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La necesidad de reflexionar
sobre el futuro de nuestra revista

Querido lector:

Al tiempo que un deber, es una satisfaccion para mi dirigirme a ti en este primer numero de la revista que ve la luz después
hacerme cargo de la Direccion de Hormigon y Acero, correspondiendo al encargo del Consejo de ACHE decidido en su reu-
nion de diciembre de 2003.

En primer lugar, quiero expresar mi mas sincero agradecimiento al anterior Director, Angel Carlos Aparicio. La oportuni-
dad de trabajar con ¢l en el Comité de Redaccion durante los ultimos 6 afios ha sido una permanente y agradable leccion.

Si echamos la vista atras, creo que no puede caber duda alguna del avance logrado por la revista desde el n® 208, primero
publicado bajo su direccion, hasta este n® 231 que tienes en tus manos. La carta del director publicada en el n° 210, al poco
tiempo de comenzar esta ultima etapa bajo su batuta, constituia toda una declaracion de intenciones, en la que se marcaban obje-
tivos muy ambiciosos.

La modernizacién en la maquetacion, la creacion del articulo central con traduccion del texto completo al inglés, la intro-
duccidn del color en esa parte de la revista, la sistematizacion y profundizacion en la revision de los articulos presentados, que
ya existia, para garantizar una mayor calidad formal y de contenido,... creo que todo ello son mejoras irrefutables logradas en
este ultimo periodo de la revista. Incluso la incorporacion de la publicidad, aunque resulte a veces incomoda, es un interesan-
te complemento informativo sobre empresas, productos y sistemas (al tiempo que herramienta necesaria para lograr los fondos
que permiten alcanzar los objetivos planteados).

Como epilogo de esa etapa, este ejemplar que lees ahora, quedo practicamente preparado, a falta de los tltimos toques, por
el propio Angel, a quien tendras que agradecer las virtudes que puedas apreciar a través de su lectura. Asumo por mi parte, los
posibles defectos que asimismo pudieras observar puesto que, en todo caso, s6lo demostrarian que no he sido capaz de detec-
tarlos y corregirlos en los tres meses desde que me hice cargo de la direccion. Te pido disculpas por ellos y espero ser capaz,
junto a la totalidad del Comité de Redaccion, de corregirlos en el futuro.

Los logros conseguidos en esa etapa anterior no deben hacer, sin embargo, que nos sintamos satisfechos con lo alcanzado
y nos limitemos a mantenerlo. Aunque el inico reproche a mi antecesor sea que nos ha dejado el liston muy alto y que, por
tanto, el camino que se presenta ante nosotros es dificil, nuestro deber ahora como Comité de Redaccion es tratar de seguir pro-
gresando y ponérselo, por nuestra parte, ain mas dificil a los que nos sucedan en esta labor.

Hay muchos aspectos a considerar. Por ejemplo, en la antes citada carta del director del n° 210, se sefalaba la necesidad de
evitar la interferencia y solape que, hasta ese momento, se habia producido entre Hormigon y Acero y las asambleas de ATEP,
asociacion madre de nuestra revista, ahora adoptada por su sucesora, ACHE. En esa linea, se subrayaban los inconvenientes
derivados de tal solape: revistas copadas mayoritariamente por las ponencias de las asambleas, tardanza en la publicacion de
articulos originales presentados a la revista y consiguiente pérdida de actualidad, descontento de los autores,.... En consecuen-
cia, se establecia un objetivo claro de desvincular la revista de las ponencias presentadas a las asambleas de ATEP (ahora con-
gresos trienales de ACHE).

Ese proposito se ha conseguido plenamente en estos afios, pero ha traido consigo otras consecuencias no perseguidas. La
carta del director publicada en el n° 227, hace ahora un afio, constituia una publica reflexion tratando de encontrar las razones
de la carencia de originales, sobre todo de realizaciones, para los nimeros ordinarios de la revista. Esta carencia amenazaba con
hacer endémico el retraso en su publicacion, por lo que se anunciaba que, por mandato del Consejo de ACHE, los cuatro niime-
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ros pendientes del aflo 2002 se cerrarian con la publicacion de un numero monografico de extraordinario interés (que, por cier-
to, espero que llegue a tus manos en pocas semanas).

La comparacion entre lo publicado por los asociados de ACHE en diversos cauces (no sélo en Hormigoén y Acero sino en
Memorias de Jornadas o Congresos) en los trienios 1990-1992 y 2000-2002, hecha dentro de esa carta-reflexion, demostraba
que los asociados de ACHE no so6lo no publicaban menos, sino que habian casi triplicado su produccion, pero que un 75% de
ella se habia dirigido hacia esas Jornadas o Congresos.

Por otra parte, esa concentracion de originales en Jornadas y Congresos ha afectado bastante mas a los articulos de carac-
ter mas practico (realizaciones, mantenimiento y reparacion) que a los de estudio e investigacion, de forma que en los nime-
ros 211 al 222 una media del 60% de los articulos publicados, se incluyeron en el grupo de Investigaciones y estudios, con una
tendencia acusada a incrementar esa proporcion (en 2001 fue de casi el 80%).

La conclusion basica de tal reflexion es clara: el objetivo trazado de desligar revista y Congresos se ha logrado, pero a costa
de unos efectos colaterales no pretendidos, por lo que, como ya se sefialaba en esa carta del director, “el Consejo de nuestra
Asociacion y el Comité de Redaccion estamos obligados a disefiar una nueva politica de publicaciones, en la que los libros y
monografias deberan ser también considerados.”

Esta idea es totalmente compartida por el Presidente y Consejo de ACHE, razén por la que, cuando estés leyendo estas line-
as, se habra celebrado ya la primera reunioén de una Comision de Reflexion, creada para estudiar el futuro de la revista y defi-
nir un plan estratégico y unos objetivos para los proximos afios. Ya estamos “manos a la obra”.

Este futuro de la revista se estudiara a lo largo de 2004, aprovechando que la planificacion decidida en su momento por el
Consejo para el resto del afio, sobre la base de una revision monografica, estd ya muy avanzada en su realizacion. Contamos
con mas de 30 articulos sobre la investigacion actual del hormigén estructural en Espafia, en cuyo proceso de edicion estamos
trabajando para lograr su publicacion en la fecha prevista.

Las ideas a considerar en la reflexion sobre el futuro son muchas, pero el objetivo esencial es Gnico y estd claro desde el
principio: lograr que la revista responda a lo que nuestros asociados esperan de ella. Desde aqui te dirijo mi invitacion a par-
ticipar en esa reflexion, enviandonos las ideas que te parezcan mas oportunas sobre lo que crees que debe ser la revista. Vaya
por anticipado mi agradecimiento por tu colaboracion que espero con gran interés. Confio en que dentro de 2005 podamos
empezar a hacer realidad ese enfoque de la revista que definamos entre todos.

marzo de 2004

Luis M?* Ortega Basagoiti
Director de Hormigon y Acero
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Puente extradosado sobre el rio Deba
(autopista Vitoria-Gasteiz — Eibar)

Extradosed Bridge over the river Deba
(Vitoria-Gasteiz — Eibar Motorway)

L
José Antonio Llombart

*

Jordi Revoltos

Estudio de Ingenieria y Proyectos, EIPSA

RESUMEN

El presente articulo describe las prin-
cipales caracteristicas y sistema cons-
tructivo del Puente sobre el rio Deba,
perteneciente a la Autopista Vitoria-
Eibar en el Enlace de Malzaga.

El puente, que discurre en curva, tiene
una sucesion de luces de 42.00 + 66.00
+ 42.00 m, cruza un ferrocarril, el rio
Deba y una carretera. Para resolver el
problema de galibo estricto sobre la
carretera se ha diseflado un tablero de
hormigén con una seccién en forma de
“U”, cuyo canto sobrepasa la plataforma
de rodadura y en el que el pretensado
sobresale del canto de la seccion.

El tablero esta soportado por unas
pilas con disposicion en “Y”. La solu-
cion, cuyas especiales caracteristicas
estan obligadas por la circunstancia de
galibo, aporta el atractivo formal deri-
vado de su singularidad.

1. INTRODUCCION

La Autopista Vitoria-Eibar entronca en
su extremo norte con la Autopista A-8
en el Enlace de Malzaga. Este enlace se

halla en la confluencia de los angostos
valles de los rios Deba y Ego, un encla-
ve con una gran concentracion indus-
trial y viaria. Estos factores han condi-
cionado el disefio de un enlace
complejo en el que abundan los tineles
y viaductos (Figura 1).

En particular, el ramal Vitoria-Irun
debe cruzar sucesivamente una linea

SUMMARY

This article describes the main features
and construction system relating to the
Bridge over the river Deba, belonging to
the Vitoria- Eibar Motorway at Malzaga
Junction.

Running in a curve, the bridge has a
succession of spans measuring 42.00 +

Figura 1. Enlace de Malzaga.
Figure 1. Malzaga Junction.
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66.00 + 42.00 m, crosses a railway line,
the river Deba and a road. A “U”
shaped cross-sectioned concrete deck
was designed for overcoming the strict
clearance problem over the road. lIts
edge protrudes from the roadway and the
prestressing protrudes from the cross
section s edge.

The deck is supported by “Y” shaped
piers. The solution, whose special
features are compelled by the clearance
requirement, provides the attractive
shape deriving from its uniqueness.

1. INTRODUCTION

The Vitoria-Eibar motorway connects
at its north end with the A-8 motorway
at the Malzaga junction. This junction is
located where the narrow valleys of the
rivers Deba and Ego meet, an enclave
with a high concentration of industry
and roads. These were determining
factors in the design of a complex
Jjunction where tunnels and viaducts
abound (Figure 1).

The Vitoria-Irun branch in particular
has to successively cross a railway line,
the river Deba and the N-634 road
(Figure 2), to then join the A-8 a little
further on. Combined with the con-
ditioning factor of not building piers in
the riverbed, this succession of obstacles
generates a structure with three spans

Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

Figura 2. Puente sobre el rio Deba. En la izquierda de la imagen aparece
el paso de la Carretera N-634 por debajo del tablero.
Figure 2. Bridge over the river Deba. The N-634 road appears passing under
the deck on the left of the picture.

measuring 42.00 + 66.00 + 42.00 m.
(Figure 3). The proximity of the
connection to the A-8 limits the branch's
vertical alignment and only allows a
1.05 m thickness below roadway level
where passing over the N-634. This
value is considerably less than the
thicknesses normally used in concrete
decks with these spans (A typical
solution would be formed by a deck
varying from 2.20 m to 3.60 m in
thickness, in the same way as other
structures belonging to the same
Malzaga Junction have been designed).

s LB

ALZADD
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ferroviaria, el rio Deba y la N-634
(Figura 2), para después unirse a poca
distancia con la A-8. Esta sucesion de
obstaculos, unida al condicionante de no
disponer pilas en el lecho del rio, genera
una estructura de tres vanos con luces de
42.00 + 66.00 + 42.00 m. (Figura 3). La
proximidad de la conexioén con la A-8
limita el trazado en alzado del ramal,
permitiendo Unicamente un canto bajo
rasante de 1,05 m en su paso sobre la N-
634. Este valor es notablemente inferior
a los cantos que se disponen habitual-
mente en tableros de hormigén con estas

o

Figure 3. Puente sobre el rio Deba. Esquema y dimensiones generales.
Figure 3. Bridge over the river Deba. Scheme and general dimensions.

Hormigon y Acero ¢
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luces (Una solucidn tipica estaria cons-
tituida por un tablero con canto varia-
ble de 2,20 m a 3,60 m, en la misma
forma como se han resuelto otras
estructuras pertenecientes al mismo
Enlace de Malzaga).

Para resolver este problema de géalibo
estricto se ha disefiado un tablero de
hormigén con una seccion abierta en
forma de “U”, cuyo canto sobrepasa la
plataforma de rodadura y en el que el
pretensado sobresale a su vez del canto
de la seccion (Figura 4).

2. ESTUDIO DE SOLUCIONES
EN FASE DE PROYECTO.
PUENTES PROVISTOS
DE TIRANTES

La consideracion de la magnitud de
las luces a salvar, unida a la escasez de
galibo, hizo que en un principio se plan-
tease la conveniencia de una solucion
con un cierto atirantamiento, lo cual
motivo un estudio de las distintas posi-
bilidades y el establecimiento de una
seric de consideraciones relativas a
diversos esquemas de puentes de hormi-

1550
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A concrete deck with an open “U”
shaped cross section was designed to
solve this strict clearance problem. Its
edge protrudes from the carriageway
and the prestressing in turn protrudes
from the cross section s edge (Figure 4).

2. STUDY OF SOLUTIONS IN THE
DESIGN PHASE. CABLE STAYED
BRIDGES

Combined with the lack of clearance,
consideration of the spans to be

HI

Figura 4. Puente sobre el rio Deba. Seccion transversal.

Hormigon y Acero ¢

Figure 4. Bridge over the river Deba. Cross section.
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overcome led initially to the advisability
of coming up with a solution using a
certain amount of stays which, in turn,
led to studying the different possibilities
involving a number of considerations
relating to various schemes of cable
stayed bridges as shown in figure 5:

a) Concrete deck bridge, classic
staying  with a  multiple stay
arrangement. The Brotonne Bridge in
France has been reproduced as an
example in the scheme shown.

b) Extradosed, cable stayed bridge.
The diagram shows the EIPSA designed
Teror Bridge in Gran Canaria.

¢) Prestressed concrete deck bridge,
provided with extradosing in the support
areas on piers. The scheme corresponds
to the Bridge over the river Deba.

Multiple stayed concrete deck bridges
(scheme a) are nowadays an ideal solu-
tion for overcoming large spans betwe-
en 200 and 400 metres, with 400 m
having been exceeded in cases which

5

could be deemed a ‘record”, to now
enter the range of spans in metal cable
stayed bridges which have achieved in
excess of 800 metres in extraordinary
constructions such as the Normandy
Bridge in France and the Tatara in
Japan.

The height of the pylons, whose
dimensions are usually pleasing to the
eye in open spaces, stands out in classic
cable stayed bridges with a concrete
deck. The pylon/main span ratio is
usually around 0.20. The deck is
characterised by its slenderness and
flexibility and normally its dead load
and a large part of the live loads are
offset by the staying system. The
variation in stay tension as against the
live loads requires consideration to be
given to the consequences deriving from
fatigue and, therefore, sizing must be
made such that the maximum stress is in
the order of 40% of the failing load and
in no event must exceed 45%, with
which the use made of the steel’s
strength is less than that usually
achieved in other types of structure.

Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

g6n provistos de tirantes, que se mues-
tran en la figura 5:

a) Puente con tablero de hormigon, ati-
rantado clasico con disposicion de tiran-
tes multiples. En el esquema mostrado se
ha reproducido, a titulo de ejemplo, el
puente de Brotonne, en Francia.

b) Puente atirantado extradosado. En
el esquema se ha representado el puente
de Teror, en Gran Canaria, proyectado
por EIPSA.

c) Puente con tablero de hormigén
pretensado, provisto de un extradosado
en las zonas de apoyo sobre pilas. El
esquema corresponde al puente sobre el
rio Deba.

Los puentes de tablero de hormigon
con tirantes multiples (Esquema a) cons-
tituyen hoy en dia una solucion idénea
para resolver grandes luces comprendi-
das entre 200 y 400 metros, habiéndose
superado los 400 m en casos excepcio-
nales que podrian considerarse ‘“re-
cord”, entrando ya en el rango de luces de
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Figura 5. Esquemas de puentes de hormigon provistos de tirantes.

Figure 5. Schemes of cable stayed concrete bridges.
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los puentes atirantados metalicos, que
han logrado sobrepasar la luz de 800
metros en obras extraordinarias, tales
como el Puente de Normandia, en Fran-
cia y Tatara, en Japon.

En los puentes atirantados clasicos con
tablero de hormigon destaca la altura de
los pilonos, cuyas dimensiones suelen
resultar gratas a la vista en espacios
abiertos. La relacion altura de pilono/ luz
principal suele estar en el entorno de
0,20. El tablero de estos puentes se
caracteriza por su esbeltez y flexibilidad
y normalmente su peso propio y gran
parte de las sobrecargas se compensan
por el sistema de atirantamiento. La
variacion de la tension en los tirantes
frente a las sobrecargas exige considerar
las consecuencias derivadas de la fatiga,
por lo que el dimensionamiento debe
hacerse de manera que la maxima
tension sea del orden del 40% de la carga
de rotura, no debiéndose superar en
ningun caso el 45%, con lo que el apro-
vechamiento de la capacidad resistente
del acero es inferior al que se suele
conseguir en otro tipo de estructuras.

Las formas del esquema b), per-
teneciente a un puente extradosado,
difieren sensiblemente del puente atiran-
tado clasico. Se entiende por pretensado
extradosado, aquél que es exterior a la
seccion y sobresale del canto del tablero,
ya sea por arriba o por abajo. Estos
puentes tienen en comln una caracteris-
tica consistente en que su atirantamiento
no entra en el tablero, sino que se ancla
a ¢l en todos sus puntos de entrada,
mientras que en el pilono los tirantes
suelen ser pasantes durante construccion
y estan bloqueados en servicio. El ati-
rantamiento sirve para compensar en
gran parte los esfuerzos de peso propio,
mientras que las sobrecargas son resisti-
das por la flexion del dintel. La baja
relacion altura de pilono/luz del vano
hace que la efectividad de los tirantes
sea reducida. Sin embargo, la poca
variacion de tension de los tirantes per-
mite que éstos sufran menos frente a
fenomenos de fatiga y que, por tanto,
se puedan aprovechar mejor, llegando
a estados de tension mas altos que los
permitidos para tirantes convenciona-
les y usando anclajes mas sencillos.
Normalmente, pueden dimensionarse
los tirantes con tensiones de servicio
por encima del 60% de la carga de
rotura.

Hormigon y Acero ¢

La escasa altura de los pilonos, en rela-
cion con la dimension de la luz, propor-
ciona al conjunto un aspecto estético que
puede resultar apropiado para los casos
en que se desea que la forma que emerge
del tablero no entre en competencia con
el paisaje circundante. Ello suele ocurrir
cuando se trata de cruzar valles en los
que se pretende evitar el efecto del
impacto visual que se produciria como
consecuencia de una excesiva intromi-
sion de elementos artificiales en un con-
junto natural. Un pilono de gran altura,
caracteristico de un puente atirantado,
puede realmente ofrecer un sugestivo
panorama en el caso de construirse un
puente en un espacio abierto y sin
embargo, causar un efecto negativo
cuando se situa en zonas montafiosas o
espacios semiurbanos, por el hecho de
restar protagonismo a los elementos exis-
tentes, bien sean naturales, o edificacio-
nes proximas.

Los viaductos con pretensado extra-
dosado se han venido desarrollando prin-
cipalmente en los ultimos afios en Japon,
donde cabe destacar el puente de Odawa-
ra (Luz maxima: 122 m), el puente de
Tsukuhara (Luz maxima: 180 m) y mas
recientemente, los puentes sobre los rios
Ibi y Kiso (Luz méaxima: 272 m). La figu-
ra 6 muestra una imagen del puente de
Teror, proyectado recientemente por
EIPSA, con una disposicion de vanos de
54 + 145 + 62 m.

El esquema c), adoptado en el puente
sobre el rio Deba, corresponde a una

e
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The shapes in scheme b), belonging to
an extradosed bridge, considerably
differ from the classic cable stayed
bridge. Extradosed prestressing is taken
to be that outside the cross section
which protrudes from the decks edge
whether above or below. These bridges
have a feature in common consisting in
their stays not entering the deck but
being anchored to it, at all their points
of entry whilst stays in the pylon are
usually  through  stays  during
construction and are blocked in service.
Staying serves for largely offsetting
dead load stresses whilst live loads are
withstood by the deck’s bending. The
low pylon height/span length ratio
makes for a reduced effectiveness of the
stays. However, the small variation in
the stays’ tension allows them to suffer
less from fatigue phenomena and,
therefore, better use can be made of
them, reaching higher tension states
than those allowed for conventional
stays and using simpler anchorages.
Stays can normally be sized with service
stress above 60% of the failing load.

Low pylons in comparison with the
span dimension provides an aesthetic
look to the overall unit which may prove
suitable for cases where the shape
emerging from the deck is required not
to compete with the surrounding
landscape. This usually occurs when
crossing valleys where endeavour is
made to prevent the effect of visual
impact, which would arise as a result of
artificial items excessively interfering in
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Figura 6. Puente de Teror. Atirantado extradosado.
Figure 6. Teror Bridge. Extradosed cable stayed bridge.
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a natural scenario. Characteristic of a
cable stayed bridge, a very high pylon
may actually offer an attractive
panorama should a bridge be built in an
open space but, however, may cause a
negative effect when located in
mountain areas or semi-urban spaces
because it takes the leading role away
from already existing elements, whether
natural or nearby constructions.

Viaducts with extradosed prestressing
have been developed mainly in Japan
over the last few years, where the
Odawara Bridge (maximum span of 122
m), the Tsukuhara Bridge (maximum
span of 180 m) and, more recently, the
Bridges over the rivers Ibi and Kiso
(maximum span of 272 m) may be
highlighted. Figure 6 shows a picture
of the Teror Bridge recently designed by
EIPSA, with a span arrangement of 54
+ 145 + 62 m.

Adopted in the Bridge over the river
Deba, scheme c) corresponds to a diffe-
rent conception of the aforementioned
extradosed cable stayed bridges. This is
a bending resistant concrete deck
arrangement where prestressing runs
the deck’s whole length, entering and
leaving the cross section several times
and being anchored only at the ends
(Figure 7). Following this same
scheme, a precedent may be quoted in J.
Tonellos Saint-Remy de Maurienne
bridge, with two spans of 52.5 + 48.5 m.
In both cases, the cables do not act as
stays but as conventional post-
tensioning which stress the deck by
means of the axial compression force

and the cable’s deviation forces. The
variation in the steel s stress due to live
load action is minimal and, therefore,
the risk of fatigue is completely
discarded. Tensioning in the Bridge
over the river Deba was performed at
70% breaking stress in the cables
protruding from the cross section. The
remaining inner tendons were tensioned
at 75% of the failing load stress in the
usual way in post-tensioned structures.

3. SOLUTION ADOPTED. DECK
WITH EXTRADOSED
POST-TENSIONING

The scheme of a conventional cable
stayed bridge was discarded in the
Bridge over the river Deba for
functional and aesthetic reasons. The
roadway's plan curvature (radius = 400
m) and the existence of a single
carriageway obliged consideration to
be given to a type of pier with a “A”
scheme, hydraulically incompatible
with the river Deba’s flow due to its
skewed crossing. In addition, the fact
that the bridge being designed forms
part of a group of junction structures,
performed with continuous, varying
thickness beams, and of being that with
a height closest to the river, advised its
not standing out heightwise over its
neighbours for aesthetic reasons. This
is why it was decided to develop a
solution with extradosed prestressing.

Using the scheme as indicated, the
maximum thickness achieved in the
Bridge over the river Deba under the
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Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

concepcion distinta de los puentes ati-
rantados extradosados mencionados
anteriormente. Se trata de la disposi-
cion de un tablero de hormigon, resis-
tente a flexion, en el que el pretensado
recorre toda la longitud del tablero,
entrando y saliendo de la seccion varias
veces y anclandose tnicamente en los
extremos (Figura 7). Siguiendo este
mismo esquema, cabe citar un prece-
dente en el puente de Saint-Remy de
Maurienne de J.Tonello, con dos vanos
de 52,5 + 48,5 m. En ambos casos, los
tendones no actuan como tirantes, sino
como postesado convencional que soli-
cita al tablero mediante el axil de com-
presion y las fuerzas de desviacion del
cable. La variacion de tension en el
acero, debida a la accion de las sobre-
cargas es minima, por lo que se descar-
ta totalmente el riesgo de fatiga. En el
puente sobre el rio Deba, el tesado se
ha realizado al 70% de la carga de rotu-
ra en los tendones que sobresalen de la
seccion. El resto de tendones interiores
se han tesado al 75% de la carga de
rotura, en la forma usual de las estruc-
turas postesadas.

3. SOLUCION ADOPTADA.
TABLERO CON PRETENSADO
EXTRADOSADO

El esquema de puente atirantado con-
vencional fue descartado en el puente
sobre el rio Deba por razones funciona-
les y estéticas. La curvatura en planta de
la plataforma (Radio = 400 m) y la exis-
tencia de una sola calzada obligaba a la
consideracion de una tipologia de pila

Figura 7. Puente sobre el rio Deba. Esquema de pretensado longitudinal.
Figure 7. Bridge over the river Deba. Scheme of longitudinal prestressing.

Hormigon y Acero ¢
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Extradosed Bridge over the river Deba

Figura 8. Tablero del Puente sobre el rio Deba. Vista superior.

Puede apreciarse la disposicion de los pilonos, que soportan el pretensado extradosado
y la forma de los nervios longitudinales, que sirven de proteccion exterior de la calzada.
Figure 8. Deck of the Bridge over the river Deba. Top wiew.

The pylon arrangement supporting the extradosed prestressing and the shape of the
longitudinal ribs acting as outside protection for the carriageway can be seen.

con esquema en “A”, incompatible
hidraulicamente con el flujo del rio
Deba, debido a su cruce esviado. Ade-
mas, el hecho de que el puente objeto del
proyecto forma parte de un conjunto de
estructuras del enlace, resueltas con
vigas continuas de canto variable y de
ser la de cota mas cercana al rio, aconse-
jaba por razones estéticas el no destacar
en altura frente a sus vecinas. Por tanto,
se decidié desarrollar una solucién con
pretensado extradosado.

Con el esquema indicado, en el puente
sobre el rio Deba se ha conseguido que el
espesor maximo existente bajo la capa de
rodadura sea menor de 1,05 m, resol-
viendo el problema de galibo estricto
sobre la Carretera N-634 (Bilbao-San
Sebastian). Las barreras de seguridad
estan embebidas en sendos nervios lon-
gitudinales, en forma de grandes vigas
continuas de tres vanos. Coincidiendo
con la posicion de los apoyos interme-
dios, sobresalen unos pilonos que sopor-
tan el pretensado extradosado (Figura 8).
La solucion, cuyas especiales caracteris-
ticas estan obligadas por la circunstancia
de galibo, aporta el atractivo formal deri-
vado de su singularidad.

4. TABLERO

La seccion transversal del tablero esta
formada por una viga artesa compuesta

Hormigon y Acero ¢

por dos nervios longitudinales de 2,70 m
de canto, realizados in situ, en los que
se empotran unas vigas transversales
prefabricadas que soportan la accion
directa del trafico. Sobre las vigas lon-
gitudinales, y coincidente con el eje de
pilas, se disponen unos pilonos que sir-
ven de elementos desviadores del pre-
tensado extradosado (Figura 9).

J.A. Llombart y J. Revoltds

roadway level is less than 1.05 m, thus
solving the strict clearance problem
over the N-634 road (Bilbao — San
Sebastian). The safety barriers are
embedded in longitudinal ribs in the
shape of large continuous three span
beams. Coinciding with the position of
the intermediate supports, pylons
protrude supporting the extradosed
prestressing (Figure 8). The solution,
whose special features are compelled by
the clearance issue, provides an
attractive shape deriving from its
uniqueness.

4. DECK

The deck'’s cross section is formed by
a trough beam made up of two in-situ
made 2.70 m thick longitudinal ribs
into which prefabricated cross beams
are embedded, which support the
traffic’s direct load. Pylons acting as
extradosed prestressing deviation
items are arranged on the longitudinal
beams, coinciding with the pier centre-
lines (Figure 9).

The decks cross width is 13.90 m at
its top and the roadways width, 10.50
m. The safety barriers are embedded in
the longitudinal ribs, which at the bot-
tom, reproduce the New Jersey inside

profile.

Figura 9. Esquema del paso del pretensado extradosado por el interior del pilono.
Figure 9. Scheme of the extradosed prestressing passing through the inside of the pylon.
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Figura 10. Vigas prefabricadas transversales, colocadas sobre el encofrado inferior de los
nervios longitudinales. En una fase de construccion posterior, el extremo de las vigas
quedara en el interior de la masa de hormigon de los nervios longitudinales.

Figure 10. Prefabricated cross beams placed on the bottom formwork of the longitudinal ribs.
The end of the beams will remain inside the longitudinal ribs “concrete mass in a subsequent
construction phase.

Figura 11.
Figure 11.

A slab floor formed by 0.66 m thick
prefabricated concrete beams and a
0.20 m thick reinforced concrete slab
were used to make the roadway located
between the two longitudinal beams.
The prefabricated beams (Figure 10)
with a rectangular cross section 0.40 m
wide are placed every 2.00 m and are
prestressed. The 0.20 m thick slab is
formed by prefabricated preslabs on
which in situ concreting is subsequently

Hormigon y Acero ¢

Prelosas.
Preslabs.

performed to provide continuity to the
roadway. The preslabs are formed by a
6 centimetre thick flat concrete bottom
supplemented by a spatial structure of
welded reinforcing bars (Figure 11).

Stronger cross beams are arranged on
the piers to absorb pylon transmitted
loads. These in situ concreted beams
have a 1.80 x 0.80 m cross-section and
are post-tensioned with 15 ¢ 0.6 cables.

Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

El ancho transversal del tablero es de
13,90 m en su parte superior y el ancho
de calzada, 10,50 m. Las barreras de
seguridad estan embebidas en los ner-
vios longitudinales que reproducen, en
su parte baja, el perfil interior de la New
Jersey.

Para constituir la plataforma de roda-
dura, situada entre las dos vigas longi-
tudinales, se dispone un forjado forma-
do por unas vigas prefabricadas de
hormigoén, de 0,66 m de canto y una
losa de hormigon armado de 0,20 m de
espesor. Las vigas prefabricadas (Figu-
ra 10) con seccion rectangular de ancho
0,40 m, se disponen cada 2,00 m y
estan pretensadas con armaduras prete-
sas. La losa de 0,20 m de espesor esta
constituida por unas prelosas prefabri-
cadas sobre las que posteriormente se
hormigona in situ para dar continuidad
a la plataforma. Las prelosas estan for-
madas por un fondo plano de hormi-
g6n, de 6 centimetros de espesor, com-
plementado por una estructura espacial
de redondos electrosoldados (Figura
11).

Sobre las pilas se disponen unas vigas
transversales mas potentes para poder
absorber los esfuerzos transmitidos por
los pilonos. Estas vigas, hormigonadas
in situ, tienen una seccion transversal de
1,80 x 0,80 m y estan postesadas con
tendones de 15 ¢ 0,6%.

En la figura 12 se puede observar el
artesonado formado por el conjunto de
los nervios longitudinales, las vigas
transversales y la losa superior, que
ofrece una agradable vision de la parte
inferior del tablero.

5. PRETENSADO DE VIGAS
LONGITUDINALES

El pretensado de cada una de las dos
vigas longitudinales esta formado por 3
pares de tendones de 24 ¢ 0,6” de pre-
tensado extradosado y 1 par de tendones
de 31 ¢ 0,6” convencionales, estos ulti-
mos situados en el interior de la viga en
toda su longitud (Figura 7).

El pretensado extradosado es no
adherente en toda su longitud, estando
cada tendon formado por torones mono-
protegidos dentro de una vaina de polie-
tileno en la zona que discurre por el
interior del tablero. Por la zona exterior
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Figura 12. Aspecto del tablero, visto por la parte inferior.
Figure 12. Appearance of the deck, seen from underneath.

y en el interior del pilono, los conductos
estan formados por tubos metalicos.
Estos tendones han sido tesados al 70%
de la carga de rotura, puesto que como
se ha indicado anteriormente, no sufren
practicamente variacion alguna de ten-
sion frente a sobrecargas. El pretensado
extradosado es plenamente sustituible
en cualquier momento. Por otro lado, el
pretensado convencional es adherente y
esta en el interior de la seccion en todo
el tablero. Este pretensado se ha tesado
al 75% de la carga de rotura.

Todos los tendones, tanto los extrado-
sados como los convencionales, son
continuos en toda la longitud de la viga,
habiéndose dispuesto anclajes activos
en los extremos, situados en los estribos
del puente (Figura 13).

Hormigon y Acero ¢

Desde el punto de vista de calculo,
cabe resaltar que el efecto del momento
hiperestatico de pretensado es el con-
trario del usual en puentes continuos de
tres vanos. En este tablero, su apor-
tacion es favorable en centro de vano,
mientras que en secciones de pilas redu-
ce el efecto de la mayor excentricidad
del pretensado en los pilonos.

En la figura 14 se ha representado un
resumen de los valores mas representa-
tivos obtenidos durante el proceso de
calculo. Las magnitudes indicadas
corresponden a la verificacion de una de
las dos grandes vigas continuas laterales
del tablero. Se ha indicado la fuerza de
pretensado, a tiempo infinito, junto con
los correspondientes momentos resul-
tantes (hiperestatico e isostatico).

Figura 13. Anclajes de pretensado en un extremo del tablero. En la imagen de la izquierda, con el conjunto de tendones en fase de tesado.
En la imagen de la derecha, proteccion exterior de los anclajes de pretensado extradosado.
Figure 13. Prestressing anchorages at one end of the deck. In the left hand picture, with the group of cables in the tensioning phase. In the
right hand picture, outside protection of the extradosed prestressing anchorages.

J.A. Llombart y J. Revoltés

Figure 12 shows the troughing
formed by the group of longitudinal
ribs, the cross beams and the top slab,
offering a pleasing view of the deck’s
bottom.

5. LONGITUDINAL BEAM POST-
TENSIONING

The post-tensioning of each of the two
longitudinal beams is formed by 3 pairs
of 24 ¢ 0.6 extradosed tendons and 1
pair of conventional 31 ¢ 0.6 tendons,
the latter located inside the beam along
its whole length (Figure 7).

The extradosed tendons are not
bonded along its whole length, and each
tendon is formed by unbonded strands
inside a polyethylene duct in the area
running along the inside of the deck.
Ducts are formed by metal tubes in the
outside area and inside the pylon. These
cables have been tensioned to 70% of the
failing load since, as was pointed out
earlier, they undergo practically no
variation in tension to live loads. The
extradosed  pre-stressing is  fully
replaceable at any time. Moreover,
conventional pre-stressing is adherent
and is inside the cross section in the
whole deck. This post-tensioning was
tensioned to 75% of the failing load.

All tendons, both extradosed and
conventional, are continuous over the
whole length of the beam with active
anchorages having been arranged at
the ends, located in the bridge’s
abutments (Figure 13).

From the calculation point of view, it
is worth mentioning that the effect of the
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Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

SECCION A 12 m
DEL APOYO EXTREMO

SECTION AT 12 m

SECCION SOBRE PILA
SECTION ON PIER

OF EXTREME SUPPORT

FUERZA DE PRETENSADO S i
PRESTRESSING FORCE -160

MOMENTO DE PRETENSADO

PRESTRESSING MOMENT | —O:238 KN m
MOMENTO ISOSTATICO :
ISOSTATIC MOMENT =922 kN m
MOMENTO HIPERESTATICO T~
HYPERSTATIC MoMENT | —/-916 KN m

SECCION EN CENTRO
DE VANO PRINCIPAL

SECTION ON CENTER
OF MAIN SPAN

32.020 kN

-42.330 kN m

18.909 kN m

—23.421 kN m

Figura 14. Efecto del pretensado longitudinal en el tablero.
Figure 14. Longitudinal prestressing effect on the deck.

pre-stressing’s hyperstatic moment is
the opposite of the usual in continuous,
three span bridges. Its contribution in
this deck is favourable at the span
centre whilst in pier cross-sections it
reduces the effect of the prestressing’s
greater eccentricity in the pylons.

Figure 14 shows a summary of the
most representative values obtained
during the calculation process. The
magnitudes given correspond to the
verification of one of the two large,
continuous deck side beams. The
infinite time prestressing force together
with the pertinent moments resulting
(hyperstatic and isostatic) are shown.

The hyperstatic prestressing moment
at the centre of the intermediate span
proves favourable and tends to diminish
the exterior moment of dead load + live
loads acting on the section. It is also
favourable in the side spans and, in
addition, the relatively small value of
the isostatic moment vis-a-vis the
hyperstatic is to be stressed. The
hyperstatic ~ moment  considerably
reduces the value of the overall
prestressing moment in the section
located on the piers.

The use of extradosed pre-stressing
enabled the strict clearance problems to
be solved and the concrete deck to be
built with a degree of slenderness much
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greater than would have resulted should
a continuous concrete span have been
built with conventional pre-stressing. To
this must be added the resources the
system provided to the structural design
and to the creation of eye pleasing
shapes.

The existence of a geometric
peculiarity deriving from the roadway's
plan curvature (radius = 400 m),
longitudinal slope (4.5 %) and bank (8
%), associated with the fact that the
pylons were arranged in a vertical
position, was taken into account in
assessing the stresses deriving from the
deviation forces of the extradosed pre-
stressing s tendons in the areas the
pylons cross through. There are 4
apparently equal pylons in the bridge
but, however, due to the geometric
differences caused by the alignment, the
force the extradosed pre-stressing
produces on the structure is notably
different.

The friction losses of the extradosed
tendons in the area where passing
through the pylons may be assimilated to
horizontal component forces, the effect of
which on the overall structure is
considerable, as could be deduced from
calculation.

Figure 15 shows a simplified diagram
of the effect the friction losses produce in

En el centro del vano intermedio, el
momento hiperestatico de pretensado
resulta favorable y tiende a disminuir
el momento exterior de peso propio +
sobrecargas que actua sobre la seccion.
En los vanos laterales, resulta asimis-
mo favorable y cabe destacar ademas
el valor relativamente pequeiio del mo-
mento isostatico frente al hiperestatico.
En la seccidn situada sobre las pilas, el
momento hiperestatico reduce conside-
rablemente el valor del momento total
del pretensado.

