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RESUMEN

Este articulo es una puesta al dia de la
comunicacion presentada en el Segundo
Congreso de ACHE celebrado en
Madrid en Noviembre de 2002. Por
entonces el proyecto de construccién
estaba terminado y la obra estaba inicia-
da. Ahora la obra se ha terminado y el
puente se ha inaugurado con presencia
de las autoridades locales y estatales el
dia 18 de Diciembre de 2004. Asi, en
este articulo, se ha revisado el conjunto
de aquella comunicacion, se han supri-
mido los antecedentes administrativos,
se han concentrado en una ficha técnica
las personas que han participado, se han
suprimido referencias a otros arcos
(Waxian y Martin Gil), se ha mejorado
la explicacion de las féormulas para
obtener los valores de la apertura del
arco: NO y MO, se han separado clara-
mente los capitulos de proyecto 3 y 4 de
los de construccion 5 y 6, se han afiadi-
do las mejores fotos de la construccion
y se ha incluido un capitulo entero
nuevo sobre los problemas habidos
durante la ejecucion.

1. INTRODUCCION

La carretera comarcal C-830 de la isla
de la Palma en Canarias bordea la isla

Hormigon y Acero ¢ n 236, 2.° Trimestre 2005

por el Este. La carretera ha sido objeto
de obras de acondicionamiento a las exi-
gencias del trafico actual, estas obras
incluyen un gran viaducto en el tramo
Tenagilia-Los Sauces. Este viaducto es
un arco que salva el barranco de Los
Tilos que se sitta al final de un gran par-
que natural. En lo que sigue, al viaducto
le denominaremos arco de “Los Tilos”,
tomando para €l el mismo nombre del
barranco que atraviesa. (Figura 1.)

Figura 1. Vista general del arco de Los Tilos.

ABSTRACT

This article updates the paper pre-
sented during the Second ACHE
Conference held in Madrid in
November 2002. At that time, the con-
struction project was already finished
and the construction works had started,
at the present time the construction
works have been completed and the
bridge was oficcially opened with the
presence of local and state authorities

Figure 1. General view of the Los Tilos arch.
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on 18 December 2004. Hence, this arti-
cle reviews that paper as a whole,
removing the administrative back-
ground and referencing the persons
involved in the technical specifications;
references to other arches (Waxian and
Martin Gil) have been removed and
improved the description of the formu-
las to obtain the crown jack opening fig-
ures: N,and M, project chapters as
well as 3 and 4 have been clearly sepa-
rated from the construction chapter 5
and 6, better photos of the construction
have been added and included a com-
pletely new chapter on the problems
encountered during the execution.

1. INTRODUCTION

The C-830 regional road on the
island of La Palma in the Canaries goes
around the island from the East. The
road has been subject to conditioning
works in order to support the current
traffic; these works include a large
viaduct in the section between Tenagiia
— Los Sauces. This viaduct is an arch
that overcomes the Los Tilos gully locat-
ed at the end of a natural park. In the
following text, the viaduct has been
called the “Los Tilos” arch, assuming
the same name as the gully it crosses.
(Figure 1.)

The Los Tilos gully is very deep and
its slopes very steeply. In particular the
South slope is almost vertical and

El Arco de los Tilos en la Isla de La Palma (Canarias)

Los Tilos Arch on La Palma Island (Canary Islands)

around 150 m deep. The North side is
not as vertical, but its slope is also very
steep. The gully has a volcanic origin,
just like the entire island; with basalt
rock of average quality alternated at
random with ash areas. The distance
between the two sides of the gully is
about 105 m at the bottom and increas-
es to 290 m at the top. The distance at
the height of the arch foundations is
about 250 m. Therefore the arch has a
span of 255 m.

This last figure is highly significant. It
is an arch with a span of 255 m and this
means we are talking about one the
largest arches in the world.

2. THE LARGEST CONCRETE
ARCHES IN THE WORLD

The Fourth International Conference
on Arch Bridges was held in Barcelona
in November 2004: Arch’04. Some of the
paperspresented there describe a series
of arches under execution in China that
will soon change the ranking of arches
with longest spans in the wo rid. We have
tried to establish this ranking at the end
of 2004 based on information available
on the Internet and have produced a list
of the 20 longest concrete arches in the
world. Table 1.

The Los Tilos arch with its 255 m
span is ranked 13th in this table of the

El barranco de los Tilos es muy pro-
fundo y sus laderas muy escarpadas. En
particular la ladera Sur es un acantilado
casi vertical de unos 150 m de profundi-
dad. La ladera Norte no es tan vertical,
pero su pendiente es también muy gran-
de. El barranco, como toda la isla, es de
origen volcanico; pero los Basaltos no
son de muy buena calidad y alternan
desordenadamente con zonas de ceni-
zas. La distancia entre las dos laderas es
de unos 105 m en el fondo y, al ir
subiendo, aumenta hasta unos 290 m en
coronacion. En el nivel donde sitian las
zapatas del arco es de unos 250 m. Asi
la luz del arco resulta de 255 m.

Este dato es muy significativo. Se
trata de un arco de 255 m de luz y ello
hace que estemos hablando de uno de
los arcos mas grandes del mundo.

2. LOS ARCOS DE HORMIGON
MAS GRANDES DEL MUNDO

En Noviembre de 2004 se celebrd en
Barcelona 1la Cuarta Conferencia
Internacional sobre Puentes en Arco:
Arch’04. En sus diferentes comunica-
ciones se incluyen una serie de arcos en
ejecucion en China que proximamente
haran variar sensiblemente el ranking de
arcos de mayor luz del mundo. Hemos
tratado de establecer este ranking a
finales del 2004 basandonos en la infor-

Tabla 1. Ranking de arcos de hormigén mas grandes del mundo a finales del 2004
Table 1. Ranking of longest concrete arches in the world at the end of 2004

Rankin Nombre Luz (m) |Pais Aiio Rankin Nombre Luz (m) |Pais Aiio
g | Name Span (m) | Country Year g | Name Span (m) | Country | Year
1 Wanxian 420 China 1997 11 Chateubriand 261 France 1991
2 Kik-1 (east Span) | 390 Croatia 1980 2 Takamatu 260 Japan | 2000
Croacia
3 Jianghiehe 330 China 1995 13 Los Tilos 255 Spain 2004
4 Yongjiang 312 China 1998 14 Wilde Gera 252 Germany | 2000
h) Gladesville 305 Australia 1964 15 Shibenik 246 Croatia 1966
. Brasil
6 Amizade 290 . 1964 16 Barelang 245 Sumatra | 1998
Brazil
7 Bloukrans 272 Suriffica | 19 17 Tuanku Tumbusai | 245 China | 1998
South Africa
8 Arrabida 270 Portugal 1963 18 Krk-2 (west Span) 244 Croatia | 1980
9 Sanan 270 China 1998 19 Xiaonanmen 240 China 1990
. Suecia
10 Sando 264 Sweden 1943 20 Beppu-Myouban 235 Japan 1989
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macién existente en Internet y hemos
obtenido la tabla con la lista de los 20
arcos de hormigén mas grandes del
mundo. Tabla n° 1.

En esta tabla de los arcos mas grandes
del mundo, se puede ver que el arco de
Los Tilos, con sus 255 m de luz, se
situaria en decimotercera posicion de
esta tabla. Asi pues esta comunicacion
trata de uno de los arcos mas grandes
del mundo como se decia en la intro-
duccion.

3. EL PROYECTO. DESCRIPCION
DEL ARCO DE LOS TILOS

En este apartado se describe el pro-
yecto de construccion del arco de los
tilos. Aunque este apartado trate del
proyecto, es necesario explicar cual fue
el proceso de construccion contemplado
para hacer el proyecto, existiendo des-
pués otro apartado que explica como se
realiz6 efectivamente la construccion y
los problemas que se tuvieron durante la
misma.

3.1. Descripcion General

En lo que sigue se describen las princi-
pales caracteristicas del arco de Los Tilos
(Figura 2). La estructura completa consta
del arco propiamente dicho y sendos via-
ductos de acceso en cada ladera. La lon-
gitud total resulta de 319 m. Los viaduc-
tos de acceso tienen 32 m de longitud con

dos vanos cada uno de 15y 17 m respec-
tivamente. Sobre el arco hay otros 15
vanos de 17 m de luz. El arco tiene una
luz de 255 m y su flecha es de 46.20 m,
asi la relacion luz flecha es de 5.52. Es
decir el arco tiene una forma clasica, bas-
tante peraltado, lo cual, desde el punto de
vista estético, es menos comprometido y,
desde el punto de vista estatico, determi-
na que los esfuerzos axiles sean menores
que con un arco mas rebajado. El puente
es casi simétrico, tiene igual nimero de
vanos de igual luz a derecha e izquierda,
pero la rampa longitudinal en el sentido
del kilometraje junto con la diferencia de
cota del terreno en ambas laderas, hace
que las pilas y el estribo Norte sean inevi-
tablemente mas altas que las del Sur
Esto, aparte de su repercusion en el efec-
to estético, produce durante la construc-
cién una estructura mas flexible en el
semi-arco Sur que en el Norte, lo cual
tiene algunas consecuencias en el com-
portamiento estructural como luego se
vera. En cualquier caso se ha realizado un
disefio tan simétrico como ha sido posible
y para ello ha sido necesario hacer un
estribo muy alto para el viaducto de acce-
so en el lado Norte.

3.2. La seccion transversal del arco,
sus materiales

La seccioén transversal y disposicion
de materiales de la estructura responde
al proceso de construccion. Este proce-
dimiento (Figura 3) consiste, a grandes
rasgos, en ir avanzando en voladizo

Figura 2. Alzado General del Arco de Los Tilos.
Figure 2. General drawing of the Los Tilos arch.

Figura 3. Proceso de construccion de avance por voladizos con diagonales temporales.
Figure 3. Construction process in cantilever with temporary diagonals.
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largest arches in the world. Therefore
this paper discusses one of the biggest
arches in the world, as stated in the
introduction.

3. THE DESIGN PROJECT.
DESCRIPTION OF THE LOS
TILOSARCH

This section describes the design
project for construction of the Los Tilos
arch. Although this section discusses the
design project, we should explain the
construction process initially designed
to execute the bridge; another section
afterward will cover the real construc-
tion process and the problems encoun-
tered during execution.

3.1. General description

The following is a description of the
main characteristics of the Los Tilos
arch (figure 2). The complete structure
includes the arch itself and two access
viaducts on either side. The complete
bridge length is 319 m. The access
viaducts are 32 m long at both sides of
the main span, with two spans each of
15 and 17 m. Over the arch, the deck is
connected with the arch in another 15
spans of 17 m in length. The arch has a
span of 255 m and its rise is of 46.20 m;
therefore the span rise ratio is 5.52.
Hence the arch has a classic form, fair-
ly deep, which from the aesthetic point
of view, is less compromising and, from
the static point of view means that axial
loads are lower than with a lower arch.
The bridge is almost symmetrical; it has
the same number of spans of equal
length on both the right and left.
However the longitudinal gradeline
plus the difference in height on either
side means the piers and abutment of
the North side are unavoidably higher
than the South side. In addition to its
influence of this dissimetry to the aes-
thetic side, it produces a more flexible
structure during construction at the
South semi-arch than the North, which
has certain consequences to the struc-
tural behaviour, as we shall see further
below. In any case, the design was per-
formed as symmetrical as possible,
avoiding to introduce a different num-
ber of spans for the access viaducts,
which required a very high abutment on
the North side.
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3.2. The arch cross section, its
materials

The cross section and layout of struc-
tural materials follows the construction
process. In general terms, this proce-
dure (Figure 3) involves progressing in
cantilever from both sides. The arch
frames are executed in sequence from
the abutments as follows for each
frame: a) Execution of the correspon-
ding arch section consisting of four seg-
ments of varying lengths less than 6 m.
b) Placing of a temporary diagonal con-
sisting of steel cables. c) Execution of
the end of frame column using climbing
formwork. d) Placing of the correspon-
ding steel deck section.

When the two cantilevers reach the
centre of the span, the arch is closed
with a crown segment that is executed
“on site” and after “opening” the two
semi-arches with jacks of sufficient
strength.

During the cantilever stage, the
columns and arches work mainly under
compression and therefore have been
designed in concrete, the diagonals and
deck mainly work on tension and there-
fore have been designed in steel. Both
concrete and steel materials are used in
the way that best suits their features.
Deepening a little further in the struc-
tural behaviour during construction, it
is clear that the predominant vertical
load is self weight; therefore reducing
that load has double financial impor-
tance. There are two ways to reduce the
weight of concrete:

a) Lightweight concrete.

High strength concrete and reduce
thickness beyond the density increase.

In the case of the Los Tilos arch, we
have chosen the second option because
we personally prefer this kind of concrete
for major structures like this one. After
selecting steel as the material for the
deck, it is also possible to minimize
weight during construction. Because the
deck consists of two steel beams and a
concrete slab on top of them, only the
steel part was used during construction,
in other words, two longitudinal beams.

Regarding the general dimensions of
the cross section (Figure 4), it is impor-
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tant to consider that an arch built using
this procedure during construction has a
very different behaviour to an exempt
arch. In fact, we already stated that in the
case of loads on their plane act as a truss
of great depth and jointly with columns
and deck in the case of transversal wind
loads. Hence the inertia to be considered
on the transversal plane is that of the
structure as a whole. For example, the
width of the deck is very important,
which in this case is 12 m for the finished
bridge During construction, the deck
consisted of two steel beams only; there-
fore the rigidity of the cross bracing
between them was fundamental so that
the inertia was of the whole and not the
sum of individual inertias of the two
beams. Furthermore, high strength con-
crete is more rigid, which resulted in a
highly slender structure that represents a
record in the bibliography analyzed (see
papers of the 2nd ACHE Con-
ference). In order to determine these
dimensions second order analysis was
performed, obtaining both SLS and ULS
scenarios as well as deflections due to

12.00

desde ambas laderas. Para ello se reali-
zan sucesivamente los recuadros del
arco desde los estribos del mismo con la
siguiente secuencia para cada recuadro:
a) Realizacion del tramo de arco
correspondiente formado por cuatro
dovelas de diferentes longitudes meno-
res de 6 m. b) Colocacién de una diago-
nal temporal constituida por cables de
acero. ¢) Ejecucion de la pila del final
del recuadro mediante encofrados tre-
pantes. d) Colocacion del tramo de
tablero metalico correspondiente.

Cuando los dos voladizos alcanzan el
centro de la luz se procede a cerrar el
arco con la dovela de clave que se ejecu-
ta “in situ” y previa “apertura” de los
dos semiarcos mediante gatos de sufi-
ciente fuerza.

Durante el voladizo, las pilas y el arco
trabajan principalmente a compresion
por lo que se han disefiado de hormi-
gon, las diagonales y el tablero trabajan
principalmente a traccion por lo que se
han disefiado de acero. Asi los materia-
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Figura 4. Seccion Transversal por pila.
Figure 4. Cross section by column.
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les Hormigén y Acero trabajan cada uno
al modo para el que estdn mejor dota-
dos. Si se entra un poco mas a fondo en
el trabajo estructural durante la cons-
truccion, se puede ver que la carga ver-
tical predominante que actua es la de
peso propio, por lo tanto reducir esa
carga tiene doble importancia econémi-
ca. Hay dos vias para reducir el peso del
hormigén:

a) Utilizar hormigones ligeros

b) Utilizar hormigones de alta resis-
tencia y disminuir los espesores mas de
lo que aumente la densidad.

En el caso del arco de Los Tilos se ha
elegido la segunda porque personal-
mente preferimos este tipo de hormigo-
nes para grandes estructuras como ésta.
En el tablero, una vez elegido el acero
como material, también se puede eco-
nomizar peso durante la construccion.
Como el tablero se compone de sendas
vigas metalicas y un forjado de hormi-
g6én encima de ellas, durante la cons-
truccion se utilizara solamente la parte
metalica, es decir las dos vigas longitu-
dinales.

Referente a las dimensiones generales
de la seccion transversal (Figura 4), hay
que tener en cuenta que un arco cons-
truido por este procedimiento tiene
durante la construccion un comporta-
miento muy diferente a un arco exento.
En efecto para las cargas en su plano ya
se ha dicho que trabaja como una celo-
sia de gran canto y para las cargas de
viento perpendiculares a su plano traba-
ja solidariamente con las pilas y el
tablero. Asi la inercia que hay que con-
siderar en el plano transversal es la de la
estructura en su conjunto. Por ejemplo
es muy importante el ancho del tablero
que en este caso es de 12 m para el
puente acabado. En construccion el
tablero estd formado so6lo por las dos
vigas metalicas por lo que es fundamen-
tal la rigidez del arriostramiento hori-
zontal entre ellas a fin de que la inercia
sea la del conjunto y no la suma de las
inercias individuales de las dos vigas. Si
ademas se tiene en cuenta que el hormi-
g6n de alta resistencia es mas rigido, se
ha llegado a una esbeltez para la estruc-
tura que constituye un récord dentro de
la bibliografia analizada (ver comunica-
ciones del II Congreso de ACHE). Para
fijar estas dimensiones se han hecho
calculos que tienen en cuenta los esfuer-
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zos de segundo orden y determinan las
situaciones de E.L.S. y E.L.U. asi como
las flechas que se producen por la carga
de viento en construccion y para el
puente acabado. Los calculos se han
repetido para diferentes anchos y con
diferentes cantos y al final de este estu-
dio se ha llegado a una seccion de 6 m
de ancho y 3 m de canto. Esto significa
una relacién luz canto de 85 que esta
cerca de 100 que es la referencia habi-
tual.

Al mismo tiempo que se hacian los
célculos preliminares para determinar
las principales magnitudes de la seccion
transversal, se puso en marcha con la
asesoria de especialistas el estudio de la
formula de trabajo para un hormigén de
alta resistencia.

Inicialmente se habia pensado en
fabricar un hormigén de resistencia
caracteristica a los 28 dias de 100 MPa.
Se pensaba utilizar los aridos basalticos
de la zona, cementos de buena calidad,
humo de silice y supeplastificantes de
ultima generacion. Sin embargo, por las
razones que luego se diran, no se pudo
pasar de 75 MPa. Si bien en obra se con-
siguieron siempre resistencias por enci-
ma de este valor y proximas a 80 MPa.

Al mismo tiempo que se hacian los
calculos preliminares y el estudio de la
formula de trabajo, se fijaron los espe-
sores de las paredes del cajon. En este
caso los espesores minimos no depen-
den de los requerimientos estructurales;
si no de la posibilidad de puesta en obra
del hormigén. Y, si tenemos en cuenta
las resistencias tan altas de los hormi-
gones que se pueden fabricar hoy en
dia, podemos incluso afirmar que la
limitacion viene de la colocacion en
obra. Por eso se consulto la opinién de
Encargados expertos en colocacion de
homigon estructural. Finalmente, como
un compromiso entre todos los agentes
que intervinieron en el proyecto, se
decidio fijar estos espesores en 20 cm
para las losas superior e inferior del
cajon y 25 cm para las almas que, en
principio, tendrian mayor dificultad de
colocacion. En el primer recuadro,
donde las solicitaciones de flexién son
mayores, estos espesores se aumentaron
hasta 30 cm y 40 cm respectivamente.
De esta manera, después de algunos
meses de trabajo, la seccion transversal
de la estructura quedo fijada como se
indica en la figura 4.

S. Pérez-Fadodn, J.E. Herrero, 1.J. Sanchez y M. Sanchez

wind during construction and after the
bridge completion. The calculations
were repeated with different widths and
varying depths and finally settled on a
section that is 6 m wide and 3 m deep.
This represents a span depth ratio of 85,
which is close to the traditional 100.

At the same time as the preliminary
calculations were being performed to
determine the main figures of the cross
section, a survey was initiated with spe-
cialist consultants to determine the
components amount of high strength
concrete.

Initially it had been planned to make
concrete with a characteristic strength
of 100 MPa after 28 days. The idea wa s
to use the basalt aggregates in the
area, good quality cement, silica fume
and last generation superplastifiers.
However, for reasons described below,
it was not possible to exceed 75 MPa.
Although in the construction, the
strength obtained was always greater
than this value and closer to 80 MPa.

The thickness of the box walls was
defined while producing the preliminary
calculations and analysis of the con-
crete components. The minimum thick-
nesses not only depend on structural
requirements, but also on the possibility
of laying concrete. And, considering the
high resistances of concrete available
today, we can also say that the limita-
tion depends on the placing on site.
Therefore, we asked for the opinion of
workmen experienced in placing struc-
tural concrete. Finally, as a compromise
of all the agents involved in the project,
it was agreed to set these thicknesses at
20 cm for the upper and lower slabs of
the box and 25 cm for the web, which
initially would be harder to place. These
thicknesses increased to 30 and 40 cm
respectively in the first frame, where the
bending forces are greater. This way, the
cross section of the structure was set as
specified in figure 4 after a few months.

3.3. Column section

The arch columns (Figure 5) repre-
sent an important part of the structure s
weight, therefore the same reasons stat-
ed for the arch in order to reduce its
dimensions and thickness of walls. On
the bridge plane, the columns width was
designed as varying depending on their
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height, and on the transversal plane of
equal width. Therefore, the columns
have varying widths ranging from 4 x
1.30 m, for the column over the arch
abutment (which is the highest), to 4 x
0.90 m for the ones in the centre of the
arch. The columns of the access
viaducts have been designed with thick-
nesses of 30 cm and ordinary concrete
and the ones over the arch with thick-
nesses of 20 cm and high strength con-
crete (Figures 11 and 12). All these
dimensions were considered in the
above mentioned calculations in order
to analyze the dimensions of the arch
and check its sufficiency.

3.4. The deck cross section

The cross section of the steel beams
was also subject to several analyses
during design (Figure 4). It is obvious
that the main mission of these beams is
to transmit tension force to the abut-
ment, as they constitute the upper mem-
ber of the Pratt truss of great depth dur-
ing the cantilever. This value is com-

Figura 5. Pilas vanos de acceso y sobre el arco.

Figure 5. Column access spans and over the arch.

pounded on the one hand by transver-
sal wind forces that notably increase
tension to one of the two beams. The
maximum tension value to due exclu-
sively to self weight is about 20 MN
and is increased up to 30 MN due to
horizontal flexion caused by wind.
Furthermore the construction ele-
ments rolling over these beams, specif-
ically the crane, produce local efforts
that, in some cases, are simultaneous
and therefore must be considered when
sizing these beams. Finally the beams
were left with S 355 steel section of 500
MPa of failure stress, 1000 x 400 mm
in size and variable steel plate thick-
nesses ranging from 40 mm to 15 mm
depending on section to abutment dis-
tances.

In terms of horizontal bracing for
wind loads (Figure 6), the combined
stiffness of the two beams was analyzed
using different web trusses joined hori-
zontally. One of the struts of this truss is
mandatory to connect with the piers
with a cross beam.
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Figura 6. Planta del tablero metalico.
Figure 6. Steel deck.

3.3. La seccion de las pilas

Las pilas del arco (Figura 5) represen-
tan una fracciéon importante del peso
propio de la estructura por lo que habia
las mismas razones dichas para el arco
para disminuir sus dimensiones y el
espesor de sus paredes. En primer lugar
se decidid que, en el plano del puente,
fueran de ancho diferente unas de otras
segun su altura, y por otra parte que, en
el plano transversal, fueran todas de
igual ancho. Asi las pilas varian sus
dimensiones en planta desde 4 x 1.30 m,
para la pila situada sobre el estribo del
arco que es la mas alta, hasta 4 x 0.90 m
para las que estan en el centro del arco.
En cuanto a espesores se han disefiado
con 30 cm y hormigoén ordinario las que
estan fuera del arco y con 20 cm y hor-
migdn de alta resistencia las que gravi-
tan sobre el arco (Figuras 11 y 12).
Todas estas dimensiones se introdujeron
en los calculos citados anteriormente
para estudiar las dimensiones del arco y
se comprobd su suficiencia.

3.4 La seccion transversal
del tablero

La seccion transversal de las vigas
metalicas también fue objeto de estu-
dios varios para su dimensionamiento
(Figura 4). Es evidente que la principal
mision de estas vigas durante la cons-
truccidn es transmitir hasta el estribo el
tiro de traccion, ya que constituyen el
corddn superior de la celosia Pratt de
gran canto durante el voladizo. A este
valor se aflade la accion del viento
transversal que incrementa muy nota-
blemente la traccion en una de las dos
vigas. El valor de la tracciéon maxima
debida exclusivamente al peso propio es
de unas 20 MN y se ve incrementada
hasta 30 MN por la flexion horizontal
debida al viento. Ademas los elementos
de construccioén que ruedan sobre estas
vigas, muy particularmente la graa, pro-
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ducen unos esfuerzos locales que, en
segun que casos, son concomitantes y
por tanto hay que tenerlos en cuenta al
dimensionar estas vigas. Finalmente las
vigas quedaron con una seccion de
acero S 355, de 50 MPa de tension de
rotura, de dimensiones 1000 x 400 mm
con espesores de chapa variables desde
40 mm hasta 15 mm segun las distan-
cias de las secciones al estribo.

En cuanto al arriostramiento contra el
viento (Figura 6), se realizaron estudios
de rigidez del conjunto de las dos vigas
con diferentes almas de celosias unién-
dolas en un plano horizontal. Hay que
tener en cuenta que uno de los montan-
tes de esta celosia es obligado por tratar-
se de la traviesa de pila.

En efecto, la pila es mas estrecha que
la separacion de las vigas principales por
lo que se ha dispuesto una viga traviesa
embrochalada a las vigas principales
para apoyar sobre la pila. A fin de que la
colocacion fuera mas sencilla y para
poder atornillar la viga traviesa a las
vigas longitudinales, se dispuso una llave
de cortante que, juntamente con crema-
lleras de taladros ovoides, permitiria
absorber las holguras de construccion en
lo que se refiere a la posicion longitudi-
nal a la que se llegue en la cabeza de las
pilas (Ver figuras 13 y 15). Y efectiva-
mente estas holguras pudieron absor-
berse sin problemas, otra cosa es la rigi-
dez que tiene esta union en el ajuste ver-
tical entre vigas longitudinales y travie-
sas como luego se vera.

El resto de montantes y diagonales se
tantearon con diversos perfiles, si bien
finalmente se eligié como perfil el HEB
de 200 mm para todas ellas. La rigidez
del conjunto vigas mas arriostramiento,
con estos perfiles, frente a la flexion
horizontal producida por el viento, es
del orden del 60% de la que tendria una
viga de alma llena. Para este calculo se
ha tenido en cuenta la deformacién por
cortante de la celosia.

Por otra parte, durante el proyecto,
preocupaba la calidad de la soldadura
que habria de ejecutarse a 150 m de
altura sobre el terreno y en una zona
expuesta directamente a los vientos pro-
venientes del Océano Atlantico. Por ello
se disefiaron las uniones de los tramos
de las vigas principales como uniones
pretensadas por medio de tornillos de
alta resistencia (Figura 7). Después se
extendio la idea a toda la estructura
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metalica. Se pensaba durante el proyec-
to que esto daria una mayor seguridad y
que ademds proporcionaria un montaje
mucho mas rapido. Como se vera mas
adelante las cosas no sucedieron exacta-
mente asi. En cualquier caso en las con-
diciones de proyecto se establecieron
algunas precauciones para garantizar
que se ha introducido la fuerza especifi-
cada en cada union. En suma estas pre-
cauciones fueron:

a) Calibrar frecuentemente las pisto-
las de apriete.

b) Estudiar las superficies de roza-
miento entre los tornillos y las chapas.

¢) Medir el nimero de vueltas de
apriete de los tornillos.

d) Con objeto de asegurar un correc-
to ensamblaje en la obra, realizar en
taller un montaje en blanco de 3 table-
ros consecutivos, incluidas las riostras
de pila y el arriostramiento transversal
(Figura 16.)

En cuanto al tablero de los viaductos
de acceso, se discutié inicialmente si
debian ser con tablero de hormigoén o
mixto como el resto del tablero que esta
sobre el arco. Se impuso por si misma la
idea de que fueran mixtos, ya que
durante la construccion tenian que lle-
var el tiro horizontal hasta los estribos v,
de éstos, al terreno.

r} ’ 2008 r}c 400
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In order to simplify the placing and
to screw the beams braced to longitudi-
nal beams, a shear key was provided
that, together with ovoidal hole sets,
could absorb construction looseness in
terms of the longitudinal position at
the head of the columns (see figure 13
and 15). And in fact the looseness was
absorbed without any pro blems; quite
different is the rigidity of this joint in
the vertical adjustment between longi-
tudinal and cross beams, as will be
seen later.

The rest of struts and cross beams
were tested with different profiles, final-
ly choosing 200 mm HEB as the profile
for all. With these profiles, the rigidity
of the beams plus horizontal bracing for
wind loads, considering the shear dis-
tortion of the truss, is around 60% of
what would be provided by a solid web
beam.

