuia que hay al
pic de los mismos (Foto 3); de cste modo las pén-
dolas también se tesan.

Queda asi una estructura pretensada antes de
entrar en carga. Estas tensiones, debido a la no
linealidad geométrica del calculo, influyen en la
respuesta de ia estructura. Ademds, cuando la
estructura entre en carga, la pardbola superior se
traccionard mds y la pardbola inferior se detrac-
cionard (equivale a comprimirse), por lo cual la
rigidez de la estructura es mayor que con un cable
sofo.

Al finai de fa carga, la pardbola inferior casi se
descarga y Ia pardbola superior resiste casi toda la
carga.

Al tratarse de una estructura de barras y no de
cables y, al no haberse dispueste rotulas en los
manguitos de empalme entre las barras principa-
les, 1a estruciura sélo puede responder sien 1os
puntos de cuelgue de la carga se forman las opor-
tunas rétulas pldsticas gue permitan que la linea
superior y la inferior conformen los carrespon-
dientes poligonos funiculares.

Por eso, ha habido que realizar un célculo con-
tando con ia ductilidad del acero, es decir, acep-
tando ta formacién de rétulas pldsticas en los
extremos de las barras. Este supuesto es vilido
siempre v cuando bajo las acciones mayoradas de
calculo no se supere la deformacién de rotura.

5. CALCULOQ DE LLA PUESTA EN TENSION

La puesta en tension de la estructura se realizo
tirando desde ambos extremos con una fuerza de
18 t por cada barra,

Esta pucsta en tension se ha representado en ¢l
cdlculo liberando los nudos extremos y aplicando
en ellos una fuesza de 18 t en cada barra.

Como resuitados de salida se obtienen unas
tensiones, que suelen denominarse tensiones pre-
vias o iniciales, y que se suman algebraicamenic
comn las tensiones que produce la sobrecarga.

6. APLICACION DE LAS SOBRECARGAS
EN E.L.U.

Sobre la estructura puesta en tension del pédrra-
fo anterior, sc ha aplicado una carga de {.814
toneladas por nudo, correspondiente a valores
mayorados por 1,0 de los siguientes valores:

—Peso en barras y péndolas 20 Kg/m.
—~Peso de la cubierta: 10 Kg/m?,

~Peso de nieve: 60 Kg/my.

70

HORMIGON Y ACERO N2 191 - 1984



7. FORMACION DE ROTULAS PLASTICAS
EN LOS EXTREMOS DE LAS BARRAS

En los extremos de las barras se producen unas
tensiones de incurvacion, debido a la actuacion
simultdnea del axil y el flector. Cuando estas ten-
siones superan ¢l limite eldstico, se inicia la for-
macién de una rétula pldstica que sélo es posible
si el acero tiene la ductilidad suficiente. Es decir,
si la deformacidn solicitada es menor o igual que
la deformacidn de rotura del acero.

Bajo el efecto de las acciones mayoradas, las
barras de la pardabola superior alcanzan una ten-
sion maxima de 7.938 Kg/em?, {o cual significa
que no se¢ alcanza en las rétulas pldsticas la defor-
macidén de rotura, que se corresponde con 10.000
Kg/em?.

Las barras de la pardbola inferior alcanzan una
tension mdxima de 7.810 Kg/em?, lo que significa
que tampoco en estas barras se alcanza ia defor-
macién de rotura.

Ademds, las {ensiones méximas se correspon-
den con las sillas de apoyo sobre los mistiles cen-
trales (Foto 4) (nudo i de la barra 13 vy nudo j de fa
barra 27), por ello las tensiones de incurvacion
podrian ser menores si la silla estd bien ejecutada
y su didmetro es lo suficientemente grande.

Foto 4

Las péndolas, debido a incurvacién, no aumen-
tan su tensidn, porque no lienen flexiones debido
a que van articuladas en sus extremos.

8. TENSIONES EN LAS BARRAS DEBIDAS
A ESFUERZQOS AXILES

Con los valores mayorados de las acciones, se
obtienen valores menores que 6.720 Kg/om?® para
la pardbota superior y valores menores que 670
Kg/em® para la pardbola inferior.

Las péndolas trabajan a menos de 2,185
Kgfem?.

Por lo tanto, las tensiones debidas exclusiva-
mente a esfuerzos axiles cumplen los limites de
cdlcule que se habian establecido.

9. CONCLUSIONES DEL CALCULO EN
E.L.U.

La estructura cuyo cdiculo se ha descrito,
puede soportar cargas de nieve de 60 Kg/m?, con
un coeficiente de seguridad mayor de 1.6; para
soportar esta carga, las barras trabajan por debajo
del {imite eldstico frente a esfuerzos axiles sim-
ples, ¥ por debajo del limite que impone la defor-
macién del acero en rotura, en lag zonas de incur-
vacidn para formacion de rétutas plasticas.

Referente a las deformaciones de 1a estruclura,
se realizd, posteriormente, un cdlculo en servicio
que determind cudles son las deformaciones bajo
las cargas del viento y cudles bajo la carga de
nieve sin mayorar.

10. CALCULO DE LAS DEFORMACIONES
ENE.L.S.

Al tratarse, en este caso, de evaluar la deforma-
cién de la estructura, se han adoptado os valores
caracieristicos de las acciones, es decir, los coefi-
cientes de mayoracion son 1,0

Se han calculado dos hipdlesis de carga:

~La primera corresponde al mismo cdlculo
anteriormente expuesto, pero ahora con acciones
sin mayortar y una hipdtesis de sobrecarga de
nieve de 60 Kg/m*.

~La segunda, una carga de viento, tomada de la
normativa vigente, de 31 Kg/m’, hacia abajo en la
mitad izquierda de la cubierta (al ser el dngulo
menor de 10% no es necesario considerar 1a hipdte-
sis de presién y succidn, sino solamente presién
en la mitad de la cubierta).

Se ha vuelto a emplear el modelo descrito ante-
riormente, es decir un modelo doblemente no
lineal.

11. CONCLUSIONES DEIL CALCULO EN
E.L.S.

En la hipdtesis de viento, la deformacion verti-
cal mdxima se obtiene en el nude 31 y es de 0,547
m.

En la hipétesis de nieve, la deformacion mdxi-
ma de fa estructura se obtiene en el nudo 38 y ¢s
de 0,678 m.

Dada la deformabilidad que es consustancial
con cste tipo de estructuras, los resultados se con-
sideraron aceptables.
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este caso real, como gjemplo ilustrativo de aplica-
cion de un cilculo doblemente no lineal.
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RESUMEN

Tras una breve inlroduccidn sobre la clasifica-
cién de los cdlculos no lineales en estructuras y
sus implicaciones en cl disefio, se presenta una
estructura ya construida, formada por cables rigi-
dizados mediante pretensado y que corresponde a
una marquesina de ia aulopista de Tarrasa-Manre-
54,

El catculo estdtico de la estructura, supuesta un
entramado plano, se llevé a cabo con objelo de
evaluar su respuesta para las situaciones de servi-
cio y de carga dltima. Las hipdtesis consideradas
inclufan ias cargas de peso propio, carga perima-
nente, nieve y viento. En ¢l cdlcuio se tuvieron en
cuenta los grandes desplazamienlos, la rigidiza-
cion de las barras por traccion y la no linealidad
del matertal. Los resultados obtenidos han sido
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accptables con las condiciones de disefio y con-
cordantes con los deducidos en la fase de proyec-
10, en la gue se calculd la estructura como una
estructura celosfa plana. con efectos rigidizantes
en las barras, debidos a fas tracciones.

SUMMARY

First a brief introduction about the non linear
analysis of structures and its implication on their
design is given. Then an aircady built structure,
namely a cantilever roof for petrof station in the
motor-way Tarrasa-Manresa, composed by cables
stiffened by prestress is presented.

The static structural analysis of the structure,
ihat is modelled as a plane frame, is carried out in
order to evaluate its response during the service
and ultimate load states. The assumed loading
combinations included seif weight, dead load,
snow load and wind actions. In the analysis, large
displacements, stiffening cffects in the beam
deflections and the nonlincar material behaviour
have been explicitly considered. The obtained
results have been admissible in accordance to the
design conditions and they have a good agreement
with the results found in the original design of the
structure, in which this structure has been mode-
lied as a plane truss with stiffening bar effects due
to traction forces included.
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1. INTRODUCCION

Todo proceso constructivo de una estructura
implica la aparicidn de fases intermedias durante
las cuales ésta experimenta variaciones geométri-
cas 0 cn los materiales, o bien alteraciones de su
esquema estatico. En muchos casos, tales varia-
ciones modifican sensiblemente la distribucion de
esfuerzos o tensiones finales con respecte a fos
que puede predecir un simple andlisis sobre la
geometria definitiva. Ello es particularmente cier-
to en estructuras de gran envergadura, en las que
la evolucion de la geemetria o del esquema estdti-
¢o constituye el aspecto critico de los procesos de
proyecto y de construceion.

En las estructuras de hormigon pretensado, la
propia naturaleza de esta técnica facilita procesos
tales como el avance en voladizo, el cosido provi-
stonal o definitivo de unos elementos con otros, ¢l
atirantamiento de la estructura, la construccidn
vano a vano, la fijacidén o anclaje de puntos, la
solidarizacién de rétulas iniciales, ¢l empuje o
elevacién de grandes masas y la combinacién de
elementos prefabricados con elementos construi-
dos "in situ", entre otras muchas posibilidades de
construccidn evolutiva.

Un ejemplo muy frecuente de construccidn
evolutiva es el caso de tableros de puentes com-
puestos por vigas prefabricadas de hormigén pre-
lensado, generalmente con armaduras pretesas v a
veces también con postesas, conectadas a una losa
superior de hormigdn armado vertido "in situ", En
este caso, la difcrencia entre las propiedades
mecdnicas y reolégicas de ambos hormigones
(losa y vigas), su evolucién en el tiempo, las pér-
didas de fuerza de pretensado por retraccién,
fluencia y relajacidn, la secuencia del proceso
constructivo, con o sin apeo de las vigas, y la
posible construccién por etapas de la losa supe-

Pere Roca
Dr. Ing. de Caminos, C.y P.
Profesor de la E.T.5.E.C.C.P. Barcelona

rior, son factores que, sin duda, afectan al estado
tensional a lo largo det tiempo y cuyos efectos
deben ser considerados de cara al dimensiona-
miento de la fuerza de pretensado, a fin de garan-
tizar la ausencia de fisuracidn en caalquier instan-
te de la vida 1itil de la estructura.

Las estructuras mixtas, compuestas de acero
laminado y hormigdén armado o pretensado, son
igualmente un ejemplo tipico de estructuras cons-
truidas evolutivamente, en fas gque el diferente
comportamiento reoldgico de los matertales puede
dar lugar, a lo largo del tiempo, a redistribuciones
de esfuerzos y tensiones que deben ser tenidas en
cuenta en el proyecto.

Estructuras tan frecuentes como {as convencio-
nales de la edificacion suelen preseniar procesos
constructivos muy evolutivos, generados por el
sucesivo cimbrado y descimbrado de plantas. La
represemacion realista de estos procesos en el cdl-
cuio, plantea importantes dificuftades debidas a
efectos diferidos tales como el progresivo endure-
cimiento del hormgion y la fluencia de las plantas
bajo las cargas aplicadas.

Pero es en el caso de grandes estructuras de
hormigén pretensado donde la construccion evo-
lutiva adquiere toda su significacién y donde, por
la enorme responsabilidad resistente de sus ele-
mentos y por la complejidad constructiva que
entrafia, es necesario realizar un analisis estructu-
ral riguroso. Este andlisis debe abordar tres aspec-
tos fundamentales:

1. La evolucion de la configuracidn estructu-
ral durante el proceso constructivo: Se entiende
por tal la consideracidn, en un andlisis instanid-
neo, de la evolucion de la geometria longitudinal
y transversal de la estructura, la aparicidn o desa-
paricién de cargas, la introduccion o supresion de
elementos, tirantes, apoyos, o tendones de preten-
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sado, y la fijacién de rétulas provisionales trans-
formdndolas en concxiones rigidas entre elemen-
tos, junto a otras posibilidades constructivas.
{Andlisis tipo 1).

2. Los efectos estructurales a lo largo del
tiempo de la fluencia, retraccion y evelucién de
las propiedades de los distintos hormigones en el
tiempo, considerando fas distintas edades de fabri-
cacidn y puesta en carga, la sucesiva introduccion
de cargas y deformaciones impuestas y los efectos
de la relajacién del acero de pretensado. Se trata
de un andlisis paso a paso en el tiempo. (Andlisis
tipo 2).

3. La consideracién de las propiedades
tenso-deformacionales de los materiales, de
manera realista. En el caso del hormigdn deben
tenerse en cuenta la fisuracién en traccion y la
contribucién del hormigdn intacto traccionado
entre fisuras, la relacién no lineal tensién-defor-
macién y el agotamiento en compresion. En el
acero debe considerarse la plastificacion en com-
presidn y en traccién. Se trala de un andlisis no
lineal que permita conacer la respuesta estructural
bajo carga creciente hasta rotura, a fin de conocer
los efectos que la posible fisuracién del hormigén
puede tener en situacion de servicio y la capaci-
dad resistente de la estructura. En cl caso de
estructuras esbeltas, donde los efectos de segundo
orden pueden ser importantes, conviene, ademas,
realizar un andlisis no lineal por la geometria,
para considerar el equilibrio de la estructura e su
configuracion deformada, incluyendo en el mismo
la interaccién con la no linealidad de los materia-
les. {Andlisis tipo 3).

Una primera aproximacién al problema, utili-
zada a veces en el proyecto de estructuras cons-
truidas evolutivamente, consiste en realizar un
andlisis tipo "17 y modificar los esfuerzos instan-
taneos mediante métodos aproximados basados en
la experiencia o en consideraciones tedricas, para
obtener los cfectos de la fluencia y demas fend-
menos diferidos a largo plazo. Una aproximacion
mds precisa consiste en utilizar madelos que com-
binan aspectos de los andlisis tipo "1" y "2".
Generalmente, los programas estin disefiados
para casos especificos de construccidn, tales como
puentes de dovelas construidos por avance en
voladizo, puentes atirantados, puentes construidos
vano a vano o por empuje (Van Zyl, Sanmartin,
etc.). Algunos autores han desarrollado programas
muy valiosos para construccion evolutiva general
(Milianes, Ketchum, Ghali y Elbadry).

Por otra parte, el andlisis no lineal ha estado
histéricamente desligado de los procesos cons-
tructivos. Hay numerosos modelos desarroliados
para andlisis no lineal, instantineo o diferido, de
estructuras reticulares planas (Kang y Scordelis,
Carol, Mari, Corres, Ledn, Carrascén, Cruz, efc.)
que incluyen efectos de acciones directas o indi-
rectas, efectos de segundo orden, cfectos diferi-

dos, pretensado, fisuracién, etc. Sin embargo,
pocos modelos (Ketchum y Scordeiis, Ghali),
combinan efectivamente el andlisis no lineal con
el andlisis diferido y los procesos de construccicn
evolutiva,

Mediante un andlisis tipo "1” se puede conocer
la respuesta estructusal en servicio durante la fase
constructiva y se puede aproximar la respuesta
diferida o la capacidad resistente, de ena forma
menos aproximada. Un andlisis tipo "2" permite
conocer, ademds, la respuesta diferida en servicio:
v un andiisis tipo "3" aproxima a la respuesta 1o
lineal, instantdnea o diferida {y, por tanto, la capa-
cidad portante), pero sin tener en cuenta Ja reali-
dad dei proceso constructivo.

El interés de combinar los tres tipos de andlisis
estriba en tratar de conocer:

a) El comportamiento estructural en servicio,
en fase constructiva, al efecto de proyectar ade-
cuadamente, realizando un seguimiento del mon-
taje o construccidn de la estructura, y simuiar las
correcciones pertinentes duranie el mismo a fin de
conseguir los objetivos planicados.

b) El comportamiento en servicio, a to large de
la vida dtil de la estructura, permitiendo en parti-
cular evaluar las posibles redistribuciones de
esfuerzos v evitar fisuraciones o flechas excesivas
que puedan afectar a la funcionalidad, la durabiti-
dad o la estética a largo plazo.

¢) El comportamiento bajo carga creciente
hasta rotura y el comportamiento en fase de servi-
cio considerando posibles zonas fisuradas, con el
fin de evaluar la capacidad resistente de la estruc-
tura tanto durante la construccién como una vez
acabada la misma, a corto y largo plazo.

En definitiva, todo elfo puede ayudar a respon-
der a preguntas tales como:

;Cémo influye el proceso constructivo en el
comportamiento en servicio a corto y largo plazo
de la estructura?

.Qué capacidad porlante tiene a largo plazo
una estructura construida evolutivamente, en rela-
cion a su capacidad resistente en el momento de
finalizacién de su construccion?

.Qué capacidad remanente de carga tienc una
estruciura en Ja que se han detectado fisuras u
otros dafios?

;Céme afecta a la capacidad resistente y al
comportamiento en servicio, de una estructura
existente dafiada, la disposicién de un refuerzo de
la misma?

Como puede observarse, la combinacidn de los
tres tipos de andalisis antes comentados proporcio-
na una infinidad de posibilidades de utifizacion
para el estudio de casos précticos cuya solucion
no es, en absoluto, obvia, En csta comunicacs
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se presenta un modelo de andlisis, de cardcter
muy general, planteado para responder a las cues-
tiones anteriores, al integrar, de forma acoplada,
los tres tipos de andlisis. Se describen, brevemen-
te, aspectos relativos a su formulacién, posibilida-
des, ¢ implementacion en programa de ordenador.
Sus prestaciones se discuten a través de dos ejem-
plos numéricos.

2, BREVE DESCRIPCION DEL MODELO
DE ANALISIS

El modelo de andlisis desarrollado, aplicable a
estructuras reticulares planas, se basa en la formu-
lacién de los desplazamientos del método de ele-
mentos finitos (M.E.F.), incorporando elementos
isoparamétricos unidimensionales de viga de dos
o tres nodos, lendones de pretensado y tirantes.

Cada seccidn transversal se discretiza en sub-
secciones, descomponiéndose éstas a su vez en
una serie de capas. En cada capa se considera una
ecuacién constitutiva explicita unidimensional.

El complejo comportamiento instantdneo y
diferido del hormigén se representa mediante un
modelo constitetive con un tratamiento desaco-
plado del dafio y reologia (Cruz et al., 1993} que
combina modelos parciales sencillos basados en
la elasticidad, plasticidad y viscosidad, Conviene
remarcar que este modelo constitutivo permite la
simulacion de aspectos importantes del comporta-
miento del hormigdn, como por ejemplo la fluen-
cia no lineal, 1a rotura diferida y la reduccion de
resistencia debida a cargas mantenidas,

Para la simulacién de la fluencia, la retraccién
y el envejecimiento del hormigdn se consideran
las funciones de CEB-FiP Maodel Code 1990.

En los apartados siguientes se describen las
principales caracteristicas del modelo formulado.

2.1. Idealizacion de la estructura

Se incluyen elementos de viga de dos nodos de
Hermite o elementos de tres nodos de Timoshen-
ko (Cruz 1991), tirantes pretensados, tendones de
pretensado de trazado arbitrario, y elementos o
apoyos especiales para reproducir las cimbras.

Cada uno de estos elementos puede ser intro-
ducido, retirado o ver modificada su secidn, en
cualguier instante. Ademds, en el caso de tirantes
o tendones es posible modificar el nivel de ten-
sién proporcionado, para simular operaciones de
retesadoe o destesado.

Entre extremos de viga cs posible definir vin-
culos con movimientos liberados ("'rétulas genera-
lizadas") o bien conexiones rigidas de longitud no
nula ("bielas rigidas™), arbitrariamente orietados
(Fig. 1). La liberacién de un movimiento en forma
de "rétula generalizada" implica la eliminacion,

Grados libe. no actives

—— Grados liberdad activos

Fig. 1. Elementc con extremos rigidos.

por condensacién estdtica, del correspondiente
grado de libertad. La existencia de bielas rigidas
en un elemento se trata a través de una matriz de
transferencia de esfuerzos de los nudos no activos
a los activos (Fig. 1). La descripcion de estas ope-
raciones se puede enconirar en diversos manuales
de andlisis matricial.

El comportamiento de un tirante se asimila al
de una barra biarticulada, cuyo material viene
caracterizado por el m6dulo de deformacién apa-
rente de Ernst (1965). Mediante este médulo apa-
rente es posible considerar el efecto combinado
del alargamiento eldstico y la disminucion de la
flecha de la catendria, en el comportamiento
deformacional del tirante. Su expresion es bien
conocida:

E
e 0
1+ 0 E

126

E =

Para el caso mds general de nivel de carga
variable, Ernst (1965) introdujo, ademds, la expre-
sion de un mdduio secante que permite relacionar
la tensién en cualquier instante ©, con ta tension
en el instante inicial o,

X E, ¥y | ,
2024 [0, +BAe - = 602] 62K, (y) =0

(2

En los clementos o apoyos especiales utiliza-
dos, por ejemplo, para reproducir cimbras, los
esfuerzos o reacciones calculados son multiplica-
dos por 1 o par 0, dependiendo de si ef efeclo de
apoyo se considere activo o inactive, respectiva-
mente, ante el signo de la fuerza actuante. Nor-
malmente, el efecto de apoyo se considerard inac-
tivo ante fuerzas que tiendan a producir separa-
cidn.

'2.2. Fdealizacion de la seccidon transversal

La seccién transversal de los elementos de viga
se define como un conjunto de subsecciones tra-
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Fase 2

V/ L LY

Fase 1 Fase 1

Fig. 2. Definicion de la seccidn transversal.

peciales (Fig. 2), cada una de ellas discretizada a
st vez en una serie de capas. Con esle procedi-
miento es posible considerar Ia posible evolucion
material y geomélrica de la seccidn transversal, en
1a gran mayorfa de los casos reales ya referidos en
el apariado anterior. Ello permite caracterizar con-
venientemente la formacién de las secciones
transversales de elementos de estructura de hor-
migén obtenida por fases, o de estructura mixta de
acero y hormigén. En particular, es posible simu-
lar la formacién de una scecidn constituida por
mds de un tipo de hormigén, eventualmente de
distinta edad, ¢ incluse inhibir la contribucién
resistente de nuevas armaduras hasta oblener una
suficiente adherencia por endurecimiento del hor-
migdn colocado in situ.

El meodelo permite modificar, en un instante
dado, las condiciones ambientales que envuelven
una subseccién cualquiera de hormigdén (tempera-
tura, perimetro de exposicion, grado de humedad),
Esta posibilidad puede adquirir gran importancia,
por cjemplo, en la simulacién de ja construccién
de un arco o una pila mixtos (Fig. 2) en los que al
cerrar la seccion transversal, se introducen com-
plejos efectos sobre el comportamiento diferido
del hormigon.

2.3. Acciones consideradas

Posibles acciones introducidas en el modelo
son: cargas concentradas y distribuidas, efecto del
pretensado, desplazamientos de apoyos, variacio-
nes de temperatura, y acciones reoldgicas difeti-
das de fiuencia y retraccidn en el hormigdn y rela-
Jacion del acero de pretensado.

El gradiente de temperatura en una seccion
transversal pucde presentar una distribucién lineal
o no lineal, siendo posibie considerar distintos
coeficientes de dilatacién térmica para los distin-
tos materiales. Bl gradiente térmico se trata
mediante una distribucién de deformacién no
mecdnica equivalente.

2.4. Comportamiento instantdneo de los
materiales

Tanto para ¢l acero pasivo como para el acero
de pretensado s¢ considera un diagrama multili-
neal, con endurecimiento (Fig, 3). Para el hormi-
g6n se ha adoptado un modelo de dafio {Cruz el
al., 1993) con dos pardmetros de dafio, uno en
compresiGn y otro en traccion. Este modelo consi-
dera una rama descendente post-pico ("softe-
ning"), deformaciones pidsticas y degradacién del
modulo de descarga en compresion. Ello se com-
hina con un modelo de fisuracién distribuida,
incluyendo la contribucién resistente det hormi-
gén traccionado no fisurado ("tension stiffening™).
La capacidad del modelo para reproducir el com-
portamiento no fineal del hormigdn, tanto para
niveles de tension moderados comoe elevados,
bajo carga estdtica o ciclica, se ilustra mediante
los resultados obtenidos de un ensayo de simula-
cién numérica (Cruz et al., 1993, Fig. 4).

Ey

] | - cm
Cp €a

Fig. 3. Diagrama o — e muitilineal del acero.

2.5, Comportamiento diferido de los materiales

Como puede observarse en la Fig. 5, cl modelo
constitutivo adoptado para la modelizacidn del
comportamiento diferido del hormigdn resulta de
la composicién de una cadena de Maxwell con
envejecimiento, con un elemenio deslizante gue
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a) Diagrama ¢ — e en un ensayo ciclico de una
probeta de hormigon.
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b} Variacion de los parametros de dafio.

Fig. 4. Comportamiento no lineal del hormigon.

confiere las deformaciones pldsticas, y con un
maodelo de dafio continue. En la Fig. 6 se presen-
tan resuitados obtenidos en una simuiacién numé-
rica de un ensayo de compresion diferida en los
que se reproducen correctamente fendmenos tales
como la fluencia no lineal, Ia rotura diferida y la
reduccion de resistencia debida a cargas manteni-
das. Una descripeién mds detallada del modelo
constitutivo y del ejemplo aportado puede encon-
trarse en Cruz et al. (1993).

17

ELEMENTOR ef 18Q€e1+ep1
DESLIZANTE

Iee%

£ £ E
1 2 zZ L4 E5
T x2 T %3] T4
CADENA DE MAXWELL

it

Fig. 5. Esquema reoldgico.

deformacion

19 10 167 10 I
1 {diss)

a} Fluencia no lineal y rotura diferida.
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b} Reduccion de resistencia por carga mantenida.

Fig. 6. Aspectos del comportamiento diferida del
hormigan.
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2.6. Tratamiento del pretensado

En este trabajo, el tenddn de pretensado se trata
como un elemento independiente (aunque super-
ponible a los elementos de viga), obteniéndose, de
forma coherente con la formulacién de elementos
finitos utilizaca, las expresiones que corresponden
a la matriz de deformacién (que relaciona la
deformacién axil del cable con los desplazamien-
tos nodales), a fa matriz de rigidez del cable, y al
vector de cargas nodales equivalentes al pretensa-
do (Henriques 1991, Roca y Marf 1993).

Es conveniente destacar que, con esta técnica,
la evaluacidn de la accidn del pretensado sobre la
estructura, tanto en la fase de tesado como én
cualquier fase siguiente, se consigue de una forma
sencilla, aunque la geometria del tend6n pueda ser
compleja. (Ello se describird en el apartado 2.6.6).

Una descripcién detallada de las expresiones y
procedimiento numéricos para la evaluacion de
las pérdidas instantdneas por rozamiento y pene-
tracién de cufia, asi como de las pérdidas diferidas
por relajacién del acero, se puede encontrar en
Roca (1988).

2.6.1. Tipos y modelizacidn del pretensado

Es posible definir armaduras pretesas y poste-
sas, pudiendo ser estas dltimas adherentes o no
adherentes. Para la adecunada distincion de estos
tipos de pretensado es esencial caracterizar las
sucesivas fases constructivas relacionadas con su
manipulacion. Dichas fases estdn limitadas por los
instantes de tesade de los tendones, transferen-
cia del pretensado, anclaje del tenddn, y provi-
5i6n de adherencia entre acero y hormigdn. La
distincidn entre cada lipo de pretensado se realiza,
en el modelo, a través de un tratamiento especifi-
co de las diversas fases, segiin se comenta a conti-
nuacion.

En el caso de armaduras postesas, se considera
que los instantes de tesado y transferencla coinci-
den a efectos de su simulacion numérica. La ten-
sidn inicial en cada tenddn sc obtiene calculando
las pérdidas instantdneas por rozamiento y pene-
tracion de cuifia. El pretensado tiene un efecto
activo, introduciendo desde el mismo instante de
la transferencia sus cargas equivalentes. Sin
embargo, hasta que se realiza la inyeccion con un
producto adherente, no se considera el efecto
pasivo de la armadura activa, esto es, su contribu-
cién a la rigidez estructural. Al tesar un nuevo
tendodn, se producen pérdidas instantineas por
acortamiento en ios tendones ya anclados pero
todavia no adheridos. Por otra parte, una vez
anclado el tenddn, aparecen pérdidas por relaja-
cidn del acero. Como en el postensado adherente,
en general, el periodo comprendido entre el ancla-
je y la provisidon de adherencia es corto, y sobre
todo, como durante este periodo no se suclen apli-
car acciones de magnitud considerable, se puede

simplificar €] tratamiento del tendén todavia no
adherido aceptando despreciar el rozamiento entre
el tendén y la vaina. En este caso, la deformacidn
g, es constante en tode el tenddn e igual al cocien-
te entre el alargamiento de las fibras de hormigon
tangentes al tendén, u,, vy 1a longitud total del ten-
dén, 1,
i, ‘8
g =tex j Ag (o) do 3)

En el caso de armadura pretesa se distingae
enire los instantes de tesado, de adherencia y de
transferencia, Contrariamente a lo que ocurre para
armadura postesa, la transferencia del pretensado
debe realizarse considerando desde un principio
su efecto pasivo.

2.6.2. Definicion geométrica

El trazado de cada tenddn se reproduce
mediante tramos parabdlicos, determinados a par-
tir de seis condiciones sobre su geometria (Fig. 7).
Esta 1écnica permite generar cémodamente los
trazados mds frecuentes en proyecto (Fig. 8).

N RLLP-L
] RLETT RLRI-L
YZLT T I YZRT
} YZLP
Lr 1l LP RE RT

L
Fig. 7. Definicion geomeétrica del cable.

!

5.( RLLP
RLL! l
YZLT
YZRT
YZLP
a) Tramo derecho de una viga de dos tramos
N RLLFP .
3 1
YZLT 4 YZRT
YZLP
b) Viga simplemente apoyada
t RLLI =1
YZLT \j
YZRT = ¥ZLP
c) Ménsula

Fig. 8. Algunos casos particulares de geometria de
un cable.
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Conocidas las excentricidades y, i= 1,2, .., »n
en los puntos nodales / = 1, 2, ..., # de la malla de
elementos finitos, el trazado de un segmento de
tenddn dentro de cada elemento (Fig. 9) se obtie-
ne utilizando las funciones de forma para éste, N,
i=1,2...n,segln

i

Y= N )y €Y
=1

{ =

Esta misma aproximacion ha sido utilizada por
Heariques (1991) anteriormente.

La coordenada curvilinea s de un punto de ten-
dén en un elemento de viga, contada desde el
extremo izquierdo del elemento, se obtiene, de
forma aproximada, como interpolacién de los
valores de la coordenada curvilinea en los puntos
nodales s, utilizando como en (4) las funciones
de forma del elemento.

o . =
El diferencial del vector de posicién r de la
curva axial del tendén resulta de la ecuacion

Loy dx (@) oo dv(g) . 7
dl ((i)— (féj d(tj F o+ dgy (f&j (5)

en la que & es la coordenada axial unitaria del ele-
mento normalizado (Fig. 9).

Utilizando (5), las longitudes s, se oblienen
como:

=17 _ {7 [ ®y:
s=[ N @l=] [(dg )+

Las cantidades dx (EY/dE v dy (E)dE se obtie-
ven (siguiendo la formulacién habitual de elemen-
tos finitos) como Jacobiano de la transformacidn
deil sistema de ejes locales a giobales.

(6)

2.6.3. Campo de desplazamientos

El desplazamiento axial, ', experimentade por
un punto del tenddn se relaciena con las compo-
nentes u y w del desplazamiento de la directriz del

- —> L [
elemento de viga &, segin la expresion

W@ =u@eosa & +w&sinoE (D

Como. por otra parte, las componentes (1, w},
se pueden obtener de las respectivas componenies
nodales utilizando una vez mds las funciones de
forma del elemento, resulta finalmente que (7)
puede escribirse en funcién del movimiento en los
nudos como:

w €)= |N (E)cos a N, (&) sin o -

-~y (€N, Eicos o] [, w, B (8)

123

donde o es el dngulo entre ia tangente a la curva

Yy
. eje de referencia de la viga
3 £%.1 £%0 £
l g:-l g:{) 5:1
s - 1 : = X, EJ E‘
i !1, 1 [2* 2, 3
v, 41 ) s
v; Y2, V3 7 8
$: =8 3
elemento de cable

3 eje de referencia de la viga

elemento de cable

Fig. 9. Trazado del tenddn en un elemento y campo de desplazamientos.
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axial del tenddn en un punto y fa directriz del ele-
mento (Fig. 9). Este angulo puede obtenerse
mediante 1a ecuacién:

dx (€)
. dt
o= @reos T e (E,)\?] w (9)
()

2.6.4. Mawriz de deformacion

La deformacién axial del tendén se evalda
mediante ta expresion

du” du' d,
g, =L S ALES (1
" ods  dE ds (10)

Combinando finalmente las ecuaciones (8) y
{10}, es posible obtener la expresion (1) en la
gue E representa la matriz de deformacidn del
elemento de tenddn.

e Iy
g, =58, 2= [(dN(}gE")c'os o ) (L\';é@si n 0:) (-—»ﬂ-——‘zé&) :
(1
N (E)cos o _)!_@d_N(é) cos ot)] _Clg
dE,; t= R 23 d_;-

2.6.5. Matriz de rigidez del elemiento de tenddn

La matriz de rigidez del elemento de {endén se
calcula segin ¢l proceso general utilizado para
cualguier elemento finito de viga, resultando asf
la expresion

— b .
K=[ BEBA, J% & a2

2.6.6. Accion del pretensado

I.as fuerzas nodales equivalentes producidas
por un segmento de tenddn sobre un elemento de
viga, se determinan mediante la expresion

Zp e dr

Fo=1.B 0, A g 48 (13)
que resulta de tratar el pretensade como una ten-
si6n inicial de valor 6, y de utilizar los procedi-
mientos propios de elementos finitos para conver-
tir su efecto en fuerzas nodales.

Para fa evaluacidn de las integrales que apare-
cen en (12) y (13} se utiliza la cuadratura de
Gauss-Legendre.

2.7. Andlisis no lineal por la geometria

Para el tratamiento de los efectos relacionados
con la no linealidad geométrica se ha adoptado
una formulacion Lagrangiana total, en la cual,
como configuracion de referencia de cada elemen-
to, se toma la geometria inicial. Con un andlisis de
esle tipo es posible estudiar, en particuiar, fend-
menos de inestabilidad geométrica, obteniendo
como resultado una carga critica a través de la
resolucion de un problema de valores propios.

Como en el caso mds gencral el sistema de
referencia local puede variar de unos puntos a
otros a lo largo del tendén, y como, sobre todo, el
eje "y" vertical no es necesariamente perpendicu-
lar a la directriz del elemento de viga, en la for-
mulacion no lingal por la geometria de un elemen-
10 de tenddn las hipétesis simplificadoras de Von
Karman dejan de ser vélidas y no es por elle posi-
ble despreciar la contribucidn del término cuadrd-
tico (du'ds)? en la evaluacion de la deformacion
axial del tenddén, M4s detalles sobre todo eflo pue-
den hallarse en el trabajo de Cruz (1991) y Pévoas
(1991).