La utilizacion del pretensado extra-
dosado ha permitido solucionar los
problemas de galibo estricto y cons-
truir el tablero de hormigén con un
grado de esbeltez mucho mayor que el
que hubiese resultado en caso de dis-
poner un tramo continuo de hormigoén
con pretensado convencional. A ello
hay que afiadir los recursos que ha
aportado el sistema al disefio estructu-
ral y a la creacion de formas agrada-
bles a la vista.

La existencia de una peculiaridad geo-
meétrica derivada de la curvatura en plan-
ta de la plataforma (Radio =400 m), pen-
diente longitudinal (4,5%) y peralte
transversal (8%), asociada al hecho de
que los pilonos se han dispuesto en posi-
cion vertical, ha sido tenida en cuenta en
la valoracion de los esfuerzos derivados
de las fuerzas de desviacion de los ten-
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Figura 15. Efecto de las pérdidas por rozamiento existentes en los tubos desviadores situados en el interior de los pilonos.
Figure 15. Effect of friction losses existing in the diverting pipes located inside the pylons.

dones del pretensado extradosado en las
zonas en que atraviesan los pilonos. En
el puente existen 4 pilonos aparentemen-
te iguales y sin embargo, debido a las
diferencias geométricas motivadas por el
trazado, la accion que el pretensado
extradosado produce sobre la estructura
es notablemente distinta.

Las pérdidas de rozamiento de los
tendones extradosados en la zona de
paso por los pilonos son asimilables a
unas fuerzas de componente horizontal,
cuyo efecto sobre el conjunto de la
estructura es notable, segiin ha podido
deducirse del calculo.

En la figura 15 se representa un
esquema simplificado del efecto que
producen las pérdidas de rozamiento en
el conjunto de los tubos desviadores
dispuestos en el interior de los pilonos.

Las pérdidas por rozamiento, conside-
radas aisladamente, se han asimilado a
una carga horizontal y se ha indicado el
esfuerzo que genera en una de las vigas
continuas laterales del tablero. Una pérdi-
da de pretensado del orden del 2 % repre-
senta un incremento total de momento
sobre el apoyo igual a 2730 kNm, que se
reparte en los vanos adyacentes en la
forma representada en la figura.

Una desviacion en las previsiones del
valor de las pérdidas por rozamiento
podria producir esfuerzos de importancia
no deseados, por lo que se ha estimado
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oportuno disponer de un procedimiento
apropiado para evaluar dichas pérdidas,
controlar y modificar el efecto de las
mismas, a fin de que las diferencias de
tension de cada tendoén en ambos lados
del pilono no supere el 5%, que es la dife-
rencia que se ha estimado admisible de
acuerdo con las previsiones del calculo.

Se ha utilizado un sistema capaz de
realizar sucesivos tesados y destesados de
tendones, al objeto de conseguir que la
diferencia de tension en ambas partes de
cada pilono no supere el valor estableci-
do del 5%. Para controlar la tension en
los tendones, durante las fases de tesado,
se han practicado unas aberturas en las
zonas situadas fuera de la seccion (Figu-
ra 16), en las que se han montado unas
bandas extensométricas destinadas a
conocer en todo momento el estado ten-
sional en algunos de los cordones de cada
tendon. Con el objeto de poder realizar
eficazmente las operaciones sucesivas de
tesado y destesado parcial, los anclajes de
los tendones extradosados han estado
provistos de rosca (Figura 17).

6. PILAS

Cada pila tiene forma de “Y”, siendo
esta disposicion la apropiada para reci-
bir en sus extremos, separados 11,90 m,
las cargas de las vigas longitudinales
(Figura 18).

the overall diverting pipes arranged
inside the pylons.

Considered separately, friction losses
have been assimilated to a horizontal
load and the force it generates on one of
the continuous deck side beams has been
shown. A prestressing loss in the order of
2 % represents a total increase in the
moment on the support equal to 2730
kNm, which is distributed over the
adjacent spans in the form as represented
in the figure.

A deviation in the forecasts of the value
of friction losses could produce major,
undesired stresses which is why it was
thought advisable to avail of an
appropriate procedure to evaluate such
losses, control and modify their effect, in
order for differences in the tension of
each tendon on both sides of the pylon
not to exceed 5%, which is the difference
estimated as admissible according to the
calculation provisions.

A system able to make successive
tendon tensionings and detensionings
was used with the purpose of having the
difference in force in both parts of each
pylon not to exceed the value of 5% as
established. Openings were made in the
areas located outside the cross section
to monitor the tensile stress during the
tensioning phases (Figure 16). Strain
gauges were fitted in these openings
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Figura 16. Abertura de los tendones de pretensado extradosado. En la imagen de la derecha puede observarse la zona
en que se ha eliminado provisionalmente la proteccion individual de los cordones, a fin de situar las bandas extensométricas para
control de tensiones durante el proceso de tesado.
Figure 16. Extradosed prestressing cable opening. The area where the individual strand protection has been provisionally
removed in order to locate strain gauges to monitor stresses during the tensioning process can be seen in the right hand picture.

Figura 17. Anclajes de pretensado provistos de rosca.
Montaje de una cabeza de anclaje, tras el enfilado de cordones.
Figure 17. Threaded prestressing anchorages.

Fitting an anchorage head behind the strand run.

earmarked to knowing at all times what
the tension status in some of the strands
of each tendon was. The extradosed
tendon anchorages were provided with
a thread with the object of efficiently
performing the successive partial
tensioning and detensioning operations
(Figure 17).

6. PIERS

Each pier is “Y” shaped and this
arrangement is the appropriate one

Hormigon y Acero ¢

for receiving the longitudinal beam
loads at its ends, separated 11.90 m
(Figure 18).

The pier is horizontally stayed at its
top by means of three metal tubes
anchored at its ends (Figure 19), acting
as a passive reinforcement during the
first construction phase to support the
deck’s dead load. The tubes forming the
tie system are formed by 490 N/mm?
breaking stress steel and each one has
an outside diameter of 219 mm and is
25 mm thick.

Puente extradosado sobre el rio Deba
Extradosed Bridge over the river Deba

| .

La pila se encuentra atirantada hori-
zontalmente en su parte superior por
medio de tres tubos metalicos anclados
en sus extremos (Figura 19), que actan
como armadura pasiva durante la pri-
mera fase de construccion para soportar
el peso propio del tablero. Los tubos
que forman el sistema de atirantamiento
estan formados por acero de 490 N/mm?
de tension de rotura y cada uno de ellos
tiene un diametro exterior de 219 mm y
25 mm de espesor.

En el momento de descimbrar el
tablero, debido al peso propio, el axil
calculado en el conjunto de los tres
tirantes ha sido resistido enteramente
por los tubos, funcionando como arma-
duras pasivas, con una tension de trac-
cion de 141 N/mm?.

Posteriormente se han enfilado unos
cordones de pretensado en cada tubo
por el paramento exterior de la pila
(Figura 20), constituyendo en el interior
de cada tubo un tendén de 15 & 0,6”. Se
ha procedido al tesado en cada extremo,
de tal forma que ha quedado compensa-
do el alargamiento inicial del acero
pasivo. Con ello, los fustes inclinados
de las pilas han quedado exclusivamen-
te sometidos a esfuerzos de compresion
centrada debido a la actuacion del peso
propio del tablero. Una vez inyectado el
espacio libre por el interior de los tubos,
han quedado constituidos unos tirantes
con un gran margen de seguridad frente
a las sobrecargas de trafico en el tablero
y al mismo tiempo, debido al tesado
previo, sin los inconvenientes en la
estructura de hormigdn que se hubiesen
derivado del efecto de la elongabilidad
de los tirantes.

La seccion metalica que soporta el
esfuerzo axil debido a las sobrecargas
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Figura 18. Aspecto de una de las pilas.
Figure 18. Appearance of one of the piers.

Figura 19. Detalle de la zona de apoyo del tablero sobre las pilas.
Pueden apreciarse los tres tubos de atirantamiento transversal.
Figure 19. Detail of the deck support area on the piers.

The three cross stay tubes can be seen.

es la suma del area de los tubos mas la
de los tendones de pretensado que estan
dispuestos en su interior. La sobreten-
sion de traccidon en el acero debida al
efecto de las sobrecargas es muy pe-
quefia (21 N/mm?), asi como el efecto
de la elongacion de los tirantes. El con-
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junto formado por los fustes inclinados
y por los tirantes horizontales constitui-
dos por la asociacion de tubo estructural
mas tendon de pretensado se encuentra
en Optimas condiciones estructurales
para resistir las acciones normales en
fase de servicio.

J.A. Llombart y J. Revoltés

The axial force calculated in the
group of three stays at the time when the
deck’s centering was struck was fully
withstood by the tubes, working as
passive reinforcements, with a 141
N/mm? tensile stress.

A pre-stressing cable was then
placed into each tube along the pier's
outside face (Figure 20), making a
cable of 15 & 0.6” inside each tube.
Tensioning was performed at each end,
such that the initial elongation of the
passive steel was offset. The inclined
pier shafts were thus exclusively
subjected to centered compression
stresses due to the action of the deck's
dead load. Once the free space had
been injected inside the tubes, stays
resulted with a high safety margin as to
traffic live loads on the deck and, at
the same time, due to the prior
tensioning, without the disadvantages
in the concrete structure, which would
have derived from the effect of the ties’
elongability.

The metal cross section withstanding
the axial stress due to live loads is the
sum of the area of the tubes plus the
prestressing cables arranged inside.
The tensile overstress in the steel due
to the effect of the live loads is very
small (21 N/mm?), as is the effect of the
stays’ elongation. The unit formed by
the inclined shafts and by the hori-
zontal ties formed by the association of
a structural tube plus pre-stressing
cable is in optimum structural con-
ditions for withstanding loads in the
service phase.

7. ABUTMENTS

The closed type abutments receive
the load from the longitudinal beams
and the space necessary for cable ten-
sioning and inspection was taken into
account in them. The foundations are
direct and neoprene-teflon bearings
were arranged for allowing for the
deck’s longitudinal movements.

8. CONSTRUCTION

The deck was built on two lanes of
centering, one under each longitudinal
beam. The prefabricated beams were
supported on them in a first phase and
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7. ESTRIBOS

Los estribos, que son de tipo cerrado,
reciben la carga de las vigas longitudi-
nales y en ellos se ha tenido en cuenta el
espacio necesario para las operaciones
de tesado y de inspeccion de los tendo-
nes. La cimentacion es directa y se han
dispuesto apoyos de neopreno-teflon
para permitir desplazamientos longitu-
dinales del tablero.

eay
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8. CONSTRUCCION

La construccion del tablero se ha
realizado sobre dos carriles de cim-
bras, uno bajo cada viga longitudinal.
En ellos se han apoyado en primera
fase las vigas prefabricadas y sobre
¢éstas, las prelosas. Cada tramo de losa
central se ha hormigonado in situ, pre-
viamente a la ejecucion de las vigas
laterales. La construccion del tablero
se ha dividido en varias fases, resultan-
do una estructura con esquema de viga
continua de hormigoén armado apoyada
en torretas provisionales con luces
maximas de 22 m (Figuras 21 y 22). El
descimbrado de esta estructura se ha
producido automaticamente al tesar las
vigas laterales. Por tltimo, antes de la
pavimentacion se ha procedido a tesar
los tendones de las pilas, tal como se
ha indicado anteriormente.

9. REALIZACION DE LA OBRA

La obra de la Autopista ha sido ges-
tionada por la Diputacion Foral de Gui-

o
Figura 20. Detalle de la zona superior
de una pila en proceso de construccion.
Pueden apreciarse los extremos salientes
de los tendones, que discurren por el
interior de los tubos metalicos
Figure 20. Detail of the top area of a pier in
the construction process. The emerging
ends of the cables running inside the metal

tubes can be seen.

the preslabs on the beams. Each
stretch of central slab was in situ
concreted, prior to building the side
beams. The deck’s construction was
divided into several phases, and the
result was a structure with a
continuous reinforced concrete beam

o Figura 21. Tablero en fase de construccion. Vista inferior.
scheme supported on provisional Figure 21. Deck in the construction phase. Bottom view.
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Figura 22. Tablero en fase de construccién. Vista lateral.
Figure 22. Deck in the construction phase. Side view.

puzcoa, representada por D. Luis de los
Mozos, actuando como Direccion de la
Obra, la Empresa Prointec.

El conjunto de la obra del Enlace de
Malzaga ha sido realizado por una
Union Temporal de las Empresas Gal-
deano, Moyua, Murias, Altuna y Uria.

Hormigon y Acero ¢

La estructura del Puente sobre el rio
Deba ha sido construida por la Empresa
Puentes y Calzadas. El pretensado ha
sido aportado por Mekano4.

El ramal de la Autopista que discurre
sobre el puente sobre el rio Deba ha sido
puesto en servicio en diciembre de 2003.

J.A. Llombart y J. Revoltds

towers with maximum spans of 22 m
(Figures 21 and 22). The centering of
this structure was struck automatically
when tensioning the side beams.
Finally, as stated earlier, the pier ties
were tensioned before paving.

9. WORK PERFORMANCE

The Motorway work was managed by
the Guipuzcoa Provincial Council
represented by Mister Luis de los
Mozos, with Prointec acting as Site
Manager.

The overall Malzaga Junction work
was carried out by a Joint Venture
involving the Galdeano, Moyua, Muri-
as, Altuna and Uria Companies. The
structure of the Bridge over the river
Deba was built by the Puentes y Calza-
das Company. Mekano4 provided pre-
stressing.

The Motorway branch running over
the river Deba bridge came into service
in December, 2003.

n° 231, 1.°F Trimestre 2004






De la necesidad de mejorar el ensayo
normalizado de adherencia en estructuras
pretensadas de armadura pretesa

The need to enhance the standard test to determine bond
properties of pretensioned concrete structures

Cristina Vazquez Herrero
Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Profesora Titular de Universidad, Area de Ingenieria de la Construccién. Universidad de La Corufia

Fernando Martinez Abella
Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos
Catedratico de Universidad, Area de Ingenieria de la Construccion. Universidad de La Coruiia

RESUMEN

La adherencia entre el hormigén y las armaduras es necesa-
ria para garantizar un correcto comportamiento estructural.
Actualmente, la EHE (1998) establece (Art. 67.4°) que las
longitudes de transmision y anclaje de la armadura pretesa se
determinaran en general de forma experimental. El ensayo
UNE 7-436-82 permite determinar la longitud de transmision,
pero este ensayo no evalta la adherencia en la totalidad de la
longitud de anclaje. Este articulo se centra en el estableci-
miento de las bases de un ensayo representativo y economico
que permita estudiar la adherencia de elementos pretensados.
Para ello se efectiia un analisis critico de los diferentes ensa-
yos planteados en la bibliografia y en las diferentes normati-
vas, y de su grado de representatividad. Finalmente se sugie-
ren las caracteristicas que deberia cumplir un futuro ensayo
normativo, que permita caracterizar la zona de transmision y
complementaria a traccion (flexural bond length) de los ele-
mentos pretensados de armadura pretesa.

PALABRAS CLAVE. hormigon, pretensado, armadura pre-
tesa, anclaje, adherencia, ensayo

SUMMARY

Bond between concrete and prestressing strand is essential
to guarantee the correct structural behavior of the pretensio-
ned concrete elements. At present Spanish Standard EHE
(1998) establishes that transfer length and development
length must be determined experimentally. However there is

not a standard procedure to measure bond performance along
the development length. In this article the basis of a new stan-
dard and economic test is discussed, which allows determina-
tion of bond properties of prestressing strand. A critical
review of the different existing experimental procedures is
done. Finally the general characteristics of a future standard
test are established, in order to characterize bond properties
along both transfer length and flexural bond length of preten-
sioned concrete elements.

KEYWORDS: concrete, prestressed, pretensioned, reinfor-
cement, bond, test

1. EL ESTADO LIMITE ULTIMO DE ANCLAJE
EN LA NORMATIVA ESPANOLA

La adherencia en hormigoén pretensado con armadura prete-
sa se manifiesta de dos formas diferentes. Por una parte es la
responsable de garantizar la transmision de la fuerza de pre-
tensado. Por otra se constata que, durante el periodo de servi-
cio de la estructura, los tendones experimentan un aumento de
su tension debido al gradiente de momentos flectores origina-
do por la actuacion de las acciones exteriores: aqui también el
papel de la adherencia es crucial para asegurar la capacidad
resistente de la estructura, garantizando el correcto anclaje de
las armaduras activas. Por todo ello es fundamental el estudio
de la distribucion de la tension de adherencia a lo largo del
elemento pretensado, tanto de su magnitud como de la zona a
lo largo de la cual se desarrolla (longitud de anclaje), dado
que condiciona el correcto funcionamiento estructural.
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LT = longitud de transmision

LC = longitud complementaria a traccion
(flexural bond length)

O, = tension de la armadura activa
transferida al hormigon

C,q = tension de célculo de la armadura

activa traccionada

Figura 1. Longitud de anclaje (1).

La Instruccion EHE-1998 (2) propone la determinacion
experimental de la longitud de anclaje y de la de transmision
(Articulo 67.4). La longitud de anclaje se define como la nece-
saria para garantizar la resistencia del anclaje por adherencia,
hasta la rotura del acero. Esto plantea una serie de problemas:

— La definicion de longitud de anclaje no es coherente con
el planteamiento de los Estados Limite Ultimos (ELUs):
en el correspondiente a solicitaciones normales la tension
de la armadura activa sera de la de calculo

— Actualmente no existe ningun ensayo normalizado en
Espafia para comprobar la adherencia de los cordones de
pretensado a lo largo de la longitud de anclaje. Estos
ensayos se hacen necesarios para:

* Explorar el comportamiento de los elementos pretensa-
dos al reducir la edad de transferencia, lo que incide
directamente en la productividad de las empresas de
prefabricados.

* Estudiar la posibilidad de fabricar elementos prefabrica-
dos pretensados con materiales alternativos: armaduras
pretesas no metalicas, hormigones no convencionales,...

Para determinar experimentalmente la longitud de anclaje,
tal como se define en la EHE-1998 (2), habria que disefiar un
dispositivo y método de ensayo de elementos pretensados a
flexion o a traccion que provocara la rotura de la armadura
activa traccionada. Esto se podria conseguir ensayando ele-
mentos a traccion o a flexion simple (o a una combinacion de
ambas). El primero de los métodos presenta las dificultades
inherentes a la transmision de tracciones al elemento preten-
sado de armadura pretesa. Por otra parte, el ensayo de ele-
mentos pretensados a flexion simple, para alcanzar el agota-
miento de la armadura activa, exige que estos presenten un
canto elevado, maxime en el caso de los cordones de preten-
sado de gran diametro.

2. DEFINICION DE LONGITUD DE ANCLAJE.
ZONAS QUE LA COMPONEN

2.1. Definicién de la longitud de anclaje

Creemos que la longitud de anclaje se podria redefinir como
“la longitud medida a partir del extremo adherente de la arma-
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dura activa, necesaria para garantizar la resistencia del ancla-
je por adherencia, hasta alcanzar la tension de calculo”. Real-
mente la longitud de anclaje dependera del dominio de rotura
de la viga (Figura 1): por ejemplo, en dominio 3, es suficien-
te con garantizar el anclaje de la fuerza correspondiente al
limite elastico del pretensado. Interesa, de cara a la satisfac-
cion de los ELUs, conocer la cota superior de la longitud de
anclaje, puesto que condiciona la capacidad resistente de las
estructuras pretensadas (3).

2.2. Definicion de la longitud de transmision

Se define longitud de transmision (que denominaremos en
adelante LT) (EHE, Art. 67) como “la necesaria para transfe-
rir al hormigon por adherencia la fuerza de pretensado intro-
ducida en dicha armadura”. La determinacion experimental
de la longitud de transmision real de un elemento pretensado
es complicada puesto que:

* La medida de las deformaciones sobre el tendon de pre-
tensado mediante galgas extensométricas afecta a la
adherencia, por lo que, razonablemente, el niimero de
éstas se ve limitado.

+ Si efectuamos medidas de la deformacion del hormigén
en los paramentos de la pieza, la longitud de transmision
obtenida serd superior a la real, por el efecto Saint Venant.
Realmente estaremos obteniendo una cota superior de la
longitud de transmision (que denominaremos longitud de
transmision aparente).

* En elementos pretensados de pretensado centrado la lon-
gitud de transmision aparente se determina de manera
sencilla, por ejemplo mediante el ensayo UNE 7-436-82.
Este ensayo consiste en fabricar un elemento pretensado
al que se le adhieren antes de la transferencia unos discos
de extensometria, a fin de determinar las deformaciones
longitudinales del hormigén. De esta forma, tomando
medidas periddicamente se determinan las deformaciones
totales del hormigoén a partir de la transferencia de pre-
tensado. Una vez calculadas éstas, se obtienen curvas
como las que aparecen representadas en la Figura 2, en
las que se puede diferenciar claramente el tramo de defor-
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Figura 2. Evolucion temporal de las deformaciones longitudinales medidas en el paramento de un elemento pretensado (prisma)
con pretensado centrado (4)

maciéon constante del hormigoén, correspondiente a la
zona de adherencia perfecta, lo que permite estimar el
valor de la longitud de transmision. Sin embargo, en ele-
mentos con pretensado excéntrico la deformacion del
hormigoén es variable a lo largo de todo el elemento pre-
tensado. Si bien en ausencia de fisuracion es sencillo esti-
mar la deformacion instantdnea a lo largo del elemento,
no lo es determinar de forma precisa la deformacion total
a una edad cualquiera.

Dado que es dificil precisar la longitud de transmision,
podemos intentar resolver el problema de una forma practica,
acotando la longitud de transmision correspondiente a la fuer-
za de pretensado.

Interesa, para satisfacer el estado limite de servicio (ELS)
de fisuracion, conocer la cota inferior de la longitud de trans-
mision, pues cuanto menor sea ésta mayores son las tensiones
transversales que se originan debido a la adherencia en esta
zona (3). Estas tensiones transversales pueden provocar la
fisuracion de los elementos prefabricados pretensados, lo que
compromete su durabilidad.

También interesa, de cara a los ELUs, determinar la cota
superior de la longitud de transmision, a fin de conocer con pre-
cision la capacidad portante de los elementos prefabricados.

2.3. Definicion de la longitud complementaria a traccion

Una vez definida la longitud de transmision y la longitud de
anclaje, definimos la longitud complementaria a traccion (en
lo sucesivo, LC), como la distancia, mas alla de la longitud de
transmision, necesaria para garantizar la resistencia del ancla-
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je por adherencia hasta alcanzar la tension de célculo en la
armadura activa traccionada (4). Es decir, es la diferencia
entre la longitud de anclaje y la longitud de transmision.

3. LA SITUACION TENSIONAL Y ADHERENTE
EN LA LONGITUD DE ANCLAJE

En 1939 Hoyer & Friedrich (5) atribuyeron el anclaje de
alambres lisos en hormigoén pretensado al efecto de acuiia-
miento del alambre durante la transferencia, debido al méodu-
lo de Poisson del acero. Este efecto ha sido denominado a par-
tir de entonces efecto Hoyer.

En las vigas de hormigdn pretensado con armadura pretesa,
se conviene en denominar a los distintos tipos de tensiones
transversales de la forma definida en la Figura 3, acorde con
el Codigo Modelo, Articulo 6.9.11 (3):

Las tensiones de estallido se manifiestan en toda la longitud
de la viga: su origen radica en la recuperacion de didmetro de
la armadura debida al efecto Hoyer, si bien este efecto es mas
pronunciado en el extremo de las vigas. Generalmente, en ele-
mentos pretensados de armadura pretesa, las tensiones debi-
das a hendimiento y estallido se presentan en la misma zona,
por lo que es dificil discernir qué tipo de tensiones causan la
fisuracion longitudinal en los extremos. A este tipo de fisuras
las denominaremos fisuras por hendimiento, quedando sobre-
entendido que pueden deberse a la interaccion de ambos efec-
tos. Las fisuras por tensiones de exfoliacion, a diferencia de
las anteriores, son mas facilmente identificables.

Una vez alcanzada la regularizacion de las tensiones al final
de la longitud de transmision, los incrementos de tracciones
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Figura 3. Tensiones transversales de traccion en elementos (3).

procedentes del interior de la pieza originan una disminucion  plementaria a traccion, manteniendo constantes el resto de los
del diametro de la seccion transversal del cordon (por efecto  factores (4). La notacion empleada es la siguiente:

Poisson) que reduce la adherencia. Esto supone que el incre-
mento de la fuerza de pretensado por unidad de longitud sea
menor en la longitud complementaria a traccion que en la lon-
gitud de transmision (véase la Figura 1).

LT = longitud de transmision;

LC = longitud complementaria a traccion

4. PARAMETROS QUE INFLUYEN l disminucion del factor o de la longitud correspon-
EN LA ADHERENCIA diente
En la Tabla 1 se resumen los principales factores que se han T aumento del factor o de la longitud correspondiente
considerado a lo largo de las investigaciones previas, y los
efectos de su variacion sobre las zonas de transmision y com- ? efecto dudoso

Tabla 1. Principales factores que afectan a la adherencia, y su efecto sobre la longitud de anclaje

Factor y tendencia Efecto en LT Efecto en LC
T

Diametro del cordon de pretensado

%

Tension inicial de tesado

Limite elastico del pretensado

Pérdidas de pretensado

Edad de transferencia

Rugosidad superficial del tendon

Verticalidad del cordon respecto a la direccion de hormigonado

Recubrimiento

Al b N F AR R Bl Bl B e

Espesor de hormigoén fresco sobre el cordon considerado

,_.
e

Separacion entre cordones

e e i R e el e el R B

—
—_

. Compacidad del hormigon alrededor del cordon

—_
N

. Presencia de armadura de confinamiento

—_
W

. Resistencia del hormigén a compresion

—_
S

. Resistencia a traccion

—_
9]

. Modulo de deformacioén longitudinal del hormigén

—_
[®)

. Efecto dinamico de las cargas aplicadas

R e I e e R e B Y B By B e B

—_
\l
2]
—

. Enfundado parcial del cordon

—_
oo
2]
—

. Transferencia subita

e el e e e i R R Kt Rl Kt el K R RS B
e i e G

—
Ne)
92}
—

. Recubrimiento del tendén con mortero epoxi
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A estos factores hay que afiadir los siguientes, de efectos
menos conocidos sobre las zonas LT y LC:

20. Tipo de hormigon: tipo de arido grueso, tipo y cantidad
de los componentes.

21. Orden de transferencia de los cordones de pretensado
dentro de la seccion.

22. Tipo de pretensado: centrado/excéntrico. En el caso de
pretensado centrado no aparecen tras la transferencia
esfuerzos de cortante y flexion inducidos por el propio
pretensado. En el caso de pretensado excéntrico, al
transferir se produciran contraflechas, por lo que el
peso propio introducird esfuerzos que generaran cam-
pos de tensiones que se superpondran a los generados
por el pretensado.

23. Tipo de lubricante empleado durante el proceso de tre-
filado, factor sefialado por Rose y Russell (6).

24. La relacion agua-cemento del hormigén. Cuando
menor es ¢ésta, mayor es la adherencia, segin detecta-
ron Tilanterd y Rechardt (7).

25. La cercania de las zonas de apoyo/aplicacion de carga,
que introducen tensiones transversales de confina-
miento tal y como apreciaron Weerasekera (1) y Den
Uijl (8).

26. El paso de hélice de los alambres exteriores del cordon
y la coaccion/libertad del giro del cordon de pretensado
a lo largo de su “huella”, factores detectados por Tilan-
terd y Rechardt (7), Cousins et al. (9), y Den Uijl (8).

5. DETERMINACION EXPERIMENTAL
DE LA LONGITUD DE ANCLAJE

Los métodos de evaluacion de la adherencia se pueden cla-
sificar en:

» Ensayo de vigas reales o a escala, procedentes de la fabri-
cacion habitual. Este método, debido a su elevado coste
solo se emplea cuando se produce un dafio, como evalua-
cion de éste en comparacion con vigas no dafiadas; o bien
en la fabricacion de prototipos, como ultimo paso en la
investigacion de nuevos materiales o procedimientos de
fabricacion.

* Ensayos de fabricacion de prismas pretensados, enten-
diendo como tales las vigas pretensadas de pretensado
centrado. La geometria de estos elementos no permite la
realizacion de ensayos de anclaje a flexion.

* Ensayos de adherencia en probeta: se denomina asi a los
ensayos en los que se confeccionan probetas relativamen-
te reducidas con la armadura embebida, por lo que éstas
no son propiamente elementos pretensados. Estos ensa-
yos permiten conocer separadamente propiedades de las
zonas LT o LC.

» Métodos analiticos o numéricos, empleados junto con los
experimentales para predecir las tensiones en los elemen-
tos pretensados, la posibilidad de fisuracion o para siste-
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matizar las secuencias de transferencia de pretensado. La
complejidad del fenomeno estudiado conlleva el predo-
minio de los métodos numéricos.

A su vez, los métodos experimentales se pueden diferenciar
en:

» Ensayos para acotar la longitud de anclaje.

* Ensayos para acotar la longitud de transmision.

5.1. Ensayos para acotar la longitud de anclaje

La determinacion experimental de la longitud de anclaje en
vigas pretensadas consiste en un proceso iterativo, que requie-
re el ensayo a rotura de un cierto nimero de vigas, a fin de ir
acotando en un rango cada vez mas reducido la longitud de
anclaje. En primer lugar hay que diferenciar si se pretende
ensayar la viga frente a cargas estaticas o cargas dinamicas. La
viga debera ser disefiada para presentar rotura a flexion ductil,
habiendo plastificado el acero de pretensado traccionado.

Generalmente el proceso consiste en ensayar vigas biapoya-
das frente a carga puntual simétrica respecto a centro luz (para
que en la zona central se tenga un estado de flexién pura), a
una distancia d desde los extremos (véase la Fotografia 1). Si
dicha distancia es inferior a la longitud de anclaje la rotura de
la viga sera por fallo en el anclaje probablemente, para una
carga menor que la de célculo (la armadura activa traccionada
no alcanzard la tension de calculo f,4). Durante el ensayo pre-
visiblemente se produciran deslizamientos generalizados de
los cordones de pretensado debido al fallo en el anclaje. Si
dicha distancia es superior a la longitud de anclaje, la carga de
rotura serd como minimo la nominal, no se apreciaran desliza-
mientos, y el modo de rotura debera ser el previsto por la teo-
ria de dominios.

Fotografia 1: ensayo de determinacion de la longitud
de anclaje en vigas pretensadas de armadura pretesa (4).

Variando la distancia d e identificando en cada caso el modo
de rotura, se trata de ir acotando dentro de un intervalo cada
vez mas estrecho la longitud de anclaje: si la rotura es por
fallo del anclaje se aumenta d en el siguiente ensayo, si el
fallo es por flexion se disminuye d, y asi sucesivamente. Es
evidente que este proceso es muy laborioso y caro (hay que
instrumentar y fabricar una serie de vigas pretensadas iguales,
con el consiguiente coste, y ensayarlas a rotura). Destacan los
ensayos realizados por Chong Key (10), Mitchell et al. (11),
Cousins et al. (12), Deatherage et al. (13) y Vazquez (4).
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5.2. Ensayos para acotar la longitud de transmision

Este tipo de ensayos estd normalizado en Espafia (UNE 7-
436-82 (14) “Método de ensayo para la determinacion de las
caracteristicas de adherencia de las armaduras de pretensa-
do”) para alambres y cordones. El procedimiento consiste en
la fabricacion de un elemento pretensado con armadura activa
centrada, con uno o varios alambres o cordones de pretensado
(véase la Fotografia 2). Se miden las deformaciones medias
longitudinales del hormigén en el paramento, lo que permite
delimitar la extension de la longitud de transmision aparente
(como hemos explicado, la real es menor debido al efecto
Saint Venant). También se miden los deslizamientos del cor-
don de pretensado en los extremos.

‘H «\rulhyll.;::.--""

Fotografia 2: vigas pretensadas de pretensado centrado (4).

Este tipo de ensayo es laborioso y costoso, y en la practica
apenas se realiza, si bien proporciona resultados muy valio-
sos. La longitud de elementos que se precisa es elevada, en
general superior a 100 didmetros, con objeto de garantizar una
zona central de adherencia perfecta. De todas formas, es la
unica forma directa de determinar la longitud de transmision
aparente en elementos pretensados. Destacan los ensayos rea-
lizados por Chandler (15), Abendroth et al. (16), Russell y
Burns (17) y Vazquez (4), estos ultimos realizados siguiendo
el procedimiento descrito en la UNE 7-436-82 (14).

6. ENSAYOS DE ADHERENCIA EN PROBETA
6.1. Requisitos de estos ensayos

Los ensayos de adherencia en probeta, ensayos a escala des-
tinados a conocer las propiedades adherentes, deben cumplir:

* Reproducibilidad una vez fijadas las condiciones de con-
torno, condicion que ha de cumplir todo ensayo.

» Representatividad, es decir, que recojan en lo posible las
condiciones de ensayo de los elementos reales.

* Seguridad durante la ejecucion para el personal que ha de
efectuar el ensayo (lo que no es obvio, tratindose de cor-
dones tesados que pueden alcanzar, segun el ensayo, el
limite elastico).

* Sencillez de ejecucion, para minimizar la probabilidad de
error.
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+ Sencillez y objetividad en la interpretacion de los resulta-
dos.

* Ocupacion espacial reducida. Se pretende realizar un
ensayo a escala.

e Economia.

* Plazo corto. Hay que garantizar el comportamiento adhe-
rente durante la vida util, por lo que éste estd influencia-
do por fenémenos diferidos (4). Sin embargo, se trata de
obtener resultados en un plazo razonable.

El reducido tamaiio de las probetas hace en general dificil
que las probetas sean realmente elementos pretensados.

6.2. Clasificacion

Los ensayos de adherencia en probeta se pueden diferenciar
segun:

+ El tipo de armadura activa empleada (alambres o cordo-
nes).

+ La forma de aplicacion de las cargas. Se distinguen los
ensayos de simulacion de la zona LT (solicitacion “push-
in”, s6lo para armadura con tension previa), y ensayos de
simulacion de la zona LC (solicitacion “pull-out™).

* Direccion de la armadura: vertical (posicién favorable
respecto a la adherencia) u horizontal (posiciéon desfavo-
rable).

* Tesado previo de la armadura. Si no se realiza el ensayo
ha de ser necesariamente de arrancamiento (por ejemplo,
el ensayo “Moustafa pull-out”). De realizarse el tesado
previo, el mismo portico o el encofrado actuan de banca-
da, reteniendo la fuerza de pretensado mientras el hormi-
g6n adquiere resistencia.

En la Tabla 2 se presentan diferentes ensayos de adherencia
a escala, segln el tipo de armadura y la zona que pretenden
simular (zona LT o zona LC). En funcién de las variables
comentadas se distinguen en dicha tabla hasta cinco tipos de
ensayos.

7. EXPERIENCIA EN LA UNIVERSIDAD
DE LA CORUNA

En la Universidad de La Corufa se ha realizado una inves-
tigacion sobre hormigones convencionales y ligeros de altas
prestaciones iniciales (4), (22), (23), (24), (25) para lo que se
realizaron varios tipos de ensayos:

* Vigas con un cordén de pretensado centrado (prismas), de
3.75 metros de longitud (Fotografia 2).

* Vigas pretensadas de 9 metros, con cuatro cordones de

pretensado excéntricos, para la determinacién de LT y LC
(Fotografia 1).
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Tabla 2: Ensayos de determinacion de las zonas de la longitud de anclaje

TIPO DE ENSAYO 1 2 3 4 5
TENDON CON/SIN TEN- . ., . ., Cordon sin
- Cordoén con tension Cordon con tension .,
SION/ tension
TIPO DE ENSAYO push-in pull-out
POSICION
DE LA ARMADURA Vertical Horizontal Vertical Horizontal Vertical
RESPECTO A LA Favorable Desfavorable Favorable Desfavorable Favorable
ADHERENCIA
Solicitacion Transferencia Arrancamiento
Tensiones Tensiones Tensiones Tensiones Tensiones
RESULTADOS tagenciales, tagenciales, tagenciales, tagenciales, tagenciales,
cargas y cargas y cargas y cargas y cargas y
deslizamientos | deslizamientos | deslizamientos | deslizamientos | deslizamientos
Abrishami Rose y ﬁﬁ?ﬁgﬁna% Brearley y Tilanterad
REFERENCIAS y Mitchell (18) Russell (6) Sharaf (20) Johnston (21) y Rechardt (7)
Vazquez (4) Marti (19) Vazquez (4) Marti (19) Rose y Russell (6)
 Ensayos de adherencia sobre probeta (Fotografias 3 y 4) de * Tipo de ensayo sobre la longitud complementaria a trac-
los tipos 1 y 3 (segin la Tabla 2) para estimar la longitud cion.

de transmision (ensayo de portico LT, véase la Figura 4) y
la zona complementaria a traccion (ensayo de portico LC,
véase la Figura 5). Los resultados de estos ensayos se cali- * Recubrimientos.
braron con los de los prismas y vigas fabricadas.

 Posicion del cordon.