On the other hand, during the project,
the quality of the welds to be executed at
150 m above the surface was a concern,
especially in an area directly exposed to
winds from the Atlantic Ocean. Unions
were designed for the main beam sec-
tions as high strength prestressed bolt
joints (Figure 7). Then the idea was
extended to the entire steel structure.
During the project it was thought this
would provide greater rigidity and fur-
thermore, provide for a much faster
assembly. As explained further below,
things did not happen as expected. In
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any case and considering the project
conditions, certain precautions were
established in order to guarantee the
strength specified in each joint. In sum-
mary, these precautions were.

a) Frequently recalibrate automatic
tensioning wrenches.

b) Review the friction area between
bolts and steel plates.

¢) Measure the number of turns for
tensioning the bollts.

d) In order to ensure proper assem-
bly at the site, an undeformed test
assembly of 3 consecutive segments was
perfaomed including horizontal truss
beams (Figure 16).

Regarding the deck on the access
viaducts, there were some initial discus-
sions considering whether they should
be made with concrete slabs or compos-
ite like the rest of the deck over the arch.
The idea of composite was finally
selected, as the construction required
conveying the horizontal force to the
abutment and from these to the ground.

3.5. Abutments and anchorage
to the ground

The abutment on the South side is rel-
atively low. It has less than 6 m in height
from the lower face of the foundation to
the road surface; however it is propor-
tionally very long because it needs
space for anchorages that will provide
the reaction to balance the deck force
during construction.

25,25
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The North abutment (Figure 8) is
much higher because the road gradient
slopes up at 1.14% from the South abut-
ment and that the land is about 10 m
lower. Hence this abutment has one of
20 m in height and must support the
horizontal reaction of the cantilever at
that height during construction. At this
height it seems necessary to avoid the
land pushing. The normal thing would
be to build an open abutment with a
front berm that could balance the push;
however in this case, there was not
enough space in front of the abutment
and the goal was to precompress the
abutment with back stays to balance the
horizontal reaction of the deck, as had
been done at the South abutment, and
therefore has been designed as a hollow
abutment.

A hollow abutment is basically a box
(even with roof) that is missing the back
wall where the fill would be retained;
because this wall is missing, the fill lays
inside the box with its natural slope and
forms a cone on the outside. There are
no earth pressure if the abutment is long
enough that the fill does not reach the
front wall. Furthermore, this box has
sufficient capacity to anchor the cables
on its upper longitudinal edges and pre-
stress them to the ground.

Inside the concrete walls, the abut-
ment establishes a nodal zone between
various compression struts, in order to
analyze the balance of this nodal zone,
the external forces that work on the
abutment are checked.:

a) The deck, which is the upper mem-
ber in tension of the Pratt truss, pulls
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Figura 8. Alzado estribo norte.
Figure 8. North abutment drawing.

3.5. Los estribos y el anclaje
al terreno

El estribo del lado Sur es relativamen-
te bajo. Tiene menos de 6 m de altura
desde la cara inferior de la zapata hasta
la rasante de la carretera; sin embargo
es proporcionalmente muy largo debido
a que se necesita espacio para los ancla-
jes que van a proporcionar la reaccion
para equilibrar el tiro del tablero duran-
te la construccion.

El estribo Norte (Figura 8) es mucho
mas alto debido a que la rasante de la
carretera sube con el 1,14% desde el
Estribo Sur y a que el terreno esta unos
10 m mas bajo. Asi este estribo tiene
uno 20 m de altura y tiene que soportar
a esa altura la reaccion horizontal del
voladizo durante la construccion. Con
esta altura parece necesario evitar el
empuje de las tierras. Lo habitual seria
hacer un estribo abierto con una berma
delantera que equilibrara dicho empu-
je; sin embargo en este caso no se dis-
ponia de espacio delante del estribo y
ademas se deseaba pre-comprimir el
estribo con los cables de retenida para
equilibrar la reaccion horizontal del
tablkro al igual que se ha hecho en el
estribo Sur, por lo que se ha disefiado
como estribo hueco.

Un estribo hueco es un cajon (incluso
con techo) al que le falta la pared dorsal
contra la que empujarian las tierras, al
no existir esta pared las tierras penetran
en talud al interior del cajon y forman
un cono por el exterior. Si el estribo es
suficientemente largo para que las tie-
rras no alcancen la pared frontal no se
producen empujes. Por otra parte este
cajon tiene la suficiente capacidad para
poder anclar en sus aristas longitudina-
les superiores los cables y pretensar el
conjunto contra el terreno.

En el hormigén del estribo se estable-
ce un nudo entre varias bielas de com-
presion, para analizar el equilibrio de
este nudo se analizan las fuerzas exte-
riores que actian sobre el estribo:

a) El tablero, que es el cordon supe-
rior en traccion de la celosia Pratt, tira
del estribo cuasi horizontalmente. El
tablero se ancla al estribo introducién-
dose en ¢l una cierta longitud de ancla-
je por detras del nudo. Para anclarlo se
disponen conectadores en una cierta
longitud y como seguridad adicional
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INVECCICNES DE
CONSOLIDACION

Figura 9. Inyecciones de consolidacion.
Figure 9. Consolidation injections.

una placa al final del mismo. El table-
ro al tirar produce una biela de compre-
sion en el hormigdn del estribo que le
rodea.

b) Los anclajes superiores de los
cables situados en la parte superior de
las paredes del estribo por encima de las
vigas del tablero, producen unas bielas
de compresion en el hormigén del estri-
bo que hay debajo de ellos.

¢) La reaccion del terreno contra la
zapata del estribo produce unas bielas
de compresion en el hormigén de dicha
zapata del estribo. Asi, estas tres bielas
de compresion se equilibran en el hor-
migon del estribo. Precisamente en esa
zona donde se equilibran las bielas el
hormigoén del estribo se ha proyectado
de alta resistencia. Por otra parte, anali-
zando las fuerzas exteriores que actiian
sobre los cables, se tiene una reaccidon
del estribo que “tira” de los anclajes de
los cables hacia arriba y una reaccion en
el bulbo inyectado en la roca que “tira
de los cables hacia abajo, con lo cual se
cierra el equilibrio.

Hay un total de 4 grupos de cables.
Cada grupo es de 5 tendones y cada ten-
don es de 19 cordones de 0.6” de dia-
metro (Figura 8). La fuerza de tesado es
del 60% de su fuerza caracteristica de
rotura es decir 30 MN. Como los cables
estan inclinados entre 40° y 50° propor-
cionan una componente horizontal de
42 MN que son los que equilibran el tiro
del tablero.
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3.6. Las cimentaciones

Las laderas del barranco, como el
resto de la isla son de origen volcanico.
Estan formadas por una alternancia de
basalto vacuolar y escorias o piroclas-
tos. Esta alternancia es desordenada y
no se configura en forma de capas con-
tinuas mas o menos horizontales de uno
y otro material. Ademas hay abundancia
de fracturas o chimeneas volcanicas con
o sin relleno piroclastico. En la etapa
del proyecto de construccion se han rea-
lizado trece sondeos para estudiar las
cimentaciones de estribos y pilas; sin
embargo la distribucion de los materia-
les es tan aleatoria y la presencia de
cuevas tan abundante que ha habido que
recurrir a estudiar las cimentaciones “in
situ” una vez abiertas las excavaciones.
Asi en los casos que ello ha sido posible
se ha profundizado la excavacion para
encontrar un nivel de basalto y desde
alli recrecer con hormigoén pobre.

En el caso de las zapatas del estribo
del arco (Figura 9), un calculo como
solido rigido daria tensiones muy altas,
del orden de 1,2 MPa, sin embargo el
calculo se ha hecho con un programa de
diferencias finitas en tres dimensiones
FLAC 3D que permite tener en cuenta
la redistribucion tensional bajo la zapa-
ta, producida al asignar al suelo un
modelo constitutivo rigido plastico con
criterio de rotura tipo Mohr-Coulomb,
lo que se traduce en menores tensiones
de pico, y en esas condiciones que la
plastificacion del terreno sea no signifi-
cativa.
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the abutment almost horizontally. The
deck is anchored to the abutment intro-
ducing a certain length of anchorage
behind the nodal zone. Shear connec-
tors of certain length are provided to
anchor it, including a plate at the end
for additional safety. As the deck pulls it
produces a compression strut in the
concrete of the abutment that surrounds
it.

The upper anchorages of stays locat-
ed in the upper part of the abutment
walls over the deck beams produce com-
pression struts in the concrete of the
abutment below them.

The reaction of the land against the
abutment foundation produces compres-
sion struts in the concrete of the abut-
ment foundation. Hence these three
compression struts are balanced in the
abutment concrete. Precisely in this
zone where the concrete struts are bal-
anced, the abutment was designed of
high resistance. On the other hand, ana-
lyzing the external forces that work on
the stays: the abutment “pulls” the stay
anchorages upwards and the box inject-
ed into the rock “pulls” the cables
down, which balances the forces.

There is a total of 4 groups of cables.
Each group consists of 5 strands and
each strand is of 19 members of 0.6”
diameter (Figure 8). The stress strength
is 60% of its characteristic failure load,
i.e.. 30 MN. As the cables are sloped
between 40° and 50° they provide a hor-
izontal component of 42 MN, which bal-
ance the deck pull.

3.6. Foundations

As it was described in the introduc-
tion, the slopes of the gully - like the rest
of the island - are of volcanic origin.
They are formed by alternating vacuo-
lar basalt and slag or pyroclasts in a
disorganized manner;, the layers
between one material and the other are
not laid horizontally. Furthermore,
there is an abundance of fractures or
volcanic chimneys, with and without
pyroclastic filling. Thirteen tests were
performed during the modified design
stage to review the foundations of abut-
ments and columns; however the distri-
bution of the materials is highly random
and caves are highly abundant that it
was decided to analyze the foundation
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“in situ” after opening the excavations.
Hence, in the cases where it was possi-
ble, the excavation went deeper in order
to find a basalt layer and from there lay
poor concrete.

In the case of the arch abutment foun-
dations (Figure 9), a rigid solid calcula-
tion would provide very high tension
values, around 1,2 MPa; however the
calculation was done with design con-
cept of finite variations in three dimen-
sions FLAC 3D, which considers the
tensional redistribution under the foun-
dation, produced by assigning a rigid-
plastic constitution model with Mohr-
Coulomb type failure criteria; this
results in less peak tensions, and in
these conditions, the plastification of
the ground is minimized.

In any case, and in order to guarantee
that the actual terrain and the model
matched, we designed: on one hand a
concrete filling for the greater caves
that appeared on the slope below the
arch abutment; and on the other, a cam-
paign of systematic 1.50 x 1.50 m grid
injections below and behind the arch
foundation (Figure 9).

4. CALCULATION CRITERIA

This section describes some of the cri-
teria used in the arch calculation from a
conceptual point of view. The various
papers on this matter published during
the 2" AHE Conference held in Madrid,
November 2002 provide greater detail
on this matter.

4.1. The arch anti-funicular, creep
and crown jack opening

The basic idea about the structural
behaviour of an arch is to resist com-
pression. Or said in less modern terms:
the wandering thrust line must not
exceed the section kernel. The thrust
line is the line formed by the points of
all arch transversal section where the
compression forces plus the bending
moments are reduced to a compressed
force as the only result. An in fact, these
terms are less current because modern
materials provide resistance to tensions
caused by flexion. The layout of rein-
forcements, bond strength, resistance of
concrete to compression, prestressing,
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etc. are factors that make designers not
increase their concern about the thrust
line coming out of the arch kernel. The
tensions generated will be absorbed by
the reinforcement and the arch will
work in perfect flexion. And so it is; but
minimizing financial cost is obtained by
making the thrust line separate as little
as possible from the kernel. Another
specific paper would be required at the
Conference to discuss the binomial
Engineering vs. Cost of construction;
suffice it to say that in my opinion, this
is a subject that does not worry our
engineers as much as it should.

Returning the Los Tilos arch, the idea
that governed this design was to achieve
the most accurate load antifunicular.
The first thing is to specify the load of
the antifunicular. And the answer seems
easy: for the permanent load. However
it is not as simple because the arch has
time dependent shrinkage and creep
movements, as well as an average arch
temperature depending on the day of the
year. So a choice had to be made, and
this is what was decided in this case:
that the antifunicular should be for per-
manent loads after finishing the shrink-
age and creep process (most will have
occurred within a ten year period
approximately) and for the day when the
arch has a temperature equal to the
average annual temperature. It seems
logical to select the antifunicular for
after the shrinkage and creep, because
it will spend approximately 90 of its
expected life of 100 years in that situa-
tion; and only ten in transitory situa-
tions with decreasing creep.

How can the antifunicular be made
for after the creep? The answer is not
simple as the arch goes through con-
struction phases that result in self
weight efforts at the end that have no
comparison if the same arch had been
built entirely over arched falsework.
Hereinafter the stage by stage efforts
are called Mppl; and the efforts caused
by self weight on the finished arch are
called Mpp”. Creep induces changes as
if part of the applied loads in the initial
static scheme work on the final static
scheme and drive forces diagrams to an
intermediate situation between them.
Notice that in reality the arch only has
the stage by stage efforts diagram for a
moment and never has the finish arch
efforts diagram. The intermediate situa-
tion is traditionally expressed (in an

En cualquier caso para garantizar que
el terreno real y el del modelo se corres-
pondian se ha proyectado: por un lado
un relleno de hormigén de las cuevas
mayores que afloraban a la ladera por
debajo del estribo del arco; y por otro
lado una campaiia de inyecciones siste-
maticas en cuadricula de 1.50 x 1.50 m
por debajo y por detras de la zapata del
arco (Figura 9).

4. CRITERIOS DE CALCULO

En este apartado se describen desde
un punto de vista conceptual algunos
criterios empleados en el céalculo del
arco. Para un mayor detalle en esta
materia se pueden consultar las diversas
comunicaciones sobre este tema en el 11
Congreso de AHE que se celebrd en
Madrid en Noviembre del afio 2002.

4.1. El antifunicular del arco,
la fluencia y la apertura en clave

En cada seccion transversal del arco
hay un punto en el que el sistema vecto-
rial que componen los esfuerzos sobre
esa seccion se reduce a una resultante
unica. Se denomina linea de presiones a
la linea formada por esos puntos de
todas las secciones transversales del
arco. La idea basica para el trabajo
estructural de un arco es que resista a
compresion simple o compuesta. O
dicho en términos que han perdido
actualidad: que la linea de presiones no
se salga del nucleo central de la seccion.
Y en efecto estos términos han perdido
actualidad porque los materiales moder-
nos permiten resistir las tracciones pro-
ducidas por la flexion. La disposicion
de armaduras, la adherencia, la resisten-
cia del hormigdén a compresion, el pre-
tensado, etc. son factores que hacen que
los proyectistas no se preocupen mayor-
mente de que la linea de presiones se
salga del nucleo central del arco. Las
tracciones a las que dé lugar se absorbe-
rdn con la armadura y el arco funciona-
ra en flexién perfectamente. Y asi es;
pero el coste econdomico minimo se
obtiene haciendo que la linea de presio-
nes se separe lo menos posible del
nucleo central. Seria necesaria en esta
revista otro articulo especifico para
hablar sobre el binomio Ingenieria ver-
sus Coste de la obra, baste decir aqui
que, en opinidn de quien suscribe, es un
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tema que no preocupa como debiera a
nuestros proyectistas.

Volviendo al arco de Los Tilos, la idea
que ha presidido este proyecto ha sido
conseguir el antifunicular de cargas mas
exacto posible. Lo primero que hay que
hacer es especificar la carga del antifu-
nicular. Y la respuesta parece facil: para
la carga permanente. Sin embargo no es
tan sencillo, porque el arco tiene movi-
mientos reolégicos de retraccion y
fluencia, asi como una temperatura
media del arco segun el dia del afio en
que se encuentre. Pues bien hay que rea-
lizar una eleccion y la que se ha tomado
en este caso ha sido: que el antifunicu-
lar sea para las cargas permanentes des-
pués de haber terminado el proceso de
retraccion y fluencia (la mayor parte se
habra producido en unos diez afios
aproximadamente) y para el dia en que
el arco tenga como temperatura media
la media del afio. Parece 16gico elegir el
antifunicular para después de la retrac-
cion y fluencia, pues si la vida til del
arco son 100 afios, va a estar aproxima-
damente 90 afios en esa situacion; en
tanto que so6lo 10 en situaciones transi-
torias con fluencia decreciente.

(Como se puede hacer que el antifu-
nicular lo sea para después de la fluen-
cia? La respuesta no es sencilla ya que
el arco pasa por unas fases de construc-
cion que dejan al final de la misma unos
esfuerzos de peso propio que nada tie-
nen que ver con los que tendria el
mismo arco construido completo sobre
una cimbra. A los esfuerzos de fase a
fase se les denomina en lo que sigue
Mppl; y a los esfuerzos producidos por
todo el peso propio actuando sobre el
arco terminado Mppll. La fluencia va a
producir un cambio de esquema estatico
cuyo resultado es como si parte de las
cargas aplicadas en el esquema estatico
inicial actuasen en el esquema estatico
final y llevaran las leyes de esfuerzos a
una situacion intermedia entre uno y
otro. Obsérvese que en realidad el arco
solo tiene por un instante la ley de
esfuerzos de fase a fase y que nunca
tiene la ley de esfuerzos de arco termi-
nado. La situacion intermedia habitual-
mente se expresa (de un modo soélo
aproximado) mediante la ecuacion :

. I o) - i
c Mle + (1-¢) Mpp

en la que c es un coeficiente que depen-
de de la fluencia y que en el caso de los
hormigones de alta resistencia con
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humo de silice es del orden de ¢ = 0.5.
Asi pues, parece que si elegimos el anti-
funicular para después de la fluencia se
deberia ajustar a una ley de esfuerzos
que es suma de esta ley mas la del resto
de cargas permanentes que actia sobre
el esquema estatico de arco terminado:
M, En una forma practica esto se ha
hecho del siguiente modo:

a) Se ha dado al arco la geometria del
antifunicular que pasa por clave y estri-
bos (se ha fijado pues la relacion Luz
Flecha) y se ha obtenido la poligonal
que responde al antifunicular de las car-
gas de peso propio (no so6lo del arco
sino también pilas y tablero cada una
actuando en su posicion) mas el resto de
la carga permanente (la cual es lineal
sobre el tablero). Este funicular respon-
deria bien a dos de las tres leyes de
esfuerzos que se citaban antes. Pero no
se ajusta a la parte de la ley que provie-
ne del esquema estatico fase a fase.

b) Para ajustar esta ley se utiliza una
ley que se puede introducir en el arco
(se trata estrictamente hablando de un
pretensado) con la operacion de apertu-
ra en clave. En esta apertura introduci-
mos un esfuerzo axil N, y un momento
flector M, en la clave del arco.

Para determinar estos valores se
hacen las dos igualdades siguientes:

b.1.) En la seccion de los estribos se
establece el siguiente equilibrio de los
momentos que actian en ella (se actua
con la media de los dos estribos por la
pequeiia asimetria del arco):

¢ M I+ (l-c)- M I+
pp pp

ll:0

1l
+ Mrcp + MNO,MO

b.2.) En la seccion de clave se exige
la misma condicion:

c*M T+ (1-c) M T+
PP PP

II:O

I
+ Mrcp + MNO,MO

De estas dos ecuaciones se obtiene N,
y M, que en este caso han sido: 15 MN
y 0 m MN. Es interesante resaltar que
dado que la ley de flectores MppI da
momento nulo en clave y que la ley
MppII da momento nulo en clave , queda
solo la ley M, ! que da momento casi
nulo en clave, por ello el resultado pre-
visible es que M, sea practicamente
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approximate fashion) by the following
equation:

. 1 . i
c M+ (1) M

where c is a coefficient that depends on
fluency and in the case of high resist-
ance concrete such as silica fume is
around ¢ = 0.5. Therefore, it would
seem that if we select the antifunicular
for after the creep, it should be adjusted
to an efforts law that is the sum of this
diagram plus the rest of permanent
loads that work on the static scheme of
the finish arch: M, " In practical
terms, this was done as follows:

a) Given the geometry of the antifu-
nicular that goes through crown and
abutment of the arch (the span length
rise ratio established) we obtained the
polygonal that responds to the antifu-
nicular of self weight loads (not only of
the arch but also of the columns and
deck, each one working in its position)
plus the rest of permanent load (which
is linear on the deck). This funicular
would respond well to two of the three
forces diagrams mentioned above, but it
does match the part that comes from the
stage by stage static scheme.

b) To adjust this diagram, another
diagram that can be added to the arch is
used (strictly speaking we are talking
about prestress) with the crown jack
opening operation. We introduce an
axial effort N, to this opening and a
Slection moment M, in the crown.

In order to determine these values,
the following two equalities are calcu-
lated:

b.1.) In the abutment section the fol-
lowing equilibrium is established when
working on it (working the average of
the two abutments due to the small
asymmetry of the arch):

M Mo
cM, + (I-¢) M, "+

+Mmp]]+ M ]]:0

NO,MO

b.2.) The same condition is required
from the crown section:

M )M
c-M, + (I-¢) M 1+

+Mmp11 + M 1 — 0

NO,MO

The result of these two equations is N,
and M, which in this case are: 15 MN
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and 0 m MN. It is interesting to high-
light that given the flections diagram
Mpp’ is null at the crown and that the
diagram M " is null at the crown,
leaving only M, " whichis almost null
at the crown, therefore for expectable
result is that M, will also be null and
therefore we can draw N, directly from
the equation b.1.). This means the axial
introduced at the crown should absorb
the moment of fitting at the abutment
section of the stage by stage diagram
by creep coefficient: c~Mpp’.

This would only leave to explain the
fourth term of these equations and
establish the value of N, (1) in order to
achieve the efforts for M, " Values
before or after the creep and shrinkage?

Firstly we shall explain how the
fourth term of the formula was calculat-
ed. Suppose first that the values N (t=0)
y M (t=0) are not time dependent and
considering the efforts diagram Mpp’ did
not include the opening effect N (t=0) y
M (t=0) on the static scheme I, before
concreting the crown  segment.
Therefore, a new value was required
that considered this effect, which is
M, wo Multiplied by the creep coeffi-
cient. Hence the value c - M, , ./ would
include the effect of the remainder over
an infinite time in the opening intro-
duced to the initial static scheme. Next
we added the part that is transferred to
the final static scheme, which is (I-c) -
My, ! If we accept that the opening
efforts difference between both static is
minimal (both are fully constrained
and the crown moment is very short)
we can say that the sum of both terms
is equal to:

. U . I —
c My + (1-0) - My )" =
- .. 1 ) I _
=c My T1-¢) My
_ jii
- MNO,MO

Le. the formula ¢ - M ! does not
include the effect of the initial static
support conditions of N,(t=0) and
M, (t=0) because it is included in the
term My, "

Finally, we need to determine the val-
ues of N(t) and M (1) to work with. If t
= 0, our axial would be greater than if t
= oo, We could produce a step by step
calculation or use an intermediate
value. But given this axial is pre-
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stressed, it is best to exceed than to fall
short from the precise value, in our
opinion. As long as this excess prestress
does not cause cracking tensions in any
fibre of any section in the combination
of must unfavourable loads. Hence, we
worked with: N (t=0) and M (t=0) or
N, and M, in short.

4.2. The pier-arch connection

The connection between the arch and
deck at the crown, can be configured in
two different ways:

a) The arch is tangent to the deck at
the crown and the connection is
strengthened in a specific length on
both sides of the tangent point.

b) The arch and deck are clearly sep-
arated at the crown and short columns
are provided to support the deck.

From the aesthetic point of view, the
first has the advantage of visually inte-
grating both members; whereas the sec-
ond has the virtue of highlighting the
form of the complete arch, by shifting
the crown away from the deck. From the
static point of view, we have to consider
there is considerable horizontal shear
force between the arch and the deck due
to braking, heat, shrinkage and creep
actions. In the first case, this horizontal
shear force is transmitted without prob-
lems through the solid part. In the sec-
ond case, this shear force cannot be
absorbed under normal conditions by
the centre columns, which are the
stiffest and therefore recieve most of it
(imposed deformation).

In this case, what was done was to
provide the central columns over the
arch with neoprene-Teflon bearings
between them and the deck; this way the
horizontal force is distributed among
them and the rest of columns and abut-
ments without a fixed point. This means
they are distributed from the elastic cen-
tre so that each action is established
depending on the combined rigidities of
columns and their supports. It could be
said that the deck has been ‘“released”
from the arch, allowing horizontal forces
to spread throughout the structure.

4.3. Diagonal stays tensioning

The execution in each frame during
the cantilevered construction increases

nulo y por tanto podremos obtener
directamente N, de la ecuacion b.1.) Es
decir el axil introducido en clave debe
anular el momento de empotramiento
en la seccion de estribos de la ley de
fase a fase por el coeficiente de fluen-
cia: c'Mpp‘.

Quedaria unicamente explicar mejor
el cuarto término de estas ecuaciones y
establecer con que valor de N, (t) se
deben obtener los esfuerzos de M, "
( Valores de antes o después de la fluen-

ciay la retraccion?

En primer lugar vamos a explicar
como se ha deducido el cuarto €mino
de la féormula. Supongamos primero que
los valores N (t=0) y M (t=0) no depen-
den del tiempo y que dentro de la ley de
esfuerzos M_! no estuviese incluido el
efecto de la apertura N (t=0) y M(t=0)
sobre el esquema estatico I, antes del
hormigonado de la dovela de clave. Por
tanto habria que afiadir un término que
recogiese ese efecto es decir My,
multiplicado por el coeficiente de fluen-
cia. Asi el término c - MNO’MOI recogeria
el efecto de lo que queda a tiempo infi-
nito de la apertura introducida sobre el
esquema estatico inicial. Por tanto queda
por recoger la parte que se traslada al
esquema estatico final es decir (1-c) -
Moo - Si admitimos que la diferencia
entre ambos esquemas estaticos es mini-
ma (en ambos hay un empotramiento y
en ambos el momento en clave es muy
pequeiio) podemos decir que la suma de
ambos términos se puede igualar a:

¢ Mygpo' + (1-0) - My o =

NO,M0 NO,M0

= ¢ Myomo

=M 1

NO,M0

1+ (1-c) - MNO,MOH —

es decir en la formula c - M ppl no inclu-
ye el efecto sobre el esquema estatico
inicial de N (t=0) y M (t=0) porque estd
recogido en el término My "

Queda por determinar con qué valores
de N(t) y M(t) debemos trabajar. Si
utilizamos el valor t = 0, usaremos un
Axil mayor que si utilizamos t = oo. Se
podria realizar un calculo paso a paso o
utilizar un valor intermedio. Pero dado
que este axil es un pretensado, en nues-
tra opinidn, es mejor pasarse del valor
exacto que quedarse corto. Siempre que
este exceso de pretensado no produzca
tensiones de fisuracion en ninguna fibra
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de ninguna seccién en la combinacion
de cargas mas desfavorable. Asi pues
trabajaremos con: N (t=0) y M(t=0) o
abreviadamente N, y M.

4.2. La vinculacion del arco
a las pilas

La vinculacion entre el arco y el
tablero en los arcos de tablero superior,
puede configurarse en dos formas dife-
rentes:

a) El arco es tangente al tablero en
clave y se maciza la conexioén en una
determinada longitud a ambos lados del
punto de tangencia.

b) El arco y el tablero estan clara-
mente separados en la clave y se dispo-
nen pilas cortas en esa zona para sopor-
tar el tablero.

Desde el punto de vista estético la pri-
mera tiene la ventaja de integrar visual-
mente ambos elementos; en tanto que la
segunda tiene la virtud de destacar la
forma del arco completo, al alejarse en
clave del tablero. Desde el punto de
vista estatico hay que tener en cuenta
que hay un esfuerzo rasante horizontal
importante entre el arco y el tablero
debido a las acciones de frenado, térmi-
cas, de retraccidon y de fluencia. En el
primer caso, este esfuerzo rasante hori-
zontal se transmite sin ningun problema
a través de la zona macizada. En el
segundo caso este esfuerzo rasante no
puede ser absorbido en condiciones nor-
males por las pilas del centro que son
las mas rigidas y por tanto las que
mayor proporcidén de esta solicitacion
(deformacion impuesta) se llevan.

Lo que se ha hecho en este caso es
dotar a las pilas del centro del arco de
apoyos de neopreno teflon entre ellas y
el tablero, de este modo la fuerza hori-
zontal se reparte entre ellas y el resto de
las pilas y estribos sin tener ningun
punto fijo. Es decir, se reparten a partir
del centro elastico que para cada accion
se establece en funcion de las rigideces
combinadas de las pilas y sus apoyos.
Se podria decir que se ha “soltado” el
tablero del centro del arco, dejando que
las fuerzas horizontales se repartan en el
conjunto de la estructura.