2.8. Planteamiento del proceso de analisis no
lineal en el tiempo

En el andlisis diferido de una estructura, se
divide el dominio de tiempo en un nimero discre-
to de intervalos limitados por instantes denomina-
dos escalones de tiempo. En cada escal6n se ana-
liza la estructura bajo 1a accién de las cargas exte-
riotes, las deformaciones no mecdnicas a lo largo
del intervalo (fluencia, envejecimiento, relraccion
y térmicas) y las cargas residuales procedentes del
escalén anterior.

Al ser no lineal el sistema de ecuaciones de
equilibrio, ya que tanto {a matriz de rigidez como
el vector solicitacién dependen de los desplaza-
mientos, ¢l método de resolucién que hay que
adoptar debe ser incremental e iterativo, Pueden
utilizarse al efecto los algoritmos de Newton-
Raphson, Newton-Raphson modificado y de rigi-
dez inicial, entre otros.

Se utilizan optativamente criterios de conver-
gencia en desplazamientos, en fuerzas y energéli-
co.

2.9.Consideracion del proceso evolutivo de
construccion

Dado que el procedimiento de andlisis es incre-
mental ¢ iterativo, las operaciones de introduccién
de nuevos elementos de viga, nuevas subseccio-
nes, nuevos apoyos, o de bloqueo de una "rotuia”

8¢
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(inclusidn de un nuevo vinculo interno) pueden
ser implementadas de forma sencilla, adaptando
adecuadamente la organizacién del procedimiento
de célculo. Para cada una de estos elementos sus-
ceptibles de aparccer o desaparecer, existe asocia-
do ua cédigo que identifica su estado en cada
paso de tiempo, distinguiendo entre elemento
existente, no existente, instante de introduccion, o
instante de eliminacién. De hecho, la operacién de
introducir nuevos elementos se resume en definir-
los como elementos nuevos, considerando en su
casc posibles tensiones iniciales. De cada nueva
subseccidn se conserva ¢l instante de fabricacion,
con la finalidad de evaluar los posteriores efectos
diferidos del material (en particular su envejeci-
miento). La organizacién del programa debe per-
mitir, en la resolucion del sistema de ecuaciones,
considerar dnicamente los grados de libertad acti-
vos en cada estado de la estructura.

La operacién inversa, esto ¢s, retirar elementos
de viga, subsecciones, apoyos o cables, es algo
mds compleja puesto que exige simular la desapa-
ricién de su contribucidn resistente, aplicando
sobre la estructura restante las fuerzas antes resis-
tidas por la parte eliminada, ya sean fuerzas noda-
les equivalentes, esfuerzos internos o reacciones.

La operacién de retesar un tirante o cable se
Heva a cabo de forma semejante a la inicial opera-
cidn de tesado, aplicando sobre la estructura el
incremento de fuerza correspondiente. Como
extension. la eliminacion de un tirante o cable es
simulada por un destesado hasta tensidn nula,
aplicando, ademds, una fuerza sobre la estructura,
de signo contrario a la anteriormente producida
sobre la misma por el elemento eliminado. Ade-
mds, en cualquier instante es posible alterar el
drea o ¢l peso de un Lirante, lo que permite simu-
lar respectivas operaciones de proteccidn o de
refuerzo del mismo.

3. IMPLEMENTACION EN PROGRAMA DE
ORDENADOR

Para el desarrollo completo del modelo de and-
lisis de estructuras construidas evolutivamente, se
ha partido del programa de ordenador FEMPOR
para andlisis instantdneo, no lineal por la geome-
tria y el material, de estructuras reticulares planas
de hormigdn armado (Craz, 1991), introduciendo
las modificaciones necesarias para su generaliza-
cién a andlisis secuencial y diferido de estructuras
reticulares planas de hormigén armado, hormigdn
pretensado, y mixlas de hormigdn y acero.

El método de cdlculo ha sido complementado
con un potente pre-proceso que permite generar
automiticamente tanto la discretizacion de la geo-
metria como la codificacién de las variaciones
geométricas ¥ materiales que la estructlusa experi-
mente a lo largo de su vida (il (ya sean conse-
cuencia de una construccién evolutiva o bien de

posteriores reformas o reparaciones). Este pre-
proceso busca minimizar el trabajo de preparacion
de datos por parte del usuario.

La actual versién de FEMPOR incluye, asimis-
mo, un completo post-proceso gue permite la
visualizacion de la geometria inicial y deformada
de 1a estructura, los diagramas de esfuerzos, el
esquema de fisuracidn, la plastificacidn del acero,
el trazado de los tendones de pretensado, las leyes
de pérdidas de fuerza de pretensado, y diagramas
de tensiones en cualquier seccidn, entre otras
posibilidades. Estos graficos pueden ser genera-
dos para cualguier fase o cualquicr combinacion
de fases a lo largo del andlisis, segun establezca el
usuario.

4, EJEMPLOS DE APLICACION
4.1. Columna de Aroni

Mediante este ejemplo se desea ilustrar la capa-
cidad del modelo para reproducir el comporta-
miento no lineal hasta rotura de elementos de hor-
migdn pretensado en condiciones de carga cuasi
instantdnea. Consiste en el andlisis de una colum-
na ensayada por Aroni (1968}, pretensada
mediante dos tendones no adherentes (Fig. 10).

Umdodesl;cm c>kn
761#@{2[3'&'5]6‘

Lj2=762

e
e

Corte_g-0 22 oy

. —
PR +, g an jl:s:s.az {m capas

e:2es026 Hgt

Lo

Fig. 10. Geometria y condiciones de carga de la
columna de Aroni.

A conlinuacién se presentan las propiedades de
los materiales.

Propiedades del hormigdn (para cemento de
endurecimiento normal o rdpido, a la edad de 28
dias): f. = 38,50 MPa; g, = 0,002; G, = 0,08 kN
m/nr; f, = 3,85 MPa; g, = 0,004, E, = 34,00 GPa,

Propiedades del acero de pretensado: f, =
=1007,0 MPa; f,, = 1351,0 MPa; f,, = 1503,0 MPa,
Fa=1655,0 MPa; f,, =1731,0 MPa; g, = 4,98 E-3;
£, =690FE-3;6,=8063E-3,£,=300E-2;¢,=
=3,60 E-2.

En ka Fig. 1} se ha representado la evolucidn
de la flecha lateral y de la fuerza en el tendon
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b) Variacién de la tension en el tenddn inferior.

Fig. 11. Resultados de la columna de Aroni.

inferior, contrastando los resultados obtenidos
mediante el presente modeio con resultado previa-
mente publicados por otros autores {Aroni 1968,
Kang 1977, Mar{ 1984 y Pévoas 1991}).

Se han realizado los siguientes tipos de andli-
sis:
—No lineal por el material y lineal por la geo-
metria (ALG);
—~No lineal por la geometria y el material
(ANLG); y

—No lineal por el material, con tratamiento
simplificado de la no lincalidad por la geo-
metria (ANLGS).

En este iltimo no se considera ta no linealidad

geométrica en el comportamiento individual del
tenddn. La gran diferencia de los resultados obte-
nidos considerando esta hipdtesis simplificativa,
muestra la importancia de tratar convenientemen-
te la intervencion del tendén en los efectos no
lineales geométricos.

4.2, Puente continuo de tres tramos construido
sobre cimbras

Este ejemplo permite aquilatar la capacidad del
modelo desarrollado (v del cédige FEMPOR ela-
borado a partir del mismo) para predecir de forma
realista la respuesta de una estructura de hormi-
gén pretensado, a lo largo de las fases elastica,
fisurada, y ditima del comportamiento, introdu-
ciendo ademais los efectos diferidos que ésta
puede experimentar al cabo de un largo periodo
de tiempo en servicio.

Geometria y cargas

Se trata de un puente continuo de tres tramos
de 48.8; 61,0 vy 48,8 m de longitud (Fig. 12a), de
seccién transversal en cajon unicelular (Fig. 12b),
y construido sobre cimbras, proyectado y apaliza-
do en primer lugar por Choudhury (1986).

La estructura se considera descimbrada y pos-
tensacla a los 28 dias. El postensado estd constizui-
do por un tendén de trazado parabdlico en cada
una de las paredes laterales del cajén. La seccion
total de acero de pretensado ¢s de 84,9 cm® {Fig.
12¢). El tesado, realizado desde ambos extremos
de los tendones, introdujo una fuerza de 11,83
MN en los anclajes, previa a las pérdidas inicia-
les.

T
4877 m 60.96 m 4897 m

a} Geometria longitudinal

0.9 m

B.38 m

0.20m

PR

&_
t

En T Il
263 m b1l m 263 m
b} Seceion transversal
A3s s G300

Jaay
LR ;

e {l‘ﬁ{ _',"“5“

~. PARABOLA R ~. 4
IR “-_A_l'!ﬁl‘t ""i \,” PARARO & ﬂm‘&\ J
} - 1

oo : . —
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€1 Geometria ded cable

Fig. 12. Geometria del puente continuo de tres vanos.
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Teniendo en cuenta la simetria de geometria y
cargas, s¢ ha modelizado la mitad de la estructura
utilizande para ello 10 elementos de viga (21
nodos en total). L.a seccién transversal ha sido
descompuesta en 10 capas horizoniales, conside-
rdandose, a partir de los datos de Choudhury, una
cuantia geométrica de armadura pasiva del 0,3%,
uniformemente distribuida en toda la seccidn.

Las caracterfsticas definidas para los materiales
y los datos ambientales considerados son las
siguientes:

Humedad relativa: RH = 75 % temperatura: 20°C

Propiedades del hormigdn (para cemento de
endurecimiento normal o rapido, a la edad de 28
dias): f, = 27,41 MPs; €., = 0,0030; G, = 0,23 kN
m/m?; f, = 3,25 MPa; g, = 0,0040; £, = 20,00 GPa.

Propiedades del acero pasivo: fs, = 413,7 MPa;
£, =200,0 GPa.

Propiedades del acero de pretensado: f, =
=1355,0 MPa; £, = 1517,0 MPa; f,, = 1655,0 MPa;
fu= 16890 MPa; f., = 1862,0 MPa; g, = 7,15 E-3;
£,=900E3;e,=1150E3 ¢,=1350E-3; ¢,
= 58,0 E-3.

La estructura fue estudiada bajo la accidn de su
peso propio mds el peso del vehiculo tipo P13 de
ia norma californiana de acciones (Fig. 13), apli-
cado en el centro del tramo inlermedio. El andlisis
hasta rotura se ha llevado a cabo incremeniando
indefinidamente el peso de este vehiculo.

O
[ 54%m [ _549m 7 540m | 549m ] s48m §_ 544m |
3 T v T T T i

a) Vehiculo lipe

‘ 1156 kR ‘( 2135 kN *213.5 kN *213.5 kX “2]3,5 kN ‘213,5 kX ‘2!3..’- [

b) Cargas cquivaleales

12135:<:\' l‘m.skN ém.a kN 1213.5h\‘ 1213.:».5' l’JIJ.'.'uI:N lm‘:. kN

<) Aproximaci6n simétrica uiilizada en esle andlisis

Fig. 13. Vehiculo tipo P13.

Andglisis de los resultados

En la Fig. 14 se representa la evolucién del
desplazamiento vertical en el centro del tramo
intermedio. En ella se puede apreciar la buena
concordancia de los resultados obtenidos con el
programa FEMPOR y los resultados obtenidos
por otros aufores con los programas NAPBOX vy

PUENTE CHOUDHURY

© © ONAPBOX

+ 4 ¢ POPRAME
O O OSPCFRAME
z ———mmen FEMPOR -

o
+
o

d {m)

Fig. 14. Variacién de la flecha - caleulo instantaneo.

PCFRAME (Choudhury 1986), y SPCFRAME
(Kang 1989).

La carga ultima predicha numéricamente, rmuy
semejante en todos tos andlisis, alcanza hasta 6.0
veces el valor caracteristico de la carga represen-
tada por el vehiculo tipo considerado. La rotura se
obtiene por plastificacion de la armadura de com-
presion en los apoyos intermedios.

En la Fig. 15, para las cargas de rotura, se pre-
senta el diagrama de momentos totales (suma de
los momentos producidos por cargas externas, y
los momentos hiperestdticos de pretensado), jun-
tamente con e} diagrama obtenido para el mismo
nivel de carga, en la hipdtesis de comportamiento
elastico lineal de los materiales. Se observa que
de la consideracién de la no linealidad de los
materiales resuita una considerable redistribucion
de momentos. En efecto, respecto a la solucidn

M (kN.m)

N
1 ~. 476 F
90882,

.20, 0. «0. i 2, ) 106,

Fig. 15. Diagramas de momentos iotales.
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eldstica lineal, el mdximo momento positivo
aumenta en un 21,6%:; mientras gue el mdximo
momento negativo se reduce en un 25,3% (en
valor absoluto).

En la Fig. 16 se muestra la evolucién de la fle-
cha obtenida por efecto de su peso propio (124,1
¥N/m). en servicio tras un perfodo de 8.000 dfas,
pudiéndose observar el importante efecto de
amplificacién (3,25 veces la flecha instanténca)
generado por la [luencia y retraccién def hormi-
gén y relajacidn del acero de pretensado.

4.07

d (m}

@ FUENTE CHOUDHURY

o + + + + EANG
PEMPOR

1o 10t 10* 10

t (dias)

Fig. 16. Variacién de la flecha - caleulo diferido,

4.3. Puente construido por voladizos sucesivos

Mediante este ejemplo s¢ desea mostrar la
capacidad del modelo elaborado (y del c6digo
FEMPOR} para reproducir el comportamiento en
servicio y en rotura, a corto o largo plazo, de una
estructura de hormigdn preiensado construida de
forma secuencial, representando en el andlisis las
distintas elapas de la construccidn, Se dispone, al
efeclo de estabiccer una comparacién, de los
resultados previamente obtenidos analiticamente
por Kelchum (1986).

Geomeiria, proceso constructivo, materiales ¥
acciones

El cjemplo consiste en el estudio del tramo
interior tipo, de un puenle compuesto por un gran
nimero de vanos iguales, de 76.2 metros de luz
(Fig. 17a), construido por voladizos sucesivos. La
seccion transversal estd formada por el cajén uni-
celular representado en las Figs. 17b y 17c.

El procese de construccidn de cada segmento,

de una semana de duracion. conlieva las siguien-
ies operaciones:

~ Colocacién del carro en la posicion del nuevo
segmento y hormigonado,

~Tras una espera de tres dfas, tesado de los
nuevos tendones.

~ Tras una espera de cuatro dias, eliminacion y
reubicacion dei carro.

®2m 6.2 \ 76.2m \ 6.2 m

I [ !

1 Jli I

&} Geomelria Jongitudinal

1219 m
i t
) 1

i -
gsim OFTm 0.51 m

Il variable

]
305 m | 5.0 m i 385 m

b} Seccidm transversal tipo

30.48 m 15,24 m 30.48 m

T eHEm

0.76 m I

}
Vormm

¢) Variacidn det espesor de la losa de fonde

Fig. 17. Geometria dei puente construido por
voladizos sucesivos.

Duraate la construccion en voladizo (Fig. 18a)
se utilizan 40 tendones rectos (Figs. 18b y 18c).
de 19,74 cmv’ de drea unitaria, a los que, (ras la
formacién de la conlinuidad, se afiaden § tendo-
nes parabdiicos (Figs. [8d y 18¢) con una drea
unitaria de 8,88 cm’®. La fuerza de pretensado se
introduce siempre desde ambos extremos de ten-
dén y, medida en anclajes, antes de pérdidas ins-
tantdneas, vale 2,59 MN para los tendones rectos
de primera fase y 1,17 MN para los tendones
parabdlicos de continuidad,

A continuacién se resumen las caracteristicas
de los materiales y de los datos ambicntales consi-
derados:

Humedad refativa: RH = 909%; temperatura: 20°C.

Propiedades del hormigdn (cemento de endure-
cimiento normal o rapido, a la edad de 28 dias):
[ =2741 MPy; g, = 0,0030; G, = 0,15 kN m/m?¥
f =325 MPa; g, = 0,0050; E = 36,00 GPa; vy =
=24.35 kN/m".

Propiedades del acero de pretensado: f, =
=1355,0 MPa; f. = 1517,0 MPa; f, = 1655,0 MPa;
f.= 16890 MPa; f; = 1862,0 MPa; £, = 7,15 E-3;
g, = 9,00 E-3; g, = 11,50 B-3; e, = 13,50 E-3;
£.= 38,0 E-3.

La estructura fue estudiada sometida a la
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Fig. 18. Geometria dei pretensado.

aceion de su peso propio y de una carga muerta de
36,5 kN, aplicada después del cierre del dintel. El
cstudio se ha realizado para la sobrecarga mdxima
aplicada o bien de forma inmediata una vez con-
cluida la construccién, o bien tras un periodo de
espera de 8.000 dias (22 afios).

Modelizacion

Aprovechando la simetria, se modeliza tinica-
mente fa mitad del vano tipo, utilizando para ello
11 elementos de viga (23 nudos en total). Los cle-
mentos individuales se hacen ceincidir con los
sucesivos segmentos o dovelas hormigonados en
fases distintas (Fig. 18). Por otra parte, es preciso
permitir un cierto movimicnio horizontal del
tablero tras el cierre de éste, para reproducir ade-
cuadamente ta transmisidn del pretensado de con-
tinuidad. De forma simplificada, y a falta de una
suficiente informacidn, se opta por liberar com-
pletamente este movimiento.

Durante la construccién de cada segmenlo se
simula la presencia de un carro de hormigonado,
definido como un elemento de viga adicicnal de
comportamiento eldstico lineal. tal que tras cada
fase de hormigonade puede ser transportado hacia
una nueva posicién. La inclusién de un clemento
de este lipo es importante al posibilitar, en parti-
cular, obtener la deformacidn inicial del nuevo
segmento de hormigdn. '

En la simulacién numérica del proceso cons-
tructivo se han tenido en cuenta los periedos de
tiempo que transcurren entre las operaciones de
hormigonado y tesado y reposicionamiento del
carro, segln se ha descrito anteriormente,

Andlisis realizados

Se han efectuado los tres siguientes lipos de
andlisis:

(a) Andalisis lineal secuencial, simulando todas
las fases que significa la construccién de
nuevos segmentos individuales y el tesado
de distintos grupos de tendones.

(b) Andlisis lineal simpiificado (en el gue se
supone que los primeros diez elementos son
introducidos y tesados simultaneamente).
No obstante, se ha tenide en cuenta la
variacion de las propicdades mecdnicas del
hormigdn para cada instante reat.

{c) Andlisis no lincal secuencial, en el que ade-
mas se licnen en cuenta los efectos no linea-
les producidos por el comportamiento real
de los materiales. Este altimo tipo de andli-
sis ha sido realizado segtn dos variantes:
(1} llevando la estructura hasta rotura bajo
el efecto de una sobrecarga creciente aplica-
da de forma inmediata tras concluirse la
construccién y (2) introducicndo la sobre-
carga creciente hasta rotura, tras el periode
de espera de 8.000 dfas.

Para los andlisis lineales ha sido posible esta-
blecer una comparacién entre los resultados obte-
nidos en el presenle trabajo y los resultados pre-
viamenlte obtenidos por Ketchum (1986).

En los apartados siguientes se presentan algu-
nas conclusiones, basadas en la comparacidn entre
los distintos tipos de andlisis, insistiendo en las
consecuencias que sobre el comportamiento en
servicio y en rotura tienen los efectos diferidos,
por una parte, y la simulacidn del proceso cons-
tructivo secuencial, por otra parie.

—Las leyes de momentos sobre la seccidn de
hormigdn {obtenidos integrando tensiones
sobre la misma) vy de momenios exteriores
tolales (en equilibrio con las acciones gravi-
latorias y las reacciones) se representan, res-
pectivamente, en ias Figs. 19y 20. Puede
abservarse que al incluir ¢l efecto de la fluen-
cia y la retraccidn, los momentos miximos
sobre ia seccidn de hormigdn experimentan
ciertas alieraciones (del orden de un 1,2%),
atribuibles a las pérdidas diferidas de fuerza
de pretensado.

— El efecto de la fluencia posterior al ciesre del
dintel, produce unos esfuerzos de compatibi-
lidad de movimientos al ampiilicar ia defor-
mada inicialimente adquirida bajo fa forma de
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Fig. 19.-Diagramas de momentos en el hormigdn.

trabajo en voladizo. Debido a que el efecto
del pretensado es preponderante en esta pri-
mera fase, de tal forma que resulta una con-
traflecha inicial, los esfuerzos de compatibili-
dad aiteran la ley de flectores a Jargo plazo,
en el sentido de aumentar los negativos y dis-

minuir los positivos (Figs. 19 y 20).

— FEsta misma lendencia se observa al tener en
cuenta los efectos no lineales de los materia-
les, aungue las redistribuciones causadas por
la fisuracion tienden a amortiguarla sensible-

menle.

— Se constata la escasa influencia que el perio-
do de espera tiene sobre la resistencia dltima.
En efecto, en los dos andlisis efectuados
hasta rotura, a los 77 y 8.077 dias de edad, se
obtuvo una misma sobrecarga de rotura de

aproximadamente 310 kN/m.

— La deformada de la estructura, tanto al con-

cluir ia construccidn como transcurridos
8.000 dias, presenta diferencias muy acentua-

das segiin el tipo de andlisis efectuado, t

coma se puede observar en la Fig. 21

al

— La prediccidn de la flecha en centro de luz al

concluir la construccidn, varia de forma muy
acentuada, dependiendo del tipo de andlisis
realizado. Asi, la flecha que predice el andli-
sis lineal simplificado, aumenta en un 170%
en el caso de andlisis lineal secuencial y hasta
en un 300% en el andlisis no lineal secuen-
cial.

— Tras ¢l periodo de 8.000 dias en que se man-
tienen constantes las cargas permanentes, s¢
observa una fuerte evolucion de la deforma-
bilidad. Se preduce una acentuada disminu-
cién de los desplazamientos ascendentes y un
aumento de los desplazamientos descenden-
tes, alcanzando en el caso del andlisis no
lineal una magnitud de hasta 6 veces el des-
plazamiento en el inicio de ese perfodo.

5. CONCLUSIONES Y PERSPECTIEVAS

Se ha elaborado un modelo para el andlisis ins-
tanténeo v diferido, no lineal por la geometria y el
material, de estructuras reticulares de hormigén
armado, hormigdn pretensado o mixlas, construl-
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Jas evolutivamente. El modelo incorpora, asimis-
mo. lirantes exteriores, modelizando de forma
aproximada la influencia de su geometria curva en
e} alargamiento efectivo.

La posibilidad de estudiar estructuras construi-
das de forma evolutiva, o bien de simular poste-
riores reformas o reparaciones, proviene de ia
capacidad dada al modelo de simular la incorpora-
cién o bien la eliminacién, en cualguier instante,
de diversos tipos de elementos estructuraies y
condiciones de contorno. En particular, pueden
aparecer 0 desaparecer elementos de viga, subsec-
ciones (partes de seccidn transvesal), apoyos, vin-
culos internos, tendones de pretensado y tirantes.
Para tencdones y tirantes es también posible repro-
ducir operaciones de destesado o retesado. En
cada caso, s¢ simulan cuidadosamente los efectos
estructurales producidos por tales modificaciones,
siendo destacable ef hecho de que su incorpora-
cién sea sencilla, cast automadltica, gracias a la ver-
satilidad con que ha sido concebido el método
general de cédlculo.

La implementacion del modelo en ¢l programa
de ordenador FEMPOR, ha posibilitado la verifi-
cacion sistemadtica del mismo a través del estudio
de miltiples casos particulares. La comparacion
de los resultados obtenidos con otros resullados
de referencia, previamente conocidos gracias al
trabajo de otros investigadores, ha permitido com-
probar sus posibilidades y su precision. Se presen-
tan en este articulo algunos ejemplos notables.

El tener ejemplo incluido ifusira la fuerte
influencia que la correcta consideracion del auién-
tico proceso construciivo, en combinacién con los
efectos diferidos, tiene sobre la respuesta de la
estructura, muy particularmente en servicio.

Con este modelo se espera disponer de una
herramienta vilida para el estudio de estructuras
tales como puentes construidos por voladizos
sucesivos, 0 por empuje del dintel, v otras téeni-
cas que supongan una construccién secuencial.
Aplicaciones semejantes exisien, asimismo, en el
mundo de ta edificacion.
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RESUMEN

En esta comunicacion se presenta un modelo
general de andlisis no lineal, paso a paso en cl
tiempo, de estructuras reticulares planas de hormi-
gon armado y pretensado, y mixtas de hormigon y
acero. El modelo tiene en cuenta, entre otros fend-
menos, el proceso constructivo evolutivo, tanto en
esquema longitudinal como en seccién transver-
sal, ta modificacién de las vinculaciones internas
o externas de la estructura, la disposicion de pre-
tensados internos y externos o atirantamentos pro-

visionales, las propiedades tenso-deformacionales
no lineales de los materiales constituyentes y su
evolucién en el tiempo, los efectos estructurales
de las deformaciones diferidas, los efectos de
segundo orden, y los efectos de las acciones direc-
tas e indirectas.

El modelo, desarrotlado ¢ implementado en
programa de ordenador, permite conocer la res-
puesta estructural durante la ejecucion o cl monta-
je, asi como a lo largo de la vida dtil de la estruc-
tura. Por otra parte, la consideracidn del compor-
tamiento no lineal por la geometria y el material
{incorporando los efectos de la fisuracion, ia plas-
tificacidn, etc.) permite trazar la respuesta estruc-
tural bajo carga creciente en los rangos eldstico,
fisurado y dltimo, proporcionando valiosa infor-
macién sobre la capacidad resistente a corto y
largo plazo, considerando la influencia del proce-
50 constructivo.

El modelo permite, asimismo, estudiar el com-
portamiento de estructuras reparadas o reforzadas
en alglin momento de su vida, simulando el efecto
de refuerzos tanto de tipo pasivo (como plataban-
das de acero, regruesados de secciones de hormi-
g6n, inclusidn de nuevas armaduras pasivas),
como activo (mediante distintas formas de preten-
sado).

Al efecto de ilustrar las posibilidades del
modeto, se plantean diversos ejemplos, en uno de
los cuales el proceso constructivo tiene un marca-
do carécter evolutivo.

SUMMARY

A peneral step by step model for the nonlinear
and time dependent analysis of reinforced concre-
te, prestressed concrete and composite plane
frame structures is presented. The model can take
into account many aspects of sequential construc-
tion processes, such as changes of longitudinal
and cross sectional geometry or material proper-
ties, the placement or removal of elements, inter-
nal or external boundary conditions, prestressing
tendons and stays. In addition, the nonlinear time
dependent properties of the constitutive materials
of the structure, the structural effects of time
dependent deformations, and the second order
effects are considered in the structural analysis
under loads and imposed deformations.

The modet can trace the structural response not
only during the construction of the structure but
also throughout its service life. The consideration
of nonlinear geometry and material behavior
(cracking, yielding, crushing) allows the structural
response to be traced through the elastic, cracked
and ultimate load ievel, providing valuabie infor-
mation about the influence which the construction
process may have on the short and long term loa-
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ding capacity of the structure.

The model is also applicable to damaged,
repaired, and retrofitted structures, using both
passive and active retrofitting schemes.

In order to show the capabilities of the model,
several examples are presented, one of them con-
sisting on an actual cantiliver constructed pres-
tressed concrete bridge.
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Rigidez dinamica de estribos de puentes

1. INTRODUCCION

La Ingenierfa Sismica, como rama de la Inge-
nierfa de Estructuras, desde sus comienzos ha
concentrado sus esfuerzos en dotar a las edifica-
ciones de la resistencia nececsaria para evitar su
colapso ante un terremoto "severo” y dafios de
importancia ante lerremotos "menores”, con el fin
de salvaguardar al mdximo la pérdida de vidas
humanas. Prueba de ello es que la mayoria de la
normativa nacional e internacional sobre acciones
y construccién antisismica vigentes se refieren a
edificacién, si se hace excepcion de construccio-
nes singulares, como las centrales nucleares, en
las que un fallo estructural puede ocasionar dafios
irreparables. A medida que se ha progresado en
los métodos de andlisis, disefio y construccidn, las
edificaciones comienzan a tener, por lo general,
un buen comportamiento frente al colapso total ©
parcial’ Se desarrollan en paralelo estudios e
investigaciones en otro tipo de estructuras que, si
bien su fallo total o parcial no tienen una repercu-
sidn tan directa sobre las vidas humanas, sf lo
pueden tener de forma indirecta por impedir la
llegada de equipos de socorro, de suministros o la
evacuacidn de victimas, o bien pueden representar
enormes pérdidas econdmicas por afectar al subsi-
guiente restablecimiento de las condiciones nor-
males de vida: puentes, presas, servicios de gas,
teléfono, agua...

En el caso de ios puentes la repercusion indi-
recta sobre las pérdidas de vidas puede ser impor-
lante en el caso de localizaciones urbanas que
puedan afectar la facilidad de evacuacion o la He-
gada de socorros.

La revision de los terremotos recientes consti-
tuye una herramienta de gran valor para el andlisis
del comportamiento de estas estructuras. Los
terremotos de Niigata (Japén 1964} y Alaska
{(EEUU 1964) provocaron el colapso total de
numerosos puentes, por la pérdida de coaccidén

Antonio Martinez Cutillas

Carlos Fernandez Casado, S.L.
Enrigue Alarcén Alvarez
Departamento de Mecanica Estructural
Universidad Politécnica de Madrid

lateral de los suelos granulares saturados por
licuefaccidn. El Terremoto de San Fernando
{(EEUU 1971) trajo consigo la revisién de las
recomendaciones sfsmicas en materia de puentes,
como consecuencia de los numerosos colapsos de
Pasos Superiores de Autopista que se produjeron.
La mayoria de estos colapsos se produjeron por
cafda de tramos isostdticos completos, ante la
falta de suficiente longitud de entrega de los mis-
mos en los puntos de apoyo. También se detecta-
ron numerosos fallos como consecuencia de falta
de precaucidén en detalles de armado, producién-
dose fallos por esfuerzo cortante en pilares, por
insuficiente capacidad de ductilidad para resistir
los movimientos ineldsticos alcanzados, asi como
fallos en la longitud de anclaje de las barras longi-
tudinales al formarse las rétulas pldsticas. El
Terremoto de Loma Prieta (EEUU 1989) puso de
manifiesto las deficiencias en puentes construidos
con anterioridad a la existencia de recomendacio-
nes sismicas especificas para estas estructuras. La
mayoria de las deficienciass se debieron a la falta
de capacidad de ductilidad de secciones de hormi-
gén claves para la seguridad global de 1a estructu-
fa.

El colapso del Cypress Viaduct, ademds de los
aspectos anteriores ha puesto en evidencia la
importancia de las condiciones locales de cimen-
tacion asi como la variabilidad del movimiento
sfsmico en el espacio y su influencia en viaductos
largos.

El andlisis sismico de los puentes no difiere, en
gran medida, del de otras estructuras. La accién
sismica puede caracterizarse, dependiendo del
alcance del estudio, por medio de los Espectros de
Respuesta, Funciones de Densidad Espectral o
por medio de Acelerogramas, segin sea preciso
obtener la respuesta méxima de la estructura,
caracterizar la accién y la respuesta como un Pro-
ceso Aleatorio, o analizar el comportamiento a lo
largo del tiempo.
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Esta caracterizacion puede considerarse como
local, en un punto determinado, sin considerar su
posible variacidn a lo largo del espacio. Las dife-
rencias entre las aceleraciones en los diferentes
puntos de contacto del puente con el terreno, a lo
largo de las distinias pilas y estribos, puede tener
repercusion, no necesariamente desfavorable, en
la respuesta de la estructura. Esta variacion espa-
cial de la accidn estd provocada por el efecto de
propagacién de ondas, por efecto de pérdida de
coherencia, como consecuencia del cardcter finito
de la fuente sismica, o por heterogeneidades loca-
les del suelo en la superficie.

l.a modelizacidn de la estructura se realiza por
medio del Método de los Elementos Finitos. El
rango de frecuencias de la accién sismica hace
que la discretizacién no quede condicionada por
la resolucién del problema dindmico sino mas
bien por ¢l grado de detalle que quiera obtenerse
en ia respuesta estdtica. Deben obtenerse las pro-
piedades de rigidez. inercia y amortiguamienio de
los elementos que forman los puentes: tablero,
aparatos de apoyo, pilas estribos y cimientos.

Los estribos y cimientos constituyen los ele-
mentos de contacto entre la estructura y el terreno
¥, por tanto, son jos encargados de transmitir los
movimientos derivados de la accién sfsmica al
resto de ia estructura. En ellos se produce una
imeraccion compleja, tanto a nivel estdtico como
dindmico, entre el suelo y la estructura. Desde un
punto de vista estatico, dadas las rigideces relati-
vas entre cimientos y pilas y el conjunto muro-
cimiento de los estribos, se realiza la hip6tesis de
empotramiente perfecro entre las pilas y sus
cimientos asi como del conjunto tablero-apoyos
con sus estribos. Esta hipdtesis. desde el punto de
vista de esfuerzos y tensiones, da lugar a dimen-
sionamientos seguros porgue acotan superiormen-
te los esfuerzos maximos postbles en estos con-
tactos. No sucede lo mismo desde el punto de
vista de desplazamientos, que pueden verse infra-
valorados con esta hipotesis. Desde un punto de
vista dindmico, ia consideracién de ia hipdtesis de
empotramiento perfecto equivale a no considerar
ninguna posible interaccion suelp-estruciira. En
este caso, 1o puede realizarse ninguna afirmacion
con caracler general, ya gue la respucsta de la
estructura depende de sus caracteristicas de rigi-
dez, masa y amortiguamiento y, por otra parte, la
presencia de fa estructura puede alterar de forma
significativa la accidn.

Se han realizado interesantes estudios mediante
modelos numéricos y analizando la respuesta real
de las estructuras para evaluar la importancia de
la interaccidn suelo-estructura en la respuesta sis-
mica de los puentes.

Ma-Chi Chep y 1. Penzien (1979} [7] estudian,
por medio de elementos finitos bi y tridimensio-
nales, en el deminio del tiempo, ka influencia del
suelo tras los estribos asf como la interaccion de
las pilas con su cimiento, En los estribos y en la

cimentacion de las pilas no se considera ningiin
tipo de contorno abserbente, ni elementos de disi-
pacién de energia por radiacion. En ¢l estudio se
destaca la importancia de los empujes dindmicos
en el estribo, del esviaje del tablero, la flexibili-
dad de Ja cimentacién y la presencia del rellenc en
la transferencia de cargas entre pilas y esiribos.

D. R. Somaini (1984) [24], J. P. Wolf (1985)
137] y Spyrakos (1990) [27], [28] realizan estu-
dios en los que analizan los diferentes pardmelros
que intervienen en la interaccion suclo-estructura
de tas pilas con sus cimientos, para el caso de
puentes con luces pequefias. Bl estudio se realiza
sobre un modelo de tres grados de libertad, en el
que se considera el amortiguamientlo material en
¢l suelo y la estructura, de tipo histerético, y el
amortliguamiento por radiacidn, de tipo viscoso.
Del mismo se deduce la influencia que los fend-
menos de interaccion tiene cn el aumento de los
perfiodos de vibracidn, del amortigzamiento y los
desplazamientos de la estructura, asi como en fa
reduccion de esfuerzos.