A la vista de las observaciones realizadas y de las conclu-
siones obtenidas (4) se considera que los ensayos mas ade-
cuados para determinar LT y LC son los ensayos sobre prisma

La relacion de las variables estudiadas ha sido:

« Tipo de hormigon. y sobre viga respectivamente. No obstante, el coste de los
ensayos hace inviable que estas determinaciones puedan ser
* Tipo de ensayo sobre la longitud de transmision. normalizadas para controles mas rutinarios.
A _
F, = F, —AF,
AP,
FUA=—
AR
G, =
Mt 4
P =P,
v . A
Figura 4. Ensayo de portico LT (4). Fotografia 3. Equipo de los ensayos de los porticos (4).
b =F,
AP,
FUA="—1"
/
c,_ = AR
4‘4\ 4\4‘ T A
P =P + AP,
Figura 5. ensayo de portico LC (4). Fotografia 4. Ensayo de una probeta normalizada (4).
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Por tanto, y demostrada la necesidad de subsanar la caren-
cia de un ensayo de adherencia, se ha constatado que los ensa-
yos sobre probeta (ensayos de portico LT y LC) ofrecen una
estimacion razonable de las caracteristicas adherentes hormi-
gon-acero. Estos ensayos cumplen los cuatro criterios funda-
mentales que debe reunir un ensayo: fiabilidad, precision
(ensayos calibrables), coste de ejecucion razonable, y reduci-
da peligrosidad.

8. CARACTERISTICAS DEL ENSAYO IDEAL

El ensayo ideal deberia reunir unas caracteristicas basicas
que se resumen a continuacion.

* Direccion del cordon durante el hormigonado.
Diversos autores optaron por la disposicion vertical del
cordén durante el hormigonado (por ejemplo Abrisha-
mi y Mitchell (18), Tilanterd y Rechardt (7) , Sharaf
(20), Vazquez (4)), y otros adoptaron la horizontal (Yu
(26), Brearley y Johnston (21), Rose y Russell (6),
Marti (19)). El cordon horizontal tiene la ventaja de que
reproduce fielmente la situacién mas frecuente del ten-
don en elementos prefabricados. Por contra, aumenta la
posibilidad de defectos durante el hormigonado y con-
diciona la forma de la probeta, que no puede ser circu-
lar. En este sentido el tendon vertical elimina estos pro-
blemas aunque proporciona unos resultados favorables
en cuanto a la adherencia, que una adecuada calibra-
cion debe corregir.

* Forma de la probeta. Las secciones transversales mas
empleadas son la cuadrada (Armstrong (27), Burnett y
Anis (28), Jokela y Tepfers (29), Brearley y Johnston
(21), Vandewalle y Mortelmans (30), Rose y Russell
(6), Marti (19)), la rectangular (Tertea et al. (31), Rose
y Russell (6)) y la circular (den Uijl (8), Tulin y Al-
Chalabi (32) y Vazquez (4)). Probablemente la probeta
circular sea la mas adecuada, dado que genera estados
tensionales con simetria de revolucion, lo que facilita la
adquisicion de medidas en la superficie lateral de la
probeta y la calibracién de modelos analiticos y numé-
ricos.

* Longitud adherente. Tradicionalmente se ha optado
por permitir la adherencia en toda la longitud de la pro-
beta (Den Uijl (8), Yu (26), Abrishami y Mitchell (18),
Rose y Russell (6), Sharaf (20), Vazquez (4)) o tan sélo
en parte de ella (Logan (33), Rose y Russell (6), Marti
(19)). Nuestra experiencia ha permitido determinar la
longitud de transmision de cordones de 15.2 mm de
diametro, resultando ésta superior a 50 diametros para
hormigdn de alta resistencia (4). Por ello estimamos
que la longitud de probeta necesaria para poder transfe-
rir el pretensado totalmente es poco manejable. En este
sentido, y para fijar una tinica longitud de probeta para
cualquier diametro de tenddn, se podria plantear una
longitud adherente de entre 20 y 50 cm, renuncidndose
asi a ensayar probetas totalmente pretensadas.

* Tipo de bastidor. El bastidor debe tener una ocupacion
espacial reducida, y deberia servir para realizar cual-
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quier ensayo “pull-out” y “push-in” para cualquier tipo
de armadura (pasiva o activa). Habrian de poderse fabri-
car probetas de diferentes tamaifios (seccion transversal,
recubrimiento, altura de probeta, longitud adherente). La
rigidez del bastidor influye en los resultados obtenidos,
pero resulta muy dificil obtener la optima exigiendo
simultaneamente la versatilidad deseada. En este sentido,
por tanto, creemos mas adecuado emplear bastidores de
alta rigidez relativa, lo que permite establecer compara-
ciones entre los diversos tipos de variables. Siempre que
se mida la fuerza en ambos anclajes las tensiones de
adherencia medias no presentan incertidumbre. Las
variables que se podrian estudiar con este bastidor, para
los ensayos “pull-out” y “push-in”, serian:

— La carga de tesado
— El recubrimiento (dependiente del tipo de tendon)

— La wvelocidad de transferencia (gradual o
subita)/carga (estatica o dinamica)

— El tipo de elementos de tesado (tipos de acero, otros
materiales,...)

— El tipo de hormigon
— El uso de armadura de confinamiento

Tension del cordon inmediatamente antes del hor-
migonado. En primer lugar, es preciso diferenciar los
ensayos tendentes a reproducir las condiciones adhe-
rentes en la zona longitud complementaria a traccion
(ensayos “pull-out”) de los ensayos cuya finalidad es
caracterizar el comportamiento en la longitud de trans-
mision (ensayos “push-in”). En el primer tipo hay
investigadores que optaron por efectuar los ensayos con
la armadura inicialmente sin tension (Tilanterd y
Rechardt (7), Brearley y Johnston (21), den Uijl (8),
Rose y Russell (6)), si bien otros decidieron introducir
una tension previa en la armadura (Tulin y Al-Chalabi
(32), den Uijl (8), Abrishami y Mitchell (18), Sharaf
(20), Vazquez (4), Marti (19)). En el segundo tipo nece-
sariamente debe imponerse una tension previa a la
armadura activa. Conviene destacar que en los ensayos
LC deberian tenerse en cuenta las pérdidas diferidas de
pretensado. En efecto, las condiciones mas desfavora-
bles en la determinacion de LC corresponden a la situa-
cion a largo plazo, lo que es muy dificil de reproducir
en un ensayo de control. Por ello resulta util tesar la
armadura a tensiones inferiores a las maximas permiti-
das para tener en cuenta un porcentaje de pérdidas.

Coaccion al giro del tendon en anclajes. La influen-
cia de ésta fue estudiada experimentalmente por Den
Uijl (8). En opiniodn de este investigador, si la longitud
de cordon libre entre los anclajes y la probeta es sufi-
ciente, la rigidez a torsion del cordon es reducida y, por
lo tanto, el giro no se ve coartado. En todo caso, se
puede interponer un cojinete entre el dispositivo de
anclaje y la placa.

Control del ensayo. A fin de garantizar la reproducibi-
lidad del ensayo proponemos la realizacion del mismo
mediante un actuador hidraulico servocontrolado

n° 231, 1.er Trimestre 2004



De la necesidad de mejorar el ensayo normalizado...

(Figura 6) que debe interponerse entre el dispositivo de
anclaje y el bastidor o poértico utilizado (Yu (26), Van-
dewalle y Mortelmans (30), Marti (19)). Este actuador
es el que debe introducir el pretensado inicial del ten-
don y, a continuacion, debe variar la fuerza de la arma-
dura en el anclaje activo (desde el que se realiza el
ensayo). En los ensayos LT el actuador debera dispo-
nerse en el anclaje activo, es decir, desde el que se
simula la transferencia de pretensado. Sin embargo, en
el ensayo LC el actuador debe situarse en el extremo
opuesto: se encargara igualmente de tesar el tendon y
de introducir los incrementos de tension correspondien-
tes en la armadura. Es conveniente disponer también
actuadores mecanicos en ambos anclajes (véase la
Fotografia 3), para poder variar gradualmente la ten-
sion de la armadura en caso de fallo del actuador
hidraulico, y para destesar gradualmente la armadura
en el extremo pasivo una vez finalizado el ensayo.

El ensayo puede controlarse a través de varios parame-
tros: la carga del tenddn en el anclaje activo (mediante
una célula de carga), la carrera del piston del actuador,
la deformacion del tendon en el extremo activo
(mediante galgas extensométricas adheridas al mismo)
y el deslizamiento relativo entre la armadura y el hor-
migon (véase la Figura 6). A fin de obtener el compor-
tamiento adherente post-critico (una vez que se ha pro-
ducido deslizamiento en toda la probeta), el control
debe realizarse por deformacion (Abrishami y Mitchell
(18)), lo que invita a establecer como parametro de con-
trol del ensayo la carrera del piston del gato.

* Medidas a realizar. Dado que no se considera la repro-
duccion completa de la zona LT, ni de la zona LC, la
instrumentacion de la probeta de hormigéon puede
hacerse pero con el tinico objeto de determinar situa-
ciones tensionales concretas. Para no modificar las pro-
piedades adherentes hormigoén-acero se ha de evitar
disponer galgas adheridas al cordon a lo largo de la lon-
gitud adherente. En nuestra opinién la instrumentacion
deberia consistir en células de carga huecas en ambos
anclajes del bastidor, galgas adheridas al pretensado en
el cordon libre a ambos lados de la probeta (para con-
trolar deformaciones del tendon), transductores de des-
plazamiento o métodos Opticos para medir el desliza-
miento relativo en las caras superior e inferior de la
probeta, y opcionalmente galgas adheridas a la superfi-
cie lateral de la probeta de hormigén, en direccion orto-
gonal a la armadura.

 Calibracion del ensayo. Es necesario realizar la cali-
bracion de los ensayos de adherencia en probeta con los
resultados obtenidos mediante la fabricacion y ensayo
de elementos pretensados (apartados 5.1 y 5.2). Esto
permite evaluar la representatividad de los ensayos que
se propongan sobre una propiedad como la que estamos
estudiando, en la que resultados de adherencia alta
implican una mayor probabilidad de fisuracion por hen-
dimiento. Diversos autores (Rose y Russell (6), Chong
Key (10), Lane (34)) realizaron campafias de calibra-
cion de diversos ensayos en probeta con elementos pre-
tensados. En Espafia este aspecto se abordo en la inves-
tigacion llevada a cabo en la Escuela de Ingenieros de

Hormigon y Acero ¢

C. Vazquez y F. Martinez

Caminos, Canales y Puertos de la Universidad de La
Coruiia (4), en la que los ensayos en probeta se calibra-
ron, con buenos resultados, con prismas pretensados
fabricados siguiendo la UNE 7-436-82 (14) y con vigas
pretensadas instrumentadas y ensayadas a tal efecto.

9. PROPUESTA DE EQUIPO DE ENSAYO

Fruto de la investigacion bibliografica, y de la campaia
experimental realizada en la Universidad de La Corufia se
describe a continuacién un equipo de ensayo para caracterizar
las propiedades adherentes de las armaduras y el hormigon.
Este equipo permite la realizacion de los ensayos de tipo
“pull-out” y “push-in”, como los ensayos de portico LT y LC,
desarrollados en la Universidad de La Corufia. Ademas, el
dispositivo que se plantea es transformable en una bancada o
mesa de pretensado, con lo que se pueden realizar los dife-
rentes tipos de ensayo de adherencia anteriormente reseflados,
incluido el ensayo normalizado por la normativa UNE 7-436-
82 (14).

El dispositivo de ensayo que se plantea aparece reflejado de
manera esquematica en la Figura 6, para el ensayo tipo LT.
Este consiste en un bastidor o pértico suficientemente rigido
[7], en el que se ancla la armadura activa (previamente tesa-
da) o pasiva (sin tension previa) [8]. El bastidor también com-
prende una plataforma rigida [10], donde se apoya la probeta
de material conglomerante [9] que se fabrica alrededor de la
armadura [8]. El bastidor permite la ejecucion de probetas
hormigonadas en vertical y en horizontal, puesto que es auto-
portante, es decir, no precisa de anclaje en el suelo o en otro
medio.

El anclaje desde el que se realiza el ensayo (anclaje activo,
en el sentido especificado arriba), el superior en la Figura 6,
consta de un dispositivo de retencion [1], pudiéndose dispo-
ner un cojinete para permitir, en su caso, el libre giro por tor-
sion de la armadura [2]. Se dispone ademas un dispositivo
mecanico [6] que transfiere la fuerza al bastidor. Se podran
interponer entre ambos un actuador hidraulico servocontrola-
do [3] una célula de carga [5], y una placa de ensamblaje entre
ambas [4], en la que se dispondra un transductor para medir la
carrera del piston del actuador hidraulico [15]. El anclaje pasi-
vo es similar al anclaje activo, por lo que dispondré de un dis-
positivo de retencion de la armadura [14], el dispositivo
mecanico [11], y opcionalmente una célula de carga [12] y un
cojinete [13].

La disposicion para la realizacion del ensayo LC es similar,
excepto que el anclaje activo [1, 2, 3, 4, 5, 15] se dispondra en
la parte inferior del bastidor, y el anclaje pasivo [12, 13, 14]
en la parte superior del mismo.

El dispositivo mecanico [6] consta de un sistema de tuercas
que permite variar manualmente la tension de las armaduras,
asi como desmontar el ensayo una vez finalizado.

Se podra disponer instrumentacion adicional consistente en
galgas extensométricas adheridas a la armadura [16] o a la
probeta de material base, a fin de medir deformaciones. Asi-
mismo podran disponerse transductores de desplazamiento
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1. Dispositivo de anclaje de la armadura activa
2. Cojinete o pieza de ensamblaje
3. Célula de carga hueca
4. Pieza de ensamblaje
5. Actuador hidraulico en anclaje activo
Dispositivo de anclaje mecanico
Bastidor o poértico de ensayos

9 8. Armadura activa
10 9. Probeta de hormigén
10. Estructura de apoyo de la probeta
11. Dispositivo de anclaje mecanico
12. Célula de carga hueca
. Cojinete o pieza de ensamblaje
14. Dispositivo de anclaje de la armadura activa
15. Transductor de medida de la carreta del gato
16. Galga extensométrica adherida a la armadura
17. Transductor de desplazamiento para medir deslizamiento superior

18. Transductor de desplazamiento para medir deslizamiento inferior

Figura 6. Bastidor de ensayo de adherencia en probeta.

para medir el deslizamiento relativo entre armadura y material
base en la cara superior de la probeta [17], y en la cara infe-
rior [18].

El dispositivo de ensayo podra ser transformable en una ban-
cada o mesa de pretensado (Figura 7), con el eje longitudinal
del elemento ensayado en posicion horizontal. Esta mesa o
bancada permite la fabricacion de vigas pretensadas de arma-
dura pretesa [21]. De esta forma se pueden realizar ademas
ensayos sobre probetas o elementos en posicién horizontal
[como, por ejemplo, el ensayo descrito en la norma UNE 7-
436-82 (14)]. Para ello es preciso ensamblar dos bastidores
idénticos, segun la Figura 6, interponiendo entre ambos una
estructura de prolongacion [20] a fin de conferir al conjunto la
longitud necesaria para la fabricaciéon de vigas pretensadas
[21]. Sera preciso retirar la plataforma de uno o de ambos por-
ticos [10]. De esta forma la viga o probeta se fabricara en un
molde o encofrado [19] en el interior de la bancada.

Hormigén y Acero ¢

Un ejemplo de los resultados que pueden obtenerse puede
hallarse en Vazquez (4). A continuacién se muestran los dos
tipos de curvas asociadas a los ensayos tipo LT y LC. La
Figura 8 muestra la relacion entre fuerza unitaria adherente y
el deslizamiento relativo entre hormigdén y cordon en la parte
inferior de la probeta, para dos ensayos iguales de tipo LT (se
puede apreciar la reducida dispersion de resultados) sobre un
hormigdén convencional de alta resistencia (HC). La fuerza
unitaria adherente es la diferencia de fuerza en el cordon entre
la parte inferior de la probeta (mds traccionada) y la parte
superior, dividida entre la longitud adherente (en este caso
300 mm). De esta forma se puede evaluar la tensiéon maxima
de adherencia que provoca el deslizamiento generalizado, asi
como la tension de adherencia residual (comportamiento post-
critico). La Figura 9 presenta los mismos resultados para el
ensayo LC, respecto al deslizamiento medido en la parte supe-
rior de la probeta. En este caso también se puede observar la
reducida dispersion de resultados de ensayos iguales.

n° 231, 1.er Trimestre 2004
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1 a15. Véase la Figura 6

7 @ 16. Extremo activo de la viga

17. Transductor de desplazamiento para medir el desplazamiento del
extremo activo

18. Transductor de desplazamiento para medir el desplazamiento del
extremo pasivo

19. Encofrado de la viga
20. Prolongacion necesaria para disponer de la bancada con la longi-
tud necesaria

21. Viga pretensada

Figura 7. Bancada de pretensado construida a partir de los bastidores.
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Figura 8. Ensayo de portico LT sobre hormigon convencional (HC)
a 2 dias (4).
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Figura 9. Ensayo de portico LT sobre hormigon ligero (HL10-1)
a 2 dias (4).

Hormigon y Acero ¢ n°231, 1. Trimestre 2004



C. Vazquez y F. Martinez

10. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

La necesidad de plantear un ensayo de caracterizacion de la
adherencia de la armadura pretesa es clara: actualmente exis-
te un vacio normativo en este punto. El creciente uso de mate-
riales alternativos (hormigones no convencionales, armaduras
no metalicas) hace necesaria una calibracion del comporta-
miento de éstos en estructuras pretensadas. Por otra parte, es
de interés crucial en prefabricacion la reduccion de la edad de
transferencia, a fin de aumentar la productividad. Para poder
explorar estos campos, y para poder asegurar las prestaciones
de las estructuras de hormigoén pretensado de armadura prete-
sa (que se basan en un correcto anclaje de ésta) se realizo el
trabajo cuyas conclusiones resumimos:

» Las exigencias actuales de calidad y seguridad de las
estructuras hacen necesaria una labor de revision de la
normativa actual: se plantea la adecuacion de la definicion
de la zona de anclaje a la teoria de ELU’s, asi como un
ensayo tipo a fin de llenar el vacio normativo existente.

 Se ha hecho un resumen de los diferentes tipos de ensayo
de caracterizacion de las propiedades adherentes de los
elementos pretensados planteados en la bibliografia:
ensayos realizados sobre elementos pretensados, y ensa-
yos de adherencia en probeta.

» A partir de la experiencia obtenida mediante la realizacion
de los diferentes tipos de ensayos en la Escuela de Inge-
nieros de Caminos de La Corufia (4), se ha constatado la
necesidad de un ensayo normalizado de tipo probeta para
caracterizar las propiedades adherentes en las zonas de
transmision y complementaria a traccion, dado el elevado
coste de los ensayos sobre elementos pretensados.

» Se han apuntado las caracteristicas mas importantes que
deberia reunir un dispositivo y procedimiento de ensayo
de adherencia en probeta para su normalizacion, que
cumple los requisitos de representatividad, sencillez en la
realizacion e interpretacion, seguridad en la ejecucion y
economia.

Como ha quedado patente en el Primer Congreso de Prefa-
bricacion, organizado por ACHE (mayo de 2002), se ha pro-
ducido en Espafia en los ultimos afios una intensa actividad
investigadora en el campo de la adherencia de estructuras pre-
tensadas de armadura pretesa. En nuestra opinion deberiamos
encaminarnos a la realizacion de una campafia experimental
en el marco de ACHE, coordinada entre los diferentes grupos
de investigacion, a fin de formalizar un ensayo de adherencia
normativo. En esta campafia se debe realizar una calibracion
del ensayo de adherencia que se proponga con los resultados
de elementos pretensados reales, como los ensayados en la
Universidad de La Corufia. Son estos algunos de los objetivos
del nuevo grupo de trabajo de ACHE al que pertenecen los
autores.
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Rigidez a flexion El para el método
de amplificacion de momentos en soportes
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RESUMEN

En este articulo se propone una nueva expresion para el cal-
culo de la rigidez a flexion EI en soportes de seccion rectan-
gular con armadura doblemente simétrica sometidos a una
solicitacion de flexo - compresion recta, tanto instantanea
como sostenida, valida tanto para hormigones convencionales
como de alta resistencia.

La expresion propuesta ha sido deducida a partir de los
resultados obtenidos mediante una simulaciéon numérica y ha
sido contrastada con 238 ensayos experimentales.

Se han comparado la expresion propuesta con las propues-
tas realizadas por el ACI-318 (02) y el EC-2(02). Se ha obser-
vado que mediante la expresion propuesta se obtiene una
mejora notable en el grado de precision.

La propuesta permite tanto la comprobacion como el
dimensionamiento de soportes esbeltos con suficiente preci-
sion para la practica profesional. Este método es aplicable a
un importante porcentaje de soportes que se encuentran en el
campo de la edificacion.

SUMMARY

In this paper, a new expression is proposed for the flexu-
re rigidity EI of RC slender columns under instantaneous
and sustained axial force and bending, with rectangular

cross-section, symmetrically reinforced in both axes, valid
not only for normal strength concrete but for high strength
concrete.

The proposed expression has been derived from the results
of a numeric simulation and has been checked against 238
experimental tests.

This proposed expression has been compared with the ACI-
318 (02) and EC-2 (02) proposals. It has been observed a
remarkable improvement in the accuracy with the proposed
expression with regard to the proposed by both cases.

The proposal allows verification and design of slender
columns with enough accuracy for the professional practice.
This method is applicable to an important percentage of
columns in buildings.

1. INTRODUCCION

Cualquier elemento lineal sometido a flexion adopta una
posicion deformada desplazada de su posicion original. En
estas condiciones, la existencia de un esfuerzo axil de com-
presion (N) produce una flexion adicional (N-A), tanto mayor
cuanto mayor sea dicho desplazamiento (Figura 1). Este
momento flector adicional es un esfuerzo de segundo orden
(M>) que invalida el principio de proporcionalidad entre las
acciones y los momentos flectores en cada seccion. Este efec-
to se conoce como no-linealidad geométrica. La amplifica-
cion de los flectores puede conducir al agotamiento de la
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Figura 1. Diagrama de interaccion de la seccion transversal y del soporte.

estructura por solicitaciones normales, o a una situacién de
pérdida de equilibrio (inestabilidad o pandeo) antes del agota-
miento de la estructura.

En la magnitud de los esfuerzos de segundo orden tiene una
especial importancia la deformabilidad de la estructura. Por
ello, en el caso de estructuras de hormigén resulta imprescin-
dible la consideracion del comportamiento no-lineal de los
materiales, la fisuracion y los efectos diferidos (no-linealidad
de los materiales).

Para la consideracion de los momentos de segundo orden en
el analisis de soportes aislados sometidos esfuerzos de flexo -
compresion recta existen distintos métodos que pueden clasifi-
carse de acuerdo con el esquema que se indica en la figura 2.

Son numerosos los métodos generales propuestos para
analizar el comportamiento estructural del soporte (Mari
(1984) [32], Wang (1990) [42], Tsao (1991) [39], Kim et al
(1992) [30], Ahmad et al (1995) [3] y Bonet (2001)[5]). La
diferencia entre los mismos estriba en las caracteristicas que
incorporan en el modelo y las técnicas de aproximacion
numérica (método de los elementos finitos, diferencias fini-
tas,...) Para aplicar dichos métodos resulta necesario la utili-
zacion de computadoras.

Los métodos simplificados de calculo de soportes someti-
dos a una solicitacion de flexo-compresion recta, se pueden
clasificar en dos tipos: métodos de comprobacion y métodos
de dimensionamiento. Los métodos de comprobacién (Are-
nas (1980) [4]), aplicables si se conoce la distribucion y cuan-
tia de armadura, permiten verificar si los esfuerzos resistidos
por la seccioén son superiores o no a los esfuerzos de disefio
(método de la deformada senoidal, método de la columna
modelo).

Los métodos de dimensionamiento, buscan obtener la
cuantia y distribucion de armadura. Estos procedimientos se
clasifican a su vez en dos tipos: directo o indirecto. Mediante
los métodos de dimensionamiento directo se obtiene la cuan-
tia de armadura a partir de los esfuerzos de primer orden,
teniendo en cuenta implicitamente los esfuerzos de segundo
orden (Corres et al (1983)[17, 18 y 19]) Sin embargo, median-
te los métodos de dimensionamiento indirecto (Van Laruwen
et al (1966)[40]) se calcula un esfuerzo total de disefio que
incluye el comportamiento no lineal del hormigoén. A partir de
este esfuerzo se dimensiona la armadura del soporte. Segun el
modo de obtener el esfuerzo de diseflo se distinguen dos tipos
de métodos: método del momento complementario o de la
excentricidad adicional y el método de amplificacion de
momentos.

Me¢étodos
generales
Meétodos de
comprobacion
Me¢étodos
simplificados Directo
Meétodos de Momento
dimensionamiento complementario
Indirecto
Amplificacion
de momentos

Figura 2. Métodos de célculo de soportes aislados sometidos a solicitaciones de flexo-compresion recta.
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En general, la mayoria de las normativas (BAEL-91[8], BS-
8110(1997)[7], CM-90[14], EC-2(1991)[22], EC-2 (Draft for
Stage 49) (2002)[23], EHE(1999)[12]) aplican el método del
momento complementario, que consiste en afiadir al
momento de primer orden (M) un momento adicional (M),
que se obtiene evaluando una excentricidad adicional (e,q):

My = M; + My = N~ (eo + eadd) (1)

donde: M,

ey excentricidad de primer orden

momento total de disefio

El codigo ACI-318(02)[2] y el EC-2 (Draft for Stage 49)
(2002) [23] propugnan el empleo del método de amplifica-
cion de momentos. Mediante este método, el momento total
de disefio, se obtiene a partir de la siguiente expresion:

Mt = 6ns'Ml_ (2)
donde &, es el factor de amplificaciéon de momentos que

depende de la relacion entre el axil aplicado (V) y el axil cri-
tico (NV,,)

1
Op = <1.0
N 3)
El-x*
Na="3 4)
P
donde: EI  rigidez a flexion EI del soporte
A longitud de pandeo

La rigidez a flexion EI del soporte representa la rigidez
equivalente de un soporte ficticio de rigidez constante y, cuya
longitud de pandeo (/,) y axil critico (V,,) coincide con los del
soporte real. Dicha rigidez EI del soporte representa el com-
portamiento global del mismo y no el de una seccién en con-
creto.

En las ultimas tres décadas han sido numerosas las pro-
puestas realizadas por distintos codigos y autores para deter-
minar la rigidez del soporte tanto para cargas instantaneas
como sostenidas.

Asi, en 1971 el codigo ACI-318 [1] presento las siguientes
expresiones para evaluar la rigidez EI del soporte:

_02°B.-I +E ‘I

EI
1+ By (%)
EI = 04-E I 6)
1+ By
donde: E. moddulo de deformacion secante del hormigén
1 momento de inercia de la seccion bruta res-

pecto a su centro de gravedad

E; modulo de deformacion de las armaduras
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I momento de inercia de las armaduras respecto
al centro de gravedad de la seccion bruta

B,  en estructuras intraslacionales es la relacion
entre el axil permanente y el axil total asocia-
do a una misma combinacién de carga

En la actualidad el codigo ACI-318 (02) [2] sigue mante-
niendo para el calculo de la rigidez a flexion ET del soporte las
expresiones 5 y 6 propuestas desde 1971.

Distintos autores como Mavichak y Furlong (1976) [33] y
Mirza (1990) [34], citan que dichas expresiones en ocasiones
estan del lado de la inseguridad al no considerarse ni el nivel
del axil ni la excentricidad relativa entre sus parametros.

En 1976, Mavichak y Furlong [33], basandose en los ensa-
yos realizados para soportes de seccion cuadrada por Drysda-
le y Huggins (1971) [20] y por Wu (1973) [43], y en ensayos
experimentales propios para seccion rectangular y oval, pro-
pusieron la siguiente expresion de la rigidez EI del soporte
para cargas instantaneas:

g 02 B L +E L
1.6-(1-2-N/N,)

(7

donde N, es el esfuerzo de agotamiento correspondiente a la
situacion de compresion simple.

De nuevo, en 1979 Furlong [25] propuso las siguientes
expresiones para evaluar la rigidez E/ del soporte a partir de
resultados experimentales.

pro{L. N _ L) g 4B, 1 2E, 1, 8)
3 N 75

EI=§-EC~ICZO.2~EC-IC ©)

En 1990, Mirza [34] analiza estadisticamente los distintos
parametros que intervienen en la definicion de la rigidez a
partir de resultados deducidos mediante la simulacién numé-
rica de soportes esbeltos de seccion cuadrada. El estudio indi-
ca que existe una gran dependencia de la rigidez EI con la
excentricidad relativa (ey/h) o el indice de la carga aplicada
(N/N,.). Ademas, observa que la relacion entre las rigideces
(EJ/E) o el recubrimiento tiene muy poca importancia
sobre la rigidez ET7 del soporte

Por otra parte, este mismo autor realiza una regresion mul-
tiple con los datos obtenidos a partir de la simulaciéon numéri-
ca realizada, proponiendo las siguientes expresiones de la
rigidez ET del soporte para cargas instantaneas:

1
El= (0,27+0.003~f—03~%0)~EC~IC+ES~IS =E,-I, (10)
EI = (0.3—0.3%0)ECIC+ESI 2 E I an
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Alternativamente, Ehsani et al (1987) [21], Sigmon et al
(1990 [38] y Resheidat et al (1995) [37] han propuesto distin-
tas expresiones de la rigidez EI para soportes de seccion cir-
cular sometidas a cargas instantaneas.

En 1999, Mirza y Tikka [35, 36], han propuesto una expre-
sion para el calculo de la rigidez EI en soportes de seccion
compuesta para cargas instantaneas tanto flectando respecto a
su eje débil como respecto a su eje fuerte a partir de una simu-
lacion numérica.

Por ultimo, en el EC-2 (Draft for Stage 49) (2002) [23], se
ha propuesto la siguiente expresion para el calculo de la rigi-
dez EI del soporte:

EI:KC'Ecd,eff'Ic+Ks'Es'Is (12)
donde E.; ., modulo de elasticidad eficaz
Ecd,eff = Ecm /{YCE ' (1 + Qegr )} (13)

Y.;  coeficiente parcial de seguridad igual a 1.2
E., moddulo de deformacion secante del hormigon

¢,y coeficiente de fluencia equivalente igual a:

Peir =B @ (14)
[0} coeficiente de fluencia
B relacion entre la carga cuasi-permanente y la
carga total
K, =1 parap=0.002
K.  =krk/(1+¢,) para p>0.002
P cuantia geométrica de la armadura longitudi-

nal (4,/4.)

, _+/f4 /20 (MPa)

ko = (vra)/170<020

v axil reducido [N/(4.f.4)]
An  esbeltez mecanica del soporte

Del analisis de los antecedentes se observa que son nume-
rosas las propuestas que se han realizado para evaluar la rigi-
dez a flexion EI del soporte. De las expresiones referenciadas
la mas sencilla es la propuesta por el codigo ACI-318 (02) [2]
(ec 5y 6). Puede observarse que dichas expresiones son inde-
pendientes del esfuerzo de primer orden aplicado en el sopor-
te. Sin embargo, el resto de las propuestas hacen depender sus
expresiones del esfuerzo aplicado, bien a través de la excen-
tricidad relativa (ey/h) bien a través del indice de la carga apli-
cada (N/N,.).

Por otra parte, la mayoria de las propuestas han sido desa-
rrolladas para hormigones convencionales. Por ello, resulta
necesario revisar la expresion de la rigidez a flexion £/ con el
fin de ampliar el rango de aplicacion al campo de los hormi-
gones de alta resistencia asi como evaluar los pardmetros que
mas influyen en la expresion de la rigidez.

Hormigon y Acero ¢
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2. OBJETIVOS, METODOLOGIA E IMPORTANCIA
DE LA INVESTIGACION

El objetivo de este articulo es proponer una nueva expresion
para el calculo de la rigidez a flexion E/ en soportes de sec-
cion rectangular de hormigén armado con una distribucion de
armado doblemente simétrica, sometido a una solicitacion de
flexo - compresion recta, tanto instantanea como sostenida,
valida tanto para hormigones convencionales como de alta
resistencia.

La expresion propuesta de la rigidez E7 ha sido deducida a
partir de los resultados obtenidos mediante una simulacion
numérica. Las caracteristicas de la simulacion se enumeran en
el apartado tercero de este trabajo. El ajuste de la expresion
que se propone ha sido contrastado con resultados experi-
mentales.

Este método es aplicable a un importante porcentaje de
soportes de hormigén armado que se encuentran en el campo
de la edificacion, permite de forma sencilla la comprobacion
de secciones o el dimensionamiento de la armadura y muestra
un buen grado de precision para su aplicacion en la practica
profesional.

3. SIMULACION NUMERICA

La rigidez a flexion EI del soporte ha sido deducida a partir
de la aplicacion de un método general de analisis de estructu-
ras lineales de hormigén armado basado en la técnica de los
elementos finitos. Este modelo numérico incluye entre otras
las siguientes caracteristicas basicas:

+ Elemento finito unidimensional de trece grados de liber-
tad (Mari (1984)[32])

* Comportamiento no lineal del hormigéon (CM-90[14],
CEB-FIP (1995) [15])

+ Comportamiento no lineal del acero: diagrama bilineal.
(CM-90[14])

* No linealidad geométrica: grandes desplazamientos y
grandes deformaciones.

» Comportamiento en el tiempo: fluencia y retraccion
(CEB(1978, 1983) [16,13])

Una mas detallada informacion de este modelo numérico
puede encontrarse en Bonet (2001) [5]. Este mismo trabajo
muestra el buen nivel de ajuste de los resultados obtenidos
reproduciendo numerosos ensayos experimentales existentes
en la bibliografia, que cubren un amplio rango de variacion de
resistencias de hormigén y de esfuerzos aplicados

Este modelo numérico se ha empleado en este trabajo para
realizar el analisis de las principales variables que influyen
en la rigidez EI. En la tabla 1 se muestran los parametros
analizados y sus intervalos de variacion. Ademas, se ha con-
siderado como dato fijo el recubrimiento mecéanico de las
armaduras longitudinales, fijindose en un 10% del canto. La
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combinacion de los diferentes valores adoptados para dichos
parametros ha dado lugar a aproximadamente 3.000 ensayos
numéricos.

4. PROPUESTA DE LA RIGIDEZ EI

4.1. Rigidez a flexion EI del soporte bajo cargas
instantaneas

La estimacion de la rigidez E7 del soporte sometido a car-
gas instantaneas se realiza a partir de la conocida expresion:

El=o-E,-I,+E, I, (15)

donde « se denomina en este trabajo factor de rigidez. Este

factor requiere un ajuste numérico a partir de los resultados
que se obtienen de la simulacion numérica (Tabla 1).

Mediante la simulacion numérica (S.N.) aplicada a un
soporte esbelto (A,#0) sometido a unos esfuerzos de flexo-
compresion, se obtiene para un determinado nivel de axil N,
el maximo esfuerzo de primer orden (M;)sy que es capaz de
soportar. Por otra parte, también es posible calcular el
momento flector de agotamiento (M,)sy correspondiente a la
seccion transversal del soporte (A,= 0) para el mismo nivel de
axil (Figura 3).

By
(01, gy

1, ),

N;

Figura 3. Método de Amplificacion de Momentos.

J. L. Bonet, P. F. Miguel, M. A. Fernandez

A partir de estos datos se puede obtener el valor del factor
de rigidez “o” realizando secuencialmente los siguientes
pasos:

a) En primer lugar se obtiene el factor de amplificacion:

_(Mpex

I} =
( ns )SN (Ml)SN | (16)

b) Este valor permite obtener el axil critico del soporte a
partir de la expresion 3:

N.
(Ncr) SN T :
_1
: %ns)SN

¢) A partir de la expresion 4 se calcula la rigidez a flexion
del soporte:

(17

(Ncr )SN : lf)

(EDgy = —= (18)
TT

d) Y finalmente, de la expresion 15 se obtiene el factor de
rigidez “a”

_ (EI)SN - ESIS

(o)sy = EL (19)

A modo de ejemplo, en la figura 4 se representa grafica-
mente el factor de rigidez “o¢” en funcion de la excentricidad
relativa de primer orden eyh, y de la esbeltez geométrica A,,
para el caso de un soporte de seccion cuadrada, con armadura
en las cuatro esquinas, cuantia mecanica (®) de 0.5 y resis-
tencia a compresion simple del hormigén (f.) de 30 MPa. La
excentricidad relativa de primer orden se obtiene a partir de la
siguiente expresion:

(M1 )SN /N

(eo/h) = (20)

donde h es el canto de la seccion segun el eje de flexion.

Tabla 1. Rango de variacion de los parametros analizados.

Parametros

Valores considerados

Esbeltez geométrica

A, =10, 15, 20, 25, 30

Forma de la seccion Rectangular

Distribucion de la armadura

Doblemente simétrica en las cuatro esquinas
Doblemente simétrica distribuida uniformemente en los cuatro lados
— Simétrica situada en dos caras opuestas

Tipologia estructural

Soporte aislado bipoyado

Esfuerzo axil

Se divide como minimo en diez niveles de axil definidos entre el axil nulo y
el axil de agotamiento a compresion simple

Resistencia del hormigon

* f.= 30 MPa, 50 MPay 80 MPa

Resistencia del acero

* f,= 400 MPa y 500 MPa

Cuantia mecanica

* w=0.06, 0.25, 0.50, 0.75

Coeficiente de fluencia

cp=1,2,3

Hormigon y Acero ¢

n° 231, 1" Trimestre 2004



J. L. Bonet, P. F. Miguel, M. A. Fernandez

0.6

Armadura en las cuatro esquinas
fe=30MPa; ® =0.50

0.5 |

(a)sN

(eo/h)

Figura 4. Factor de rigidez o.