4.3. El retesado de las diagonales

La ejecucion de cada recuadro duran-
te la construccion en voladizo va afia-
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diendo peso que tiene que ser resistido
por la parte de estructura ya construida.
En particular el esfuerzo cortante que
transmiten las diagonales va en aumen-
to. Dado que estas diagonales son
cables de alto limite elastico y por tanto
de pequeiia area resultan muy flexibles.
El aumento de la fuerza que las solicita
produce alargamientos mucho mayores
que la deformacion del resto de las pie-
zas (tablero pilas y arcos). Si no se
hiciera nada, es decir con diagonales
pasivas, estas deformaciones harian que
el voladizo no trabajara como una celo-
sia tipo Pratt, sino como una viga
Vierendeel con flexiones inaceptables.
Por ello resulta necesario construir con
diagonales activas. Es decir ir recogien-
do estas deformaciones de las diagona-
les en sucesivas regulaciones de preten-
sado, dos en cada recuadro. El criterio
de estas regulaciones consiste en que la
diagonal funcione como si tuviera area
infinita. Es decir que no varie su longi-
tud entre los nudos que une, cuando
aumenten las cargas. Como esto no es
posible, lo que se hace es regular por
pequetios incrementos de tal modo que:
antes del nuevo incremento de carga
sean mas cortas que su valor tedrico y
después del incremento de carga sean
un poco mas largas. De esta manera se
va oscilando de un lado y otro de la lon-
gitud tedrica y como estas variaciones
son suficientemente pequefias el com-
portamiento equivale en la practica al de
area infinita. Con las diagonales activas
se tienen unas diagonales cuasi total-
mente rigidas, un arco muy rigido y
unas pilas bastantes rigidas. Resulta
pues, que el tablero es ahora el elemen-
to mas flexible. Y de hecho la mayor
parte de la flecha que se produce al final
del voladizo se debe a la elongabilidad
del tablero. Se podrian haber adoptado
varias medidas para aumentar la rigidez
del tablero (aumentar el area de acero,
pretensar por fases el acero, etc.) pero la
flecha es lo suficientemente pequeia y
no merecia la pena encarecer el puente.
Sobre todo teniendo en cuenta que la
operacion de apertura de la clave va a
recoger esta flecha.

5. LA CONSTRUCCION
5.1. El hormigén del arco de los Tilos
Aunque el estudio de la formula de

trabajo se empez6 al mismo tiempo que
el proyecto de construccion se ha prefe-
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the weight, which must be supported by
the part of the structure that has been
built. In particular the shear effort
transmitted by the diagonal increases.
Given that these diagonals are stays of
high yield steel and therefore with a
small diameter, they are highly flexible.
The increase in force demanded pro-
duces much greater lengthening than
the displacements of the rest of mem-
bers (deck, columns and arches). If
nothing were done (using passive diag-
onals) these elongations would not let
the cantilever work as a Pratt truss, but
as a Vierendeel beam with unacceptable
bendings. Therefore it is necessary to
build with active diagonals. This
involves collecting these elongations
from the diagonals in successive pre-
stress adjustments, two for each frame.
The criteria of these adjustments
involves that the diagonal works as if it
had an infinite area. lLe. its length
between nodes should not vary when the
loads increase. As this is not possible,
what we do is to pre-adjust for small
increases so that new load increases are
shorter than their theoretical value
before and a little longer after. This way,
the theoretical length oscillates from
one side to the other and as these vari-
ations are sufficiently small, the behav-
iour is equal in practice to the infinite
area. Active diagonals provide almost
totally rigid diagonals, a highly rigid
arch and considerably rigid columns.
Therefore, the deck is now a more flexi-
ble element. And in fact most of the
deflexion that occurs at the end of the
cantilever is due to the longitudinal
deformation of the deck. Several meas-
ures could be adopted to increase rigid-
ity of the deck (increase the steel area,
prestress the steel in phases, etc.) but
the deflexion is sufficiently small and
was not worth increasing the cost of the
bridge. Especially considering that the
crown opening operation will absorb
this deflexion.

5. THE CONSTRUCTION

5.1. The Los Tilos arch concrete

Although the analysis of the con-
crete components started at the same
time as the construction project, we
preferred to include this subject as
part of the construction, because the
final decision on the concrete was
made with the concrete factory on site,
using aggregates, cement and addi-
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tives that would be used in the con-
struction. The main problem when
starting to analyze the components
amounts was the poor quality of the
agg regates of the island. On one hand,
the unconfined compression strength
of basalts from the area was much
lower than expected. Basalt from the
quarries on the island is of the so
called vacuolar basalt type, which
means it includes an amount of ash or
slagin its mass, which due to its small
size are included in gravel supplied by
the quarries and cannot be removed.
Hence the first structural formulas
tests with high percentages of super-
fluidifiers and silica fume resulted in
less than 100 MPa that had been ini-
tially proposed. The working methods
were readjusted and finally saw that
100 MPa would not be achievable with
those aggregates.

On the other hand, regarding the
availability of fine aggregate on the
island, there was no river sand and it
is well known that crashing sand pro-
duces less docile concrete. As docility
was a characteristic as important or
more than strength, it was decided to
bring sand on boat from Las Palmas
where a company sold desert sand. On
receiving the first samples of that
sand, a simple visual analysis showed
it contained small shells, i.e. it was sea
sand. This was confirmed later during
laboratory tests that showed a high
chloride content. Therefore we had to
make do with crash sand and hope the
superplasticisers would make the con-
crete workabl e.

One of the problems of 4" genera-
tion superplasticisers is their open
window i.e. the time in which they can
be laid after leaving the plant. In our
case, we performed preliminary tests
to determine this open window and
found that under the best temperature
conditions it did not exceed 2 hours,
this time would be reduced to half
approximately with more unfavourabl e
temperatures (heat). If tried to be laid
after this time, there were severe docil-
ity pro blems that resulted in concrete
cavities and gravel nests.

Finally the characteristic strength of
the concrete to be used was set to 75
MPa after 28 days in a cylindrical test
and established the following work for-
mula:

El Arco de los Tilos en la Isla de La Palma (Canarias)
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— Cement 500 Kg/m?
— Thick aggregate

(5/10 mm) 1140 Kg/m?
— Fine aggregate

(0/4 mm) 670 Kg/m?
— Water Cement ratio 0.28
— Silica fume 10%

— Viscocrete superplastifier
(5-900) 1.7%
There were no problems during con-

struction with this value; the strength

was so high that they had to be con-
trolled in cubic test specimen and were
above specifications.

5.2. Cantilever progress

This section describes the part of the
construction that is specific to this pro-
cedure excluding more common
processes, such as the excavation of
foundations, their concreting, the exe-
cution of abutments, columns, etc.

The construction of the bridge started
in June 2001 by the deck abutments,
execution of anchorage to the ground,
excavations on the slopes, injections
under the arch abutments and construc-
tion of the access viaducts. In April
2002, the travellers were assembled and
the cantilever construction method with
temporary diagonals was started as
such (Figure 10). The process was start-
ed with the scaffolding formwork and

rido incluir este tema como parte de la
Construccién, porque la determinacion
final del hormigon se hizo con la planta
de hormigoén instalada en obra, usando
los aridos, cemento y aditivos que se
iban a emplear en la construccion. El
problema principal que se encontrd
cuando se comenzo6 a estudiar la formu-
la de trabajo, fue la mala calidad de los
aridos de la isla. Por una parte, la resis-
tencia a compresion simple de los basal-
tos de la zona era mucho menor de lo
esperado. El basalto de las canteras que
funcionan en la isla es el denominado
basalto vacuolar, lo cual quiere decir
que incorpora en su masa infinidad de
particulas de ceniza o escoria que por su
pequefio tamafio estan incluidas en las
gravas y gravillas suministradas por
estas canteras y no se pueden eliminar.
Asi los primeros ensayos de formulas de
trabajo con porcentajes altos de super-
fluidificante y humo de silice dieron por
debajo de los 100 MPa que se habian
planteado en principio. Se reajustaron
las formulas de trabajo y finalmente se
vio que, con aquellos aridos, no se
podia llegar a 100 MPa.

Por otra parte, respecto a la disponibi-
lidad en la isla del arido fino, no existia
arena de rio y es sabido que la de
machaqueo da hormigones menos déci-
les. Como la docilidad era una caracte-
ristica tan importante o mas que la resis-
tencia, se decidio traer arena en barco
desde Las Palmas donde habia una
empresa que comercializaba arena del
desierto. Al recibir las primeras mues-
tras de aquella arena, un simple analisis

Figura 10. Avance en voladizo con diagonales temporales.
Figure 10. Progress in cantilever with temporary diagonals.

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005



El Arco de los Tilos en la Isla de La Palma (Canarias)

Los Tilos Arch on La Palma Island (Canary Islands)

visual determind que contenia pequeiias
conchas, es decir se trataba de arena de
mar. Esto fue confirmado después por
ensayos de laboratorio que pusieron de
manifiesto alto contenido en cloruros.
De modo que hubo que conformarse
con arena de machaqueo y confiar la
trabajabilidad al efecto de los superflui-
dificantes.

Uno de los problemas que siguen
teniendo los superfluidificantes de 4°
generacion es el tiempo abierto de los
mismos, es decir el tiempo en el que pue-
den ser colocados en obra a partir del
momento que salen de la planta. En
nuestro caso se hicieron ensayos previos
para determinar este tiempo abierto y se
encontr6 que en las mejores condiciones
de temperatura no pasaba de 2 horas, este
tiempo se reducia aproximadamente a la
mitad con las temperaturas mas desfavo-
rables (calor). Si se intentaba colocar
pasado este tiempo, se tenian graves pro-
blemas de docilidad que daban lugar a
coqueras y nidos de gravas.

Finalmente la resistencia del hormi-
g6n a emplear quedo fijado en 75 MPa
de resistencia caracteristica a 28 dias en
probeta cilindrica y para ello se estable-
ci6 la siguiente formula de trabajo:

— Cemento 500 Kg/m?
— Arido grueso

(5/10 mm) 1140 Kg/m?
— Arido fino (0/4 mm) 670 Kg/m?
— Relacion Agua Cemento 0.28
— Humo de silice 10%
— Superfluidificante

Viscocrete (5-900) 1.7%

Con este valor no se tuvo ningtn pro-
blema durante la construccion. En gene-
ral las resistencias estuvieron por enci-
ma de la especificada y fueron tan altas
que las prensas tuvieron dificultades
con las probetas cilindricas por lo que
hubo que utilizar la probeta ctbica.

5.2. El avance en voladizos

En este apartado se describe aquella
parte de la construccidn que es especifi-
ca de este procedimiento dejando los
procesos mas comunes, como pueden
ser la excavacion de las cimentaciones,
el hormigonado de las mismas, la reali-
zacion de alzados de estribos y pilas etc.

Hormigon y Acero ¢ n 236, 2.° Trimestre 2005

En Junio del afio 2001 se inicio la cons-
truccion del puente empezando por los
estribos del tablero, ejecucion de los
anclajes al terreno, excavaciones de las
laderas, inyecciones bajo los estribos
del arco y construccion de los viaductos
de acceso. En el mes de Abril del afio
2002, se montaron los carros y empezo
el proceso constructivo de avance en
voladizo con diagonales temporales
propiamente dicho (Figura 10). El pro-
ceso se inicia con el cimbrado, encofra-
do y hormigonado de la primera dovela
de cada semiarco. Esta dovela no puede
emplear el carro de voladizos en su tota-
lidad pues para su montaje completo le
estorba el estribo del arco. Asi que se
utilizan los encofrados interior y exte-
rior; pero montados sobre una cimbra
provisional que se apoya en la propia
excavacion del estribo. Sobre esta dove-
la se monta el carro completo y se pro-
cede a hormigonar la dovela n que es
una dovela corta (para ajustar longitu-
des), después se avanza el carro y se ati-
ranta el extremo de la dovela n con
tirantes auxiliares, que son aquellos que
no permanecen todo el proceso de cons-
truccidn sino sdlo unas fases. En la
figura 11 se pueden observar estos
tirantes auxiliares que ain no se han
quitado en el ultimo recuadro.

Después se hormigona la dovela n+1
que es de longitud normal o sea 6 m
aproximadamente, nuevamente se colo-
ca un tirante auxiliar (Figura 11) y se
destesa el de la dovela n, posteriormen-
te se hormigona la dovela n+2 que es
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concreting of the first segment of each
semi-arch. This segment cannot use the
cantilever travellers to its full length for
full assembly because the arch abutment
is in the way. Therefore, interior and
exterior formworks were used; but
assembled on a temporary arched false-
work that is supported by the abutment
excavation itself. The complete traveller
is mounted on this segment and segment
n is concreted (which is a short seg-
ment, to adjust lengths); next the trav-
eller is moved forward and the end of
the segment n is tied with auxiliary
stays, which are not kept during the
entire process (only a few phases).
Figure 11 shows these auxiliary stays,
which have not been removed from the
last frame.Then segment n+1 is concret-
ed (which is of normal length, i.e.: 6 m
approximately), then an auxiliary stay is
placed (Figure 11) and the stay of seg-
ment n is unstressed, later, segment n+2
is concreted (which is the column seg-
ment and therefore end of the frame);
temporary diagonals (stays that will be
used during the entire cantilever
process) are placed on these column
segments. Initially, we had designed two
stays for each temporary diagonal, but
later it was decided that a loss of oil
caused by a broken connector of a jack,
a slip of a wedge, or any other opera-
tional accident during stressing could
break one of the two cables that make
each diagonal. That would leave only
50% of the capacity if the other sup-
ported the additional stress, which
would not always occur because there

Figura 11. Diagonales auxiliares.
Figure 11. Auxiliary diagonals.
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Figura 12. Trepado para hormigonar las pilas.
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Figure 12. Climbing process to concrete columns.

are times when the diagonals are only at
60% of their failure load. It was then
decided to distribute the same number
of strands into four stays instead of two.
Hence, the diagonals consist of four
stays and the failure of one represents a
loss of 25% and not 50% as before tak-
ing this decision. From the geometric
point of view, we should highlight that
during concreting of these segments, the
camber of the arch and the traveller
were considered.

Next the column is raised (Figure 12)
by climbing formwork with two column
segment pouring of 2 metres each in
order to facility the entry of concrete in
slim walls of 20 cm. First the climbing
formwork panel is placed with a 2 m tall
formwork; after filling these two metres,
another 2 m formwork is placed without
moving the falsework console in order
to achieve a length of 4 m.

The execution of the columns is done
surveying them, considering the posi-
tion of the arch at that time; i.e. not
necessarily verticals but with angle o
it must form with the tangent to the
arch at that point. Despite all the
deflexions and camber calculations,
the accuracy of the column head coor-
dinates is what it is, and therefore the
system included considerable gaps to
place the deck over them. Basically,
this gap references the situation of the
column cross beam with respect to lon-

gitudinal beams. The column cross
beam has a fixed position with regard
to the head of the column, therefore it
was provided a gap in its union to the
longitudinal beams (Figure 15).

The following operation is to place a
section of the deck over the column. The
first part installed is the column cross
beam, which is connected to the head of
the column in different ways depending
on the support of each column. (Figure
13). The placing of the cross beam and
remaining parts of the deck is done

Figura 13. Colocacion de traviesa

dovela de pila y por tanto final de recua-
dro, en estas dovelas de pila se colocan
las diagonales temporales (tirantes que
van a durar todo el proceso de voladi-
zos). Al principio se habian disefiado
dos cables para cada diagonal temporal;
Pero luego se pensé que una pérdida de
aceite por rotura de un manguito en un
gato, un deslizamiento de cufia, u otro
accidente de operacion durante el tesa-
do podria romper uno de los dos cables
que componen cada diagonal. Quedaria
entonces solamente el 50% de la capaci-
dad si el otro aguantaba la sobretension,
cosa que no ocurriria en todos los casos
pues hay momentos en que las diagona-
les estan al 60% de su carga de rotura.
Se decidi6 entonces repartir el mismo
nimero de cordones en cuatro cables en
lugar de dos. Asi las diagonales estan
formadas por cuatro cables y la rotura
de uno significa una pérdida del 25% y
no del 50% como era antes de tomar
esta decision. Desde el punto de vista
geométrico hay que sefialar que durante
el hormigonado de todas estas dovelas,
para el replanteo del carro, se han teni-
do en cuenta las contraflechas del arco y
las propias del carro.

A continuacién se trepa la pila
(Figura 12) mediante un encofrado tre-
pante que tiene dos puestas de 2
metros cada una para facilitar la entra-
da del hormigoén en paredes delgadas
de 20 cm. Esto es, primero se coloca la
consola de trepa con un encofrado de
dos metros de altura, cuando se ha ter-
minado de rellenar estos dos primeros

|

Figure 13. Placing of sleeper.
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Figura 14. Montaje viga longitudinal.
Figure 14. Longitudinal beam assembly.

metros, se coloca otro encofrado de
otros 2 m sin mover la consola hasta
completar una tongada de 4 m.

La ejecucion de las pilas se hace
replanteandolas teniendo en cuenta la
posicion del arco en ese momento, es
decir, no necesariamente verticales sino
con el angulo o que deben formar con la
tangente al arco en ese punto. A pesar
de todos los calculos de deformaciones
y contraflechas realizados la exactitud
de las coordenadas de la cabeza de las
pilas es la que es, y por ello se ha dota-
do al sistema de una holgura importan-
te para la colocacion del tablero sobre
ellas.

Basicamente esta holgura hace refe-
rencia a la situacion de la traviesa de

pila respecto de las vigas longitudina-
les. La traviesa de pila tiene una posi-
cion fija respecto de la cabeza de la pila
por lo que hay que dotarla de holgura en
su union a las vigas longitudinales
(Figura 15).

La siguiente operacion es colocar un
tramo de tablero sobre la pila. La prime-
ra pieza que se coloca es la traviesa que
se une a la cabeza de la pila de diferen-
tes maneras segun sea el apoyo de cada
una de ellas (Figura 13). La colocacion
de la traviesa, y resto de piezas del
tablero, se hace por medio de una gria
que rueda sobre las vigas longitudinales
de la parte del tablero ya construido.
Estas gruas tienen unos limites de capa-
cidad y brazo por lo que ha habido que
dividir cada tramo de tablero en 4 pie-
zas: traviesa, vigas longitudinales y
arriostramiento (Figuras 13, 14 y 16).
Las vigas longitudinales se empalman
con una unién machiembrada atornilla-
da con tornillos de pretensar con las
vigas longitudinales anteriores y se apo-
yan en la traviesa anteriormente coloca-
da mediante un diente de cortante. Dado
que todas las uniones van atornilladas
con tornillos de alta resistencia el mon-
taje es muy rapido.

Durante la colocacion de las diferen-
tes piezas de un recuadro se intercalan
dos operaciones de regulacion de diago-
nales, como se ha dicho en un apartado
anterior. El anclaje activo superior regu-
lable consta de un anclaje especial regu-
lable mediante tuerca y con movimiento
mediante manguito roscado, el anclaje
lleva un dispositivo de retenida de cuias
con muelles incorporados, que evita que

1 T g s - | % Eﬁ

Figura 15. Riostra de pila.
Figure 15. Column bracing.
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using a crane that rolls over the longitu-
dinal beams of the part of the deck
already built. These cranes have limited
capacity and scope, and therefore each
deck section was divided into 4 mem-
bers: cross beam, longitudinal beams
and bracing truss (Figures 13, 14 and
16). The longitudinal beams are con-
nected using a male-female bolted joint
using prestressed bolts to the previous
longitudinal beams and supported on
the previously placed cross beam using
a cutting tooth. Given that all unions
are screwed with high resistance bollts,
the assembly process is very fast.

During the placing of the various
members of a frame, there are two oper-
ations for adjusting diagonals as stated
in a section above. Adjustable upper
active anchorage require a special
adjustable anchorage using nuts and
movement by grooved connector;
anchorage includes a withholding
device involving wedges with incorpo-
rated springs that prevents the wedges
with low tension values in the strand
from slipping out.

Once the deck is complete, the trav-
eller is moved forward and another
frame is started following the same
cycle.

5.3. Crown close

On 10 June 2004, when the two semi-
arches reached the centre of the arch,
the crown jack opening operation was
started. Four 8 MN jacks were placed
between the two semi-arches on the four
corners of the cross section. The crown
Jack opening is performed monitoring
strength and elongations. In particular
and due to the greater flexibility of the
North side semi-arch, it will try to push
up higher than the South side, therefore
the North arch was supported below the
South side, in order for both to rise
equally and not risk overturning any of
the jacks. Immediately after the crown
Jack opening operation, the part of the
crown segment that does not interfere
with the position of the jacks is concret-
ed. Later the profiles made for this pur-
pose are cut to release them and after
recovery, the rest of the segment is con-
creted with controlled expansivity con-
crete.

As soon as the segment has sufficient
strength, the deck is released from the
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se escapen las cuflas con tensiones bajas
en el cordon

Una vez terminado el tablero se pro-
cede a avanzar el carro y se empieza
otro recuadro repitiendo el ciclo nueva-
mente.

ey

5.3. El cierre en clave

El 10 de Junio de 2004 cuando los dos
semiarcos alcanzaron el centro del arco
se procedid a la operacion de la apertu-
ra en clave. Para ello se interpusieron
cuatro gatos de 800 Tn de capacidad en
las cuatro esquinas de la seccion trans-
% versal, entre los dos semiarcos. La aper-

: L tura en clave se da controlando fuerzas
Figura 16. Arriostramiento horizontal. y deformaciones. En particular debido a
Figure 16. Cross bracing. la mayor flexibilidad del semiarco lado
Norte, éste intentara subir mas que el
del lado Sur por lo que se ha dispuesto
el arco Norte apoyando bajo el lado Sur,
a fin de que los dos se eleven por igual
y no haya peligro de vuelco de ninguno
de los gatos. Inmediatamente después
de la operacion de apertura en clave se
hormigona la parte de la dovela de cie-
rre que no interfiere en posicion con los
gatos. Después se cortan los perfiles
dispuestos a tal fin para liberar a los
gatos y una vez recuperados se hormi-
gona el resto de la dovela con hormigén
de expansividad controlada.
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Cuando la dovela tenga resistencia
suficiente, hay que soltar el tablero del
estribo y terminar de desmontar las dia-
gonales. Asi el arco, por fin, esta traba-
jando como tal y el resto de las opera-
ciones no reunen mayor dificultad.

6. INCIDENTES CON LOS
CABLES DURANTE LA
CONSTRUCCION

En este apartado se relatan algunos
problemas que se tuvieron durante la
construccion con los cables que forma-
ban las diagonales.

6.1. Escape de un cordén
de un cable

Como ya se ha explicado en la des-
p cripcion del proceso constructivo, era

Figura 17. Gatos colocados para apertura en clave. necesario realizar varias regulaciones
Figure 17. Jacks placed for crown jack opening. de las diagonales temporales a lo largo
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del mismo para compensar las cargas
que se iban colocando. Dichas diagona-
les estaban constituidas por cordones de
pretensado monoprotegidos y disponian
de un anclaje activo regulable mediante
tuerca. En el transcurso de un proceso
de regulacion de la diagonal temporal
del primer recuadro se soltd del anclaje
pasivo uno de los cordones.

Tras parar el tesado e inspeccionar el
anclaje pasivo se observo que algunas
cuflas no se encontraban bien clavadas
y, en algun caso, los sectores de las
cuifias estaban uno desplazado respecto
del otro. Ademas las cuilas estaban bas-
tante oxidadas. Se decidid entonces
reemplazar tanto cordones como cufias
de las diagonales colocadas hasta ese
momento. Para todos los tendones que
se colocasen desde ese momento las
cufias se clavarian tirando con el gato
unifilar hasta el 75% de la rotura, y
bajando a continuacion la carga hasta la
prevista en la operacion de puesta en
carga del tirante. Esto equivale a un cla-
vado hidraulico de las cufias que debe-
ria exigirse siempre como medida de
buena practica. Ademas se decidi6 pro-
teger los anclajes dando grasa y colocar
“capots” que a su vez se llenaban con
grasa.

La causa principal de que se escapase
el cordén fue con toda seguridad un mal
clavado de la cufia que, unido a que el
cable tan solo se encontraba tesado al
35% de la rotura, llevo a que la cuifia no
se clavara totalmente. Ademas, es posi-
ble que el estado de oxidacion de la
cufia (Figura 18) ayudase al desliza-
miento del cordon a través de la cufia
pero, en contra de lo que defendia la
casa de pretensado, no fue la causa prin-
cipal ya que con una cufla mal clavada
se podria haber producido el escape
incluso sin oxidacion.

Figura 18. Cufia oxidada.
Figure 18. Rusted wedge.
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6.2. Roturas de alambres

Otro incidente acontecid durante un
movimiento rutinario de la gria que se
traslada sobre el tablero, momento en
que se produjo la rotura de un cordén de
la diagonal temporal 6 Sur. Dicha dia-
gonal esta formada por 4 tendones de
12¢0.6”, y en ese preciso momento el
tirante se encontraba a una tensioén del
62% de la rotura, lo cual no hacia previ-
sible ningtn tipo de problema. Ante la
incertidumbre de que algun otro cordén
mas estuviese dafiado se decidid susti-
tuir todos los cordones de dicha diago-
nal. En dicha sustitucion se sac un cor-
dén, que si bien no se llegd a romper,
presentaba dos de los 7 alambres parti-
dos a la altura de la cufia de anclaje
(Figura 19). En la seccion de rotura de
dichos alambres presentaba una clara
marcan de oxidacion que podria apuntar
a una rotura por corrosion bajo tension.

6.3. Conclusiones respecto
a los cables

a) Cuando se empleen cables de pre-
tensado como cables para las diagonales
temporales es preferible utilizar ancla-
jes de cufias largas homologados. Y, en
cualquier caso, utilizar algun sistema
hidraulico de clavado de cuilas o tesar
primero a tension superior a la tension
de trabajo maxima para después bajar a
la tension especificada como tension de
anclaje.

b) Referente al problema de la corro-
sion bajo tension, la conclusion es que
hay que emplear cables formados por
cordones monoprotegidos y cuidar
especialmente la zona en que los cordo-
nes se “pelan”. Es decir las zonas de
anclaje y proximas. En estas zonas hay
que inyectar con cera petrolifera y
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Figura 19. Alambres seccionados.
Figure 19. Split wire strands.
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abutment and the diagonals are disman-
tled. Then the arch is finally working as
such and the remaining operations are
straight forward.

6. INCIDENTS WITH CABLES
DURING CONSTRUCTION

This section describes some of the
problems encountered during the con-
struction with the stays that made the
diagonals.

6.1. Escape of a strand

As explained during the construction
process description, the temporary
diagonals needed to be readjusted sev-
eral times during the construction in
order to offset loads as they were being
placed. These diagonals consisted of
monoprotected strands and provided
active anchorage that was adjustable
via a big nut. During the course of
adjusting a temporary diagonal of the
first frame, one of the strands of the pas-
sive anchorage got loose.

After stopping the stress and inspect-
ing the passive anchorage, we noted
that some wedges were not properly
hammered and in some cases the wedge
sections had moved one from the other.
It was then decided to replace both
strands and wedges of the diagonals
placed so far, and protect the passive
anchorage with grease and a “cover”,
which was also filled with grease; in
addition, a good practice measure was
implemented whereby in the strands
placed subsequently, the wedges would
be hammered pulling with the single-
thread jack up to 75% of failure, and
then lowering the load the levels esti-
mated during the operation of putting
load on the stay.

The main reason the strand got loose
was a poorly hammered wedge, and the
cable was only stressed to 35% of fail-
ure, led the wedge to not progress fully.
Furthermore, it is possible that the
degree of oxidation of the wedge
(Figure 18) would help the strand to
slide through the wedge but, contrary to
what the prestressing company stated,
that was not the main reason because
the release could have occurred anyway
with a poorly hammered wedge, even
without oxidation.
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6.2. Single wires strands broken

Another incident occurred during a
routine movement of the crane rolling
over the deck, when a strand on the
South 6 temporary diagonal broke. That
diagonal consisted of 4 tendons of
12¢0.67, and at that precise moment,
the stay stress was at 62% of failure,
which did not lead us to expect any kind
of problems. Due to the uncertainty that
any other strand may be damaged, it
was decided to replace all the strands of
that diagonal. During the substitution,
one of the strands (although it had not
broken) showed two of the 7 single
wires had broken at the anchorage
wedge (Figure 19). The failure section
of the single wire showed clear signs of
oxidation, which could point to a failure
due to corrosion under stress.

6.3. Conclusions regarding cables

a) When using prestress cables as
stays for temporary diagonals, it is
preferable to anchor them to certified
long wedges. And in any case, use some
hydraulic wedging system or first stress
them to tension greater than maximum
work stress to then reduce the stress to
the anchorage tension level.

b) Regarding the corrosion under ten-
sion problem, the conclusion is that one
should use cables consisting of individ-
ually protected strands and carefully
protect the area where the strands split.
Le.: anchorage points and surround-
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ings. Petroleum wax must be injected to
these areas and cover the anchorages
with covers, which in turn must be
injected with the same wax.

7. PROBLEMS WITH
PRESTRESSED BOLTED UNIONS

This section describes the problems
with the pre-stressed bolted unions on
the deck. It describes the incidents
occurred, includes the tests made to
diagnose the reasons for the incidents
and provides the conclusions that were
reached.