E. Maragakis y P. C. Jennings (1987) [18]
plantean un modelo para tener en cuenta la
influencia det movimiento plano de sdlido rigido
de los tableros de los puentes y su impacto con los
estribos cuando se ven sometidos a aceleraciones
sismicas, especialmente los tableros esviados. En
el modelo se incorporan constantes de rigidez y
amortiguamiento de las pilas y los apoyos de neo-
preno y solamente constantes de rigidez en los
estribos. E. Maragakis (1989) [19] incorpora las
constantes de rigidez y amortiguamiento def con-
junto suelo-cimiento de las pilas, para tableros
rectos. Entre otros resultados obtuve que, aun
para niveles altos de aceleracidn, la respuesta no
lineal de los estribos era muy leve frente a ia de
los cimientos.

En estudios basados en el andlisis de estructu-
ras reales, mediante técnicas de identificacidn de
sistemas, bien sometidas a excitaciones dindmicas
artificiales, como los correspondientes a C. B.
Crouse, B. Hushmand v G. R. Martin (1987} [10],
o bien por el andlisis de la respuesta de puenics
instrumentados, frente a terremotos prdximaos,
como el Puente de San Juan Bautista frente al
Terremoto de Coyote Lake de 1979, en Califor-
nia, llevado a cabo por J. C. Wilson (1986) [34}, 0
el Paso Superior de Meloland Road, en el Impe-
rial Valley, frente a un terremoto, en 1979, estu-
diado por S. D. Werner, !. L. Beck y M. B. Levi-
ne (1987 {30], son necesarios la consideracion de
importantes amortiguamientos concentrados en ¢f
conjunto estribo-relleno, para conseguir un ajuste
adecuado entre la respuesta real y los modelos
considerados en el andlisis.

En los estudios anteriores se pone de manifies-
10 la importancia de los fendmenos de interaccidn
suelo-estructura, que en los puentes se manifiesta
en su contacto con la cimentacién de {as pilas y

92

HORMIGON ¥ ACERO N® 191 - 1994




con los estribos. La metodologia para el andlisis
de la influencia de fas cimentaciones puede ser la
misma que la seguida en el estudio de otro tipe de
estructuras. La importancia de la interaccion con
el estribo depende de 1a condicién de vinculacion
tablero-estribo y de su tipologia:

= En los lableros simplemente apoyados sobre
los estribos, esta influencia es pequefia ya que
los apoyos de neopreno actdan como elemen-
to aislante de la accién sismica. El tablero, sin
embargo, puede entrar en contacto con el
estribo, bien porque se disponen de topes que
entran en funcionamiento cuando los movi-
mientos sobrepasan un valor predefinido o
bien porque no se dimensiona la junta table-
ro-estribo para movimicntos severos.,

+ En puentes de luces medias y pequefias y en
pasos inferiores urbanos, puede emplearse el
efecta pdrtice para reducir esfuerzos en los
estribos, transmitiendo, por medio del tablero,
el empuje horizontal de uno de eltos al estribo
opuesto. En esios casos es preciso el conoci-
miento de las condiciones de rigidez estribo-
suelo.

+ La utilizacion de estribos integrales, en los
gue el tablero queda empotrado en el estribo,
permite ei ahorro en instalacidén y manteni-
miento de las juntas de dilatacidn, Los movi-
mientos provocados por deformaciones
impuestas de origen térmico y reoldgico son
liberados contando con la flexibilidad suela
estribo cimentado, por lo general, sobre pilo-
tes.

« En puentes de luces grandes y medias, con
pilas altas. sometidos a fuertes aceleraciones
horizontales provocadas por la sebrecarga de
uso, como el ferrocarril, o por los movimien-
tos sismicos, el anclaje del tablero a uno o a
ambos estribos permite reducir los esfuerzos
en {as pilas.

El trabajo presentard los resultados del célculo
de las rigideces dindmicas de estribos bidimensio-
nzles y tridimensionales y su aplicacién al estudio
del comportamiento dindmico de los puentes. Para
ello. se pianteardn las ecuaciones fundamentales
de Interaccidn suelo-estructura y 1a aplicacién del

Métado de los Elemenios de Contorno a la obten-
cion de dichas rigideces en funcién de variables
adimensionales y, finalmente, se analizard la
influencia que dichas rigideces ejercen en el
amortiguamiento y frecuencia de la estructura.

2. INTERACCION DINAMICA
SUELO-ESTRUCTURA

2.1. Planteamiento

El andlisis de interaccién parte de la considera-
cidén de un medio tridimensional, Q g R, que se
puede subdividir en un subdominio acotado que
serd la estructura £, y un subdominio no acotado,
semiespacio, que serd el suelo €, Fig. 1, verifi-
céndose:

Q=0.uQ, (1)

Tanto para el suelo como para ia estruclura se
supondrd un comportamiento glstico o viscoelds-
tico lingal.

En lo que sigue resultard conveniente distin-
guir, dentro del dominio suclo, el subdominio
antes de construir la estructura, que se denomina
campa libre, y el subdominio de excavacidn.

El tratamicnto numérico de estos problemas
mediante técnicas de Elementos Finitos o Ele-
mentos de Contlorno obliga a la discretizacidn de
estos dominios, para cuyos nudos (Fig, 2) se
empleard la notacidn habitual de textos como
[37], [38], [32].

Los subindices tienen los siguientes significa-
dos:

s @ nudos gue solamente pertenecen a la
estructura.

b : nudos de interfase suelg-estructura.

g  dominio suelo, con la excavacién de tos
cimientos.

f : dominio suelo, sin la excavacion de ios
cimientos.

e : dominio excavado.

Figura 1.
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Figura 3. Subdominios en el caso de un puente.
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En la Fig. 3 se presentan los subdominios para
el caso en el que la estructura sea un puente.

Las ecuaciones del movimiento del dominio Q
discretizado se pueden plantear, tanto en el domi-
nio del tiempo como en el dominio de la frecuen-
cia,

2.1.1 Ecuaciones en el dominio del tiempo

MV 1)+ CVv()+Kv{tj=R (1)
v(0)=$(0)=0 (2)

donde

v {t) son los desplazamientos nodales.

M es la matriz de masas.

C s la matriz de amortiguamientos.

R (1) es la accidn exterior, variable en el tiempo,
actuante directamente sobre la estructura o
como aceleracion del suclo.

Este problema puede resolverse o bien por téc-
nicas de Andlisis Modal o bien por técnicas de
integracién paso a paso, implicitas o explicitas.

2.1.2 Ecuaciones en el dominio de la frecuencia

Si se considera una accidn exterior de tipo
armoénico o una accién cualquiera descompuesta
en funciones armdénicas mediante su Transforma-
da de Fourier:

P (®)=[" Rit)e-dr

siendo la ecuacion diferencial (2) transformada:

[~* M + i0C + Kin (o) = P (w)
S(®) u () = P (@) (3)

donde:
S(m) =o' M + i0C + K = K_(K* + inC*)(4)

s fa matriz de rigidez dindmica o matriz de impe-
dancias.

La ecuacion del movimiento en el dominio de
la frecuencia, puede ser resuelta por técnicas de
superposicién modal a partir de la funcidn de
transferencia, o respuesta de un sisterma de un
grado de libertad a una excitacién arménica.

En problemas como los de interaccién sueto-
estructura, se plantean situaciones en los que los
coeficientes de amortiguamiento entre las distin-
tas partes del sistema poseen valores muy distin-
tos vy de diferente naturaleza, dando lugar a los
denominados sistemas con amortiguamiento ne
cldsico [15], en los que no puede obtenerse una

matriz con amortiguamiento proporcional y, con-
secuentemente, no se verifica la ortogonalidad de
los modos de vibracién en el campo real y el con-
siguiente desacoplamiento de las ecuaciones dife-
renciales para un sistema de varios grados de
libertad [91 [5]. Ademds, la modelizacidn exacta
del dominio suelo, conduce a rigideces y amorti-
guamientos variables con la frecuencia.

2.2. Método de las subestructuras. Ecuaciones
del movimiento

El procedimiento mds empleado en los proble-
mas de interaccién de cardcter lineal es el deno-
minado Método de las Subestructuras. Debido a
las caracterfsticas diferentes de los dos subdomi-
nios suelo y estructura, resulta conveniente dividir
el cdlcule de las rigideces dindmicas de cada uno
de ellos para, posteriormenicr, acoplarios y reali-
zar un calculo conjunto.

Este procedimiento permite el empleo de
modelos y técnicas analiticas y numéricas, dife-
renies para cada uno de los subdominios.

Las ecuaciones del movimiento de la estructi-
ra en el dominio de la frecuencia son, de acuerdo
alaec. 3:

s - o

Sbs S;vh ulh - Ph
en donde
_ (6)
ut= { u }

son los desplazamientos totales, y 83, es {a matriz
de rigidez dindmica de la estructura, relativa a los
nudos en contacio con el suelo.

Las ecuaciones del movimiento del suelo en el
dominio de la frecuencia son:

S5 ut -uyl=p, N

donde ut es el movimiento del suelo sin la exis-
tencia de 1a estructura y 83, es la matriz de rigidez
dinamica del suelo.

Las ecuaciones de equilibric y compatibiiidad
en la interfase suelo-estructura conduce a:

P,+P,=0

uh,=ub,

(8)

Sustituyendo en las ecuaciones del movimiento de
la estructura:
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Smu Lt Ssbh u lh == Srbh [u(z‘ - ul:b] (9)

f.as ecuaciones completas del conjunte suclo-
estructura resultan:

[zb s;,,iﬂ'sih] { o F=1 Sf'ugb] (10)

bix

Estas ccuaciones ponen en evidencia las tres
etapas en que se puede descompaoner todo proble-
ma de interaccién suelo-estructura:

« Etapa 1: Obtencién del movimiento del suelo
a nivel de los cimientos o contacto suelo-
estructura, u,. Este movimiento puede obte-
nerse a partir del movimiento conocido de la
superficie, deconvolucidn, o bien a partir del
calculo del movimiento difractade, conocido
el movimiente lejos de la superficie.

« Etapa 2: Obtencién de las rigideces dindmi-
cas del suelo, 8¢, es decir de la superficie
libre del suelo junto con las indentaciones
provocadas por las excavaciones de los
cimientos.

» Etapa 3: Célculo de la estructura al que se le
acopla.la matriz de rigidez obtenida en la
etapa 2 sometida al movimiento obtenido en
la etapa 1.

La obtencidn del movimiento difractado en la
basc de los cimientos, u,, no es sencilla y puede
sustituirse por el llamado movimiento de campo
fibre, u}, que es el movimiento que existirfa en el
suelo con la ausencia de las cimentaciones.

El procedimiento, hasta ahora empleado, se
puede utilizar entre el dominic excavado, g, y el
dominio de excavacion, e, para, ¢n conjunto, dar
lugar al campo libre f.

8t + 85 = S (1)

Si se considera la parte excavada como equiva-
lente al subdominio estructura en ta ec. [0, al no
existir nudos libres se verifican las siguientes rela-
ctones:

S.=S% uL=ul {12)
S.=8,=0 (13)

La ecuacidn 10 se convierte en

[S5 + S5, ), = S48

(14)
[Sq. + S5 vt = S,
Si se sustituye en la ec. 11 resulta:
Lol =8y, ug {5)

sustituyendo en la ec. 10:

[g;ﬁl S:fifsi,] [ 3}={ srou{,l (16)

by

Con estas ecuaciones, la etapa I del cdlculo de
los problemas de interaccidn, la evaluacién dei
movimiento en la base del cimiento, se puede
obtener a partir de 1a respuesta de campo libre.

Ef movimiento difractado se puede obtener a
partir del movimiento de campo libre y de la
matriz de rigidez del suelo, a partir de {a ec., §5:

uf = 85, Sia a7

Estas ecuaciones pueden simplificarse en la
hipétesis de cimentacion rigida, para la cuai los
grados de libertad de los nudos de la interfase
suclo-estructura se reducen a seis por el nimero
de puntos de apoyo, si se consideran movimientos
diferentes en todos ellos, o exclusivamente a seis
grados de libertad si todos los puntos de apoyo
poseen el mismo movimiento.

2.3. Método de las subestructuras. Interaccién
cinemadtica e inercial

En ciertas ocasiones es interesante descompo-
ner el calculo de interaccién en dos etapas:

s Interaccién cinemdtica: se considera la
estructura sin masa pero con rigidez, obte-
niéndose los desplazamientos en todos los
puntes.

« Interaccion inercial: a la estructura con masa
se aplican las fucrzas de inercia obtenidas en
la etapa anterior.

Esta descomposicion es (itil cuando la direc-
ci6n de propagacion de ondas de la accidn sismica
y la configuracién del contacto suelo-estructura
son tales que el cdleulo de la inferaccidn cinemd-
tica es trivial.

La descomposicién de los despiazamientos
serd, por tanto:

Ul =ut + ul
(18)
u, = ul +
donde u* son los desplazamientos correspondicn-
tes a la interaccién cinemdtica y ¢ son los corres-
pondientes a la interaccion inercial.

2.3.1 Imteraccion cinemdtica

Si se anula la masa de la estructura, la matriz
de rigidez de la estructura se convierte en:

96

HORMIGON Y ACERC N 191 - 1994



S(w) =K, +i0C, -~ oM, =K, +i0C, (19)

Considerando en la estructura que el amorti-
guamiento es de tipo histerdtico resulia:

S =K. +2&) 20)

Laec. 10 se convierte en:

[(l +2E0 K,

(1+2Z) K, ]
(1+2L) K,

(1+2 Q) Ksm,"" Sfbb

{oks)
wp T AShuy
De ta primera fila se deduce:
Kui+ K o, =0 (22)
ut =K1K, ut=T,u (23)

T, sc puede interpretar como una transforma-
cidn cuasiestitica que permiie obtener los despla-
zamientos de la estructura a partir de los movi-
mientos de la base, por consideraciones de rigidez
y geometria (condensacion estética).

De la segunda fila se obtiene:

{(+20D) K, - KKK+

S e Qs =8l (24)
+ 881 ui= 84 v = Sjug

Para una configuracion cualquiera, los despla-
zamientos ut, us, u', son diferentes y Ia obtencién
de los desplazamientos correspondientes a la in-
teraccién cinemdiica es tan complicada como la
obtencidn de los desplazamicntos totales.

Si se considera que la estructura estd apoyada
en la superficie, se verificard:

S,=0 85=8, (25)

y se cumplira:
ui=ug (26}

Si, ademds, se considera que la propagacién de
ondas es vertical, los desplazamientos en toda la
superficie de contacto son iguales y las fuerzas
nodales que sc desarrollarian en la estructura se-
rian nulas, por tratarse de un movimiento rigido
de la base (sobre una estructura sin masa). Se
verifica, por tanto:

ut =ul=uf (27

I.a no existencia de fuerzas nodales en la
estructura ante movimientos de sélido rigido de la
base, conduce a la relacidn:

Ky KK Kst‘ =0 (28)

Los movimientos del resto de la estructura
serdn, de acuerdo a la ec. 23:

w,=T,u;,=T,u] 29

obteniéndose por consideraciones geométricas de
movimienio de sélido rigido.

2.3.2 Interaccion inercial
A partir de las ecuaciones generales [0y la
descomposicidn 18:
Su=Sw+u)=P (30}
(K +inC - o'M) v* + Su' =P (31
Como:
(K+ioQu =P (32}
se verifica:

~@Mu+Su=10 (33

HRATH
S Sht St u, j =

=w2 [Mn Miﬂ { ul; }
M., M, u},

Los desplazamientos correspondientes a la
interaccién inercial se obtienen aplicando, al con-
junto suelo-estructura, fas fuerzas de inercia
(masa por aceleracidn) correspondiente a los des-
plazamientos de la interaccidn cinemética.

es decir:

(34)

Las ecuaciones se simplifican enormemente
bajo 1a hipotesis de cimentacion rigida.

3. METODO DE LOS ELEMENTOS DE
CONTORNO

El Mérodo de los Elementos de Contorno,
M.E.C. es una de las herramientas mds poderosas
disponibles para la solucidn de los problemas de
Dindmica en medios continuos no acotados, como
los planteados en el andlisis de interaccion suelo-
estruciura.

3.1. Planteamiento del Problema de
Elastodindmica

3.1.1 Dominio del tiempo

Sea Q € R"(n = 2,3) el dominio espacial bi o
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tridimensional con ias variables (x, t) € R°x T
con T = (0, =)

El problema que se plantea, en ¢l dominio del
tiempo, consiste en el célculo de la funcién de
desplazamientos, u(x, t), en el dominio £2, verifi-
cando las Ecuaciones de Navier para un medio
isétropo y homogeneo.

LA u+ A+ grad (diva) + pb=pii (35)
de forma mds compacta:
Eu + ob = pii (36)

en funcion de las velocidades de propagacion:

(e —ct)grad (divi) + ¢t An+b=1 (37)

donde:
A+ 20 Al M
=y TR =V= (38
Ce. P C, 0
E vE
=Ge e Am ———— (39
H 21 +v) (1+v){1m2v)( )
b :es el vector de fuerzas por unidad de masa.
G - es el médule de elasticidad transversal.
E :es el médulo de elasticidad longitudinal.
v :es el coeficiente de Poisson.
p  es la densidad del medio.
¢, - es la velocidad de propagacion de las ondas
tongitudinales.
c, : es la velocidad de propagacidn de las ondas

transversales

Verificando las condiciones iniciales y condicio-
nes de contorno:

» Condiciones iniciales:

u(x, 0) = 1,(x) } xe Q (40
U(X, 0} = UO(X)

» Condiciones de contorno.

El contorno geométrico del dominic £2 queda
definido por:

dQ = 0, L g,

ulx, H=ux,t
t(x, D =t(x, )

(x,0)e 9, xT

x, )€ dQxT (41)

donde:

Ix,)=g-n=T-u (42)

Tr-u =[C: grad u] - n = Adiv(wI) - n+
+ 11 [grad u + (grad uy}] - 0 (43)

3.1.2 Dominio de la frecuencia

Si se considera el caso especial de fuerzas por
unidad de masa, armdnicas en ¢l tiempo, con fre-
cuencia :

b(x, t) = b(x; ) exp (icot) 44)

El campo de desplazamientos se puede expre-
sar coimo:

Cux, ) =T (1) + ulx; o) exp Got)  (49)
donde:

u' : es la componente transitoria.
u(x; ) :eslacomponente permanente.

La componente transitoria depende de la solu-
cién homogenea vy las condiciones iniciales, mien-
tras que la componente permanente depende de
las condiciones de contormo.

La compenente que interesa obiener es la per-
manente, que debe verificar la ecuacidn no homo-
genea y las condiciones de contorno.

Si se introduce ia solucidn permanente en las
Ecuaciones de Navier 35, los coeficientes, depen-
dientes de la frecuencia o verificardn:

LAu(x; @) + (A + W) grad(diva) + pb(x; ©) +

+paru(x; ) =0 (46)
IE + paT]u(x; @) + pb(x; ) =0 (47)
Lu(x; ®) + pb(x; ) =0 (48)
+ Condiciones de contorno:
ulx; ) =0{x; ) x€ dfl,
tx o) =T ulx; ) =i(x; )  x e 00, (49)

3.2. Solucién fundamental en el dominio de la
frecuencia

Para su aplicacién posterior es preciso el cono-
cimiento de la solucidén de las Ecuaciones de
Navier cuando sobre €l dominio tridimensional o
bidimensional, & = R" (n = 2,3), actia una carga
puntual en un punto cualguiera.

Para su andlisis en el dominio de la frecuencia,
esta carga puntual serd armdnica en el tiempo.

phix; w) =8(x - &)e (50)

donde:
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& :esel punto de aplicacion de la carga.
e :esel vector unitaric en la direccion de carga.
8 :es ladistribucidn delta de Dirac.

La solucidn en desplazamientos y vectores ten-
$ion, segiin ta normal n. se podrid expresar:

u = Uge

n_ T (31)
th="Tie, (s2)
1 = Gy,

en donde U, v T% representan las componentes del
desplazamiento y tension ep la direccion i, cuando
la carga puntual actia en la direccién j.

La expresion de estas soluciones serd {14],
[L1], [12]:

|

Udx. & o) = e

b, — xr.r,, (53)

g = g | (S -47)

donde ¢t = 2, paran =2 y o =4, para n = 3, verifi-
cdndose:

r=x-£ r=Ix-£&l {55)

Las funciones w y ¥ dependen de "r" y de la
dimensién del problema en estudio. Las solucio-

nes planteadas convergen, para el caso w =90, a la
solucion estitica, denominada solucidn de Kehvin.

3.3. Teorema de Reciprocidad en Dindmica

El Teorema de Reciprocidad de Berri, vilido en
el campo de la Estdtica, fue extendido a [a Ding-
mica por D. Graffi en 1946-1947 y ampliade, para
dominios no acotados, por Wheeler y Sternberg
en 1968 [31].

St consideramos dos Estados Elastodindgmicos
diferentes Fig. 4:

£\ = [U,, t‘, b,l E:Ii = [u.n tln b‘:? (56)

Con las condiciones iniciales:

ulx, 0) = u (x) {x, 0) = v, (x) (37)
wix, B =u (x) 0x0=v.x) (58
Denominando T = g€

3.3.1 Dominio del tienipo

Para t > 0 se cumplird, entre ambos esta-
dos:
L' t*udl + 2[;: plb, ® ', + Vo, Ul + Urz,=l“1‘.]dg2 =
= [0 % wdl + [, 010" % u, +V', U, + 0,0, 1dQ
(59

El producto * expresa el producto de convolu-
cidn en ¢l tiempo:

fFg= J’,l,f{x\l - T)g(x,71)dt = L'} Fxmext - t)de
(6(0)

Figura 4. Estados Elastodinamicos ¢, ¥ €.
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l.

Figura 5. Ecuaciones integrales. Estados elastodinamicos.

Si las condiciones iniciales son nulas, se verifi-
cara:

JotFudl + [ pb, * wdQ = [, % udl +
+ j;z pr1 * UidQ (61)

2.3.2 Dominio de la frecuencia

Para obtener el Teorema de Reciprocidad en el
dominio de la frecuencia, la Transformada de
Fourier convierte el producto de convelucién en
un producto ordinario,

De laec. 6i:

J o dr + fo pbatd2 = J, tudl + [, pbludQ

. . (32)
en donde las variables representan las amplitudes
de las diferentes funciones, en régimen permanen-
te.

3.4. Ecuaciones integrales

Si en los Teoremas de Reciprocidad enuncia-
dos anteriormente se considera como segundo
estado elastodindmico €,
pbi=8(x - &e, u\=Ug 1,=Tje=T.e (63)

se obtienen las siguientes ecuaciones integrales
[14], [17], Fig. 5:

3.4.1 Dominio del tiempo

CEWLED = U RS xD -
=T xED%x.0MdT(x) +p L, [UxE.00# b {x.1) +

+U (6 E DV () + UL (0, (x) AU
(X E0v( (x5 [d€X(x) o)

34.2 Dominio de la frecuencia
CEEG) =i [UxGotxem) -
— T (x Lo (x;m) [dTx) + (65)
+p o UG (x:0)| dQ(x)

donde:
1 sife Q

CE) = ;— sif e Iconlsuaveen§ (66)
0 site

Q. representa el dominio exterior, complemen-
tario de €2.

lLas ecuaciones 64 y 65, permiten obtener los
desplazamientos u en cualquier punto del domi-
nio, a partir de las funciones de desplazamientos y
tensiones en el contorno y de las fuerzas por uni-
dad de masa en el dominio.

Para obtener el desplazamiento segin una
direccién en un punto determinado, basta aplicar
en dicho punto, punto de colocacién, una carga
puntual en la direccién correspondiente y evaluar
las integrales que solamente dependen de las fun-
ciones de desplazamientos y tensiones en el con-
torno y de las fuerzas por unidad de masa en el
dominio.

Dado el cardacter singular de los nicleos U, y
T, las ccuaciones anicriores s¢ han obtenido tras
un paso al Hmite. Las integrales que incluyen el
nicleo T, representan, estrictamente, el Valor
Principal de Cauchy de las mismas.
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3.5. Discretizacidn de las ecuaciones integrales:
M.E.C

El Método de los Elementos de Conrorno con-
siste en aplicar la metodologia robusta de discreti-
zacidn de dominios ¢ interpolacién de variables
dei Método de los Elementos Finitos, a la solu-
cién de las ecuaciones integrales 65 y 64,

Los detalles de esta técnica pueden encontrarse
en texlos como [4], [133, [17], [2]. [3]. [8].

Desarrollando las ecuaciones en el dominio de
la frecuencia, solamente es necesaria la discretiza-
cidn de las variables geométricas.

Si se discretiza el contorno en eiementos de
superficie:

r=3Q= gﬁlr“ (67)

La discretizacion del dominio en elementos de
volimen, que son realmente celdas de integia-
cidn:

P
Q=L (63)
8=1

Las variables que pueden ser incégnitas u% t%
de!l problema, se definen en los audos del contor-
no de coordenadas x%

Si se define la interpolacién de tipo isoparamé-
trico del tipo:

x(M) = N*(x* o 1,2,...,N (69)
u(M) =N oe 1,2,...,N (70)
(M) = N5 ac 1,2, ..., N (71

Se ha empleado el convenio habitual de suma-
cion. Las funciones N® son las funciones de
forma, y N es ¢l niimero total de nudos.

Para las funciones dalo, cn ¢l dominio, pueden
emplearse funciones de interpolacion diferentes:

bim) =M by ye 1.2,....Q  (72)

St se introducen estas funciones en la ecuacidén
integral 65, por cada direccién de aplicacién de la
carga puntual se obliene una ecuacion.

Si se aplica vna carga puntual en tantos puntos,
puntos de colocacion, y en tantas direcciones
independientes como incdgnitas existan, se genera
un procedimiento sistemadtico de obtencidn de un
sisterna de ecuaciones lineales: Métodeo de Colo-
cacion.

Si los puntos de colocacion coinciden con los
nudos en 1o0s que se ha discretizado el contorno, se

denomina Método Directo, y en caso contrario,
Método Indivecto.

El Método Indirecto evita el cdleulo de integra-
les singulares; pero obliga a establecer criterios
para situar los puntos de colocacién. Por el con-
trario, el Método Directo precisa del cdleulo de
integrales singulares y cuasisingulares, quedando
los puntos de colocacién situados a priori.

Desarrollando el Método Directo, de la ec. 65;

M N
(XN W) +B§.I OEI u(x0) Jry NP .
- (x, y)EdE() =

M N
=X X (es0) heNO Uy (o) (md M)+
P Q
1yt
£T EPOe)

- Lo PMIODUA R y(Y:0)J (ML)
ace 1,2,...,N {73

siendo las funciones J, y J, las funciones jacobia-
nas de la transformacidn.

Estas ccuaciones pueden expresarse en forma
matricial:

Hu-Gt=¥ 74)

en donde u y t representan los desplazamientos y
los vectores tensidn en el contorno, respectiva-
mente,

En el caso en que no se consideren fuerzas por
unidad de masa, la ecuacion matricial se reduce a:

Hu=Gt (75)

que permite resolver cualguier problema de con-
torno mixto.

4. CALCULO DE RIGIDECES DINAMICAS

La segunda etapa de todo c¢dlculo de inlerac-
cién suelo-estructura, consiste en la evaluacion de
la matriz de rigidez del suelo, 5%, sobre el subdo-
minio excavado.

La obtencion de esta matriz es equivalente, en
el caso general, a la resolucién del problema de
contorno mixto sobre ¢f subdominio £2, de la Fig.
6, en el que en parte o la totalidad de la interfase
suelo-estructura son conocidos los desplazamien-

HORMIGON Y ACERO N¥ 191 - 1994

101




T = 0 T =® 0
A e E{: o ~ s
o(ig-t
20gt
21q-u
Qg

Figura 6. Célculo de rigideces. Problema de contorno.

1os {contormno J€2,} v en el resto del contorno (A€
los vectores tensidn son nulos.

Para una situacion general de cimentacién o
contacto flexible, el nimero de problemas, comoe
el planteado, gue hay que resolver serdn tantos
conto nudos por grados de libertad se encuentre
discretizada la interfase.

En el caso de cimentacién o contacto rigido, el
mimero de problemas es el de cimentaciones por
el nimero de grados de libertad considerados. La
hipétesis de movimiento rigido permite concen-
trar los movimientos y la resultante de tensiones,
en un punie caracteristico determinado.

Las interfases de contacto entre una estructura
tipo puente y el suelo, son las cimentaciones de
pilas y los estribos. En las investigaciones realiza-
das hasta ahora, se han calculado las rigideces
dindmicas de ias estructuras de cimentacidn, fun-
damentatmente cimentaciones superficiales; y
hastante menores han sido los intentos de cdlculo
de las rigideces de 10s estribos.

Los estudios en el campo de las cimentaciones
se han centrado, fundamentalmente, en las de tipo
superficial, zapatas, con diversas geomeirias.
Estas investigaciones estuvieron unidas, en princi-
pio, al estudio de cimentaciones de maguinas v,
en desarrollos posteriores, al de las cimentaciones
de estructuras industriales, como las Centrales
Nucleares. Una recopilacidn detallada del desa-
rrollo histérico de estas investigaciones, puede
encongrarse en [1], i6]; v una recopilacion recien-
ie de resultados en {23].

A diferencia del cdlculo de rigideces dindmicas
de cimentaciones, el interés por el céleulo de las
rigideces dindmicas de los estribos es reciente. Su
cdlculo ha venido propiciado por los andlisis de
fos registros obtenidos en estructuras instrumenta-
das, somelidas a la accidn de los terremotos, en
las que se detecta una influencia significativa de
los estribos.

L.as aproximaciones realizadas en este campo
han sido escasas y, sorprendentemente, con meto-
dologias alejadas de la experiencia ya disponible
en ¢l drea de las cimentaciones superficiales.

J. C. Wilson {1988) [33] evalda las rigideces

estdticas de estribos cerrados de puentes no esvia-
dos. Realizando la hipdtesis de un comportamiern-
to rigido de todo el estribo: muro frontal, aletas y
cimientos, obtiene las rigideces correspondienles
a los seis grados de libertad existentes. Los des-
plazamientos son calculades basdndose en las
soluciones estiticas de diversos tipos de cargas en
el serniespacio eldstico y homogeneo.

M. B. Levine v R. F. Scott (1989) {16] realizan
una evaluacién simplificada de las rigideces estd-
ticas de las cimentaciones de la pila y del conjun-
to de los estribos del Paso superior de Meleland
Road, Fig. 7, con el fin de ajustar un modelo sen-
cilto a los resultados oblenidos de la instrumenta-
cién. Las rigideces de los estribos se obtuvieron a
partir de la consideracién de un modelo de Win-
kier del conjunto muro-suelo, constante con la
altura.

J. C. Wilson y B. 5. Tan (1990) [35] [36] pre-
senlan un cstudio interesante sobre la influencia
del conjunto terraptén-estribo en la respucsta sis-
mica del Paso superior de Meleland Road, Fig. 7.

En ia primera parte del estudio, proponen un
modelo sencillo para representar la rigidez del
conjunto terrapién-estribo mediante un modelo
bidimensional de Elementos Finitos, en ei que se
calculan las rigideces estdticas verticales y hori-
zontales, asf como su {recuencia fundamental, a
partir de los datos obtenidos de la instrumentacidn
de los estribos y tablero y mediante el empleo de
técnicas de identificacion de sisternas. En ia res-
puesta del conjunto terraplén-estribo, detectaron
upa importante caida de la frecuencia, atribuida a
una pérdida, en torno al 50% de la rigidez del
suelo, por un comportamienlo no eldstico, as{
como {ndices de amortiguamiento elevados, entre
el 25 y 45%. Estos amortiguamienios concentra-
dos se convierten en valores entre el 3 y el 12%. a
nivel de estructura completa, para determinados
modos de vibracidn.

La aplicacién del Métado de los Elementos de
Contorno a este problema de Interaccién particu-
lar, permitird justificar, de forma numérica, estos
resultados obienidos, por comparacidn de datos
experimentales,
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Figura 7. Puente Melcland Road {California) [30].

4.1. Problemas bidimensionales

Existen numerosos casos en los gue el proble-
ma de interaccidn suclo-estructura pucde ser trata-
do como bidimensional: Los pasos inferiores en
zonas urbanas, poseen longitudes grandes gue
permiten censiderar el problema fundamental-
menle plano; los muros de sétano de edificacio-
nes, efc.

En cslos casos, el problema de contorno que
hay que resolver es el representado en la Fig. 8.

Las hipotesis fundamentales adoptadas son:

« Comportamicnto viscoeldstico lineal del
suelo, caracterizado por: la densidad p, el
mddulo de elasticidad ransversal G, el coefi-
clente de Poissan v ¢ indice de amortigua-
mienta §,
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g=T *0

Figura 8. Modelo bidimensional en el semiespacio.

+ Comportamiento rigido del muro.

Las condiciones de contorno consideradas
serdn:

« El contorno vertical representa el contacto del
muro frontal con el suelo. Se considera que el
contacto suelo-muro es no adherente, por lo
que la tensién tangencial es nula. Los despla-
zamientos horizontales serdn conocidos.
Dependiendo de las rigideces que se van 4
calcular serd, o bien un desplazamiento uni-
forme, o bien una rotacion cn torno al origen.

« Los contornos horizontales son indefinidos y
corresponden a contornos libres, por lo que
tanto las tensiones normales como tangencia-
les son nulas.

Fn una primera aproximacidn al problema, se
pretende estudiar la influencia del muro frontal de
manera independiente de la cimentacién. De esta
forma se podran aislar los pardmetros que inter-
vienen y estudiar las rigideces aistando el tipo de
cimentacién superficial o profunda.

Por esta razén, las rigideces que se han evalua-
do son Jas correspondientes al desplazamiento
horizontal y al giro, ya que la vertical es clara-
mente dependiente del tipo de cimentacion y en la
que el muro tendria infiuencia solamente en la
hipdtesis de contacto suelo-muro con adherencia
perfecta,

La matriz de rigidez dindmica que se obtendra,
serd, de acuerdo a los ejes de la Fig. 8 y referido
al punto 0, origen de coordenadas:

S-‘ Sl.?,?.
ssn(co)z[s s ] (76)

PRy 2z

Con el fin de analizar el comportamiento
numérico de los modelos analizados, se ha recu-
rrido a la comparacion con sofuciones analiticas y
semianaliticas disponibies para el estudio del
comportamniento dindmico de muros. Para domi-
nios acotados son interesantes las aportaciones de
I. Wood [393; ¥ en dominios no acotados las de
H. Tajimi [29). En [21] y¥ [20] se realiza un estu-

dio en el que se demuestra el buen ajuste que se
obtienc con el MLE.C. a las soluciones analiticas.

La malia de Elementos de Contorno utilizada,
se representa en la Fig. 9. Los contornos indefini-
dos se discretizan con una malla adaptable con fa
frecuencia de excitacién, de forma que la fongitud
discretizada es siempre un cuarto de la longitud
de onda; y la discretizacién de los dos dngulos
rectos, exlremo inferior y superior del muro, es tal
que el tamafio de los elementos es idéntico a
ambos lados dei vértice.

TR I O S T B B B S

F T T T T T T T T TT

Figura 9. Muro en semiespacio. Malia de elemen-
tos de contorno.

Debido at cardcter nulo de la rigidez estética
para los problemas bidimensionales, el estudio de
dependencia con el coeficiente de Poisson se
plantea con las constantes de rigidez adimensio-
nales:

S, (@) = K ) = Glk, +ia.c,] (77
5,.(m) = K, {w) = GH[k,, + iac, ] (78)

No se considera la rigidez de acoplamiento,
S.... por tralarse de valores mds pequefios que los
anteriores.