Como se observa en la figura 4 el valor del factor de rigidez
o coincide para cualquier valor de A, si la excentricidad rela-
tiva e,/h es igual a 0.2. A este punto caracteristico se le deno-
mina en este trabajo “factor de rigidez pivote” y se le desig-
nard como ¢, También puede observarse en esta figura un
comportamiento diferente del factor de rigidez si la excentri-
cidad ey/h es superior o inferior a 0.2.

Asi, si la excentricidad e,/h es superior a 0.2, el factor de
rigidez o es decreciente. En este caso, el valor del factor de
rigidez es sensiblemente independiente de la esbeltez y puede
aproximarse por una unica recta. En caso contrario, el factor
de rigidez es fuertemente dependiente de la esbeltez pasando
de una pendiente positiva para pequefias esbelteces a una pen-
diente negativa para grandes esbelteces. En este caso se apro-
ximar4 el factor de rigidez en funcion de la excentricidad rela-
tiva (e,/h) mediante rectas de pendiente variable en funcion
de la esbeltez geométrica A,.

La forma de las curvas « - e,/h esta asociado al diferente
tipo de rotura del soporte: para excentricidades elevadas (e,/h
>(.2) la rotura es esencialmente por agotamiento y, en este
caso, la rigidez se ve poco influenciada por la esbeltez; sin
embargo, para excentricidades pequeiias, la rotura del soporte
se produce principalmente por inestabilidad, y en consecuen-
cia, esta estado marcadamente influido por la esbeltez.

La expresion analitica correspondiente a las observaciones
cualitativas comentadas es:

.oc=m1-(e0/h—0.2)+ocp si eg/h <02

21
o=nm, -(eo/h—0.2)+0cp si eg/h=02

Los coeficientes m;, m, y o, se determinan ajustando por
minimos cuadrados los resultados obtenidos en la simulacion
numérica.

La pendiente “m,;” como ya se ha mencionado depende
principalmente de la esbeltez geométrica del soporte. Se pro-
pone una variacion lineal en funcion de la esbeltez geométri-
ca A,.

ml =

-0.14-A, +2.5 (22)

Hormigon y Acero ¢
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La pendiente “m,” depende fundamentalmente de la resis-
tencia del hormigdn, pero practicamente no depende ni de la
esbeltez ni de la cuantia de armadura. Se propone una varia-
cion lineal de m;, con la resistencia f;:

fC

nz—-

0" 0.12 fcen MPa (23)

Anélogamente, el factor de rigidez pivote o, s6lo es funcion
de la resistencia del hormigdn, proponiéndose también una
funcioén lineal con f;:

I
1, = =S

P 200

Por tanto, el factor de rigidez o tiene la siguiente expresion:

fe
200

o.=(-0.14~xg+2.5)~(e0/h-0.2)+( +0.12)¢0.1 si epf/h<02
(25)
si epf/h=02

f,
a= (200 +0.12) {(12-¢y/h)£0.1

4.2. Rigidez a flexion EI del soporte bajo cargas
sostenidas

Analogamente al proceso seguido en el apartado anterior, se
obtiene la expresion de la rigidez ET para cargas sostenidas.

Cabe senalar que en algunos casos se obtienen valores de la
rigidez “EI” inferiores a la rigidez elastica de las armaduras
(E,L). En primera instancia, este resultado parece erroneo si se
piensa que el acero es un material elastico y lineal. No obs-
tante, este fendmeno tiene su explicacion en la rama plastica
del diagrama tension-deformacion (o,-€) del acero (Figura 5).
Cuando el acero plastifica y desarrolla deformaciones supe-
riores a la deformacion de plastificacion (g,), el modulo de
deformacion que interviene en la rigidez E7 de la seccion es el
modulo secante (£,*) y no el moédulo tangente (E;).

Debido a que en el caso de soportes de esbeltez pequeiia la
rotura se alcanza fundamentalmente por agotamiento (ver
figura 5), la fluencia en el hormigén hace que se produzcan
deformaciones superiores a la de plastificacion en las arma-
duras comprimidas (€](t) > €(t,)). Asi, si se reduce la esbeltez
del soporte el modulo de deformacion secante del acero dis-
minuye. Por el contrario, cuando la esbeltez aumenta, la rotu-
ra viene definida por la inestabilidad que se produce al cam-
biar bruscamente la rigidez de las armaduras comprimidas vy,
por consiguiente con deformaciones proximas al limite elasti-
co, asi conforme se incrementa la esbeltez el modulo de defor-
macion secante (E,*) tiende al moédulo tangente (E,).

Debido a este fenomeno, el moédulo secante (E,*) del acero
se ajustara con una funcion del tipo:
E; = B,/ (1+(h,,9)) (26)

donde 1 (4,¢) es el coeficiente de minoracion del modulo de
deformacion tangente del acero.
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Figura 5. Comportamiento de la seccion frente a cargas sostenidas.

Por otra parte, el médulo E, del hormigén que interviene en
el calculo de la rigidez de la seccion transversal también dis-
minuira debido a la fluencia a partir de la conocida expresion:

E./(1+¢9) 27)

Con todo ello, la rigidez equivalente del soporte se estima-
ra a partir de la expresion:

El=a- E. I+ E, -1
l+g L+m(A,, @)

(28)

Mediante un analisis por minimos cuadrados se obtiene el
ajuste del coeficiente de interpolacion 7 a partir de la siguien-
te funcion exponencial:

n=1,9-cp-exp(—0.1-7\g) 29)

Por tltimo, se ha modificado sensiblemente la expresion 25
del factor de rigidez « al considerar el efecto de la fluencia
para el caso de excentricidades pequenas (e,/h<0.2) propo-
niéndose la siguiente expresion:

@ =(=0.14-h, +2.5-0.35-¢) (eg/h -0.2) +( f

0.12] £0.1
200 ) *

si ey/h<0.2
(30)

fC
o= (200 +0.12) (1.2 -¢,/h) £0.1

si eg/h=02

En el caso de que la carga permanente que solicita al soporte
difiera de la carga total, se substituira el coeficiente de fluencia
() en las expresiones 27, 29 y 30 por el coeficiente de fluencia
equivalente (¢,) calculado a partir de la expresion 14.

5. VERIFICACION DEL MODELO PROPUESTO

Debido a las simplificaciones adoptadas resulta necesario
analizar el grado de precision que se consigue aplicando la

Hormigon y Acero ¢

expresion propuesta para el calculo de la rigidez a flexion EI
del soporte (ec. 30) respecto a resultados experimentales.

El grado de precision puede evaluarse a partir de la relacion
entre el esfuerzo axil de agotamiento calculado mediante el
método simplificado (N;) y el obtenido en el ensayo experi-
mental (,), pero resultaria inadecuado para situaciones de fle-
xi6n simple. Si por el contrario el grado de precision se evalua
a partir de la relacion entre los momentos flectores (M) y (M,),
resulta de nuevo inadecuado para situaciones de compresion
simple. Para salvar esta dificultad, se toma como referencia
para evaluar el grado de precision la relacion (§) entre los valo-
res obtenidos por el método simplificado y por el ensayo del
parametro R definida por Zhou y Hong (2000) [44].

=5 3D

2

(M)

N5

donde R, es el parametro correspondiente a los resultados de
aplicar el método simplificado, R, el correspondiente al ensa-
yo experimental, N es el axil aplicado en soporte, M; es el
momento de primer orden (Figura 1) y % es el canto de la sec-
cion

R =R(N.M, )= (32)

La expresion propuesta para el calculo de la rigidez EI ha
sido contrastada con 238 ensayos experimentales. Los ensa-
yos experimentales utilizados corresponden a soportes de hor-
migon armado biapoyados sometidos a esfuerzos de flexo-
compresion recta. La seccion es rectangular con armadura
doblemente simétrica. En estos ensayos se fija la magnitud,
direccion y sentido de la excentricidad, que es igual en ambos
extremos, y se ha obtenido la méaxima capacidad axial del
soporte.

Esta misma condicion de carga ha sido aplicada para obte-
ner la capacidad axial del soporte que predice el método sim-
plificado con el fin de contrastarlos con resultados experi-
mentales. Para calcular los momentos ultimos de seccion se
ha aplicado el diagrama de célculo parabola — rectangulo y el
diagrama de pivotes de rotura definidos por la instruccion
EHE (1999) [12].
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En la tabla 2 se muestra el rango de variacion de los para-
metros que han sido estudiados en los distintos ensayos expe-
rimentales.

En la tabla 3, se muestra el grado de precision que alcan-
za el método propuesto tanto para los ensayos experimen-
tales de soportes sometidos a cargas instantaneas como sos-
tenidas. También, se incluye la evaluacion del método para
la totalidad de los ensayos independientemente del tipo de

Rigidez a flexion EI para el método de amplificacion de momentos...

carga. En esta tabla se puede observar que se obtiene un
ratio medio (§,) para cargas instantdneas de 0.95 con un
coeficiente de variacion de 0.12, mientras que para cargas
sostenidas se mejora sensiblemente los resultados obtenidos
obteniéndose un ratio medio de 0.97 y un coeficiente de
variacion de 0.07. Finalmente, para la totalidad de los ensa-
yos analizados la aplicacion del método muestra un ratio
medio de 0.95 y un coeficiente de variacion de 0.11.

Tabla 2. Rango de variacién de los parametros de estudio
en los ensayos experimentales.

Parametro

Rango

Resistencia del hormigén [f. (MPa)]

10.76 MPa — 107 MPa

Resistencia del acero [f, (MPa)]

229.55 MPa — 684 MPa

Cuantia mecanica de armadura [®]

0.065 - 0.87

Cuantia geométrica de armadura [p,]

0.01 -0.04

Tipo de seccion

Rectangular o cuadrada

Distribucion de armadura

Doblemente simétrica

y el debido a la carga total [8=N,/N,y]

Esbeltez geométrica [A,] 3-40
Relacion canto — ancho [4/b] 1-3
Axil reducido [V] 0.09-1.19
Excentricidad relativa [0] 0.05-0.73
Coeficiente de fluencia [@] 0.32 -2.67
Coeficiente de fluencia equivalente [¢,;] 0.32 - 2.67
Relacion entre el axil debido a la carga permanente 041 -1

Tabla 3. Relacion de autores y grado de precision del método propuesto respecto a los ensayos experimentales.

Cargas instantineas Cargas sostenidas Total

N° gm Cv gméx gmin N° gm C.v gméx gmin N° gm C.v ‘émaix gmin
Kim y Yang
(1995) [28] 23 0.98 0.09 1.19 0.84 - - - - - 23 0.98 0.09 1.19 | 0.84
Kim y Lee
(2000) [29] 6 0.85 0.05 0.94 0.81 — — — — — 6 0.85 0.05 094 | 0.81
Drysdale y Huggins
(1971) [20] 4 0.94 0.03 0.96 091 4 0.87 0.05 0.93 0.81 8 0.90 0.05 096 | 0.81
Claeson y Gylltoft
(1998) [11] 11 0.95 0.09 1.11 0.81 - — - - - 11 0.95 0.09 1.11 0.81
Foster y Attard
(1997) [24] 54 0.87 0.08 1.20 0.71 — - — — - 54 0.87 0.08 1.20 | 0.71
Lloyd y Rangan
(1996) [31] 30 0.98 0.12 1.18 0.73 — - — — — 30 0.98 0.12 1.18 | 0.73
Claeson y Gylltoft
(2000) [10] 2 1.08 (*) 1.08 1.08 2 0.83 *) 0.85 0.80 4 0.95 0.15 1.08 | 0.80
Breen y Ferguson
(1969) [6] 2 0.96 *) 0.98 0.94 - — - - - 2 0.96 *) 098 | 0.94
Chang y Ferguson
(1963) [9] 4 0.90 0.09 1.02 0.80 - - - - - 4 0.90 0.09 1.02 | 0.80
Molzahn
(1983) [13] — - — — - 8 0.99 0.07 1.13 0.88 8 0.99 0.07 1.13 | 0.88
Green y Breen
(1969) [27] — — - - — 2 0.97 *) 0.97 0.97 2 0.97 *) 097 | 097
Goyal y Jackson
(1971) [26] 23 1.12 0.04 1.20 1.03 20 0.98 0.05 1.06 0.90 43 1.05 0.08 1.20 | 0.90
Viest et al
(1956) [41] 15 0.96 0.09 1.12 0.77 28 0.97 0.07 1.12 0.86 43 0.97 0.07 1,12 | 0.77

174 0.95 0.12 1.20 0.71 64 0.97 0.07 1.13 0.8 238 0.95 0.11 1.20 | 0.71
(*) El valor del coeficiente de variacion no es representativo debido al escaso numero de ensayos

&, ratio medio; C.V.: coeficiente de variacion; &, ratio mdaximo, &, ratio minimo
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Figura 6. Comparacion entre los resultados experimentales y los resultados obtenidos mediante el método propuesto.

En la figura 6 se muestra una comparacion entre los resul-
tados experimentales (R,) respecto a los resultados obtenidos
mediante el método propuesto (R,). En esta misma figura se
ha representado la distribucion de frecuencias acumuladas del
ratio & en un papel probabilistico normal. Puede observarse
que dicha distribucion de errores se adapta correctamente a la
distribucion normal, asi como que la gran mayoria de los
resultados se sitian del lado de la seguridad, siendo el fractil
para el ratio igual a la unidad del 71.49%.

En la figura 7, se muestra la distribucion de ratios & en fun-
cion de los pardmetros mas importantes. Sobre dicha figura se
ha representado la linea de tendencia y su ecuacion corres-
pondiente en funcién de cada parametro objeto de estudio. La
dispersion de resultados obtenidos es razonable con la varia-
cioén tipica de este tipo de pruebas de laboratorio.

Se ha elegido como variables de referencia la resistencia a
compresion simple del hormigén en probeta cilindrica (f,), el
limite elastico del acero (f,), la cuantia mecénica de armadura
(w), la esbeltez geométrica del soporte (4,), el axil reducido
(v), el coeficiente de fluencia (¢) y el coeficiente de fluencia
equivalente (¢,;) obtenido como producto del coeficiente de
fluencia y la relacion entre el axil permanente y el axil total
que causa la rotura del soporte (ec. 14). Ademas se ha repre-
sentado el ratio £ en funcidon de un parametro auxiliar 6 cuya
expresion analitica es la siguiente:

(33)

[ M
O(rad.) = tan [N-h}

El parametro 6 permite analizar de forma indirecta la dis-
tribucion de ratios en funcion de la excentricidad relativa apli-
cada en el soporte. Asi, para el caso de compresion simple 0
se anula y para el caso de flexion simple 6 es igual a w/2. La
ventaja de utilizar este cambio de variable es que es tratable
matematicamente el caso de carga de flexion simple.

En todas las graficas de la figura 7, la linea de tendencia se
sitia en una posicion de & ligeramente inferior a la unidad,
proporcionando por consiguiente resultados del lado de la

Hormigon y Acero ¢

seguridad. En general, se observa que las lineas de tendencia
son decrecientes, salvo para la cuantia mecanica de armadura
y el parametro 6 que presenta una tendencia marcadamente
horizontal y la esbeltez geométrica que presenta una linea de
tendencia creciente.

Por ultimo, en las figuras 8 y 9 se muestra una comparacion
entre los resultados obtenidos aplicando las expresiones pro-
puestas por el codigo ACI-318(02)[2] (ec.5), el EC-2(02)[23]
(ec. 12) y la expresion propuesta en este trabajo (ec.28, 29 y
30) en forma de histograma de frecuencias tanto para sopor-
tes sometidos a cargas instantaneas como sostenidas. Puede
observarse como la expresion propuesta muestra un buen
grado de precision tanto para cargas instantdneas como soste-
nidas en comparacion con el resto de las expresiones. Cabe
resaltar la precision de la expresion propuesta frente a cargas
sostenidas respecto a los otros dos métodos. Sin embargo,
para este tipo de cargas el codigo ACI-318(02)[2] se muestra
muy conservador con un coeficiente de variaciéon muy impor-
tante, mientras que los resultados obtenidos con el EC-
2(02)[23] se muestran menos conservadores.

6. EJEMPLO DE APLICACION

Para ilustrar la aplicacion practica de la expresion propues-
ta, se va a realizar el dimensionamiento de la armadura longi-
tudinal de un soporte intraslacional de longitud de pandeo 4
metros sometido a unos esfuerzos de calculo correspondientes
al ELU constantes a lo largo de la longitud correspondientes
a la situacion permanente o transitoria de valor N,= 920 kN y
M, =50 mkN. La seccion transversal del soporte se muestra
en la figura 10. Las caracteristicas mecanicas de los materia-
les son f;; = 80 MPa y f,, = 500 MPa y el nivel de control de
la ejecucion es normal. El coeficiente de fluencia (¢) es igual
a 2 y la relacion entre el axil cuasi-permanente y el axil total
(B = N;¢/No) €s igual a 0.6.

El dimensionamiento de la armadura se obtendra siguiendo

el método expuesto en los apartados primero y cuarto del pre-
sente trabajo.
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Se calculan previamente los siguientes parametros:

fog = fu /¥ =80/1.5=53.3 MPa

f.0 =fu /v, =500/1.15 = 434.78 MPa

kg =1p/h=4/0.25=16

Gerr = B9 = (Ngg /Niggat ) @ = 0.6-2 =12

La rigidez a flexion EI del soporte se obtiene aplicando la
expresion 28, para ello resulta necesario realizar los siguiente
calculos:

— Excentricidad relativa (ey/) de primer orden

ep=—=—=0.0543m-"

h/20 = 0.0125
My 30 ™ (At 42,2,1, EHE)
Ny 920

2 m

eo/h=02174>02

— Factor de rigidez « (ec. 30) para ey/h > 0.2

a = (£4/200 + 0.12) (1.2 — ey /h) = (80/200 +0.12)-

(12-02174) = 0.51 0.1

— Coeficiente 1 (ec. 29)
N =19 Q. exp(-0.1'A, ) =1.9-1.2-exp(-0.1-16) = 0.46

— Momento de inercia de la seccion bruta respecto a su cen-
tro de gravedad

[ =i~b-h3 =3.255-10"* m*
12

C

— Momento de inercia de las armaduras respecto al centro
de gravedad de la seccion bruta. Para la distribucion de
armadura indicada en la figura 10, el momento de inercia
I, en m* en funcién de la armadura total 4, en cm? dis-
puesta en el misma es igual a:

I, = A -i2 =0.005625-107* A

S

donde i es el radio de giro de las armaduras

— Moddulo de deformacion secante de calculo del hormigon
(Ecd)

(E1 EC-2 (2002)[23] y el CM-90 [14] adoptan el valor de
1.2 para el coeficiente de seguridad (y,.z) del modulo de
deformacion del hormigén):

Eo =E,. /¥ = 8500-3/80 +8 /1.2 ~31506 MPa

Hormigon y Acero ¢
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— Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras
E, = 200000 MPa
— Rigidez a flexién EI en kN-m? del soporte (ec.28)

Ecd'Ic

L+ Qg

E. I
s s
I+m

El=a = 2381.80 +77.05- A,

El axil critico (V,,) en kN es igual a (ec.4):

2

N, == ZEI = 1469.21+47.53A
1
1Y

El factor de amplificacion es igual a (ec.3):

1 _146121447.53-A,
54921+47532A,

C1-(Ng/NG)

ns

El momento amplificado en mkN es igual a (ec.2):

" 73460.74 + 2376.5- A
Md =0p "My =
5492144753 A,

‘M, = 50 mkN

Para determinar la armadura longitudinal necesaria en el
soporte se igualan los esfuerzos de disefio (N, M,*) a los
esfuerzos de agotamiento de la seccion (V,, M,) obtenién-
dose un sistema no lineal de dos ecuaciones con dos incog-
nitas (A, X). Este sistema puede resolverse por el método de
“Regula Falsi”. En la figura 11, se muestra la variacion de
Mg* y M, en funcién de la armadura A, para el axil Ny dado,
la interseccidon entre ambas curvas determina el valor de la
armadura necesaria A, igual a 10.02 cm?, lo que equivale a
4420 (12.56 cm?)

N4 =N, (A{,x)
. (34)
Md(As) = Mu (AS,X).

160 -
140 -

120 Ny= 920 kN

100 -

80 -

M (mkN)

60 -
40 -
20 -

10.02
O T T T T T 1

0 10 20 30 40 50 60
A (cm?)

Figura 11. Ejemplo de aplicacién. Calculo de la cuantia de armadura.
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7. CONCLUSIONES

En este articulo se ha propuesto una nueva expresion para
el clculo de la rigidez a flexion EI en soportes de seccion rec-
tangular con armadura doblemente simétrica sometido a una
solicitacion de flexo-compresion recta, tanto instantdnea
como sostenida, valida tanto para hormigones convencionales
como de alta resistencia.

Se ha observado que existe una correlacion importante de la
rigidez EI del soporte con las siguientes variables: excentrici-
dad relativa de primer orden (e,/%), esbeltez geométrica (4,),
resistencia del hormigon (f;) y el coeficiente de fluencia (¢).
Todas las variables han sido consideradas en el modelo pro-
puesto.

El método ha sido contrastado con 238 ensayos experimen-
tales obteniéndose un buen grado de precision para su aplica-
cién practica. Asi, se ha obtenido un ratio medio de 0.95, y un
coeficiente de variacion de 0.11.

Se han comparado el grado de precision de la nueva expre-
sion de la rigidez EI propuesta en este trabajo con las expre-
siones propuestas por el ACI-318 (02) [2] y el EC-2 (02) [23].
Se observa que existe una notable mejora en el grado de pre-
cision. Cabe resaltar que dicha mejora es muy relevante para
el caso de cargas sostenidas.

La expresion propuesta es aplicable a un importante por-
centaje de soportes de hormigon armado que se encuentran en
el campo de la edificaciéon y, permite tanto comprobar como
dimensionar las armaduras longitudinales.
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RESUMEN

En este articulo se propone una expresion para el calculo de
la rigidez a flexion EI en soportes de seccion rectangular con
armadura doblemente simétrica sometidos a una solicitacion
de flexo-compresion esviada, tanto instantanea como sosteni-
da, valida tanto para hormigones convencionales como de alta
resistencia. La expresion propuesta solamente es valida en el
caso de soportes con longitudes de pandeo similares en las
dos direcciones principales de flexion

Los resultados han sido contrastados con 108 ensayos expe-
rimentales extraidos de la bibliografia existente.

La propuesta permite tanto la comprobacion como el
dimensionamiento de soportes esbeltos con suficiente preci-
sion para la practica profesional. Este método es aplicable a
un importante porcentaje de soportes que se encuentran en el
campo de la edificacion.

SUMMARY

In this paper, an expression is proposed for flexural rigidity
EI of RC slender columns under instantaneous and sustained
axial force and biaxial bending with rectangular cross — sec-
tion, symmetrically reinforced in both axis. This expression is
valid not only for normal strength concrete but for high
strength concrete. Nevertheless, the effective length in the
both principal directions of bending must be similar.

The results have been check against 108 experimental tests
taken from the literature. The proposed allows verification
and design of slender columns with enough accuracy for the
professional practice. This method is applicable to an impor-
tant percentage of columns in building.

INTRODUCCION

El estudio de las estructuras de hormigén armado habitual-
mente se ha centrado en el analisis de elementos sometidos a
solicitaciones de flexion recta. Sin embargo, la realidad mues-
tra que la gran mayoria de los elementos estan sometidos a
solicitaciones de flexion esviada como resultado de su posi-
cion en la estructura, de la forma de la seccion o de la natura-
leza de las acciones exteriores. Son numerosos los ejemplos
que se encuentran en el campo de la edificacién o en la obra
civil, especialmente en soportes situados en las esquinas de
los edificios o en las pilas de los puentes.

Como bien es conocido, en el caso del analisis de soportes
esbeltos sometidos a una solicitacion de flexo-compresion
esviada resulta imprescindible la consideracion de los
momentos segundo orden. Para calcular dichos esfuerzos
existen distintos métodos simplificados que pueden clasificar-
se de acuerdo con el esquema que se indica en la figura 1.

Los métodos simplificados basados en la reduccion a dos
calculos en flexion recta permiten desacoplar el andlisis segun
los ejes principales de flexion. Para desacoplar existen dos
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A nivel estructura

Reduccién a dos
calculos en
flexidn recta

A nivel seccion

Directo
Meétodos
simplificados en | - —
flexién biaxial Amplificacion del esfuerzo
en cada eje de flexion
Indirecto —

Aproximacion del diagrama
de interaccion (M,,, M,,)

Figura 1. Métodos de calculo de soportes aislados sometidos a solicitaciones de flexo-compresion esviada.

estrategias diferentes: una a nivel estructura y otra a nivel sec-
cion. La primera de ellas (CEB(1978)[11]), valida para sopor-
tes de seccion rectangular, permite comprobar independiente-
mente el Estado Limite de Inestabilidad en cada direccion
principal de la seccion, si los tercios medios de las configura-
ciones de pandeo de las dos direcciones de flexion no se
superponen entre si (Figura 2.a). La segunda de las estrate-
gias, permite realizar una comprobacion desacoplada en ele-
mentos de seccion rectangular, si la excentricidad del esfuer-
7o axil se sitia en la zona sombreada indicada en la figura 2.b.
La amplitud de la zona sombreada es definida a través del fac-
tor k, que oscila entre 0.20 y 0.25 (EHE (1999)[7], EC-2
(1991)[13], CM-90 [9D).

Los métodos simplificados en flexion biaxial se pueden cla-
sificar en dos tipos: directo e indirecto. Los métodos de

J13 [1,=0.71

(a)

dimensionamiento directo obtienen la cuantia de armadura a
partir de los esfuerzos de primer orden (Aires (1986)[2]). Sin
embargo, mediante los métodos de dimensionamiento indi-
recto, se calcula un esfuerzo total de disefio que incluye los
efectos de segundo orden. A partir de dicho esfuerzo se
dimensiona la armadura del soporte. Segun el modo de operar
se distinguen dos metodologias de calculo: amplificacion del
esfuerzo flector en cada eje de flexion y aproximacion del dia-
grama de interaccion (M,,, M,,) para el esfuerzo axil N,apli-
cado.

En general, la mayoria de las normativas (EHE(1999)[7],
ACI-318(02) [1], BAEL-91 [6]) calculan un esfuerzo total de
disefio (M,, M,) teniendo en cuenta los efectos de segundo
orden, bien al considerar una excentricidad adicional en cada
direccion independientemente (€, €.44,), bien al calcular un

ky
5=
-

h|kh] — y

kb

—_t

(b)

Figura 2. Métodos simplificados de calculo: Reduccion a dos calculos en flexidn recta (a) A nivel estructura (b) A nivel seccion.

Hormigon y Acero ¢
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factor de amplificacion del esfuerzo flector en cada direccion

(dzx,x; azx,y)

Mtx = de + Nd 'eadd,y Mtx = 6ns,x 'de
(D
Mty = Mdy + Nd 'eadd,x Mty = 6ns,y 'Mdy

donde M, y M,, son esfuerzos flectores de primer orden apli-
cados en la seccion critica del soporte y NV, es el axil aplicado
en el soporte

Segtin Bonet (2001) [5] estos métodos pueden dar lugar a
situaciones de lado de la inseguridad, para niveles de axil cer-
canos al axil critico del soporte, en el caso de que la flexion
mas importante corresponda a la direccion de menor esbeltez
del soporte (flexion respecto al eje fuerte del soporte). Esto es
debido a que dichos métodos no tienen en cuenta la interac-
cion que ejercen ambos ejes de flexion en el comportamiento
del soporte.

Por otra parte, la instruccion EHE (1999) [7] para secciones
rectangulares y, el EC-2 (Draft for Stage 49) (2002) [14] para
secciones rectangulares y circulares o elipticas, aproximan el
diagrama de interaccion (M,, M,,) mediante la siguiente
expresion (Figura 3):

¥ v
M M,
Mux Muy

donde:

M,, M,, momentos de agotamiento de la seccion segun los
ejes principales de la seccion.

M,, M,, momentos totales de disefio aplicados en la seccion
critica del soporte considerando los efectos de
segundo orden, seglin los ejes principales de la sec-
cion.

Y factor de forma. En general este factor depende del

tipo de seccidn transversal del soporte y del nivel
de axil aplicado en el mismo.

[ ]

Aproximacion
del diagrama de
interaccion (ec. 2)

Diagrama de
interaccion
(M, M,)

My

Figura 3. Aproximacion del diagrama de interaccién (M, M,,).

En general, los métodos simplificados en flexion biaxial se
alejan del fenomeno fisico. Los métodos que amplifican com-
ponente a componente el momento flector de primer orden no
consideran la interaccion entre ambas direcciones. Los méto-

Hormigon y Acero ¢
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dos que aproximan el diagrama de interaccion, normalmente
dan lugar a situaciones excesivamente del lado de la seguri-
dad, aunque en ocasiones, cuando la flexion mas importante
corresponda a la direccion de menor esbeltez del soporte, tam-
bién puede dar lugar a situaciones del lado de la inseguridad
(Bonet (2001) [5]). Por ultimo, mediante el método propues-
to por Aires (1986) [2] se obtiene directamente la armadura
teniendo en cuenta la interaccion entre ambos ejes, pero, es
necesario proceder por iteraciones, requiriendo ademas el uso
de tablas y solo es valido para cargas instantaneas.

Por 1ultimo, la mayoria de las propuestas han sido desarrolla-
das para hormigones convencionales. Por ello, resulta necesa-
rio revisar las distintas propuestas descritas con el fin de
ampliar su rango de aplicacion a los hormigones de alta resis-
tencia.

2. OBJETIVO DE LA INVESTIGACION
Y PLANTEAMIENTO

El objetivo de este articulo es proponer un método simpli-
ficado de dimensionamiento indirecto de soportes esbeltos
con longitudes de pandeo similares en las dos direcciones de
flexion (/,. = /,,), de hormigon armado de seccidn rectangular,
con armadura doblemente simétrica, sometidos a una soli-
citacion de compresion y flexion biaxial, tanto instantanea
como sostenida, y valido tanto para hormigones convenciona-
les como de alta resistencia.

El método propuesto esta basado en la amplificacion del
esfuerzo flector de primer orden aplicado en la seccidn critica

del soporte segun la direccion de flexion (Figura 4):

M, =0, M, 3)

donde:
M, mbdulo del momento total de disefio
M,; mbdulo del momento de primer orden

d,, factor de amplificacion

1

L 4
o= ot @

N,; axil de disefio

N, axil critico del soporte, funcion de la rigidez a flexion
EI del soporte en flexion esviada y de la longitud del
pandeo (/,)

2
ET
N, =" )
/
14

En este trabajo se presenta una expresion para el calculo de
la rigidez EI del soporte en flexion-compresion esviada.
Dicha expresion contempla en su formulacion la interaccion
existente entre los ejes de flexion.
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Eje
fuerte

Figura 4. Método simplificado propuesto.

La expresion propuesta de la rigidez E7 ha sido deducida a
partir de los resultados obtenidos mediante una simulacion
numérica. Las caracteristicas de la simulacion se enumeran en
el apartado tercero de este trabajo. El ajuste de la expresion
que se propone ha sido contrastado con resultados experi-
mentales.

3. SIMULACION NUMERICA

La rigidez a flexion EI del soporte ha sido deducida a partir
de la aplicacion de un método general de analisis de estructu-
ras lineales de hormigén armado basado en la técnica de los
elementos finitos. Este modelo numérico incluye entre otras
las siguientes caracteristicas basicas:

* Elemento finito unidimensional de trece grados de liber-
tad (Mari (1984)[17]).

* Comportamiento no lineal del hormigén (CM-90[9],
CEB-FIP (1995) [10]).

* Comportamiento no lineal del

bilineal(CM-90[9]).

acero: diagrama

* No linealidad geométrica: grandes desplazamientos y
grandes deformaciones.

* Comportamiento en el tiempo: fluencia y retraccion
(CEB (1978, 1983) [11,8)]).

Una mas detallada informacion de este modelo numérico
puede encontrarse en Bonet (2001) [5]. Este mismo trabajo
muestra el buen nivel de ajuste de los resultados obtenidos
reproduciendo numerosos ensayos experimentales existentes
en la bibliografia, que cubren un amplio rango de variacion de
resistencias de hormigoén y de esfuerzos aplicados

Este modelo numérico se ha empleado en este trabajo para
realizar el analisis de las principales variables que influyen en

Hormigon y Acero ¢

la rigidez EI. En la tabla 1 se muestran los parametros anali-
zados y sus intervalos de variacion. Ademas, se ha considera-
do como dato fijo el recubrimiento mecanico de las armadu-
ras longitudinales tomandose el 10% del canto y del ancho de
la seccion. La combinaciéon de los diferentes valores adopta-
dos para dichos parametros ha dado lugar a aproximadamen-
te 4.600 ensayos numéricos.

Los angulos de esviaje () de 45°, 34° y 27° que se indican
en la tabla 1, para las relaciones canto/ancho (A/b) de 1, 1.5y
2 respectivamente, corresponden al caso de carga en donde
los momentos reducidos son iguales (M, /h=M,,/b)

4. PROPUESTA DE RIGIDEZ EI
EN FLEXION ESVIADA

Para estimar la rigidez ET del soporte sometido a una solici-
tacion de flexo-compresion esviada se extiende la expresion
de la rigidez EI propuesta por Bonet et al (2003) [4] para
flexo-compresion recta a este caso de carga a partir de la
siguiente expresion:

E,.
1+(peﬁp

E, 7
1+n

El=a-

se (6)

ce

donde

o factor de rigidez definido por Bonet et al (2003) [4] para
soportes sometidos a solicitaciones tanto instantaneas
como diferidas

a=(-014:2,+25-0359,5) (ey[h, -02)+a, T 01 si fh, <02

a=a, (12-e /)t 01 st efh, 200 ™)
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Tabla 1. Rango de variacion de los parametros analizados.

Parametros

Valores considerados

Esbeltez geométrica del soporte (A,)

« A, = 10, 15, 20, 25, 30

Forma de la seccion * Rectangular

Relacion canto ancho de la seccion (4/b) * Wb=1,15y2

Angulo de esviaje (B) respecto al eje — Para /b =1 B=0° 15° 30°y 45°

fuerte de la seccion transversal (Figura 4) — Parah/b=1.5 B=0°17° 34°y 62°
— Para /b =2 B=0°14°27°y 59°

Distribucion de la armadura -

Doblemente simétrica en las cuatro esquinas
Doblemente simétrica distribuida uniformemente en los cuatro lados
— Simétrica situada en dos caras opuestas

Tipologia estructural

» Soporte aislado bipoyado

Esfuerzo axil

 Se divide como minimo en diez niveles de axil definidos entre el axil
nulo y el axil de agotamiento a compresion simple

Resistencia del hormigon (f.)

* f.=30 MPa, 50 MPa y 80 MPa

Resistencia del acero (f,)

* f, =400 MPa y 500 MPa

Cuantia mecénica (@)

* w=0.06, 0.25, 0.50, 0.75

Coeficiente de fluencia (¢)

e 0=1,2,3

€y

factor de rigidez pivote

a, = (L+O.12) f, en MPa

8
> =|200 (®)

excentricidad de primer orden, igual al cociente entre el
moddulo del momento de primer orden (M,) y el axil de
disefio (V)

eO=Md/Nd

M, = \Mj + M,

dimension critica de la seccion transversal (Figura 4)
igual a:

)

a) En soportes arriostrados transversalmente, cuyo eje
de flexion coincide con el eje fuerte, se toma la mayor
dimension (/)

b) En el resto de casos, se toma la menor dimension (b)

esbeltez geométrica del soporte

Ay =1, [h (10)

longitud de pandeo del soporte
modulo de deformacion del hormigon

momento de inercia equivalente de la seccion bruta

coeficiente equivalente de fluencia, igual al producto
entre el coeficiente de fluencia (¢) y la relacion entre la
carga cuasi-permante y la carga total aplicada en el
soporte.

Hormigon y Acero ¢

E, modulo de deformacion del acero
I, momento de inercia equivalente de las armaduras

n  coeficiente de minoracién de la rigidez de las armaduras
para cargas sostenidas

n=19@ 5 exp(-0.1-1,) (11)

Los momentos de inercias equivalentes de la seccion bruta

(I..) y de las armaduras (/) requieren un ajuste numérico a
partir de los resultados obtenidos en la simulacion numérica.

Con el objetivo de obtener una expresion analitica que apro-
xime los momentos de inercias equivalentes (Z,,, /,.) se ha ana-
lizado el comportamiento que muestra el soporte frente a una
solicitacion de flexo-compresion esviada a partir de los resul-
tados obtenidos mediante la simulaciéon numérica.

En un soporte de seccion rectangular las esbelteces geomé-
tricas del mismo (4, A,,) se definen a partir de las direccio-
nes principales de la seccion, de tal manera que la mayor de
ellas define una direccion de debilidad en la flexion del sopor-
te.