7.1. Description of problems
encountered

7.1.1. Tightening of bolts

Figure 20 shows the female part of the
longitudinal union of the main beams of
the deck. These unions predominantly
work on tension and their design crite-
ria was to meet the Ultimate Limit State
resisting to bolt shear, and added the
condition that no sliding would occur at
Serviceability Limit State in order to
avoid excess deflexions. This was all
done in compliance with the criteria
established in current codes (RPM-95).
The formulas to establish the prestress
torque ratio of a bolt are only approxi-
mate due to the unknown friction value.
Therefore, after placing the first decks it

Figura 20. Unidén machi-hembrada.
Figure 20. Box and pin.

cubrir los anclajes con tapas que a su
vez deben inyectarse con la misma cera.

7. PROBLEMAS CON LAS
UNIONES ATORNILLADAS
PRETENSADAS

En este apartado se describen los pro-
blemas que se tuvieron con las uniones
atornilladas pretensadas del tablero. Se
describen los incidentes habidos, se
recogn los ensayos realizados para
diagnosticar las razones de los inciden-
tes y se recogen las conclusiones a las
que se llegaron

7.1. Descripcion de los problemas
habidos

7.1.1. Apriete de los tornillos

En la figura 20 se muestra la parte
hembra de una unién longitudinal de las
vigas principales del tablero. Estas
uniones trabajan predominantemente a
traccidon y su criterio de dimensiona-
miento ha sido cumplir el Estado Limite
Ultimo resistiendo a cizalla de los vas-
tagos, y ademas se ha afiadido la condi-
cion de que en Estado Limite de
Servicio no se produzca deslizamiento
para evitar deformaciones excesivas.
Todo lo cual se ha hecho con los crite-
rios establecidos por los codigos vigen-
tes (RPM-95). Las formulas para esta-
blecer la relacion par-fuerza de preten-
sado en un tornillo, son s6lo aproxima-

g A e

Figura 21. Ensayos preliminares
Figure 21. Preliminary tests.
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das por la incertidumbre en el valor del
rozamiento. Por ello, después de colo-
cados los primeros tableros se decidio
comprobar si con el par dado, que se
obtuvo de las formulas de la RPM-95, la
fuerza de pretensado del tornillo era la
esperada. Para ello se fabrico una célu-
la de carga especifica para tornillos de
métrica 30 y se realizaron una serie de
ensayos aflojando y reapretando torni-
llos ya colocados (Figura 21). El resul-
tado de aquellos ensayos preliminares
dio como resultado una fuerza de pre-
tensado mucho menor de la esperada,
alrededor del 60% de la fuerza tedrica y,
por otra parte, algun tornillo pasado de
rosca. De la bibliografia consultada se
llegd a la conclusion que en tornillos
galvanizados, con tuerca no galvaniza-
da, de métrica grande era imprescindi-
ble lubricar con grasa solidificable tipo
molikote. Naturalmente de este modo se
obtendrian fuerzas mayores con el
mismo par de apriete. A raiz de dichas
pruebas se tomo la decision de realizar
una campafla de ensayos a mayor esca-
la. Dado que las tuercas del puente no
eran accesibles y alguna podria resultar
dafiada era necesario realizar la nueva
campaia fuera del puente en una “uniéon
de prueba”. El protocolo del ensayo y el
resultado del mismo se explican a con-
tinuacion en el apartado 7.2.

7.1.2. Primer deslizamiento
Durante la realizacion de la operacion

de sacar engrasar y reapretar los torni-
llos se detectd que varios tornillos de la

unién E-00 lado mar se encontraban
dafiados en su tuerca por el primer
apriete y durante el reapriete ésta se
pasé de rosca antes de llegar al par
requerido. En concreto se trataba de los
tornillos de las almas de las dos prime-
ras uniones los que estaban dafiados
mientras que los de todas las alas y el
resto de almas los tornillos pudieron
apretarse y llegar al par especificado
después de aplicar Molikote, con alguna
excepcidn no significativa. Hay que
subrayar para evitar malas interpreta-
ciones que los dafios a las tuercas se
habian producido con el primer apriete
y por tanto no se deben achacar a la uti-
lizacién de grasa.

Durante estas operaciones se detecto,
a partir de unas marcas situadas en la
vigas, que habia ocurrido un desliza-
miento de unos 8 mm (Figura 22) de la
unidén atornillada del tablero 00 con el
tablero 0 de la viga izquierda, es decir la
primera unién después del estribo. Se
detecté ademas un deslizamiento simi-
lar en la misma unién de la viga dere-
cha. Asi mismo se detectaron movi-
mientos del orden del milimetro en la
siguiente unién en ambas vigas. Debido
a estos problemas, se procedi6 a soldar
los cubrejuntas exteriores (los interiores
no eran accesibles) de las dos primeras
uniones, como primera medida, y des-
pués a inspeccionar la situacién de
todos los tornillos de estas uniones y de
las demas. Para la realizacion de la sol-
dadura se elabor6 un protocolo especifi-
co a fin de no calentar mucho las placas
ni los tornillos. La soldadura se hizo en

Figura 22. Primer deslizamiento de la union.
Figure 22. Union first sliding.
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was decided to check if, with the torque
obtained using the RPM-95 formulas,
the screw prestress force was as expect-
ed. Hence, we built a load cell specific
for bolts of rod size 30 and performed a
series of tests loosening and tightening
already placed bolts (Figure 21). The
results of those preliminary tests gave a
prestress force much lower than expect-
ed, around 60% of theoretical force
and, on the other hand, some screws
with yielded groove nut. Of the bibliog-
raphy reviewed we reached the conclu-
sion that galvanized screws, with non
galvanized nut and large rod size had to
be lubricated with Molikote type solidi-
fiable grease. Naturally this way,
greater force would be achieved with
the same tension torque. Based on these
tests, we decided to perform a series of
tests at a greater scale. Given that the
bridge nuts were not accessible and
some could be damaged, it was neces-
sary to perform the new tests away from
the bridge using a “test union”. The test
protocol and the results are explained
below in section 7.2.

7.1.2. First sliding

During the execution of the operation
to remove grease and re-tighten the
bolts, we noticed that several bolts in
union E-00 sea side had been damaged
by the bolt during the first tightening,
and yielded the groove during re-tight-
ening before reaching the desired
torque. Specifically, these were the bolts
of web of the first two unions that were
damaged, while the bolts of all the other
flanges and webs could be tightened
and reach the specified torque before
applying Molikote, with some non sig-
nificant exceptions. We should high-
light, in order to avoid misinterpreta-
tions, that the damage to the nuts had
been produced during the first tighten-
ing and therefore cannot be attributed
to the use of grease.

During these operations, we detected,
from some markings located on beams,
that the bolted union between deck 00
and deck 0 of the left beam had moved
approximately 8 mm (Figure 22), i.e. the
first union after the abutment. A similar
movement was detected on the same
union of the right beam. Furthermore,
we detected 1 mm movements on the
next union on both beams. Due to these
problems, it was decided to weld the
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exterior plates (the interior ones were
not accessible) of the first two unions,
as a first measure, and later inspect the
situation of all bolts on those unions as
well as the rest. A specific protocol was
written for the welding in order to not
overheat the plates or bolts. The weld-
ing was performed in short and chess
superposed strands. Temperatures were
taken during execution and found that
the difference in temperature between
bolt and plate never exceeded 50 °C and
that the steel plates near the welding
never exceeded 200 °C. Initially, in light
of the defects found during the first
sample of web bolts, it was suggested to
perform a hybrid joint (together with
the help of interior plates tightened by
bolts that were still useful); however,
once the exterior side plates had been
welded, we noticed while checking the
bolts that we could not use the web bolts
because practically all had yielded their
groove; therefore it was decided to pro-
vide reinforcements based on welded
profiles, not counting with the coopera-
tion of any web bolts or flanges in the
first two unions.

7.1.3. Second sliding

After removing, greasing and retight-
ening all bolts, there was a second slide
of about 8 mm, this time on the North
cantilever. After inspecting the union,
we verified that the bolts of that union
had not been removed, greased and
retightened because a scaffolding posi-
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tioned precisely at their height had tem-
porarily  prevented operations.
Therefore, the external plates were
welded and retightened the bolts with
grease.

7.1.4. Third sliding

With the project in an advanced state,
while concreting the diaphragm corre-
sponding to column 7 South cantilever,
union 2-3 suffered a sliding. This sliding
occurred with a noise when it reached
the rod at the end of the oval holes,
which raised concern among personnel
that were concreting and fled from the
bridge. Later, we took measurements of
the slide, and found that South union 2-
3 had moved 35 mm (Figure 23) on the
sea side and 27 mm on the land side.

This movement was caused by uneven
plate settlement of the union, probably
due to the angle that resulted from the
assembly on site of the two beams that
meet there. Hence, part of the bolt axial
had been used to bend the plate before
contact, instead of generating compres-
sion between plates from the first
moment. The union slid until a sufficient
number of bolt rod reached the end of
the oval hole and stopped the movement
due to their rod shear capacity. From
the safety perspective until failure
(E.L.U), 30 rod to shear (of the 84 of
this union) would be sufficient to resist
the pull (acting simultaneously for max-
imum action with wind),; therefore the

Figura 23. Deslizamiento de union 2-3.
Figure 23. Sliding of union 2-3-

cordones superpuestos cortos y en aje-
drez. Durante la ejecucion se tomaron
temperaturas y se vio que en ninguin
caso se llegaba a diferencias de tempe-
ratura tornillo chapa de mas de 50° Cy
que las chapas en la proximidad de las
soldaduras no pasaba de 200 °C. En un
primer momento, ante los defectos
encontrados en la primera muestra de
los tornillos de las almas, se planted
hacer una unioén hibrida (contando con
la colaboracion de los cubrejuntas inte-
riores apretados por los tornillos que
quedaran utiles); Sin embargo, una vez
soldados los cubrejuntas laterales exte-
riores, al chequear los tornillos, se com-
probd que no se podia contar con los
tornillos del alma dado que practica-
mente todos estaban pasados de rosca
por lo que se decidio realizar un refuer-
zo mediante perfiles, sin contar con la
colaboracion de ninguin tornillo del
alma ni de las alas en las dos primeras
uniones.

7.1.3. Segundo deslizamiento

Después de sacar, engrasar y reapre-
tar todos los tornillos, se produjo un
segundo deslizamiento de unos 8 mm
esta vez en el voladizo Norte. Una vez
inspeccionada la unién se comprobo
que los tornillos de esa union no habian
sido sacados, engrasados y reapretados
debido a que un andamio situado preci-
samente a su altura habia impedido tem-
poralmente las operaciones. Asi que se
procedio a soldar los cubrejuntas exter-
nos y a reapretar los tornillos con grasa.

7.1.4. Tercer deslizamiento

Con la obra muy adelantada, durante
el hormigonado del diafragma corres-
pondiente a la pila 7 del voladizo Sur se
produjo un deslizamiento en la union 2-
3. Este deslizamiento se produjo con un
ruido al llegar los vastagos al final del
taladro oval que causoé la natural alarma
en el personal que estaba hormigonando
que sali6 corriendo del puente. Después
se tomaron medidas del deslizamiento,
encontrandose que la unién 2-3 Sur
habia deslizado 35 mm (Figura 23) en el
lado mar y 27 mm en el lado tierra.

Este deslizamiento se produjo por un
mal asiento de los tapajuntas de la
union, debido probablemente al angulo
que resulté en el montaje en obra de las
dos vigas que se unen en ella. Por ese
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motivo parte del axil del tornillo se
habia empleado en flectar el tapajuntas
antes de entrar las chapas en contacto,
en vez de producir compresion entre
chapas desde el primer momento. La
union deslizé hasta que un niimero sufi-
ciente de los vastagos de los tornillos
llego al tope del taladro ovalado y detu-
vieron el movimiento por su capacidad
a cortante o lo que es lo mismo cizalla
de vastago. Desde el punto de vista de
seguridad hasta la rotura (E.L.U.) la
capacidad de tan s6lo 30 vastagos a cor-
tante (de los 84 que tenia esta union)
serian suficientes para resistir la solici-
tacion (actuando de forma simultanea
para la accién maxima con viento), por
lo que el coeficiente de seguridad adi-
cional a norma para esta rotura es mayor
2,04. Incluyendo a parte el coeficiente
que tiene en cuenta la diferencia de hol-
guras en taladros ovalados, como son
los de la chapa intermedia de la unién 2-
3 (coeficiente 1.4 segun la instruccion).

Se decidi6 soldar los cuatro tapajun-
tas exteriores (alas y almas) para la
union 2-3 Sur en ambas vigas longitudi-
nales, con el mismo protocolo de solda-
dura citado anteriormente.

La situacion en que quedo la unidon
fue: en su mayor parte (del orden del
90%) trabajo a rozamiento y el resto a
cizalla. Para evitar que progresase el
trabajo a cizalla de los tornillos se pro-
cedio6 a la soldadura indicada.

7.2. Ensayos realizados

A fin de diagnosticar las razones de
los problemas habidos con las uniones
atornilladas en lo que al E.L.S. se refie-
re se realizaron tres tipos de ensayos: En
primer lugar se realizaron una serie de
ensayos con objeto de establecer la rela-
cion par-fuerza en los tornillos. En
segundo lugar se realizaron ensayos
fuerza-deformacion en los tornillos con
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Figura 24. Tornillos y tuercas usados en el ensayo.

sus tuercas con el fin de comprobar las
caracteristicas mecanicas del conjunto
tornillo-tuerca. Y finalmente se realiza-
ron una extensa serie de medidas (cien-
tos de tornillo fueron inspeccionados de
una u otra forma) “in situ” sobre los tor-
nillos realmente colocados para saber si
estaban apretados correctamente y para
establecer si estaban en régimen elasti-
co o pléstico.

7.2.1. Ensayos realizados para
determinar la relacion
Par-Fuerza

La unioén entre las vigas longitudina-
les principales del tablero se proyecto
mediante tornillos pretensados de
métrica 30 y calidad 10,9, y de acuerdo
con la normativa vigente se determind
la traccion que debian alcanzar dichos
tornillos. Para lograr esta tension en el
vastago se calculo el par de apriete en
base a féormulas empiricas obteniendo
un par de 2,5 m KN.

Los diferentes rozamientos entre tuer-
ca, tornillo y arandela contribuyen a
disminuir la tension transmitida al tor-
nillo para un par de apriete dado. Con el
objeto de eliminar las incertidumbres,
que para la fuerza de tesado de los tor-
nillos son los coeficientes de rozamien-
to, el espesor de galvanizado y el par
proporcionado por la llave dinamomé-
trica, se ha realizado una campaiia sig-
nificativa de ensayos con célula de
carga, para asi poder correlacionar el
momento de apriete proporcionado por
la llave dinamométrica con la traccion
real del tornillo. El objeto de estos ensa-
yos fue pues obtener el par de apriete
necesario para los tornillos de alta resis-
tencia empleados en dichas uniones.

Los ensayos se realizaron sobre una
muestra de 60 tornillos galvanizados,
realizando diferentes ensayos en fun-
cion del tipo de tuercas y el estado en
que podian encontrarse en la obra
(Figura 24). Con objeto de realizar el

Figure 24. Bolts and nuts used in test.
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safety coefficient in addition to the stan-
dard for this failure is 2.04 greater.
Including in addition the coefficient that
considers the difference in size of oval
holes, such as intermediate steel plates
in union 2-3 (coefficient 1.4 according
to instruction,).

It was decided to weld the four exteri-
or plates (flanges and web) for South
union 2-3 on both longitudinal beams,
using the same welding protocol men-
tioned above.

The result at the union was: in most
cases (around 90%) friction work and
the rest on shear. In order to prevent
additional bolt shear work, we proceed-
ed to perform the welding.

7.2. Tests performed

In order to diagnose the reasons of
the problems with the bolted unions, as
far as SLS was concerned, three types of
tests were performed: First a series of
tests were performed in order to estab-
lish the torque-strength ratio of bolts.
Secondl; force-elongation tests were
performed on the bolts with their nuts in
order to verify the mechanical proper-
ties of the bolt-nut combination. And
finally, a broad series of measures were
performed (hundreds of bolts were
inspected in one way or another) on site
with the bolts actually placed in order
to confirm they were suitably tightened
and to establish if they were in elastic or
plastic regime.

7.2.1. Tests performed to determine
the torque-strength ratio

The union between the main longitu-
dinal beams of the deck was projected
with prestressed rod size 30 and quality
10,9, and in accordance with current
standards determined the tension these
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bolts would reach. In order to achieve
this tension at the socket, the tension
torque was calculated using empirical
formulas, which resulted in a torque of
2,50 m KN.

The various chases between nut, bolt
and ring contribute to reduce the ten-
sion transmitted to the bolt for a given
tension torque. In order to eliminate
uncertainties, which for the tension
strength of the bolts are friction coeffi-
cients, the galvanized thickness and
torque provided by the dynamometric
wrench, a significant number of tests
were performed with a load cell, in
order to correlate the tightening
moment provided with the dynamomet-
ric wrench and the actual tension of the
bolt. The purpose of these tests was to
obtain the tension torque required for
the high resistance bolts used in these
unions.

The tests were performed over a sam-
ple of 60 galvanized bolts, performing
different tests depending on the type of
bolt and the status they could be in on
site (Figure 24). In order to perform the
tightening test with the load cell a sig-
nificant number of times, and give that
the bolt may be damaged during the test
if the torque were too high, we built a
test union with the same steel plate
thicknesses and paint finish as the steel
plates on the bridge, which accurately
represented any of the unions of the lon-
gitudinal deck beams.

In order to provide the necessary
torque, a dynamometric wrench was
used capable of providing tension
torque between 0,02 and 0,20 m KN.
Given that the maximum torque possible
with the wrench was 0,20 m KN and we
had to test with torque ranges from 0,50
to 5,0 m KN, we required a greater
torque multiplier and therefore pur-
chased a factor 25 torque multiplier.
The torque transmitted by the dynamo-
metric wrench was verified with a cali-
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brator, which for a theoretical torque of
the wrench provides the actual torque
transmitted, obtaining therefore a cor-
rector coefficient greater than one. In
the case of the wrench we used, the cor-
rection coefficient resulted to be k, = 1
for any given torque.

In order to determine the prestress
force of the bolt, the company Kinesia
manufactured two load cells specific for
bolts with rod size 30 and 500 KN of
maximum load (Figure 25). Physically,
they have the form of a hollow cylinder,
and the bolt to be measured runs
through the inside. The cell is placed
between the head of the bolt and the
first plate. Part of the design criteria not
only focused on the size of the cell at the
plant, but also its height (as if it were
extended, it would require using bolts
with much longer rod) and includes a
connector that transmits the readings to
the data collector.

Figura 25. Célula y colector.
Figure 25. Cell and collector.

We have tested different types of
lubricants (Figure 26): a) Petroleum
wax, b) Petroleum grease with
graphite to provide liquid consistency,
¢) Molybdenum bi-sulphur lubricant,
d) Molybdenum bi-sulphur paste. Of
all these, the most suitable for this
case was Molybdenum bi-sulphur
paste, as it dries quickly, remaining
adhered to the impregnated surface
preventing the lubricant from migrat-
ing to the union steel plate interface.

ensayo de apriete con célula de carga un
nimero representativo de veces, y dado
que en el ensayo es posible que la tuer-
ca pueda resultar dafiada si el par ejerci-
do fuese demasiado alto, se fabricé una
unién de prueba que con los mismos
espesores de chapa y acabado de pintu-
ra que las chapas del puente, representa-
ba exactamente cualquiera de las unio-
nes de los largueros longitudinales del
tablero.

Para poder dar el par necesario se dis-
ponia de una llave dinamométrica capaz
de dar pares de apriete de 0,02 a 0,2 m
KN. Dado que con la llave el par maxi-
mo que se podia dar era de 0,2 m KNy
se tenian que ensayar pares desde 0,5
hasta 5,0 m KN era necesario un multi-
plicador de par mayor, a tal efecto se
compr6 un multiplicador de par de fac-
tor 25. El par transmitido por la llave
dinamométrica se verificd con un cali-
brador, que para un par teoérico de la
llave da el par real transmitido, obte-
niendo asi un coeficiente corrector que
es mayor que uno. En el caso de la llave
empleada el coeficiente corrector resul-
t6 ser de k =1 para cualquier par.

Para determinar la fuerza de pretensa-
do del tornillo la empresa Kinesia fabri-
c6 sendas células de carga especificas
para tornillos de métrica 30, de 500 KN
de carga maxima (Figura 25). Fisica-
mente, tienen forma de cilindro hueco,
por el interior del cual pasa el tornillo
cuya fuerza se controla. La célula se
coloca entre la cabeza del tornillo y la
primera chapa. Como criterio de disefio
no solamente se limitaba el tamafio de
la célula en planta, sino también su altu-
ra (ya que de prolongarse ésta hubiera
requerido el uso de tornillos de mucha
longitud de vastago) y dispone de un
conector que transmite la lectura al
colector de datos.

Se han ensayado diferentes tipos de
lubricante (Figura 26): a) Cera petroli-
fera, b) Grasa petrolifera con adicion

Figura 26. Diferentes grasas y lubricantes ensayados.
Figure 26. Different greases and lubricants tested.
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de grafito de consistencia liquida, c)
Lubricante de bisulfuro de molibdeno,
d) Pasta de bisulfuro de molibdeno. De
todos ellos el que se ha revelado como
el mas adecuado para este caso es la
pasta de bisulfuro de molibdeno, ya
que seca rapidamente, quedando adhe-
rido a la superficie impregnada, evitan-
do asi que el lubricante pudiese migrar
a la interface de las chapas de la union.

Para realizar el ensayo (Figura 27) se
coloca la célula de carga delante de
alguno de los agujeros de la unién de
prueba. Se introduce uno de los torni-
llos y su tuerca correspondiente por la
parte inferior. Se aprieta el tornillo con
la llave dinamométrica dando el primer
apriete hasta que salte la llave dinamo-
métrica y tomando a continuacién la
lectura de la célula dinamométrica para
obtener la fuerza de pretensado corres-
pondiente. Se repite el ultimo paso
aumentando el par en la llave tantas
veces como escalones de carga se han
previsto

Como resultado del tratamiento esta-
distico de los ensayos realizados se
extrajeron las siguientes conclusiones:

Con el par dado inicialmente en obra
de 2,5 KN m, y sin lubricar los tornillos,
se obtiene una fuerza en el vastago del
tornillo de 235,5 KN de valor medio lo
cual supone un 60% de la fuerza con la
que se calculo la unién. El 6xido en las
tuercas actua como un lubricante, ya
que para un par dado se obtienen tensio-
nes en los tornillos mayores que sin él,
aunque con una mayor dispersion. Para
obtener una fuerza de pretensado media
en el tornillo de 393 KN, que es el valor

Hormigon y Acero ¢ n 236, 2.° Trimestre 2005

Figura 27. Ensayo con célula de carga.
Figure 27. Test with load cell.
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Fuerza en el Tarnilla KM

Figura 28. Funcion de densidad de la fuerza de pretensado
para tornillos lubricados y M = 1,50 KN m.

Figure 28. Lubricated bolts. Function for calculating the
density-function of prestress force for M = 1.50 KN m.

tedrico de la misma, seria necesario
ejercer un par de unos 4,22 KN m, lo
cual resulta inadmisible porque antes de
llegar a dicho par se produciria la rotura
de la cabeza del tornillo por torsion.

En el caso de las series realizadas
lubricando con molikote tanto la rosca
del vastago como la arandela en la cara
de contacto con la cabeza del tornillo,
interpolando en las rectas de regresion
del par en funcién de la fuerza en el tor-
nillo el valor de la fuerza teodrica de pre-
tensado del tornillo de 393 KN m, se
obtiene un valor medio del par de aprie-
te de M =1.488 KN m. Asi, para un
momento de apriete de 1,50 KN m se
obtiene la funcion de densidad de la
Figura 28 y la de distribucion de la 29,
con los valores de los cuantiles indica-
dos en la misma.

In order to perform the test (Figure
27) the load cell is placed in front of one
of the union holes to be tested. The bolt
and nut are introduced below. The bolt
is tightened with the dynamometer
wrench giving the first tension until the
dynamometric wrench releases and then
taking the reading from the dynamomet-
ric cell in order to obtain the correspon-
ding prestress force. The last step is
repeated increasing torque on the
wrench as many times as load steps are
required.

As a result of the statistical treatment
of the tests performed, the following
conclusions were drawn:

With the torque given initially on site
of 2,5 m KN, and without lubricating
the bolts produces an average rod ten-

0,12

0,10
0,08
0,06
0,04

4
/

Probabilidad

/

N\

N\
\

0,00

287 337

393 470 509

Fuerza en el Tornillo KN

Figura 29. Funcion de distribucion de la fuerza de pretensado
para tornillos lubricados y M = 1,50 KN m.
Figure 29. Lubricated bolts. Function for calculating the distribution-function
of prestress force M = 1.50 KN m.
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sion of 235,5 KN, which is 60% of the
strength used to calculate the union.
The rust on the nuts works as a lubri-
cant, as the tension values on the bolts
for a given torque are greater than with-
out rust, although with greater disper-
sion. In order to obtain an average pre-
stress force at the 393 KN bolt, which is
the theoretical value, we would need to
exert 4,22 m KN of torque, which is
unacceptable because the head of the
bolt would break before reaching this
level through torsion.

In the case of series performed lubri-
cating both the rod groove and the ring
plate in contact with the bolt head with
Molikote, and interpolating the torque
in regression lines depending on the
force of the bolt, with a theoretical pre-
stress force value of the bolt of 393 KN,
the average tension torque value was
M = 1,489 m KN. Hence for a torque
of 1,50 m KN, we obtained the density
function displayed in Figure 28 and dis-
tribution function of 29 with the values
specified.

Characteristic lower value and upper
limit. In order to determine the tension
torque, we considered there must be
double limits (lower and upper) in order
to limit the minimum characteristic ten-
sion on the bolt and to avoid yielding
the groove. The characteristic value 95
is the quantile of the distribution that
leaves a fraction of population to the
left equal to 5% for a normal distribu-
tion. In order to determine the upper
quantile, we considered the tests per-
formed with lubricated bolts after 470
KN and noticed some of the thread
grooves had started to move, unequivo-
cal sign of a start of plastification of
said areas caused by groove flexion. Of
the distribution obtained, the result was
that for this value of 470 KN, that given
a torque of 1,50 m KN, the probability
of greater bolt tension was only 2.6%.

Figura 30. Elementos del ensayo.

Figurre 30. Test items.
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7.2.2. Bolt-nut failure test

In order to determine if the bolt, ring
and nut worked properly, a series of ten-
sion tests were performed leading the
unit to failure (Figure 30).

The first series of tests involved
stressing the bolt, pulling from one side
of the head and on the other from the
nut, until it broke. The second series of
tests included a wedge that mimics an
inclination of 6° in order to reflect an
unsuitable tightening due the bolt enter-
ing at an angle or forced by shear
strength.

The conclusions of these tests were as
follows (Figure 31):

All cases, the break form was always
by plastification of the threaded area of
the nut.

With straight tension there was no
dispersion and failure occurred at 580
KN, while nominal strength for these
bolts is 560 KN.

With oblique tension, the average fail-
ure tension in tests was around 530 KN,
although with some dispersion in the
results, which represents a reduction in
ultimate load of the bolt by 10%
approximately.

It can therefore be said that given that
the tightening strength of the bolts on
the deck was around 390 KN, said bolts
would be in the straight part of the
curves and far from failure of the bolt-
nut combination. Therefore the explana-
tion of the problems is not related to the
characteristics of the bolts or nuts.

7.2.3. Tension torque
— spin verification tests

Based on the problems detected in the
bolts of longitudinal unions, and espe-

Valor caracteristico inferior y limite
superior. Para determinar el par de aprie-
te se ha tenido en cuenta que debe haber
limites dobles, uno inferior y otro supe-
rior, con objeto de limitar por abajo la
tension caracteristica minima en el tomn i-
llo, y por arriba para que no se pasen de
rosca. El valor caracteristico 95 es el
cuantil de la distribucién que deja a su
izquierda una fraccion de la poblacion
igual al 5% para una distribuciéon nor-
mal. Para determinar el cuantil superior
se ha tenido en cuenta que en los ensayos
realizados con los tornillos lubricados a
parttir de las 470 KN se observaba que
algtn filete de las roscas de la tuerca se
habia comenzado a desplazar, sefial
inequivoca de un comienzo de plastifica-
cion en dichas zonas por flexion en el
filete. De la distribucion obtenida se
obtiene que para este valor de 470 KN la
probabilidad de que, dando un par de
1,50 KN m, la traccion en el tornillo sea
mayor es solo del 2.5%.

7.2.2. Ensayo de rotura
de tornillo-tuerca

Con objeto de poder determinar si era
correcto el funcionamiento del conjunto
tornillo, arandela y tuerca se realizaron
una serie de ensayos de traccion llevando
el conjunto hasta la rotura (Figura 30).

La primera serie de ensayos consistio
en traccionar el tornillo tirando por un
lado de la cabeza del mismo, y por el
otro de la tuerca, hasta la rotura. En una
segunda serie de ensayos se interpuso
una cufla que materializa un plano
inclinado 6°, con el objetivo de poder
reflejar un apriete inadecuado debido a
que el tornillo hubiera podido entrar
esviado o estuviese forzado por trabajo
a cizalla.