En las Figs. 10 y 11 sc representan las variacio-
nes de los coeficientes adimensionales de rigidez,
con el coeficiente de Poisson.

Si bien no es posible obtener leyes analiticas
precisas, aproximadamente, los coeflicientes po-
seen una dependencia del tipo 1/1-v.

4.2. Problemas tridimensionales

Pese al amplio campo de aplicacién de ios pro-
blemas bidimensionales, la mayorfa de los estri-
bos de puente poseen un cardcter claramente tridi-
mensional.

El estribo tipo empleado para ¢l estudio,
corresponde a un estribo cerrado, formado por un
muro frontal y dos muros laterales perpendicula-
res al primero (Fig. 12).

Al igual que para el problema en dos dimensio-
nes, las hipdtesis adoptadas son:

« Comportamiento viscoeldstico lineal del
suelo, caracterizado por: la densidad p, el
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MURO EN SEMIESPACIO

Desplazamiento horizontal

06
o i : : i i
Q.25 0.5 0.75 1 125 15 178
wH/cs
—+= nu=0.00 = nu=Q.10 —¥- nu=0.20
-8 nu-Q.80 == nu+0.40 —¢— nu+0.50

MURO EN SEMIESPACIO

Deaplazamiento horizontal

C.5F ’
o i 1 1 1 1
0.26 0.8 0.75 1 128 1.5 175
wH/cs
= =000 == nu=0.10 —¥= nu=0.20
-3 nu=0.80 M y=(L 40 —4— nu-0,50
Figura 10. Muroc en semiespacio. Variacion de la
rigidez K, con el coeficiente de Poisson.
maodulo de elasticidad transversal G, el coefi- das obligan a longitudes de terraplén de vein-
clente de Poisson v, e indice de amortigua- e a treinta veces la altura del muro, por lo
miento €. que puede considerarse indefinido, para el

. . resente estudio.
» Comportamiento rigido del muro. P

Respecto a la geometria del conjunto estribo-
terraplén, se han realizado varias simplificaciones,
con el fin de acotar al maximo las variables que
intervienen en el problema.

« No se considera la influencia de los derrames
eit el terraplén. El cardcter, fundamentalmen-
te granular, del materiat empleado para la for-
macidén de los terraplenes, obliga a crear unos

« El 1erraplén de acceso, tras el muro, se consi- planos y conos de transicién, derrames, para
dera horizamal e indefinido. En 1a zona proxi- conferire estabilidad. Estos derrames, gene-
ma al muro, la pendiente del terraplén es ralmente no se encuentran compactados, por
pequeiia por encontrarse, generalmente, en un lo que su capacidad para resistir nuevos incre-
acuerdo vertical de lipo parabdlico, préximo mentos de tensidn es pequeidia. La no conside-
al vérijce del mismo. Las pendientes requeri- racion de estos derrames permite una mejor
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MURO EN SEMIESPACIO

Rotacion

126 16 178

—¥— nu=0.20
&= nu=0.50

MURO EN SEMIESPACIO

Rotacian
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0.1} :

o . ! ; ; ; |
0.25 o5 0.75 1 1.25 15 178
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-8- nu=0.30 ¥ nu=0.40 4 nu=0.50

Figura 11. Muro en semiespacio. Variacion de la
rigidez K,. con el coeficiente de Poisson.

aproximacion para la evaluacion de la compo-
nente de rigidez, aunque infravalora la com-
ponente correspondiente a ia disipacidn.

» No se considera la influencia de la cimenta-
cion. En esta primera aproximacioén al proble-
ma, se pretende aislar la influencia de los
muros, del tipo de cimentacién. La influencia
de la cimentacidn es primordial en las compo-
nentes verticales de la rigidez, gue son menos
importantes en la respuesta dindmica del
tabiero.

Bajo las consideraciones anteriores, el proble-
ma de contorno gue hay que resolver es el que se
indica en la Fig. 13, que cotresponde a un prisma
rectangular, que representa el terraplén de acceso,

sin derrames sobre ¢l semiespacio eldstico, con
las siguientes condiciones de contorno:

* Los planos horizontales, z = 0 y z = H,
corresponden a ias superficies libres del
semiespacio y terrapién, respectivamente. En
estas superficies, los vectores tensién son
conocidos e iguales a cero.

+ El plano vertical, x = 0, corresponde a la
supetficie de contacto del terraplén con el
muro frontal del estribo. En esta superficic
son los desplazamientos conocidos con ei fin
de evaluar la rigidez del conjunto.

« Los planos verticales, y = B/2, y = — B/2, tic-
nen parte en conlacto con los muros laterales
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Figura 12. Estribo tridimensional tipo,

Figura 13. Problema de contorno.

del estribo, 0 € x < C, donde los desplaza-
mienlos son conecidos, y parte correspon-
diente a la superficie libre del toiraplén
esquemdtico considerado, x 2 C,

Con el sistema de ejes representado, con la
hipdtesis de compoertamiente rigido del muro vy
considerando el origen de coordenadas 0, como
punto de referencia de las rigideces, la matriz de
rigidez dindmica del estribo tipo considerado
posee la siguiente estructura:

s, 0 S, 0 S
0 s, 0 8.0
Seo=] s, 0 S, O 5
0 S.\K-.‘ 0 Se 0
S)_y_x 0 Sg-y; 0 S.\'?‘
0 S.. 0 S,.°0

Los términos nuios son consecuencia de la
simetria de la estructura respecto al piano XZ.
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n-2

n=3

Figura 14. Modele tridimensional. Mallas de ele-

mentos de contorno.

Se analizardn especialmente Ias rigideces direc-
tas. correspondientes a la diagoenal principal. dado
que las rigideces acopladas poseen valores mis
pequerios.

Los términos de rigidez podrin expresarse de
la forma habituak:

Sty = Ko = K ki) + iac(w)]  (80)
con i, = o H/e.

El anilisis de las variables que intervienen en
ln modelizacion. como son ia superficie libre dis-
cretizada v ¢l tamaio caracteristico de los elemes-
tos. lievado a cabo en [21], conduce a que cs ésta
ultima ia mds importante para el rango de fre-
cuencias ¢n estudio, Las comparaciones se han
realizado con las mallas de elementos de contorno
de fa TFig. 14.

Para las relaciones adimensionales, B/H = 2. v
C/H = 1. las rigideces estilicas pueden expresar-

SQ0

K =607 80k =569 GH

Doy 2y
K =400SH  k =5108" (5
2-v 2-v

K=6088H  x, 29278
2~y 2-v

En las Figs. 15 y 16, se representan, a modo de
ejemplo, ias variaciones de las rigideces dindmi-
cas adimensionales al desplazamiento longitudi-
nal v al giro, en la forma 80, con el coeficiente de
Poisson.

Las componentes de rigidez al desplazamiente,
k., k, y k,, se comportan de forma simitar en cuan-
to a su dependencia de v. Hasta valores de la fre-
cuencia adimensional, a,. inferiores a 2 (3, < 2),
estas rigideces se comportan de forma indepen-
diente de v. Para valores superiores, la depeaden-
cia puede ser importante. especialmente las com-
ponentes k. y k,. para componentes de v elevadas
(v>04).

Las componentes de rigidez al giro, k. k,, ¥
k... v todas las componentes de amortiguamiento
c. poseen un comportamiento dependiente de v de
forma bastante homogenea en tode el rango de
frecuencias estudiado, pudiendo considerarse ia
dependencia como homotética a una ley media
gue recoge la variacién con la frecuencia.

Esta forma de variacidn sc asemeja a las oble-
nidas por Veletsos para las zapatas circulares
superficiales [1].

Conviene destacar, por otro iado, el cardcter
decreciente de las componentes de rigidez en
todas las componentes, llegando, a partir de una
determinada frecuencia, a alcanzar valores negalti-
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RIGIDEZ Kx
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wH/cs
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Figura 15. Estribo en el semiespacio. Rigideces
dindmicas K,. Variacion con v.

vos. Los valores negativos indican la preponde- Las componentes de amorlignamiento, por el
rancia de los efectos inerciales sobre los de rigi- contrario, son funciones crecientes con a frecuen-
dez. cia, para el rango estudiado.

Teniendo en cuenta que la parte real de la rigi-
dez dindmica es:

5. INFLUENCIA DEL ESTRIBO EN LA
RESPUESTA DINAMICA
DE LOS PUENTES

K{w) = R[S(@)] =K - o'M (82)

para unos determinados valores de o, el término
o M puede superar a K, dando lugar a valores
negativos de la rigidez dindmica.

Los casos analizados en los cuales es preciso
contar con la contribucién del conjunto estribo-
suelo, asi como el simple andlisis cualitative de
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RIGIDEZ Kyy

semisapaocio
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Figura 16. Estribo en el semiespacio. Rigideces

dindmias K,,. Variacion con v,

las dimensiones relativas del conjunto estribo-
terraplén de un Paso Superior tipo de autopista,
como el de la Fig. 17, justifican el célculo de las
componentes de rigidez y amortiguamiento reali-
zado hasta ahora.

Para estudiar ia importancia relativa de los
diferentes pardmetros que intervienen en la res-
puesta dindmica de los puentes se considerard un
modelo sencillo que recoge la influencia de las
componenies de inercia, rigidez y amortiguamien-
1o del tablero, estribo, pilas y cimientos.

Se estudiardn los efectos de interaccidn dind-
mica suelo-estructura en los esiribos y en los
cimientos de las pilas, considerando solamente los
efectos de interaccion inercial,

L.os datos supuesios del movimiento del suelo
suponen que se ha tenido en cuenta la inferaccion
cinemdtica, o bien que es lo suficienternente
pequefia como para suponerla despreciable.

De esta forma, podrd obtenerse la influencia de
los diferentes pardmetros en la respuesta dipdmica
del conjunto, para un sistema de un selo grado de
libertad, condensadas en:

» La frecuencia propia de vibracién,

+ El indice de amortiguamiento equivalente,

5.1. Modelo de estudio

El modelo que se va a considerar para el estu-
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Figura 17. Paso superior de autopista.

dio de la influencia de los distintos pardmetros
serd de un solo grado de libertad dindmico,
ampliacién de los empleados por J. P. Wolf [37),
D. R. Somaini [24], [25], [26]. Spyrakos [27] ¥
Maragakis et al [19].

En la Fig. 18 se dibuja ¢l modelo dindmico de
estudio, que permite estudiar estructuras como las
de la Fig. 17.

’—«\/\/\r——— It
— 1
N SN L I e
f L

C L

iy

Lol

Kh " o1
™ 1

=
b o

Figura 18. Modelo dinamico,

En €l se represeatan las propiedades de inercia
de pilas y tablere por m, y las propiedades de rigi-
dez y amortiguamiento de las pilas por k y ¢. Las
matrices de rigidez del suelo en la cimentacién de

tas pilas se representan, de forma simplificada,
por las constantes de rigidez y amortiguamiento
K G Ko, 0 y et los estribos por k, y ¢

La variable empleada como grado de libertad
dindmico serd el desplazamiento horizontal relati-
vo, 1, entre pila y tablero. De esta forma, el mode-
lo, dentro de las hipdtesis que se establezcan, per-
mitira estudiar log desplazamientos en el sentido
longitudinal del tablero, o bien en ¢l sentido trans-
versal, con cardcter independiente, utilizando las
conslantes de rigidez vy amortiguamiento apropia-
das en cada caso.

S.1.1. Hipdiesis bdsicas

Las hipdtesis bdsicas que se establecen respec-
to al comportamiente del conjunto tablero, pilas,
cimientos y estribos son las siguientes:

» Comportamiento eldstico lineal de todos los
materiales. Tablero, pilas y el suelo, en su
interaccion con los cimientos de las pilas y
con el estribo.

o Compartamiento rigido del tablero en el
plano horizontal. En tableros de puentes habi-
tuales, la rigidez en el plano horizontal es
muy superior a la de las pilas y a la del con-
Jumtlo estribo-relleno.

» Tableras reciangulares. El eje de apoyos y el
eje longitudinal del tablero son perpendicula-
res. De esta forma, quedan fuera de este estu-
dio los tableros esviados. Con esta hipétesis,
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los movimientos horizontales quedan desaco-
plados, pudiéndose estudiar de manera inde-
pendiente los movimientos en ¢l eje longitu-
dinal de! tablero y en ¢l gje transversal.

Concentracién de la masa del puente en el
tablere. Se considera que la masa total del
puente, constituida por la del tablero y las
pilas y los elementos fijos, se concentra en el
(ablero. La masa principal de los puentes se
concentra, realmente, en el tablero, masa pro-
pia, pavimentacidn, defensas y barandillas. La
masa de las pilas, en general, es mucho més
pequefia que la del tablero, por lo que el cen-
iro de masas s¢ encuentra muy préximo a la
del tablero.

La concentracién de la masa total en el table-
ro permite obtener una respuesta global del
conjunto pila-tablero, correcta. Sin embargo,
para pilas muy altas, esta concentracion de las
masas puede dar lugar a resultados incorrec-
tos para el estudio de la propia pila, ya que
impide tener en cuenta los modos propios de
vibracidn de la misma.

La vinculacion entre pila y tablero, general-
mente, se realiza por aparatos de apoyo de
material elastomérico. A efectos de modeliza-
cién, se considerard que la rigidez horizontal
de los mismos queda incorporada @ la de las
pilas. Respecto a la rigidez al giro se realiza-
ran dos hipdtesis extremas:

— Articulacién perfecta entre pila y tablero.
Esta hip6lesis equivale a suponer que los
apoyos de material elastomérico no introdu-
cen ninguna rigidez al giro. Esta aproxima-
cién es bastante valida, debido a que la rigi-
dez al giro de los mismos ¢s muy haja com-
parada con a de las pilas.

~Empotramiento perfecto entre pila y tablero.
Con esta hipétesis se refleja la situacion en
fa que no exislen apoyos de ncopreno entre
la pila y ¢l tablero. El empotramiento eldsti-
co real que se establece equivale a un empo-
tramiento perfecto, debido a las rigideces
relativas entre pila y tablero.

Los grados de libertad considerados seran
aquélios que produzcan movimientos hori-
zontzles en el tablero:

—Maovimiento horizontal en el cimiento de lu
pila: i,

~Giro en el cimiento de la pila. @.

~Meovimiento horizontal relativo en la pila: .

En el tratamiento de la Frteraccidn suelo-
estructura s6lo se considerard la interaccion
inercial.

Se supondré que los efectos de la interaccion
cinemdtica son lo suficientemente pequeiicos
como para poder despreciarios.

Se supondrd que el tablero es de una longitud

RPERIEIIN
Sh\ S'\m"" Sk, u; = W

tal que los movimientos del suelo en fa
cimentacién de la pila v en los estribos son
idénticos.

Las marrices de rigidez dindmica del suelo se
consideraran desacopladas, por lo que para
grado de libertad considerado se definird una
pareja de valores (k,c), en general, variables
con la frecuencia:

—En la cimentacién de la pila se consideran
los pares de rigideces (k,.c,) para €l despla-
zamiento horizontal y (k.c,) para el giro.

_¥in el estribo, se considera el par (k,.c.} para
¢l desplazamiento horizontal.

Se considera la posibilidad de disipacion de
energia en la estructura en forma de ariort-
guamiento histerético, caracterizado por los
coeficientes ¢ o {,. Este amortiguamiento se
considerard concentrado en las pilas.

5.1.2 Ecuaciones del movimienio

Las ecuaciones de equifibrio en et dominio de
ta frecuencia serédn:

S{mu(m) = P{w) (83)
donde:
S(w) = K + iwC — wo'M (84)

La aplicacién del método de las subestructu-
ras, ratado en la seccidn 2, conduce a lag siguien-
tes ecuaciones del movimiento para el caso de una
solicitacidn sismica:

RIFIR
[Sm S+ S5, a, )] T 1 Spus )

Si se realiza la descomposicidn del problema
en infergccion cinemdtica e interaccién inercial,
dado que se considerard, en este esludio, solamen-
te la interaccién inercial, las ecuaciones del movi-
miento serdn:

u',
A 59

En este caso, todos los nudos de la estructura
estdn en contacio con ¢l suelo, por lo gue todos
los nudos son del tipo b:

S+ 8, {uy) = o {MG] Tuh) (87)
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Los grados de libertad del movimiento total
considerado serdn:

wo={w =l u @] (88)

donde:

u,: es el desplazamiento total del tablero y la
cabeza de pila.

u, : es ¢l desplazamiento total de los cimientos de
la pila.

@ : es el giro total en la cimentacion de la pila.

Las matrices de rigidez dindmicas del suelo
serdn:

+ Para la cimentacién de la pila:

k, + 1wce, 0

S%‘hl = 0 k, + ‘l{OC[ (89)

con
u,, =lu @] (90)

» Para el estribo:

S, = [k, + ie0c,] (91

con
uhh:, = {uz] (92)

La matriz de masas de la estructura serd:

m 0 0
Mu=| 0 0 0 [=diag[m00j (93)
0 00

La matriz de rigidez de la estructura serd dife-
renfe segin el tipo de vinculacién entre pila y
tablero:

« Si la pila estd articulada en cabeza (momenio

flector nulo), condensando los grados de
libertad, de una barra a {lexidn, serd:

k —k —kh
K.=| -k k kh (94)
-kh kh ki’

donde k es la fuerza necesaria para producir un
desplazamiento unitario en una viga empotirada-
articulada: k = 3_}%1_

~ E: médulo de elasticidad de la pila.

~1: momento de inercia de la pila.

—h: altura de Ja pila.

= Si la pila estd empotrada en cabeza (gire
nulo):

ko -k —w

Ki= |-k k ® (95}
SR U
22 3

en este caso, & es la fuerza necesaria para producir
un desplazamiento unitario en una viga biempo-
trada: k = 2, siendo E.I las caracleristicas mecé-
nicas, mencionadas, de la pila.

Los desplazamientos del suelo, si no se consi-
dera la interaccién cinemdtica y haciendo la hipé-
tesis de igealdad de los mismos en la base de las
pilas y en los estribos resultan:

u,
u*;,:ugr{ u, } (96)
0

Es conveniente realizar un cambio de variables,
en el que los desplazamientos totales correspen-
dientes al nudo del tabiero se transformaran en el
desplazamiento relativo respecto al nudo de la
base de l1a pila:

[ ]—{vu @]

Las ecuaciones de cambio de variables serdn:

+ Para la pila articulada en cabeza (Fig. {8):

W =u,+ho,+u
U=t (97)
¢.=¢

« Para la pila empotrada en cabeza:

u3=u1+.il(?i+u
2

U, =1, (98)
¢=9

En estas variables resuita sencillo plaatear las
ecuaciones de equilibrio directamente.

Si se realiza el cambio de variables de despla-
zamientos, las matrices de rigidez, referidas al
vector de desplazamientos:

) =al={uu, ] 99
resuitardn, para:

« La pila articulada en cabeza, con & = 3EI/i° y
denominado §, al fndice de amortiguzamiento

histerético:
m m mh
Sw)=-{0 0 0 |+
0 0 0
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k(1 +200) K, O
K(1+25Dh 0 Kk

¢, ¢, ch
+m |0 ¢ O {E00)
0 0 e

k(1 +200)+ k, k. kh

+El pilar empotrado en cabeza, con
k= P2EI/H:

m m M-
Swy=—| 0 ¢ 0 [+
0 0 0

k(1 +200) +k, &k ki
+ | ~k(l+2C1) k, 0 +
[mk(1+2€,i)~‘-§ 0 k(]+2gi)%+k,1
c, ¢ {_'u-!l
-i-io)[() Cy 02] (101)
0 0

El vector de cargas resultard, para ambos
€as0s;

1
w'M,ul = mamug{ 0 } (102)
0

5.1.3 Solucion en desplazamientos

Planteadas las ecuaciones del movimiento, para
cada frecuencia de excitacidn es posible obtener
los desplazamientos de los grados de libertad
SUPUESLOS.

Con e} fin de emplear variables adimensiona-
les, se definirdn los siguientes pardmetros:

= (103)

que definen frecuencias, mieniras que

C,0 [eXiY) c
, = L — a = 10
Gege ST ST m (0

definen los indices de amortiguamiento.

Se estudiaran las dos siguientes situaciones de
vinculacién entre pila y tablero: pila articulada y
empotrada.

Pila articulada

A partir de la ec. 100

S(wyu = P (105)

dividiendo por m y *, y con los pardmetros defi-
nidos, la matriz de rigidez S{w) se expresard:

m? . ! .
: + —= _
= (1+ ZE:) o (1+2L0-1
T (1+20H
_ @ i
o h(1 + 20D

[O% . w!
el (P+ 200 -1 —= Y —
of( €0 o> h(lgzgl} h
w; .
a;;u(1+2(;h1) R

W, .
0 ;;;h(”?‘;l)

con el vector de desplazamientos y carga:

aE Rt

Resolviendo las ecuaciones resulta:

p=® 1261, (106)
@ 1+ 280
T 1+2C4
=— u 107
®= Rt T+20 (oD
obteniéndose el desplazamiento u de la ec:
-+

{ (F+280) MY + 201y - 2
w? w?

2
s

wr | o 1+20d
a1 +240

+ [ D (14200 -
?

2 2 2 H 2
22(1+2Cai)—m ] o 1+ 20 }u: o

ol | o 1+20i ®? *

(IbS)

+[

Con esta solucién es posible estudiar, para
cualquier variacidn de las rigideces y amortigua-
mientos, la respuesta del sistema.

La forma planteada es la dnica posible cuando
las rigideces y amortiguamicentos correspondien-
tes a las matrices de rigidez dindmica del suelo
son variables con la frecuencia de excitacion.

Pila empoftrada
En este caso, a partir de la ec. 101, dividiendo

por m y ¢, y con los pardmetros definidos, Ia
mairiz de rigidez 8(®) se expresard:
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| L

, oW
mt (14 280) + = (1+280) - |
[O8 {1

1

0}2
e (1 4 20
2L (14 200)

m.’

.

0

(f + 200

k3

1 W

con el mismo veclor de desplazamientos y carga
que en el caso anlerior.

N

Resolviendo las ecuaciones resulta:

ol 1+20] ,
- 1()9
h= et L +28,0 (109

2 o] +200
= u(r1o
¢ h @ (1+200)+ 4wl +28D (o)

3

obteniéndose ¢l desplazamiento u de ta ec:

[(1 F 20+ 21+ 200 - L
% w?

N

mf] w? (1+200
----:u . —71—

W} ,
== (1 +2L,0) -
+[ OR : ! wi (I +200

+[ ©F (1 4205 -2 }

w3 Oh
w1+ 20D ]u_mz "
W2 (1 + 24 + i1 +280) W
3 (11

5.1.4 Frecuencia equivalente

Una alternativa para interpretar de forma ade-
cuada los resultados serd obtener la frecuencia y
el amortiguamiento equivalente de un sistema de
un grado de libertad.

La respuesta u de un sistema de un solo grado
de libertad, en el dominio de la frecuencia, de fre-
cuencia natural @ e {ndice de amortiguamiento ¢
sometido a una aceleracidn del suelo 4, serd:

[1+2§im%]u= ©5 (1)

Pila articulada

De la ec. 108 es posible obtener la frecuencia
equivalente ©, sin mds que constderar el sistema
libre de amortiguamienio §, = §, = ={,=0. La
frecuencia de excitacidn que hace que el coefi-
ciente correspondiente al desplazamiento u sea
nulo, w = , es la frecuencia equivalente buscada.
Estrictamente, esta frecuencia gue hace singular la
respuesta para el sistema no amortiguado, no es
exactamente la frecuencia que, para el sistema
amortiguado, da lugar a la respuesta mdxima. Sin

0, (1 + 2
Dot
1+ 250 -

w;
pel U e)

o) h . h
s T (4200 - —
w 2 & 2
w: h? 0
P h? wg
- — (1 +201)+ — b Li
e 12( ) e bi(1L + 2010

embargo, ambas estdn muy préximas y, a efectos
pricticos, pueden ser consideradas iguales.

La expresion de la frecuencia equivalente serd:

o B 1

i = @} + ——— 13
Lk L €
ar {th, ),

Cuando la rigidez del estribo es nula, @, = 0, la
frecuencia equivalente coincide con la de un siste-
ma en ¢l que las flexibilidades de la cimentacidn y
la estructura se suman.

Pila empotrada

En este caso, se considera ¢l sistema no amorti-
guado de la ec. [11, obteniéndose la siguiente
expresion para la frecuencia equivalente:

(114)

E)“ + ; +

[OR .
=+ 40,

5.1.5. Amoriiguamicnto equivalenie

Es posible obtener un indice de amortigua-
miento equivalente ¢ (ec. 112) que pondera ia
ticipacion de los diferentes amortiguamientos en
la respuesta global del sistema en estudio.

Es posible linealizar las ecs. 108 y 111, reali-
zando aproximaciones del tipo:

14200 (1 +20i)(1 +28i)
1+280 1+ 43

b+ 200 - 2L,

I +200  (1+200)1 + 280
+2000 1 +40

~1+200-28,

en ¢l que se supone, debido a que los indices de
amortiguamiento son inferiores a la unidad, que
los productos {Z << 1 por tanto despreciables
{rente a la unidad, para cualquier pareja de indices
i J

Con estas aproximaciones. se pueden obtenerse
expresiones del indice de amortiguamicento del
tipo:

a = F\Cf + FhCit + ngr + F::C:! (§ !-5)
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donde los factores F,, F,, F. y F, representan los
coeficientes de participacién de los indices amor-
tiguamiento de la estructura, la rigidez al despla-
zamiento y al giro de la cimentacion y de la rigi-
dez al desplazamiento del estribo, respectivamen-
te, en el indice de amortiguamiento total equiva-
lente.

Estos coeficienles se han obtenido para un
valor de Ia frecuencia de excitacién igual a la fre-
cuencia equivalente, que es cuando los indices de
amortiguamiento tienen cierta importancia en la
respuesta del sistema.

Las expresiones de los coeficientes de partici-
paci6n seran diferentes segin las condiciones de
vinculacion de la pila.

Pila articulada

i
Fo= ) kl Kk
JR RN SIS I I+ +
(D{[cs) + +(oi] —]'(I_ K
X
1 = Ky
F,= F+k+ k
CH ['_+ ‘,+-'_7} ko k
s oy
LS
F,= ! - ; -
® 1 b + K + K
[m*m*w} ko k
F;.“(DE[E+L+1 ]:i[l+£+3—]
W o k, Kk, k,I
(116)
Pila empotrada
1 KIoH 3
E -0 Tols 1200y2 _ * T sy
ST A, A T,k A
o) gl ol 126 ky, 112k
X
FE\_ i = k & 3
| i 3 |+t —
@ @ o 1208 ks I+12k/k
>6m
10) + IZ(:J)
F,=- ; (117)
@ 40_), * W
_ 36k !
T+ 12k/ky 1+ 4 —2
. 112K/
}f‘ =UJ: [ i w.l._ _3__._._. =
) "l el o412
ok [ + K ___m}"ﬁg}
k, ki 1412k /K

5.1.6 Aceleracion equivalente

A partir de 1a ec. 112, se deduce que la acelera-
cidn equivalente en cf sistema de un grado de
libertad serd:

(118)

que se obtiene, de forma inmediata, una vez cono-
cida la frecuencia equivalente.

5.2. Frecuencia y Amortiguamiento
equivalente

Una vez obtenidos los pardmetros fundamenta-
les que influyen en la frecuencia y el amortigua-
miento equivalente del sistema en estudio, sc¢
estudiard como varfan en funcion de las caracte-
risticas de rigidez vy amortiguamiento de la estruc-
tura y def suelo.

Para ello, en primer lugar se realizard un
pequefio estudio del rango de variacidn de las dis-
tintas variables involucradas en los Pasos supe-
riores de autopista. Con estas variables y unas
simptificaciones adicionales, se¢ podré realizar un
estudio paramétrico.

Una primera aproximacidn a un contraste expe-
rimental de estos resultados, lo proporciona la
aplicacién al Paso Superior de autopista de Melo-
land Road, en California, del que se dispone de
datos experimentales ante movimientos sismicos
y sus correspondientes andlisis de resultados le-
vados a cabo por Werner et al [30], Levine et al
[16} y Wilson y Tan [35], [36].

5.2.1 Rango de las variables

Con el fin de obtener valores razonables de los
distintos pardmetros, estudiaremos situaciones
extremas del 1ablero y pilas, asi como del terreno.

Se ha construido una tabla de doble entrada
{Tabla 1), para el terreno y la estructura, indicdn-
dose fos valores mds representativos con las
sigulentes hipdtesis:

« Para la estructura, tablero y pilas, se han con-
siderado dos hipdtesis extremas de un paso
superior de autopista, de dos vanos iguales.

Se denomina estructura pequefia la corres-
pondiente a una sola calzada sobre una auto-
pista sin mediana (luz de 15 m y anchura de
12 m), y estructura grande la correspondiente
a dos calzadas, sobre una autopista con
mediana (luz de 25 m y anchura de 23 m).
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Tabia 1

Variacion de parametros

Estructura
Pequena Grande
Terreno h/L. k/kh ka/k h/L k/ka ka/k
Cimentacién
Bueno 2.40 0.05 3.50 1.40 .15 0.70
Mediocre 1.20 0.10 3.50 (.80 0.30 0.70

Se considera la vinculacién entre pila y table-
ro como articulada.

+ Para la cimentacidn de las pilas se estudiardn
valores de las rigideces y amortiguamientos
correspondientes a cimentaciones superficia-
les del tipo zapata.

Si bien los valores de csias rigideces dindmi-
cas son variables con la frecuencia de excita-
cidn, esta variacién es pequefia, por lo que,
comge primera aproximacion, se pueden consi-
derar los valores constantes [37], [23]:

« El terreno de cimentacidn se considera com-
patible con una cimentacién superficial.

Para un buen terreno, se considera una veloci-
dad de propagacion de las ondas de corte,

G .
C, = \% = 200 m/s, y para un terreno de cimenta-
cién mediocre, una velocidad de propagacién en
torno a 100 m/s.

Las zapatas correspondientes se han dimensio-
nado considerando un asiento admisibie de 0,01
m.

Bl suelo del rerraplén tras ¢l estribo, se ha

k, = 8GL = m:‘_ (119 considerado como un terreno medio, igual en
2-v (2~ v, ambas ituaciones, ya que, generalmente, las
propiec ades del terraplén y el relleno son
indeper lientes de las condiciones del suele
8GLS 0.4GL* de cime tacidn.
k= —uou = —. (120 -
31 ~v) (1-v), Los valol s de k, indicados son los correspon-

donde G es ¢l médule de elasticidad transversal
del suelo, L es el radio de ia zapata, v es el coefi-
cienie de Poisson del suelo y ¢, es la velocidad de
propagacién de las ondas transversaies en ¢l
sueio.

Si estas rigideces se expresan de Ja forma habi-
tual, extrayendo la componente estdtica:

k| - kcil.\(kx + iﬂ, C,
' o) (121)
k, = Kok, + iayc,)

los valores anteriores equivalen a considerar:

k, =1
k,=1

c.=0.575 (122)
¢, =0.150 (123)

donde las componenies de rigidez son iguales a la
componente estdtica. Teniendo en cuenta la rela-
cidn que existe entre fa rigidez al giro y al despla-
zamiento horizontal de la zapata circular, 10% coe-
ficientes de participacién del amortiguamiento de

dientes a fa igidez estdtica en el sentido longitu-
dinai, para ¢ caso del semiespacio:

k=607 OH (125)

-V

donde H es la altura del estribo. Se considera, a
efectas del estudio, una altura del muro idéntica a
la de las pilas A = /1.

5.2.2 Estudio paramétrico
Las variables adimensionales que se empleardn
en el estudio serdn las utilizadas en {371

* Respecto a la dimension caracleristica de la
cimentacion de la pila L =

i )
he B e M 5= 20 (12
a

pa’ o

* Respecto a la dimensidn caracteristica del

stribo, /1
la cimentacién de la pila pueden agruparse en uno ERTIDO,
solo, E.:
e b M= S= wH (127)
L=FL +FL +FL, (124) H pH’ C.
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RELACION DE FRECUENCIAS
mi=10 ka/k=0.70

O 3 1 ] 1 1 1 3 1
Q.05 0.25 0.45 .65 0.85 1.05 1.25 1.45 165 1.85
wh/cs
—— h=0.5 —+— h=10 ~#¥—h=2.0 —8— h=3.0
AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE
mi=10 ka/k=0.70
zeta.eq

o
005 025 045 065 085 105 128 145 166 185
wh/Cs

—— =05 —+—h10 —¥n-20 “E-h30

Figura 19. Frecuencia equivalente y amortigua-

miento equivalente. Influencia de A. Pila articula-

da.

donde K _ ko K ovm 2w
h  esla altura de las pilas. kK S™M % 8 Tk
4 es una dimension caracteristica de la cimenta- ’ ' (128

cién: el radio. S () =
p es ladensidad del suclo. © 8 ke
¢. es la velocidad de propagacion de las ondas ‘

transversales en el suelo. ¢ .2 e, § o
H es una dimension caracterfstica del estribo: la = = =

altura. & dkoho

En estas vari : X sxnresar 1os Cole Ty § @

n estas variahles es posible expresar los L=—"vr= 2 — — (129)
cocientes de rigideces e indices de amortigua- 2k, b w
mientos que permiten obtener la frecuencia y el ~
indice de amortigzamiento equivalente del siste- L= Sl fu 5 O
ma: 2k, 2k,
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RELACION DE FRECUENCIAS
m1=10 ka/k=0.70

O
0.05 025 045 065 085 105 125 145 185 185
wh/as
—=~h=0.5 ~+—n=1.0 =W h=0.0 —E-h3.0
AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE
mi=10 ka/k«0.7¢

zata.eq

0
0.05 0256 045 065 085 105 125 145 165 185
wh/cs
—=—h=0.5 = h=1.0 ¥ =20 8- h=3.0

Figura 20. Frecuencia equivalente y amortigua-
miento equivalente. Influencia de h. Pila empotra-

da.

Dende k,, k,, ¢, ¥ ¢, son los coeficientes de
Veletsos correspondientes a la cimentacidn de las
zapatas, en general variables con la frecuencia
adimensional, a, = wa/c,, pero que pueden ser con-
siderados constantes para an espectro muy amplio
de las mismas.

Los cocficientes k,, v c,, representan los coefi-
cientes de Veletsos correspondientes al estribo,
variables con la frecuencia adimensional, 4, =
=mH/c,,

Los indices de amortiguamiento son variables
con la frecuencia de excitacion ; sin embargo,
estos coeficientes tienen incidencia grande en la
respuesta cuando @ = &.

Para la consideracion de los cocficientes de
rigidez del estribo, variable con la frecuencia de

excitacion, ha sido necesario resoiver un proble-
ma no lineal, sencillo, del tipo:

B o= fk) |
[k; - g(%g] (130)

para oblener la frecuencia equivaiente. La solu-
citn del mismo se realiza por iteraciones,

Los pardmetros bdsicos que se han estudiado son
la variable de csbeltez de la pila, caracterizada por
h, y la rigidez relativa del estribo, kark, con res-
pecto a la rigidez relativa estructura-suelo, defini-
da por ¢l pardmetro 5.