Si el soporte esta sometido a una solicitacion de flexo-com-
presion recta respecto del eje fuerte, el axil critico es diferen-
te segun si el soporte esta arriostrado en la otra direccion de
flexion a lo largo del mismo. Si el soporte esta arriostrado el
axil critico corresponde al del eje fuerte, en caso contrario
corresponde al del eje débil (Figura 5). De la misma forma, en
un soporte arriostrado sometido a una solicitacion de flexo-
compresion recta respecto a su eje fuerte, cuando la excentri-
cidad tienda a ser nula, el momento de inercia con el cual res-
ponde el soporte corresponde al del eje fuerte, mientras que si
no esté arriostrado, corresponde al del eje débil.

n° 231, 1°" Trimestre 2004
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Soporte arriostrado (A,,)
— — — Soporte no arriostrado (A,/A,,)
Agw Ay Esbelteces del soporte

Caracteristicas del soporte:

W= M b

— Carga instantanea
— Armadura en las cuatro esquinas
— Ju=30 MPa; = 0.50; B=0°

0.00 0.50 1.00

v =N Ak

1.50

Figura 5. Influencia del arriostramiento transversal en el comportamiento de un soporte sometido a una solicitacion de flexo-compresion recta
respecto a su eje fuerte.

La disminucion del axil critico del soporte condicionada por
el eje débil reduce la capacidad resistente del soporte no
arriostrado solicitado a axiles proximos al axil critico. Sin
embargo, para un nivel de axil pequefio, esta reduccion no es
relevante. En este caso, el momento de inercia con el cual res-
ponde el soporte corresponde al del eje fuerte. Para niveles
intermedios de solicitacion, la progresion entre los dos tipos
de comportamiento se ve afectada por el valor y la diferencia
entre las esbelteces segun cada eje.

Si el soporte esta sometido a una solicitacion de flexo-com-
presion esviada el axil critico corresponde al del eje débil
(Figura 6). En este caso, cuando la excentricidad tiende a ser
nula, la rigidez del soporte correspondera al del eje débil. Si
se analiza la superficie de interaccion de primer orden de un
soporte no arriostrado, para cualquier relacion de momentos
flectores, el axil critico correspondera al definido por el eje
débil. La interseccion de esta superficie por el plano (N, M,;,)

corresponde al comportamiento de un soporte no arriostrado
sometido a solicitacion de flexion recta segun el eje fuerte.
Cabe sefialar que este diagrama de interaccion no coincide con
el del mismo soporte sometido a una solicitacion de flexion
recta segun el eje fuerte si se impide la flexion en la direccion
del eje débil (soporte arriostrado). La diferencia entre ambos
comportamientos estriba fundamentalmente en que si el
soporte no esta arriostrado en la direccion del eje débil, cual-
quier imperfeccion geométrica con axiles cercanos al axil cri-
tico producira una deformada de pandeo con flexion en el eje
débil, produciéndose en el soporte una pérdida notable de
capacidad portante.

Tal y como se muestra en la figura 7, en general, la capaci-
dad resistente expresada en términos adimensionales de un
soporte de seccion transversal rectangular de lados desiguales
en flexo-compresion recta coincide con la de un soporte cua-
drado si la esbeltez geométrica seglin el eje de flexion es la

N e |
Dhaprama d¢ inlepaegion 9l
st arrinctmadn en flexidn
S el del gje fuenie
|
|
'I".'fll.-.l.'u. i

Yapmmn de infemecidim
el sopurte en Oexicn
vonda ol o il

I hapraing i inlciecits del
SOpOTDE B0 Ticstradn en
Do mewla del wje el

EFTT R TRARS SRR

Figura 6. Influencia del arriostramiento en la superficie de interaccion de primer orden.
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Figura 7. Influencia de la relacion de lados en la capacidad resistente del soporte en flexo-compresion esviada.

misma. Mientras que en una situacion de flexo-compresion
esviada el soporte de seccion rectangular muestra un compor-
tamiento intermedio entre la capacidad resistente de dos
soportes cuadrados cuyas esbelteces geométricas son iguales
a las definidas segun los dos ejes principales de flexion, some-
tidos a una solicitacion de flexo-compresion recta.

Por otra parte, en la figura 7 también puede observarse que
si la relacion de lados es igual a la unidad, y la distribucion de
armadura es igual en las cuatro caras, la pérdida de capacidad
no depende de la relacion de los momentos (u,,/11,,) para cual-
quier nivel de axil. En caso contrario, si la relacion de lados
es distinta de la unidad o la distribucion de armaduras no es
igual en las cuatro caras, la pérdida de capacidad depende de
la relacion de momentos (i, /1l,), siendo creciente conforme
la direccion del momento flector total se acerca al eje débil

A la vista del comportamiento que registra el soporte, la
inercia equivalente (,) del soporte, tanto de la seccion bruta
(I..) como de las armaduras (/,,), puede expresarse como un
valor intermedio entre dos valores limite (Figura 6): cuando la
excentricidad tienda a infinito (flexion esviada pura), la iner-
cia equivalente (/,), ha de ser igual a la inercia equivalente de
la seccion en flexion esviada pura (I); y cuando la excentri-
cidad tienda a ser nula (compresion simple), la inercia equi-
valente es igual a la inercia del eje débil de la seccion (/,):

ey/hc > I,=1I* VB (Flexion esviada pura)

efhc—0 I, =1, VB (Compresion simple)

Para cumplir estos valores limite, se propone la siguiente
funcioén de interpolacion para el momento de inercia equiva-
lente, tanto para la seccion bruta como para las armaduras:

p (eo/h.) +1, (12)

(o /) +1;
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donde ¥ es el coeficiente de interpolacion. A partir del coefi-
ciente de interpolacion 7, es posible calibrar la influencia que
el eje débil ejerce en el comportamiento del soporte (Figura 8)

ks

LEEy ;I:II.

Figura 8. Influencia del coeficiente de interpolacion
vy en la inercia equivalente I. del soporte

Para estimar el momento de inercia equivalente de la sec-
cion en flexion esviada pura (/) podria emplearse la conoci-
da expresion de transformacion de las componentes del tensor
de inercia de la seccion respecto a un eje que forma un angu-
lo cualquiera 6 con el eje x:

I} =1, -cos’0+ Iy‘senzé) (13)

Sin embargo, se ha observado que el valor de la inercia
obtenido con esta aproximacion es muy superior a la inercia
que refleja la simulacién numérica. Esto se debe a que en las
condiciones de repuesta no-lineal de la seccion la influencia
del eje débil sobre la inclinacion de la fibra neutra es mayor
que la que se deduce del calculo elastico y lineal en seccion
integra. Por ello, se propone para el método simplificado pro-
puesto utilizar la siguiente funcion de interpolacion empirica
para el céalculo de la inercia equivalente de la seccion en fle-
xi6n esviada pura (/F), tanto para la seccion bruta como para
las armaduras:

ID=1,-(1-8)+1,-6 (14)
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donde: 7/, momento de inercia de la seccion respecto al
eje fuerte (Figura 4)
I, momento de inercia de la seccion respecto al

eje débil
6 funcidn de interpolacion igual a:

S = sengﬁ

(15)
siendo: & coeficiente de interpolacion

B angulo de esviaje del esfuerzo flec-
tor de primer orden respecto al eje
fuerte de la seccion (Figura 4) igual
a:

B=tan™ (M, /M)t P (16)

El momento de inercia equivalente en flexion esviada pura
depende del coeficiente de interpolacion (€) y del angulo de
esviaje (P). Asi, conforme el pardmetro & decrece el valor de
la inercia I* disminuye, de tal forma que la funcion I* () es
mas asintdtica al eje de ordenadas (Figura 9) y, ademas, para
angulos de inclinacion f crecientes, la inercia I* tiende mas
rapidamente a la inercia del eje débil /,. Ademas, para garan-
tizar que la expresion 13 simule correctamente la influencia
que el eje débil ejerce en el comportamiento del soporte no
arriostrado sometido a una solicitacion de flexo-compresion
recta segun el eje fuerte, se impone que el angulo f no sea
inferior a un grado

Tricrpalacidn Tingal

G P

i

Figura 9. Influencia del coeficiente de interpolacion &
en la inercia Ix de la seccion transversal.

Con todo lo expuesto anteriormente, el ajuste del momento
de inercia equivalente 7, en flexion esviada se reduce a la
obtencion de los pardmetros vy &, correspondientes a las
expresiones (12) y (15). Analizando los resultados obtenidos
con la simulacion numérica en soportes sometidos a flexo-
compresion esviada, tanto instantdnea como sostenida, se
obtienen los siguientes valores: y=5y y=0.1

5. VERIFICACION DEL MODELO PROPUESTO

Debido a las simplificaciones adoptadas resulta necesario
analizar el grado de precision que se comete aplicando la expre-
sién propuesta para el calculo de la rigidez a flexion EI del
soporte (expresion 6) respecto a resultados experimentales.
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El grado de precision puede evaluarse a partir de la relacion
entre el esfuerzo axil de agotamiento calculado mediante el
método simplificado (&) y el obtenido en el ensayo experi-
mental (), pero resultaria inadecuado para situaciones de
flexién simple. Si por el contrario, el grado de precision se
evalta a partir de la relacion entre los momentos flectores
(M,) y (M), resulta de nuevo inadecuado para situaciones de
compresion simple. Para salvar esta dificultad, se toma como
referencia para evaluar el grado de precision la relacion (&)
entre los valores obtenidos por el método simplificado y por
el ensayo del parametro R (Figura 4):

E= (17)

2 2
R=R(N, My My = N§+(%) +(@\ (18)

donde R, es el parametro correspondiente a los resultados de
aplicar el método simplificado, R, el correspondiente al ensa-
yo experimental.

La expresion del parametro R es una extension al caso de
flexion esviada definido para flexion recta por Zhou y Hong
(2000) [23] y aplicada por Bonet et al (2003) [3].

La expresion propuesta para el calculo de la rigidez EI ha
sido contrastada con 108 ensayos experimentales. Los ensa-
yos experimentales utilizados corresponden a soportes de hor-
migon armado biapoyados sometidos a esfuerzos de flexo-
compresion esviada. La seccion es rectangular con armadura
doblemente simétrica. En estos ensayos se fija la magnitud,
direccion y sentido de la excentricidad, que es igual en ambos
extremos, y se evaliia la maxima capacidad axial del soporte.

Dicha condiciéon de carga ha sido aplicada para contrastar
los resultados experimentales con los obtenidos mediante el
método simplificado. Para calcular los momentos ltimos de
seccion se ha aplicado el diagrama de célculo parabola—rec-
tangulo y el diagrama de pivotes de rotura definidos por la
instruccion EHE (1999) [7].

En la tabla 2 se muestra el rango de variacion de los para-
metros estudiados en los distintos ensayos experimentales.

En la tabla 3, se muestra la relaciéon de autores que han
realizado dichos ensayos, asi como el grado de precision del
método propuesto tanto para los ensayos de soportes someti-
dos a cargas instantaneas como sostenidas. Ademas se inclu-
ye la evaluacion del método para la totalidad de los ensayos
independientemente del tipo de carga. En esta tabla se puede
observar que se obtiene un ratio medio para cargas instanta-
neas de 0.94 con un coeficiente de variacion de 0.08. Mientras
que para cargas sostenidas se obtiene un ratio medio de 0.87
y un coeficiente de variacion de 0.09. Finalmente, para la tota-
lidad de los ensayos analizados la aplicacion del método
muestra un rato medio de 0.92 y un coeficiente de variacion
de 0.09.
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Tabla 2. Rango de variacion de los parametros de estudio en los ensayos experimentales.

Parametro

Rango

Resistencia del hormigén [f,. (MPa)]

18.58 MPa — 92 MPa

Resistencia del acero [f, (MPa)]

387.67 MPa — 537.81 MPa

Cuantia mecanica de armadura [®]

0.11-1.42

Cuantia geométrica de armadura [p,]

0.01 -0.05

Tipo de seccion

Rectangular o cuadrada

Distribucion de armadura

Doblemente simétrica

debido a la carga total [Ny/N,,]

Esbeltez geométrica [A,] 8.57 —30.87
Relacion canto - ancho [A/b] 1-2

Axil reducido [V] 0.09 —0.61
Excentricidad relativa [6)] 0.10-1.05
Angulo de esviaje [] 18.04 °—85.91°
Cocficiente de fluencia [¢] 0.32-3.29
Coeficiente de fluencia equivalente [¢,] 0.32-2.83
Relacion entre el axil debido a la carga permanente y el 042 — 1.00

Tabla 3. Relacion de autores y grado de precision del método propuesto respecto a los ensayos experimentales.

Cargas instantaneas Cargas sostenidas Total

N | & | CV | G | G | N° | & |CV | Goax | G | N° | & | CV | Guix | Goin
Drysdale y Huggins
(1971) [12] 21 0.87 | 0.03 | 093 | 0.82 24 | 0.87 | 0.09 | 1.04 | 0.75 45 | 0.87 | 0.07 | 1.04 | 0.7,
Wu
(1973) [22] 11 0.99 | 0.06 | 1.12 | 0.90 - - - - - 11 1099 | 006 | 1.12 | 0.90
Mavichak y Furlong
(1976) [18] 9 097 | 0.12 | 1.17 | 0.83 - - - - - 9 097 | 012 | 1.17 | 0.83
Wang y Hsu
(1990) [21] 8 1 0.02 | 1.03 | 0.98 - - - - - 8 1 0.02 | 1.03 | 0.98
Tsao y Hsu
(1994) [20] 6 098 | 0.09 | 1.11 | 0.87 - - - - - 6 098 | 0.09 | 1.11 | 0.87
Hsu el al
(1995) [15] 7 0.90 | 0.04 | 094 | 0.84 - - - - - 7 090 | 004 | 094 | 0.84
Kimy Lee
(2000) [16] 10 095 | 0.08 | 1.07 | 0.85 - - - - - 10 1095 | 008 | 1.07 | 0.85
Saker et al
(2001) [19] 12 092 | 0.08 | 1.05 | 0.83 - - - - - 12 1092 | 008 | 1.05 | 0.83

84 094 | 0.08 | 1.17 | 0.82 24 | 0.87 [0.09 | 1.04 | 075 | 108 | 092 | 0.09 | 1.17 | 0.75

&..: ratio medio; C.V.: coeficiente de variacion; &,: ratio maximo; &,: ratio minimo.

En la figura 10 se muestra una comparacion entre los
resultados experimentales (R,) respecto a los resultados
obtenidos mediante el método propuesto (R,). En esta
misma figura se ha representado la distribucion de frecuen-
cias acumuladas del ratio & en un papel probabilistico nor-
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mal. Puede observarse, como dicha distribucién de errores
se adapta correctamente a la distribucion normal, asi como
que la gran mayoria de los resultados se situan del lado de
la seguridad, siendo el fractil para el ratio igual a la unidad
del 84.85 %.
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Figura 10. Comparacion entre los resultados experimentales
y los resultados obtenidos mediante el método propuesto.
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En la figura 11, se muestra la distribucion de ratios & en fun-
cion de los parametros mas importantes. Sobre dicha figura se
ha representado la linea de tendencia y su ecuacion correspon-
diente en funcion de cada parametro objeto de estudio. La dis-
persion de resultados obtenidos es razonable con la variacion
tipica de este tipo de pruebas de laboratorio.

Se ha elegido como variables de referencia la resistencia a
compresion simple del hormigoén en probeta cilindrica (f;.), el
limite elastico del acero (f}), la cuantia mecénica de armadura
(w), la esbeltez geométrica del soporte (4,), el axil reducido
(v), el angulo de esviaje (B), el coeficiente de fluencia equi-
valente (¢.;) obtenido como producto del coeficiente de
fluencia (¢) y la relacion entre el axil permanente (V,,) y el
axil total que causa la rotura del soporte (N,,). Ademas se ha
representado el ratio £ en funcion de un parametro auxiliar 6
cuya expresion analitica es la siguiente:

N0t /1) (1, )

8(rad.) = tan™"
(rad.) = tan N, (19)

El parametro 6 permite analizar de forma indirecta la dis-
tribucion de ratios en funcion de la excentricidad relativa
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(ey /h.) aplicada en la seccion. Asi, para el caso de compre-
sién simple se anula y para el caso de flexion simple 6 es
igual a /2. La ventaja de utilizar este cambio de variable es
que es tratable matematicamente el caso de carga de flexion
simple.

En todas las graficas de la figura 11, la linea de tendencia se
sitta en una posicion de & ligeramente inferior a la unidad,
proporcionando por consiguiente resultados del lado de la
seguridad. En general, se observa que las lineas de tendencia
son crecientes, salvo para la esbeltez geométrica y el axil
reducido que presenta una tendencia decreciente y la resisten-
cia del hormigén que presenta una linea de tendencia marca-
damente horizontal.

6. EJEMPLO DE APLICACION

Para ilustrar la aplicacion practica de la expresion propues-
ta, se va a realizar el dimensionamiento de la armadura longi-
tudinal de un soporte intraslacional cuya longitud de pandeo
es 4 metros sometido a unos esfuerzos de calculo correspon-
dientes al ELU constantes a lo largo de la longitud correspon-
dientes a la situacion permanente o transitoria de valor N, =
1560 kN, M, = 48 mkN y M,, = 36 mkN. La seccion trans-
versal del soporte se muestra en la figura 12. Las caracteristicas
mecénicas de los materiales son f, = 80 MPa y f, = 500 MPa y
el nivel de control de la ejecucion es normal. El coeficiente de
fluencia (¢) es igual a 2 y la relacién entre el axil cuasi-per-
manente y el axil total (N,,/N,,) es igual a 0.6

El dimensionamiento de la armadura se obtendra siguiendo
el método expuesto en los apartados primero y cuarto del pre-
sente trabajo.

Se calculan previamente los siguientes parametros:

fig = fuly. =80/1.5=533 MPa

fra = fy!vs = 500/1.15 = 434.78 MPa
h, = min(h,b) = min(0.25,0.35)=0.25m
hg=1,/h, =4/025=16

o = (Voo /N) 9 =06:2=12

La rigidez a flexion EI del soporte se obtiene aplicando la
expresion 6, para ello resulta necesario realizar los siguiente
calculos:

— Excentricidad relativa (ey/h,.) de primer orden:

M 7120 = 0.0175
o =t o 0307 o " (Art42.2.1. BHE)
N, 1560 02 m
5 36 b/20 = 0.0125 m
e = 2 2 _g0o31 Art42..1. BHE
"N, 1560 mT{ 02 m ( )

d
eg/h, = e, +ep,” /hc - 0.03846/0.25 = 0.15384
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Figura 11. Contraste del método propuesto respecto a los resultados experimentales.
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Figura 12. Ejemplo de aplicacién. Seccién transversal del soporte.
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— Factor de rigidez « (ec. 7) para ey/h, < 0.2:

o= (0144, +25-0350,0) (e, fh-02)+ ( k/200+012)

= (0144164 25-035-12)(0.15384 - 0.2)+ (80/200+0.12) = 052731 0.1

— Coeficiente 71 (ec. 29):

N=19 @y ep(-01-4,) = 1.9-1.2-exp(-0.1-16) = 0.46

4

— Momentos de inercia de la seccion bruta (., /.,) en m® res-

pecto a su centro de gravedad:

1

I.=—-b-h>=8932-10"*
12

cxX

I. = i-h-bz’ =4557-107
12

&y

— Momentos de inercia de las armaduras (/,,, ;) en m*

pecto al centro de gravedad de la seccion bruta. Para la dis-
tribucion de armadura indicada en la figura 12, dichos
momentos de inercia pueden expresarse en funcion de la

Ires-

armadura total (4,) en cm? dispuesta en la seccion:

.2
]sx = As lax

=0.010069 107 4,
I = AS 'l.szx

sy

=0.0045-107 4,

donde i, y i, son los radios de giro de las armaduras res-
Y
pecto a los ejes coordenados de la seccion

— Angulo B de esviaje (ec.16):

B=tan™ (M, [M,)=ran” (36/48) =36.87°1 I

— Coeficiente § de interpolacion (ec.15):

6 =sen®! B = sen®136.87°= 0.95

— Momentos de inercia equivalentes en m* en flexion esvia-
da pura (ec.14):
oSeccion bruta I, = I, -(1-8)+ I, -6 =4.7757-107
oAmmaduras Iy, =1, -(1-8)+ 1,6 =0.0047784-107" 4,

— Momentos de inercia equivalentes en m* de la secciéon
(ec.12):

5

A

(eo/hc) +1, )
Seccionbruta [, = - 5 Y 459047-10"
leg/n) +1.
5
e/h| +1, ey L
oAmmaduras [, [ (0 )5 v 417107 4, +2150-107° - 4;
(e0 /h) el 86168 +4.78+4,
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— Moédulo de deformacion secante de calculo (E,,) del hormi-
gon

(ELIEC-2 (2002)[14] y el CM-90 [9] adoptan el valor de 1.2
para el coeficiente de seguridad () del mdédulo de defor-
macion del hormigon):

E,=E, |yg =8500-3/80+8/1.2=~31506 MPa

— Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras:

E, = 200000 MPa

Rigidez a flexion EI en kN-m? del soporte (ec.6):

56403 4, + 294.54 42
861.68 +4.78 4,

g Bl Bole spccqc,
1+(pe/7 l+n

El =

El axil critico (N,,) en kN es igual a (ec.5):

T’El
cr 2

ZP

34792 4, +181.69- 42
861.68 +4.78 - 4,

= 2138.29 +

El factor de amplificacion es igual a (ec.4):

1 181.60 - A2 +45010- 4, +1842518
SN IN,) T 18169+ 47 437555+ 4, +498297

T 1.0

ns =

El momento de amplificado en mkN es igual a (ec.3):

N 10901- 4% + 2700603+ 4, + 110551096
Md=6n5'Md= 7 !
18169+ 47 +37555- 4, +498297

2 2
donde: Md=m=60 mkN

Para determinar la armadura longitudinal necesaria en el
soporte se igualan los esfuerzos de disefio (N, M,*) a los
esfuerzos de agotamiento de la seccion (N,, M,) obteniéndose
un sistema no lineal de dos ecuaciones con dos incognitas (4,,
x). Este sistema puede resolverse por el método de “Regula
Falsi”. En la figura 13, se muestra la variacion de M;* y M,
en funcion de la armadura A, para el axil N, dado, la inter-
seccion entre ambas curvas determina el valor de la arma-
dura necesaria 4, igual a 16.72 cm?, lo que equivale a
10416 (20.01 cm?)

“ M, = 60 mkN

Nd = Nu(As ,X)
My(4,) =M, (4;,x)

n° 231, 1°" Trimestre 2004



Rigidez a flexidn EI para el método de amplificacion de momentos...

200

J. L. Bonet, P. F. Miguel y M. A. Fernandez

A0 40 50

A, (o)

Figura 13. Ejemplo de aplicacion. Célculo de la cuantia de armadura.

7. CONCLUSIONES

En este articulo se ha propuesto un método simplificado de
calculo de soportes esbeltos de seccion rectangular con arma-
dura doblemente simétrica sometido a una solicitacion de
flexo-compresion esviada, tanto instantanea como sostenida,
valida tanto para hormigones convencionales como de alta
resistencia. La expresion es valida en el caso de soportes con
longitudes de pandeo similares en las dos direcciones princi-
pales de flexion.

El método propuesto esta basado en la amplificacion del
esfuerzo flector de primer orden aplicado en la seccion critica
del soporte segun la direccion de flexion. El factor de ampli-
ficacion depende de la rigidez EI del soporte por lo que se
propone una formulacion simplificada facil de aplicar tanto en
los problemas de comprobacion como de dimensionamiento
de armaduras.

La formulacién propuesta para la rigidez EI en flexion
esviada es una extension de la expresion general de la rigidez
EI para flexion recta propuesta por Bonet et al (2003) [4]
mediante el calculo de los momentos de inercia equivalentes
de la seccion bruta y de las armaduras.

Dicha formulacion contempla la interaccion existente entre
los ejes de flexion y, como caso particular, el de la solicitacion
de flexo-compresion recta. Ademas, se tiene en cuenta el efec-
to del arriostramiento en el comportamiento del soporte some-
tido a una solicitacion de flexo-compresion recta respecto al
eje fuerte.

El método ha sido contrastado con 108 ensayos experimen-
tales obteniéndose un buen grado de precision para su aplica-
cion practica. Asi, se ha obtenido un ratio medio de 0.92, y un
coeficiente de variacion de 0.09.

Este método es aplicable a un importante porcentaje de
soportes de hormigén armado que se encuentran en el campo
de la edificacion, permite de forma sencilla la comprobacion
de secciones o el dimensionamiento de la armadura y muestra
un buen grado de precision para su aplicacion en la practica
profesional.
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RESUMEN

Después de los tltimos sismos importantes, se observo que
entre el 3% y el 6% de las estructuras existentes de hormigon
armado sufrieron dafios que requirieron algun grado de repa-
racion. Este dafio ocasiono pérdidas econdomicas de conside-
racion, debidas a la rehabilitacion o reposicion de los elemen-
tos dafiados. Este problema, aunado al hecho de que
actualmente existe un buen nimero de puentes con capacidad
sismica reducida, muestra la necesidad de contar con modelos
de analisis simples que ayuden a la toma de decisiones sobre
el futuro de estas estructuras. En este trabajo se presenta la
formulacion basica de un modelo de evaluacion simplificada
del dafio sismico en puentes de hormigén armado de eje sim-
ple de pilas. La evaluacion del dafio considerada se basa en el
céalculo de la inercia dafiada de las pilas del puente para la esti-
macion de su degradacion. A través del analisis numérico del
comportamiento de un puente austriaco sometido al sismo de
Friuli de 1976 se muestra la fiabilidad y eficacia del modelo
propuesto.

SUMMARY

After the last important earthquakes, it was observed that
between 3% and 6% of the existing RC structures suffered
damage that required some degree of retrofitting. This dama-
ge caused important economic losses, due to the rehabilita-
tion or reposition of the damaged elements. This problem and
the fact that a big number of existing bridges have a reduced

Hormigon y Acero ¢

seismic capacity, show the need of simplified analysis models
that help the decision-making process about the future of
these structures. In this work, the basic formulation of a sim-
plified evaluation model of the seismic damage in RC bridges
of simple pier bent is developed. The evaluation of the dama-
ge is based on the calculation of the damaged inertia of the
bridge piers to estimate their global degradation. By means of
a numerical example simulating the behaviour of an Austrian
bridge subjected to the Friuli 1976 earthquake, the reliability
and efficiency of the proposed model is shown.

1. INTRODUCCION

En octubre de 1989 y enero de 1994 ocurrieron dos sismos
de magnitud local 7.1 y 6.7 en las regiones de Loma Prieta y
Northridge, respectivamente. Estos sismos causaron dafios
importantes y pérdidas economicas de consideracion, en parte
ocasionadas por el cierre parcial o total de los puentes dafia-
dos. El gasto econdomico producido por el sismo de Loma
Prieta fue de mas de 6000 millones de ddlares, 1800 de los
cuales fueron utilizados para reparaciones o sustituciones en
el sistema de transporte. Por su parte, después del sismo de
Northridge se reportaron 190 millones de ddlares americanos
en gastos de reparacion del sistema de transporte estatal, 75%
de los cuales se utilizaron en la reparacion o reposicion de seis
puentes colapsados [1] [2] [3].

Después de la ocurrencia de estos sismos se realizd un
importante trabajo de recopilacion de informacion, tanto de
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las caracteristicas de los sistemas, como de los dafios y costos
de reparacion reportados. Toda esta informacién fue conden-
sada por Bas6z y Kiremidjian [1] para realizar diversos estu-
dios estadisticos que proporcionaran correlaciones entre dafo
y tamafo del sismo. De estos estudios se desprende que la
mayoria (sobre un 90%) de los puentes afectados por el sismo
de Loma Prieta eran estructuras de hormigén armado, 67%
construidas antes de 1971 y 2/3 partes de vanos multiples con
ejes multiples de pilas. También, 3.6% de todos los puentes de
Loma Prieta reportaron algiin grado de dafio, 82% eran de
hormigoén armado y 80% de fueron construidos antes de 1971.
50% del costo estimado de reparacion de estas estructuras fue
ocasionado por el dafio en pilas y la mayoria de los puentes
eran sistemas de eje simple de pilas. Para la zona de North-
ridge, 80% de los puentes afectados eran estructuras de hor-
migoén armado, 72% fueron construidos antes de 1971 y 22%
tenian ejes unicos de pilas. De igual forma, 6.5% de los puen-
tes presentaron dafios, cerca del 91% eran estructuras de hor-
migén armado, 68% se disefiaron antes de 1971 y 25% tenian
vanos multiples y ejes simples de pilas.

Estas observaciones también se pueden aplicar a los resul-
tados del sismo de Kobe de 1995 [4], lo que demuestra que
existe una gran cantidad de estructuras viejas de hormigoén
armado con capacidad sismica reducida, cuyo dafo puede
ocasionar inmensas pérdidas econdmicas. Esto ultimo se
constato ya después del sismo de Washington del 2000 [5], ya
que la accidon de este terremoto no produjo pérdida de vidas
humanas, pero si ocasiond importantes gastos por dafios en las
estructuras. Aunque para puentes existen en la actualidad
algunas propuestas de modelos de calculo, se requieren méto-
dos simples que proporcionen resultados confiables del esta-
do actual de las estructuras, puesto que éstos se utilizaran en
la toma de decisiones sobre futuros programas de refuerzo o
en planes de mitigacion del dafio

Las propuestas de métodos de evaluaciéon en puentes inclu-
yen la inspeccion de la vulnerabilidad simplificada, la aplica-
cion de modelos estructurales, la utilizacion del juicio de
expertos y la aplicacion de andlisis estadisticos de dafios [6]
[7]. La inspeccion de la vulnerabilidad se basa en la estima-
cion simplificada que busca una primera clasificacion de las
estructuras, ejemplos de estos modelos son las propuestas de
Pezeshk et al. [8], Kim [9] y Maldonado et al. [10]. Por su
parte, los modelos basados en el analisis estructural suelen
proporcionar gran cantidad de resultados, pero la confiabili-
dad de éstos depende de su calidad, ver por ejemplo el traba-
jo de Ciampoli [11]. Finalmente, las estimaciones basadas en
el juicio de expertos (como la realizada por el ATC-25 [12])
requieren un gran nimero de profesionales con conocimien-
tos y experiencia comprobada, mientras que las estimaciones
estadisticas que parten de datos reales de daio, como la
comentada de Basoz y Kiremidjian [1], s6lo se aplican en
zonas de sismicidad moderada o grande donde puede haber
informacién suficiente.

En este trabajo, se propone una metodologia simplificada
de evaluacion del dafio en puentes de hormigon armado de
vanos multiples y ejes simples de pilas. Dicha metodologia
estima el comportamiento no lineal de la estructura de mane-
ra simple, por lo que puede ser de gran utilidad en la evalua-
cion probabilista del dafio. El modelo de calculo propuesto es
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aplicable al estudio de los puentes de autopista de hormigoén
armado con eje simple de pilas, principalmente por ser éstos
de uso comun y por presentar en el pasado un gran numero de
elementos dafiados, como se comentd anteriormente [1].
Debido a que estas estructuras tienen mayor redundancia y
rigidez en la direccion longitudinal, el modelo propuesto
analiza el comportamiento de puentes sometidos a carga sis-
mica actuando en la direccion transversal. Una mencion
especial debe hacerse al hecho de que el modelo desarrolla-
do es adecuado al estudio de puentes con tablero con junta
transversal sobre cada pila y con tablero suficientemente
rigido para poder despreciar su flexion transversal. Sin
embargo, este modelo simplificado puede dar resultados
satisfactorios también en el caso de puentes con tablero sin
junta transversal.

Este articulo describe primeramente el modelo propuesto
para la estimacion del dafio en pilas de puentes de autopista.
Tal modelo se calibra utilizando las propiedades dindmicas de
la estructura, mediante los resultados obtenidos a través de
mediciones experimentales en un puente existente. Luego, se
describe el analisis no lineal del puente, a partir de cual se
define el dafio maximo en las pilas. Este dafio se representa
mediante varios indices de dafio de pila y de dafio global de la
estructura. El articulo finaliza mostrando un ejemplo de apli-
cacion del modelo propuesto para un sismo real.

Aunque existe una variada gama de métodos de evaluacion
de la respuesta no lineal de puentes, la metodologia propues-
ta es simple, confiable y de bajo costo computacional. Por lo
tanto, esta metodologia es idonea para considerar las incerti-
dumbres en los parametros del modelo dentro del marco de la
simulacion de Monte Carlo, como en la evaluacion de la vul-
nerabilidad sismica de estructuras o en los estudios previos
para decidir sobre el refuerzo de sistemas estructurales con
capacidad reducida.

2. FORMULACION ELASTICA DEL MODELO
PROPUESTO

2.1. Descripcion del modelo

Los puentes de hormigén armado con ejes simples de pilas
tienen mayor redundancia y resistencia en su direccion longi-
tudinal; entonces, el mayor dafio ocurrird en las pilas cuando
éstas se someten a carga sismica en su direccion transversal.
Consecuentemente, el modelo propuesto se desarrolla consi-
derando esta condicion.

Un primer paso en el desarrollo del modelo dinamico sim-
plificado propuesto es la definicion de sus propiedades elasti-
cas. Para ello se consideran elementos continuos, con masa
distribuida en pilas y concentrada en vigas. Cuando las pilas
del puente estan sometidas a una excitacion sismica en su
base en direccion transversal, el movimiento de las vigas
adyacentes restringe parcialmente su oscilacion. Es decir,
sometida a cargas dinamicas transversales, la pila se desplaza
y causa la distorsion de los apoyos de union con la viga y la
subsiguiente rotacion de éstas, que se consideran rigidas. El
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modelo simplificado esquematizado en la figura 1 se basa en
las siguientes hipdtesis:

1. Las pilas se modelizan mediante elementos continuos
con masa distribuida y rigidez axial infinita.

2. Las vigas se modelizan como elementos perfectamente
rigidos con masa concentrada.

3. Los apoyos de las vigas sobre las pilas son modelizados
como piezas cortas de seccion transversal circular y con
dimensiones reales, trabajando principalmente a cortante.

4. El efecto de interaccion suelo-estructura en pilas y estri-
bos se estima a través de muelles lineales que represen-
tan la rigidez rotacional del suelo.

5. Los estribos son considerados como perfectamente rigidos.

De acuerdo con el modelo de la figura 1, los desplazamien-
tos transversales en la cabeza de las pilas y de los estribos son
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los tnicos grados de libertad del sistema estructural, con lo
que el modelo estructural tendra un ntimero de grados de
libertad, n, igual al nimero de pilas mas el de los estribos.
Ademas, el modelo permite considerar excitaciones sismicas
diferentes en la base de cada pila del puente, es decir la varia-
bilidad espacial de la carga externa [13].

A partir de las hipdtesis generales de modelacion, a conti-
nuacion se establece la rigidez total del modelo dinamico,
considerando la contribucion de la rigidez transversal de las
vigas y de las pilas en cada modo de vibracion.

2.2. Rigidez transversal del modelo en el modo i

El desplazamiento de la pila i del puente genera en planta
una distribucion de fuerzas como la que se indica en la Figu-
ra 2. En esta figura, F, nes la fuerza inercial, F, i1 Y Fiieg son
las fuerzas elasticas producidas por la rotacién de las vigas

p A Eje longitudinal del

2|
puente

i+1,i

Figura 1. Esquema basico de analisis.

Fin

Figura 2. Esquema de la rotacién de vigas adyacentes.
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adyacentes a la pila i, y F,;; y F.;,; son las fuerzas elasticas
producidas en las pilas i-/ e i+/ por la rotacion de las vigas
continuas, respectivamente. Esto es, el subindice de las fuer-
zas indica la pila donde la fuerza se aplica y la pila asociada
con la que comparte el segmento de tablero que rota. Como se
puede observar en la figura 2, la peor condicion ocurre cuan-
do dos pilas adyacentes se mueven en sentido contrario a la
pila estudiada.

Para determinar las fuerzas elésticas en las pilas por rota-
cion del tablero se analiza su movimiento. Si se observa la
figura 2 se desprende que la rotacion producida a la izquier-
da, /!, de la pila i, que depende del desplazamiento relati-
vo entre las tres pilas contiguas, es

i-1_ [ Vi= Vi
7 -( 5 ) (1)

donde L, es la longitud de la viga contigua a la izquierda de la
pilaiy v,y v, son los desplazamientos maximos de las pilas
i e i—1, respectivamente. El giro a la derecha de pila i se obtie-
ne de manera similar.

Los apoyos existentes sobre cada una de las pilas (ver la
Figura 3) son simulados como piezas cortas con seccion trans-
versal circular, principalmente regidas por las deformaciones
cortantes. La influencia de la rigidez de los apoyos en el com-
portamiento global del puente es asociada a su modulo cor-
tante, G, a la distancia en planta entre los centros geométricos
de los apoyos de cada viga, 4,, a su altura, a, y al area de su
seccion transversal, 4,. A partir de esta figura se deduce que
el desplazamiento superior de los apoyos, u, produce un par
de fuerzas F

[ u,) G
F='CAP=(G}/)AP = LG;) Ap= (;@7) Ap (2)
cuyo momento es
GA h
My=F:h, = a”(w-;“)wa 3
M
haa F=2M;
———— L
)@ . 2 FH;
bl - F=—-=:
apoyo ¢ @ :t L
(N F 2t 4, h,
¢ F ==
--"/. L L
Fe 2(Gu,)A, h,
al
viga V | - 2G(p hj Ap
e "~ 2al

Figura 3. Vista en planta de una viga.

Hormigon y Acero ¢

Evaluacion del dafio sismico en puentes de hormigén armado

donde F es la fuerza cortante en el apoyo, 7 es la tension tan-
gencial y u, = ¢ (h,/ 2) es el desplazamiento relativo entre la
cara superior e inferior del apoyo. Las restantes variables ya
fueron definidas anteriormente.