Las conclusiones de dichos ensayos
fueron pues las siguientes (Figura 31):

——— Fnsayo detracodn recta — — Ensayo de tracodn esmada
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Figura 31. Curvas fuerza de pretensado-alargamiento.
Figure 31. Prestress-lengthening force curves.
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En todos los casos la forma de rotura
ha sido siempre por plastificacion de la
zona roscada de la tuerca.

Con traccion recta no existe disper-
sion y la rotura se produce a unas 580
KN, mientras que la fuerza nominal
para estos tornillos es de 560 KN.

Con traccion oblicua se obtiene una
fuerza media de rotura de los ensayos de
unas 530 KN, aunque con algo de dis-
persion en el resultado, lo cual supone
una rebaja de la carga ultima del torni-
llo del 10% aproximadamente.

Se puede decir pues, que dado que la
fuerza de apriete de los tornillos coloca-
dos en el tablero ronda las 390 KN,
dichos tornillos se encontrarian en la
parte recta de las curvas y lejos de la
rotura del conjunto tornillo-tuerca. Por
tanto la explicacion de los problemas
habidos no se relaciona con las caracte-
risticas de los tornillos ni de sus tuercas

7.2.3. Ensayos de comprobacion
de par de apriete - giro

A partir de los problemas detectados
en los tornillos de las uniones longitudi-
nales, y especialmente a partir del pri-
mer deslizamiento de la union en el
voladizo sur, se propuso la inspeccion
“in situ” de todas las uniones longitudi-
nales del puente.

La inspeccion tenia por objeto com-
probar, por un lado, que los tornillos
tuviesen el par de apriete adecuado vy,
por otro, que no se hubiesen producido
plastificaciones ni en la tuerca ni en el
vastago. Los pares de apriete modifica-
dos para tornillos engrasados que se
habian recomendado, indicados en el
apartado anterior, eran de 1,50 KN m.
Como no se paro la obra, durante la ins-
peccion se fueron colocando tableros
cuyo montaje fue directamente supervi-
sado por lo que hay que distinguirlos de
los que se inspeccionaron cuando ya
estaban montados.

Con el fin determinar el par de aprie-
te con el que se encontraban los torni-
llos que ya estaban montados, se inten-
taban mover apretando con la llave
dinamométrica. Para ello se comienza
con un par de apriete bajo, de 0,50 KN
m, y se va subiendo con escalones de
0,25 KN m, hasta que el tornillo giraba
o hasta que se alcanzaba el par con el
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que fueron apretados (2,50 KN m). En
ese momento se tomaba la medida del
escalon anterior. Posteriormente el tor-
nillo se sacaba para inspeccionarlo
visualmente (tornillo y arandela), ano-
tando cualquier dato relevante, cizalla-
dura, plastificacion, mordedura, etc.
Posteriormente engrasaba con Molikote
y se apretaba siguiendo uno de los
siguientes procedimientos:

a) Procedimiento 1

Se va subiendo el par por escalones,
desde 0,50 hasta 1,50 KN m, y se van
registrando los giros que se producen en
cada escalon. Para medir los giros se
utilizo una plantilla graduada de grado
en grado que se superponia sobre el tor-
nillo en cada escalon (Figura 32). El
cero de la escala venia determinado por
la posicién del tornillo al final del pri-
mer escalon. El porcentaje de tornillos
de la unién al que se ha aplicado este
procedimiento ha sido de un 15% a un
20% de los inspeccionados.

Figura 32. Plantilla porta-angulos.
Figure 32. Angle template.

b) Procedimiento 2

Es similar al anteriormente descrito,
con la salvedad que sdlo se aplican dos
escalones de carga, el primero y el ulti-
mo, por lo que s6lo se mide el giro final
del tornillo. El porcentaje de tornillos
de cada unidén a los que se ha aplicado
este procedimiento oscila entre 80% y
el 85% de los inspeccionados.

— Determinacion de curvas par-giro:

Con los datos obtenidos segun los
apartados anteriores, se determina la
relacion entre el par y el giro dado al
tornillo mediante un grafico. En absci-
sas se representa el giro en grados sex-
sagesimales, y en ordenadas el par de
apriete en KN m. Si el resultado es una
recta, el tornillo trabaja en régimen

S. Pérez-Fadodn, J.E. Herrero, 1.J. Sanchez y M. Sanchez

cially after the first sliding of the South
cantilever union, it was proposed to
inspect all longitudinal unions of the
bridge on site.

The purpose of the inspection was to
verify on one hand that the bolts had
suitable tension torque, and on the other
there were no plastifications to the
thread or the rod. The modified tension
torques for greased bolts that had been
recommended, indicated in the previous
section, were 1,50 m KN. As the con-
struction did not stop, deck segments
were assembled during the inspection
which were directly supervised and had
to be differentiated from the ones
inspected that were already assembled.

In order to determine the tension
torque of the bolts that were already
assembled, we tried to move them tight-
ening with the dynamometric wrench.
Started with a low tension torque,
around 0,50 m KN, and increases in
0,25 m KN steps, until the bolt turned or
until reaching the torque to which they
had been tightened (2,50 m KN). Then
we took measurements from the previ-
ous berm. Subsequently, the bolt was
removed to inspect it visually (bolt and
ring), recording any relevant informa-
tion, shearing, plastification, biting, etc.
Next they were greased with Molikote
and tightened in accordance with one of
the following procedures:

a) Procedure 1

Torque is increased in steps, from
0,50 to 1,50 m KN, and the turns in each
step are registered. In order to measure
the turns, we used a template graduated
in degrees, which were placed over the
bolt in each step (Figure 32). Zero on
the scale was determined by the posi-
tion of the bolt at the end of the first
step. This procedure was applied to
15% to 20% of union bolts inspected.

b) Procedure 2

It is similar to the previous one,
except that only two load steps are
applied, the first and last; therefore only
measuring the final turn of the bolt. This
procedure was applied to 80% to 85%
of union bolts inspected.

— Determination of torque-spin curves.

The data obtained from the previous
sections was used to determine the
torque and spin ration given to a bolt

through a chart. The “x” coordinate
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represents the spin, and the “y” coor-
dinate represents the tension torque. If
the result is a straight line, the bolt
works in elastic regime. But if the line
curves or cracks at higher loads or
another curve at a lower indination,
in this case the bolt has started to
plastify. Figure 33 includes one of the
hundred of curves obtained as an
example. In this case, we have includ-
ed four bolts from a lower flange plate.
The curves of these bolts reach up to
398 KN (whichis equal to 1,50 m KN),
while plastification occurred at 331,7
KN, which is only 60% of the ultimate
force 560 KN.

Furthermore, we must highlight that
in all cases, the complete spin of the
bolts was much higher than theoretical
spins that can be established consider-
ing: the thread step, elastic shortening
of steel plates, elastic extensions of
bolts and deducting the branch corre-
sponding to the “presentation” of the
bolt on steel plates or looseness meas-
urements. As of today, we have no rigor-
ous explanation for this excess spin-
ning; the explanation that part of the
spin would wear until overcoming the
flexion of steel plates before coming in
contact, would have evidenced a more
flexible branch, which was not general-
ly appreciated during the tests.

The decision on the bolts inspected
with procedure 1 was based on the kind
of torque-spin curves (straight lines). A
bolt has yielded its nut thread when the
tightening process reduces its rigidity
considerably.

In the case of bolts inspected using
procedure 2, we established some limits
for spins after which we indicated the
tests as excess spin. These limits were:
Bolts where the difference in spin
between the first load step and the last
was greater than 50° or when the final
spin was greater than 100°. We should
indicate that these values were taken by
comparison with what the bolts turned
in procedure 1, and using elastic regime
displacement torque curves, because as
we already said, it was not possible to
compare with the theoretical torque
spin ratio.

The figures obtained were used to
estallish the “what was the situation”
of all unions and performed SLS cal-
culation verifications regarding the

El Arco de los Tilos en la Isla de La Palma (Canarias)

Los Tilos Arch on La Palma Island (Canary Islands)

TUNION E-00 LADCO DERECHO ATLA INFERIOR

COEFICIENTE PASO m EIN a KN = 262

—4—T1 — -T2 ——T8 —8—T9

550

500

450

400

300

CARGA DEL TORNILLO KN

==
=

[N

250 #

P

200

150

1} 10 20 30 40 S0 60 T0

80 20 100 110 120 130 140 150 160

GIROS SEXAGESIMALES

Figura 33. Relacion par-giro.
Figure 33. Torque - spin ratio.

safety against sliding in each and
every one of the most unfavourable
action hypothesis. The criteria used to
estallish the situation of the unions
were:

— Not including the collaboration of
the bolts that had not been re-tightened
with Molikote, or the bolts lost or yield-
ed groove.

— In the case of bolts retightened with
Molikote and without changes in the
torque spin curve inclination, we used
the strength corresponding to the
applied torque.

— In the case of bolts retightened with
Molikote and with changes in the torque
spin curve inclination, we used the
strength corresponding to the point of
change of direction of the curve.

— As we did not inspect 100% of the
bolts of each union, we extrapolated the
results of the bolts analyzed to the ones
not inspected.

7.2.4. Conclusions

1. The bolted unions of the arch deck
steel beams at Los Tilos have
worked very poorly.

2. There is no definite knowledge of
the ultimate reasons that caused
this poor operation, which finally
obliged to weld all unions, but
some reasons can be excluded:

elastico. Pero si el grafico se curva o
tiene un quiebro apareciendo a cargas
mas altas otra recta de menor pendiente,
en este caso el tornillo ha comenzado su
plastificacion. En la figura 33 se recoge
a, modo de ejemplo, una de las cientos
de curvas que se obtuvieron. En este
caso se recogen cuatro tornillos de una
platabanda de ala inferior. Las curvas de
estos tornillos, que se ponen como
ejemplo, llegan hasta las 398 KN o lo
que es igual 1,50 KN m, y resulta que la
plastificacion se ha producido a 331,7
KN que es solo el 60% de la fuerza de
rotura 560 KN.

Ademas hay que sefialar que en todos
los casos el giro total de los tornillos
estuvo muy por encima de los giros ted-
ricos que se pueden establecer tomando
en cuenta: el paso de las roscas, los
acortamientos elasticos de las chapas,
los alargamientos elasticos de los torni-
llos y descontando la rama correspon-
diente a la “presentacion” del tornillo
sobre las chapas o toma de holguras. Al
dia de hoy no tenemos una explicacién
rigurosa para este exceso de giros, la
explicacion de que parte del giro se gas-
tara en vencer la flexion de las chapas
antes de entrar en contacto hubiera
puesto de manifiesto una primera rama
mas flexible, que no se apreciaba en
general en los ensayos.

El juicio sobre los tornillos inspeccio-
nados con el procedimiento 1 se baso en
la forma de la curva (rectas) Par-Giro.
Un tornillo esta pasado de rosca cuando
en el proceso de apriete su rigidez cam-
bia para disminuir notablemente.
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Para los tornillos inspeccionados por
el procedimiento 2 se establecieron
unos limites a los giros por encima de
los cuales se indica en los registros de
ensayo como giro excesivo. Estos limi-
tes fueron: Aquellos tornillos en los que
la diferencia de giros entre el primer
escalon de carga y el ultimo, fue mayor
de 50° o aquellos cuyo giro final esta
por encima de 100°. Hay que indicar
que estos valores se tomaron por com-
paracién con lo que giraban los tornillos
del procedimiento 1 con curvas par
deformacién en régimen eldstico, pues
ya se ha dicho que no se pudo contras-
tar con la relacion teorica par giro.

Con todos los datos recogidos se esta-
blecid “cual era la situacion” de todas
las uniones y se realizaron comproba-
ciones de céalculo en E.L.S. sobre la
seguridad al deslizamiento de cada una
de ellas en la hipotesis de acciones mas
desfavorables. Los criterios que se
siguieron para establecer la situacion de
las uniones fueron:

— No se cuenta con la colaboracion
de los tornillos que no se han reapreta-
do con Molikote, ni con los tornillos
perdidos o pasados de rosca.

— En los tornillos reapretados con
Molikote, y sin cambio de pendiente en
la curva par-giro, se cuenta con la fuer-
za correspondiente al par aplicado.

— En los tornillos reapretados con
Molikote, y con cambio de pendiente en
la curva par-giro, se cuenta con la fuer-
za correspondiente al par ejercido en el
punto de inflexion de la curva.

— Como en general no se han inspec-
cionado el 100% de los tornillos de cada
union, se han extrapolado los resultados
de los tornillos analizados a los no ins-
peccionados.

7.2.4. Conclusiones

1. Las uniones atornilladas de las
vigas metalicas del tablero del
arco de los Tilos han funcionado
muy mal.

2. No se tiene un conocimiento defi-
nitivo de las razones ultimas que
han producido este mal funciona-
miento que finalmente obligd a
soldar todas las uniones; pero se
pueden descartar algunas causas:
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a. Los tornillos y las tuercas
tenian las curvas tension defor-
macion y la capacidad resisten-
te a rotura correctas.

b. El Par de apriete de los tornillos
engrasados era el correcto y su
relacidn con la traccion del tor-
nillo bien conocida.

c. Los taladros eran geométrica-
mente correctos.

3. Y establecer algunas hipdtesis:

a. El disefio de las uniones fue
muy malo, en el sentido de que
la tuerca no era accesible y en
el sentido de que la rigidez de
la union hacia dificil que todas
las chapas entraran en contacto
bajo la presion de los tornillos.

b. Las holguras en la ejecucion de
las obras y las imperfecciones
geométricas no detectadas en
los montajes en blanco en
taller, obligaron a montar con
angulos importantes en las
uniones que estaban previstas
como rectas. Esto pudo inducir
nuevas resistencias a que las
chapas entraran en contacto
ademas de esfuerzos de corta-
dura en algunos tornillos.

c. Las vibraciones producidas por
el paso de las gruas pudo asi
mismo influir en el apriete de
los tornillos.

d. Finalmente el descenso de
apoyo del cambio a neopreno
en la Pilas 0 de ambos voladi-
zos también pudo inducir
esfuerzos de cortadura en los
tornillos.

Como conclusion, se establece que el
diseflo de las uniones atornilladas pre-
tensadas debe ser sencillo y flexible
para que no se gaste parte de la fuerza
del tornillo en flexionar las chapas antes
de que éstas entren en contacto. Ademas
las uniones atornilladas pretensadas se
deben disefiar con las tuercas y las cabe-
zas de los tornillos accesibles para
poder cambiarlos si se pasan de rosca.
Se recomienda finalmente que, para
evitar deslizamientos con cargas de ser-
vicio, se dimensione la unién con un
coeficiente de seguridad al deslizamien-
to mayor de 1,0.

S. Pérez-Fadodn, J.E. Herrero, 1.J. Sanchez y M. Sanchez

a. The bolts and nuts had correct
displacement tension curves
and failure resistance capa-
city.

b. The tension torque of greased
bolts was correct and their
relation with bolt tension was
well known.

c. The drillings were geometri-
cally correct.

3. And establish some hypothesis:

a. The design of the unions was
very poor, in the sense that
the nuts was not accessible
and in the sense that the rigi-
dity of the union made it diffi-
cult for all plates to come into
contact under pressure from
the bolts.

b. The looseness in the execution
of the works and the geometric
imperfections that were not
detected during assembly at the
workshop, forced assemblies
with important angles at the
unions that had been planned
as straight lines.

c. The vibrations caused by the
passing of cranes could also
influence the tightening of
bolts.

d. Finally the bearing settlement
in the change to neoprene in
Columns 0 on both cantilevers
could also have induced shear
forces on bolts.

In summary, the design of the pres-
tressed bolted unions should be simple
and flexible in order not to waste part
of the bolt's force in flexioning steel
plates before coming into contact. In
addition, the prestressed bolted unions
should be designed with nuts and bolt
heads accessible in order to change
them if they yield their groove. Finall;
it is recommended that in order to
avoid sliding with serviceability loads,
to size the union with a sliding safety
coefficient greater than 1.
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Influencia de la armadura transversal
en la separacion de fisuras

Transverse reinforcement influence in the distance
between cracks

¢
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RESUMEN

En este articulo se estudia la relacion existente entre la
separacion de fisuras, la longitud de transferencia y la posi-
cion de la armadura transversal. Para ello se parte de una serie
de evidencias experimentales sobre diferentes elementos para,
posteriormente, estudiar el fenomeno fisico de la fisuracion y
los principales modelos tedricos de la misma (ninguno de los
cuales considera la presencia de la armadura transversal).
Finalmente, se comparan los resultados de dichos modelos
poniendo en relacion la separacion esperable entre fisuras con
la distancia entre armaduras transversales y el debilitamiento
que éstas originan en la secciéon de hormigdn, obteniéndose
una serie de recomendaciones y abacos de cara a la estima-
cién de la separacion entre fisuras.

SUMMARY

In this paper the relationship between the transverse rein-
forcement position, the transfer length and the crack spacing
is studied. In order to do it, several experimental series over
different elements are presented and later these results are
analysed studying the physical phenomenon of cracking and
its main theoretical models (none of them considering the
transverse reinforcement position). Finally, the crack spacing
results of the models are compared with the transverse rein-
forcement position considering also the influence of it in the
bearing capacity of a reinforced section. As a result, a series
of recommendations in the prediction of the crack spacing are
proposed.
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1. NOTACION

A continuacion se detalla una lista con los simbolos y abre-
viaturas empleados a lo largo del articulo. Algunos conceptos
presentan dos nomenclaturas diferentes a efectos de respetar
la notacion original de los autores en algunas formulaciones:

A Area eficaz de hormigén traccionado por la barra
de acero

c Recubrimiento

E; Moédulo de rigidez del acero

o Resistencia a traccion del hormigén

Sfom Resistencia a compresion del hormigon

0] Diametro de la armadura pasiva

I Longitud de transferencia

Lonas Maxima separacion posible entre fisuras

N Esfuerzo axil

Per (pse) Cuantia eficaz de acero traccionado

s Espaciamiento entre fisuras / Separacion de
barras longitudinales

S (S.n)  Espaciamiento medio entre fisuras

T Tension tangencial en el perimetro de contacto
acero — hormigén

Tyed Tension tangencial media en el perimetro de

contacto acero — hormigén
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2. INTRODUCCION

En este articulo se estudia la relacion existente entre la
separacion de fisuras en un elemento de hormigén armado, la
longitud de transferencia (que establece unos limites a la ante-
rior) y la armadura transversal en caso de existir. La norma
espafiola EHE, asi como otras normativas nacionales e inter-
nacionales, no recogen en sus formulaciones de separacion de
fisuras la presencia de armadura transversal y si en cambio
otros factores como el recubrimiento, la separacion de barras
longitudinales, etcétera. Sin embargo, y en oposicion a las
normas, la evidencia experimental muestra que las posiciones
de las fisuras quedan habitualmente determinadas por las
correspondientes de las armaduras transversales.

En este estudio se pretende aclarar el por qué de este hecho
experimental y la conexion que existe entre la separacion de
la armadura transversal y el resto de parametros involucrados.
Para ello se desarrolla una comparativa entre las propuestas de
las diferentes normas y recomendaciones de manera que
pueda determinarse el rango de valores de separacion de fisu-
ras esperable y poder relacionarlo asi con la distancia de las
armaduras transversales.

3. RESULTADOS EXPERIMENTALES

Se comienza el estudio mostrando una serie de evidencias
experimentales que permiten comprobar la relacién que existe
entre la posicion de la armadura transversal y la de las fisuras.
Para ello se presentan los resultados de laboratorio obtenidos
por diferentes autores y para distintos elementos estructurales
(vigas a flexidn, tirantes y placas). Dichos elementos, sensi-
blemente diferentes en su comportamiento y mecanismos

Influencia de la armadura transversal en la separacion de fisuras

resistentes (axil, flexidn, torsién), presentan un patrén de fisu-
racion absolutamente determinado por la armadura transver-
sal de los mismos.

Los primeros ensayos que se presentan son los llevados a
cabo por Riisch y Rehm en los afios sesenta [11] y que han
servido de base para calibrar gran parte de las formulaciones
de fisuracion existentes incluso actualmente. Dichos ensayos
fueron realizados para estudiar la influencia de una serie de
parametros en la abertura y separacion de fisuras de una zona
sin armado transversal (al ser el cortante nulo en la misma).
Un resultado experimental de esta serie puede observarse en
la figura 1.

Estos resultados probaron sin lugar a dudas la influencia del
diametro de la armadura en la separacion de fisuras asi como
de otros factores y su enorme dispersion cuando no existe
armado transversal. Sin embargo, otra serie de vigas de
control ejecutadas con armadura transversal (a pesar de no ser
necesaria por calculo) proporcionaron como interesante resul-
tado que las fisuras se producian de manera precisa en las
posiciones en las que se encontraban los cercos. A continua-
cion se reproduce en la figura 2 uno de esos resultados expe-
rimentales.

Ensayos mas recientes realizados sobre otro tipo de elemen-
tos como los tirantes (esfuerzo puro de traccién) por Alvarez
en Ziirich [1] tampoco dejan lugar a dudas sobre cual es el
principal factor que influye en la separacion entre fisuras en
este tipo de elementos (ver figura 3). Este resultado es el que
posteriormente empled junto con Marti, Kaufmann y Sigrist
en el Tension Chord Model [9] con excelentes resultados.

Gomez [5] ha observado también este comportamiento
frente a la fisuracion en las losas superiores de puentes mixtos

Figura 1: Ensayo a flexién sin armadura de cortante [11].
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Figura 2: Ensayo a flexion con armadura de cortante [11].
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Figura 3: Ensayo a traccion [1].

sometidos a momentos negativos, las cuales actian como
verdaderos tirantes traccionados.

Finalmente, también se quiere presentar este efecto en otro
tipo de elementos que no son vigas como, por ejemplo, las
losas de las figuras 4 y 5 tomadas de la referencia [3]. En
dichas losas (sometidas a un estado de flexion y torsion bidi-
mensional) la armadura transversal no se encuentra formada
por cercos sino que es el propio armado bidireccional de la
losa el que debe ser considerado como longitudinal y trans-
versal en cada una de las dos direcciones.

Figura 4: Vista inferior de la losa ensayada [3].

Estos resultados pretenden mostrar un hecho sancionado
ademads por la practica: el principal factor que determina la
posicion y por lo tanto el espaciamiento entre fisuras es la
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Figura 5: Vista del ensayo de la losa [3].

armadura transversal. Queda no obstante por comprobar cual
es la incidencia que los otros parametros tienen y si existe
alguna relacion entre ellos.

4. LONGITUD DE TRANSFERENCIA
Y SEPARACION DE FISURAS

La separacién entre fisuras esta claramente dominada por la
longitud de transferencia del sistema acero - hormigon. Dicha
relacion puede expresarse en la fase de fisuracion estabilizada
como:

se(l;2l.) (1)

donde s es el espaciamiento entre fisuras y /. es la longitud de
transferencia. Este intervalo de valores entre los que puede
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Comienzo del proceso de carga:
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Figura 6: Formacion de la primera fisura.

oscilar la separacion de fisuras representa los dos casos
limite: cuando la distancia es la estrictamente necesaria para
formarse una fisura y cuando la distancia existente permite la
formacion de una nueva fisura. Graficamente, este fenomeno
puede representarse a partir de las tensiones de traccion que
se transfieren al hormigén, siendo el limite de las mismas f;,
tal y como se muestra en la figura 6. En el desarrollo que a
continuacion se presenta, no se consideran las posibles asime-

trias debido al orden de formacioén de fisuras!.

Una vez formada la primera fisura, las tensiones del hormi-
g6n a ambos lados de la fisura disminuyen, anulandose en la
misma y restableciéndose su valor a una cierta distancia (igual
a la longitud de transferencia). Al aumentar ligeramente la
carga, pueden suceder dos casos limite que estabilizan el
proceso de fisuracion. El primero de ellos se muestra en la
figura 7.

En este primer caso no puede formarse una nueva fisura entre
las dos existentes, al tener que alcanzarse como condicion de

Caso 1)s=1,

fisuracion una tension en el hormigoén igual a su resistencia a
traccion y no restablecerse ésta hasta una distancia igual a /.
(encontrandose el punto interno de maxima traccion a /,/2).

En el segundo caso (figura 8) la separacién no puede ser
mayor que 2/, ya que podria alcanzarse la resistencia a trac-
cion del hormigdén en algun punto interior y, por lo tanto,
podria producirse una nueva fisura intermedia no estabilizan-
dose el proceso.

Segun Balazs [2] la separacion entre fisuras comienza
siendo superior a 2/, en la fase de formacion de fisuras y
termina siendo cercana a /, en la fase de fisuracion estabili-
zada?. Este extremo se encuentra también mantenido por
Leonhardt [8] quien considera que /. corresponde probable-
mente a la minima distancia entre fisuras. El valor que usual-
mente se admite para la separacion media es s,,, =4/3 [..

Es interesante destacar también que con estos limites s € (/,;
21,y queda garantizado que la tension en el hormigén pasa de

Fisura formada a una distancia /, de la fisura mas cercana.

Nueva I
fisura

Figura 7: Caso limite 1.

1 Segiin este efecto, las transferencias de tensiones no se realizan simétricamente, sino mediante leyes cuyo punto méximo se encuentra desplazado respecto

del medio. En general este efecto no tiene excesiva importancia [12].
2 Lo cual se encuentra reflejado en la definicion de 1, por el MC-90.
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Fisura formada a una distancia 2 - /, de la fisura mas cercana.

Nueva fisura
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Figura 8: Caso limite 2.

nula a maxima y nuevamente a nula’ lo cual permite estudiar
el fendomeno sin zonas de tension constante. Ademas, a partir
del esquema anterior de la transferencia de tensiones, pueden
deducirse algunos de los principales parametros de los que
depende la longitud de transferencia segiin se muestra en la
figura 9. De esta manera:

O-c= ct

l

Figura 9: Longitud de transferencia.

Como puede observarse, el didmetro de la armadura y la
cuantia de acero traccionada, son dos de los principales para-
metros que afectan a la longitud de transferencia®. Otras
variables que también influyen en la misma son el recubri-
miento (al tener la tension que transmitirse hasta la superficie
de hormigodn y volver), la separacion de barras longitudinales,
etc. Una exposicion detallada de los mismos puede consul-
tarse en [10].

5. PRINCIPALES MODELOS EXISTENTES

Existen diferentes modelos propuestos en normativas y ar-
ticulos para determinar la longitud de transferencia asi como

3 Siendo los deslizamientos maximo, nulo y méaximo respectivamente.

la separacion entre fisuras segun la influencia de diferentes
factores. Estos modelos se encuentran calibrados con ensayos
realizados sin la presencia de armadura transversal. De esta
manera, se puede obtener la longitud de transferencia consi-
derando todas las secciones con la misma capacidad resis-
tente. A continuacion se reproducen algunas de las principa-
les formulaciones empleadas por las diferentes normas y
autores para la estimacion de la separacion entre fisuras.

5.1. Modelo de Ferry — Borges y Jaccoud

Un modelo relativamente antiguo [4] es el de Ferry — Borges
donde se recogen los principales pardmetros involucrados en
la separacion media de fisuras (salvo la presencia de cercos).
Dicho modelo adopta como férmula para su calculo:

ket k-2 @)
P, ef

Sl‘lﬂ

Donde ¢ es el recubrimiento, ¢ es el diametro de la arma-
dura y p, es la cuantia de armadura en la zona efectiva de
hormigoén, siendo k, y k,unos coeficientes. Este modelo fue la
base empleada por Jaccoud en su tesis [6] para obtener, consi-
derando unos valores medios de los parametros, una férmula
sencilla con la que obtener la longitud de transferencia. La
misma sélo considera la separacion entre barras:

[.=50 mm+15-k-s 5)

Donde k es un coeficiente que vale 1.0 para traccion pura y
0.5 para flexion y s es el espaciamiento entre barras. La
férmula parece correcta para una primera estimacion de la
longitud de transferencia aunque excesivamente grosera al no
incluir en la misma la relacion entre el didmetro de la arma-
dura y la cuantia de armadura traccionada (dos de los princi-
pales parametros) lo que puede originar diferencias sensibles
con los valores obtenidos mediante la aplicacion de otros
modelos®.

4 La relacion entre tension tangencial y resistencia a traccion es un cociente cuya aproximacion se realiza con valores medios y depende del tipo de carga.
5 La longitud de transferencia se ve ademds incrementada en el tiempo segun los ciclos de carga [7] (o deformaciones diferidas del hormigén) en mas de

un 10%.