Los pardmetros de masa @ y los coeficientes
de rigideces adimensionales correspondientes a
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RELACION DE FRECUENCIAS
mi=10 hi=2

0
006 025 0458 065 085

= Ka/K=0.0

——Kas/k=0.5

wh/cs

- K a/K=10

1056 1.25 1.45 .85 1.88

—&-Ka/K=15

AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE

mis10 his2

zeta.eq

-+ t . :
OI’ i " 4 5 5 T 2 + ¥ +
005 025 045 065 085 105 125 145 165 185
wh/cs
—Ka/K=0.0 —F-Ka/k=05 -~#Ka/K-10 —F-Ka/K=18§

Figura 21. Frecuencia equivalente y amortigua-
miento equivalente. Influencia de k/k. Pila articu-

lada,

las cimentaciones de las pilas, se mantiencn cons-
lantes. Para estos dltimos se consideran los valo-
res, constantes con la frecuencia, validos para
zapatas circulares, de la sec. anterior.

Estos estudios se han realizado para las dos
hipdtesis extremas de pila articulada y empotrada
(Figs. 19 a22):

« La variacién con respecto al pardmetro A
(Figs. 19, 20), para kjk =07 y m = 10 mucs-
tra que los efectos de interaccion son tanlo
m4s imporlantes cuanto menos esbelfa es la
pila ( decreciente) y mds rigida es la estruc-
tura respecto al suelo de cimentacion (5 cre-
ciente).

Los fenémenos de interaccion se activan dis-
minuyendo la frecuencia equivalente de
vibracion y aumentando el amortiguamiento
equivalente. Estas variaciones debidas a los
fenémenos de interaccién son ligeramente
mds acusadas en el caso de la pila articulada
que en la pila empotrada, debido a que en el
iltimo caso ios desplazamientos son inferio-
res.

La variacion con respecto al pardmetro £/k
(Figs. 21, 22), para ; =2 y pi = 10 demuestra,
en este caso, que las variaciones de las fre-
cuencias son mayores cuanto menor ¢s la rigi-
dex relativa del estribo, siendo mdxima cuan-
do no existe esta vinculacion &k = 0.
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RELACION

DE FRECUENCIAS
mi=10 hi=2

0.6 :

0.4 2 : : : : ?

02

0 i i i i i i i i

005 025 045 065 0B85 105 125 145 165 185
wh/cs

e Ka/K=0.0 b= Ka/k=0.5 ¥ Ka/K=1.0 B Ka/K=15
AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE
mi=10 hi=2
zeta.eq
8 .

i i i i

005 025 045 055 0B85 105 125 145 165 185
wh/cs
——Ka/K=0.0 —H+Ka/k=05 ~W¥-Ka/K=1.0 -8 Ka/K=15

Figura 22. Frecuencia equivalente y amoertigua-
miento equivalente. Influencia de k./k. Pita empo-

trada.

Por el contrario, la presencia del cstribo
aumenta de forma considerable el amortigua-
miento eguivalente.

En este caso, la diferente vinculacién de la
pila y tablero tiene una importancia mayor,
L. pila articulada provoca mayores desplaza-
mientos del tablero y, por tanto, mayores
amortiguamientos por la presencia del estribo,
que en ¢l case de pila empotrada.

3.2.3 Paso superior dv Meloland Road

Los resultados, hasta ahora obtenidos, pueden

ser contrastados con las observaciones realizadas
por Wilson y Tan, {35], [36] sobre el andlisis de
los movimientos medidos en el Paso Superior de
Meloland Read, en California, ante el movimiento
sismico de 1979 en el Imperial Valley.

Varias de las observaciones realizadas en su
trabajo, pueden explicarse a la luz de los resulta-
dos obtenidos anteriormente.

+ Se detectan importantes caidas de ia rigidez
del conjunto estribo-terraplén durante el
movimiento, en tormo al 50%.

Estas reducciones de rigidez fueron explica-
das por el comportamiente no lineal del terre-
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RELACION DE FRECUENCIAS
Meicland Road

0.6

oY U OO PO U POUN OO UUO PN P OSSN FOUTOPROOR N SO

0.0 feerere b s e

o i i H i i i i i

.50 100 150 200 250 300 350 400 450 500
wh/cs

- Ka/k=0.00 == Ka/K=0.01 ~ife Ka/K=0,02

—&- Ka/X=0.03 ¥ Ka/K=0.04

AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE
Meioland Road

eta.ng

0,12

8.50 1.00 150 2.00 2.0 B3.00 350 400 450 500
wh/cs
—— Ka/k=0.00 —— Ka/K=0.01 ~¥— Ka/K=-0.02
SH- Ra/k=0.03 Ka/K=0.04

Figura 23. Frecuencia eguivalente y amortigua-
miento equivalente. Paso Superior de Meloland
Road.

no durante ¢l movimiento,

+ El andlisis de las componentes de rigidez de
estribo tipo tridimensional, demuesiran que
éstas son claramente decrecientes con la fre-
cuencia; y a la vista de estos resultados se
pueden obtener rigideces, con respeclo a la
componente estdtica, en torno a dicha cifra o
incluso inferiores:

da (eje Y) da lugar a coeficieates adimensio-
nales:

ke [0,1;05) ¢ & 0,3; 0,8) (131)

— dependiendo de la profundidad del estrato.

- Uno de los modos més importantes es el
transversal, con una frecuencia de 2,5 Hz.
Para las caracteristicas del terreno de ¢, = 67
m/s y del estribo I/ = 5 m, equivale a una fre-
cuencia adimensional, a,= 1,2, que para la
rigidez transversal del esiribo sobre base rigi-

— Estos coeficientes indican pérdidas de rigidez
del 50 al 90% y amortiguamientos dentro del
intervalo:

£, € [0.30; 0,50] (132)
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« La identificacién de sistemas detecta {ndices
de amortignamientos necesarios, del 25 al
45%. Esta gama de valores queda incluida en
el intervalo obtenido anteriormente.

+ Los indices de amortiguamiento equivalentes
del sistema, incluyendo el efecto de los estri-
bos oscilaentre el 3 y el 12%.

Si se consideran los siguientes valores de la
estructura:

h=40 m=200000 M=4 §=005(133)

y no se consideran los efectos de interaccion en
los cimientos de las pilas, se pueden obtener la
frecuencia equivalente y los fndices de amortigua-
miento para distintas relaciones de rigidez del
estribo y diferentes frecuencias (Fig. 23).

En la hipotesis de pila empotrada en cabeza,
que corresponde a la situacidn del Paso superior
en esiudio, se obtiene un rango de variacién del
indice de amortiguamiento, del 3 al 10%.

6. CONCLUSIONES

Las principales conclusiones que se derivan del
trabajo realizado son las siguientes:

= Los andlisis realizados de estructuras instru-
mentadas sometidas a movimientos s{smicos
o bien mediante experimentos realizados in
situ, demuestran una influencia significativa
de los cimientos de las pilas y de los estribos,
en ciertos modos de la respuesta dindmica de
la estructura, especialmente introduciendo
altos amortiguamientos. Esta influencia sc
produce en aguéllos casos en los que el table-
ro entra en contacto con el estribo, bien por
razones accidentales o por consideraciones de
proyecto.

« Las ecuaciones generales de la interaccion
suelo-estructura, en el rango lineal, se pueden
aplicar al estudio de los fendmenos de inter-
accién que se¢ presentan en los puentes. Es
posibie dividir ¢l cilculo en tres etapas: cdl-
culo de la rigidez dindmica del suclo, calculo
del movimiento difractado y finalmente el
calculo acoplado incorporando las matrices
de rigidez del suelo y la estructura,

= Mediante la aplicacidn del Métode de los Ele-
mentos de Contorno (MLE.C.) en el dominio
de la frecuencia, es posible obtener las matri-
ces de rigidez dindmica, en forma adimensio-
nal, del conjunto relleno-estribo, para las con-
figuraciones mds habituales de los mismos
tanto en dos como en ires dimensiones.

» Se ha realizado un modelo analitico de un
grado de libertad dindmico, en el que se estu-
dian los efectos de interaccidn inercial, al
incluir las rigideces dindmicas del suelo en
fas pilas y estribos.

Se pueden obtener,en determinadas hipotesis,
expresiones analiticas para la determinacién
de la frecuencia equivalente y ¢l amortigua-
micnio equivalente, en dos hipdtesis de vin-
culacidn pila-tablero: pila articulada y pila
empotrada.

Las variaciones mds importanies en la fre-
cuencia, se obtienen para estructuras rigidas,
comparadas con ¢l suelo, y con relaciones
bajas de rigidez del estribo respecto a la
estructura.

Los indices de amortiguamiento equivalentes
aumentan conforme aumenta la relacién de
rigidez de la estructura a la del suelo y la rela-
cién de rigidez del estribo respecto a la de la
estructura.

Con el modelo analitico, s¢ han representado
las caracteristicas de un puente instrumenta-
do, del que sc disponen datos sobre la res-
puesta a un movimiento sismico moderado.

Los datos de rigideces dindmicas obtenidas,
permiten explicar las reducciones de rigidez
observadas en el conjunto relleno-estribo, asi
como el orden de magnitud de los indices de
amortiguamiento focales en el estribo y su
repercusién en el amortignamiento global de
la estructura completa,
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RESUMEN

Los datos obtenidos de puentes instrumentados en
zonas sismicas, demuestran la importancia que
tienen los estribos en la respuesta dindmica de la
estructura. Si bien existen modelos que permiten
estudiar la incidencia de las cimentaciones de las
pilas. ne existe ningtin modelo analitico ni numé-

%

%

rico que permita acotar la incidencia de los estri-
bos. En este trabajo se presentan modelos de Ele-
mentos de Contorno en el dominio de la frecuen-
cia, tanto en dos como en tres dimensiones, asi
como el cilculo de las rigideces dindmicas de los
estribos, en forma adimensional, para las tipolo-
gias mds habituales. Finalmente, en un modelo
analitico sencillo de un tablero de puente en el
que se incorporan los efectos de interaccion iner-
cial en la cimentacidn de pilas y estribos, se anali-
zan fas variables de la respuesta dindmica modifi-
cada.

SUMMARY

Strong motion records obtained in instrumented
short-span bridges show the importance of the
abutments in the dynamic response of the whole
structure. Many models have been used in order
to take into account pier foundations influence
although no reliable ones have been used to
analyse the abutment performance. In this work
two and three dimensional Boundary Element
models in frequency domain have been proposed
and dimensicniess dynamic stiffness of standard
bridge abutments have been obtained. Also, a
simple analytical model of a short span bridge
including inertial interaction effects of pier foun-
dations and abutments has been presented in order
to evaluate the response sensitivities to different
soil-structure interaction variables.
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Primer Congreso Nacional de Tecnologia en la Arquitectura

Organizado por EL DEPARTAMENTO DE
CONSTRUCCION Y TECNOLOGIA
ARQUITECTONICAS de la Universidad Poli-
técnica de Madrid, se va a celebrar, en {a Escue-
la Técnica Superior de Arquitectura de
Madrid, durante los dias 24, 25 vy 26 de noviem-
bre del presente afio 1994, el Primer Congreso
Nacional de Tecnologia en Ia Arquitectura.

INTRODUCCEON

Se frata de crear un foro, a nivel nacional, con
visos de periodicidad, en ¢! que se pueda plantear
la problemdtica de la tecnologia en el mundo de la
Arguitectura, en sus diferentes aspectos, e un
momento gue se considera muy adecuado por
diversas razones:

+ La aparicion, por un lado, de los nuevos pla-
nes de estudios, con la polémica generada a
su alrededor.

» La existencia, por olro, de una directiva euro-
pea sobre Ia ensefianza de la Arquitectura, a
la que nuestro pais debe ajustarse.

- La inevitable crisis econdmica, por ultimo,
que afecta de un modo muy especial al scctor
de 1a Edificacidén y, por tanto, a las profesio-
nes reiacionadas con la misma, entre las que
destaca la del arquitecto.

Por ello se proponen cinco grandes temas que
permitan abordar todos los problemas cxistentes
alrededor de la tecnologia en la Arquitectura
{"Arte Técnico™), tanto desde ¢l punto de vista de
su enseflanza y formacién como desde sus tltimas
innovaciones, pasando por fa actividad profesio-
nal.

TEMAS

Se plantea analizar el problema de la TECNO-
LOGIA EN LA ARQUITECTURA, en cinco
grandes temas que se desarrollardn, cada uno, en
forma de ponencia que presenta el problema, dic-
tada por un profesional de prestigio, comunica-
ciones que aporian comentarios y sugerencias a
los diversos aspectos parciales y debate y conclu-
siones.

1* Tema: LA ENSENANZA DE LA TECNO-
LLOGIA EN LA ARQUITECTURA.

Deberd cubrir los problemas relativos, por lo
menos, 4 los siguientes aspectos.

—1%a formacidn técnica de arquitectos y demds
profesionales relacionados con la Edifica-
ciém.

— La formacion profesional.

— La formacidn continuada, tanto de técnicos
como de personal laboral.

2" Tema: LA TECNOLOGIA ARQUITEC-
TONICA Y LA ACTIVIDAD PROFESIONAL
EN LA EDIFICACION.

Se deberdn analizar los problemas relativos a:

~ Responsabilidad civil.
— La calidad técnica de proyectos y obras.

3* Tema: LA NORMATIVA TECNICA EN
LA EDIFICACION.

Se discutirdn los aspectos relacionados coi:

— Necesidad y existencia de normativa técnica,
— Normativa recomendable y obligatoria.

— Normativa europea, nacional y autondmica,
— Control de calidad de materiales y sistemas.
- Los pliegos de condiciones en los proyectos.

4° Tema: INNOVACION TECNOLOGICA'Y
ARQUITECTURA.

Se contemplardn, por lo menos, ios siguientes
aspectos:

— Nuevos materiales v sistemas.
—Incidencias en las obras de Arquitectura.
~ Incidencia en la normativa.
— Investigacion y desarrollo en el sector de la
edificacion.
52 Tema: LA RESTAURACION ARQUITEC-
TONICA Y LA TECNOLOGIA.

Se deberan analizar los problemas que surgen,
como:

— La responsabitidad técnica en la restauracion.

- Las nuevas técnicas de intervencidn y conso-
lidacidn.

- La conservacién de edificios.

— Problemitica de la aplicacién de la nueva
tecnologia en las obras de restauracién.

— La recuperacién de oficios.

Los interesados en recibir mayor informacion
sobre este Congreso, deberdn contactar con:

te Congreso de Tecnologia en la Arquitectura
Dpto. de Construccién y Tecnologia Arquiteciéni-
cas ET.S. AM,

Avda. Juan de Herrera, 4

28040 MADRID
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Consideraciones respecto a la modelizacion dinamica

de los puentes

Joan Ramon Casas Rius

Departamento de Ingenieria de la Construccion

E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de Barcelona, (UPC)

1. INTRODUCCION

Cada vez son mds frecuentes fos calculos dind-
micos en los puentes, incluso en aguellos gue no
van a estar solicitados por cargas dindmicas
excepcionales debidas a viento o a sismo. Por
consiguiente, durante las fases de proyecto y
constriuccidn de un puente, es necesario disponer
de un buen modelo de comportamiento dindmico
del mismo si se pretende llevar a cabo una prucha
dindmica de recepcidn en él, una vez acabada la
construccidn, o bhien si. durante la etapa de servi-
cio del puente, se decide llevar a cabo una prueba
dindmica como técnica de inspeccién. La fiabili-
dad y correcto funcionamiento del modelo que
describe el comportamiento dindmico del puente
son muy importanies puesto que:

1) Durante la fase de proyecto de la prueba, el
modelo nos ayudard a escoger la instrumen-
tacién mds iddnea, juntamenie con su colo-
cacion en la estructura,

2) Durante la ejecucion de la prueba, el modelo
serd una herramienta muy dtil para verificar
la bondad de los datos experimentales obte-
nidos.

3) Durante la fase de andlisis de los resultados
experimentales, su comparacién con los ted-
ricos proporcionard un aviso sobre €l posible
incorrecto funcionamiento def puenie.

Por consiguiente, es convenienie conocer las
distintas posibilidades de modelizacién existentes.
En este sentido, dos aspectos importantes deben
ser tenidos en cuenta:

1) En primer lugar, dado que se intenta modeli-
zar una estructura con un mecanismo de res-
puesta fundamentalmente a flexién, junio
con una geometria muy especifica, puede ser
posible acercarse perfectamente al compor-
tamiento dindmico, con modeles especificos
muy simples.

2) Por otre lado, los distintos mecanismos de
respuesta derivados de las distintas tipolo-
gias existentes hardn que no sea posibie la
adopcién de modelos o criterios de modeli-
zacion completamente generales para el con-
junto de todos los puentes.

Ademds, a la hora del proyecto del puente,
siempre se dispone de un modelo estdtico de com-
portamiento. En este sentido, es de gran interés el
poder utilizar este modelo estdtico, ampligndolo
convenientemente, de manera que con poco traba-
jo adicional pueda lievarse a cabo el andlisis dind-
mico.

Teniendo en cuenta todas estas consideracio-
nes, el articulo presenta las conclusicenes deriva-
das del estudio dindmico tedrico y posterior prue-
ba de carga dindmica de una serie de puentes de
distintas tipologias, lo cual permite formuiar un
conjunto de recomendaciones de lipo prdctico
para la modelizacidn dindmica de los mismos.

2. COMPARACION ENTRE RESULTADOS
TEORICOS Y EXPERIMENTALES

El estudio de ia correlacion entre resultados de
modelizacién y reales se ileva a cabo en funcion
del tipo de puente ensayado. Para cada puenle, en
primer lugar se describe ¢l puente, a continuacion
se presenta el modelo tedrico y discretizacidn ugi-
lizada, y, finalmente, se comparan resultados teé-
ricos y experimentates. La descripcién en profun-
didad de las pruebas dindmicas Hevadas a cabo
queda fuera del alcance de esta presentacion.

2.1. Puentes de hormigdn pretensado de
seccion cajon

El hecho de gue estos puentes en cajon, a dife-
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rencia de los metidlicos 0 mixtos, sélo presenten
diafragmas o traviesas en las secciones de apoyo,
permite una mayor libertad a la hora de ubicacion
de los nodos de la discretizacidn por elementos
finitos.

2.1.a) Puente de Alfonso X

Puente continuo, de siete vanos, seglin aparece
en la figura 1, con una parte del mismo sobre un

Figura 1.

acuerdo circular en planta, de 300 metros de
radio. Debido a la poca curvatura y a la tipologia
de la seccidn transversal, el puente se modelizo
como recto, con un modele de viga continua a
base de elementos finitos unidimensionales tipo
viga, cuyas caracterfsticas mecdnicas y de masa
correspondfan a ias de la seccién total. En cada
vano se colocaban 10 elementos, con un criterio
andlogo al utitizado para el estudio frente a accio-
nes estaticas.
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Tabla 1
Viaducto Alfonso X

f(Hz) Tedrica Exper.
f, (Flexién) 1,71 1,70
f, (Flexién) 3,05 2,97
f, (Flexion) 399 3,80
£, (Flexidn) 4,99 4,50
f, (Flexidn) 5.83 5,20

En la tabla 1, se comparan los resultados de las
frecuencias de vibracidn obtenidas con dicho
modelo, con las oblenidas a partir de los resulta-
dos de la prueba dindmica. También se obtuvo la
frecuencia de vibracién del primer modo, median-
te el método de Rayleigh [1], utilizando el peso
propio como accién sobre la estructura, y el
modelo utilizado en ¢l analisis estdtico. Por tanto,
poco trabajo adicional fue necesario, en relacidn
al modelo estdtico existente, para obtener un valor
def, = §,77 Hz

2.1.b) Viaducio de la Diagonal

Puente continuo de 3 vanos, de luces 39 +
49,10 + 39 metros, con un canto de 1,964 metros
y anchura de 10,95 metros (Figura 2). Se trata de
un puenie fuertemente esviado sobre estribos, con
dos aparatos de apoyo tanto en pilas como en
estribos, Debido al esviaje en planta, ¢l puente se
modelizé mediante un emparrillado plano con un
inice nervio longitudinal, que conlenia la totali-
dad de la masa, momento de inercia polar y rigi-
dez a flexidn y torsidn de toda la seccion, def cual

NORTE SuR

R L,.,\\\\%

PLANTA

080, 1:719: 1651
1 % E

s ]

2
==

1964

Cotas en metcos

SECCION TRANSVERSAL

Figura 2.

arrancaban los nervios transversales gue modeli-
zan las traviesas en pilas y estribos. En conse-
cuencia, el modelo es el mismo utilizado en ci
analisis estdtico, afnadiéndole, Gnicamente, las
caracteristicas de inercia (masa y momento de
inercia) que permiten consiruir la matriz de masa.
También, en este caso, se utilizaron 10 elementos
tipo viga por vano, en el nervio longitudinal. Los
resuttados de frecuencias tedricas y experimenta-
les pueden verse en la abla 2.

Tabla 2
Viaducto de la Diagonal
f(Hz) Teorica Exper,
£, (Flexién) 2,25 2,25
f, (Flexidn) 3,53 3,48
I, (Flexion) 4,46 4,21
f, {Torsidn) 8,41 8,38

2.2. Puentes mixtos de seccion cajon

Los puentes estudiados se encuentran en el
Cinturén Litorai de Barcelona, en su cruce sobre
fa Autopista A-19. Se trata de cuatro puentes de
dos vanos, con luces 20,55 v 44,55 metros. La
seccion transversal se esquematiza en la figura 3.
Tres de los puentes tienen una anchura de 15,15
metros; v el cuarto, de 18,50 metros. La parte
metdlica de la seccidn tiene espesor variable
segln ia zona, y la rigidizacidén transversal de la
seccidn se dispone cada 4,05 metros. Los rigidiza-
dores transversales de almas y forjado inferior
estdn colocados cada 1,35 m. Una zona de 16,20
metros del forjado inferior, con centro en la pila,
se rellena con un espesor de hormigdén para
aumentar su capacidad resistente a flexion negati-
va, Tanto en pila como en estribos se disponen
dos aparalos de apoyo de neopreno zunchadoe.

Andlogamente al puente anterior, €l modelo
dindmico utilizado es el de un emparrillado plano
con un tinice nervio jongitudinal. Cada puenic se
discretiza con un total de 39 nudos y 38 elementos
tipo viga. Las caracteristicas mecénicas de 1os ele-
mentos se evalian mediante la conversion de las
zonas de hormigdn en acero, con un factor de
equivalencia n = 7 {carga instantanea). En estc
caso, se considerd conveniente colocar un nudo
de la discretizacion alli donde se encuentra un
diafragma de rigidizacion de la seccion (cada 4,05
metros) para tener en cuenia la existencia de una
masa y un momento de inercia concentrados.

Los valores tedricos y experimenlales obleni-
dos para los puentes con anchura de 15,15 m son
los que aparecen en la tabla 3.
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Tabla 3 2.3.a) Puente GF-56.1 sobre la Autopista A-7
Puente sobre la A-19 Se (rata de un puente de 4 vanos
K s : . (11,5+2x17,05+11,05 m), con una anchura de pla-
£ (Hz) Fedrica Exper. taforma de 6,5 m y 4 aligeramientos circulares de
i o 45 cm de didametro (Figura 4). El puente ¢5 com-
F FFlcxaon)‘ L.73 170 pletamente recto en plania y tiene 2 aparalos de
I (Tor, vano largo) 2,24 - apoyo de neopreno zunchado, tanto en pilas como
f, {Flexion) 3.60 3.20 en estribos. Debido a la poca anchura de la losa,
£, (Tor. vano larga) 448 _ gue deriva en un comportamiento tipo viga, el
£, (Tor. vano coslo} 4'5[ 4.48 puente se modelizé mediante un modelo dindmico
e lF] L - de emparrillado plano con un Gnico nervio longi-
‘ (. (Flexitn) 6.75 6,90 tudinal (modelo 1D, comporlamiento tipo viga),
f- (Tor. vano largo) 6.85 - el cual reflejard correctamente el comportamiento
f (Tor. vano largo) 9.05 - real del puente. Ello se hace asi en la idea de com-
£, (Tor. vano corto) 910 1030 parar los resuitados con los que se iban a obtener,
’ ” posteriormente, mediante un modelo de emparri-

Hado con varios nervios longitudinales (modelo
2D, y de esta manera, poder deducir algunas
recomendaciones de cara a la modelizacion de

2.3. Puentes de hormigon pretensado de

2 650
seccion losa "
I e . 250
; " A '1
Se presentan aqui 3 puentes de hormigdn pre-
45 20 45

tensado, de seccién losa aligerada, con distintas “
caracteristicas en lo que se refiere a: 2% 5{(( o "t—ﬂ'

1) Relacién anchwa/luz : O O O O R ':;"-F:h',;,,,,ﬁ,,,,“

2) Bsviaje sobre pilas o estribos — S
3) Curvatura en planta ; 501{ 200 | |1
De esta manera, se pucden estudiar cuales son i { !
los requisitos que debe cumplir una modelizacion ,IL s M 300 AR
de estos puentes que refleje de manera precisa las A
frecuencias a fiexién y lorsion cuando el mecanis- WV
mo de respuesta estructural es claramente bidi- Dimensiors in o
mensional y no unidimensional. Figura. 4.
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losas mds anchas o bien esviadas o curvas, que
deben ser modelizadas obligatoriamente con un
modelo de emparrillado 2D (mds de un nervio
longitudinal en la seccidn), debide a su marcada
respuesta bidimensional. El modelo de emparrilla-
do plano es ampliamente conocido y usado en el
andlisis estdtico de tabieros de puente losa. Se
trata, pues, de extender, de la manera mis simple
posible, el modelo estdtico, para que nos permita
¢l cdleulo de las frecuencias y modos de vibra-
cidn. El problema gue se plantea es cdmo obtener
las caracteristicas inerciales (masa y momenio de
inercia) de los nervios longiudinales y transversa-
les del emparsillado. Para intentar respoader esta
cuestién, se formularon los siguientes modelos
dindmicos:

(1): Se trata del emparriliade 1D del puente
completo que yva hemos comentado.

(2): Se trata de un emparritlade 2D de uno de
los vanos principales, can 5 nervios longi-
tudinales y 18 nervios transversales, que da
lugar a un total de 90 nudos y 157 clemen-
tos.

Se estudian, ademds, las siguientes posibilida-
des:

(ZA} empgtramiento perfecto a flexién en los
apoyos
(2B) articulacidn a flexion en los apoyos

Para cada uno de los Casos A y B. sc han teni-
do en cuenta 3 posibilidades:

a) Momente de Inercia polar (/,) de los clemen-
tos longitudinales, calculado con respecto al
centro de gravedad de la seccidn total.

b}/, de los nervios longitudinales interiores,
calculado respecto a su propio centro de gra-
vedad; v de los elementos exteriores, con
respecto al nervio de borde ef emparrillado.

LONGITUDINAL ELEMENTS

& @ ®

55~
b

0= Centroid of overall ¢cross section

@ 2

B

[

O;= Position of longitudinal beam element

n-1

I, =1 +) Ig +13

=2

Figura 5.

cyIgual que b) para los elementos interiores y
respecto al centro de gravedad de 1a seccidn
total para los externos (Figura 5).

La masa y momento de inercia de los nervios
transversales se toman siempre iguales a cero.

{3): Se refiere a la aplicacion del método de
Rayleigh para evaluar la primera frecuen-
cia a torsidn, utilizando un emparrillado
2D estético y un conjunto de cargas exte-
riores ¢n los nodos externos del emparrilla-
do, de manera que preduzcan una deforma-
da estitica parecida al medo de vibracién
en torsion.

Tabla 4
Puente OF-56.1
f (Hz) Teorica Exp.
n (2A) (2B) (3) 4)
a b ¢ a b C
{, (Flexién) 604 [ 11,29 11291 11,29 4,98 | 498 | 498 6,09
f, (Flexidn) 8,66 | 31,04 31,041 31,04 199 | 19,9 19.9 8,22
f, (Flexion) 13,5 13,4
f, (Tor. vano largo) 13,9 | 14032225 14,18 11,8 | 20,1 11,9 27,7 13,84 | 12,6
f; (Flexién) 144
f, (Tor. vano corto) 20,5 20,55
f; (Tor. vano iargo) 282 1 293 | 48,1 | 2955 25,1 | 443 253
{; (Flexidn Trans.) 39,31 39,2
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A efectos de comparacién, también se ha utili-
zado la frecuencia a torsidn mediante la ecuacion
deducida para una viga con extremos empotrados
a torsién y masa y rigidez a flexidn y a torsion
uniformemente distribuidas a lo largo de la direc-
triz. (Modelo (4) ):

f.|.=—1-@ ()

2LV,

con G = maédulo de deformacién transversal, J =
= Inercia a torsién, L = luz {asumiendo empotra-
miento perfecto a torsion sobre pilas y estribos).

Los resultados de las distintas modelizaciones
y su comparacion con los valores experimentales,
puede verse en la tabla 4. A la vista de la misma,
podemos concluir:

13 El modelo 1 da muy buenos resultados para
las frecuencias a flexion.

2) En el caso de esta losa tan estrecha, el mode-
lo 1 da también buenos resultados para los
modos de torsidn; pero no tan buenos como
los de flexion,

3) En el modelo 2, las frecuencias a flexidn se
encuentran enlre las def caso 2A (extremos
empotradoes) y 2B (extremos articulados).

4y El mejor resultado para la frecuencia a tor-
sidn corresponde a la adopeidn del momento
de inercia polar por unidad de longitud de
los elementos longitudinales, utilizando ef
criterio ¢).

5) El método de Rayleigh, que como hemos
vislo da resubtados muy ajustados en flexidn,
proporciona muy malos resultados para la
frecuencia de torsién, con un modelo de
emparriliado 2D.

6) A pesar de las variaciones de masa y rigidez
a lo largo del puente {por ia supresion de los
aligeramicntos en las zonas de apoyo}, la
expresién tedrica (1) (modelo 4), da resulta-
dos muy parecidos a los del modelo | para
la frecuencia a torsion.

2.3.h) Puente OF-49.1 sobre la Autopista A-7

Puente losa de 4 vanos, de luces 12,053 + 2 x
x 17,649 + 12,627 metros, anchura de plataforma
de 10,5 metros y aligeramientos circulares de 50
cm de didmetro (Figura 6). El puente se encuentra
en una curva de radio 200 metros y presenta un
esviaje impottante (¢ = 67.3256¢) tanio en pilas
como ¢n eslribos 3 aparatos de apoyo de neopreno
zunchado estdn colocados sobre los correspon-
dientes fustes circalares.

En este caso, se utilizaron 2 modelos:

1) Emparrillado de todo el puente, con un

1050

5], 50

Dimensions in tm

Figura 6.

finico nervie longitudinal, que da lugar a un
total de 59 nudos y 58 elementos. S¢ toman
12 elementos per vano para tener en cuenta
la zona no aligerada.

2y Emparriiiado del vano mds largo, con 9 ner-
vios longiludinales y 23 transversales, dando
lugar a 207 nudos y 382 elementos. La asig-
nacion de masas y momentes de inercia a los
distintos nervios se ha efectuado de acuerdo
con las conclusiones obtenidas ¢n ia losa
anterior. También se han tenido en cuenta
los casos de empotramiento perfecto y arti-
culacidn perfecta en los extremos.

La tabla 5 muestra los resullados tedricos y
experimentales. Tal como puede verse, incluso en
esta losa lan ancha, curva y esviada, ¢! emparrilla-
do 1D da aceptables resultados, tanto para las fre-
cuencias de flexion como de torsién. La frecuen-
cia a torsion deducida con el modelo 2 es también
aceptable.

Tabla 5
Puente OF-49.1

f (Hz) Teodrica Exp.

(1) | (2A} | (2B)

f, (Flexidn) 591 11031 | 497 | 5.86

f, (Flexitn) 6.39 6.10
£ {Torsidn) 747 | 9,57 | 821 7.6
f, (Flexidn) 266 8.39
f,(Torsion) | 9,60 9,25
f, (Flex. Trans.) 14,13 114,04
f, (Flexion) 17.0 16,68

fo (Flex. Trans.} | 173 117,50

2.3.¢) Puente OF-30.2 sobre la Autopista A-7

Puente losa de hormigdn pretensado, de 4
vanos (17.014 + 21328 + 26,555 + 21,328 m) y

132
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anchura de plataforma de 10 m. La seccidn trans- Tabla 6
versal presenta 4 aligeramienios circulares, de 85 .
el prsena T ans ares, 08 o Puente OF. 56.2
cin de didmetro. El puente se encuentra sobre una
wva de e radi C Y N4 ;o
curva de l?.O m de radic y estaba apoyado por una f (Hz) Tebrica Exper.
doble pargja de aparatos de apoyo en los estribos,
siendo el apoyo tnico scbre las pitas (Figura 7). f, {Torsidén) 257 261
3 +
De CS.tc’i mmjm 4, la losano .S{: encuentra empotrada f, (Flexion) 1.98 3.98
a lorsidn mds que en los estribos, e x
f, {Torsion) 5.00 452
Al igual que el denominado modelo | para los f: (Flexicon) 5,96 6,09
puentes losa anteriores, €l modelo utilizado en f; (Flexi6n) 711 7.00
esle caso fuga el'de un empartiliado con un dnico f. {Torsién) 749 B
nervio longitudinal, con clementos transversales f, (Flexion) ’
en los estribos, de unidn con los aparatos de ! 9,75 9.56

apoyo, dando lugar a un lotal de 45 nudos y 44
clementos (Figura 8). En ia tabla 6 se encuentran
las frecuencias ledricas y experimentales obteni-
das.

2.4, Puentes atirantados

Se presentan aqui los resuliados obtenidos para
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Dimensions in m

el puente del Alamillo (figura 9). El modelo dind-
mice del puenie se ha formulado teniendo en
cuenta fos siguientes aspectos:

13y Compartamiento unidimensional, tanto del
tablero come del pilono, con elementos tipo
viga y teniendo en cuenta el posible compor-
lamienio no lineal geométrico,

2) La geometria del puente se discretiza en un
plano, con un Unico plano de tirantes; perd
con desplazamiento permitido segin las 3
direcciones.

3) Se coloca un nodo donde hay masas o iner-
cias concentradas, por cjemplo, alli donde
hay un rigidizador en el tablero.

4y Utilizacion de un nimero suficiente de ele-
mentos para tener en cuenta la geometria

SRS
1 200 !
| §
Figura 9.
Tabla 7
Puente del Alamillo
f (Hz) Tedrica Exper.
f, {Trans. torre 1) 0,292 1,30
f, (Long. torre+tabl. 1) 1,373 0,40
f, (Long. torre+tabl. 2} 0,610 0,66
f, (Trans. tablero 1) 1,088 —
I, {Long. torre+tabl. 3) 1,191 1,205
f, (Torsidn tabl. 1) 1,235 1,155
f, (Trans. torre 2) 1,583 1,537
f, (Long. torre+tabl. 4) 2,196 2,155
f, (Torsidn tabl. 2} 2,298 2,295
f,. (Long. torre+tabl. 5) 2,312 2.78
f,, (Trans. tablero 2) 3,244 _

variable tanto del tablero come del pilono,
El modelo tiene un total de 81 nodos y 63
elementos en el tablero, 17 en la torre v 13
en ios tirantes (93 elementos en total).

5) Modulo de deformacién de los tirantes, de
acuerdo con la teorfa de Emst {2].