A partir de la ecuacion 3 y como se constata en la figura 3,
la fuerza total producida en una pila por la rotacion de vigas
se define mediante la ecuacion siguiente:

oM, GA,N,
LT a ! @

Aplicando la ecuacion 4 a la pila i y sustituyendo la ecua-
cion 1 en ésta, la fuerza elastica producida en la viga i—1 es

2
GA,
al?

1

2
GA, 1

aLl2

Vit )

ii-17

Siguiendo un proceso similar, es posible obtener la fuerza
elastica por la rotacion de la viga i+1, considerando ahora que
la longitud de la viga i+1 es L, 1. Sumando las fuerzas por
rotacion de las vigas continuas a la pila i y ordenando térmi-
nos, la fuerza total elastica es:

GA I,  GA, I,
R=F; +F;ig= t—

i

2 2
al; ali 6)
GA, I, GA, I,
Vim |7 | Vi-i— | 75 | Vin
al; aliy,

2.3. Rigidez transversal de una pila en el modo i

Con base en las hipotesis generales de definicion del mode-
lo propuesto, las pilas del puente son consideradas como ele-
mentos continuos con masa distribuida. En estos, el efecto de
interaccion suelo-estructura es incluido por medio de resortes
rotacionales de rigidez K5 (ver Figura 4). Por lo tanto, el
maximo desplazamiento en el cabezal de una pila es

1 1
Vi=Vg+ v,

(7

in o
@)

Figura 4. Deformacion de la pila i.
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siendo v} el desplazamiento producido por la rotacién en la
base de la pila y v/, el desplazamiento ocasionado por la
accion externa.

A partir del esquema de la figura 4, se define el momento
flector para el desplazamiento maximo, el cual al ser sustitui-
do en la ecuacion 7 proporciona el maximo desplazamiento de

la pila
Ll- (Llp)3 " 2( qlln)max+( qlm)mm} (LIP)Z
+

v, = FP L4

K® 3E. I 6K}
11( qlln)max+4( qlm) mm“(Llp)4 (8)
+
120E, 1,

donde K es la rigidez equivalente del suelo, (giM)max y
(g'™™in- son la carga inercial méxima y minima por unidad de
longitud producidas por la aceleracion horizontal, Fi" es la
fuerza inercial total de la superestructura (vigas) y L, E.y1l
son la longitud, el médulo de Young y la inercia de la seccion
transversal de pilas, respectivamente.

Despejando la fuerza inercial de la ecuacion anterior resulta

elelll
- I k 6K5
P ;
L | ) M gl qf")’”""} =) @
k5 3B, 1, 1208, 1,

En la ecuacion 9 se observa que la fuerza inercial en la
cabeza de la pila en estudio estd compuesta por la parte que
resulta de su contribucion como elemento en voladizo mas el
término que aporta la rotacion restringida por los apoyos, en
la que interviene la rigidez equivalente del suelo, K 3.

2.4. Ecuacion de equilibrio pila-tablero

Aplicando la segunda ley de Newton, y sustituyendo los
valores de R;=F,, | + F,,;;, (ecuacién 6) y F/" (ecuacion 9), la
fuerza efectiva total en el extremo superior de la pila i, 7, es

2 2
T = GApzha+GA,;ha . v,
al; aliy Lip (L’p) 3
K’ 3E. I,
[ 2 2
[ean] [ean (10)
2 i-1 2 i+l
al; ali,
|:2(qlm) max (qlm) min:| (Llp ) 2
1 6K
Llp (Llp) 3 "1 1(%111) max 4(qlm) min“ (Llp) 4
L +
k5 3E. I, 120E, 1,
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donde m; es la masa asociada al grado de libertad i y a; es la
aceleracion correspondiente.

De forma compacta, la ecuacion anterior, de equilibrio de
cada pila, se puede escribir como

q -
F'+ma; = Kyv, - K, Vi — Kiovia

(11)

donde Kj; es la fuerza correspondiente a la coordenada i, debi-
da a un desplazamiento unitario producido en la coordenada j,
v; es el desplazamiento de la pilaiy F ‘,1 es la fuerza del tér-
mino independiente. Aplicando la ecuacion anterior a cada
grado de libertad, se obtiene un sistema de ecuaciones del tipo
F=K . En este, K es la matriz de rigidez tri-diagonal del sis-
tema, F es el vector de fuerzas y v es el vector desplazamien-
to en el cabezal de pilas y estribos. Ademas, la masa del puen-
te se concentra en los puntos en que son obtenidos los
desplazamientos transversales, obteniendo asi una matriz de
masa diagonal.

3. FORMULACION NO LINEAL DEL MODELO

En condiciones elasticas, la solucion de la ecuacion 11
cumple el equilibrio estatico en cada instante de tiempo. Sin
embargo, cuando se considera el comportamiento no lineal de
los materiales de la estructura y el amortiguamiento presente
en ésta, la ecuacion del movimiento en cada pila es

q . . ) _ R
EY+ma; - Kyv; = K Vi — K wvis - £, = FRi(12)

donde F, es la fuerza de amortiguamiento de la pila i y FR es
la fuerza residual o fuerza de desequilibrio que debe ser eli-
minada mediante una linealizacion de Newton-Raphson.
Dicha falta de equilibrio se produce porque las rigideces Kj;,
K1y K;; | no son constantes durante el proceso de analisis y,
en consecuencia, la solucion de la ecuacién 12 se debe obte-
ner de manera iterativa.

Para obtener ¢l dafio maximo de las pilas de puentes
mediante el modelo descrito en la figura 1 se resuelve la ecua-
cion 12 no lineal, mediante el algoritmo de Newmark. En este
andlisis se busca el equilibrio mediante la eliminacién de FX
por Newton-Raphson, lo que Mconduce indirectamente a la
eliminacion del momento flector residual, *M , que surge
como desequilibrio interno en la seccidn transversal. Conse-
cuentemente M = M, — M,, es la diferencia entre el momen-
to solicitante y el resistente. De esta forma, para cada paso del
analisis no lineal se actualiza la rigidez del sistema, la cual se
modifica por la degradacién del material causada por carga
externa.

A continuacion se describen los pasos seguidos para definir
el dafio en cualquiera de las pilas del puente, sin utilizar
subindices para cada elemento. Mediante el modelo simplifi-
cado propuesto se evalta el dafio estructural global maximo
del puente considerando en el analisis solo el dafio en la base
de las pilas debido a la accion sismica transversal.
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3.1. Momento externo maximo

Se considera que las pilas estan sometidas, predominante-
mente, a flexion en la direccion perpendicular al eje del puen-
te, tal como se observa en la Figura 5. Conociendo el despla-
zamiento maximo de una pila por el método no lineal de
Newmark, la fuerza resultante en el extremo superior de ésta
se obtiene multiplicando dicho desplazamiento por la rigidez
a flexion de la pila. Consecuentemente, el momento externo
en la base (predictor) se obtienen mediante:

M =F, L, (13)
donde F, es la fuerza eléstica producida por la accion sismica
en el extremo superior de la pila, M, es el momento externo
maximo predictor y L, es la longitud de la pila.

3.2. Estado de daiio de la estructura
En el caso de una carga sismica actuando en la direccion

transversal del puente (eje x,), el estado de tensiones y defor-
maciones elasticas en esta direccion es

e(%3)
e(x,X3) = x1(x3) % = E(I3 1
¢ (14)
O(x,x3) = E.ve(x,x3) = MESX” 1
M
donde x:(x3) = %—(}Cs) es la curvatura de la pila, 6 (") y £ ()

son las tensiones y deformaciones, x; es la distancia (en direc-
cion de este eje) desde el punto de analisis hasta el eje neutro
actual de la pila, E. es el modulo de Young inicial de la pila y
M, es la ley de momentos.

A partir de estas ecuaciones, el momento interno resistente
en la seccion transversal del elemento, M, (x;), se obtiene
mediante integracion de los momentos producidos por las
fuerzas elementales, 0dA.., en la seccion transversal de area 4,

M (x3) = fA o Xy dA, (15)

P
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Cuando el elemento permanece dentro del rango elastico,
los momentos externos e internos maximos de la pila son
iguales. Sin embargo, cuando se excede el limite elastico del
material, el momento solicitante, M,, supera al resistente, M,,,,
y se produce un desequilibrio que conduce a un comporta-
miento no lineal

AM(x3) = M, (x3)— M, (x3) < Tolerancia (16)
Este momento desequilibrante debe ser eliminado mediante

un método de Newton-Raphson, haciendo tender la diferencia
a una tolerancia suficientemente pequeia.

Cuando las pilas sufren dafio por la accién sismica, el esta-
do de tensiones desarrollado en la seccion transversal de éstas
(ecuacion 14) es obtenido como:

o(xx3) = EchI(xS) X1

a7

donde

E = f(x;,x3) E°

c f( 1 3) c. (18)
es el modulo de Young del material dafiado, £9 es el modulo
Young inicial y f{x; x;) es la funcion de dafio que sera descri-
ta posteriormente. Sustituyendo la ecuacion 17 en la ecuacion
15, el momento inercial en la seccidn transversal de la pila es

Mint(x3) = ngl(x3)ld(x3) (19)

donde

)= [/ Gaxy) i dA, (20)
AC

es la inercial de la seccion transversal del elemento dafiado

respecto a su eje neutro.

Durante la linealizacion de las ecuaciones de equilibrio, en
el paso de tiempo donde el momento predictor produce un
incremento de carga no equilibrado mayor que la tolerancia
prescrita (ecuacion 16), se considera un incremento de la cur-
vatura inelastica en funcion del momento desequilibrante. El
proceso iterativo finaliza cuando la carga no equilibrada es

M.(x3) = FoL,-x;) %}

Y

Xi

Xi

Figura 5. Modelo simplificado de analisis no lineal.
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menor que la tolerancia. El criterio de convergencia utilizado
en el proceso iterativo establece que la respuesta estable del
sistema estructural completo esta garantizada si se cumple

1)

donde TOL es la tolerancia escogida.

3.3. Funcion de daiio

En este trabajo se utiliza un modelo de dafio basado en la
Mecénica del Dafio Continuo, principalmente porque tales
modelos son simples y sus bases respetan los principios fun-
damentales de la Termodinamica. El modelo de dafio seleccio-
nado, propuesto por Oliver et al. [14, 15], se basa en la deter-
minacion de una variable interna de dafio o degradacion, d, que
mide la pérdida de rigidez secante del material. Para elemen-
tos con desigual degradacién en tensién y compresion, como
en los elementos de hormigén armado, el modelo de Oliver et
al. [14] establece diferentes limites del dominio elastico del
material. De acuerdo con dicho modelo puede definirse el
siguiente nivel de dafio en la seccion transversal de una pila:

f(x,x3)=1-d(x;,x5) (22)
donde la expresion
* | o(xx
d(x,x3)=1- ! exp A—M (23)
t(a(xl,x3)) T

esta deducida para representar el comportamiento a degra-
dacion del hormigoén. En trabajos previos se ha mostrado el
grado de acercamiento a la realidad que tiene este tipo de
modelo basado en la Mecéanica del Dafio Continuo [14, 15].
En esta expresion, T° representa la resistencia a la que se
inicia el dafio del material, siendo éste al asi llamado
umbral de dafo. La tension efectiva 7 es aquella que actiia
sobre el material sin poros y estd representada por una fun-
cion escalar de argumentos tensoriales (tensor de tensiones
O (x;, x3)en cada punto de la seccion transversal) del tipo de
la funcion de fluencia que se utiliza en la Teoria de la Plas-
ticidad. Finalmente, 4 es un parametro que depende de la
energia de fractura del material [23]. Para mayor informa-
cion de este modelo pueden consultarse las referencias [14,
15, 23].

3.4. Obtencién de la inercia degradada

Debido a las dificultades que presenta la integracion cerra-
da de la inercia degradada (ecuacion 20) con la funcion de
dafio definida en la ecuacion 23, es necesario realizar una
integracion numérica; en este caso particular se utiliza una
cuadratura de Lobato [16]. Dicho algoritmo asegura que algu-
nos puntos de evaluacion estén situados en el contorno de la
seccion transversal de la pila, siendo asi posible capturar el
maximo nivel de dafo.

Hormigon y Acero ¢

C. Gomez, S. Oller y A. H. Barbat

Para pilas de seccion transversal cajon, que es el tipo de pila
del puente estudiado, el area y el momento de inercia de la
seccion transversal dafiada se obtiene numéricamente por sub-
secciones. Para cada una de ellas el area de la subseccion
dafiada es

(v = [ [ Gaixs) dd, (24)

y el momento de inercia global de la seccion transversal
degradada de la pila, I¢, es

4

) ()
o= Y (a7

=1

(25)

donde /¢ es el momento de inercia dafiado de la subseccion j,

y 130) es la distancia entre los ejes centroidales de la subsec-

cion j y del elemento. En el calculo de lf(’) se considera la
modificacion de la posicion del eje centroidal de cada subsec-
cion en funcion del area transversal dafiada.

3.5. indices de daiio de pila y globales

Una vez alcanzado el equilibrio en toda la estructura (con-
vergencia), para cada incremento de tiempo es posible obte-
ner los indices de dafio para cada pila y para el puente com-
pleto, a partir de los momentos elastico M,, predictor y
danado M,,, de cada pila. En este trabajo se definieron dos
indices de dafio de pila y tres indices de dafio global de la
estructura, calculados estos ultimos a partir de los primeros.
El primer indice de dafio de pila caracteriza el dafio maximo
en la base de cada pila del puente

_ M (x3) - Miy(x3) (26)
M, (x3)

para x5 =0

El segundo indice de dafio de pila, DP, propuesto por
DiPasquale y Cakmak [17], se basa en las caracteristicas dina-
micas de la estructura para evaluar el dafio sismico. Este dafio
se calcula para cada pila a partir de su periodo fundamental de
vibracion y se utiliza a modo de comparacion con el indice
propuesto en la ecuacion 26

2
%)
DP =1-

@7

donde 7, representa el periodo de la estructura en el rango
elastico y 7, es el periodo final, correspondiente a la estruc-
tura dafiada al final del analisis.

A partir de los indices de dafio de pila (expresiones 26 y 27),
el dafio global de la estructura se determina mediante tres
indices:

« Indice global medio, que es la media de los indices de
pilas

(28)

donde n, es el niimero de las pilas del puente y es el dafio de
pilas, definido por la ecuacion 26.
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« Indice global de dafio funcional, D,

D, =1-[IL(1-D)] i=tem, ()

Cuando todas las pilas de la estructura sufren un dafo
mayor, este indice refleja el dafio global extremo. Dicho indi-
ce es un indicador de la capacidad del puente de prestar ser-
vicio después de un sismo.

« Indice global medio de DiPasquale y Cakmak, que se
define a partir de los indices de dafio de pila expresados
por la ecuacién 27

» (30)

4. EJEMPLO NUMERICO
4.1. Descripcion de la estructura

Como ejemplo de aplicacion del procedimiento de analisis
propuesto se analiza el comportamiento ante carga sismica de
una de las estructuras gemelas del puente Warth, situado a 63
km al sur de Viena, Austria (ver Figura 6). Conforme a las
actuales normativas sismicas [18] es necesario un estudio de
reevaluacion del comportamiento de este puente.

Evaluacion del dafio sismico en puentes de hormigén armado

El puente Warth es una estructura de hormigén armado
construida en los afios setenta (Figura 7). Esta se compone de
seis pilas de seccion rectangular hueca de 6.8 mx 2.5 m y de
un tablero de seccion cajon de 5 m de canto. Se considerd que
la resistencia a compresion simple del hormigén armado es de
f’. = 45.0 MPa para el tablero y de /. = 40.0 MPa para las
pilas. En ambos elementos, se considerd un peso especifico
del hormigén armado de y = 24.0 kN/m3. Dentro del peso
especifico del tablero se incluyé el peso de los componentes
no estructurales (como pavimentos y barandillas), por lo que
se consideré y=28.0 kN/m?3. Para el acero de refuerzo se uti-
lizo y= 78.5kN/m3.

Finalmente, el modulo de elasticidad del hormigén armado
de las pilas, E, se obtiene aplicando la Teoria de Mezclas
[19], mediante la proporcion de acero y hormigén en cada
pila. Concretamente, el modulo de elasticidad de las pilas de
hormigoén armado es:

E. = kE,+k,E, 3
donde
4 4
ko= 2k k=4 32
h 4 a A4 ( )

y E,, E,, y E, son el mdédulo de Young del hormigon, del acero
longitudinal de refuerzo y del material compuesto, respectiva-
mente, y 4, A,y A. son las areas asociadas a éstos. Para este cal-
culo se considerd que los modulos de elasticidad del hormigon
y del acero son de E, =2.8 x 10* MPay E, = 2.0 x 10° MPa,
respectivamente. Es necesario observar que la Teoria de Mez-
cla estd formulada en un punto, tal como lo establece la
Mecanica de Medios Continuos, y que la integracion de esta
formulacion a nivel seccional conduce a obtener implicita-
mente las rigideces a flexion, cortante y axil.

4.2. Calibracion del modelo

Las propiedades dinamicas de puente Warth con el modelo
propuesto fueron ajustadas a valores determinados en estudios
dinamicos de campo [20] [21], modificando en este proceso el
mddulo cortante de los elementos de apoyo equivalentes. Pos-
teriormente, con este modelo dindmico se realiza un analisis
no lineal del puente, utilizando como excitacion externa en
cada pila funciones senoidales crecientes de frecuencia de
oscilacion similar a la fundamental del puente. El puente

67.0m

67.0m
I

3 P, P

67.0m
1

67.0m N , 62.0m
1 T T

Ps

P i=pila
E ; = estribo

Figura 7. Esquema de la estructura del puente Warth, Austria.
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Tabla 1. Valores maximos de dafio en los puntos de integracion de las pilas del puente Warth.
Excitacion senoidal creciente

Modelo simplificado Modelo ABAQUS
Pila Maximo dafio en un punto Maximo daifio en un punto
1 0.9514 1.0000
2 0.9842 0.9831
3 0.9757 0.9820
4 0.9692 0.9844
5 0.9497 0.9834
6 0.8552 0.9950

Warth también fue analizado utilizando un modelo de ele-
mentos finitos con el codigo comercial ABAQUS [22]. En el
modelo de elementos finitos utilizado para el puente se consi-
deraron ocho elementos de viga de Timoshenko para las vigas
y las pilas y dos para las zapatas, lo que representa un total de
116 elementos. Las vigas estan representadas por elementos
de seccion cajon y las uniones entre pilas y vigas mediante
elementos de articulacion. Ademas, se utilizaron las siguien-
tes condiciones de sujecion: se restringieron los tres grados de
libertad traslacionales y se liberaron los giros en la zona de
union con los estribos y se supuso que la cimentacién de las
pilas se apoya en una base rigida. Mediante el modelo de ele-
mentos finitos se obtuvieron las frecuencias y modos de
vibracion de la estructura. Las primeras seis frecuencias

transversales de este modelo se indican en la tercera columna
de la tabla 1. Se desprende de la comparacion de los valores
de la tabla 1 que las frecuencias calculadas con el modelo de
elementos finitos son similares a las obtenidas experimental-
mente.

Para cada pila del puente se determinaron los dafios en los
puntos de integracion, aplicando los modelos propuestos y de
EF. Los resultados maximos obtenidos con ambos modelos,
como se constata en la tabla 1, son similares, excepto para el
caso de la pila mas corta del puente.

Un analisis no lineal como el realizado requiere, con el
modelo simplificado propuesto, aproximadamente 25 s de

I'\
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Figura 8. Variacion de los indices de dafio de pila (ecuacion 26).
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Figura 9. Variacién de los indices de dafio de pila (ecuacion 27).
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CPU en una maquina Silicon Origin 2000. Por su parte, el
mismo analisis con el modelo de elementos finitos con el pro-
grama ABAQUS necesita de un tiempo total de CPU de 3.27
horas, en la misma maquina.

4.3. Analisis del daio

El 15 de septiembre de 1976 se produjo en la zona italiana
de Friuli, proxima a la frontera con Austria, un sismo de mag-
nitud local 6.1. Para este sismo se dispone de los acelerogra-
mas registrados en la estacion de San Rocco en las tres direc-
ciones del movimiento. De éstos, se utilizaron los
acelerogramas en la direccion este-oeste para someter al
puente Warth a carga sismica en su direccion transversal.
Debido a la falta de registros que consideren la variacion
espacial de las ondas en el subsuelo del puente Warth, en este
caso se considerd la misma aceleracion en cada pila, aunque
en una estructura como esta es muy importante considerar
este efecto del movimiento del terreno [13].

Aplicando el modelo simplificado de estimacion del dafio
se obtuvieron los indices de dafio en pilas (ecuaciones 26 y
27) y los indices de dafio global del puente (ecuaciones 28 a
30), los cuales se muestran en las figuras 8 a 10. En las figu-
ras 8 y 9 se presentan las variaciones de los indices de dafio
de pilas. En la figura 8 se observa que las pilas mas corta y
mas larga, Psy P, en la figura 7, son los elementos con mayo-

Dy

60 8.0 10,0 120 14.0 160
Tiempo (5)

Figura 10. Variacion de los indices de dafio globales
(ecuaciones 28 a 30).
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Figura 11. Variacion de las inercias transversales
de las pilas del puente Warth.
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res y menores valores del indice de dafio D (ecuacion 26),
respectivamente. De igual forma, las curvas de mayor y
menor indice de dafio /D (ver figura 9), son las asociadas a las
pilas P; y Ps. De la comparacion de las figuras 8 y 9 se dedu-
ce que los valores finales del indice de dafio /D difieren entre
40% y 95% de aquellos obtenidos para el indice de dafio D.

Los valores méaximos de los indices globales de dafio del
puente obtenidos en este ejemplo son de D,, = 68.2%, D, =
100.0% y D, = 46.3%, es decir, se produciria un dafio impor-
tante, que podria comprometer la estabilidad de la estructura.
Como se observa en la figura 10 el indice global promedio D,
representa un valor extremo del dafio, que podria correspon-
der a estados de servicio de la estructura. Entonces, con un
dafio final de D,=1.0 se podria decir que es seguro que el
puente tendra interrupcion total de sus servicios. Reflejando
los valores de los indices de dafio de pilas, el indice global de
dafio D, es menor que el indice de dafio global D,,.

Finalmente, en la figura 11 se presentan las variaciones de
los momentos de inercia seccionales de las pilas, calculados
mediante la ecuacion 23. En esta figura se observa que el
modelo simplificado propuesto captura adecuadamente la
degradacion de las propiedades de elementos pila, producidas
por accién sismica externa. Esto es, a mayor dafio menor
momento de inercia. Como se observa en la figura 11, la
accion del sismo de Friuli sobre el puente Warth produce la
total degradacion de la inercia transversal de la pila Py

5. CONCLUSIONES

En este articulo se muestra un modelo simple de evaluacion
del daiio sismico propuesto para el analisis de puentes de hor-
migon armado de eje simple de pilas. La formulacion plante-
ada en este trabajo esta basada en el estudio de la compleja
interaccion de los elementos que componen la tipologia de
puentes considerado, para conseguir un analisis confiable y de
facil aplicacion.

El modelo dinamico propuesto, cuyos grados de libertad
son los desplazamientos transversales en la cabeza de pilas,
parte de la definicion de las propiedades elésticas de la estruc-
tura para llegar a la estimacion del dafio maximo ocasionado
por sismo. Se considera que el tablero del puente permanece
en el rango elastico durante la accion sismica, por lo que los
unicos elementos estructurales susceptibles de sufrir dafio son
las pilas.

El dafio producido por sismo se evalua aplicando un modelo
de dafio basado en la Mecanica del Dafio Continuo, para defi-
nir la degradacion en la seccion transversal de pilas. Definido
el dafio se propone la utilizacion de dos indices de dafio de pilas
y tres indices de dafio global del puente, que son funcion de los
indices de pilas y dan idea del dafio maximo en la estructura.

Para calibrar el modelo propuesto, los resultados maximos
obtenidos con éste se comparan con aquellos generados con
un modelo de elementos finitos, utilizando el programa ABA-
QUS. Esta comparacion muestra que estos resultados maxi-
mos son similares, aunque el modelo simplificado los obtiene
en tiempos de CPU menores. Esto demuestra que el modelo
simplificado propuesto es una herramienta de analisis fiable
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que permite realizar evaluaciones rapidas, lo que la hace muy
adecuada en casos de analisis multiples, tales como la evalua-
cion de la vulnerabilidad sismica o los estudios previos a la
estimacion del refuerzo necesario en puentes con capacidad
sismica reducida.

Para finalizar, se realiza un ejemplo numérico de evaluacion
del comportamiento de una estructura real sometida a excita-
cion sismica externa. En este ejemplo se determinan los indi-
ces de dafo de pila y dafio global de un puente de hormigoén
armado construido hace mas de 30 afios. Este puente, situado
en Austria, se somete a carga sismica en su direccion trans-
versal, definida por el acelerograma EW registrado en la esta-
cion de San Rocco durante el sismo de Friuli de 1976. A falta
de registros para este sismo que consideren la variabilidad
espacial del movimiento del terreno, se supone el mismo ace-
lerograma en todas las pilas del puente.

Los resultados obtenidos muestran que una carga sismica
como la impuesta produce dafios considerables en la estructu-
ra, los cuales se deberian de analizar para decidir sobre futu-
ras acciones sobre su rehabilitacién. De los resultados tam-
bién se deduce que ante una carga externa como la del sismo
de Friuli, los indices de dafio de las pilas tienen valores que
difieren mas de un 40%. Las medias de los dafios glo-
bales finales dela estructura son D,, = 68.2%, D, = 100.0%
y D, = 46.3%. El indice de dafio global D, muestra un limite
superior del daflo maximo, por lo que puede emplearse para
definir niveles de servicio de la estructura.
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RESUMEN

Las deformaciones de fluencia producidas por la aplica-
cion de una carga en una pieza de hormigon se ven fuerte-
mente incrementadas seguin el nivel de tensiones existente
en la misma. Este fenémeno conocido como fluencia no
lineal, aparece para relaciones tension/resistencia superiores
a 0.40 debe ser incluido en la formulacion del coeficiente de
fluencia como especifica la EHE (comentarios al art. 39.8.),
a pesar de no proporcionar una expresion para ello. En este
estudio se presenta un modelo de sencilla aplicacion que
muestra un excelente ajuste a los resultados experimentales,
incluso superior al de otros modelos tedricos excesivamente
groseros, y que permite corregir de una manera simplifica-
da, pero eficaz, la prediccion lineal proporcionada por las
diferentes normativas.

Palabras clave: Fluencia; Comportamiento no lineal; Ensa-
yos fluencia no lineal; Modelos teéricos fluencia no lineal.

SUMMARY

The creep strains developed by concrete due to the applica-
tion of a load are strongly increased depending on the level of
stress. This phenomenon, known as non linear creep, appears
when the stress — resistance ratio is higher than 0.40, and in
this case has to be included in the creep coefficient as for
example is specified in the Spanish code EHE (art. 39.8) but
no formula to do it is provided. In this paper an easy to apply
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model is presented showing excellent agreement with the
experimental data and it also allows to correct in a simple but
accurate way the linear prediction given by the different
codes.

Key-words: Creep; Non linear behaviour; Non linear creep
experimental data; Non linear creep models.

1. INTRODUCCION

La fluencia es un fendmeno que presenta una gran disper-
sion en los valores de las deformaciones que produce. Segliin
E. Cinlar [1] dos probetas fabricadas al mismo tiempo con el
mismo hormigdn, sometidas a idénticas historias de tensiones
y condiciones medioambientales dan desviaciones en los
valores debidos a deformaciones de fluencia del 20 — 30 %.
Dicha afirmacion, ademas, esta realizada para rangos de ten-
siones moderados donde la fluencia puede suponerse aproxi-
madamente lineal. Cuando se pierde ademas este comporta-
miento lineal, la dispersion que presentan los resultados es
alin mayor.

El desarrollo de un modelo que permita considerar la no
linealidad a altas tensiones no es una tarea sencilla, debido a
la ya citada dispersion que presentan los resultados y a que la
experimentacion que se ha llevado a cabo en este rango no es
tan profunda como en otros aspectos o variables que intervie-
nen en el fenémeno de la fluencia. Por este motivo, se han
empleado resultados obtenidos por diferentes grupos de
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investigadores sobre diferentes probetas en las cuales varia la
forma de la misma, dosificacién y tipo de cemento, condicio-
nes medioambientales... Para que el empleo de dichos ensa-
yos sea consistente se proponen unos criterios homogéneos de
comparacion que se aplicaran a todos los resultados experi-
mentales estudiados.

Una vez realizada esta tarea, se analizara y comparara el
modelo propuesto con las predicciones proporcionadas por
otros modelos tedricos existentes en la bibliografia donde
algunos de ellos, tal vez excesivamente simplificados, s6lo
aproximan correctamente una zona del comportamiento no
lineal.

Finalmente el estudio concluye con un analisis de la disper-
sion existente en los resultados y una discusion sobre el rango
de tensiones en el cual es razonable aplicar el modelo pro-
puesto.

2. CONSIDERACIONES PREVIAS

Antes de comenzar con la descripcion del modelo es intere-
sante resaltar una serie de aspectos para de esta manera cen-
trar correctamente el problema y fijar el ambito de aplicacion
del mismo.

2.1. Consideraciones sobre el modulo de deformacion

El modelo de fluencia no lineal planteado recoge una gran
cantidad de informacion de ensayos realizados por diferentes
equipos de investigadores y llevados a cabo en distintas épo-
cas. Por lo tanto, antes de realizar ajustes y propuestas es inte-
resante reflexionar sobre la manera en que se realizan los
ensayos ya que es fundamental para una correcta interpreta-
cion de los resultados obtenidos.

Para ello hay que partir primero de la definicion de fluen-
cia. Dada una deformacion inicial (&) en el hormigén a una
tension determinada, ésta se ve incrementada en el tiempo en
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una proporcion expresada mediante el coeficiente de fluencia
(@). De esta forma:

t=ty=¢€(ty)=¢, (1)

t=t=¢e(t)y=¢ey,(l+¢) 2)

En definitiva, lo que se mide para una tension determinada
es una deformacion y como varia ésta con el tiempo. La for-
mulacion que por lo tanto se realice de la misma debe recoger
este comportamiento y efectivamente es asi como lo hace!:

Oc(to)

gc(l) = Ec(to)

1+ @(t,1)) (3)

Relacionando esta definicion con la anterior se observa que
se debe cumplir:

- UC(ZO) 4
Ec([O)_ ( )

o

Es decir, la expresion de la fluencia relaciona de una mane-
ra sencilla la deformacion inicial con el nivel de tensiones
también inicial mediante la inclusién del modulo de deforma-
cion a t, para ese nivel de tensiones.

Esta idea debe estar clara pues si no puede originar confu-
sién qué moédulo de deformacion debe considerarse? (el tan-
gente en el origen, el secante a la tension considerada, el tan-
gente,...). En los ensayos realizados para G, se mide &,
dividiendo ambos obtenemos E,, que corresponde siempre al
modulo de deformacion secante real.

La idea anterior se encuentra recogida por Ghali [16] en su
definicion de fluencia y como el mddulo de deformacion a
considerar es el secante existente para ese nivel de tensiones
cuyo esquema se muestra en el grafico 1.

Para niveles moderados de tensiones (6/fc<0.40) el modulo
de deformacion del hormigoén se puede aproximar razonable-

*

Grafico 1. Mddulo de deformacion secante a considerar en la curva tension — deformacion del hormigon.

! Ver por ejemplo A. Ghali [16], Z. P. Bazant [1], A. Pérez [11].

2 Ademas, el valor del modulo de deformacion depende de una serie de factores como la velocidad de puesta en carga, que complicaria mas si cabe

el problema.
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mente bien por una recta®. Esta aproximacion lineal deja de
ser valida para valores superiores a 0.40 por lo que para estos
casos debe tomarse el modulo que realmente existe (el secan-
te a ese nivel de tensiones), lo que puede hacerse como ya se
ha comentado deduciéndolo a partir de las deformaciones y
tensiones existentes.

En cuanto a los ensayos realizados para determinar los valo-
res desarrollados de fluencia en una probeta, presentan las
deformaciones registradas para cada tiempo segln se puede a
modo de esquema en el grafico 2.

Este formato se emplea en gran parte de los ensayos realiza-
dos y que se exponen a continuacion (Bazant, Ulitkii,...) aunque
existen otras formas de representarlos que resultan en ocasiones
mas ventajosas como puede ser en vez de disponer una curva
para cada nivel de tension, poner el nivel de tensiones en el eje
y representar una curva para unos tiempos determinados
(Gvozdev, Jones & Richart,...). En cualquier caso ambas for-
mas reflejan los mismos datos, la medida de deformaciones en
el tiempo para un nivel de tensiones constante.

Queda aun por comentar otra manera de expresar las defor-
maciones de fluencia, que es la propuesta por el codigo mode-
lo, y los diferentes codigos que le siguen en su planteamien-
to, por ejemplo la EHE. En esta formulacion se plantean las

deformaciones de fluencia de la siguiente manera*:
1 t,t
e.(1) = 0, (1) + Fersl:lo) 5)
Ey Eyg

Por lo tanto se tiene:

GC(IO) + Ec(fo)

t)= £t 6

(1) E.(1o) Ec,zs @crp(t,to) (6)
E(t

Donde — ¢(t,ty) = (PCEB([JO)# (7
c,28

Comparando esta definicion del coeficiente de fluencia con
la anterior se observa que de nuevo hace referencia a la defor-
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macioén inicial por lo que sigue siendo valido todo lo expues-
to anteriormente del modulo de deformacion. La diferencia
entre ambas formulaciones inicamente radica en la manera en
que se deduce el coeficiente de fluencia. El coeficiente de
fluencia tal y como se ha definido anteriormente se obtiene
con la formula propuesta por el CEB corrigiéndola por un
nuevo coeficiente que expresa la variacion del modulo de
deformacion del hormigoén con el tiempo.

De esta manera, aunque aparentemente se presentan como
formulaciones diferentes, son en realidad idénticas.

2.2. Consideraciones sobre el campo de aplicacion
del modelo de fluencia no lineal propuesto

El modelo lineal comentado anteriormente para expresar las
deformaciones de fluencia esta basado en el principio de
superposicion de McHenry [18]. Dicho principio fue enuncia-
do de la siguiente manera:

La deformacion producida en el hormigon en cualquier ins-
tante t por cualquier incremento de tension aplicado en t,, es
independiente de cualquier incremento de tension que se pro-
duzca antes o después de 1.

Para que dicho principio pueda ser aplicado existen no obs-
tante una serie de condiciones que deben ser satisfechas [1]:

1) Relacion o/fc < 0.40

2) La € no debe decrecer (descarga), aunque eso no impli-
ca que la o deba crecer. La tension puede decrecer y el
principio ser aplicable siempre y cuando la deformacion
no disminuya (como por ejemplo sucede en el caso de la
relajacion).

3) Pieza sobre la que no se haya ejercido un secado intenso.

4) No haya variaciones fuertes de tension en la pieza.

En el campo de la ingenieria civil, estas hipdtesis suelen ser
razonables. Las dos primeras son tal vez las que puede que no
se cumplan en determinados casos. El modelo no lineal que se
propondra a continuacion va a actuar sobre la primera de las

oifo=cte

1

Grafico 2. Esquema de una curva tipica de medicién de deformaciones diferidas para un nivel tensional constante en el tiempo.

3 Utilizando un modelo de Sargin y para edades y caracteristicas normales del hormigén, el error es inferior al 10%.
4 La razon de que se adopte esta expresion es que la formula se calibro sobre una base experimental de probetas cargadas a 28 dias a la cual se refie-

re la deformacion [5].
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dos restricciones, es decir, va a permitir ampliar el rango de
aplicacion del principio de superposicion a relaciones o/fc
mayores. La segunda restriccion requiere acudir a modelos de
cierta complejidad donde el estudio no se realiza en deforma-
ciones sino en términos de su derivada (Bazant, L’Hermitte)
como también se comentara.

En definitiva, es un modelo que sirve para reproducir el
efecto de cargas elevadas mantenidas o crecientes (o incluso
decrecientes, siempre que no lo haga la deformacién). Sin
embargo en casos de descarga total (que son mas atipicos en
problemas de ingenieria civil) el modelo al estar basado en el
principio de superposicion predecird unas recuperaciones
superiores a las reales por lo que no debe aplicarse.

3. HIPOTESIS SOBRE EL COMPORTAMIENTO
DE LA FLUENCIA EN REGIMEN NO LINEAL

Para el desarrollo del modelo de fluencia no lineal, es nece-
sario realizar una hipdtesis cuya validez se comentara con los
modelos ya existentes y se verificara posteriormente gracias a
diversos resultados experimentales.

3.1. Relacion entre la fluencia lineal y no lineal

La hipdtesis que a continuacion se va a plantear surge de la
necesidad de enlazar la fluencia no lineal sobre la que no exis-
te una experimentacion tan exhaustiva y tanto los resultados
experimentales como los diferentes modelos presentan una
cierta dispersion con la fluencia lineal, o mejor dicho la fluen-
cia a bajas tensiones, bien estudiada y caracterizada por dife-
rentes pardmetros en distintos codigos y modelos (B3, Model
Code, ACI, ...)

Dicha hipotesis es la siguiente:

La curva de fluencia no lineal es proporcional a la curva de
fluencia lineal dependiendo la relacion entre ambas unica-
mente del nivel de tensiones o/fc existente.