6 Debe destacarse no obstante que la férmula es relativamente correcta para cuantias bajas de armadura, tema que fue precisamente el que Jaccoud abordd

en su tesis.
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5.2. Modelo EHE

El modelo de la EHE evalua la separacion media a partir de
una serie de parametros que la evidencia experimental ha
demostrado que influyen en la misma.

i

Ky —2¢ 1025 104K (6)

Siendo s, la separacién media, c¢ el recubrimiento, s la
distancia entre armaduras, k; un coeficiente segun el tipo de
carga’, ¢ el didmetro de las barras y p,la cuantia de armadura
traccionada en la zona eficaz de hormigoén.Esta separacion
media se relaciona con la caracteristica que se emplea en el
célculo de abertura de fisuras mediante un coeficiente 38 de
valor 1,3 para acciones directas y 1,7 para indirectas. Otros
autores proporcionan valores diferentes para este coeficiente
independientemente de la naturaleza de las acciones aunque
con valores similares.

5.3. Modelo del MC-90

El codigo modelo estima la longitud de transferencia apartir
de la maxima separacion posible entre fisuras . Esta sepa-
racion coincide logicamente con el maximo espaciamiento
existente entre fisuras, pudiendo adoptarse como valor medio
Sym =2/31,. La fébrmula que propone para su calculo se ha
obtenido a partir de un estudio realizado con valores medios de
la adherencia en el sistema hormigdn - acero y resulta:

'I--u: W = I:? (7)
: i ﬁ_l'-'.\. i

Esta expresion es relativamente similar a la propuesta en la
EHE salvo por el hecho de que no considera términos depen-
dientes del recubrimiento y separacion entre barras.

En vez de valores medios de la tension de adherencia, el
modelo puede plantearse a partir de una curva con valores
mas realistas de la relacion tension - deslizamiento [3]. Por
ejemplo, considerando la siguiente®:

o

o K=
o

®)

Sem

=y

&)

la formula de la longitud de transmision que se obtiene es:

- SE e
Iy |
b

II “ xr o

E‘:.'II‘I.'I.n' L] :'-.: (9)

(=

7 De valor 1/4 para traccién pura y 1/8 para flexion.

Influencia de la armadura transversal en la separacion de fisuras

5.4. Conclusiones

Existen en la literatura del tema diferentes modelos para
estimar tanto la separacion entre fisuras como la longitud de
transferencia (pudiendo obtenerse a partir de esta ultima
también la separacion entre fisuras). Algunos modelos son
mas groseros que otros aunque en general todos emplean
parametros similares entre los cuales el diametro de las barras
y la cuantia de armadura traccionada son los principales. A
pesar de que algunos de estos modelos son relativamente refi-
nados (considerando incluso el recubrimiento de las barras)
ninguno de ellos recoge la separacion entre armadura trans-
versal como variable.

6. APLICACION AL CASO DE UN TIRANTE

Se propone en este apartado realizar una comparacion de
los resultados que proporcionan los diferentes modelos de
separacion de fisuras para el caso de un tirante armado. De
esta manera se puede comprobar el grado de ajuste entre los
mismos y estimar el intervalo de distancias en el que se mueve
dicho parametro para diferentes casos.

La comparativa se realiza suponiendo un hormigén con
unas caracteristicas medias en cuanto a recubrimiento y sepa-
racion de barras y analizando el efecto de las dos principales
variables: el diametro y la cuantia de armadura traccionada
eficaz. Los rangos en los que se varian estos parametros son
los usuales para elementos armados, cuantias desde el 1%
hasta el 3% y diametros desde ¢ 8 hasta ¢ 32.

El resultado se presenta en forma de grafico donde se
dibuja la separacion entre fisuras segun los diferentes mode-
los para distintos diametros y cuantias.

Una consideracion necesaria a tener en cuenta para poder
representar los resultados de los distintos modelos de una
manera homogénea (como separacion media s,,) es convertir
las expresiones que emplean /. segln la relacion de cambio
de longitud caracteristica a media:

(10)

S = - II-||||'\- (11)

El resultado obtenido es el mostrado en la figura 10.

En esta figura puede comprobarse que los modelos de las
normas, asi como el derivado de la ley de adherencia, propor-
cionan resultados similares. El modelo de Jaccoud no se
ajusta a los demas resultados fundamentalmente debido a que
los dos parametros de didmetro y cuantia no se incluyen en la
misma por lo que resulta con valor constante!'?. En general

8 Este tratamiento donde se obtiene la abertura de fisura caracteristica a partir de la media es heredera de la formulacion recogida en el MC-78.
9 Existe una gran dispersion en el valor que para estos pardmetros sugieren diferentes autores. Pueden encontrarse diferentes propuestas para los mismos en
la referencia [7]. Esta formulacion puede adaptarse por ejemplo a la del MC-90 si se aceptan como valores de los parametros o, = 0.22; o, = 1.0; s, = lmm;

b=0.21.

10 En cualquier caso si proporciona resultados correctos en la zona de cuantias bajas como se coment6 anteriormente
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COMPARACION DE S,, PARA DIFERENTES
MODELOS ¥ CUANTIAS

— M. Jaccoud

—8— EHE (1%)
—— MC-50 (1%)
—=m— M. Adher. {1%)

® EHE (2%)

—k— MC-20 (2%;)
—m— M. Adher (2%)
- -EHE (3%)

- A - MC-90 (39%)
—m-- M. Adher (3%)

8 12 15 20

 (mrm}

24 28 32

Figura 10: Comparaciéon de modelos.

puede por lo tanto admitirse que los modelos proporcionan
resultados similares (sin considerar ninguno el espaciamiento
entre armadura transversal) en todo el rango en el que son
aplicables.

A partir de estos resultados, puede realizarse un estudio
para comprobar las separaciones de fisura maxima y minima
que pueden esperarse a partir de los valores medios (nueva-
mente sin armadura transversal). Estas separaciones maximas
y minimas se obtienen segun las expresiones:

sell:20) -+ s,

4 (12)

vi (ILTSx, 01500

(13)

Para el valor de s,, se adopta la media de los tres modelos
anteriores que proporcionaban resultados similares. De esta
forma se tiene el resultado de la figura 11.

Este grafico proporciona una informacion muy interesante.
En el mismo puede apreciarse que las lineas de limite de inter-
valo tienen unas inclinaciones relativamente pequeiias
respecto a la horizontal (especialmente para cuantias eleva-
das). El espaciamiento entre fisuras viene a coincidir gracias
a este hecho, para la mayoria de los didmetros y cuantias usua-
les, con la banda de 15-25 cm.

Otro hecho relevante de este grafico es que los resultados de
la cuantia inferior (1%) se encuentran relativamente distan-
ciados de los obtenidos para las otras dos cuantias. Este feno-
meno cabe interpretarlo como que la separacion entre fisuras
tiende a estabilizarse conforme aumenta la cuantia y no es por
lo tanto excesivamente sensible a la misma.

SEPARACION MEDIA ENTRE FISURAS

60
-B- smin (0.01)
=+ smax (0.01)
50 - - smin (0.02)
== smax (0.02)
-8 smin (0.03)
40 —— smax (0.03)

8 12 16

1%

20 24 28 32
& (mmj)

Figura 11: Separacién media sm de los diferentes modelos.
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7. CONSIDERACIONES ADICIONALES.
CONCLUSIONES

Una vez determinadas las distancias esperables entre fisu-
ras, cabe plantearse la posibilidad de relacionarlas con el
espaciamiento de la armadura transversal. Para ello basta
simplemente con observar que la banda comentada en el apar-
tado anterior de 15-25 cm de espaciamiento coincide precisa-
mente con la distancia a la que suele disponerse la armadura
transversal.

Hay otro hecho importante que ademas favorece la forma-
cion de fisuras en esta posicion. Este hecho es que el debilita-
miento en el area de la seccion de hormigén que se produce a
consecuencia de la introduccion de la propia armadura trans-
versal. Por ejemplo, en un tirante de 15 x 15 cm? de seccion,
un cerco de didmetro 6 mm provoca una pérdida de area resis-
tente de hormigoén del 10%. Por equilibrio, al tener que trans-
mitirse la fuerza a través de la seccion de hormigon reducida
por la presencia de la armadura transversal, la tension (media
y principalmente la local) aumenta sensiblemente (en mas de
un 10% como media). Este aumento de tension, unido a que
la longitud de transferencia se encuentra en el rango de valo-
res de la separacion entre cercos, origina que la formacion de
una fisura esté practicamente garantizada en la posicion de la
armadura transversal.

En los casos extremos donde por ejemplo se tenga una barra
¢ 32 con distancias pequefias de cercos, puede ocurrir que la
fisura se forme nuevamente en la armadura transversal pero
cada dos cercos. En las barras de diametro pequefio (¢ 8) y
separaciones relativamente importantes de cercos puede en
cambio ocurrir el efecto contrario, que se formen dos fisuras
entre grupos de cercos o armadura transversal.

A partir de estos resultados, se propone en este estudio esti-
mar la separacion entre fisuras como la separacion entre
armaduras transversales. Esta consideracion simplifica sensi-
blemente la tarea ademas de ser mas realista y acorde con los
resultados experimentales. En los casos extremos de didme-
tros y cuantias, puede acudirse al abaco presentado al final del
articulo (figura 11) donde se tiene un rango de valores mas
preciso para cada caso.

En general, los modelos de las diferentes normativas no
entran en oposicion con esta propuesta debido a que la sepa-
racion entre fisuras es un valor estadistico que se encuentra
entre unos limites que concuerdan perfectamente con el espa-
ciamiento entre armaduras transversales.
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Este articulo recoge una serie de investigaciones realizadas
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lineal de los efectos estructurales producidos por las defor-
maciones diferidas del hormigon y el acero” habiendo sido
presentada como un apéndice de la misma.
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RESUMEN

En este articulo se presenta un modelo para estudiar la
evolucion de las estructuras en el tiempo comprendiendo
desde las primeras fases de carga hasta su rotura. Se abandona
por lo tanto la idea de separar diferentes regiones de compor-
tamiento (servicio y rotura) donde deban aplicarse teorias
distintas para obtener la respuesta del sistema, abordando el
problema desde una perspectiva unica.

SUMMARY

This paper presents a model for studying the time-depen-
dent behaviour of a structure from the first loading steps up to
its failure. The idea of considering different regions of beha-
viour, where certain theories should be applied or where some
effects may be considered or neglected, is abandoned focusing
the question from a single point of view.

1. INTRODUCCION

El comportamiento de las estructuras comprende desde su
materializacion mediante un proceso constructivo determi-
nado hasta su destruccion bien sea porque llegan al final de su
vida util, bien sea porque aparece un estado de cargas tal que
provoca la ruina de las mismas. De esta manera, el correcto
estudio de las estructuras debe abarcar desde su comporta-
miento a temprana edad (conforme la estructura va creciendo
y alcanzando fuerza y resistencia) hasta su ruina.

Hormigon y Acero ¢ ne236, 2.° Trimestre 2005

Contrariamente a la mayoria de los métodos de célculo, la
naturaleza no conoce los estados de servicio o los estados limite.
En cambio, las estructuras evolucionan desde sus primeras fases
de carga hasta las tltimas con total continuidad. Las reflexiones
anteriores permiten cuestionar la conveniencia de los analisis
que habitualmente se realizan de las estructuras. Los mismos
constituyen una idealizacion, si bien razonable en la mayoria de
los casos, donde debemos establecer una serie de condiciones
para saber qué tipo de célculo debe aplicarse. Este esquema,
refiido con la propia naturaleza, invita a desarrollar nuevos
modelos que puedan ser aplicados para conocer el estado tenso-
deformacional de una estructura bajo cualquier circunstancia y
para cualquier instante de tiempo sin que sea necesario para ello
satisfacer ninguna hipotesis patticular.

2. PRINCIPALES OBJETIVOS

En esta tesis se ha pretendido profundizar en el conoci-
miento de algunos fenomenos:

1. Comportamiento de fibras

+ Estudio del comportamiento a corto y largo plazo del
hormigon, acero y sus interfaces.

* Desarrollo de un modelo de elementos finitos que
permita estudiar el desarrollo de la fisuracién en un
elemento de hormigén armado asi como su evolucion
en el tiempo.

* Desarrollo de una ley simplificada de comporta-
miento que reproduzca los resultados del modelo
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anterior y contraste de la misma con resultados expe-
rimentales.

2. Comportamiento seccional

Desarrollo de un modelo reoldgico no lineal para el
estudio de las deformaciones diferidas del hormigoén y
acero de pretensar.

Estudio del efecto del fension - stiffening en la
respuesta de una seccidn asi como de su evolucion en
el tiempo.

Influencia de la abolladura, tensiones residuales y
liberacion de tracciones en las chapas de acero estruc-
tural en el comportamiento seccional.

3. Comportamiento estructural

Desarrollo de un modelo de elementos finitos de rigi-
dez concentrada permitiendo el empleo de la informa-
cion seccional previamente obtenida.

Estudio del fendmeno de acoplamiento elongacion
—curvatura.

Comportamiento no lineal de las estructuras con el
tiempo.

\ [0

Figura 1. Tirante de hormigdn armado.

» Aplicacion de los modelos a la resolucion de ejem-
plos.

3. FIBRA

El estudio del comportamiento de una fibra comienza con
el analisis de un elemento de hormigoén armado (figura 1). Su
respuesta es completamente diferente dependiendo del signo
de la carga axil aplicada en el mismo.

En compresion no hay deslizamiento relativo entre los dos
materiales y, por lo tanto, la respuesta del elemento puede
obtenerse como suma de las respuestas del hormigoén y acero.
Por el contrario, en traccion, el tirante fisura para un determi-
nado nivel de carga y como consecuencia aparecen una serie
de deslizamientos relativos entre los dos materiales. En este
caso, el comportamiento final del tirante se encuentra deter-
minado por la suma del softening del hormigén, el comporta-
miento del acero desnudo y la ley de adherencia entre ambos
materiales segun puede verse en la figura 2.

El estudio del comportamiento del tirante y su evolucion en
el tiempo ha sido desarrollado con la ayuda de un modelo de

Cc A
HORMIGON
\ ‘8
Eer Fy =
A i
N 1
TIRANTE N |
7 ADHERENCIA
s L.
os A i
ACERO /—
‘€r Lﬁy %

Figura 2. Comportamiento en compresion y traccion del tirante.
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&

I:I Elemento de hormigén

B Elemento de interfaz

@®—® Elemento de acero

D Zona de Proceso de Fractura (FPZ)

Figura 3. Modelo de elementos finitos del tirante de hormigdn armado.

elementos finitos. Este modelo considera la rigidizacion del
acero pasivo debido a los fenémenos anteriores de softening y
adherencia. Un esquema de este modelo se presenta en la
figura 3!

El modelo ha sido comparado con diferentes resultados
experimentales [7] obteniéndose un buen ajuste del compor-
tamiento a corto y largo plazo?. Se muestra por ejemplo en la
figura 4 una de las comparaciones efectuadas donde se repre-
senta la reaccion obtenida para una deformacion aplicada,
afladiéndose ademas las predicciones del EC-2 y el MC-90 asi
como la respuesta del acero desnudo.

El modelo de elementos finitos proporciona buenos resulta-
dos y es muy interesante para comprender el fenomeno de la
fisuracion y la manera en que las fuerzas se transfieren de un
sistema sin deslizamientos relativos a una situacion de fisura-
cion donde las fuerzas de adherencia son de cierta importan-
cia. Sin embargo, el uso en la practica de este modelo resulta
complejo debido al elevado nimero de parametros que
contiene y al esfuerzo de calculo que requiere. En lugar de
ello, se ha realizado un estudio paramétrico del mismo para

N-e. Cuantia de acero traccionado: 1.54%

&0
50

40

F (KN}

20

- ACERO
y i DESNUDO

0 0.2 04 06 08 1 1.2 1.4 1€
€ (%)

Figura 4. Resultados del modelo.

analizar la influencia de las diferentes variables y como resul-
tado se ha obtenido una ley simplificada de comportamiento
para evaluar la respuesta del tirante tanto en términos de

! Este modelo contindia en la linea abierta en la EPFL por diferentes investigadores y que ha presentado una buena concordancia con los resultados experi-

mentales, ver por ejemplo los trabajos de Gomez [6] y otros [3, 8, 10].

2 No obstante, en la fase de formacion de fisuras, el modelo debe ser considerado como una envolvente del comportamiento real del elemento al suponer

que todas las fisuras se forman a la vez en vez de gradualmente.
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fuerza como de abertura de fisura. Las formulas resultantes se
presentan en las ecuaciones (1) — (6) en términos de la fuerza
aplicada para una determinada deformacion y (7) para la aber-
tura de fisura.

Em = €52 ~ Estify (1)

4
&

Ot+,Lt[ er\J
€0

g =€,|1- 2
"I 140.500(1 1) £, @
o= l fctm
4Ep (3)
n
i=fna1-:22 ) -a @
1+np
Donde:
Jem 1+ 1P
L e — 5
Eop ®
2 :E_)Ncr = fom 4 (L+1p) (6)
Y para la abertura de fisura se admite:
W = ls max (gm — & (7)

El modelo simplificado ha sido comparado con los ensayos
anteriormente empleados de la EPFL asi como con la
campafia experimental de Rostdsy [12] donde se emplearon
cuantias extremadamente bajas (figuras 5y 6).

En estas expresiones deben resaltarse los siguientes puntos:

* El término de tension - stiffening (€,;) se ve reducido con
el tiempo conforme se desarrolla la fluencia en el tirante.
Este fendmeno es explicable en términos de una reduc-
cion de la rigidez bajo carga mantenida. El término 0.50¢
incluye las redistribuciones que tienen lugar a lo largo de
la interfaz debido a su fluencia no lineal [4].

» La fisura aumenta su abertura con el tiempo segun se
desarrollan las deformaciones de retraccion. Este término
(Aw,=1,,.(-£.5)) se encuentra recogido por ejemplo en el
MC-90 pero no en el EC-2 ni en la EHE. Dicho incre-
mento fue detectado con el modelo de elementos finitos
desarrollado y ha sido ademas predicho por otros autores
(Balazs [1]). Este término puede llegar a tener un valor
importante en la abertura de fisura (=0.1 mm) siendo por
lo tanto del mismo orden de magnitud que el debido a
cargas exteriores.
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COMPARACION ENTRE EL MODELO SIMPLIFICADO
Y LOS ENSAYOS DE LA EPFL

70

GRUPO 2
GRUPO 3
Cuantia acero: 3.14% Cuantia acero: 1.54%
60 ®20mm o 14 mm
TIR 1.1
TIR1.2
80 TIR1.3
LEY SIMP.
40 —TR 21
z —TIR22
< = LEY SIMP.
30 TIR 3.1
Y, E TR 32
'7/ g TIR3.3
20 ; ’ \ = LEY SIMP.
m’ GRUPO 1
10 Cuantia acero: 0.79%
& 10mm
0 t } t
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4

& (*loo)

Figura 5. Comparacion con los resultados experimentales de la EPFL.

COMPARACION ENTRE EL MODELO SIMPLIFICADO

Y LOS ENSAYOS DE ROSTASY
600 T
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08" | i
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Figura 6. Comparacién con los resultados experimentales
de Rostasy.

4. SECCION

Para el analisis seccional, se han desarrollado diferentes
modelos para simular el comportamiento del hormigoén y
acero, permitiendo el estudio de su evolucion no lineal con el
tiempo. Un esquema de los mismos se presenta en la figura 7.

4.1 Hormigén

Para el hormigdn, se ha empleado un diagrama de tipo
Thorenfeldt, Tomaszewicz y Jensen [14], evaluando su evolu-
cion reologica mediante un algoritmo no lineal de calculo
desarrollado en esta tesis y basado en las ideas del coeficiente
de envejecimiento [15, 2]. Para ello, en vez de hacer uso del
principio de superposicion, se ha empleado una aproximacion
que considera la naturaleza no lineal del problema mediante
un método paso a paso en el tiempo que a la hora de evaluar
la integral de Volterra emplea el valor del coeficiente de enve-
jecimiento (y siendo conocido en cada paso el nivel de tensio-
nes al que se encuentra sometida la fibra). La figura 8 mues-
tra la idea de la aproximacion empleada’.

3 Este algoritmo de calculo requiere incluso un niimero menor de operaciones (cuando existen varias fases de estudio) que las que deben realizarse mediante

un método lineal basado en el principio de superposicion.
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Figura 7. Modelos de comportamiento de los diferentes materiales.

Tc A

fo

tn fn+1

Figura 8. Aproximacion por incrementos de tiempo.

El algoritmo resultante se presenta en las ecuaciones (8) — (9)*:

As(rn+l,rn)=%(l TP 1))+
ZE; (@t,051) —9(2,, 1)) + _
. ‘;g:;nn(p(tnwruﬁgl “"é(;)’ AT ) (@ D) =0 ) ~ [+ oy et~ 1,01
ot~ ®
Ae(tyyy,t,) = %;‘)’m(lw”mm(aw 1))+ A (4,4 4) o

4 Donde 7 mide el coeficiente de no linealidad del hormigén corrigiendo la prediccion lineal (¢(t, 4, 67f) = @(1,,)1(07f.))) y siendo su valor [5] n=1+2(o/f)*
(otras formulaciones pueden consultarse por ejemplo en el MC-90).
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Coeficiente x (RH=80%, e=100mm, fc=30 MPa)
COMPARACION ENTRE FORMULA SIMPLIFICADA
Y METODO PASO A PASO

0.9
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0.1

—Paso a paso
— Mét. aprox.

1 10

100 1000

10000
t

Figura 9. Férmula aproximada para el célculo del coeficiente .

Cuando se emplea el coeficiente de envejecimiento paso a
paso, la precision en el valor de y, el coeficiente de envejeci-
miento, es relativamente importante. Para obtenerlo se

propone la expresion de la ecuacion (10)°

Xo = 0.90

Sl

» R

t—t,

2(t:80) = 2o+ (X — X0)

(10)

11 -t
%(t,15) =0.90 + Jio -0.90 0
1+4/t, t

Un ejemplo comparando los resultados de la expresion
propuesta para el coeficiente y con la solucioén paso a paso
puede verse en la figura 9.

Se ha realizado un contraste numérico de los algoritmos
anteriores con diferentes métodos de calculo y posteriormente
se han aplicado a la resolucidén de ciertos problemas. Por
ejemplo, la evolucion de las tensiones en el tiempo de la
seccion de la figura 10, donde se comparan los resultados de
un calculo no lineal de un solo paso con un calculo en cinco
pasos de tiempo (ver figura 11). La precision del primero es
razonable, siendo la respuesta similar a la obtenida cuando se
considera un mayor niimero de intervalos de evaluacion®.

Estas secciones, en caso de ser suficientemente ductiles,
pueden ser recargadas cuando hayan sufrido deformaciones
reoldgicas no viéndose afectada la carga ultima que son
capaces de soportar por las deformaciones atensionales
diferidas (resultado que concuerda con lo predicho por
Sanchez en [13]).

4.2 Acero de pretensar

El acero de pretensar se ha estudiado con el mismo plantea-
miento que el hormigoén (usando un diagrama tipo Ramberg —

5¢ 12

o e

0.70=d 0.75=h

0\00./.

5016

| 0.50 |

Figura 10. Seccion de hormigdn armado.

Osgood modificado) y aplicando el método de calculo en el
tiempo no lineal desarrollado anteriormente.

4.3 Acero pasivo

En el acero pasivo se ha incluido el efecto del tension — stif-
fening con su comportamiento a corto y largo plazo. Para ello,
la respuesta bajo solicitaciones de tracciéon del material
(figura 2) queda reproducida por el softening del hormigén y
una ley constitutiva modificada del acero que contempla las
fuerzas de adherencia (siendo esta consideracion exacta al
desarrollarse dichas fuerzas en su perimetro). Este esquema se
encuentra reproducido en la figura 12.

5 Usando un valor inicial de 0.90 el cual es practicamente constante y adoptando el valor a tiempo infinito propuesto por el MC-90.
6 Los resultados han sido comparados ademas con algunos métodos simplificados [11].
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Figura 11. Evolucion de las tensiones con el tiempo.
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Figura 12. Efecto del tension - stiffening reproducido con acero y hormigon.
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30,75 /

1] 0.014750 1/

Figura 13. Resultado despreciando la contribucion del rozamiento.

La influencia de este fendmeno en el comportamiento de las
secciones ha sido estudiada, habiéndose encontrado que su
contribucion si bien no es despreciable, tampoco parece
dramatica. Por ejemplo, el resultado de la seccion de la figura
10 sin considerar el rozamiento de la interfaz se muestra en la

085 [ —_— 3085 Ia
/ /
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figura 13. Esta curva presenta un snap — through tras la fisu-
racion el cual puede ser suavizado si se considera la presencia
del rozamiento de la interfaz en el analisis. El resultado para
este ultimo caso se muestra en la figura 14 donde se emplean
diferentes profundidades efectivas de hormigon traccionado
en la formula de rigidizacion del tirante.

4.4 Acero estructural

Para las chapas de acero estructural se ha considerado la
influencia de diferentes fendmenos:

» Abolladura
* Tensiones residuales
 Capacidad de trabajo sélo en compresion

Los dos primeros puntos son relativamente conocidos y se
emplean con frecuencia en los analisis de chapas de acero
estructural. En cambio el tercer aspecto es menos usual y se
ha introducido para analizar su influencia en la ductilidad de
las secciones (por ejemplo la unién mixta de la figura 15
sometida a un momentos negativos).

Los resultados de este ejemplo se presentan en las figuras
16 y 17. Cuando las chapas de acero estructural resisten tanto
compresiones como tracciones, la seccion presenta un

M

078 [

r 3.0 (h-d)

0750

2.5 (h-d)

074780

2.0 (h-d)

001470

Figura 14. Resultados obtenidos considerando la rigidizacion por rozamiento en la interfaz para diferentes profundidades
de bloque de hormigon traccionado.

#100x 10

4420

#200x 10

#400 x 10

Figura 15. Seccion mixta.
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LEYES DE TENSIONES

Figura 16. Comportamiento de la seccion mixta con chapas capaces de resistir compresion y traccion.

7.95872632659925E 03 m000a0a 14

—_—

£218

LEYES DE TENSIONES

Figura 17. Comportamiento de la seccién mixta con chapas sélo resistentes en compresion.

comportamiento fragil, rompiendo debido a una deformacion
excesiva de compresion en la chapa inferior de acero. En
cambio, cuando las chapas unicamente pueden trabajar en
compresion, la seccion presenta un comportamiento ductil
rompiendo por excesiva deformacion en el acero pasivo de la
losa. Estos resultados también se reproducen si se considera la
presencia de tensiones residuales en las chapas.

5. ESTRUCTURA

Finalmente, el comportamiento de la seccidon se considera
en los analisis estructurales mediante el uso de un elemento

Momento flector - curvatura con el tiempo

finito de rigidez concentrada. Con este elemento, toda la
informacion previamente obtenida en el nivel seccional se
emplea en el analisis estructural gracias a los diagramas
momento — curvatura y axil — deformacion en la fibra de refe-
rencia de cada seccion (figura 18).

La matriz de este elemento puede escribirse segun se sigue
en la ecuacion (11):

K =|:Kx Kx9:|
KGx K@

(11

M A~
C B \:D \
‘|Lr <>

Esfuerzo axil - deformacion con el tiempo

N IS I <y

Figura 18. Empleo de la informacion seccional en el andlisis estructural.
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En esta matriz, K, representa la rigidez frente a la elonga-
cidén y Ky la rigidez frente a la curvatura mientras que K, 4y K,
representan el acoplamiento entre la deformacion en una fibra
de referencia y la curvatura del elemento. En caso de que
estos dos tltimos términos sean nulos’ entonces la matriz
resulta diagonal y el sistema es de resolucion inmediata.

ISOAUT

5.1 Estructuras isostaticas

El empleo de este elemento es directo en estructuras isosta-
ticas donde las fuerzas seccionales pueden ser determinadas
meramente por condiciones de equilibrio. Un ejemplo de este
tipo de estructuras se muestra en la figura 19 donde se
presenta la flecha en centro de vano de una viga, la cual se
carga hasta un cierto nivel a los 28 dias, manteniéndose dicha
situacion hasta los 10000 dias cuando es de nuevo recargada
hasta rotura. El analisis de los resultados muestra que la
estructura presenta un modo de rotura ductil al serlo todas sus
secciones.

Q
o
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o
-
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n
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5.2 Estructuras hiperestaticas

El método puede aplicarse nuevamente para la resolucion
de sistemas hiperestaticos®. Dos ejemplos se muestran a conti-
nuacion.

El primero es una viga de hormigén armado con los movi-
mientos impedidos en sus extremos (figura 20). En esta
estructura, una vez que fisuran sus secciones, aparece un
esfuerzo axil de valor elevado debido al acoplamiento elonga-
cion — curvatura al haberse desplazado la fibra neutra de las
secciones fisuradas (lo que provocaria que el elemento
aumentara de longitud si no tuviera impedido el movimiento
en sus extremos). Este fendmeno permite a la viga resistir una
carga exterior muy superior a la que se obtendria en caso de
despreciarse pero que, para que aparezca, requiere una rigidez
muy elevada en sus extremos ya que las elongaciones que
deben impedirse son muy pequeiias.