En la tabla 7 se encuentran las frecuencias ted-
ricas y experimentales. Ea buena correlacidn entre
ellas confirma la validez del modelo utilizado.
También se evaluaron las frecuencias en el mode-
Jo, en la hipélesis de no considerar la no lineali-
dad geométrica, siendo la variacion practicamente
inapreciable. La frecuencia det primer modo a fle-
xi6n se ha evaluado también con el método de
Raylecigh. colocando una carga puntual en el
tabiero de manera que produzea una deformada
parccida al modo de vibracién. El resultado fue
£, = 0,33 Hz, muy cercano al real. A partir de la
ccuacién (1) para la frecuencia de torsidn, se
obtuvo un vaior f; = 1,03 Hz, no muy alejado del

valer experimental, a pesar de las importantes
variaciones de geometria, rigidez y masa a lo
largo de la directriz. Esto se debe, en parte, a que
no existe acoplamiento a torsion eatre lorre y
tablero a través de jos cables.

3. CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES

En la comunicacién se presentan una serie de
modelos, muy simples, para cl cdlcuio de los
pardmetros dindmicos de puentes con dislintas
lipologias. En este sentido, ¢l modelo de emparri-
llado, ampliamente utilizado en el cdlculo estdt:-
co, pucde utilizarse en e cdiculo dindmico de
puentes de muy variada tipotogia, con muy poco
esfuerzo de cdleulo adictonal. Las siguientes reco-
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mendaciones deben ser tenidas en cuenia cuando
se utilizan estos modelos:

1) Cuando el puente tiene un clare comporta-
micntoe tipo viga, un modelo de emparrilla-
do, con un tnico nervio longitudinal que
contenga las caracteristicas de la seccién
total, proporciona muy buenos resultados.
Debe tenerse en cuenta:

a) Colocar un nodo de la discretizacién allf
donde existan masas o inercias concentradas.

b} Disponer suficientes clementos para modeli-
zar correctamente las variaciones de geome-
tria, masa o rigidez a lo largo del puente.
Aunque el puente no presente variaciones
importantes, cs convenienle disponer, al
menos, 10 elementos por vano.

¢) Aparte de los datos de gue se dispone ras el
andlisis estdtico del puente, séio hay que
evaluar la masa y momento de inercia por
unidad de fongitud de los elementos,

2) Cuando Ia respuesta del puente es ¢claramen-
te tipo fosa, hay que uvlilizar un modelo de
emparrilfade plano, con mds de un nervio
longitudinal. Las caracteristicas mecinicas
de los clementos, utitizadas en el andlisis
estdtico, nos sirven directamente. La masa
del tablero debe colocarse dnicamente en los
nervios longitudinales. En lo referente al
momento de inercia, debe calcularse con
respecto a su propio ceatre de gravedad,
para los nervios interiores; y con respecto al
centro de gravedad de la seccién total, para
los nervios de borde.

3) El método de Rayleigh proporciona muy
buenos resultados para fa frecuencia de fle-
xidn; pero muy malos en forsién, cuando se
utiliza un emparriliado estdtico con mds de
un nervie longitudinal. Ello se debe 2 que
los nervios longitudinales absorben energia
de deformacion, debido al giro a torsién, lo
cual ne se corresponde con fa deformacion
real del puente.

4) L.a expresion tedrica (1) da muy buenos
resultados cuando €l 1ablero (o cada uno de
los vanos) se encuentra empotrado a torsion,
a pesar de que cxislan pequeiias variaciones
de masa o rigidez a lo largo de ia directriz.
del puente.

3) En puentes atirantados, puede prescindirse
de la no linealidad geométrica en el modelo
dindmico del puente completo. Par otro
lado, ¢l modelo de comportamiento tipo viga
proporciona buenos resullados para puentes
con rigidez torsional importante, a pesar de
que las anchuras del tablero sean muy
importantes, caso del puente que se ha estu-
diado aqui.,
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RESUMEN

La gran variedad de tipologfas tanto longitudi-
nales como transversales utilizadas en la construc-
cién de puentes, hace que se desarroilen, a su vez,
distintos mecanismos de respuesta frente a las
acciones de lipo dindmico. De aqui que una cues-
tion fundamental sea la eleccidn del modelo tedri-
co de comportamiento, para un pucnie en particu-
lar, de entre todos los que se encuentran en la
actualidad a nuestra disposicidn, desde los méds
simples a los més sofisticados.

En el articulo se presentan los trabajos levados
a cabo en relacion a las pruebas dindmicas reali-
zadas cn distintos puentes y con distintas tipolo-
gfas (puentes continuos de seccién en cajon pre-
tensados. puentes losa pretensados rectos o esvia-
dos, de pequefia y gran relacién anchura/luz,
puentes atirantados, etc...), de cara a verificar [a
precision y adecuacién de los distintos modelos
tedricos empleados para simular su comporta-
miento.

A partir del modelo tedrico previo, se definen
los puntos mds idéneos de localizacion de la ins-
trumentacion y se lleva a cabo la prueba de carga
dindmica, cuyos resultados permiten la obtencidn
de las caracterfsticas dindmicas reales del puente
(frecuencias y modos de vibracién), y, a partir de
ellas, verificar y mejorar el modelo tedrice previo.
Come resullado final, se dan algunas recomenda-
ciones sobre el modele dinamico mds iddneco y
mds simple que se debe utilizar para cada tipolo-
gfa de puenie, teniendo en cuenta la correlaci()_n
obtenida entre los resultados tedricos y experi-
mentales de las distintas prucbas efectuadas.
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SUMMARY

Because of the highly different bridge types
and designs used in bridge engineering which
derive on largely different dynamic mechanisms
of response, onc of the most important problems
to solve concerning their theoretical dynamic
modelling is to choose the most adequate FEM
model for a particular bridge. The paper deals
with the work carried out relaled with dynamic
testing of several bridges in order to check the
feasibility and accuracy of different finite element
analytical models assumed for the dynamic beha-
viour of different bridge types: continious pres-

tressed concrete box girder bridges, continuous
prestressed slab bridges with smali and large
width sections, cable-stayed bridges, etc.

The experimental data coming from the tests is
used to derive the real dynamic properties of the
bridge (natural frequencies and mode shapes).
The most appropiate and simple analytical models
and dynamic properties of the elements 1o be used
in the FEM mesh are derived for each bridge type
based on correlation between theoretical and
experimental results. Taking into account these
resulls a set of practical recommendations for the
dynamic modelling of different bridges is derived.

RECOMENDACIONES PARA LA
EJECUCION DE FORJADOS
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divulgadora iniciada con la edicion del libro “RECOMENDA-
GIONES PARA LA EJECUCION DE FORJADOS UNIDIREC-
CIONALES”, pubtica una segunda edicion del mismo, revisada,
adecuandola a la Normativa vigente.
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£l libro persigue un doble objetivo: El primero, informar y dar a
_ conocer a los técnicos y constructores que intervienen en la
I realizacidn de un forjado, las distintas soluciones constructivas
e e, 5 SR S idoneas de acuerdo con la vigente Normativa, segin sean 10s
J diversos tipos de forjados y apoyos, desde un punto de vista

eminentemente practico, intentando paliar la escasez en Espafia
de bibiiografia que lo aborde. El sequndo es dar a conocer, a
tados los sectores implicados en la ejecucion de forjados, la
existencia de productos con Seilo CIETAN,
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/Serrano Galvache, s/n.

28033 MADRID

Tel.; {91) 302 04 40

La obra ofrece un amplio y detallado compendic de soluciones
constructivas, desarrolladas de forma grafica para su mejor y
mas faci interpretacion. En su redaccidn han participado todos
jos sectores implicados: técnicos, fabricantes y organismos
publicos y privados ligados a ia construccion.
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Caracterizacion mecanica de un hormigon de alta resistencia

Antonio Aguado, Ravindra Gettu, Marcel O. F. QOliveira
E.T.S. Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos. Barcelona

1. INTRODUCCION

Con moltivo de la celebracién de los Juegos
Olimpicos en Barcelona, en 1992, el Ayuntamien-
to de la ciudad decidid favorecer, mediante esca-
leras mecénicas, ¢l acceso peatonal desde la
Plaza Espaiia hasta ¢l Anillo Olimpico de Mont-
jilic. Dentro de este conjunio, la conexidn entre la
plataforma que rodea a la Fuente Migica y ia
Avenida de la Reina Maria Cristina fue resuelta
mediante dos pasarelas de hormigon pretensado,
con hormigén de alta resistencia (H-800), con una
seccidn transversal en T invertida, proyecto de J.
Rui-Wamba, B. Gali y }. Benavent.

Sobre las mismas ya se han presentado distin-
tos trabajos orientados a explicar diferentes aspec-
tos, lales como: consideraciones generales sobre
el proyecto y counstruceidon [Rui-Wamba et al.
(1992} 1, temas mds especificos de proyecto y
construccidn relativos al comportamiento estruc-
tural [Rui-Wamba et al. {1993), Beliod et al.
(1993) ], comportamieate érmico [Mirambell et
al. (1993) | v control de calidad de la obra [Viz-
caino et al. (1993} ].

Con posterioridad a Ja construccion de las
pasarelas, st bien con el mismo tipo de honmigdn,
se ha hecho una amplia campaiia experimental en
aras a caraclerizar mecdnica y fisicamente distin-
tas propiedades del hormigén resuitante. Dicha
campaiia se ha realizado dentro del marco de un
convenio firmado entre la U.P.C, y Fomento de
Construcciones y Contratas, S.A. (F.C.C.5.A))
(CTT-1660).

El objeto de este articulo es presentar algunos
de los resultados obteridos, analizando su com-
portamiento en relacidn a los resultados corres-
pondientes a hormigones similares existentes en
la literatura técnica.

2. DOSIFICACION Y FABRICACION

Hoy en dig, con frecuencia se utiliza, de forma
sintética, el término hormigdn alta resistencia

José Manuel Lopez Saiz

Fomento de Construcciones y Contratas, S.A.

(H.A.R.) para englobar un hormigén con altas
prestaciones (H.A.P.), ya que la alta resistencia
comporia, en general, valores elevados de otras
prestaciones (p. ¢j.; compacidad, ete.). También,
en general, se cumplirfa la relacién inversa, esto
es un H.A.P. conduce usualmente a un HAR.

Las prestaciones requeridas para estos hormi-
gones son basicamente las mismas que para un
hormigdn convencional, si bien, los valores de las
mismas deben ser mis clevados. Asimismo, estas
prestaciones deben alcanzar a las etapas, tanto del
hormigon fresco como del hormigén endurecido.
Ahora bien, a la hora de materializar estos hormi-
gones (igual que en un hormigdn convencionat)
hay que tener muy presente las circunstancias
especificas, ya que las mismas pueden incidir de
forma significativa tanto en la dosificacion como
en la fabricacion.

En el caso concreto del HAR. de tas estruciu-
ras citadas, hay que sefialar como circunslancias
especificas:

~Instalaciones estdndar, con grado medio de
automatizacion,

—~Urgencia en la toma de decisiones respecto ai
H.AR. La dosificacién se adoptd en menos de 15
dias, tras tres pruebas directas en central de hor-
migonado (no laboratorio).

—Qbra pionera a nivel nacional {no experien-
cias previas en obras).

Todo ello ilevd a la dosificacion utilizada [Rui-
Wamba et al. (1992), Vizcaino et al. (1993)] en la
que el conjunto de conglomeranie es alto (550 kg
de cemento 1-55 A y 110 kg de microsilice por
metro clibico}. Hay que destacar que, con otras
circunstancias especificas, seria posible obtener
hormigones de similares prestaciones con cantida-
des algo menores de conglomerante [Oliveira,
1992), Jai (1993), Alaejos (1993)].

Una ampliacion de los datos de dosificacion y
fabricacion de los H.AR. empleados puede verse
en: Rui-Wamba et al. {1992), Rui-Wamba ct al.
(1993} y Vizcaino et al. (1993).
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TABLA 1

Relaciones entre los valores de 1a resistencia a compresion (en kp/cm’) a distintas
edades, en probetas ciibicas y en probetas cilindricas

Edad Cubicas Cilindricas R.R

s gilin cith
(Dias) R, R/R_, R, R/R

1 527 0,55 382 0,48 0,724

3 695 0,72 536 0,67 0,771

7 831 (.88 672 0,84 (1,789

14 890 0,93 788 0,98 (3,885

28 959 1,00 804 1,00 0,838

60 972 1,01 858 1,07 0,882

20 1.067 1,1 860 1,07 0,813

135 1.067 [,11 210 1,01 0.805

180 925 0,96 854 1,06 (0,923

3, RESISTENCIA A COMP'RESION
3.1. Resultados generales

La resistencia a compresion se ha determinado
sobre probetas cilindricas, siguiendo los criterios
establecidos por las normas UNE 83.303 y
83.304, y sobre probetas ciibicas de 10 cm de
arista. El objcto de este proceder era obtener una
correlacién entse ambos tipos de probelas para
establecer algiin criterio posterior, relativo a las
probetas que se deben utilizar en control estandar.

Este estudio se ha rcalizado para distintas eda-
des, presentdndose los resultados en la tabla 1. En
clia, cada valor representa el valor medio de los
resuitados obtenidos en tres probetas, siendo la
dispersién, en todos los casos, pequefia (inferior al
53%).

En esta tabla puede observarse que ia variacién
de la relacién R,/R.. es importante, situdndose
entre (4,724 v 0,923 (Columna 6 de la tabla 1). Si
se considera una distribucién normal en los valo-
res de estas relaciones, hipdtesis usual en estos
casos, se obtendrian los siguientes valores del
valor medio y de ia desviacion estandar.

(Rulimlu::\"’chiim;1) o = 0»825 G,, = 0,{}59 ( [)

El valor medio y el valor de la dispersion obte-
nidos estén proximos a los valores presentados en
la normativa espafiola vigente tanlo de hormigdn
armado (EH-91) como de hormigdn pretensado
(EP-93). Bn ellas se acepta que la relacion entre ia
resistencia en probetas cilindricas de 15 cm x 30
cm y cdbicas de 10 cm de arista se situa entre los
limites 0,7 a 0,9, tomando como valor medio 0,8,
valor éste préximo al 0,825 aqui obtenide.

ek

Los valores de estas relaciones correspondien-
tes a cada edad, ne muestran tendencias claras en
ningiin sentido si bien, el valor medio podria
cuestionarse para las edades de 1 y 3 dfas. Para lag

edades de 135 dias v 180 dias, la dispersion de los
resultados obtenidos no obedecen tanto a la posi-
ble influencia de la edad sino a dispersiones pro-
pias de la técnica experimental.

Atendiendo a la hipdtesis anterior, se pueden
sacar de la muestra los valores correspondientes a
las edades de 1 y 3 dias, obteniéndose en este
caso, para el resto de valores, la media y desvia-
cion siguientes:

(Ruo/Rew)  =0848  ¢,=0,046 (2)

El valor medio es algo superior at anteriormen-
te definido v estd mds préximo ai obtenido en ios
resultados de las probetas de control de a obra de
las pasarelas de Montjiiic [Aguado el al. (1994} |.
Asimismo, puede verse gue la desviaci6n estandar
disminuye en relacién a la obtenida con anteriori-
dad.

methio

3.2. Influencia de la edad

Los ensayos de compresién simple se han rea-
lizado a distintas edades: 1, 3, 7, 14, 28, 60, 90,
135 y 180 dias. La citada tabla | también presenta
los resultados obtenidos para estas edades, tanto
en probetas cilindricas como clibicas. Asimismo,
se incluye la relacién entre el valor de la resisten-
cia a compresion a cualquier edad con relacién al
valor correspondiente a 28 dias (R /R,,,), 1o cuaf
se presenta, de forma gréfica, en la figura 1.

En la citada tabla f, se puede observar que la
relacién entre la resistencia a compresion a 7 dfas
y la reiativa a 28 dias es de 0,88 en probeta cibica
y de 0,84 en probeta cilindrica. Estos valores son
superiores a todos los presentados por Cafladas
{1989), en los que se analiza la influencia de dis-
timos factores en la citada relacidn, si bien en hor-
migones convencionales (no alta resistencia). Asi-
mismo, los valores obtenidos de la citada relacién,
para edades inferiores a 28 dias, del HAR. son
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Fig. 1. infivencia de la edad en ia relacidn Rc/RCQB en probetas ctibicas v cilindricas.

claramente superiores que los correspondientes a
la EH-91; mientras que para edades superiores
sucede lo contrario.

Planteando una regresidn logaritmica a los
valores de R /R ., con la edad (t. en dias) se obtie-
ne: '

—H.A.R. Probetas ciibicas:

y=060+0,110nr r=097 )
~H.A.R. Probetas cilindricas:
y=058+0,106/nt =093 (4)
~Hormigdn convencional. EH-91:
y=047+0,138/ ¢ r=096 {3

En estas regresiones se ha despreciado el valor
correspondiente a 180 dias para fas probetas cibi-
cas ya que entendemoes que dicho valor puede res-
ponder a unas condiciones del ensayo difercntes
al resto de la serie (sistemna de registro y carga).

Las dos regresiones obtenidas para el hormigdn
de alta resistencia {H.A.R.) son muy proximas, lo
que indica que la evolucidn de la resistencia con
la edad es independiente del tipo de probeta (den-
1ro de los tipos utilizados), lo cual en gran medida
es logico. Asimisino, puede observarse que las
regresiones correspondientes al H.A.R. difieren
de [a obtenida para un hormigén convencional de
acuerdo con la EH-91; en consecuencia, esta dife-
rencia debe ser lenida en cuenla; pudiendo estar
motivada, principalmente, por las diferencias del
conglomerante utilizado (cementos estdndar fren-
te a cemento [-55-A mds microsilice).

4. RESISTENCIA A TRACCION
4.1, Influencia del tipo de probeta

La resistencia a {raccién se ha determinado

sobre probetas cilindricas, mediante el ensayo de
traccién indirecta UNE 83.306, y sobre probetas
cibicas de 10 cm de arista, de acuerdo con dicha
norma, apiicando la carga en un eje paralelo al
lado, situado en la mifad de una cara. En ¢llas, la
resistencia a fraccidn se obtiene, respectivamente,
por las expresiones:

2P
Probeta cilindrica: f, = 0,83 oy (6)
2P
Probeta cibica: £, = 0,85 P N

Los resultados obtenidos para las distintas eda-
des, se presenfan en la tabla 2. Los nimeros que
aparecen en la misma, representan e} valor medio
de tres probetas. Cabe sefialar gue fa dispersién
enire los resultados de las respectivas tres probe-
tas ha sidoe, en todos los casos, pequefia (< 5%).

Puede observarse que los valores absolutos de
la resistencia a traccién son superiores a los
correspondientes a un hormigén convencional.
Sin embargo, los porceniajes respecto a la resis-
tencia a compresién son inferiores & los obtenidos
para hormigones convencionales. Asi, los porcen-
tajes aqui oblenidos como media de las diferentes
edades son:

—Probetas cibicas: R, =6,48% R, &)
—Probetas cilindricas: R, = 6,29% R, (9

Estos valores encajan en ¢l comportamiento
general que para estos hormigones refieja el Cédi-
go Modelo CEB-FIP (1990), en el que [a resisten-
cia a traccién se situa entre el 5% y el 10% de la
resistencia a compresidn.

Dentro de la secuencia de edades, puede obser-
varse que para edades tempranas, doande la resis-
tencia a compresion es algo mas baja, el porcenta-
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TABLA 2

Resistencia a traccion (en kp/cm?} y porcentaje que ésta representa respecto a R,
para distintas edades, tanto en probetas clibicas como en probetas cilindricas

Edad Ciibicas Cilindricas R IR

(dias) R, %R, R/R,, R, %R, R/R,, e
| — - - 33,0 £.6 0,71 —

3 473 6,8 0,78 37.5 7.0 0,81 0,79

7 01,0 7.1 1,00 43,0 7,1 1,03 0,79

i4 55,0 6.4 0,90 48,1 6,1 1.03 0,87

28 60,8 6,3 1,00 464 58 1,00 0,76

60 62,2 6,4 £,02 450 5.2 0,96 0,72

50 65,8 6,1 i,08 469 54 1,01 0,71

135 64,0 6,0 1,05 45,0 55 0,96 0,70

180 63,3 6.8 1,04 50,9 59 1,09 0,80

ie que representa la resistencia a traccion es supe-
rior al valor medio sefialado. Este comportamien-
0 esld en fnea con lo expresado anteriormente
para un hormigdén convencional,

4.2. Influencia de la edad

Los ensayos de traccidn indirecta (método bra-
silefio), se han realizado a distintas edades, tanto
en probetas cilindricas como en probetas ciibicas
conservadas en la cdmara hiimeda. Las edades
elegidas fueron; 1, 3,7, [4, 28, 60, 90, 135 y 180
dfas. Los resultados correspondientes se presentan
en la citada Tabla 2. Asimismo, se incluye la rela-
cién entre el valor de la resistencia a traccion a
cualquier edad y el valor correspendiente a 28§
dias.

Como puede observarse en dicha tabla, los
resultados son dispersos, sin mostrar una tenden-
cia. Esla mayor dispersion es usual en ensayos de
resistencia a traccida. En cualquier caso, de forma
andioga al tratamiente dado a la resistencia a
compresidn, se ha ajustado una regresién logarit-
mica a los valores de R/R,,, con la edad (1 en dias)
obteniéndose:

—Probetas ciibicas:

y=079+0054int r=03842 {10}
—Probetas ciiindricas:
y=080+0051inr r=0,760 (i

A pesar del bajo coeficiente de correlacidn
obtenido, puede verse que ambas regresiones son
similares, de lo que puede concluirse que la evo-
tucidn de la resistencia con la edad es indepen-
diente del tipo de probeta (dentro de los tipos uti-
lizados), lo cual es légico. Extrapolando estas
regresiones para la edad de 365 dias (1 afio), se
obtendrfan los valores de la resistencia a traccidn
siguientes:

—Probeta ciibica (] afio):
R =67.81 kpfem?® {(12)

--Probeta cilindrica (1 afio):
R = 50,76 kpfca?’ (13

los cuales representarian, respectivamente, el
5,51% y ¢l 4,21% de la resistencia a compresion
para fa edad de 365 dfas. Ello estd en linea con lo
expuesto con anterioridad sobre los bajos porcen-
tajes de la resistencia a traccidn, en relacion a la
de compresion, para hormigones de alta resisten-
cia.

5. MODULQ DE DEFORMACION
LONGITUDINAL

5.1. Influenciza del nivel de carga

Para la determinacion del mddulo de deforma-
cién longitudinal, en cada probeia, se han hecho
tres ciclos de carga-descarga, hasta el 30% de la
carga de rotura, para seguidamente, realizar un
cuarto ciclo hasta un porcentaje del 70% de dicha
carga. A cada nivel de carga, en los distintos
ciclos, se han medido las deformaciones unitarias
correspondientes al tercio central de las probetas.
Previamente, y en probetas de la misma amasada,
se habia obtenido, mediante un dnico ciclo de
carga, la carga de rotura utilizada de referencia.

En la tabia 3 se presentan los mdédulos de
deformacidn secantes (en Kp/em?) para los distin-
tos niveles de carga, en cada una de las edades
estudiadas: 3, 7, 14, 28, 60, 90, 135 y 180 dias.
Astmismo, en esa tabla se dan los valores medios
de los madulos secantes, a distintos niveles. Asi,
cuando en la tabla se seitala ndmero de niveles
igual a cuatro (4), quicre expresarse el valor
medio de los mddulos de deformacion secante
obtenidos para los niveles de carga de 10%, 20%.
30% vy 40%. Una primera observacién mucsira
gue el médule de deformacion secante se mantie-
ne con variaciones no muy significativas, aln
para niveles elevados de carga.
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TABLA 3

Madulo de deformacién secante (en kp/cm?) para diferentes edades y a distintos niveles de carga.
Valor medio resuitante con diferentes niveles

Edad Nivel de Maédulo Valor medio
(en dias) carga (%) secante NE niveles E.
3 i0 357.296 3 364.527
20 366,548 4 363.725
30 369.739 5 362.89]
40 361.319 6 359,735
50 359,556
60 343,955
70 326.494
K 10 381.516 3 308.344
20 417.907 4 357.663
30 395.611 5 396.37G
40 395.620 6 393,427
50 391.198
60 378717
70 367.372
4 10 424,415 3 439,747
20 444,854 4 441.023
30 449972 5 440.842
40 444 854 6 439.768
50 440,116
60 434,395
70 425.071
28 10 435.333 3 436.341
20 436,758 4 434,702
30 436.935 5 432 886
40 420,786 6 430.422
30 425618
60 418.102
70 413.350
60 10 472.398 3 466,213
20 462,868 4 463.606
30 463.373 5 461.385
40 455.785 6 459.181%
50 452.505
60 448.165
70 449153
90 10 485.875 3 468.144
20 458.666 4 464.043
30 459.893 5 460.864
40 451,739 6 458.287
50 448.150
4] 445,403
70 441540
135 10 425,510 3 441512
20 447,120 4 443.756
30 451.901 5 444,077
40 450.490 6 443222
50 445.362
60 438.947
70 432.781
180 10 511.385 3 405413
20 490.693 4 486,587
30 484,163 5 476,964
40 460.108 4] 474,763
50 453.472
GO 448757
70 446,789
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TABLA 4

Porcentajes de diferencias entre distintos médulos de deformacion secantes

Edad (en dias)

3 7 14 28 60 90 135 180

Eon—Fen 22 | 00 L1 16 (6 17 | 03 | 49
Ec.“ﬂ

BB 0.5 11 L1 0,9 07 0.8 Ll L4
Ec-ifl

Eeso — Bua 43 32 13 1,7 1,0 0,6 1.4 1,0
E’cS(!

B~ Ew 2.7 1,1 2.2 2,5 2,3 2.5 14 6.3
EtSO

EmE— o 6.9 43 3.5 43 33 3,1 2,8 7.3

e 30

Por atro lado, la tabla 4 muestra los porcentajes
de las diferencias entre distintes mdédulos de
deformacion secante, tomando como referencia el
correspondiente al 30% de la carga de rotura.
Como puede verse en la citada tabla 4, la diferen-
cia entre los médulos correspondientes, para los
niveles de carga del 309% al 50%, se situa por
debajo del 2,7% en todas las edades (excepto el
correspondiente a la edad de 180 dias). Mientras
que csa diferencia, para los niveles del 30% al
60%, se situa por encima del 2,8% en todas las
edades.

En consecuencia, cabria reflejar que entre el
escalén de carga del 50% ai 60%, se podria pro-
ducir una mayor microfisuracion y en consecuen-
cia una disminucién del médulo de deformacion
secante. Esta disminucién se situa por encima del
19 en todos los casos (excepto para la edad de 90
dias). El umbral de dafio citado para H.A.R., se
detecta asimismo mediante otras técpicas experi-
mentales, como sefiala Oliveira (1992},

Por otro lado, en la citada tabla 4 puede verse
que los valores medios de los médulos de defor-
macion secanie, tomando 3, 4, 5 o 6 niveles de
carga, no presentan grandes variaciones en fun-
cién del ndmero de niveles sino que estas varia-
ciones son pequefias. En consecuencia, ¢sle no
parece un buen pardmetro para definir el médulo
de deformacién secante representativo.

Dado que no existe normativa espafiola al res-
pecto, cabe plantearse la pregunta: ;Cual de los
valores del modulo secante se toma como valor
representativo?

A la luz de los resuitados expuestos y para un
hormigén de alta resistencia como el que nos
ocupa, se propone tomar el correspondiente a un
aivel de cargas del 40%, en linea con lo expuesto
por la norma ANSI/ASTM C-469.

5.2. Influencia de la edad

Para el nivel de carga considerado como repre-
sentativo (40% de la carga ditima), en la tabla 5 se
definen los correspondientes moédulos para las
distintas edades, expresados en kp/em®. Asimis-
mo, se definen los valores de las relaciones del
médulo secante correspondiente a cualquier edad,
en relacién al obtenido a los 28 dias. En la fig. 2
se presenta, de forma gréfica, la citada evolucidn
del méduloe de deformacion secante.

TABLA S

Infleencia de la edad en el madulo de
deformacion secante

Edad E, EodEas R,
fen dias} |(en kp/em?) {en kp/em?)

3 361.319 0,841 695

7 395.620 0,921 851

14 444 854 1,035 890

28 429786 1,000 959

60 455.785 1,060 972

90 451.739 1,051 1.067

135 450.490 1,048 1.067
180 460,108 1.071 925

En esta tabla puede verse la rdpida evolucidn
de los médulos de deformacidn a tempranas eda-
des. Asi, a 3 y 7 dias se obtienen, respectivamen-
te, valores relativos del 84,1% y del 92,19 del
valor correspondiente a 28 dias, Esta evolucidn es
superior a la correspondiente de la resistencia a
compresion.

Para edades superiores, la variacidn es peque-
fia. En este comportamiento parece reflejarse ia
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Fig. 2. Variacidon del madulo de deformacién secante, con la edad,

gran incidencia que tiene la baja relacidn
aguafcemnento, con escasa presencia de agua lbre.

Considerando distintas correlaciones para ver
la evolucion de la relacion £ /E . en el tiempo, sc
obtienen resultados similares con correlacidon
logarftimica y potencial:

-Correlacién logaritmica:
EJE,.=0834+00483 Inr r=0,893 (14)
—Correlacion potencial:

EJE=0.838 #% r=0,888 (15)

Extrapolando para ¢t = 365 dias (1 afio), se
obtendria un mddulo de deformacién secante de
480.915 kp/fem® y 483.738 kp/eny’, respectivamen-
te, seglin sc tome la correlacidon logaritmica o la
potencial.

Si se correlacionasen los maédulos de deforma-

cidn con la resistencia a compresion, tal como es
usual en distintas normativas, se obtendria:

—Presente trabajo (r = 0,91}
E = 11.200f." (f, en kplem?) (16)

~Cédigo Modelo CEB-FIP:
E. = 10.000 (f, + 8)"(f,, en MPa) {17

—EH-91 (MOPT, 1991):
E, =19.0001. (f, en kpfem®) (18)

Estas formulas, evaluadas para el rango de
resistencias que se expresan en este trabajo, da-
rian lugar a los valores expuestos en la tabla 6. En
clia se dédn, para la formulacion del CEB-FIP
(1990), dos valores del mddualo diferentes, gue
responden a un mdédulo tangente y a un mdédulo
secante. Para hacerlo comparable con la expresidn
del presente trabajo, se ha tomado f, = f,, (1 —

TABLA 6
Resultades del modulo de deformacion, en funcién de la resistencia a compresién
(E.en GPa)
Resistencia a compresién, fck, en kp/cm?
Propuesta y
600 760 800 900 1000
CEB-FIP 41,0 42,5 44.5 46,1 47.6
tangente
CEB-FIP 34,5 36,5 38,0 39.2 404
secante
EH-91 46,5 50,3 53,7 57,0 60,1
cargas rapidas
Presente 34,6 37,5 40,3 42.9 453
trabajo
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TABLA 7

Valores del coeficiente de Poisson para distintos niveles de carga y diferentes edades

Coeficiente de Poisson a diferentes edades
Nivel de carga

3 7 14 28 60 920 135 180
10 0,22 0,24 4,23 0,22 0,25 0,19 0,20 0,29
20 0,22 0,24 0,24 0,20 0,22 0,20 0,21 0,24
30 (0,22 0,23 0,24 0,20 0,21 0,21 (1,21 0,22
40 0,22 0,24 0,24 0,20 0,21 0,21 0,21 0,20
50 0,24 0,24 0,24 0,20 (0,21 0,21 0,21 0,20
60 0,24 0,24 0,24 0,20 0,21 0,21 0,21 0,20
70 0,24 0,25 0,25 0,20 0,21 0,21 0,21 0,20

— 1,64 &), considerando _6@0,043, es decir, [, =
=0929f, y E = 11650 f

vk

A la luz de los resultados de esta tabla, pucde
verse gue la extrapolacién de la formulacion de la
EH-91 para H.A.R. parece inadecuada ya que
sobreestima, de forma significativa, el valor del
maodulo de deformacidn. En esta misma direccion
se manifiestan los trabajos de Alaejos (1993) v
Gonzalez Isabel (1993).

Los mddulos de deformacidn obtenidos en este
trabajo, se situan entre los propuestos como
mddulo secante y mddulo tangente por el Codigo
Modelo CEB-FIP {1990). Hay que tener presente
que el Cédigo Modelo sugiere multiplicar por un
factor o el valor del mddulo de deformacidn,
para tener presente et tipo de drido empleado.

6. COEFICIENTE DE POISSON

En 1a tabla 7 se presentan los valores del coefi-
ciente de Poisson obtenidos para los diferentes
escalones de carga, a las distintas edades estudia-
das: 3, 7, 14, 28, 60, 90, 120, 135 y 180 dfas.
Cada uno de los valores dados en esta tabla son
media de los valores oblenidos en dos probetas.

Fn ella puede verse que la variacidn, para el
rango de niveles de carga estudiado, es muy
pequefia e independiente de la edad. Esto cs, ¢l
coeficiente de Poisson se mantiene practicamente
constante hasta el range del 70% de la carga
mixima prevista. Este resultado estd en linca con
el obtenido para cl mddulo de deformacidn longi-
tudinal. En cualquier caso, este comporiamiento
difiere del correspondiente a un hormigén con-
vencional, ya que para estos niveles de carga
(70%) el valor del coeficiente de Poisson podrfa
haber aumentade hasta un 50%, como orden de
magnitud.

Por otro lado, se observa gue el valor del coefi-
ciente de Poisson es independiente de la edad,
comno era de esperar, de forma andloga a lo que
ocurre para un hormigdn coavencional.,

Para la determinacién del coeficiente se toma

la muestra representada por los valores cofrespon-
dientes a los escalones de carga del 30% y del
40%. La eleccién de estos dos niveles de carga
obedece al afin de eliminar las dispersiones que
se pueden producir en el primer cscaion de carga,
o bien en escalones elevados de carga. Conside-
rando que fos resultados se ajustan a una distribu-
cién normal, se obtiene el valor medio y desvia-
cidn estandar siguicnies:

Ve = 1,217 ag,= 0,013 (19)

El valor medio obtenido estd en linca con lo
recogido por la literatura técnica sobre los hormi-
gones de alta resistencia.

7. RESISTENCIA A FATIGA EN
COMPRESION CENTRADA

Para analizar el comportamiento a fatiga en los
ensayos, cl valor adoptado para la razén (R =
= G,./C..) ha sido igual a 0,05 (R = 0,05}, con
una frecuencia de 5 Hz. La edad de referencia ha
sido 90 dias, tomando como referencia de [a resis-
tencia a compresion en un ciclo noval de carga, el
valor de 1.060 kp/cm® (en prebeta cdbica). El
nimero de probetas empleadas ha sido distinto, en
funcién del porcentaje de carga, tal como puede
verse en la tabla § en la que se presentan, para
cada una de las probetas, ¢} nimero de ciclos
obtenidos hasta la rotura. En la Fig. 3 se presen-
tan, en escala semilogaritmica, los resultados
obtenidos. Asimismo, en dicha figura se presentan
los resultados correspondientes a otro H.AR.
[Oliveira (1992)], con el fin de tener una referen-
cia de comparacion.

Ajustando correlaciones ogaritmicas a los
resultados de ambos trabajos se obtienen las
siguientes correlaciones, con un coeficiente de
correlacion, en ambos casos, de (1,98.