La hipotesis planteada tendra un rango de o/fc en la cual
pueda ser supuesta como cierta y posiblemente un rango
donde no. En general podria expresarse de la siguiente
manera:

eq,= (0/Ey) - (n(o/fc) - o(t, HR, e,...) ) t))

IR
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Donde:
€q, . Deformacion debida a la fluencia en el hormigon.

(6/E,): Deformacion de referencia debida a la aplicacion de
la carga, en general suele aceptarse E, = E,; para tiempos de
puesta en carga normales. Esta simplificacion se realiza para
facilitar los calculos y debido a que en realidad existe mayor
error en el valor de @(t) que en dicha simplificacion.

o(t, HR, e,...) : Funcion que expresa la fluencia lineal que
se produce en la pieza y que ademds depende de la humedad
relativa, espesor, edad de puesta en carga, etcétera.

n(o/fc): Funcidon que mayora la deformacion lineal de
fluencia y que s6lo depende de la relacion o/fc.

La hipdtesis anterior en definitiva corresponde a la idea
expresada en el grafico 3.

3.2. Propuesta de modelo para fluencia no lineal
3.2.1. Consideraciones previas

Para la determinacion del coeficiente 1 corrector de la
fluencia lineal se analizaran primero una serie de ensayos. En
dicho analisis se utilizara un mismo procedimiento, que se
expone a continuacion, de manera que los resultados puedan
compararse de una forma homogénea.

1) Se ajusta una relacion lineal entre los valores de la
deformacion de fluencia y el ratio o/fc al que se produ-
ce (siempre que éstos sean menores que 0.40) para los
diferentes instantes de tiempo. Normalmente no sera
necesario realizar este paso pues los resultados experi-
mentales proporcionados ya se ajustan a una ley lineal
en ese rango (0 < o/fc < 0.4) pero hay curvas (como las
de Gvozdev, por ejemplo) que si muestran ligeras des-
viaciones.

2) Se tabula tanto las deformaciones de fluencia reales
obtenidas de los diferentes ensayos €., como la que se
obtendria con la ley lineal para todos los niveles de ten-
sion flv,

lin+

3) Se obtienen los diferentes 1 para los distintos niveles de
o/fc como n=(e™,,/eM.)

ML)

|

e L)

L

Grafico 3. Representacion de la hipétesis de proporcionalidad entre la fluencia lineal y la fluencia no lineal.
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De esta manera, se trata de tener un criterio comun a la hora
de comparar los resultados de ensayos realizados sobre hor-
migones de diferentes caracteristicas

Los ensayos analizados se han obtenido de la bibliografia
existente del tema, buscando una base lo mas amplia y con-
trastada posible. Finalmente se ha optado por los siguientes:

Ensayos de Gvozdev [6], (citadas en [7], [8]).

Ensayos de Jensen y Richart [10] (citadas en [7])

Ensayos de Bazant (presentados en [4])

Ensayos de Weil (ver [13])

Ensayos de Karapetean [3] (recogidos en [2])
Ensayos de Ulitkii [12] (recogidas en [2])

Ademas de estos ensayos se estudiaron otros resultados
experimentales (F. de Larrard y otros [15]; ensayos de Jones
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y Richart [9];...) pero finalmente se desecharon debido a que
se han realizado sobre hormigones de caracteristicas especia-
les o bajo circunstancias no usuales o incluso presentan resul-
tados muy poco creibles.

Finalmente se recogen los resultados de los diferentes
investigadores en la tabla 1 donde poder compararlos.

La representacion de los coeficientes se muestra en el
grafico 4.

Existe como se puede apreciar una banda en la cual se
mueve el valor del coeficiente . También es apreciable una
cierta dispersion en los valores obtenidos, no obstante esta
dispersion es algo intrinseco al fendmeno de la fluencia
(como se comenté anteriormente [1]) y a los propios ensayos,
hechos sobre hormigones muy difeXrentes, con equipos y
condiciones distintas. Aun asi se ve claramente definido un
intervalo al que pertenece el coeficiente 7).

Tabla 1. Resultados del coeficiente M| para las diferentes series experimentales analizadas.

o/fc 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80
1 Gvozdev 1.0 1.0 1.1 1.2 1.5 1.7 2.2
n Je .& Ri. 1.0 1.0 1.0 1.0 1.1 1.3
1 Bazant 1.0 1.0 1.0 1.2 1.4
n Weil 1.0 1.0 1.1 1.2 1.4
N Karap. 1.0 1.0 1.0 1.0 1.1 1.4 1.4
1 Ulitkii 1.0 1.0 1.0 1.1 1.2 1.5
RESULTADOS EXFERIMENTALES
24
—— Gvoodey
o —#- Jensen & Richart
’ —i— Barant
—=—all
- = Karapatean
4 Llrtkn
18
—
1.5
14
1.+
1 & i i
a 02 1

Grafico 4. Valores del coeficiente 1 para las diferentes series experimentales analizadas.

3 Para homogeneizar los valores de o/fc y realizar de una forma sencilla la comparacion, se interpolara los resultados obtenidos a unos valores comu-

nes de o/fc para todos los ensayos.
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Para el ajuste de los diferentes resultados a una ley de fluen-
cia no lineal, se va a proceder primero a realizar un ajuste para
los valores medios en los diferentes rangos de ¢/fc existentes.
Posteriormente, se estudiara el nivel de confianza que presen-
ta el ajuste.

3.2.2. Ley de fluencia no lineal

De esta forma, ajustaremos una curva a los valores medios
de la tabla 2.

El ajuste se realiza con una ley del tipo:
n =1+ A- (o/fc)* 9)

Dicha funcion se elige por ser continua (algo que sucede en
la realidad), suave, ser siempre superior a la unidad y repre-
sentar correctamente la forma que apuntan los valores medios
calculados.

Mediante un ajuste por minimos cuadrados se obtiene la
siguiente ley:

n =1+ 2- (o/fcy* (10)
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El ajuste conseguido con dicha funcion es muy satisfacto-
1i0® como muestra el grafico 5.

El tema del posible codo de no linealidad queda también
resuelto con esta formulacion del coeficiente 1 ya que en
realidad no existe un punto de pérdida de linealidad sino
que la curva va abandonando dicho comportamiento
(n=1.0) gradualmente. Podria estudiarse dicha pérdida de
linealidad a partir de prefijar un valor, por ejemplo N=1.05
lo cual se produciria para una relacion o/fc de 0.40 el cual
viene nuevamente a coincidir con el valor tradicionalmente
aceptado.

Otra forma de estudiarlo podria ser a base de trazar dos rec-
tas que modelizaran una el comportamiento lineal (que vendria
a estar representada por una recta paralela al eje de abscisas
por la ordenada unidad) y otra el no lineal hallando su punto
de corte, lo que en realidad corresponde a un modelo bilineal,
por lo que se prefiere utilizar el primer método y valor.

Los valores tabulados de m a partir de la formula anterior
son los presentados en la tabla 3, donde se expresa m(o/fc
=0.4) con dos decimales para mostrar el cambio de fluencia
lineal a no lineal, ya que en realidad no tiene sentido tomar
dos decimales en este fenomeno.

Tabla 2. Valores medios del coeficiente 1 (segiin resultados experimentales).

Grafico 5. Ajuste a la media de los resultados experimentales obtenidos con la ley propuesta.

1T

6 El coeficiente de correlacion obtenido entre ambas leyes es igual a 0.998.
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o/fc 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80
n 1.0 1.0 1.0 1.0 1.03 1.1 1.3 1.5 1.8
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COMPARACION RESULTADOS EXPERIMENTALES - LEY PROPUESTA
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Grafico 6. Comparacién de la ley propuesta — resultados experimentales analizados.

Tabla 3. Valores del coeficiente | (segiin ley propuesta).

o/fc

0.00

0.10

0.20

0.30

0.40

0.50

0.60

0.70

0.80

1.0

1.0

1.0

1.0

1.03

1.1

1.3

1.5

1.8

Finalmente puede representarse la ley obtenida superpuesta
a los resultados experimentales para comprobar el ajuste
logrado en el grafico 6. El ajuste a los resultados experimen-
tales es correcto al representar su media de una manera satis-
factoria en todos los rangos de tensiones. Unicamente presen-
ta ciertos problemas cuando se esta cerca del limite de
cansancio del hormigén debido sobre todo a la gran disper-
sion en los resultados.

3.2.3. Principales modelos teoricos existentes

La hipotesis adoptada asi como los resultados derivados de
la misma se comparé ademas con diversos modelos tedricos
para contrastar ambos. Entre los diferentes modelos existentes
en la bibliografia sobre el tema se estudiaron los siguientes:

— Modelo del coeficiente 3

Este modelo recogido por Avram y otros [2] propone consi-
derar la fluencia segun el intervalo de tensiones en que se
encuentre la relacion o/fc. De esta forma se supone lineal para
valores inferiores a A - fc y no lineal para valores superiores a
A - fc y a su vez menores que fcp, donde fep, es la resistencia
del hormigén a cargas permanentes.

Para evaluar la fluencia no lineal proponen utilizar un coe-
ficiente B de la siguiente forma:

ety=0,-J, =0, <A f, (11)
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elt)= flo.)Jy =4[, <0 < fop

(12)

f(o,) =0, +p(c,) (13)

2
Donde—>ﬁ=v-(c;—c— ) (14)

c

Siendo v un coeficiente experimental.

— Modelos bilineales

Karapetean ya en 1959 plante6 la posibilidad de modelizar
la fluencia no lineal por dos tramos rectos fijando la relacion
o/fc en 0.5 y valido para tensiones inferiores a 0.95 fc donde
la microfisuracion existente distorsiona el comportamiento.
Sus resultados experimentales fueron estudiados anterior-
mente.

Becker y Bresler [3] presentaron un modelo (recogido en la
referencia [19]) basado en el concepto de ‘tension eficaz’ G,
el cual se obtiene multiplicando la tension real por un factor
amplificador. De esta forma el modelo que proponen consi-
dera

en= (0c/ Eo) - (1) (15)

G.=0 si o<r -fc (16)

c.=c,tc,-fc si r-fc<o<fc (17
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C. =1, fc si o=fc (18)
Donde sugieren r; = 0.35 y r, = 1.865 y siendo:
o = h=oh (19)
1-n
Cy =1 ‘(1—01)‘ (20)

— Modelo de Bazant

Bazant y otros autores han desarrollado también un mode-
lo para estudiar el comportamiento no lineal debido a la
fluencia [14].

Las principales manifestaciones no lineales debidas a la
fluencia son denominadas segiin Bazant como:

a) “Flujo” (flow). No linealidad debido a altas tensiones
(mayor deformacion que la lineal)

b) Adaptacion” (adaptation). No linealidad debido a pro-
cesos de descarga (menor deformacion que la lineal)

El limite en el cual fija el comienzo del comportamiento
no lineal debido al fenomeno de flujo es aproximadamente
igual a 0.5 y lo toma constante para todo tipo de hormigo-
nes. La adaptacidon no obstante ocurre en hormigones carga-
dos para cualquier rango de tensiones (siempre que hayan
permanecido un periodo de tiempo bajo la carga razonable-
mente largo).

Para modelizar dichos comportamientos plantea el estudio
en vez de en términos de la deformacién, en términos de su
derivada respecto del tiempo’, es decir de su variacion en el
tiempo:

o(f) CLari,y do(ry
et g{a(t)}, {0—& Tear) o0

e(t) = 1)

Las funciones g{c(t)} y de(t)/dt son las que describen la no
linealidad a altas tensiones. El término dentro de la integral es
el que representa la adaptacion.

Para verificar el modelo tedrico propuesto compararon los
resultados numéricos con los procedentes de una serie de
ensayos, empleada anteriormente en este estudio, obteniéndo-
se ajustes muy correctos. Sin embargo cabe destacar que es un
modelo de gran complejidad con un elevado numero de para-
metros y funciones a determinar, algo complejo de aplicar a
nivel practico.
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— Otros modelos

Aparte de los modelos tedricos ya expuestos, existe en la
bibliografia del tema una gran cantidad de propuestas para
representar el comportamiento no lineal de la fluencia asi
como diferentes normativas que también tratan de corregir la
prediccion lineal del coeficiente de fluencia.

Entre las diferentes propuestas teoricas, cabe destacar los
recientes trabajos de A. Mari y P. Cruz [20], donde se plantea
para ello el empleo de un modelo reoldgico con elementos de
friccion. Se han desarrollado también modelos de tipo trilineal
en un intento de mejorar el comportamiento de los bilineales.

En cuanto a normativa, cabe destacar la propuesta del MC —
90 que plantea una relacion exponencial de la fluencia no line-
al cuyos resultados se discutiran en el siguiente apartado®; este
modelo es el que se encuentra recogido también en el EC — 2.

3.2.3. Comparacion entre los modelos teoricos
y la ley propuesta

La ley propuesta, que mostraba una buena concordancia
con los resultados experimentales, también presenta un ajuste
interesante con los modelos tedricos. La razon de ello es que
la mayoria de los modelos anteriormente expuestos admiten
reformularse en términos de la relacion o/fc por lo que son
consistentes con la hipotesis realizada, en concreto:

— El modelo del coeficiente § muestra un buen ajuste hasta
relaciones o/fc cercanas a 0.70 donde comienza a prede-
cir unos valores superiores a todos los resultados experi-
mentales encontrados en la Bibliografia. Por lo tanto,
parece excesivamente conservador en estos rangos. En
cualquier caso, el coeficiente de correlacion encontrado
entre la prediccion del modelo del coeficiente B y la
media de los ensayos recopilados es elevado (0.983).

— El'modelo de Becker & Bresler presenta también un buen
ajuste al principio pero una cierta desviacion para valores
elevados de la relacion o/fc debido principalmente a que
con la aproximacion bilineal se vuelve excesivamente
grosera’, debido a ello el coeficiente de correlacion dis-
minuye en este modelo hasta 0.972.

— Finalmente, el modelo del MC — 90 presenta un ajuste
practicamente perfecto con la ley propuesta. Tiene un
rango de validez relativamente pequeflo (Unicamente
llega a 0.60 de fc) pero parece una propuesta que tam-
bién se ajusta perfectamente a los resultados experimen-
tales analizados. Debido a ello presenta un coeficiente
de correlacion de 0.991 (donde tUnicamente se han
empleado los resultados hasta una relacion tension/resis-
tencia de 0.60).

La comparacion de las predicciones los anteriores modelos
con la ley propuesta puede encontrarse en el grafico 7.

7 Esta idea ya habia sido planteada por Robert L’Hermitte en 1.958 [17] aunque con un valor acotado de la deformacion final de fluencia, idea actual-

mente desechada.
8 Dicha expresion es la siguiente ¢ = y,-¢(1-5(0/c-0-40))

9 Una aproximacién mediante tres tramos rectos (trilineal) parece més acertada debido al acusado cambio de pendiente para relaciones 6/fc elevadas.
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Grafico 7. Comparacion de las predicciones de los distintos modelos experimentales y la ley propuesta.

A la vista de los resultados parece sensato pensar que la ley
propuesta efectivamente proporcionara resultados correctos a
la hora de estudiar el fenomeno de la fluencia no lineal'?. Sin
embargo, y al igual que en el MC — 90, es interesante acotar
el rango de tensiones en el cual pueda aceptarse como valida
la ley propuesta y de esta manera, fijar una frontera donde la
dispersion de los ensayos invalide la aplicacion de la misma.

4. DISPERSION DE RESULTADOS
4.1. Intervalos de confianza

La ley presentada anteriormente se ajusta a los valores
medios obtenidos en diferentes ensayos, sin embargo, el feno-
meno de la fluencia esta sujeto a una cierta dispersion. Por lo
tanto, parece interesante cuantificar dicha dispersion y ver
para qué rangos es razonable aplicarla y para cuales no. Para
llevar a cabo este estudio, es necesario recurrir al tratamiento
estadistico de los valores obtenidos anteriormente.

Para cada nivel de tensiones se ha obtenido en una pieza
una 1 media, la cual presenta a su vez una cierta dispersion.
Se acepta que los resultados en cada nivel de tensiones no
dependen de los resultados obtenidos para otro nivel de ten-
siones'! y por lo tanto se pueden estudiar de manera inde-
pendiente.

Suponiendo que los resultados de la poblacion para cada
nivel de tensiones responden a una distribucion estadistica
normal, se intenta determinar a partir de la muestra de ensa-
yos anterior un intervalo de confianza tal que la variable alea-

toria tenga una probabilidad menor o igual que una prefijada
de estar fuera de él. El estudio de este tipo de problemas
puede realizarse a partir de la distribucion ‘t’ de Student y asu-
miendo que la media y desviacion muestral es el mejor esti-
mador de la media y desviacion de la poblacion.

Para el célculo de dicho intervalo se procede de la siguien-
te manera:

Sea ‘x’ la variable aleatoria perteneciente a una distribucion
Normal N(l,0), se obtienen la media y la raiz de la cuasi —
varianza muestral:

- (xj\

ey

(22)

(23)

A partir de ellas se aplica la definicion de la distribucion de
la ‘t:

x-X -
() " (24)
|
Il—a = ‘}? itn—l _§ (25)
Jn

10°E] coeficiente de correlacion con la media de los modelos experimentales es de 0.999
11 En realidad con esta hipdtesis se intenta mostrar que los resultados para estados avanzados de carga (donde ocurren una serie de fenémenos en la
microestructura del hormigon) no dependen de los resultados, dispersion (y mecanismos) para otros estados tensionales.
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Grafico 8. Intervalos de confianza a partir de la dispersion presentada por los resultados experimentales.

De esta forma y para diferentes valores del intervalo de con-
fianza I, se obtienen distintos intervalos en los que debe
estar contenida la variable. En la determinacion de la t, ; influ-
yen tanto el nivel (1-a1) como el nimero ‘n’ de ensayos reali-
zados. Se presentan en el grafico 8 los resultados obtenidos
para los diferentes niveles de confianza. En él puede obser-
varse como los intervalos muestran una dispersion razonable
hasta una relacion o/fc de 0.80 en la cual aumenta sensible-
mente, debido principalmente a dos causas:

1) a mayor dispersion de los propios resultados.

2) El menor numero de resultados existentes que en este
caso se ve reducido a solo cuatro, lo que incrementa aiun
mas el valor de t,;.

4.2. Limites de los intervalos

Una vez fijados los intervalos de confianza, en este aparta-
do se va a estudiar qué variacion se le puede dar al coeficien-
te M para mantener un nivel de confianza dado. Hay que des-
tacar no obstante que se esta intentando analizar la dispersion
de la fluencia no lineal respecto a una prediccion lineal y no
la del propio modelo lineal.

Para ello, a partir del grafico anterior, se puede comprender
que para valores superiores a 0.70 de relacion ¢/fc no tiene
sentido tratar de determinar el valor de la fluencia no lineal,

12 Lo cual sucede por la propia definicién del modelo.

ya que los pocos resultados existentes asi como la gran dis-
persion intrinseca de los mismos lo imposibilita. También se
observa que para valores de la relacion o/fc inferiores a 0.40
no existe dispersion (es decir los resultados de los ensayos se
ajustan perfectamente a una ley lineal!2), por lo tanto sélo se
va a estudiar la zona que pertenezca al intervalo de 0.40 — 0.70
que es la de mayor interés. Dicha variacion se va a estudiar en
términos de:

n*=k'n—>k=k(%) (26)

Donde £=1.0 en la zona lineal (ratios inferiores a 0.40), el
valor se supone maxima en el limite de 0.70 y entre ambos
se asume una transicion lineal en el valor de dicho coefi-
ciente. Tomando como variacion admisible un + 25% se
obtendria (k,,,=0.75 k,.=1.25) el resultado del grafico 9.
En el mismo se observa que dicha variacion en los valores
de m del = 25% permite considerar una confianza cercana al
95%. Estos valores de dispersion se encuentran dentro de
los ordenes de magnitud normales del fendmeno de la
fluencia!3, pues como ya se coment6 anteriormente, inclu-
so dos probetas iguales bajo idénticas condiciones difieren
en sus resultados entre un 20 — 30 %. Sin embargo, el mode-
lo deja de ser aplicable para relaciones o/fc superiores a
0.70 donde la elevada dispersion del modelo impide garan-
tizar la fiabilidad del modelo.

13 Segtin Bazant [17] los modelos de fluencia (lineal) del ACI y del CEB — FIB (MC) tienen desviaciones del + 80% respecto de la media en un inter-
valo de confianza del 95%. Incluso su modelo BP tiene una desviacion del + 30% para ese mismo nivel de confianza.
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CION CON INTERVALOS DE COMFLANZA
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Grafico 9. Variacion del coeficiente k en + 25%.

5. CONCLUSIONES

Se ha presentado en este articulo un modelo de fluencia no
lineal que permite mediante una sencilla hipdtesis corregir el
coeficiente de fluencia lineal proporcionado por las normati-
vas multiplicandolo por un coeficiente corrector segun el
nivel de tensiones y de esta manera poder ampliar su uso a
rangos donde la relacion o/fc sea superior a 0.40.

El modelo propuesto muestra una buena concordancia tanto
con los resultados experimentales como con los modelos teo-
ricos existentes y mediante un estudio de la dispersion encon-
trada en los diferentes resultados experimentales se puede
acotar un rango de tensiones donde su uso es razonable.

Finalmente la expresion obtenida es la siguiente:

4
27)

~—

(o
@([,[0) = @lin(t»lo)'n —n= 1+ ZLT

En cuanto al rango de aplicacion de la misma, su influencia
puede despreciarse para valores inferiores a 0.40 de o/fc sin
embargo para valores superiores dicho coeficiente si puede
tener cierta importancia y es recomendable su utilizacion.
Una vez superado el umbral de 0.70 en la relacion o/fc la gran
dispersion existente en los resultados parece no invitar a
emplear ningun tipo de coeficiente corrector.

En cualquier caso no parece sensato mantener un hormigon
cargado constantemente a relaciones tan elevadas por proble-
mas de deformaciones excesivas y desencaje estructural. De
esta manera, el modelo de fluencia no lineal propuesto cubre
el rango de tensiones a las que el hormigén puede verse soli-
citado con caracter permanente.
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RESUMEN

Este trabajo describe el estudio numérico y experimental
que se ha realizado sobre vigas de homigoén armado, reforza-
das con materiales compuestos avanzados.

Se ensayaron vigas en escala natural (de 3 m de longitud) a
flexion simple a 4 puntos. Las vigas han sido prefisuradas y
luego reparadas con bandas de fibra de vidrio (GFRP), pega-
das con adhesivo. Finalmente han sido ensayadas hasta rotura.

Se aplica un método simplificado que resulta muy util para
modelizar el comportamiento de la viga hasta rotura. Se
observa la bondad del método para predecir la carga de rotu-
ra final, con los ensayos realizados.

SUMMARY

This work describes the numerical and experimental study
that has been made on RC beams, reinforced with advanced
composite materials.

Beams in natural scale (of 3 ms of length) to simple bending
were tried to 4 points. The beams have been cracked and soon
repaired with fiber glass sheets (GFRP), gluing with adhesi-
ve. Finally they have been tried until failure.

A simplified method is applied and that turns out very use-
ful to understand the behavior of the beam until failure. The
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kindness of the method is observed to predict the final critical
load, with the made tests.

1. INTRODUCCION

La rehabilitacion y reparacion de elementos estructurales de
hormigén armado es una técnica que comienza a ser popular
en el ambito de la construccion. La industria de la construc-
cién muestra preferencia por el uso sistematico de refuerzos
de fibra de carbono ya que es un material con excelentes pro-
piedades resistentes y con muy buen comportamiento en su
pegado. Sin embargo, presenta el inconveniente de su eleva-
do coste, por lo que la utilizacion de fibra de vidrio puede ser
una buena alternativa, a pesar de su menor resistencia, espe-
cialmente en aquellas situaciones en las que se requiere gran-
des secciones de refuerzo. En este trabajo, haremos uso de
fibras de vidrio en refuerzo de vigas de hormigén armado con
el objetivo de demostrar su aplicabilidad en casos practicos.

Como es conocido, el refuerzo de barras de hormigén arma-
do (especialmente vigas) con placas de fibras de vidrio o de
carbono (GFRP o CFRP), incrementa notablemente la resis-
tencia Ultima a flexion respecto a su capacidad original.

Se dan situaciones, sin embargo, en los que no se puede lle-
gar a alcanzar la capacidad maxima de resistencia flexion tipi-
ca, debido a la aparicion de otros tipos de roturas. En unos
casos, son las altas concentraciones de tensiones que se desa-
rrollan en la interfaz hormigoén- refuerzo las que pueden con-
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ducir a despegue del refuerzo (deslaminacion), y en otros, el
fallo es de tipo fragil, por efecto cortante, debido a un sobre-
refuerzo a flexion.

Se han propuesto diferentes expresiones analiticas para pre-
decir el comportamiento tensional en la interfase placa de
fibra-hormigoén, aunque la verificacion experimental de estas
ecuaciones esta restringida a unos pocos laboratorios de ensa-
yos de vigas.

En este articulo se utiliza la metodologia simplificada de El-
Mihilmy and Tedesco [1], que se implementa considerando dos
estados: 1) el estado tensional de la interfase fibra-hormigoén y
2) la comparacion de estas tensiones con las que se desarrollan
en el fallo del hormigdn, en el estado limite ultimo.

2. MECANISMOS DE FALLO POSIBLES [1]

Las vigas de hormigon armado reforzadas externamente
con laminas de fibras (FRP), pueden presentar alguno de los
siguientes modos de fallo:

1. Ruptura de fibra. Se alcanza el valor maximo de la resis-
tencia a traccion de la fibra, en la zona de maximo
momento flector.

2. Fallo por compresion. El hormigén excede el valor de su
deformacion ultima (0.0035 para EHE) en la zona de
maximo momento, mientras que la armadura de acero se
encuentra por debajo de su tension de fluencia (fallo
bajo cuantia hipercritica o sobrerreforzado).

3. Fallo por traccién. La armadura de refuerzo plastifica,
pero la placa de fibra se encuentra en un valor menor a
su tension ultima. La viga rompe generalmente por un
aplastamiento en la zona de compresion.

4. Fallo de cortante. Se alcanza la capacidad a cortante de
la viga y la rotura se produce en las proximidades de los
apoyos.

5. Fallo por despegue 1. Se alcanza la tension tangencial
maxima en la interfase hormigoén - adhesivo.

6. Fallo por despegue 2. Se alcanza la tension tangencial
maxima en la interfase fibra - adhesivo.

7. Fallo por despegue 3. Se inicia por el desarrollo de una
fisura por flexion en la zona de méaximo momento flec-
tor y se propaga horizontalmente hacia los apoyos.

8. Fallo por tension tangencial local. Se inicia una fisura en
uno de los extremos de la placa de fibra y se propaga
horizontalmente hacia el punto medio de la luz de la viga
o hacia el punto de aplicacion de la carga concentrada.

Los tres primeros modos de fallo han sido discutidos en
detalle en otras investigaciones [1;4;5].

El cuarto modo, fallo a cortante, es el que ocurre habitual-
mente cuando la viga ha sido reforzada a flexion solamente y
su capacidad resistente a cortante se deja intacta. Este modo
puede ser eliminado con un apropiado refuerzo a cortante de
la viga (refuerzo en las caras laterales) [5].
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Los modos quinto y sexto, tienen que ver con la calidad del
adhesivo empleado. Se ha demostrado experimentalmente [6]
que la tension tangencial resistida en la interfase fibra- adhe-
sivo es aproximadamente 3 veces mayor que la desarrollada
en la interfase hormigoén - adhesivo. Ello implica que el sexto
modo es raro y poco probable.

El séptimo modo puede producirse en la regiéon de maximo
momento flector debido a la fuerza de traccion desarrollada y
que puede deberse a la propagacion de fisuras microscopicas
localizadas alli antes de entrar en carga (efectos de la mani-
pulacion y del peso propio, por ejemplo).

El octavo modo de fallo, fallo por tensiones tangenciales loca-
lizadas, es uno de los fallos mas comunes y se detect6 clara-
mente en la campaiia experimental de este trabajo y de otros [1].
Es un fallo de tipo cortante (fragil) que se inicia en los extremos
de la fibra y se propaga hacia los puntos de aplicacion de la
carga. Este fallo ha sido estudiado por varios autores y para su
prediccion, en este trabajo, se usara (como ya se menciono) un
método simplificado pero suficientemente preciso [1].

3. ESTUDIO EXPERIMENTAL

En el presente trabajo se pretendia comprobar cémo afecta
un refuerzo mediante placas de fibra de vidrio a la resistencia
de vigas sometidas a flexion a 4 puntos. La adquisicion de
datos se realiza a través de 2 canales digitales carga/flecha, en
la mitad del vano. En la figura 1 se muestra un esquema del
ensayo asi como de la seccion transversal de la viga ensayada.
En la foto 1, se observa la colocacion de la viga en el ensayo.

El programa de ensayos adoptado fue el siguiente: se ensa-
yaron 3 vigas originales hasta la rotura (vigas de control), 6
vigas fueron fisuradas (ver foto 2) con una carga de fisuracion
correspondiente a un ancho de fisura w = 0.2 mm (ambiente
tipo III) segin EHE, a continuacion fueron descargadas y
reparadas con una banda de fibras de vidrio de diferente largo
(3 vigas con refuerzo de 90 cm y 3 con refuerzo de 150 cm) y
posteriormente fueron cargadas nuevamente hasta la rotura, y
por ultimo, 3 vigas originales fueron reforzadas con placas de
refuerzo de 90 cm de largo y cargadas hasta la rotura. Los
datos de los materiales y los resultados obtenidos de las car-
gas maximas se recogen en las tablas 1 y 2.

Se debe mencionar que los ensayos se realizaron a los 80
dias de edad del hormigoén, pero se tomaron los datos del
mismo a los 28 dias.

Una de las graficas obtenidas carga/flecha, correspondiente
a las vigas prefisuradas y con refuerzo de 150 cm de largo,
queda recogida en la figura 2.

Los tipos de rotura obtenidos, corresponden fundamental-
mente al tipo 8. En las fotos 3; 4 y 5, se pueden ver las vigas
del ensayo, con algunas roturas tipicas.

Como se observa en la tabla 2, existe un claro incremen-
to de la capacidad resistente para las vigas reforzadas (sin
fisurar) mientras que no se aprecia diferencia significativa
entre los valores hallados para las vigas fisuradas y repara-
das con distinta longitud de fibra. La mayoria de estas rotu-
ras se han producido por fallo del tipo 8, es decir, por desa-
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Figura 1. Esqumea de ensayo y seccion transversal.

Foto 1. Colocacién de la viga.

Foto 2. Viga fisurada.

Invest

Tabla 1. propiedades de los materiales

Material o [Mpa] E [Mpa]
Hormigén 25 27264.05 (Secante s/EHE)
Acero 400 210000
Adhesivo (SIKADUR 31) 100 4500
Fibras 63.1 30000

rrollo y progresion de fisura por cortante desde el extremo
de la fibra (fotos 3 y 4).

Este tipo de rotura ha sido modelizado tedricamente por
varios autores, lo que permite hacer un estudio aplicado a
nuestro caso.

4. METODO DE CALCULO

Por estudios analiticos y numéricos (MEF, MEC) se sabe que
la tension tangencial (7) toma un valor aproximadamente nulo
en el borde de la placa de fibra y que crece rapidamente hasta su

Hormigon y Acero ¢

valor méaximo, a una corta distancia que es aproximadamente
igual al espesor de la capa de adhesivo [3]. Luego 7 decrece en
direccion a la luz media de la viga (figura 3). La tension normal,
sin embargo, es maxima en los extremos de la placa y luego
decae, disminuyendo en direccion al punto medio de la viga.

Aunque los maximos valores de o'y Tno se alcanzan simul-
taneamente en la misma seccion, de forma simplificada puede
admitirse que coinciden. Se ha visto, ademas, que la concen-
tracion de tensiones o'y 7, desarrolladas en los extremos de la
placa, depende de varios factores:

— 0,y 1,del adhesivo.

— espesor y modulo de elasticidad de la placa de fibras.
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Tabla 2. Resultados de los ensayos

=]

= Viga Tipo Carga Ultima Media Tipo de rotura

< viga 01 Viga original 96.45 KN Ductil. Rotura flexion

3 viga 02 Viga original 101.33 KN 9722 kN Ductil. Rotura flexion

= | viga 03 Viga original 93.88 KN Fralg‘l' Rotura por cortante
Q en los apoyos

Q viga 04 Viga con fibra 90 cm. 110.27 KN Fragil. Rotura por cortante
o en extremo de fibra

— . . Fragil. Rotura por cortante
o viga 05 Viga con fibra 90 cm. 101.33 KN 101,85 kN en extremo de fibra.

= , ) Fragil. Rotura por cortante
o viga 06 Viga con fibra 90 cm. 93.94 KN en extremo de fibra

n viea 07 Viga prefisurada 106.20 KN Ductil. Rotura de la fibra y

& con fibra 90 cm. ) compresion del hormigon.

. Viga prefisurada Fragil. Rotura por cortante
viga 08 con fibra 90 cm. 84.04 KN 84,41 kN en extremo de fibra.

. Viga prefisurada Fallo repentino por cortante
viga 09 con fibra 90 cm. 62.98 KN Fisura hacia el apoyo.
viea 10 Viga prefisurada 101.92 KN Fragil. Rotura por cortante

g con fibra 150 cm. ) en los apoyos
viga 11 Viga prefisurada 95.96 KN 100,76 kN Fragil. Rotura por cortante

con fibra 150 cm. ) en los apoyos
viga 12 Viga prefisurada 104.41 KN gll)l:;li's%ocunllr'a de fibra con
P-y (vigas reparadas c/Lf =150 cm
y[mm] en luz media)
w0 |
100
o 7 = viga 10
i o = _
S o 7 |t viga 11
o & /‘_/‘, viga 12
“; _j:?:“{ viga control |
20 | Tl
10
o
o 0.5 1 1.5 2 25
y[mm]

Figura 2. Curvas de vigas prefisuradas y reparadas.

pmm——rE=

Foto 3. Rotura por cortante desde el extremo de la fibra.

Rotura tipo 8.
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Foto 4. Rotura por cortante desde el extremo de la fibra.
Rotura tipo 8.
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— distancia de los apoyos hasta los extremos de la placa de
fibras.

La concentracion de tensiones puede ser reducida usando
placas de menor espesor y haciendo mas largas las placas
(idealmente hasta los soportes).

Entre todos los métodos analiticos disponibles, el de El
Mihimy - Tedesco [1], parece ser el mas idoneo para predecir
los valores extremos de tensiones normal y tangencial, donde
se tiene en cuenta la no linealidad existente en la interfase hor-
migon-adhesivo.

Para el calculo de la tension tangencial, los autores propo-
nen:

},
HY
a.(x)

Adhesivo

GFRP

Detalle A

Figura 3. Distribucion de tensiones normales y tangenciales en
extremo de la placa, de [3].

donde es:

maxima tension tangencial en el extremo de la placa
de fibra [Mpa]

Tmax'
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Vy:  Esfuerzo cortante en extremo de la placa [N]

M. Momento flector en el extremo de la placa [N mm]
E;i  Modulo de elasticidad de la placa GFRP [Mpa]

bs  Anchura de la placa [mm]

ti Espesor de la placa [mm]

t;:  Espesor del adhesivo [mm]

di: Canto efectivo hasta la placa de fibras [mm]

I Momento de inercia de la seccion transversal de la
viga fisurada incluyendo la placa [mm?]

c Profundidad del eje neutro de la seccion fisurada
(mm]

b, Ancho del adhesivo [mm]
E,;  Modulo de elasticidad del adhesivo [Mpa]
G, Moddulo de cortante del adhesivo [Mpa]

Si hacemos b, = by, queda:

A

2
. Hola,-d) @

Vo'tf a'tf\
E 1,

max
1

(df-c)+(

De acuerdo a la teoria clasica de vigas, las tensiones tan-
genciales y normales pueden expresarse como:

TS, Voubyt-(d, ~c) _ Voutr-(d, -c)

"I, Ib, O
M
O 4)

con lo que definiendo:

Ga [f
o, =
TNE 6]

a

sustituyendo (3), (4) y (5) en (2):

Tmax ='C+(X.f0'x. (6)

La ecuacion (6) indica que la tension tangencial maxima en
los extremos de la placa es la suma de la tensién tangencial
elastica (T) y de una fraccion de la tension normal en la placa
(0,), definida por el factor (). El factor ¢ es funcion de las
caracteristicas de la placa y del adhesivo y debe ser ajustado
para tener en cuenta las no linealidades que existen en la inter-
fase:

Se propone:
G, -t

oy = |Salr
Ef '[a

(7
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G- B __E_E
“otev,) 21+03) 26

a

(®)

tomando espesor del medio del adhesivo entre 1 mm y 2 mm,
se puede poner:

Ea'tf

£ )

(X.f =0

donde c,, es una constante empirica que es determinada desde
tests experimentales y tiene en cuenta las no linealidades (los
autores mencionados utilizan ¢, = 0.28).

Para la tension normal se usa:

() k i b
Tinax L con kn = Ea -+ (10)
4 E T, ‘s

O-z,max -

Pudiendo simplificarse como:

O-z,max =tmax 'Ef (11)
donde es:
i 1
N R A
&= 4-E, -1, (12)

si sustituimos &, y I, = b,t7 /12, queda:

1
34, E, b, /i 3-Ea-rfl%

- cz\/; (13)

g = | —L—5| -

3 Eq-t
Efbflf 'la f ta

donde ¢, es una constante a determinar de forma experimen-
tal (los autores referidos toman c, = 1.3).