El segundo ejemplo estudiado es una estructura construida
en multiples fases (figura 21). La misma corresponde a un

A
I_> A
A-A B-B
3.40m 420m
\\ / $o 40m
O O O
3m
3m
FLECHA DE LAESTRUCTURA CON EL TIEMPO
140
‘ ‘ ‘ ‘ Carga de rotura
1201 - - - R I B . B
100
Fin de la
s carga ‘ Recarga
€ =98 di ‘ = i
£ (=28 dias) ‘ (t=10000dias)
S S R I I R
A0 - - - e e I
Comienzo
00/ de la fisuracion ‘
0 :
0 002 004 006 008 0.1 012 014 016 018 02 022 024

Figura 19. Ejemplo de estructura isostdtica.

7 Por ejemplo un elemento elastico — lineal con la fibra de referencia en su centro de gravedad.
8 Donde para el calculo de los esfuerzos y reacciones hiperestaticas, debe emplearse el método de las fuerzas o el de los desplazamientos.
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MOMENTO FLECTOR - DIAGRAMA DE ESFUERZO
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Figura 21. Estructura hiperestética.
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Figura 22. Doble acciéon mixta y simple acciéon mixta.

puente pértico mixto, el cual al ser hiperestatico presenta una
reduccion de sus deformaciones en servicio aunque ello lleva
aparejado un aumento en el valor de los esfuerzos de ciertas
secciones con el tiempo. Si la estructura presenta ademas
suficiente ductilidad en todas sus secciones (como sucede en
este caso) entonces la carga ultima que es capaz de resistir es
mayor que si fuera isostatica.

Otro punto que mejora la respuesta en el tiempo de la
estructura es la disposicion de una seccion en doble accion
mixta [9]. Dicha seccidon controla adecuadamente las tensio-
nes de compresion que aparecen en las chapas de acero y
reduce el valor de los esfuerzos hiperestaticos al ser su curva-
tura diferida de signo contrario al de las secciones en simple
accion mixta. Este diseflo permite ademas un comportamiento
ductil de las secciones y aumenta el valor de la carga ultima
que las mismas son capaces de resistir (ver figura 22).

6. CONCLUSIONES

Este trabajo presenta una nueva metodologia para estudiar
el comportamiento de las estructuras en el tiempo, desde sus
primeras etapas de carga hasta su rotura y permitiendo
ademas el estudio de su evolucion en el tiempo. En el desa-
rrollo de los diferentes apartados se han presentado una serie
de aportaciones que se recojen a continuacion:

1. Comportamiento de fibras

* Se ha desarrollado un modelo de elementos finitos del
comportamiento a corto y largo plazo de un tirante de
hormigén armado en el que han podido observarse los
siguientes aspectos:

— Larigidez de un elemento de hormigén armado se
encuentra compuesta tras su fisuracion por el softe-
ning del hormigdn, la respuesta del acero pasivo y
el rozamiento en la interfaz acero — hormigoén

— En la fase de formacion de fisuras, el softening del
hormigdn tiene una contribucion mayor en la rigidez
del elemento que el rozamiento en la interfaz. En
cambio, una vez estabilizado el proceso, es el roza-
miento el que cobra una mayor importancia

— La rigidez de un tirante fisurado decrece con el
tiempo segun se desarrolla la fluencia en una canti-
dad aproximadamente igual a:

- Estiff 0
ST 140.500

— La abertura de fisura aumenta con el tiempo debido
a la actuacion de la retraccion segin: Aw=/,,,..(-€.).

* A partir de estos resultados se ha desarrollado una ley
de comportamiento simplificada la cual ha sido
ademas contrastada con diferentes evidencias experi-
mentales (ecuaciones (2) a (7))

2. Comportamiento seccional

* Se ha caracterizado el comportamiento a corto y largo
plazo de los diferentes materiales que componen una
seccion:

— Se ha desarrollado un nuevo algoritmo de calculo
basado en una evaluacion paso a paso en el tiempo
de las deformaciones reoldgicas minimizando el
numero de operaciones necesarias (siendo éstas
incluso menores que mediante métodos lineales,
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ecuacion (8)) y se ha aplicado al hormigdn y acero
de pretensar

— Se han obtenido una serie de expresiones para
evaluar la fluencia no lineal y el coeficiente de enve-
jecimiento (ver [5] y ecuacion (10))

— Se han desarrollado una serie de modelos de
comportamiento instantaneo y diferido de los aceros
activo, pasivo y estructural considerando su interac-
cioén ademas en las distintas interfaces

* Se han aplicado estas herramientas a la resolucion de
diferentes casos donde ademas se proponen una serie
de recomendaciones de disefio:

— La capacidad de trabajo sélo en compresion de las
chapas de acero puede ser empleada para mejorar la
ductilidad de las uniones mixtas

— Las deformaciones diferidas de los materiales no
afecta en la capacidad ultima de las secciones si
éstas muestran suficiente ductilidad

3. Comportamiento estructural

* Se ha desarrollado un elemento finito de rigidez
concentrada que emplea la informacion de la respuesta
seccional segun sus diagramas momento — curvatura y
axil — elongacién en una fibra. Dicho elemento se ha
aplicado posteriormente a la resolucion de una serie de
casos siendo sus principales resultados:

— Las estructuras formadas por secciones ductiles
permiten un comportamiento estructural ductil disi-
pandose en rotura el efecto de las deformaciones
diferidas

— Las estructuras hiperestaticas muestran un excelente
comportamiento en servicio al reducir sus deforma-
ciones diferidas y en rotura al aumentar su capaci-
dad resistente. Sin embargo, para ello, debe garanti-
zarse la ductilidad de sus secciones y debe
controlarse las tensiones y reacciones que se desa-
rrollan en el tiempo

— A pesar de detectarse numéricamente, el fendémeno
del acoplamiento elongacion — curvatura es dificil
de aparecer en la practica si no se disponen rigide-
ces elevadas en los extremos del elemento
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III CONGRESO DE ACHE

PUENTES Y ESTRUCTURAS DE EDIFICACION

ache

PRESENTACION

El Congreso Trienal de la Asociacién Cientifico-técnica
del Hormigén Estructural (ACHE) tiene por objetivo servir de
foro de debate y punto de encuentro a los técnicos espaifioles
relacionados con las estructuras de hormigén y las estructuras
mixtas de hormigén y acero, tanto de obra civil como de edifi-
cacion.

Investigadores, docentes, fabricantes de materiales y
equipos, proyectistas, directores de obra, constructores,
organismos de control y empresas de mantenimiento se
daran cita para poner en comun los avances y novedades
producidos en este campo.

Ademads de sus actividades ordinarias, el Congreso ha
elegido un lema para esta edicion: LAS ESTRUCTURAS
DEL SIGLO XXI, con motivo del cual se organizardn una
serie de mesas redondas, y se debatird sobre temas de gran
interés para la sociedad espaiiola, esperando que sus conclu-
siones sean una positiva aportacion para ésta.

Zaragoza, lugar de celebracion de este evento, es hoy
ejemplo de modernidad y muestra indiscutible del lema
elegido, habiéndose convertido en un punto estratégico de
comunicaciones entre los dos grandes centros de actividad
econdmica de nuestra nacion.

Desde aqui queremos animar a todos los colectivos ante-
riormente mencionados a participar de forma activa en este
Congreso, tanto con la aportacién de comunicaciones, como
con su presencia en las Sesiones Técnicas y en los debates
que, como en ocasiones anteriores, se espera que sean de una
gran riqueza.

Asimismo, se anima a las empresas del sector a presentar sus
novedades y avances en la exposicion comercial organizada al
efecto, y que permitird un conocimiento mds directo de las
nuevas posibilidades y técnicas de construccion de este tipo de
estructuras.

Los organizadores confifan en que este tercer Congreso
sea comparable en calidad y nivel técnico a los anteriores,
celebrados en Sevilla (1999) y Madrid (2002), por lo que
anima a todos los Socios y no Socios de ACHE a contribuir
a ello.

TEMAS DEL CONGRESO

Los temas que se tratardn en este Congreso Trienal serdn los
siguientes:

» Realizaciones.
+ Investigaciones y estudios.
» Gestion de estructuras.

COMUNICACIONES

Los interesados en presentar comunicaciones al
Congreso, deberdn remitirlas antes del 1 de marzo de 2005.

Zaragoza, 14 a 17 de noviembre de 2005

LAS ESTRUCTURAS DEL SIGLO XXI

Sostenibilidad, innovacion
y retos de futuro

En la p4gina web de la Asociacién http://www.e-ache.net, en
el apartado correspondiente al III Congreso de Ache, se
incluyen las instrucciones, los formatos y un ejemplo de
comunicacién en Microsoft Word. La extensiéon de las
mismas deberd estar comprendida entre 6 y 12 paginas,
incluida la portada. Las comunicaciones aceptadas por el
Comité Cientifico para su exposicion seran publicadas direc-
tamente de los originales recibidos, por lo que no se acepta-
ran formatos diferentes al indicado.

La comunicacion o comunicaciones, en el formato indi-
cado, se remitirdn por correo electrénico a la direccién
comunicaciones2005@e-ache.net. Se enviard acuse de
recibo cuando las comunicaciones lleguen a la mencionada
direccion.

LUGAR Y FECHA DE CELEBRACION

El Congreso tendra lugar en el Auditorio de Zaragoza del 14
al 17 de noviembre de 2005.

EXPOSICION COMERCIAL

Durante la celebracién del Congreso se tiene previsto
organizar una exposicién comercial, en la que las empresas
y los organismos relacionados con el hormigén estructural
puedan presentar sus productos, innovaciones y desarrollos.

COMITE ORGANIZADOR
Presidente:

D. Juan Carlos Lopez Agiii

Vocales:

Javier Asencio Marchante
Manuel Burén Maestro

. Jesiis A. Collado Lépe:z

. Enrique Gonzdlez Valle

. Carlos Jofré Ibanez

. Gonzalo Lopez Pardos

. Santiago Pérez-Fadon

José Manuel Pérez Latorre

. Florencio del Pozo Vindel (Presidente del Comité Cien -
tifico)

D. Fermin Molina Garcia

D. Fernando Rodriguez Garcia
Diia. Elvira Sdnchez Espinosa
D. Julio Vaquero Garcia

SISISISISESISISES

Secretario:
Diia. Conchita Lucas Serrano

PROGRAMA SOCIAL

El Congreso va a disponer de un programa social para parti-
cipantes y acompafantes, en el que se incluirdn visitas cultu-
rales y actos sociales. Un avance del mismo se distribuird
con el Segundo Anuncio del Congreso.




Analisis numérico y experimental de vigas
compuestas para puentes bajo cargas
repetitivas

Numerical and experimental analysis of composite beams
for bridges under repeated loading

¢

Irene Elisabet Rivas
Ingeniero Civil, Magister en Tecnologia y Construcciones de Hormigon,
Facultad de Ingenieria, Universidad Nacional del Centro de la Provincia de Buenos Aires

¢

Gustavo Ariel Pérez
Doctor Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos.
Universidad Nacional de Tucuman

¢

José Rodolfo Barlek
Ingeniero Civil, Magister en Ingenieria Estructural
Profesor Adjunto, Universidad de Tucuman

RESUMEN

Se desarrolla e implementa computacionalmente un mode-
lo tedrico, para analizar la evolucion de anchos de fisuras y
flechas de vigas compuestas considerando el comportamiento
reolégico del hormigon, y el efecto degradativo de la adheren-
cia acero-hormigdn por accion de cargas repetidas. Para efec-
tuar la comprobacién del modelo se utilizan resultados expe-
rimentales propios y de otros autores.

En la etapa experimental de esta investigacion se construye
una viga compuesta, en escala natural, de seccion doble T,
similar a las usadas frecuentemente en puentes de pequefios y
medianos vanos, formada por una viga prefabricada pretesada
y una capa superior de hormigén armado. Transcurrido un
periodo de tres aflos en el cual se desarrollan la mayor parte
de las pérdidas, el modelo es ensayado a flexidén hasta alcan-
zar los 5.000.000 de ciclos de carga.

En las comparaciones efectuadas se observa que los resul-
tados obtenidos mediante el modelo tedrico se aproximan a
los experimentales.

Se sugieren algunas modificaciones del modelo para esti-
mar con mayor precision el comportamiento de este tipo de
vigas en servicio.

Palabras clave: Hormigdén Pretensado. Fisuracion. Vigas
compuestas. Cargas repetitivas. Puentes.

SUMMARY

A theoretical and computational model is developed to
analyse the evolution of crack width and deflection in compo-

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005

site beams. The time dependent behaviour of concrete and the
bond degradation between concrete and steel under repeated
loading are considered.

In the experimental part of this work, a 1:1 scale composi-
te beam similar to those often used in small spans bridges was
tested. The model consisted of a precast-prestressed I-section
beam and a cast-in-place concrete slab. The tests were carry
out when the beam was three years old and therefore most of
the stress losses had already been developed. The model was
tested under bending until 5,000,000 cycles of load.

The comparison between the predicted results of the model
and the experimental data show a good agreement. Also, the
numerical model was compared with experimental results
reported by other researchers with good agreement too.

Some modifications in the model are suggested in order to
estimate the behaviour of this beams in service more accura-
tely.

1. INTRODUCCION

El presente trabajo es el resultado de la primera etapa de
una investigacion tedrico-experimental sobre vigas compues-
tas comunmente empleadas en la construccion de puentes de
pequeiias y medianas luces. Como es conocido el proceso
constructivo de los mismos consiste en disponer sobre sus
apoyos, vigas de hormigén prefabricado, generalmente pre-
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tensado, y elaborar sobre ellas una losa de hormigén “in situ”
que constituye el tablero.

Para estas vigas la evaluacion del estado de tensiones,
deformaciones y flechas, tanto durante la construccion como
en estado de servicio, resulta un problema complejo, especial-
mente cuando las vigas se realizan con pretensado parcial,
esto es, permitiendo que para la carga de servicio la pieza
fisure, sin superar un ancho de fisuras limite, e imponiendo
generalmente la condicidon de que bajo la accion de cargas
permanentes la pieza esté siempre comprimida. Dicha com-
plejidad estriba en que se trata de vigas de construccion evo-
lutiva, y compuestas por diversos materiales, con caracteristi-
cas reologicas diferentes: hormigén de las vigas y de la losa,
armaduras activas y pasivas.

Estudios estadisticos sobre esta tipologia estructural, de
vigas para puentes, han demostrado que las fallas mas fre-
cuentes de las mismas son del tipo funcional, es decir se pro-
ducen en estado de servicio. Tales fallas se deben principal-
mente a deformaciones y/o crecimiento de los anchos de
fisuras (1), (2), las que progresivamente alcanzan valores
excesivos que obligan al reemplazo y/o refuerzo de las vigas
falladas.

Este trabajo esta orientado a la estimacién de anchos de
fisura y flechas que se originan en estas vigas cuando se las
somete a acciones tiempo y ciclo-dependientes. Para su con-
crecién se reunen algunos desarrollos y consideraciones,
que se hallan disponibles en la literatura técnica, con el obje-
tivo de elaborar e implementar un modelo teérico-computa-
cional que permita estimar el crecimiento de las deformacio-
nes y anchos de fisuras maximas a lo largo de la vida util de
las mismas.

En esta etapa, se realiza una primera comprobacion de la
propuesta mediante el ensayo en laboratorio de una viga com-
puesta en escala natural. Ademas se efecttia un analisis com-
parativo entre los resultados que se obtienen al aplicar el
modelo teodrico propuesto, y los resultados tedricos y experi-
mentales presentados por otros autores (3), (4) y (5).

Andlisis numérico y experimental de vigas compuestas para puentes...

2. MODELOS DE COMPORTAMIENTO
INCORPORADOS AL ANALISIS TEORICO

El Modelo Teérico de Calculo que se propone, esta integra-
do por modelos analiticos existentes, los cuales fueron adap-
tados para tener en cuenta los fenomenos que se presentan en
vigas pretensadas compuestas. Permite estimar anchos de
fisura y la variacion de los mismos bajo la accion de cargas
repetitivas en diferentes secciones de una viga compuesta de
hormigén pretensado, simplemente apoyada, y sometida a fle-
xion. Por otra parte proporciona el valor de la flecha en el cen-
tro del tramo. Tiene en cuenta los efectos de la deformacion
diferida y de la retraccion del hormigdn bajo cargas repetiti-
vas.

Para su descripcién analitica se lo puede dividir en tres par-
tes:

2.1. Primera parte del modelo

Comprende el desarrollo de la formulacion para determinar
la ubicacidn del eje neutro, en la secciéon compuesta fisurada
bajo cargas de servicio, y los valores de las tensiones resultan-
tes, en ambos hormigones y en los aceros teso y no teso. Para
ello resulta necesario conocer previamente: la geometria de la
seccion Figura 1, las caracteristicas de los materiales constitu-
tivos (hormigoén de la viga pretensada y de la losa, acero teso
y no teso), la fuerza de tesado y las solicitaciones.

En Figura 1 y en ecuaciones del presente trabajo se emplea
la siguiente notacion:

A,, E,: éarea, y modulo de elasticidad respectivamente de
la viga pretesada.

A, , E, . area, y mddulo de elasticidad respectivamente de
la losa.
A., E.: éarea, y médulo de elasticidad respectivamente de

la viga compuesta (se trabaja con seccion homogeneizada).

I &
A A
h
if eZc
¢
h
bW \ hv c
y e
Ic
e]v
hi
X __v_¥%

Figura 1. Esquema de la seccion transversal de la viga compuesta.
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G, ., G, : baricentro de la viga pretesada y de la viga com-
puesta, respectivamente.

I,,, W, : momento de inercia. y momento resistente respec-
tivamente de la viga pretesada.

I, W, : momento de inercia. y momento resistente respec-
tivamente de la viga compuesta.

r, : radio de giro de la viga pretesada.

e: distancia desde el centro de gravedad a la fibra conside-
rada. Positiva (+) por arriba de G.

f: tension: positiva, si es de compresion en el hormigén, y si
es de traccion en el acero.

Los subindices identifican a:

1, 2: fibra inferior y fibra superior de la viga pretesada, res-
pectivamente.

3, 4: fibra inferior y fibra superior del hormigoén in situ,
respectivamente.

v, ¢ : viga pretesada y viga compuesta, respectivamente.
p, s: acero de pretensado y acero no teso respectivamente.

Para esta primera parte del modelo se presentan dos fases de
trabajo:

Fase I: la viga pretensada prefabricada soporta las accio-
nes permanentes iniciales (peso propio, peso del hormigén in
situ fresco y fuerza de tesado). Se consideran para su analisis
los dos estados que se describen a continuacion:

Estado A: Accion de la fuerza de tesado.

4 Pp

» = R : tension en la armadura tesa (1)
P

fSA =7 1+e’"—28“ .=~ :tensién en la armadura no tesa
v EV (2)

v

: tension en la fibra extrema inferior
de la viga pretesada 3)

: tension en la fibra extrema superior
de la viga pretesada 4)

P es la fuerza de pretensado estimada para la edad de la
viga en la que comienza el ensayo o analisis, es decir que P,
> Pp >P,. Siendo P, la fuerza de pretensado inicial y P, ; el
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pretensado efectivo. Si no se dispone de datos precisos se
puede utilizar P o N lugar de P, yaqueen los casos practi-
cos el error inducido es poco significativo, excepto para los
primeros ciclos de carga, que no son de interés en este estudio
(se pretende que el modelo sea valido para mas de 103 ciclos).

Estado B: Peso de la viga + Peso del hormigdn fresco, se
indica con M, al momento flector en este estado.

fiB = Mg : tension en la fibra extrema inferior de la viga
Wiv' pretesada 5)
B _ Mg -, . . .
o= W : tensidn en la fibra extrema superior de la viga
2v

pretesada (6)

Para determinar las tensiones en los aceros teso y no teso,
se calcula previamente la deformacion en el hormigén que
rodea a dichos aceros, de manera que:

s Ep Mg -lepy .,
S = oL : tension en el acero de pretensado  (7)
v vV
Es Mg -les .,
fsB = ES ~gl|“ : tension en el acero no teso ®)
. g

Los valores de los modulos de elasticidad Ev y Ec se evalu-
an para el instante en que se aplica el primer ciclo de carga.
Luego, al efectuar el andlisis ciclico, se incluyen coeficientes
de actualizacion con el tiempo.

Estado A + B: con la finalidad de obtener los valores fina-
les para la Fase I se suman las tensiones que se originan en los
estados A y B. Ecs. (9) y (10) y Figura 2.

M=t B A=+ r ©9)

fh=rtv sl =t st (10)

Fase II: E1 hormigon de la losa, in situ, ha endurecido y por
lo tanto la seccién compuesta soporta la carga muerta y la
sobrecarga util. Se considera que bajo la hipotesis de unioén
adecuada entre ambos hormigones, la deformacion en la fibra

L4
+
+
];I

Figura 2: Diagramas de tensiones para los Estados A+B.
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de contacto viga prefabricada pretensada - losa debe ser idén-
tica. Ambos elementos tienen distinto mdodulo de elasticidad,
por lo que las tensiones que se generan en cada uno de ellos,
para la misma deformacion, resultan diferentes. Para tener en
cuenta esta diferencia en el calculo, se emplea el concepto de
seccion transformada o seccion homogeneizada, asi uno de
los dos elementos (en este caso la losa) se transforma en un
elemento ficticio con el mismo moédulo de elasticidad de la
viga premoldeada. La seccion de la losa de espesor 4, y ancho
b, es transformada en una seccion equivalente de igual espe-
sor y con ancho equivalente b, Figura 1 y Ec. (11). De este
modo para la seccion compuesta se puede trabajar directa-
mente con el mddulo de elasticidad de la viga pretesada Ev.

EL

Estado C: Decompresion de la Viga Pretensada. En este
estado se procede a eliminar las tensiones de la Fase I dadas
por las Ecs. (9), aplicando en el centro de gravedad de la viga
compuesta una fuerza de traccién N, y un momento flector de
decompresion M. El hormigon in situ ya endurecido queda
con tensiones que pueden ser de traccion o de compresion, Ec.

(15).

Na = [ - Ac (12)
R (V) (13)

= ﬁﬂ jj (14)
f=r ﬁ—ﬁﬂiﬁﬁL (15)

Los incrementos de tensiones en las armaduras tesa y no
tesa estan dados por:

- E) N( M(
i = Lot "
c _ Es Na Md (o — 1
A, -Ev{ ac—(h %ﬂ} (17)

Estado D: Seccion fisurada. Se considera que la viga ha
quedado totalmente decomprimida, es decir en un estado de
“fisuracion inminente”. Se deben aplicar ahora las siguientes
acciones: (- N)) y (- M) para anular la fuerza N, y el momen-
to M, respectivamente, y (M) momento debido a la sobre-
carga y al resto de las cargas permanentes, Figura 3.

M/= Ms — Md ; foNd

Del planteo de: XF = Nf ;. M,=N,e, (18)

Andlisis numérico y experimental de vigas compuestas para puentes...

R= Nf
Fy
b, e,
- > eN
| %,
_ M
G f
o |l——— N——"—
G, !
[ Y )

Figura 3: Configuracion de la seccion fisurada en el estado D.

surge la Ec. (19), cibica en “C”, en la cual “C” es la distan-
cia desde la fibra superior de la viga compuesta hasta el eje
neutro de dicha seccidon compuesta (Figura 4).
C.b-s)+
+C. (3. e,.
+C.[6.¢e .5 . .he—6.h
+6.n . A .e +6.n .4 .e +
)2 14 o s s o

s, . he? =3 h?. 5]+
+C.[6. np.Ap.(derhL) +t6.n A .(d +h)-
—3.eo.s1.hez+3.hL2.s2.60—6.np.Ap.
.(dp +thy)e -6.n.A .(d +h)e
-2.5,. he=2.h’ . 5,-6. np.Ap.(dp+hL)2—
-6.n . A .(d +h) =0

b-3.e .5)+

.8, e,t

(19)

En la Ec. (19) se han tenido en cuenta los siguientes facto-
res

s, =b-b, K s,=b-b,
n =EFE/F K ng=E/E
P p’ v

eN=Mf/Nf e, =ey—e,

El valor de la posicion del eje neutro C se determina, con la
Ec. (19), mediante un proceso de iteracion. Luego, se calcula
la tension en la fibra superior de la losa mediante:

. =Ny
- 2
. C-h K -0.5-
Cb_( e) 51 C=05 hL.sz~hL—np'Ap"
2 C 2 (20)
G+th-C_ G +th-C
C C

Tensiones finales: Con las Ecs. (21) a (25) se obtienen las
tensiones finales que se producen en hormigones y aceros,
ubicados en las secciones de la viga en las que se originan
fisuras. Estas expresiones resultan validas tanto para el primer
ciclo de cargas como para el ciclo N. En Figura 4 se presenta
el esquema de distribucion de las tensiones finales.
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Figura 4: Esquema de distribucion de las tensiones finales.

EL .
fa= L P+ f(’ : tension en la fibra superior de la losa
4 4

EV (21)

f3= E C-hu P+ f£ : tensién en la fibra inferior de la

Ev  C losa (22)

fr=fP = C—hL .p :tensién en el borde superior de la

: c N viga pretesada (23)

o Ep dp+h-C .p +Af€ + 1 : tensidn en la armadura
/. Ja +A, + T,

Ev ¢ tesa (24)

_LEs ds+h—C p . o tensién en la armadura
s Ja R

Ev ¢ ' © o tesa (25)

Las expresiones anteriores son empleadas para analizar las
diferentes secciones en funcion de su ubicacion en la viga y,
por ende, del momento que en ellas se origina. Permiten obte-
ner: la posicion del eje neutro y las tensiones finales, en hor-
migones y aceros, para todas aquellas zonas de la viga donde
se producen fisuras.

En todos los casos las tensiones se comparan con los valo-
res admitidos para los materiales correspondientes.

Para calcular la separacion “a_” entre las fisuras primarias
y, por ende las “posibles” zonas a analizar, se adopta la ecua-
cion propuesta por Gergely et al (6):

acs =7.6-107.0.175 - Eso -3/ d- - Ac ~ [m] (26)

En la que E, representa el modulo de elasticidad del acero
de refuerzo o del acero teso en [MPa], d_ es el recubrimiento
en [m], 4. es el cociente entre el 4rea efectiva del prisma de
traccion del hormigoén circundante al refuerzo principal (4,), y
el nimero equivalente de barras (,). Este ultimo numero se
debe calcular como el area total de refuerzo dividido por el
area de la mayor barra o alambre usado, esto es asi cuando el
refuerzo de flexion esta formado por diferentes barras o alam-
bres.
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2.2. Segunda parte del modelo, consideracion
de la degradacion por cargas repetidas

Para el desarrollo de esta segunda parte se toma como base
el modelo analitico, propuesto por Harajli et al (3), para vigas
simples de hormigdn pretensado, sin losa de tablero. Emplea
la integracion de las deformaciones del hormigén y del acero
entre dos fisuras sucesivas, para obtener los deslizamientos
acumulados entre los citados materiales. En funcion de éstos
deslizamientos, calcula los anchos de fisura considerando su
variacion con el nimero de ciclos de carga. Para ello se tienen
en cuenta la deformacion diferida ciclica y retraccion del hor-
migon, y la redistribucion de tensiones de adherencia entre la
armadura y el hormigon circundante.

Continuando con la descripcion del analisis se determina el
deslizamiento de la armadura “S ” para el primer ciclo de
carga, por medio de:

Li 1
So=K2-sh(K1-LT)+ flo-—— =T -y -m- Li>

Eso 6 max

27)

K, y K, son coeficientes caracteristicos de la ley de adhe-
rencia - deslizamiento.

£-5)
Ky= Eso  Ec

"~ Ki-ch(Ki-Lr) (28)
Ki=\lk-y-m 29
m = ! + !

Aso-Eso  Ac- Ec (30)

k representa la pendiente del diagrama tension de adherencia-
deslizamiento idealizado segtin la propuesta de Eligehausen et
al (7). Se considera k= 5708.1762 . f,, [MPa/m] para barras
de acero conformado y hormigén.

Ag,, W'y Eg, : Area, perimetro y médulo de elasticidad, res-
pectivamente, de una barra de acero de refuerzo o de un cable
pretensado.

L4

L
f:gl = }‘S‘o —05 .Tméix l[/ : 5 .ﬁl = 05 ’Trnz'lx l// : . (31)
: ‘ Ac Ac

fSO es la tension en el acero no teso o incremento de tension en
el acero teso en la seccion fisurada.

Js. Y fi, representan la tension en el acero y la tension de
traccion en el hormigdén respectivamente, ambas en coinci-
dencia con la ubicacion de la maxima tension de adherencia
T .. Ly es la distancia medida desde la seccion central entre

dos fisuras hasta el punto de ubicacion de la maxima tension
de adherencia 7, . Se calcula con:

ko1 fo 1 acs )
. ——-t . yem| ——Lr | |-th(K1-Lt) =1 32
K1 T {ES{) 2 Tmax W " [ 2 Tj} Z(‘ 1 T) ( )

max
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L, es la distancia entre la posicion de la fisura hasta el punto
de ubicacion de la méaxima tension de adherencia 7, . Se la

dcs
puede determinar mediante: L4 = B Lr

Para barras de acero conformado y hormigén no confinado,
la maxima tension de adherencia 7 , se puede calcular
mediante la Ec. (33), en funcion de la resistencia caracteristi-
ca del hormigén a compresion .