Oliveira (1992):

I
= 0,00936 + 00016 log N r=098 (20)
Presente trabajo:

“Slxz 0,00788 + 00017 log N r=098 0
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TABLA 8

Nimero de ciclos hasta rotura, para distintos porcentajes de la carga maxima

Tensiones o .
% Carga (en Kp/cm?) N¢ de ciclos hasta rotura
maxima
Jovin Soos Prob.n?1 Prob, n®2 Prob. n® 3
50 26,5 530 1.761.892 - -
60 31,8 636 321.670 381.417 -
70 37,1 742 3.752 7.697 4,798
30 42,4 848 397 568 597
90 47,7 954 75 34 133
O ——HAR. (f_=106 MP3) I:::) S Hz (20 % MICROSILICE)} = 0.05
© -—HAR. {f = 80 MPa} :} § Hz (10 % MICROSILKE) o
o
~
100
H
17,]
~— 90
<
o
: 30
W
Lt
o 70
< o™
=z
b =
E 50 w
[+ 4 O——
¢ 2 4 6 8

LOG DEL NUMERO DE CIELOS

Fig. 3. Curvas de resistencia a fatiga frente a numero de ciclos (en escala logaritmica) en dos H.A.R.

En base a los datos recogidos en el presente
trabajo, la extrapolacion a bajos ciclos de carga
conduciria a valores elevados de la resistencia,
por encima del 100% dc ia resistencia a compre-
sion en un ciclo noval, gue en parte se podria
explicar por el sistema de aplicacién de la carga.
En cualquier caso, se estima no debe exirapolarse
para bajos ciclos de carga. Una alternativa posible
es ajustar una corretacion logaritmica lineal del
tipo

Presente trabajo:

S=10325-83log N (22)

con un coeficiente de correlacién, asimismo, de

0,98. Esta correlacién puede tener un mejor com-
portamiento para bajos ciclos de carga y conduce
a valores muy similares a la anterior correlacion,
para un ndmero elevado de ciclos.

Hay que llamar la atencién que para 2.000.000
de ciclos (valor usual en proyecto), los resultados
obtenidos por las dos correlaciones ajustadas a los
datos del presente trabajo serfan: S, = 50,95 y
S,=353.40.

Dado que estos son valores medios, el valor
caracter{stico seria inferior. Una estimacién cara
al proyecto, del comportamiento de cstos hormi-
gones frente a fatiga en valores caracteristicos
serfa, para dos millones de ciclos:
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R =%: 0,05 §=50%

R "—*hﬁ: LOO §=85%

g

(23)
(24)

Valores intermedios de R podrian oblenerse
mediante una interpoiacidn lineal. Hay que hacer
notar gue ¢l valor R = 1,00 responde al conocido
fenémeno de cansancio en el hormigén y si bien
no estéd del todo evaluado en H.A R, los resulta-
dos que presenta Oliveira (1992) permiten apuntar
a valores proximos de § = 85%.

8. PESO ESPECIFICO, ABSORCION Y
DENSIDAD

En la tabla 9 se presentan los resultados obteni-
dos para cada una de las probetas. Los pesos
medidos som:

(1: Peso en ¢l aire de la muestra saturada (en
gramos).

(G2: Peso en ¢l agua de ia muestra saturada (en
£ramos).

(33: Peso en el aire de la muestra seca {en gra-
mos).

Asimismo, en dicha tabla se incluye el peso
especifico aparente {v,), el peso especifico del
hormigén saturado con la superficie seca (y) y el
coeficicnle de absorcion K. Estos ensayos se han
realizado en cuatre probetas ciibicas para cada
una de las edades estudiadas (28 y 135 dias).

En esla tabla puede observarse que el peso
especifico aparente es muy similar en todas las
probetas, esto es, el peso especifico aparente es
independiente de la edad de la probeta. El valor
medio de las § probetas es:

) .= 2,367

Algo andlogo se observa en los resultados del
peso especifico del hormigdn saturado con la

superficie seca (y.), es decir, éste es independiente
de la edad det hormigon. El valor medio de las 8
probetas es:

)

Por contra, el coeficiente de absorcidn (k)
depende de la edad, obteniéndose los siguientes
valores medios:

=241

ko

28 dias: (k)i = 2,253

= 1,63

oedio

135 dias: (k)

redio

Este comportamientio puede ser fruio de una
hidratacion lenta del conglomerante {cemento y
microsilice). Asi, en tempranas edades, el hormi-
gén absorbe mds agua, que va hidratando al con-
glomeranie, reduciendo las cantidades de ésie sin
hidratar. Con posterioridad, el hormigdn requicre
menes agua ya gue queda menos conglomeranie
sin hidratar.

Siguiendo la norma UNE 83-312-90, 1a densi-
dad de la muestra saturada, expresada en kilogra-
mos por metro cibico, se obtendria directamente
de GI, mientras que [a densidad de 1a muestra
seca en estufa se obtendria directamente de G3,
obteniéndose los siguientes valores medios:

(pi‘")mcdm = 2-449 kg/m\
(Pue) oy = 2446 kg/m*
9. PERMEABILIDAD

La determinacidén de fa permeabilidad, tal
como se ha dicho, ha sido rcalizada en el permed-
metro existente en el laboratorio de Maieriales de
Construccidn del Departamento de Ingenieria de
la Construecién de la UPC. En la tabla 10 se
observa que en las muestras ensayadas con las
presiones que se indican, la humedad no atraviesa
las probetas en las 96 horas de ensayo con presio-
nes diferentes (variables crecientes), superiores a
los valores estdndar usuatmente utilizados.

TABLA 9

Peso de las probetas en distintas circunstancias. Valor del peso especifico aparente (v,),
peso especifico saturado con superficie seca (¥} y coeficiente de absorcién (k)

Edad Gl G2 G3 yA ¥, K,
2,520 1480 2,460 2.36 2.42 244
2.490 1 460 2.430 2.36 2.42 247
28 2.480 1.450 2430 2.36 241 2.06
2.490 1 460 2.440 237 242 2.05
2.460 1,440 2.420 237 241 1,65
2.470 1.440 2.430 2.36 2.40 1.65
135 2.520 1.480 2.480 2.38 242 1,61
2.520 1.480 2.480 238 242 161
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TABEA 10

Resultados de permeabilidad en tres probetas diferentes

. Tiempo Presion
Referencia (en horas) (en kp/em?) Caudal
24 10 Impermeable
24 20 Impermeable
cC-2 24 30 Impermeable
24 40 Impermeable
24 i0 Impermeable
24 20 Fmpermeable
ce-4 24 30 Impermeable
24 40 Impermeable
24 10 Impermeable
24 20 Impermeable
CES 24 30 Impermeahle
24 40 Impermeable

Asimismo, en la Fig. 4 se presenia una foto de
la seccion transversal de las probetas utilizadas en
¢l ensayo de permeabilidad. Se observa Ia huella
de hasta donde ha penctrado el agua.

Fig. 4. Huella dei agua en las probetas, después del
ensayo de permeabilidad,

10. CONCLUSIONES

De los trabajos presentados en este articulo se
deducen las siguientes conclusiones principales:

— Unas determinadas prestaciones, desde el
punto de vista mecdnico, correspondientes a un
H.A.R. pueden obtenerse de distintas formas,
combinando los componentes (dosificacién) y
proceso de construccidn, Las circunsiancias espe-
cificas de caca obra serdn determinantes en la
solucion adoptada,

— La solucién adoptada en el caso de las pasa-
relas de Montjidic (H-800), ha permitido alcanzar,
de forma satisfactoria, tos requisitos pedidos cn
proyecto lanto para el hormigén fresco como para
¢l hormigdn endurecido.

- Las dispersiones de la resistencia a compre-
sion, determinada en probeta cdbica (10 x 10 x 10
en cm), han sido pequefias. Este tipo de probetas
sin refrentar (se giran lados) puede ser interesanie
cara a ensayos de control en obras de H.AR.

— La resistencia a traccidn disminuye porcen-
lualmente respecto a ia resistencia a compresida,
a medida que aumenta ésta.

— El médulo de deformacidn fongitudinal del
H.AR. aumenta a medida que aumenta fa resis-
tencia, si bien, no tanlo como reflejaria una extra-
polacidn de la formulacién dada por la EH-91. Un
ajuste mejor se obtiene con la propuesta por el
Cdadigo Modelo CEB-FIP.

— EI hormigon estudiado mantiene un compor-
tamiento pricticamente lineal hasla el 50% de la
carga de rotura, notdndose a partir de este valor
cierta desviacion de dicho comportamiento.

— La resistencia a fatiga en ensayo a compre-
sidn centrada, muestra que para relaciones R =
= {[,./[...) = 0,05 sc obtendrfa, tras dos millones
de ciclos, una resistencia del 50% de ia correspon-
diente a un ensayo estandar de un ciclo.

— Otras propiedades fisicas de estos hormigo-
nes muestran una gran compacidad de los mis-
mas, con una muy baja permeabilidad ante eleva-
das presiones de agua, unos clevados pesos espe-
cificos y un bajo coeficiente de absorcién, el cual
disminuye con el tiempo.
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RESUMEN

En la construccién de unas pasarelas en Mont-
jilic (Barcelona) como acceso al Anitlo Olimpico,
se empled un hormigdn de alta resistencia, que los
requisitos de proyecto cifraban en un valor de f,=
= 800 kp/cm’® (H-800). El hormigén se fabricaba
en ceniral de hormigonado estdndar, empleando
microsflice.

Con posterioridad a la realizacién de la obra,
en condiciones de laboratorio si bien empleando
la misma dosificacién, se ha hecho una amplia
campafia de ensayos con el fin de caracterizar el
hormigon empleado, desde distintos puntos de
vista (mecdnicos, fisicos, quimicos).

El objeto del presente articulo es presentar
algunos de los resultados obtenidos, comparando
los mismos con los correspondientes a otros hor-
migones y otras formulaciones.

SUMMARY

A high strength concrete (f,, = 800 kp/em?®) was
used in pedestrian bridges constructed recently in
Montjiiic (Barcelona). This concrete was fabrica-
ted in a conventional mixing plant using microsi-
lica, Concretes identical to that used in the field
have been subjected to several laboratory tests
{mechanical, physical and chemical). The present
article summarizes some of the results obtained
and compares these with results from other con-
cretes.
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El modulo de elasticidad del Hormigon de Alta Resistencia

1. INTRODUCCION

Conocer con precision el mddulo de deforma-
cion del hormigodn es muy importante para prede-
cir 1a deformabilidad de las estructuras. La nor-
mativa aclual, en gran parte, refaciona esta propie-
dad del material con su resistencia a compresion,
encontrdndose distintas formulaciones en [a nor-
mativa internacional.

El médulo de deformacion del hormigdn, para
una edad determinada, depende del modulo de la
pasta de cemento, del de los dridos con los que ha
sido fabricado y de las proporciones relativas de
los componentes. Existen diversas formulaciones
matemadticas que calculan el médulo de deforma-
cidén del hormigdn en funcidn de estos pardme-
tros.

Sin embargo, el médulo de deformacion de la
pasta de cemento depende fundamentalmente de
la porosidad de ésta, que a su vez es una funcién
directa de la relacién apua/cemenio ufilizada. Es
conocida la dependencia existente entre la resis-
fencia y la relacion agua/cememio. Por tanto, una
formulacién adecuada que relacione el modulo
del hormigdén con su resistencia a compresion,
contemplard las posibles variaciones que pueden
producirse en la pasta de cemento.

L.as proporciones relativas entre pasta y drido
¢s otro pardmetro que influird en el madulo del
hormigdn. Aunque se pueden encontrar valores
extremos de hormigones con un 65% de dridos
(contenidos muy altos de cemento y agua) y un
80% de dridos (contenidos muy bajos de cemento
y agua), en la tecnologia del hormigdn convencio-
nal esta proporcion oscila entre unos valores nor-
males del 70 al 75%. En este margen estrecho de
variacion es previsible que no existan unas varia-
ciones importantes en el moédulo del hormigon
fabricado con distintas proporciones de 4ridos.

M2 PHar Alaejos Gutiérrez

Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos

Division de Tecnologia de Hormigones
Laboratorio Central de Estr. y Mat. (CEDEX)

Manuel Fernandez Canovas

Pr. Ingeniero de Construccion

Catedratico de Materiales

E.T.S.l. Caminos, Canales y Puertos (U.P.M.)

En cuanto al médulo de deformacion de los dri-
dos con los que ha sido fabricado el hormigén, el
tema resulta complejo. La experiencia demuestra
que se pueden conseguir hormigones de la misma
resisiencia y modulos de elasticidad muy diferen-
tes, tan sélo cambiando el drido utilizado en el
hormigén.

Cada familia de rocas tiene unas propiedades
mecdnicas relacionadas con el origen y formacion
de la roca. Pero incluso dentro de las mismas
familias, las propiedades mecdnicas pueden variar
sustancialmente, en funcién de la porosidad de la
roca, su densidad, etc. Estas variaciones se refle-
jardn en el hormigén fabricado con drido proce-
dente de distintas rocas.

La cuestidn aun se complica mds si en el hor-
migdn se han introducido distintos tipos de drido,
lo cual es muy habitual si se utilizan arenas roda-
das v gravas de machaqueo. El presente estudio se
ha reducido al estudio de la influencia del drido
grueso en el mddulo de deformacién del hormi-
gén. Se ha utilizado en todos los casos arena roda-
da, ya que ésta es de uso obligadoe en la tecnologia
del hormigdn de alta resistencia.

Se considera que el campo de fos hormigones
de alta resistencia comienza en resistencias carac-
teristicas, a los 28 dias, de 50 MPa. La utilizacién
de estos hormigones se va extendiendo dia a dia,
por las ventajas imporiantes que reportan en
determinadas aplicaciones (edificios altos y puen-
tes). Una de las primeras dudas que suscita el cdl-
cufo de estructuras con estos hormigoenes es la
idoneidad de los procedimicntos tradicionales de
célculo. Con este estudio se ha pretendido cono-
cer la validez de la férmula tradicional que rela-
ciona el mdédulo de deformacion del hormigdn y
su resistencia a compresion, especialmente la pro-
puesta en la EH-91, para hormigones de alta resis-
tencia.
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Con este planteamiento inicial, el estudio se ha
dividido en las siguientes fases: En primer lugar,
se ha reatizado un repaso a la Normativa Interna-
cional, revisando las distintas propuestas del
Médulo de Elasticidad, distinguiendo entre Nor-
mativa que tiene en cuenta el tipo de drido y la
gue no lo tiene. Habida cuenta de la variacion
exislente en cuanto a formulaciones propuestas,
un primer objetivo fue realizar una campafa de
ensayos para conocer qué formulacién se adapta
mejor a los resultados experimentales, en el rango
de hormigén de baja y alta resistencia. En segun-
do lugar, el estudio se ha centrado en conocer la
influencia real de utilizar distintos tipos de drido
gruese en el modulo de deformacion del hormi-
gén, comparando los resuitados con las propues-
tas encontradas en los Cédigos que asi o contem-
plaban, y estableciendo en su caso las correccio-
nes oportunas. También se ha aprovechado el
estudio para conocer la influencia de la edad en el
modulo del hormigén, y la necesidad real de
introducir en la formulacidén aiglin pardmetro que
la tuviese en cuenta.

2. ESTUDIO DE LA NORMATIVA

2.1. Normativas que tienen en cuenta el tipo de
arido

Enlre estas encontramos ia ecuacién propuesta
por ¢l Cadige Modelo:

f,+Af

Ec = 0.85 o [ _(:—_MA—) "

donde:

E. = Mddulo de elasticidad, a los 28 dias
(MPa)

f. = Resistencia caracteristica, en probeta
cilindrica (MPa}

Af =8 MPa

o, =2.15x10" Mpa

f, =10 MPa

e

Esta ecuacion se multiplica por un pardmetro
o que varia segiin el tipo de drido gue se utili-
ce, estableciéndose cuatro grupos: Basalto y
calizas densas, aridos cuarciticos, calizas nor-
males y areniscas:

TIPO DE ARIDO a,
Basalto, calizas densas 1,2
Cuarcitas 1,0
Calizas 0,9
Areniscas 0,7

Hay que tener en cuenta, ademds, que el
Cédigo Modelo es vélido para hormigones de
hasta 80 MPa de resistencia caracteristica, en

prabeta cilindrica. Ademds, la relacién resisten-
cia-médulo se establece en funcién de la resis-
tencia media del hormigén. Si sélo se dispone
de la caracteristica, una y otra se relacionan
mediante la expresion: f,, = [, + 8 (en MPa). La
propuesta resulta mis coherente, ya que tas
regresiones mejoran sensiblemente si se utiliza
la resistencia media.

Asimismo, la BS 8110, Parte 2, de 1985, pre-
senta la siguiente ecuacién para el célcule del
mdédulo de Elasticidad:

Eow= Ko+ 0.2 1,2

donde:

E..= Moddulo de clasticidad, a los 28 dias
(GPa)

K, = Constante relacionada con la rigidez de
la roca, de valor medio 20GPa

f...= Resistencia caracteristica, en probeta

ciibica (MPa)

K, toma un valor medio de 20 kN/mm?® para
aridos normales, aungue oscila entre 14 y 26
kKN/mm?, segiin se indica en la norma.

En la Fig. | se muestra la comparacion grafi-
ca entre ambas normativas. Teniendo en cuenla
que en uno y otro caso se utiliza probeta cilin-
drica (C. Modelo) v ciibica (BS), se han unifi-
cado resuitados pasando a probeta cilindrica,
mediante la tabla de conversién que aparece en
el Cédigo Madelo. Se observa gue ambas nor-
mativas dan valores muy coincidentes, salvo
para los dridos de menor médulo de deforma-
cidn (areniscas) en e rango de valores altos de
resistencia,

MODULO DE ELASTICIDAD
COMPARACION NORMATIVAS

MODULOS (GPal
50 B

40

20 .30 40” 50 VGVO TO &0 90 .."-1.00
RESISTENCIA MEDIA GILINDRO (MPa)

ML ARENISCA — BSSHE MINIMO
== BSBIO MAXIMO - —— C.M. CUARCITA — 8BS 8110 MEDIA

- G, BASALTO

FIG.1

En ambas Nermativas, no existe una relacion
expresa del pardmetro con la rigidez del drido.
En el caso del Cdadigo Modelo, se recogen en
una tabla una serie de dridos que, aungue muy
habituales en la tecnologia del hormigén, no
son todos. Existirdn dridos en los que habrd que
acudir a ensayos de Laboratorio. Ep el caso de
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la BS siempre es necesario acudir a ensayos
para determinar el valor det pardmetro.

Utilizando datos de la Bibliografia, Baalbaki
ct al (1992) estabiecieron la relacion entre el
pardmetro K, de la férmula de fa BS 8110 y ¢l
médulo de deformacién del drido, con un buen
coeficiente de correlacién:

K,=0.7075 B2 1=0.964

De la misma manera y utilizando también
datos de la Bibliografia, se puede determinar la
relacidn entre el pardmetro oy del Codigo
Modelo y el médule del drido. La expresion de
mejor ajuste, con su correspondiente coeficien-
te de correlactén es ta siguiente:

oy =0.1485VE,  r=090

L.a representacion grafica de esta curva,
junto con los datos utilizados para oblenerla, se
muestran en fa Fig. 2.

MODULO DE ELASTICIDAD
C.M. PARAMETRO ALFA

VALOR DE ALFA

0 1’0. 20 30 . 40 50 60 ’ 70 80 .970 0o na 120
MODULO DEL ARIDO EN GPa

DATOS BIBLIQGRAFIA  ~ REGRESION r0.00 '

FiGg.2

Por tanto, mediante esta expresidn enemos
directamente relacionado ¢l médulo del hormi-
26n con et del drido con el gue ha sido fabrica-
do. Conociendo los valores entre los gue varfa
el médulo de las rocas de donde preceden ios
dridos, conoceremos los valores entre los que
oscila el modulo del honmigdn.

Beere y Miller presentan una clasificacion de
rocas (tomada de Stagg y Zienkiewicz, 1970)
de acuerdo a sus propiedades mecdnicas (resis-
lencia a compresion y modulo de deformacion).
Denire de los tres grandes grupos de rocas
fgneas, sedimentarias y metamdrficas, determi-
nan dreas dentro de las que se mueven las pro-
piedades mecdnicas para distintas familias. En
la Fig. 3, s¢muesiran, como ejemplo, las dreas
correspondientes a familias de rocas fgneas.
Como se observa, existen familias que presen-

lan una gran homogeneidad en sus propiedades
mecdnicas, como es el caso de las Diabasas.
Otras, sin embargo, presentan una gran hetero-
geneidad, como ¢l caso del basalto v otras rocas
volcdnicas.

PR e e

£ o c i B

Resstento Resat | Resst | e
wuy boj bojo | mede | alle

| Reps
{muy olte

(xpiema 107 16

1. DIAGASA
Z- FAMILIA DEL BRANITO H
, | *-sasatro v orRas mocas

2
o

02

H 1
: T ¥ H ¥ T T
5 25 250 iliie) W) 2000 4000 [xpooa’)

AETSTENGA A COMPRESION Suap e O
FiG. 3

Para cada una de las famihas de rocas, se ha
determinado ¢l valor minimo y mdximo de
modulo de deformacion (siempre con resisten-
cia de la roca por encima de 1.000 kp/em-?,
valor minimo gue se ha considerado para llegar
a los hormigones de méxima resistencia), y
mediante las expresiones antes mostradas se
puede calcular €l valor minimo y méaximo del
hormigén fabricado con drido procedente de
dicha familia. Estos iimiics tedricos calcuiados,
han servido de referencia para comparar con las
formulas propuestas y los resultados experi-
mentales, algunos tomados de la bibliografia y
otros obtenidos en ef Laboratorio.

2.2. Normativas que n¢ tienen en cuenta el tipo
de arido

Entre cstas Normas estd ta que aparece en la
EH-91:
E, = 6066VL,
Y la propuesta por el ACI 318:

E, = 4730Vf",

ambas expresadas en MPa.

FEn la Fig. 4 se¢ comparan los resultados de
ambas con los de la propuesta del Codigo Mode-
lo. En las expresiones de EH-91 v ACI 318, se ha
pasado de resistencia caracterfstica a resistencia

‘media mediante la expresion siguiente, lomada

del Cédigo Modelo:

fom = o + 8 (MPa}
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MODULO DE ELASTICIDAD
COMPARACION NORMATIVAS

MODULCS (GPa)
60

S0

40 -
e

B0 L T L

207 -

ety o b o

bt

0 bome : N—— . [S— PR
20 30 40 60 60 70 80 30 100
RESISTENCIA MEDIA CILINDRO (MPa}

- GM. BASALTO —¢— C.M. ARENISCA G CUARCITA
= EH-¢1 — AGI 3B

I.a formula que aparece en la EH-91, en com-
paracidn con el valor medio del Cddigo Modelo,
proporciona resultados muy elevados, tanto mas
cuanio mayor ¢s a resistencia del hormigén. Los
valores son muy altos incluso para los hormigones
cercanos a 40 MPa, aiin dentro del rango de baja
resistencia. El ACI 318 se ajusta a los valores
bajos del Coédigo Modelo para hormigones de baja
resisiencia, acercandose a los valores mds altos en
los hormigones de alta resistencia.

3. FORMULACION DE MEJOR AJUSTE

Utilizando el mismo tipo de dride grueso (un
granito procedente de Madrid), se realizd una
campafna de ensayos que permitid la determina-
cién de numerosos puntos {un total de 119 datos,
cada uno media de tres probetas cilindricas), den-
tro de la curva de regresion madulo-resistencia,

Las regresiones funcion de la rafz cuadrada,
raiz cibica y linea recta, proporcionaron las
siguicntes expresiones v coeficientes de regresion
{en kp/cm?):

FORMULA TIPO EH-91:
E. = 8715Vf,, + 107502 r=0.937
FORMUILA TIPO CODIGO MODELO:
E. = 37858, + 1294 r=0.938
FORMULA TIPO BS 81 10:
E =213223+ 1751(,, r=0927
Se observa que los coeficientes de correlacién,

en los tres casos, son muy similares, por lo que en
este sentido cualquiera de las tres pudicra resultar

vdlida. Sin embargo, si se pretende simplificar, {a
expresién, haciéndota pasar por el origen, lo mds
correcto desde un punto de vista riguroso, sélo la
férmula en funcién de la rafz cdbica permite obte-
ner una curva gue pase por el origen sin que dis-
minuya sensiblemente el coeficiente de correla-
cidn. En este caso las expresiones quedan de la
siguiente forma {en kp/em?®):

FORMULA TIPO EH-91, PASANDO POR
EL ORIGEN:

E.= 12849vE,  r=0867

em

FORMULA TIPO CODIGO MODELO,
PASANDO POR EL ORIGEN:

B, =38170'VF.,

]

r=0.938

En e} caso de a linea recta tipo BS 8110, no es
posible hacerla pasar por el origen, ya que la
constarte s ¢l pardmetro que refleja la rigidez del
arido. Pero ademds, con los diferentes dridos utili-
zados en este plan de ensayos, la linea recta daba
pendienies con valores diferentes. En concreto, la
pendiente de fa recta varié de 0,174 en el caso de
un gramito, a 9,213 en el case de una sienita. La
que aparece en la BS 8110 tiene un valor de 0,2,
que parece ajuslarse al valor medio del rango de
oscilacién que presenta con distintos dridos. Apa-
rentemente, la regresion lineal ne parece la mds
adecuada en principio, ya que la pendienie tam-
bién es un pardmetro que varia con el tipo de
arido.

Por tanto y de los tres tipos de formulaciones
propuestas, en funcion de ia raiz cuadrada {EH-
913, raiz cubica (Cédigo Modelo) y linea recta
(BS 8110), la segunda es la que se perfila como
mds adecuada para representar la relacién experi-
mental entre la resistencia del hormigdn y el
mddulo de elasticidad. La rajz cuadrada no permi-
te utilizar una regresién pasando por el origen,
con suficiente garantia, lo cual es importante ya
que desde un punto de vista riguroso es 16gico gue
la relacién mdédule de elasticidad-resistencia
media del hormigdn pase por el origen, aun cuan-
do sea vdlida desde 125 kp/ecm2 {como norma
general, aunque puede variar segiin normativa) de
resisiencia caracteristica. La linca recta presenta,
ademds, el inconveniente de gque su pendiente no
permanece constante al variar el tipo de drido,
aunque el valor que se le asigna en la BS 8110
pudiera tomarse como un valor medjo. Ninguno
de estos inconvenienies se han encontrado en la
férmula tipo del Cédigo Modeio.

En la Fig. 5 se observan los resuliados experi-
mentales, junto con la regresién tipo Codigo
Meodele pasando por el origen. También aparecen
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en la figura los limites tedricos, inferior v supe-
rior, calculados mediante datos de Deere y Miller,
como se ha descrito con anterioridad. Se observa
el buen ajuste de los resultados experimentales 4
fa curva obtenida.

MODULO E-RESISTENCIA MEDIA
ARIDO GRANITO

MODULOS EN kp/fem2

660000
550000 ¢
300000
450000 !
400006 -
250000+
200000 -
250000

200000 ! o : ) : ; '
200 300 400 500 600 70O 800 900 1000 1100

RESISTENCIAS EN kp/cm2

: * PORFIDO 118 DATOS -~ REGRESION r=0.94 I

FIG.&

El buen ajuste que proporciona la formulacidn
en funcidn de la rafz cibica de la resistencia
pasando por el origen, se confirmé con los estu-
dios de regresién realizados con los demds aridos
ensayados, aungue el que se ha descrito resulta el
mads significativo, por el elevado nimero de ensa-
yos realizados.

Por tanto, ta curva tipe Codigo Modelo se con-
virtid en la de referencia para los estudios poste-
riores.

4, INFLUENCIA DEL TIPO DE ARIDO

Una vez determinada la expresion analitica que
mejor se ajustaba a los resultados experimentales,
s¢ pasé a estudiar {a influencia del tipo de drido
grueso en el médulo de elasticidad del hormigén.

En primer lugar, se realizé una comprobacion
de los coeficientes propuestos por el Cédigo
Modelo para distintos aridos, y su ajuste a los
resultados experimentales obtenidos al utilizar ari-
dos espafioles.

En la Fig. 6 se muestran los resultados obteni-
dos para ARTDO BASALTICO. Los experimenta-
les en Laboratorio corresponden a dos basaltos
diferentes. En la figura, s¢ ha represeniado la pro-
puesta del Codige Modelo para este drido, que se
ajusta perfectamente a los resuitados obtenidos.
También se han representado valores extrafdos de
diferentes referencias bibliograficas, en el rango
de bajas resistencias, en el cual no se disponfa de
datos experimentales.

En la misma figura se han incluido resultados
obtenidos de hormigdn fabricado con drido ofiti-
co. La ofita es una roca extrusiva de grano fino
como lo es el basalto, pero con una composicion
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mineralogica diferente, Debido a que se trata de
una roca de similares caracteristicas a los basal-
tos, se decidié incluirla en este grupo. Se ensaya-
ron dos ofitas, una de fas cuales dio mddulos sen-
siblemente inferiores a los obtenidos con el resto
de los dridos de este grupo, aproximdndose al
limite inferior de posibilidades. Asimismo, en este
grupo se han incluido otras rocas extrusivas de
grano fino, como puede ser la andesita, de la que
se muestran en la figura datos aportados por la
Bibliografia. Se observa, por tanto, que esie grupo
resuita muy heterogéneo, pudiendo existir dridos
que originan mddulos cercanos al limite inferior y
dridos que producen mddulos en el limite superior
del rango de postbilidades. Para asignar al pard-
metro alfa el valor 1,2 (propuesto por el Cédigo
Modelo) se debiera cstar seguro de gue se trata de
un #rido de calidad, poco poroso y resistenie. En
olro caso, se pueden producir importantes bajadas
de médulo.

En la Fig. 7 se muestran los resultados experi-
mentales obtenidos para ¢l drido CALIZO. Esta
caliza utilizada en ios ensayos, presentd una baja
densidad (2,50 kg/dm®}, una elevada porosidad en
comparacidn con los otros dridos utilizados
(absorcion 2,44%) y un coeficiente de Los Ange-
les no muy bueno {de valor 26), comparativamen-
te con los que se obtuvieron con los otros Aridos
ensayados. Los médulos del hormigén fabricado
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con ella se encuentran dentro del rango medio de
posibilidades limitada por las curvas minima y
mdxima. Asimismo, se muestran resultados obte-
nidos de la Bibliografia, con calizas que propor-
cionaron modulos mas altos y mds bajos de los
obtenidos en ¢l Laboratorio y dolomias que dieron
hormigones con los valores mdximos de mddulo
asignados a este tipo de rocas. La propuesta del
Cédigo Modelo resulta, en este caso, razonable-
mente conservadora.

En la Fig. § estdn dibujados los resultados
correspondientes al drido CUARCITICO, cuyos
datos proceden de una grava de rio, ensayada en
el Laboratorio. Tanto los datos obtenidos por
nosotros como los procedentes de las referencias
bibliogrificas encontradas para este érido, presen-
tan un buen ajuste a la curva correspondicente al
limite inferior. El Cédigo Modelo plantea una
carva que resulta, en este caso, aigo conservadora.
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No fue posibie fabricar hormigdn con ARE-
NISCA, va que este drido no es facil de encontrar
y aun menos en explotacion de cantera para hor-
migdn. En la Fig. 9 se muestran las referencias
bibliograficas localizadas al respecto. Se observa
ia existencia de dridos de arenisca que originan
valores de mddulos inferiores a los predichos por
la formulacién del Cddigo Modelo, situdndose en
el limite inferior correspondiente a este drido,
Especial atencién merece ia posibilidad de fabri-
car hormigén de alta resistencia con un drido de
estas caracterfsticas, con mddulos muy por debajo
de los que cabria esperar para un hormigén de
calidad. En la figura también se¢ han represeniado
datos de hormigones fabricados con ofras rocas
sedimentarias: grauwaka, gue estd catalogada por
la ASTM C294 como una arenisca de grano fino,
y da valores de mddulo superiores, y una limoni-
ta, cuyos médulos encajan dentro de la franja de
la arenisca, para los limitados datos de que se dis-
pone. En cualquier caso, estos aridos no son muy
habituaies en la tecnologia del hormigoén.
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En cuanto a otros dridos no contemplados por
¢| Céddige Modelo, se ensayaron dos GRANITOS
cuyos resultados se muestran en la Fig. 10. En la
misma figura se muestran los limites inferior y
superior que se pueden presentar en hormigdn
fabricado con granito. Para claridad de la figura,
uno de fos granitos ensayados se ha representado
por su regresion (el que se utilizé para determinar
la curva de mejor ajuste). Asimismo, se represeq-
tan en la figura datos extrafdos de distintas refe-
rencias bibliogrdficas, y los valores obtenidos en
los ensayos del Laboratorio con el drido de sieni-
ta, ya que ésta es como el granito, una foca intru-
siva de grano medio ¢ grueso, por lo gue se la
incluye en el mismo grupo. La regresidn obtenida
con uno de los granitos se encuentra muy ajustada
al limite inferior, por lo que, a nuestro modo de
ver, ¢l valor que se debiera dar al pardmetro alfa
para este drido debiera ser proximo al obtenido
con este granito.
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En la Fig. 11 se muestran dates muy limitados
obtenidos de ia Bibliografia para el caso de DIA-
BASAS {0 doleritas), que sin embargo dieren
modulos muy elevados, lo cual estd de acuerdo
con jo esperado seglin los limites inferior y supe-
rior calculados.

154

HORMIGON Y ACERO N 181 - 1884



MODULO DE ELASTICIDAD
DIABASA

MODULOS EN kp/femz
Lldlded

10000 -

eoo0 -

000}

felelele iy

10000 : * § : 5 : :
100 200 300 400 500 60D 70D BOO 900 1000 1100 1200

RESISTENCIAS EN kp/cm2

[ = DIABASAS BIBL. —— LINFERIOR  — L.SUPERIOR l

FIG.11

De acuerde con los resultados antes expuestos,
el valor del coeficiente alfa que aparece en la for-
mutacion del Caodigo Modelo tendria los valores
que se muestran en el Cuadro 1, para cada uno de
los dridos estudiados.

La formula para calcular el médulo de elastici-
dad del hormigén, vilida para hormigones de
hasta 100 MPa de resistencia media, obtenida del
Cadigo Modelo, seria la siguiente (en kp/em?):

E, = 38870,

cm

El pardmetro funcion del tipo de drido, sc
obtendria del Cuadro 1. Si se utiliza la resistencia
caracterfstica, hay que acudir a la expresion antes
mostrada, que la relaciona con la resistencia
media.

Dentro de los grupos del basalto y granito se
han incluido otras rocas pertenecientes a las mis-
mas familias, segidn la ASTM (2094 (rocas para
dridos de hormigdn), y que segin Deere y Miller
son rocas con propiedades mecdnicas similares.

l.os valores propuestos pueden proporcionar,
en un bajo nimero de ocasiones, valores algo
superiores a los reales obtenidos, si ¢l drido utili-
zado se ajustara al Himite inferior de posibilidades.
En cualquier caso, los valores adoptados se han
escogido para que el error mdximo cometido en
este caso no supere el 15%, aproximadamente.
Sin embargo, al tratarse de valores conservadores
o razonablemente conservadores, los mdédulos
obtenidos estardn, en general, por encima de los
calculados.