En definitiva, se han establecido las siguientes relaciones:
O'z,max =0 \/OL ftmax

Ea'tf
Ly

g = 02\/;

De estudios experimentales [3], se sabe que el valor de M,
(momento flector elastico de la viga en la seccion correspon-
diente al extremo de la fibra) (figura 4), debe ser afectado por
un coeficiente para poder cuantificar el verdadero valor en esa
seccion (M¥*) .

(14)

(X.f=cl
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Si la distancia del extremo de la fibra al soporte es peque-
fla, se puede considerar M, = M*, pero si la distancia es gran-
de, resulta excesivamente conservador. Por ello se propone:

M*= M, 9, (15)
donde:

Ly Ly
W, =1.35—12.57 para 750.1 (16)

siendo:

Ly distancia del extremo de la placa de refuerzo al soporte.

L: longitud total de la luz de la viga (entre soportes).

(]
O |
L
<>
PaNER
.'”H
l"n
Q

Figura 4. Valor de M* aplicado al modelo.

Con lo que, a partir de la expresion (4), se deduce:

5 M M,

x =7 (df—c)=T‘Pf2(df—c)

amn

5. CRITERIO DE FALLO

En la zona cercana al extremo de la placa de refuerzo, el
hormigon se encuentra bajo un estado combinado de tensio-
nes tangencial y normal. Debido a ello, el estado de tensiones
principales bidimensionales en el hormigén pueden ser de
traccion-traccion ¢ traccidn-compresion, dependiendo de la
magnitud de la tension tangencial desarrollada (en general, la
tension normal longitudinal puede ser despreciada debido a
que la distancia entre el extremo de la placa y el apoyo es
pequeiia).

Si se adopta el criterio de fallo para el hormigén de Tasuji,
Slate y Nilson [7], para el caso de estado biaxial de tensiones,
el modelo de fallo indica que cuando ambas tensiones princi-
pales son menores que la resistencia a traccion del hormigén
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(f)- Siuna de las tensiones es de compresion, el fallo desarro-
llado puede ser aproximado por un valor intermedio entre la
resistencia a traccion del hormigoén y su resistencia a com-
presion.

Denominando o; como la tension principal primaria y o;
como la tension principal secundaria (positivas si son de trac-
cion y negativas si son de compresion), deducidas de las ecua-
ciones de transformacion clasicas del estado de tension pla-
nas, éstas se compararan con la tension de rotura del
hormigoén a traccion (ver figura 5).

La tension de traccion ultima del hormigén (f;,) se define
como:

a) Caso de traccion-traccion: para este estado, el fallo se
produce si la tensidn principal primaria o; es mayor que
la tension ultima del hormigén a traccion, definida
como:

fu=fi=k 1o

siendo

(18)

k: una constante a definir

f. resistencia caracteristica del hormigén a compresion.

Para la EHE, se debe usar:

f = f,=021-3 1,
(19)

b) Caso de traccidn-compresion: para este estado, el fallo
ocurre si la tension principal primaria 6, es mayor que la
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A partir de aqui, se llega a una ecuacion simplificada (vali-
da para distancias cercanas al apoyo). Si se considera que la
razon, o,/ f.; es pequefia, el fallo puede predecirse igualando
o; con 0.95 f,. De esta igualdad se obtiene la carga P, para una
viga simplemente apoyada con cargas concentradas a L/3, que
puede ser aproximada como:

3.8-f,-1
(Et +2)(df —C)<tf _,_lpr ‘o, -Lf>

u =

@

donde: o, &y w;, son los coeficientes hallados anteriormente
y P,, es la suma de las cargas concentradas. Esta sencilla for-
mula tiene mucha utilidad porque representa el caso general
de flexion a 4 puntos, es decir, el caso tratado en la presente
experimentacion.

6. APLICACION DEL METODO

Se trata de calcular la carga maxima que puede soportar la
viga reforzada considerada en la presente investigacion.
Intentaremos predecir la carga de rotura para la viga prefisu-
rada con fibras de 150 cm. Se toma un valor L,= 30 mm, que
son los que se dejaron practicamente en los ensayos, desde el
extremo del rodillo de apoyo.

e Datos iniciales:

h =260 mm; r =20 mm; d = 240 mm; b = 70 mm; A,=
226.20 mm?; 4, =28.27 mm?; L = 1500 mm; L;=30 mm; ¢,=
2.5 mm; by="70 mm; ¢,= 1 mm ; E;= 210000 Mpa; E,= 30000
Mpa; E, = 4300 Mpa; = f;; 25 Mpa; E. (sec) = 27264.04 Mpa.

e Propiedades de la seccidon fisurada (con placa)

tension ultima del hormigon, definida ahora como: 0 = E, _ 09086
. = =0.
. £y
O
f;u = f;(l + f ) n. = E s =7
ck s = -
(20) E,
c;[Mpa] fex=30 Mpa
30
\ \ \
20 compresion-traccion I traccion-traccion
10 fu fu=Tt
\4
0 T 7
<
-10 / 53 [
-20 / compresion-compresion ——— traccion-compresion
-30 \ /
-40 &2[Mpa]
-40 -30 -20 -10 0 10

Figura 5. Tipico desarrollo de fallo biaxial
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d;=262.25 mm
A= 175 mm?
a;, = 31.80 mm

by =1956.29 mm?

¢, = -429867.55 mm3
C =89.50 mm
I=57243435.90 mm*

e Calculo de coeficientes o x,y Y,

E -t
« 1 _01714

@y =028 =

£, =13 o, =05383

Ly
W, =135-12.5-=L =110
L .

e Calculo de tensiones Ty o,, suponiendo P, = 90 kN

M* = gLf W2 21633500 N

T= %tf (d; - C)=0339 Mpa

_ Ai*(df ~C)=4.929 Mpa

OX

e Calculo de tensiones T, Y Oy

Tpe =T+ 0,0, =1.185 MPa

. X

Oz,max = %f Toax = 0.637 Mpa

e Calculo de tensiones principales o, y 0,

2
O'z,mavc (Oz,max\ 2
O-1,2 = * + tmax
2 2

o, = 1.5457 Mpa

0, =-0.90 Mpa (compresion)
e Criterio de fallo

£, =0213 7, =1.7954 Mpa

i = ft(1+%) = 1.7302 Mpa
ck

Dado que o, <f,, el verdadero valor de la carga tltima (P,)
debe ser mayor que 90 KN. Haciendo algunas iteraciones se

establece la igualdad tensional para P,= 100.30 KN (o, =f,, =
1.7226 Mpa).
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Utilizando la formula simplificada, sera:

38 /-1
(g, +2)-(d, -c)-<;f +1pf2afo)

P =

u

=102.09 KN

7. CONCLUSIONES

Podemos extraer varias conclusiones preliminares, a falta
de mayor experimentacion y estudio, de los ensayos y resul-
tados obtenidos. Las mas importantes son:

1. Respecto a los valores tedricos hallados con la formula-
cion dada por la EHE, se observd que aunque las ecuaciones
parecen representar bien la carga de fisuracion utilizada,
podria ser un poco excesiva (del lado de la inseguridad). La
carga de fisuracion aplicada fue de 55 KN (para w = 0.2 mm)
y la carga tedrica de la norma para esta fisuracion es de alre-
dedor de 60 KN. Si bien no se hizo un estricto seguimiento del
ancho de la fisura durante los ensayos. Las vigas rompieron
con una P, de 100 KN aproximadamente.

2. Las laminas de fibra de vidrio utilizadas en el programa
experimental transforman el fallo de tipo ductil y por flexion
observado en las vigas de control, en fallos de tipo fragil,
tanto para las vigas prefisuradas y reparadas, como para las
reforzadas previamente. Esto puede representar un serio pro-
blema en algunas utilizaciones propias de la ingenieria estruc-
tural, donde se requiere como premisa fundamental, precisa-
mente, garantizar un tipo de fallo dictil y progresivo. De esto
se deduce que es necesario optimizar estos métodos de repa-
racion / refuerzo y lograr incrementar la carga maxima de ele-
mentos flexionados sin alterar el tipo de rotura (para lo cudl
habria que incrementar simultdneamente la resistencia a cor-
tante de la viga o, en su caso, utilizar fibras que aporten una
sobrerresistencia perfectamente establecida y cuantificada a
fin de no cambiar el tipo de fallo.

3. Lamodelizacion teorica utilizada proporciona una buena
aproximacion de la carga ultima resistente en vigas reforzadas
con planchas de fibra de vidrio. El problema fundamental de
este método reside en la alta sensibilidad que presenta el
modelo respecto al valor de L, Asi, en nuestro estudio, para
distintos valores de L, se obtendria:

L, [mm] P, [KN]
10 165
20 116
30 100.3
40 91

A priori, no parece logico pensar que estas diferencias en la
longitud desde el rodillo de apoyo al extremo de la placa de
fibra, sean capaces de generar tales dispersiones en los valo-
res de las cargas ultimas.

Se hace, por tanto, necesaria una mayor experimentacion,
especialmente para establecer con seguridad algunos valores

n° 231, 1" Trimestre 2004



Estudio experimental y modelizacién de vigas de hormigén armado...

empiricos utilizados en el modelo y que se han extraido a par-
tir de los valores deducidos por autores. A falta de métodos
mas precisos, este método resulta ser muy eficaz y sencillo.

8. AGRADECIMIENTOS

Este trabajo es el resultado de la colaboracion entre la Uni-
versidad de Oviedo y la Universitat de Girona en el marco del
proyecto DGE-01-PD98-0455-UDG. Los autores agradecen
la colaboracion de RUBIERA PREDISA de Gijon, por la
colaboracion gratuita con las vigas para los ensayos.

9. BIBLIOGRAFIA

1. Mahmoud T. ElI-Mihilmy and Joseph W. Tedesco.”Pre-
diction of anchorage failure for reinforced concrete beams
strengthened with fiber-reinforced polymer plates”.ACI
Structural Journal. V 98. N° 3. pp 301. 2001

2. Jones R., Swamy R. and Charif A. “Plate separation and
anchorage of reinforced concrete beams strengthened by

A. Catalan, M. J. Lamela, A. Fernandez y L. Bozzo

epoxy bonded steel plates”. Structural Engineer. V 66. N° 5.
pp 85. 1988.

3. Roberts, T., “Approximate Analysis of Shear and Nor-
mal Strees Concentrations in the Adhesive Layer of Plated RC
Beams”. Structural Engineer, V 67, N° 12, 1989, pp. 228-233.

4. Taljsten B., “Strenthening of Beams by Plate Bonding”.
Journal of Materials on Civil Engineering, ASCE, V 9, N° 4
Nov. 1997, pp. 206-212.

5. Malek, A. and Saadatmanesh, H., “Design Equations
and Guidelines for Reinforced Concrete Beams Strengthened
with FRP Plates”. ACI Structural Journal V 95 N° 4, July
1998, pp. 391-399

6. Arduini, M. Di Tomasso, A., and Nanni A., “Brittle Fai-
lure in FRP Plate and Sheet Bonded Beams”, ACI Structural
Journal, V 94, N° 4 Aug 1997, pp. 363-370.

7. Tasuji, M.; Slate, F. and Nilson, A. “Stress-Strain Res-
ponse and Fracture of Concrete in Biaxial Loading”. ACI
Journal, Proceedings V 75, July 1978, pp. 306-312.

A Eca

Color y textura
en pavimentos
y paramentos
de hormigon

COLOR Y TEXTURA EN PAVIMENTOS
Y PARAMENTOS DE HORMIGON

En la presente publicacion se describen con detalle tres de las técnicas mas
utilizadas hoy en dia para obtener de forma econémica y duradera, una gran
variedad de efectos decorativos jugando con el color y la textura del hormigon:
pavimentos de arido visto, de hormigén coloreado o de hormigén impreso,
cada una de ellas con sus distintas alternativas.

Como es logico, la segunda de ellas puede combinarse con cualquiera de las
dos restantes. Se mencionan también de forma sucinta varios procedimientos
(recrecidos con morteros poliméricos, pavimentos autonivelantes, terrazos
continuos, etc.) que amplian todavia mas las posibilidades de este tipo de aca-
bados. Finalmente se dan algunas indicaciones para un correcto proyecto y eje-
cucion de los pavimentos destinados a recibir estas terminaciones.

En paramentos de hormigon, tanto la tematizacién como la desactivacion permiten conseguir una variedad muy
amplia de acabados, asi como efectos estéticos de gran belleza.

La tematizacion tuvo su origen en la bisqueda de nuevas soluciones imitando distintos elementos, naturales y
arquitectonicos, y poco a poco, debido a la calidad de los trabajos realizados, se ha ido extendiendo a sectores tales
como centros comerciales, urbanizaciones, fachadas, muros de separacién y decoracion de interiores.

Las distintas técnicas utilizadas para mejorar la estética de los paramentos de hormigén son también objeto de este
manual.

Autores: Varios
Titulo:  Color y textura en pavimentos y paramentos de hormigon
P.V.P. 15 Euros (IVA incluido) + gastos de envio.

Los interesados en dicha publicacion deberan consultar la hoja WEB:

www.ieca.es
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RESUMEN

Esta nota técnica versa sobre el criterio usado por el Euro-
codigo 2 y la Instruccion espafiola EHE, para calculo de
agotamiento en compresion bajo solicitaciones combinadas
de torsién y momento flector. Ambas normativas establecen
un criterio de comparaciéon en mecanica del continuo. En
este articulo se definen los limites de validez del criterio
propuesto y se delimita cuando se debe usar un criterio de
rotura.

SUMMARY

This technical note is about the ultimate criteria in com-
pression for combined torque and flexural moment. Euro-
code 2 and the Spanish Concrete Code (EHE) specify a cri-
teria in the continuum domain, this is valid when the value
of the flexural moment is important. In this paper the limits
of this criteria are discussed along with the boundary
where continuum criteria or ultimate state criteria must be
used.

INTRODUCCION

El tnico objetivo de esta nota técnica es el de facilitar la
comprension del apartado 4.3.3.2.2 (2) del Eurocddigo
2(1993) —en adelante EC2— y del apartado 45.3.2.1 de la

Hormigon y Acero ¢ ne231, 1° Trimestre 2004

EHE(2001). Ambos apartados tratan sobre la solicitacion
combinada de momentos torsor y flector, y mas concreta-
mente, en la comprobacion de las tensiones de resistencia
limite a compresion en una solicitacion combinada de torsor
y flector.

Tanto el Eurocddigo 2 como la Instruccion espafiola EHE
establecen que dicha comprobacion se realice limitando el
valor de la tension principal de compresion (o,,), que debe
calcularse mediante la expresion:

(M

valida, en principio, para situaciones elasticas de pieza sin
fisurar (prerrotura). En la ecuacion anterior o, es la tension
de compresion debida a la flexion compuesta en el punto
considerado y 7, es la tension tangencial de torsion en
dicho punto. Segtin la EHE (apartado 45.3.2.1) se debe de
cumplir:

Ocq <O fiea Q)

donde o vale 1.2 6 1.5 en funcidn del tipo de estribo y
fiea = 0.6f., es la resistencia a compresion del hormigén en
biela.

La comprobacion de agotamiento anterior (teoria de
prerrotura) choca un poco con el tratamiento de agotamien-
to en bielas de compresion, criterio empleado tanto en cor-
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tante como en torsor y en la combinacion de ambos (cortante
mas torsor), tal y como se puede comprobar en la expresion
que la EHE facilita para este caso:

3)
donde P = 2-(1—%)

La Ecuacion 3 representa una superficie de interaccion
cortante-torsion y define, por tanto, el estado limite ultimo
frente a solicitaciones tangenciales (rotura). 7, es el momen-
to torsor de célculo, V,,; es el esfuerzo cortante de calculo
efectivo, T,; es el maximo momento torsor que pueden resis-
tir las bielas comprimidas de hormigén, V,; es el maximo
esfuerzo cortante que pueden resistir las bielas comprimidas
de hormigén, b es la anchura del elemento y /4, el espesor
eficaz de la pared de la seccion de calculo.

El porqué de que en el caso de flexion mas torsion el trata-
miento de agotamiento a compresion se realice de forma dife-
rente se intuye en la forma de abordar el tema en el Euroco-
digo 2, en donde se puntualiza que esto debe de hacerse asi
cuando “la torsién se combine con un momento flector impor-
tante”, puntualizacién no efectuada por la EHE y que como
veremos a continuacion es bastante relevante. Ademas, a
nuestro parecer, es conveniente especificar los limites de ese
tratamiento y delimitar cuando la combinacion de torsor y
flector debe tratarse mediante teoria de rotura o mediante teo-
ria de mecanica del continuo.

Es interesante sefalar que la revision mas reciente del
Eurocddigo 2(2002) no trata el tema de torsién combinada
con flexion.

TORSION EN ROTURA Y PRERROTURA:
TORSOR DE FISURACION

En la Figura 1 se representa el comportamiento del hormi-
g6n frente a una solicitacion de torsor en prerrotura y en rotu-
ra. En piezas de hormigodn el tratamiento de la torsion se basa
en la teoria de perfiles delgados cerrados, de tal forma que se
supone que el torsor genera un flujo de tensiones cortantes g
(g=7h,) en la parte exterior de la pieza. Donde 7 es la tension
tangencial debida al momento torsor.

prematura
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En prerrotura el flujo de cortante ¢ puede ser absorbido
mediante compresiones y tracciones en el hormigéon (Figura
1.a). Cuando dichas tracciones superan la resistencia del
hormigoén a traccion se produce la fisuracion de la pieza
dando lugar al desarrollo de unas bielas de compresion
orientadas un angulo 6 (ver Figura 1.b). A partir de ese ins-
tante, el mismo flujo de cortante debe de descomponerse de
distinta forma: las compresiones siguiendo las bielas de
compresion y las tracciones buscando la armadura disponi-
ble, que en el caso de la Figura 1.b corresponde a armadura
longitudinal. Esta nueva descomposicion, en rotura, provoca
un incremento instantdneo de las compresiones en compara-
cion con el estado de prerrotura.

Aplicando criterios de la mecanica del continuo es facil
deducir cudl es el torsor que provoca la rotura, a este torsor se
le denomina torsor de fisuracion (7%;)

El valor del torsor de fisuracion cuando sobre la pieza actia
ademas del torsor una compresion, debida bien al pretensado
0 a una accion exterior, se puede determinar a partir del esta-
do tensional existente en una de las caras del elemento torsio-
nado, tal y como se indica en la figura 2. El estado tensional
es el indicado en la Figura 2.

Imponiendo en el circulo de tensiones que la tension
maxima de traccidon tome el valor de f;, (tension méxima de
traccion en el hormigon), se obtiene el valor de la tension
tangencial 7 que produce f.,.

. Gx 2 2 Gx . O,
= (—) +1T° - =
fct ( 2 ) 2 fct

- tv=f, |1+

Si en la ecuacion anterior se sustituye el valor de 7 por su
valor en funcion del torsor que lo genera (7=7/(2h.A4,) )y
£..=0.3f..?7 se obtiene la siguiente expresion para el torsor de
fisuracion, T,

2 (6]
fo Nl+——— en N-mm

Ty =2h,4,030 f;
0303/ 12
donde 4, es el area encerrada por la linea media de la seccion
cerrada, segun la teoria de torsion en perfiles delgados.

De la ecuacion anterior se deduce que en el caso de que el
flector sea “importante”, tal y como especifica el EC2, el
valor del torsor de fisuracion se incrementa, pudiendo no lle-
gar ni siquiera a presentarse fisuracion, por lo que la compro-
bacion a agotamiento en compresion debe de realizarse en la
mecanica del continuo, tal y como se especifica en el EC2 y en

Figura 1. Estados de prerrotura y rotura en torsién.
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Figura 2. Tensiones tangenciales de torsion junto con tensiones normales.

la EHE. Por el contrario, si el momento flector no es “impor-
tante” puede presentarse fisuracion y en ese caso, aplicar la
mecanica del continuo quedaria del lado de la inseguridad.

De la ecuacion anterior se deduce que la “importancia” del
momento flector estd en relacion tanto con su valor como con
la magnitud del torsor aplicado.

Considerando que la tension normal tenia su origen en la
actuacion de un momento flector pero esto no siempre es asi
puesto que dicha tension puede ser originada por una accion
de pretensado. Por esto es muy interesante saber si el torsor de
disefio es superior o inferior al torsor de fisuracion.

La norma americana ACI-318-02, hace un uso explicito del
torsor de fisuracion para determinar la importancia del valor
del torsor, como a raiz de este articulo es facil de comprender.

LIMITE DE LA TENSION PRINCIPAL
DE COMPRESION

Como se ha visto en la introduccion de este articulo, la EHE
y el Eurocddigo 2 limitan el valor de la tensiéon principal de

compresion al valor de la resistencia a compresion en biela,
Ecuacion 2. La resistencia a compresion en biela es menor
que la resistencia a compresion obtenida mediante el ensayo
de compresion con probetas cilindricas. El origen de la dis-
minucidén de la resistencia del hormigdén cuando se encuentra
en un mecanismo de bielas es debido a la presencia de grietas
diagonales como se puede ver en la Figura 3(ASCE-ACI
Committe 445 on Shear and Torsion 1998).

La tension de compresion en el hormigdn o, en presencia de
grietas tiene un valor maximo f,,,,, menor que el valor maxi-
mo del ensayo de compresion f.. Collins (1978) propuso la
formula de la Figura 3.b para el valor de la tension maxima de
compresion en biela en funcion de las deformaciones &; y &,
siendo &, y & el valor de la deformacion unitaria en la direc-
cion principal de compresion y perpendicular a ella respecti-
vamente.

Los autores consideramos que en el caso de que el torsor
sea inferior al torsor de fisuracion la tension principal de
compresion deberia de compararse con f;, en lugar de la
Ecuacion 2.

al Tensitn-doformacdn del hormindn agnckada B Tensmn madoma ded bormigon agrckads

Figura 3. Relaciones tensién-deformacion para el hormigdén agrietado en compresion.
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Ejemplo

Consideremos una seccion cuadrada de 0.6x0.6 m, maciza,
fabricada con HA-25. Dicha seccion esta solicitada por un
momento flector aplicado de 28.8 kN'm que actua junto con
un torsor de 180 kN-m. El momento flector origina una ten-
sion normal maxima de compresion y de traccion (suponien-
do distribucion lineal) de 0.8 N/mm?. El torsor de fisuracién
en las caras perpendiculares al eje de aplicacion del momento
(donde no tenemos en cuenta la tension normal) es de 156
kN-m, sin embargo, en la cara paralela al eje de aplicacion del
momento (donde se producen las compresiones maximas) el
torsor de fisuracion es de 178 kN-m.

Aplicando los criterios de la mecanica del continuo, que son
las formulas dadas por la EHE, se obtiene un valor maximo de
la tension de compresion de 2.96 N/mm?.

No obstante sabemos que este criterio no es del todo apli-
cable puesto que el momento torsor es superior al torsor de
fisuracion y la seccidn, por tanto, se encuentra fisurada.

Para aplicar el criterio de rotura lo primero que hay que
decidir es la inclinacion de las bielas de compresion. En este
ejemplo se ha adoptado la inclinaciéon de fisuras correspon-
diente al caso de que todo el flector esta aplicado y el valor
del momento torsor sea igual al torsor de fisuracion. En ese
caso la inclinacion es de 41°.

Proyectando el estado tensional generado por las solicita-
ciones iniciales en bielas de compresion a 41° y en tracciones,
el resultado de la tension en las bielas de compresion es de
5.98 N/mm?, que es muy diferente de los 2.96 N/mm?, obte-
nidos a partir de la teoria del continuo.

COMENTARIOS FINALES
Como sumario de este articulo se puede decir:

— Que la norma espainola de hormigén, EHE, no establece
ningun criterio acerca de los limites en la comprobacion

Hormigon y Acero ¢
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a agotamiento en compresion en el caso de una solicita-
ciéon combinada de momento flector y torsor. Seria con-
veniente, al menos, realizar el comentario que hace el
Eurocodigo 2 acerca de que el momento debe de ser
“importante”.

— Que el comentario incluido por el Eurocodigo 2, aunque
acertado, es a nuestro juicio incompleto. Dicho comenta-
rio necesitaria ser aclarado, tanto en el porqué se com-
prueba en mecanica del continuo como en el estableci-
miento de los limites a dicha comprobacion.
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Coordinador del Grupo de Trabajo de Bielas y Tirantes
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iIncon

Método de Bielas
y Tirantes

R

Como consecuencia de la publicaciéon en 1998 de la ins-
truccion EHE, en la que se introdujo de forma explicita y sis-
tematica el método de las bielas y tirantes, surgio la idea en el
Consejo de ACHE de formar un grupo de trabajo dentro de la
Comision I “Proyecto”, cuyo fin ultimo era el de preparar una
Comisién 1 monografia que sirviese para la difusion del método de bielas

Grupo de Trabajo 1/3 y tirantes, tanto desde el punto de vista tedérico como practico.
Bielas y tirantes

En 1999 el presidente de la comisiéon me invitd6 a ser el
Enero de 2003 coordinador de este grupo de trabajo, lo que acepté gustosa-
mente. Rapidamente se forma un grupo de 12 personas, la
mayor parte de ellas relacionadas con el mundo del proyecto,
que con gran entusiasmo empieza a debatir el contenido de la
futura monografia.

Desde el primer momento se intent6 preparar un documen-
to asequible a la medida del sector técnico involucrado en el
proyecto, aunque planteado con el necesario rigor teérico. Por
ello se dividié la monografia en dos partes: una teodrica y otra practica. La teoria se abordd de la forma mas sintética posible
para que el lector pudiese captar los principios en los que se basa el método.

Dentro de esta parte tedrica la monografia se divide en los siguientes apartados:

— Introduccién al método y evolucion histérica

En este epigrafe se describe la evolucion del método que nace con el propio hormigén armado hasta nuestros dias.

Fundamentos teoricos del método

Se enuncian en este apartado los principios teoricos basicos en que se fundamenta el método.

Método de bielas y tirantes en la normativa

Se describe sintéticamente el tratamiento que dan las distintas normas de hormigén al método de bielas y tirantes.

Criterios de proyecto

En este apartado se recogen una serie de criterios practicos para la aplicacion del método, por ejemplo: la forma de trazar
los mecanismos resistentes, la manera de definir geométricamente los nudos de los modelos, etc.

A continuacion se aborda la parte practica de aplicacion del método de bielas y tirantes.
La redaccion de esta parte de la monografia fue la mas compleja: ya desde las primeras reuniones del grupo se comprobo que,

como suele ocurrir en el proyecto, no existe una Yinica solucion para resolver un problema y que, en muchos casos existian
visiones diferentes dentro del grupo de trabajo, lo que, sin duda, nos enriquecio a todos.
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Esta es, sin duda, una de las mayores ventajas e inconvenientes que presenta la aplicacion del método de bielas y tirantes:
hay que buscar un mecanismo resistente que suponga la minima energia de deformacion y que sea compatible con una dispo-
sicion constructiva de armaduras, lo que implica un cierto aprendizaje y experiencia, asi como la reflexion del técnico.

Como consecuencia de aquellos debates y para facilitar el uso del método, ya que son innumerables los ejemplos de aplica-
cion que aparecen en la practica diaria del proyecto, se prepararon una coleccién de modelos en los que se indicaron los posi-
bles mecanismos resistentes. Estos modelos incluyen un gran niimero de elementos estructurales en el ambito de la edificacion,
de los puentes y de las cimentaciones, de forma que el lector tenga una primera referencia de los posibles modelos de bielas y
tirantes a usar.

Ademas se considero imprescindible la resolucion completa de una serie de elementos estructurales, ejemplos de aplicacion,
desarrollando desde el planteamiento del equilibrio hasta los croquis de definicion de las armaduras, pasando por la compro-

bacion de nudos, bielas y tirantes.

En la eleccion de los ejemplos a desarrollar se han buscado elementos estructurales que no estuviesen recogidos explicita-
mente en la bibliografia existente sobre el método y que, sin embargo, se presentasen en la practica diaria del proyecto.

De esta forma se han recogido cuatro ejemplos correspondientes a cimentaciones: Encepado de una pantalla contraviento,
encepado de una pila de puente con 6 pilotes, zapata sometida a flexion recta y zapata sometida a flexion esviada.

En el ambito de los puentes se ha desarrollado el disefio de un diafragma de apoyos de un tablero con seccion cajon y el din-
tel de una pila.

Por ultimo se han desarrollado tres ejemplos de edificacion: una ménsula corta, una viga de gran canto de dos vanos y una
viga con cambio de canto.

Dentro del Grupo de Trabajo se considera que con el desarrollo completo de estos ejemplos, junto con las colecciones de mode-
los y los criterios de proyecto, se proporciona al lector las herramientas necesarias para la aplicacion correcta del método.

De lo acertado de la vision de ACHE sobre la necesidad de difusion del método de bielas y tirantes, habla la concurrencia a
los dos seminarios que se han organizado recientemente en los que se ha presentado esta monografia.

Como coordinador del Grupo de Trabajo he de agradecer a todos mis compaiieros del grupo por el esfuerzo realizado, al Pre-
sidente de la Comision I “Proyecto” por su apoyo incondicional y al Consejo de ACHE por todas las facilidades otorgadas para
la redaccion de la monografia.
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Normas que deben cumplir los articulos que se

1. CONDICIONES GENERALES

Hormigoén y Acero, la revista de la Asociacion Cientifico-
técnica del Hormigon Estructural, acoge la publicacion de
articulos no solo de sus asociados sino, también, de cuantos
técnicos de todo el mundo que quieran comunicar los resul-
tados de sus experiencias cientificas o técnicas en el campo
del hormigén estructural. Igualmente, y dada la cada vez
mayor transversalidad que existe en el mundo de la investi-
gacion, proyecto y construccion de estructuras, la revista aco-
gera igualmente trabajos originales relacionados con cual-
quier otro material estructural.

Los originales de los Articulos que se deseen publicar en
“Hormigdn y Acero”, se enviaran a la Secretaria Administra-
tiva de la ACHE. Deberan cumplir rigurosamente las normas
que a continuacion se especifican. En caso contrario, seran
devueltos a sus Autores para su oportuna rectificacion.

Los que cumplan los requisitos exigidos pasaran al Comité
de Redaccion de la Revista el cual, previo informe y evalua-
cion de su calidad por los correspondientes Censores, deci-
dira si procede o no su publicacion, sugiriendo eventualmen-
te al Autor los cambios que, en su opinion, deben efectuarse
para su final publicacion en “Hormigén y Acero”. Toda
correspondencia en este sentido se mantendra directamente
con el Autor o primero de los Autores que figuren en el Arti-
culo.

Los originales de los articulos que por cualquier causa no
fueran aceptados se devolveran al Autor.

2. PRESENTACION DE ORIGINALES

Los originales de los articulos se presentaran en soporte
magnético (disquete, zip o cd rom) escritos mediante el pro-
grama de tratamiento de Word 95, o superior. Podra presen-
tarse solo el texto del articulo o, bien, el texto con graficos,
figuras y fotos insertados. En este ultimo caso, se enviara
también siempre, duplicados, todos los archivos digitales de
las figuras, graficos y fotos. Ademas, se enviaran 3 copias
escritas en papel, por una sola cara, en hojas tamafio UNE
A4,y con las figuras, fotografias y tablas, con el tamafio que
se proponga para su reproduccion.

2.1. Titulo

El titulo, en espaiiol e inglés, debera de ser breve y expli-
cito, reflejando claramente el contenido del Articulo. A con-

Hormigon y Acero
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tinuacion, se hara constar nombre y apellidos del Autor o
Autores, titulacion profesional y, si procede, Centro o
Empresa en el que desarrolla sus actividades.

2.2. Resumen

Todo articulo debera ir acompafiado de un resumen en
espariiol e inglés, de extension no inferior a cien palabras
(unas ocho lineas mecanografiadas) ni superior a ciento cin-
cuenta palabras (doce lineas ).

El titulo del articulo, el nombre de autor o autores y los
resimenes del articulo en espafiol e inglés se enviaran dupli-
cados en un disquete aparte, con objeto de introducirlos
automaticamente en la Base de Datos de articulos de la revis-
ta, que sera incluida en la pagina web de la asociacion a par-
tir de su publicacion en Hormigén y Acero.

2.3. Grificos y figuras

Los graficos y figuras deberan ir numerados correlativa-
mente en el orden en que se citen en el texto, en el cual
debera indicarse el lugar adecuado de su colocacion.

Los planos o croquis se presentaran siempre en soporte
papel blanco, en formato A4, ( excepcionalmente se permitira
formato A3), debiéndose suprimir la informacion innecesaria
y estar dibujados con tinta negra. El tamafio de nimeros y
letras empleados en el original debera ser tal que, tras la
reduccidn al ancho de una, dos o tres columnas, resulte de
cuerpo 7 ( 1.7 Smm de altura) o, excepcionalmente, de cuer-
po 6 (1,50 mm de altura).

Los originales de las figuras o graficos se admiten en for-
mato papel o en formato digital. En formato papel, éste sera
siempre blanco, todas las lineas estaran trazadas con tinta
negra y no se permitiran colores, salvo en originales de figu-
ras correspondientes a un articulo central. La distincion entre
las distintas lineas se realizara, en su caso, mediante trazos
distintos: continuo, discontinuo con rayas, idem con puntos,
etc., del grosor adecuado. El tamafio de letras y niimeros
seguira las pautas indicadas para los planos, recomendando-
se un minimo de cuerpo 7 para los titulos y de cuerpo 6 para
el texto, una vez efectuada la reduccion a 1,2 o 3 columnas.

Los graficos se admiten también en archivo digital, solo si
éste esta elaborado con el programa EXCEL®, el cual permi-
te una buena comunicacion con los programas de preimpre-
sion. Las pautas de presentacion son las mismas que las indi-
cadas para las figuras en soporte papel, pero tiene la ventaja
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de que, en imprenta, pueden manipularse los tamafios de
forma bastante automatica, pudiéndose lograr calidades de
reproduccion adecuadas en todos los casos, por lo se reco-
mienda emplear este soporte para graficos complicados. En
cualquier caso, los archivos estardn adecuadamente identifi-
cados con un nombre, y relacionados con el niimero de gra-
fico o figura que corresponda.

Excepcionalmente se admitiran en formato digital graficos
o figuras de tipo “linea” escaneados, debiéndose utilizar
entonces una resolucion minima de 300 ppm.

No se admite ningtn tipo de texto, figura o grafico en
soporte digital realizado con Power-Point® por su imposibi-
lidad de traduccion a los programas de preimpresion.

Todas las figuras irdan numeradas correlativamente como
tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.

2.4. Fotografias

Se procurara incluir solo las que, teniendo en cuenta su
posterior reproduccion, sean realmente utiles, claras y repre-
sentativas. Con independencia de las copias que se piden para
formar la maqueta, se deberan suministrar los originales.
Estos pueden ser en formato analogico o digital.

En formato analdgico se preferira la diapositiva en color a
la foto en papel color, y ésta a la de blanco y negro. No se
admitirdn como originales diapositivas realizadas sobre
fondo azul.

En formato digital y, para fotografias originales, solo se
admiten fotografias digitales obtenidas con camaras equipa-
das con un sensor de 2 millones de pixels de resolucion o
superior, y archivadas en formato SHQ/HQ (resolucion supe-
rior a 1600x1200 pixels).

Para fotografias escaneadas, s6lo puede garantizarse una
calidad de reproduccion minima con resoluciones iguales o
superiores a 1200ppm. Los originales deben enviarse prefe-
rentemente en archivos tipo TIF, admitiéndose, excepcional-
mente, archivos JPG grabados con calidad 6ptima.

Todas las fotografias irdn numeradas correlativamente
como tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.

2.5. Tablas y cuadros

Cumpliréan las condiciones indicadas para las figuras en el
punto 2.3. Llevaran numeracién correlativa, citada en el texto
y un pie con la explicacion adecuada y suficiente para su
interpretacion directa.

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresaran en unidades del Sistema
Internacional (S.I.) segun las UNE 5001 y 5002.

Hormigon y Acero

2.7. Férmulas, letras griegas, sub indices, exponentes

En las formulas se procurara la maxima calidad de escritu-
ra y emplear las formas mas reducidas, siempre que no
entrafien riesgo de incomprension. Para su identificacion se
utilizara, cuando sea necesario, un nimero entre paréntesis, a
la derecha de la formula.

Se elegira un tipo de letra (Times New Roman u otra simi-
lares) tal que las letras griegas, sub indices y exponentes
resulten perfectamente identificables, procurando evitar los
exponentes complicados y letras afectadas simultaneamente
de sub indices y exponentes.

Se diferenciaran claramente mayusculas y minusculas y
aquellos tipos que puedan inducir a error (por ejemplo, laly
el I;laOyelcero;laKylak, etc.).

2.8. Referencias bibliograficas

Las referencias bibliograficas citadas en el texto se reco-
geran al final del mismo, dando todos los datos precisos
sobre la fuente de publicacion, para su localizacion.

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

Referencias de Articulos publicados en Revistas

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo del Articu-
lo; nombre de la publicacion; nimero del volumen y fascicu-
lo; fecha de publicacion, y nimero de la primera y ultima de
las paginas que ocupa el Articulo al que se refiere la cita.

Referencias de Libros

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo del libro;
edicion; editorial y lugar y afio de publicacion.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se enviard una copia
al Autor para que, una vez debidamente comprobadas y
corregidas, las devuelva en el plazo maximo de quince dias,
con el fin de evitar el riesgo de que la publicacién de su arti-
culo tenga que aplazarse hasta un posterior nimero de “Hor-
migoén y Acero”.

En la correccion de pruebas no se admitiran modificacio-

nes que alteren sustancialmente el texto o la ordenacion del
Articulo original.
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