Algunos de los valores propucstos coinciden
con los que aparecen en el Cédigo Modelo, como
el caso de la caliza o los basaltos de buena cali-
dad. En concreto, en este ltimo caso se ha distin-
guido entre rocas de elevada densidad (préxima a
3 t/m*) y baja porosidad (cerca de un 1% de
absorcidn), ¢ aquellas que cumpiiendo la absor-

CUADRO 1
Valor del parametro alfa del cddigo modelo
Arido
Minimo Maximo Propuesto C. Medelo
Cuarcita .15 1.5 1.15 i
Arenisca 0.50 I (.60 0.70
Caliza 0.75 1.5 0.90 0.90
Densos
Basalto 15 1.5 1.2 1.2
Ofita )
Andesita
Dacita )
Riolita Porosos
1.15 0.90 -
0.75
Granito
Sienita (.95 13 1.1 -
Diorita
Diabasas 1.25 1.6 1.5 -
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cién mixima del 5% que marca la EH-91 tengan
una porosidad, y por tanlo una absorcidn, eleva-
das, 1o cual se reflejard en una merma de su capa-
cidad mecdnica en general. Lo habitual es que las
rocas de este grupo sean de elevada calidad, pero
pueden surgir ciertas canteras que proporcionen
aridos con mddulos de clasticidad muy inferiores
a los esperados, como ha sucedido con la ofita
ensayada.

El caso de ias diabasas hay que tomarlo con
precaucidén, debido al escaso nimero de datos de
maédulo de hormigon encontrados en la Bibliogra-
fia. Sin embargo, se ha decidido incluirlo en la
tabla, de acuerdo a los datos aportados por Deere
y Miller, sobre 26 muestras de rocas de esta fami-
lia procedentes de 8 emplazamientos diferentes,
todas de elevado modulo de elasticidad y con una
gran uniformidad.

En cualquier caso, la tabla refleja una gran
diferencia entre los médulos que se pueden obte-
ner con hormigones fabricados con arenisca ¥ con
diabasa, gue representan los méximos y minimos
posibles de las rocas potenciaimente aptas para
aridos de hormigdén. Fabricar un hormigdén de
1.000 kp/cm? con una arenisca, puede suponer
obtener médulos de elasticidad de 230.000
kp/em?®. El mismo hormigdn, fabricado con una
diabasa, puede tener un médulo de 580.000
kp/em®, Aungue estos dridos no son los mds habi-
tuales en la teenclogia del hormigdn, pueden pre-
sentarse en determinadas ocasiones.

Enire los 4ridos mds utilizados en hormigdn,
las diferencias, aunque no tan altas, también exis-
ten. Un hormigén fabricado con un drido de roca
extrusiva, de grano fino (familia del basalto), de
buena calidad, proporcionard, como minimo, un
10% mds de mddulo que uno fabricado con grani-
1o o cuarcita, v un 30% mds que uno fabricado
con caliza.

Utilizando ¢! valor del pardmetro alfa igual a 1
{valor por defecto en ¢l Cadigo Modelo), los
méximos errores cometidos en fa evaluacidn del
madulo pueden rondar un 30% de sobrevalora-
cién para areniscas y un 25% para calizas y rocas
basilticas porosas: y del 50 al 60% de infravalora-
cién para diabasas, rocas basilticas y calizas de
muy buena calidad.

En el presente estudio, entre el drido de mayor
madulo de elasticidad vy el de menor mddulo, se
registré un incremento del médulo de aproxima-
damente un 30%. Hay que tener en cuenta que la
diferencia es Unicamente debida al dride grueso,
va que todas las dosificaciones sc fabricaron con
ta misma arena rodada de rio. Estas diferencias,
previsiblemente, pueden ser mds acusadas $i arena
y grava proceden de la misma roca.

Como conclusioén, en obras donde sea de gran
importancia el contrel de deformaciones de la
estructura, ¢l estudio realizado demuestra que es
necesario analizar qué tipo de 4rido se utilizard en

la fabricacién del hormigdn, ¢ incluso liegar a
introducir alguna prescripeion en este sentido a la
hora de la redaccién del proyecto, descartando la
atilizacién de determinados dridos o aconsejando
ta de ofros, si se quiere limitar al maximo las
deformaciones.

Para obras donde el control de deformaciones
sea de cardcter secundario, el valor del parimetro
alfa igual a uno proporcionard resultados lo sufi-
cientemente aproximados, en general, a los reales.

5. INFLUENCIA DE LA EDAD EN EL
MODULO DE DEFORMACIONES

Las regresiones experimentaies mostradas en
los apartados anteriores, incluyeron modulos y
resistencias a distintas edades (7, 28 y 90 dias). La
EH-91 presenta una ecuacion dnica del mddulo de
elasticidad, vdlida para cualquier edad. Sin
embargo, la BS 8110 presenta una expresion apli-
cable a los 28 dias de edad, y para calcular el
médulo a cualquicr otra edad hay que utilizar la
expresion:

fou

2K

E, =E,. (0.4 + 06 )

vélida para edades mayores o iguales a 3 dias.

INFLUENCIA DE LA EDAD
EN EL MODULQ DE ELASTICIDAD
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En la Fig. 12 se muestran los datos de madulo
y resistencia para uno de los granitos, distinguien-
do la edad dec ensayo: 7, 28 y 90 dfas. Asimismo,
aparecen las regresiones experimentales corres-
pondientes a cada edad, que responden a las
siguientes expresiones:

7 dias:

E. = 37827,
28 dias;

E. = 38219f,
90 dias:

E, = 38450°VE,,

S5

con Ey f, en kp/em’.
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CUADRO 2

fcm_?d/fcm,zx\l EEIII,?(!/Ek‘ﬁI.Es‘J EC{::,?&!/E:HLREE!
De 7 a 28 dias (Valor medio experimental} | {Valor medio experimental) (Valor tedrico BS8110)
(.85 0.9148 0.91
TG B oo B JEANPPN)
De 28 a 90 dias (Valor medio experimental} | (Valor medio experimental} | (Valor tedrico BS8110)
1.10 1.0455 1.06
CUADRO 3
Edad del hormigdn, en dias 2 3 7 28 0 360
Hormigones de endurecimiento normal - 0.40 0.65 1.00 1.20 1.35
Hormigones de endurecimiento rapido - (.35 0.75 1.00 1.15 1.20
Hormigones de alta resistencia .53 - 0.82 1.00 .10 -
CUADRO 4
Valor del parametro gamima de la regresion modulo-resistencia segiin la edad
Edad del hormigdn, en dias 2 3 7 28 90 360
Hormigones de endurecimiento normal - 0.87 (.91 1.00 1.05 1.0935
Hormigones de endurecimiento répido - 0.89 0.94 1.00 1.04 1.05
Hormigones de alta resistencia 0.89 - 0.95 1.00 1.03% -

Con los datos disponibles, se calculd, para cada
dosificacion, las relaciones:

LI (25 datos)
ol Tom {24 datos)
Ecm‘?:!/E'(:ﬂi,ENd (25 CiaiOS)
Ea“_e)otnyc,\_,_gg‘; (2] dElEOS)

Se obtuvo el valer medio para cada relacién y
utilizando la expresion para distintas edades de la
BS&110, se obtuvieron los resultados que se
muestran en el Cuadro 2. Los valores ledricos
coinciden muy bien con fos experimentales, por lo
que la férmula de la BS8110 que tiene en cuenta
la influencia de la edad en el mddulo de elastici-
dad es vilida para hormigones de baja y alta resis-
lencia.

Sin embargo, y teniendo en cuenta las regresio-
nes obtenidas para ias distinias edades mostradas
en la Fig. 12, puede no ser relevante la influencia
de la edad en ef modulo de elasticidad del hormi-
gon, siendo valida una Unica férmula para cual-
quier edad, tal como propone la EH-%1. El evror
que se comeie en este caso, se va a analizar a con-
tinuacién.

Utilizando los valores del Cuadro 3, obtenido
de la EH-91 y completado con una fila correspon-
diente a los Hormigones de Alta Resistencia
segiin resultados experimentales, la expresion de
fa BS8110 que relaciona el mdédulo a una cierta
edad con el mddulo a los 28 dfas, y partiendo de
una expresion del médulo tipo Codigo Modelo:

E., =7, 38870F,

se obtienen jos valores del pardmetro gamma que
se muestran en el Cuadro 4, que introducidos en
la ecuacidn anterior dan las distintas regresiones
para diferentes edades.

Como sc observa en el Cuadro 4, los valores
del pardmetro gamma son muy proximos a la uni-
dad, ya para los hormigones de endurecimiento
rapido, y aun mas para jos de alta resistencia, que
tienen un endurecimiento mds rdpido. Por tanto.
para estos hormigones resulta suficiente aproxi-
macién la utilizacion de una tnica regresion vali-
da para cualquicr edad, tal como propone la EH-
91. Para hormigones de endurecimiente normal.
utilizando una tinica regresidén para cualquier
edad, se cometerdn crrores extremos del 13% a
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los 3 dias y del 9% a los 360 dfas. Tampoco en
este caso resuftan excesivos.

6. CONCLUSIONES

« Existe gran diversidad, en cuanto a propues-
tas de formulacién, en diferenies normativas inter-
nacionates. De acuerdo a los resultados experi-
mentales, la de mejor ajuste corresponde a curvas
tipo raiz ctibica de la resistencia, como la que apa-
rece en ¢l Cédigo Modelo,

« F] estudio ha demostrado la importancia que
el tipo de drido utilizado tienc sobre el médulo de
deformacion del hormigdn. La BS 8110 y Cadigo
Modelo proponen férmulas que tienen pardmetros
considerando ¢l tipo de érido.

» Desde un punto de vista préactico, resulta mds
ventajosa la propuesta del Cédigo Modelo, con
una Tabla que asigna un valor al pardmetro segtin
los distintos dridos, va que el pardmetro de la BS
8110 debe ser determinado experimentalmente.
Ademds, la formulacidn del Cdédigo Modelo per-
mite pasar a una regresién por el origen, sin dis-
minuir apenas el coeficiente de regresion, lo cual
es mejor desde el punto de vista conceptual. Esto
no es posible con la BS o incluso con la EH-91.

» [.a Tabla de posibilidades del Codigo Mode-
lo, no abarca todos los tipos de dridos que se pue-
den utilizar para fabricar hormigdn, aunque si los
mds normales. En este estudio se han obtenido
valores para otros dridos no contemplados en estc
Cédigo.

» Los valores asignados al pardmetro alfa en el
Cédigo Modelo son excesivamente conservadores
para las cuarcitas, correctos para las calizas y los
basaltos densos y poco conservadores para basal-
10s porosos v areniscas. Se pueden encontrar dri-
dos de estas familias que proporcionen modulos
sensiblemente inferiores a los calculados.

+ Con dridos muy especiales, se pueden regis-
trar modulos de hormigdn del orden del doble o la
mitad, segidn el drido que se utilice. Con dridos
normales, es muy habitual registrar diferencias de
médulo del 30%.

» Puede utilizarse una tnica regresion para
cualquier edad del hormigdn. Los erroies que se
cometan serdn algo superiores al 5%, a largas eda-
des (mds de un afio).
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RESUMEN

En ef Laboratorio Central de Estructuras y
Materiales, del CEDEX, se ha desarrollade un
amplio programa de investigacidn sobre Hormi-
gones de Alta Resistencia, que ha abarcado distin-
tos aspectos de la tecnologfa del hormigon y sus
propiedades mecdnicas. Se han ensayado hormi-
gones con resistencias entre 20 y 120 MPa.

Uno de los aspectos ampliamente analizado, ha
sido el médulo de elasticidad del hormigén, por
su repercusion directa en el célculo de deforma-
ciones de las estructuras.

El estudio realizado demuestra la importancia
gue tiene en el modulo de elasticidad del hormi-

gon el tpo de drido utilizado. Algunas de las nor-
mativas europeas introducen ya este factor en sus
formulacienes, como el Cédige Modelo o la BS
8110. Se pueden encontrar en ia naturaleza, dridos
aptos para la fabricacidn de hormigdn y que origi-
nen diferencias del maédulo del 100%. Sin embar-
20, los casos extremos son poco habituales. S{ es
facil encontrar diferencias de médulo del 30%,
dentro de los dridos normales en la tecnologia de
hormigén, vy de hecho asi se ha constatado a lo
largo del programa experimental realizado.

La formulacién de la EH-91. aparte de no
introducir ningln pardametro funcién del drido,
que puede llegar a ser mds importante que incluso
ta edad o la propia resistencia del hormigdn, pro-
porciona valores no conservadores al evaluar esta
propiedad del hormigdn, y més cuanto mayor es
su resistencia. De acuerde a los resultados experi-
mentales oblenidos, la formulacion del Cédigo
Modelo es la que mejor se adapla, aunque se ha
completado esta normativa con valores de otros
aridos ensayados.

SUMMARY

A wide research pregramme has been carried
outl about High Stength Concretes in the Labora-
torio Central de Estructuras v Materiales, del
CEDEX, including different aspects of the tech-
nology of concrete and its mechanical properties.
Concretes with strengths between 20 and [20
MPa have been tested.

One of the aspects analyzed has been the
modulus of elasticity, because of its influence on
structural strains.

The study has shown the importance of the
aggregaie on this property of concrete. Some
European Codes introduce a parameler conten-
plating this effect in the formulae, like Model
Code or BSE110.

Different suitabie aggregates for concrete can
be found in nature, which introduce differences
untii 100% in modulus. Althogh these extreme
cases are not usual with nermal aggregates, diffe-
rences of 30% are casy to find, origined only by
the aggregate used. In fact, this has been shown
during the research programme.

The formula proposed in EH-91 (Spanish
Code}, does not introduce any parameter related
with the aggregate, although in some cases the
effect can be more relevant even than others con-
templated as the age or the strength of concrete.
Besides, the values given by this formula are
much higher than those oblained in the lests, and
the more the higher the strength of concrete.

According to the tests, the formula of Model
Code gives the best adjustment to the experimen-
tal results. Using data from other aggregates not
included in this Code, this formula has been com-
pleted.
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NUEVA PUBLICACION
MANUAL H.P.7-92

RECOMENDACIONES PARA LA
CONSERVACION DE PUENTES
PRETENSADOS

Continuando con la seric de Manuales
que esta Asociacion Técnica Espafiola del
Pretensado viene publicando, en los cuales
se recogen las recomendaciones que se
consideran idéncas para conseguir una ade-
cuada realizacidn de las obras pretensadas
y su buen comportamiento a lo largo de su
vida de servicio, se ha editado ahora el
Manual H.P. 7-92, con ¢l titulo "Recomen-
daciones para la conservacion de puentes
pretensados™.

La necesidad de la conservacidn de las
obras, cualquiera que sea su tipo y el mate-
rial utilizado en su construccién, nace del
inevitable deterioro que sufren en el trans-
curso del tiempo, y de las propias deficien-
cias inherentes, tanto a su proyecto como a
su condtruccion, que se¢ ponen de manifies-
to, as{ mismo, a lo largo del tiempo. Por
otra parte, la conservacion permite también
evitar la progresion de los dafios hasta
situaciones en que puede llegar a ser muy
costosa, o incluso imposible, la reparacion
de la obra.

Pero no es esto sélo. Ocurre, ademds,
que la conservacién, tomada en su mas
amplio sentido, es fuente importantisima de
enseflanzas para el proyecto, la construc-
cién y la propia conservacion de las futuras
obras, evitando la repeticién de errores.

Por todo ello, y a falta de una normativa
oficial especifica sobre el tema, s¢ ha con-
siderado de la mayor importancia preparar
este Manual, con las recomendaciones
necesarias para consegulr una buena con-
servacion de los puentes pretensados, sal-
vandose as{ la laguna hasta ahora existente
en nuestro pais en refacion con este proble-
ma que en la actualidad tanto preocupa a
todas las naciones del mundo, como lo
demuestra la numerosa bibliografia existen-
te sobre el particular y el que, en diversas
Organizaciones y Reuniones Internaciona-
les, la conservacidn de estas construcciones
se haya elegido como tema fundamental de
estudio.

Por otra parte, se ha estimado también
inleresante recoger en este Manual las
oportunas recomendaciones para la mejor

aplicacién de la téenica del pretensado en
la realizacidn de reparaciones y refuerzos
de puentes.

Es evidente gue, en numerosas ocasio-
nes, se recurre a este tipo de actuaciones
como a una operacién mas de la conserva-
cion. Y también lo es que la utilizacion del
pretensado en estos casos, constituye uno
de los medios mds eficaces y de mas cre-
ciente uso, con amplias aplicaciones en
estruciuras construidas con toda clase de
materiales.

El precio de este Manual, de 166 pagi-
nas, tamafio DIN-A 4, con numerosas foto-
grafias y tablas, ¢s de DOS MIL QUI-
NIENTAS PESETAS, IVA incluido,
(VEINTIUN DOLARES USA, para el
extranjero). No obstante, como siempre, a
los Miembros de la A.T.E.P. se les concede
un sensible descuento vy podrdn adquirir
cuantos cjemplares descen, al precio espe-
cial de MIL QUINIENTAS PESETAS, IVA
incluido, (TRECE DOLARES USA, para
¢l extranjero) cada uno.

Los pedidos deben dirigirse a esta Aso-
ciacion Técnica Espaiiola del Pretensado,
Apartado 19002, 28080 Madrid.

Debe tenerse en cuenta que,de conformi-
dad con las normas al efecto establecidas,
solo podrdn ser atendidas aquellas peticio-
1es que vengan acompanadas, bien de che-
que extendido a nombre de la Asociacién
por el importe total del pedido formulado, o
bien de copia de la correspondiente orden
de transferencia efectuada a la cuenta que
la AT.E.P. tiene abierta, con el ndmero
1560/271, en 1a sucursal de Potosi, calle
Belivia n® 11, 28016 Madrid, del Banco.
Espafiol de Crédito.
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L. INTRODUCCION

Cada dia estdn siendo mds frecuentes las reali-
zaciones con los denominados Hormigones de
Alta Resistencia (HAR}. Asimismo, en muchos
paises han sido investigadas las caracteristicas
relativas al comportamiento estructurat de los ele-
mentos fabricados con estas tipologias de hormi-
gones, los cuales podriamos definir como aquellos
en los que su resistencia a compresion tendrfa un
valor, en probeta cilindrica 15 x 30, ensayada a 28
dias, superando los 50 MPA.

Estos hormigenes presentan, a nivel de los
resultados experimentales de que hoy dispone-
mos. particularidades que afectan al estableci-
miento de su diagrama tensién-deformacidn.
Tales particularidades podriamos resumirlas en
tres fundamentales:

a) Una rama de ascenso del diagrama, mads
lincal que en los hormigones normales,

by Un valor de fa deformacion correspondiente
a la tensién mdxima, ligeramente superior a
la relativa a los hormigones de resistencia
normal.

¢) Un valor de la deformacién médxima, en el
diagrama de cdlculo, inferior a la correspon-
diente a los hormigones de resistencias mds
bajas.

Las normas actuales, en algunas ocasioncs,
limitan su aplicacidn a unas resistencias que pue-
den situarse en ordenes de 50 a 60 MPA. Existen,
no obstante, algunas normas que regulan la utili-
racion de los hormigones de alta resistencia,
adoptando diagramas tensidn-deformacidn para ¢l

cdlculo de secciones, que modifican los que nor-
malmente se establecen para los hormigones de
resistencias mds bajas. Entre ellas podriamos citar
dos ejemplos netables, como son la norma ACI-
318 (1} y el Cadigo Modelo FIP-CEB MC-90 (2}
Asimismo, la norma Noruega (3) y la Finlandesa
(1) establecen diagramas de cdlculo para los hor-
migones cuya resistencia se sitda en drdenes de
50 MPA a 100 MPA.

Las Instrucciones Espafiolas EH-91 (5) y EP-
93 (6} no limitan ia resistencia, aungue ia tipifica-
cidn recomendada para la resistencia de los hor-
migones establece un limite superior en H-60 (60
MPA) en la de mds reciente publicacion, EP-93;
llamando }a atencidn acerca de que las prescrip-
ciones y requisitos de la misma "estdn avalados
por la experimentacién para resistencia de hasta
45 MPA, por lo que para valores superiores a éste,
se deberd realizar la adecuacién oportuna”. En
definitiva, a ia luz de la EP-93, entendemos que la
utilizacién de hormigones de resistencia superior
a 45 MPA, haria necesario andalisis particuariza-
dos, antre otros, de la influencia de la forma del
diagrama tensidn-deformacion en la resistencia de
fas secciones de hormigon armado.

2. OBJETO DE LA COMUNICACION

El objeto de esta comunicacién, a la luz de lo
expuesto en ¢l apartado 1. es analizar la influencia
que presentan los diferentes diagramas fensién-
deformacién, establecidos por el MC-90 y la
norma ACI 318, para los HAR, en el comporta-
miento en flexidn simple de fas secciones de hor-
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migén armado, analizando, asimismo, las diferen-
cias a que conllevard Ja utilizacién de tales diagra-
mas en comparacion con ios cldsicamente em-
pleados para los hormigones de resistencias nor-
males.

3. ANALISIS DE SECCIONES:
COMPORTAMIENTO A FLEXION

El comportamiente a flexion de las secciones
de hormigon armado, queda influenciado por el
diagrama tensidn-deformacién que adoptemos en
el dimensionamiento o en la comprobacidn de
secciones.

CEB PARABOLA - RECTANGULO
HORMIGON NORMAL

TENSION/fc

sas Ton Tens o “oas Tos Toms e
DEFORMACION UNITARIA EN %

Figura 1. CEB parabola-rectangulo hormigén normal.

El MC CEB-FIP 1990 cstablece un diagrama
cldsico pardbola recténgulo (Fig. 1), en el que la
rama parabolica alcanza hasta la deformacion de
0,0020. limitando ¢} bloque rectangular hasta la
deformacion maxima del 0,0035. Tal diagrama es
el adoptado, asimismo, por ka vigense Instruccidn
Espafiola EH-91. Asimismo, el CEB establece
diagramas que limitan la parte rectangular del blo-
que, segiin aumente la resistencia del hormigdn,
alcanzandose una deformacion maxima en célculo

g, = 00,0035 (;%) = 0,0022 (Fig. 2), para hormi-

CEB PARABOLA - RECTANGULO
HORMIGON ALTA RESISTENCIA (H-800}

1
09+ :
D.B FERPUTT —— SR ,,uu‘
0.7
0.6-
O I
0.41
0.3
o1
O oms 04 048 62 025 03 035 0.4
DEFORMACION UNITARIA EN %

TENSION/fc

Figura 2. CEB parabola-recténgulo hormigon alta
resistencia {H. 80).

CEB DIAGRAMA RECTANGULAR
HORMIGON H-800

1 - - ; : 0.5

TENSION/fc
o
n

O %5 01 046 02 025 0.3 055 04
DEFORMACION UNITARIA EN %
Figura 3. CEB Diagrama rectanguiar hormigon
H. 80.

gones del orden de 80 MPA de resistencia.

Alternativamente, e} MC-90 del CEB permite
la utilizacién de un diagrama rectangular sin tope
con valor de la tension de agotamiento, variable
en funcién de la resistencia, asi como ia deforma-
cién de agolamiento, lo que para hormigones de
resisiencia del orden de 30 MPA conduce al dia-
grama que establecemos en la (Fig. 3), ya que:

£, =085 (1- ziso)f

para £, = 80 £, = 0,58 [,

<

g® = (),004 - 0,002 —ri-
100
para f,, = 80; %, = 0,0024

La norma ACI-318 adopta, en general, para el
cleulo de secciones un diagrama pardbola rectdn-
gulo, limitando la deformacidn médxima al 0,0030
(Fig. 4). Como alternativa, admite un diagrama
rectangular de compresiones gue para los hormi-
gones con resistencia inferior a 4.000 psi (= 28
MPA) queda indicado en la (Fig. 5). El diagrama

ACI-318 PARABOLA - RECTANGULO
DIAGRAMA NORMAL

TENSION/fc

o o0s 01 015 o5 Toss oa o3 oa
DEFORMACION UNITARIA EN %

Figura 4. ACI-318 Parabola-rectangulc diagrama
normal.
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TENSION/c

TENSION

ACI-318 DIAGRAMA RECTANGULAR

pgste  oowm
) VEVMM: -:—‘r——— IC
O S T aTE 55 hos b 656 64 .
DEFORMACION UNITARIA EN % .

Figura 5. AC1-318 Diagrama rectangutar.
ACI-318 DIAGRAMA RECTANGULAR
HORMIGON DE RESISTENCIA fc > 56 MPa

1
0.9 085t ".’:93:33.,
0,8 scaci—
o 7k
0.8 b
0.4
0.3
0.2 4
0.1

%3 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45

DEFORMACION UNITARIA EN %

Figura 6. ACI-318 Diagrama rectangular hormigon
de resistencia fc = 56 MPa.

Dsfltc

Us/Uc

CEB PARABOLA-RECTANGULO (0.35 %}

Q.G
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074 -

0.69

6.5

[FE T SN
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[EYL TSR

0.1

0
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Figura 7. CEB parabola-rectangulo (0.35%}.

.08 0.25 0,35

CEB PARABOLA-RECTANGULO (0.22 %)
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Figura 8. CEB parabola-rectangulo (0.22%).
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Figura 9. CEB rectangular,
ACI PARABOQLA-RECTANGULO
0.0 : p——
| % [nEH-600 |
0.8 e
0.7 L AEH-500
0.6
0.5
0.4
0.34- i
0.4- . /
T S P YA
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Figura 10. AC! parabola-rectangulo.
ACI RECTANGULAR (0.85 ¢}
0.8
|
0.8 ;_AE_H-!S‘DO__—JR /
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o6 S AEH-M_I .
0.5
0.4
05
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0.1 e
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Figura 11. ACI rectanguiar {0.85 ¢).
ACI RECTANGULAR (0.65 ¢)
0.9 T ;
N [ | //
A e e S Y /)
06 I N /t,w
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Figura 12. ACI rectangular (C.65 ¢).
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rectangular de compresiones para hormigones con cion.
resistencia superiores a 28 MPA, lo hace funcion
de la resistencia, llegando al diagrama que acom-
pafiamos en la (Fig. 6), para hormigones de resis-
tenicia superior a 56 MPA.

M, =momento flector de célculo.

4. COMPARACION DE LOS RESULTADOS
Para todos los diagramas que hemos citado, OBTENIDOGS

hemos obtenido los diagramas de cédlculo en fie- . P .
I ) Hemos procedido a un andlisis comparativo de
con

. U .
xién simple que relacionan la cuantia ( G los diagramas de célculo de secciones, en los cua-
M les hemos analizado dos aspectos principales:

<

el momento fleclor aplicado , en valores

d
U,
adimensionales. En las figuras 7, 8,9, 10, 11y 12
se acompailan tales diagramas, que s¢ han calcu-
lado para tres catidades de acero AEH. 400, AEH. b) La influencia del diagrama en la cuantia

500, AEH. 600 y seccidn rectangular. limite y en el momento 1fmite que admite la
seccion, denominando como memento limi-

ie el que se obtendria movilizando un blogue
f.  =resistencia del hormigdn. de compresiones que conduce a ia profundi-
dad de fibra neutra, en deformaciones,
correspondiente al valor de la deformacion
del acero en la que se moviliza, como ten-
sion de cdlculo, el limite elastico del acero.

a) La influencia del diagrama en la cuantia,
para valores de momento flector constante.

En los diagramas:

U, =A,f,. siendo I, Ja tensién de cilcuio del
acero v A, el drea de la armadura de trac-
cién.

=f,, bd, siendo f, la tensién de cédiculo del

s . . En el cuadro que sigue se acompafia e resu-
hormigén v b y d las dimensiones de la sec-

men de la comparacién.

MOMENTOS Y CUANTIAS LIMITE PARA H-80

AEH-400 AEH-300 AEH-600
Diagrama
MU, uJsu, M,/U,, U/u, MJU, | UJU.
CEB parabola
1 rectangulo 0,333 0,462 0,318 0,428 0,303 0,400
(0.35%)
CEB pardbola
2 rectdngulo 0,263 0,336 0,244 0,304 0,228 (0,279
(0.229%)
CEB rectangulo
3 (0.24%) (0,240 0,340 0,227 0,311 0,214 0,280
2/1 0,79 0,73 0,77 0,71 0.75 0,70
3/1 0,72 0,74 71 0,73 0,71 0,70
372 0,91 1,01 0,93 1,02 0,94 1,00
ACI pardbola
4 rectangulo 0313 0419 0,296 0,388 (0,280 (0,459
(0.30%)
ACT recténgulo
5 (0.85 ¢) 0,336 0,459 0,318 0,418 0,302 0,393
g | AClrectingulo 0279 | 0351 0263 | 0325 | 0247 | 0300
(0.65¢)
5/4 1,07 1,10 1,07 1,08 1,08 1,09
6/4 (.89 0,84 0,89 0.84 0,88 0,84
6/5 0,83 0,76 0,83 0,78 0,82 0,76
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6. CONCLUSIONES

Se ha realizado un anilisis de la influencia del
tipo de diagrama tensién-deformacion para el hor-
migdn, en el comportamiento a flexidn de los ele-
mentos elaborados con hormigdn de alia resisten-
cia, Bl andlisis se ha realizado por aplicacién de
las especificaciones contenidas en el Cédigo
Madelo CEB-FIP 1990 y en 1a norma ACI-
318/89.

De acuerdo con los resultados obtenidos, pode-
mos establecer las siguientes conclusiones:

A) DIAGRAMAS DEL MC-90 CEB-FIP

A-1.La incidencia de ia aplicacién de diferen-
tes diagramas tensidn deformacion para el
hormigdn, segin establece el MC-90
CEB-FIP, para el dimensionamiento a fle-
xidn de secciones rectangulares de hormi-
gén armado, con HAR, es importante ¢n
to referente al establecintiento de la cuan-
lia limite y del momento correspondiente
a dicha cuantfa, momento limite.

A-2. La aplicacién del diagrama pardabola rec-
tangulo, con g, = 0,0022, como corres-
ponde a un hormigdén H-80, (f. = 80
MPAJ}, supone reducciones:

-En el momento limite que puede soportar
la seccidn, del 21% al 25%
—-En la cuantia iimite, del 27% al 30%

dependiendo del tipo de acero empleado,
todo clle frente a hormigones con resis-
lencias normales del tipo H-40 (f, = 40
MPA).

A-3. La reduccidn a que aludimos en A-2, se
ve asimismo reflejada si se emplea el blo-
que reciangular preconizado por MC-90,
con valores de la reduccion:

~En el momento limite, del 28% al 29%
~En la cuantia limite, del 26% al 30%

frente a [os hormigones de resistencia
normal.

B) DIAGRAMAS ACI/318.89

B-1. La aplicacidn del diagrama rectangular esta-
blecido por ACI-318 para los HAR, supone
reducciones:

~En el momento limite, del 11% al 12%

—En la cuantia limite, del 16%
frente a los hormigones de resistencia nor-
mal, cuande s empleas diagrama pardbola
rectdngulo con e, = 0,0030.

B-2. La aplicacién de] diagrama rectangular esta-
blecido por ACI-318 para los HAR, supone
reducciones:

—En el momento limite, del 17% al 18%.
—En la cuantia limite, del 229 al 24%

frente a los hormigones de resistencia
igual o inferior a f, <28 MPA, (f. £ 4.000
psi), cuando se emplea diagrama rectan-
gular.

C) Desde un punto de vista practico, las inci-
dencias aludidas en A y B, no tienen reper-
cusion ya que las cuanifas geoméiricas, a
que conducen las cuantias mecdnicas limi-
tes, serian muy clevadas, pudiéndose plan-
tear problemas de ejecucién por la gran den-
sidad de armaduras.
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RESUMEN

El dimensionamiento y la comprobacidn de
secciones de hormigdn armado, gueda condicio-
nado por el diagrama tension deformacidn que se
adopte para el hormigén.

Los hormigones de alta resistencia (HAR) pre-
sentan diferencias notables en la forma del diagra-
ma o-g, afectando, en consecuencia, a algunos
aspectos que condicionan el dimensionamiento,

Algunas normas, tales como el MC-90 y la
norma ACT, contemplan diagramas para el hormi-
gén, diferentes para los hormigones de resistencia
normal (f, € 50 MPA) y para los HAR (f, = &0
MPA).

En la presente comunicacion se analizan cuales
son los aspectos més imporlanies que condicionan
los diferentes diagramas, llegando a la conclusidn
de que, a un nivel ledrico, los aspectos condicio-
nados, para ias secciones rectangulares de hormi-
6n armado solicitadas a flexidn, son el momento
limite y la cuantfa limite. Desde un punto de vista
practico, no obstanle, los citados aspeclos no tie-
nen mucha relevancia, dadas las considerables
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cuaniias geoméiricas a que conducirfa la cuantia
limite.

SUMMARY

The size and verification of reinforced concrete
sections, is determined by the tensite deformation
diagram adopted for the concrete,

High strength concretes (HSC) show apprecia-
ble differences in the form of the diagram g,
which subsequently affects some of the aspects
governing size.

Some standards, such as the MC-90 and the

ACI code, consider different diagrams for the dif-
ferent concretes; f,, < 50 MPA for normal strength
concretes and f,, = 80 for high strength concretes.

The present communicalion analyses the more
important aspects which affect the different dia-
grams, and reaches the conclusion that at a theore-
tical level the conditional aspects for rctangular
sections of reinforced concrete subjected to ben-
ding are the limit moment and the limit quantity.
However, from a practical point of view, the said
aspects are not very relevant, given the considera-
ble geometrical quantities that lead to the limit
quantity.

Informe sobre el Simposio IABSE, celebrado en Roma,

en Septiembre 1993, bajo el titulo

"Conservacion Estructural de la Herencia Arquitectonica”

La conservacion de estructuras cs esencial para
salvaguardar fa valiosa historia arquitecténica de
la civilizacién de todo el muado.

Evaluar la estabilidad de la estructura de un
monumento, asf como disefiar las medidas de
intervencidn, son objetivos en los que los ingenie-
ros emplean todo su conocimiento sobre mecdnica
estructural y ciencia de los materiales. Sin embar-
g0, s requiere la cooperacidn con otras especiali-
dades en el esfuerzo de conservacidn, para poder
evaluar los valores artisticos e histéricos de
monumentos y edificios antiguos. Los ingenieros
estructurales deben trabajar dentro de grupos mul-
tidisciplinares, aplicando su experiencia técnica
con especial cuidado para conseguir alterar mini-
mamente las cualidades arquitecténicas ¢ histori-
cas que hacen que una estructura merezca la pena
ser conservada. Un primer paso fundamental es el
andlisis apropiado para establecer la verdadera
necesidad de intervenir. Son esenciales métodos
adecuados de diagndstico antes de iniciar un pro-
grama de conservacion de una estructura.

En el "Informe" se estudian los aspectos arqui-
tectdnicos, sociales v econdmicos de la conserva-
cién de estructuras. Se describen métodos espe-
ciales uttlizados para la conservacion de estructu-
ras. tales como los de inspeccidn y sapervision,
tasacién, y una amplia gama de sistemas de repa-

racién. Este "Informe" es una interesanie {uente
de consulta para todo aquel relacionado con fa
conservacion de estructuras, un campo de crecien-
te importancia para los ingenieros y el conjunto
de la socidad.

DATOS SOBRE ESTA PUBLICACION
Informe IABSE Volumen 70

103 articulos v posters, de los cuales 95 son en
Inglés, 5 en Francés y 3 en Alemdn.

Restmenes en Inglés, Francés y Alemdn.

774 pdginas y 625 ldminas. Formato 170 x 240
mm ISBN 3-85748-083-1. Publicacion: Septiem-
bre 1993,

Precio; Micmbros de IABSE SFr. 98—
No Miembros SFr. 147 ~
Mis gastos de envio

Los interesados en adquirir esta publicacién,
deberdn dirigirse a:

IABSE Secretariat
EHT-Honggerberg
CH-8093 Zurich

Télf.: Int + 41 1-633 26 47
Fax: Int+ 41 1-371 21 3!
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