. £

6.895- £ [MPa] (33)

2

El maximo ancho inicial de fisura “w .~ se calcula por

medio de:
Wwmax =2+ S0 - ﬂw (34)
dc—c
w= 35
ds—c (33)

B, es una relacion de dimensiones geométricas que permi-
te vincular el ancho de fisura con la fibra en la cual se desea
evaluarlo. Reemplazando 3, de Ec. (35), en Ec. (34) se obtie-
ne el ancho de fisura a nivel de la capa inferior de armaduras.
La diferencia entre la altura total de la viga y el recubrimien-
to de la armadura se identifica con d..

Lo desarrollado precedentemente corresponde al analisis
para el primer ciclo de carga, pero este modelo también per-
mite efectuar el analisis de la viga después de la aplicacion de
N ciclos de carga. Para ello debe tenerse en cuenta que, como
consecuencia de la deformacion diferida ciclica del hormigén,
se produce en el mismo una redistribucion de tensiones, y un
incremento de las tensiones en el acero, lo que ocasiona un
aumento en el ancho de fisura. Para considerar este fenomeno
el modelo emplea el concepto de modulo de elasticidad “apa-
rente” del hormigon en Traccion “E .\ mediante:

ifCt,méx

Ecr.n = (36)

ct, N

Siendo f, . latension de traccion en el hormigdn, cuando
se produce el primer ciclo de carga, en la seccion central entre
dos fisuras cuando actia la carga maxima.

L4 k-K2
+y -
2-Ac Ac - K1

Jen( K1 Lr)-1]  (37)

fg'l max =Ty Y-

La deformacion total por traccién €, incluye la deforma-
cién diferida ciclica en el centro de la region fisurada, para el
primer ciclo de carga, y se calcula con el modelo de Balaguru
et al (8) mediante la Ec. (38). El primer término del paréntesis
toma en cuenta la fluencia lenta del hormigoén debida al tiempo
t medido en horas, mientras que el segundo tiene en cuenta la
fluencia lenta debida al nimero de ciclos de carga N.

T max l/ ; _
Ean= f‘; Ei+(129-Cm 173 +17.8 -Cum -Aca 'N}J) 107 (38)
Ct
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ﬁl max+ ﬁl min
2

Om= (39)

ﬁ't max— ﬁ't min
Jr

AC = (40)

Jomax - tension de traccion en el hormigén para el primer
ciclo de carga en la seccion central entre dos fisuras cuando
actda la carga maxima.

Jopmin - t€nsion de traccion en el hormigén para el primer
ciclo de carga en la seccion central entre dos fisuras cuando
actua la carga minima, se calcula de manera similar a f,

tmax’

E_,: médulo de elasticidad inicial del hormigén en traccion,
supuesto igual que en compresion.

/. : tension de rotura a traccion del hormigdn.

Para determinar el valor del médulo de elasticidad “aparen-
tef” del hormigo6n en compresion “E.,”, luego de aplicados N
ciclos de carga, se emplea:

(41)

Donde f  esla maxima tension de compresion del hor-

migodn en la fibra superior para el primer ciclo de cargas.

La deformacion total del hormigén en compresion, en la
fibra superior €, incluye la deformacién por fluencia cicli-
ca, y se calcula con una expresion propuesta por Holmen (9),
Ecs. (42) 6 (43),en °/

(U

Para OSN/NfaS 0.1:

Eci
O max

EN=

N 0.5
. Gmax+3.18'(1.183 -0 max)~[N j +
/fa
(42)

+0.413 -Sc""** - Ln(r +1))

- Para 0.1 SN/Nfa < 0.8:

Eei N
gov=11lE -{1+0.677-(lﬂ+0.413~SC”84-Ln(t+1)) (43)

max ]\Tfa

donde:

_ O max+ O min " O max—O min

2 242

Sc (44)

La Ec. (45) representa el numero de ciclos de falla, en base
a la expresion del Rilem Committee (10).

1—0 max

Bs - ,
Ma:lo o O max

(45)

O min
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fL max

- O min = e t'mn
Je! Je!

O max =

(46)

B, : constante del material (varia entre 0.064 y 0.080).

foin © tension minima de compresion del hormigén en la
fibra superior para el primer ciclo de carga.

Jf,’ . resistencia caracteristica del hormigdn, en compresion.
€, : maxima deformacion inicial del hormigoén, por compre-

sion, en la fibra superior.

El deslizamiento de la armadura “S ,” para el ciclo NV se
calcula mediante:

- . ., La
So,N = K2, N-sh(K1,N - LT)+ fso -

E:
S (47)
1 ) .
—g~’L'T,/v~l//~mN~IJ1‘ +YN -&SU - L4
Suy _ JeuN +yN-gSU
Es Eci, N
K2, N = (48)

Ki,N-ch(Ki,N-LT)

Los valores de K\, my, fg, \ » [,y se calculan en forma
analoga a los del primer ciclo de carga (K, ,m ,f,, , f.), pero
reemplazando E por E .y E, por E_,  en las expresiones
correspondientes. Ademas 7, . se reemplaza por 7, quees
la tension maxima de adherencia en el ciclo N y se calcula
con la Ec. (49), donde &, representa la deformacion por
retraccion ultima libre del hormigon.

k/v-(];%+yN-£SUj-th(K1,N-LT)
s

TT,N =

49
KiN+0.5y - La-kv-mv - th(K1.n - L) “9)

El factor de retraccion “y,”, para el tiempo “#” transcurido
desde la aplicacion del primer ciclo de carga, se obtiene con el
método de incrementos de tiempos dado por Naaman (11).

En la Ec. (49) se incluye un coeficiente k, denominado
rigidez aparente de la relacion tension de adherencia - desli-
zamiento, para el tiempo t y el ciclo V. La expresion emple-
ada para su estimacion fue propuesta por Rehm et al (12), y
tiene su origen en resultados experimentales obtenidos por los
mencionados autores, con el objetivo de determinar el com-
portamiento de la adherencia de barras nervuradas bajo la
accion de cargas repetitivas en ensayos de “pullout”. El mode-
lo tedrico que se presenta en este trabajo considera el uso de
la Ec. (50) en el caso de vigas con armaduras tesas y no tesas,
en las cuales esta Ultima armadura gobierna el problema de la
adherencia; y el uso de la Ec. (51) para el caso de vigas pre-
tensadas con cordones, y armadura no tesa despreciable.

k
ky = 0.107 0.107
(t 107 49,58 N )

(50)
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k
(t(n(n +3.5. NO107

El valor del ancho méximo de fisura para N ciclos de carga,
se obtiene al aplicar la Ec. (52).

ky =

(1)

(ﬁ?{), N — ﬁo)' dcs * ﬁwN
Es

W max,N = 2- SoN - ﬂwN + (52)

n
)
=
o
o
©
o

Donde f , es la tension en el acero no teso en la zona de
fisura para el ciclo N. La relacién 8, se calcula en forma

andlogaa 8 dela Ec. (35) pero reemplazando en ella “c” por

Invest

2.3. Tercera parte del modelo

Para estimar el valor de la flecha en el centro de la luz de la
viga, tanto para el primer ciclo de cargas como para el ciclo
N, se tienen en cuenta los deslizamientos de la interface entre
acero y hormigéon. Tomando como base el modelo de Harajli
et al (5), se considera que las fisuras concentran las rotaciones
que se originan en la viga, posibilitando que la evaluacion de
las deformaciones se lleve a cabo a través de la integracion de
tales rotaciones. Para esto se requiere de un andlisis extendi-
do a toda la longitud de la viga fisurada.

Los valores de flecha A , medidos desde la posicion de con-
traflecha, se pueden estimar con:

At:Ap+29i~li (53)

i=1
Donde:

A, representa a la contraflecha originada por el pretensado.

Oi

rotacion concentrada, en la seccion fisurada i.

dso—Ci (54)

n : nimero de fisuras en la mitad de la longitud de la viga
[, distancia desde la seccion fisurada i hasta el apoyo.
S, : deslizamiento en la seccion fisurada i.

C, : posicion del eje neutro de la seccion fisurada, medida
desde la parte superior de la viga.

La Ec. (5§3) resulta valida cuando el momento solicitante es
mayor que el momento de fisuracion.

Pese a las notables simplificaciones que introduce el uso de
este modelo para la determinacion tedrica de las flechas, su
aplicacion practica requiere de un analisis extendido a toda la
longitud del elemento fisurado, haciendo por ello necesario su

implementacion en un programa de ordenador.
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3. PROGRAMA COMPUTACIONAL

El programa, elaborado con el modelo tedrico descripto
anteriormente, fue escrito en lenguaje FORTRAN y se lo
identifica como “PCCBEAM” (Prestressed Composite
Concrete Beam), Rivas (13). Es aplicable al célculo de vigas
compuestas simplemente apoyadas y formadas por una viga
prefabricada pretesada de seccion “T”, o doble “T” de alas
iguales o desiguales; y una losa superior de hormigoén colado
in situ, solicitada por “N” ciclos de carga.

En la Figura 5 se puede observar un diagrama de flujo del
programa computacional.

DATOS

Propiedades geométricas y mecanicas
Contraflecha por pretensado
Separacion entre fisuras primarias
Posicion de la fisura (I)

PRIMER CICLO DE CARGAS
Andlisis para Qmin y QOmdx

I_

NO

©

SI

Profundidad del eje neutro (C)
Tensiones Finales f

Mensaje indicando
que tensién f ha
superado el limite

SI

Deslizamiento de la armadura
Ancho de fisura

Rotacion concentrada
Deformacion parcial (flecha)

No se produce fisura
primaria en esta zona
de la viga

NO,

%

<
-«

[ cicLo DE carGas N
1

| Modulo de Elasticidad “aparente” del hormigdn I

M > Mer NO /\ SL

SI
Profundidad del eje neutro |

Deformacién en el
centro de la viga

FIN
NO

M - Amplitud  Amplitud
ensaje de | < deoscilacion
que indica oscilaciéon  limite
la situacion No se produce fisura

primaria en esta zona
de la viga

Deformacion total en
el centro de la viga

Mensaje indicando
que tension / ha
superado el limite

Tensiones Finales

FIN

SToP Deslizamiento de la armadura

Ancho de fisura
Rotacidn concentrada
Deformacion parcial (flecha)

Figura 5. Diagrama de Flujo correspondiente al modelo
propuesto “PCCBEAM”
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El modelo de calculo que se emplea en este trabajo, tiene en
cuenta la edad de la viga pretensada y el tiempo que transcu-
rre desde la aplicacion de la carga de servicio sobre la viga
compuesta, pero no tiene en cuenta la diferencia entre tiempos
de ejecucién de los dos tipos de hormigones involucrados en
la viga. Permite estimar los valores de las tensiones de servi-
cio en los bordes de la losa y de la viga pretesada, y en ambos
aceros teso y no teso. También proporciona, estimativamente,
los anchos de fisuras primarias que se producen en cualquier
seccion de la viga, y el valor de la flecha maxima en la sec-
cion central.

Para efectuar el calculo del ancho de fisura se emplea, como
se ha visto anteriormente, el valor del deslizamiento que se
produce entre la armadura de acero y el hormigoén circundan-
te. Este analisis, en servicio, se extiende a cada una de las sec-
ciones que presentan fisuras, cuando actuan la carga minima
(QOmin) y la carga maxima (Qmadx).

Con este modelo teodrico - computacional formulado en
base a diferentes modelos existentes y aplicables a vigas sim-
ples de hormigén parcialmente pretensado, se pretende exten-
der el analisis a vigas compuestas.

4. MODELO EXPERIMENTAL

Como parte de esta investigacion se ha realizado la cons-
truccién, instrumentacion y ensayo de un modelo de viga
compuesta de puente de hormigdn pretensado de 10 m de lon-
gitud, en escala 1:1.

El modelo estaba integrado por una viga pretensada, elabo-
rada en fabrica, de seccion doble T, sobre la que se dispuso en
laboratorio una capa superior de hormigdén armado represen-
tando el tablero. Con el mismo se ha intentado reproducir un
procedimiento constructivo muy utilizado en la construccion
de puentes de luces pequeiias, en el que las vigas prefabrica-
das se yuxtaponen, por lo que la losa, elaborada “in situ”, no
requiere de encofrados. Ambos hormigones se vinculaban
mediante cercos, por lo que el comportamiento en servicio
respondia al de una seccion compuesta.

La Figura 6 muestra las caracteristica geométricas principa-
les del modelo experimental y la ubicacién de apoyos y de
cargas aplicadas.

La resistencia caracteristica del hormigén de la viga al
momento del ensayo era de 35 MPa y el mddulo elastico de
36,0 GPa, mientras que para la losa la resistencia caracteristi-
ca del hormigén era de 29 MPa y el modulo elastico de 34,5
GPa.

La viga tenia, como armadura principal, treinta y dos cor-
dones pretensados con centro de gravedad ubicado a 70 mm
de la fibra inferior (recubrimiento mecanico). Cada cordén
estaba formado por tres alambres de alta resistencia de 2,4
mm de didmetro, cada uno, por lo que en total el area de acero
pretensado es de 4,34 cm?. La tension de rotura de dicho acero
era de 1820 MPa, la tension convencional de fluencia de 1600
MPa y el modulo de elasticidad de 205 Gpa.

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005
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La armadura transversal, pasante desde la viga hacia la losa,
estaba compuesta por estribos cerrados de 8 mm de diametro,
con separacion de 100 mm en la zona central y de 50 mm en
la zona de apoyos. La capa superior de hormigon, presentaba
como armadura longitudinal dos barras de 10 mm de diame-
tro y dos barras de 6 mm distribuidas en su fibra media, y una
armadura transversal formada por barras de 10 mm de diame-
tro cada 200 mm para representar la armadura de distribucion
del tablero.

5. DESCRIPCION DEL ENSAYO EXPERIMENTAL

La viga se dispuso simplemente apoyada sobre rodillos que
posibilitaron el giro libre de un extremo, y el giro y desplaza-
miento longitudinal del otro (Figura 6). La carga repetitiva se
aplic6 mediante dos actuadores hidraulicos (AMSLER) de
100 KN capacidad dinamica cada uno, Pérez (14).

Se aplicaron repeticiones de carga que variaban entre la que
produce el momento minimo de servicio y la carga que pro-
duce el momento maximo de servicio, para una viga de puen-
te carretero de igual luz entre apoyos y ancho de calzada de
8.30 m, calculada bajo la suposicion de colaboracion unifor-
me entre todas las vigas que soportan el tablero.

Se comenzo el ensayo en forma estatica y por escalones de
carga hasta llegar a la carga de servicio predeterminada. Se
descargo la viga hasta el valor correspondiente de carga mini-

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005

Fotografia 1. Vista general del ensayo.

ma de servicio. A continuacion y luego de producido el cua-
dro de fisuracion, se colocaron los instrumentos para medi-
cioén de anchos de fisura. Se ubicaron diez transductores de
desplazamiento “Pi” en las fisuras mas importantes de la
region de momentos constantes, en ambas caras laterales de la
viga, y a la altura de la capa inferior de armadura tesa, a 35
mm de distancia de la fibra inferior de la viga. Seguidamente
se aplicaron los ciclos de carga y descarga mediante pulsador
AMSLER P960. Para poder contrastar las mediciones de los
transductores mencionados, en cuatro de las diez fisuras ins-
trumentadas con ellos, se colocaron pares de puntos de medi-
cion para medicion con extensémetro mecanico. La frecuen-
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cia de aplicacion de la carga fue de 2 Hz. Se aplicaron
5.000.000 de ciclos de carga, realizando ciclos estaticos en
instantes determinados para efectuar las mediciones.

Se colocaron transductores de desplazamientos potencio-
métricos en el centro y en las secciones cargadas, con el obje-
to de medir los desplazamientos verticales. Para registrar las
deformaciones de los transductores y potenciometros se
empled un equipo de adquisicion de datos (KYOWA) conec-
tado a un ordenador personal.

La viga se ensay6 después de 4 afios de construida. No se
disponia de instrumentacion de las armaduras desde el
momento de su construccion, por lo que la fuerza de preten-
sado al momento del ensayo se determind de la siguiente
forma:

* Se aplic6 una carga inicial para producir la fisuracion del
modelo, y se identificaron las fisuras.

» Se efectud la descarga, y se instrumentaron las fisuras
antes identificadas (en la descarga las fisuras se cierran).

* Se cargd nuevamente la viga determinando la carga que
produjo la nueva apertura de fisuras. Sobre la base de esta
carga se determiné la fuerza de pretensado. El valor asi obte-
nido era de 304 kN.

6. RESULTADOS OBTENIDOS

Se presentan a continuacion graficos en los que se indican
los valores, de anchos de fisuras y deformaciones (flechas),
que resultaron del ensayo experimental y de la aplicacion del
modelo tedrico - computacional.

Andlisis numérico y experimental de vigas compuestas para puentes...

6.1. Resultados de anchos de fisura

Durante la aplicacion de la carga repetitiva se obtuvieron
valores de anchos de fisura correspondientes a la seccion cen-
tral y a otras dos secciones de la viga en las que se produjeron
fisuras.

6.2. Anchos de fisura en la seccion central de la viga

La Figura 7 muestra la comparacion correspondiente a la
seccion central de la viga.

6.3. Anchos de fisura en otras secciones de la viga

Se presentan los resultados de anchos de fisura obtenidos
para el caso de dos fisuras ubicadas a distancias “x”, medidas
desde el centro del tramo de la viga hacia los extremos. Se
identifica como fisura (A) a la que se produce a una distancia
x = 1.49m, segun la medicion efectuada con el ensayo expe-
rimental, y comparable con la ubicada a una distancia x =
1.51m, que resulta de aplicar el modelo tedrico propuesto. Ver
Figura 8. Mientras que la identificada como fisura (B) es
aquella que durante el ensayo experimental se origina a una
distancia x = 1.80m, comparable con la que se ubica en x =
1.73m al aplicar el modelo propuesto. Ver Figura 9.

Del analisis de los resultados aqui obtenidos se puede obser-
var que entre el ler. ciclo y los 5.000.000 de ciclos de carga el
crecimiento del ancho de fisura maximo, correspondiente a la
fisura ubicada en el centro de la viga, resulta ser de aproxima-
damente 35% para los resultados experimentales y de 70%
cuando se emplea PCCBEAM. Es importante destacar que el
error en la prediccion del crecimiento es similar al error come-
tido en la prediccion del ancho de fisura inicial. Es decir, que si
se considera como valor inicial al que surge del ensayo experi-
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>

Ancho de fisura [mm]
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0,02
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Numero de Ciclos de Carga (N)

—— Modelo Experimental

— @— Modelo Tedrico

Figura 7. Comportamiento en servicio. Grafico: Ancho de fisura — Numero de ciclos de carga.
Para una fisura primaria ubicada en la seccion central del tramo.
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Figura 8: Comportamiento en servicio. Grafico: Ancho de fisura — Nimero de ciclos de carga. Para una fisura primaria ubicada
a una distancia de 1.49 m del centro del tramo.
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Figura 9: Comportamiento en servicio. Grafico: Ancho de fisura — Nimero de ciclos de carga. Para una fisura primaria
ubicada a una distancia de 1.80m del centro del tramo.

mental, los valores del crecimiento del ancho de fisura maximo
resultan ser del 36% con PCCBEAM.

Para la misma variaciéon de nimeros de ciclos de carga, el
crecimiento del ancho de la fisura (A) es del 23% para resul-
tados experimentales y del 46% cuando se aplica PCCBE-
AM. Si se considera como inicial el valor experimental, el
porcentaje de crecimiento es del 57% con PCCBEAM.
Mientras que, para el caso de la fisura (B) el crecimiento del
ancho de la misma es del 10% para resultados experimenta-
les y del 52% cuando se aplica PCCBEAM. Si se considera
como inicial el valor experimental, se obtiene un porcentaje
de crecimiento del 26% con PCCBEAM.

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005

Con estos valores porcentuales se observa que el crecimien-
to de los anchos de fisura obtenidos al emplear el modelo de
calculo propuesto, es superior al crecimiento que resulta del
ensayo experimental.

6.4. Resultados de la deformada en el centro de la viga
(flecha)

En la Figura 10 se grafican las curvas que representan el
crecimiento porcentual de la flecha, en el centro de la viga, en
funcidn del incremento del nimero de ciclos de carga.
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Figura 10. Crecimiento de la flecha central en funcion del nimero de ciclos de carga.

Para el caso de la maxima deformacion en el centro del
tramo de la viga (flecha) se observan en general similares
caracteristicas que las indicadas para los anchos de fisura, ya
que si bien los valores absolutos de flecha tedrica fueron algo
inferiores a los experimentales, el crecimiento porcentual es
mayor con PCCBEAM que en el modelo experimental, alcan-
zando para 5.000.000 de ciclos un 27 % y un 20 % respecti-
vamente. Esta diferencia se considera aceptable teniendo en
cuenta que la flecha, como el ancho de fisura, es una variable
aleatoria (15).

7. ANALISIS COMPARATIVO

Para la verificacion del modelo tedrico aqui propuesto se
han ingresado en el modelo computacional (PCCBEAM) los

datos correspondientes a un estudio tedrico - experimental
efectuado por Harajli et al (3), (4) y (5). El mismo esta orien-
tado a evaluar anchos de fisura en vigas de hormigon parcial-
mente pretensado, flexionadas bajo la accion de cargas cicli-
cas. Las vigas, simplemente apoyadas y de 2.75m de luz, son
de seccion rectangular (0.114m x 0.228m) y simples, es decir
sin la losa superior. Cuentan con armadura de acero conven-
cional y acero teso. Se consideraron para este analisis las
vigas alli identificadas como PP1D2 y PP1D3.

Si bien el modelo (PCCBEAM) se realiz6 con la finalidad
de analizar vigas compuestas, resulta también aplicable a este
tipo de vigas, con una sola clase de hormigdn, a efectos de
validar su funcionamiento.

En las Figuras 11 y 12 se muestran, comparativamente, los
resultados obtenidos con el modelo tedrico aqui propuesto
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Figura 11. Comparacion del Modelo Tedrico PCCBEAM con resultados tedrico-experimentales. Viga PP1D2 de Referencia (5).

Hormigon y Acero ¢ n°236, 2.° Trimestre 2005



Andlisis numérico y experimental de vigas compuestas para puentes...

L.E. Rivas, G.A. Pérez y J.R. Barlek

0,2
0,175
g 015
B -
& 0,125 LT aﬁk
| LI e 1]
= 0l @ == ]
[
o=
2 0075
Q
=
< 0,05
0,025
0
1 10 100 1000 10000 100000 1000000 10000000
Nuamero de Ciclos de Carga (N)
A Fxperimental Ref. (5) —kK— Teodrico Ref. (5 —O—PCCBEAM

Figura 12. Comparacion del Modelo Tedrico PCCBEAM con resultados tedrico-experimentales. Viga PP1D3 de Referencia (5).

(PCCBEAM), los teoricos y los experimentales presentados
por Harajli et al (5). En ambos casos se puede observar que
los mismos ajustan razonablemente bien.

8. CONCLUSIONES

De acuerdo con los resultados que surgen de este estudio, y
considerando que los valores experimentales correspondien-
tes al ensayo de una sola viga compuesta, no son definitorios
para la propuesta y validacion de un nuevo modelo, se puede
establecer lo siguiente:

Para la determinacion de anchos de fisura en vigas com-
puesta de puentes bajo cargas repetitivas, el modelo tedrico
propuesto PCCBEAM proporciona resultados inferiores, en
valor absoluto, a los experimentales. Esta diferencia es mas
notable por debajo de los 100.000 ciclos de carga, llegando a
ser del orden del 21%. Al considerar la Ec. (51), se logra una
mejor aproximacion que cuando se incluye la Ec. (50). En
promedio esa diferencia favorable, para la fisura ubicada en la
zona central de la viga, es del 20% cuando el numero de ciclos
de carga es inferior a 100.000, y del 12% para numeros de
ciclos de carga mayores. Para las otras dos fisuras analizadas
la mejora en la aproximacion varia entre un 30% y un 15%
cuando el nimero de ciclos de carga es inferior o superior a
100.000 respectivamente.

Respecto al crecimiento de la flecha con las cargas repetiti-
vas, los resultados obtenidos mediante el modelo tedrico com-
putacional propuesto son aceptables, ya que al alcanzar
5.000.000 de ciclos predice un crecimiento de la flecha del
27% respecto al valor inicial, mientras que en el modelo expe-
rimental este incremento fue del 20%.

Al contrastar los resultados obtenidos aplicando el modelo
teorico PCCBEAM con los resultados tedricos y experimen-
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tales para vigas pretensadas simples de seccion rectangular
(caso particular del problema en estudio), presentados por
Harajli - Naaman, se puede observar un adecuado comporta-
miento del modelo propuesto.

Seria conveniente obtener informacion para avalar o mejo-
rar el modelo tedrico. Ya que, en el campo del estudio de vigas
compuestas de hormigdn pretensado, de las caracteristicas de
la aqui analizada, es notable la ausencia de publicaciones que
traten sobre la determinacion de anchos de fisura y flecha
mediante la presentacion de modelos integrales, o de resulta-
dos de ensayos experimentales o de mediciones efectuadas
sobre estructuras en servicio sometidas a cargas repetitivas.
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RESUMEN

En este articulo, se propone una expresion para el calculo
de la esbeltez limite inferior en soportes intraslacionales de
hormigoén armado de seccion rectangular, cuya finalidad es
distinguir cuando los efectos de segundo orden pueden ser
despreciados en el calculo. Esta expresion es valida para:
hormigones convencionales y de alta resistencia, bajo carga
instantdnea como sostenida y, tanto para solicitaciones de
flexo-compresion recta como esviada.

Partiendo de un criterio basado en acotar la pérdida rela-
tiva de capacidad resistente del soporte respecto a la de la
seccion transversal en un 10% en términos de flexion y
utilizando un modelo numérico como referencia se han
analizado los distintos parametros que influyen en la esbel-
tez limite inferior. Los principales factores han sido inclui-
dos en la expresion propuesta.

Finalmente, la expresion propuesta se ha comparado con los
resultados provenientes del modelo numérico y del EC-2
(2003).

SUMMARY

In this paper, an expression for slenderness lower bound in
RC non sway slender columns with rectangular cross-section,
in order to know when the second order effects may be
neglected. This expression is valid for normal strength
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concrete and high strength concrete, for instantaneous and
sustained loading and for uniaxial and biaxial bending.

Using a criterion based on the relative loss of resistance
capacity of the columns in relation to that of its cross-section
of 10% in terms of bending moment and using a numerical
model as a reference, the different parameters influencing on
the slenderness lower bound have been analyzed. The factors
have been included in the proposed expression.

Finally, the proposed expression has been compared with
the results obtained from numerical models and the
Eurocode-2 (2003).

1. INTRODUCCION

En los ultimos afos, el conocimiento de los materiales ha
posibilitado no sélo conocer mejor su comportamiento, sino
obtener materiales de mejores prestaciones encaminadas a
obtener una mayor resistencia. Las ventajas inmediatas de
utilizar este tipo de hormigones se centran en un incremento
de la capacidad resistente o en un ahorro del material, dando
lugar a secciones de menor tamafio, con una misma capacidad
resistente que ocupan un menor espacio. Esta tltima virtud da
lugar a soportes mas esbeltos.

Para el disefio de este tipo de elementos estructurales resulta
util establecer una frontera entre aquellos soportes que requie-
ren un andlisis de segundo orden —denominados usualmente
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soportes esbeltos— y los que no lo precisan —soportes cortos—.
El criterio mas generalizado para diferenciar este tipo sopor-
tes es la comparacion de la esbeltez del soporte con un valor
frontera que se denomina esbeltez limite inferior.

Existe un consenso bastante generalizado (EHE (1998) [5],
CM-90 [6], EC-2 (1991) [8] y EC-2 (2003) [11]) en determi-
nar la esbeltez limite inferior acotando la pérdida de capaci-
dad resistente, tomando como referencia el momento flector
de agotamiento de la seccion transversal, para el mismo nivel
de axil (Figura 1.a) Habitualmente, los distintos autores y
normativas consideran que los efectos de segundo orden son
despreciables, si dicha pérdida relativa de capacidad para axil
constante (&,(%)) es inferior al 10%.

Ey :7AS01 (1)

donde: M, es el esfuerzo flector de agotamiento de la seccion
transversal y M, es el esfuerzo flector maximo de primer
orden que es capaz de resistir el soporte de esbeltez 1. Ambos
esfuerzos flectores corresponden a un mismo esfuerzo axil.

Nueva propuesta para el calculo de la esbeltez limite inferior...

Alternativamente, se puede evaluar la pérdida de capacidad
portante en funcion de los axiles resistidos por la secciéon
transversal (N,) y por el soporte de esbeltez A (N,), para
excentricidad constante (Figura 1.b) Este criterio es adoptado
por la norma ACI-318(02) [1] la cual considera que los efec-
tos de segundo orden son despreciables si la pérdida de capa-
cidad resistente citada es menor del 5%.

En las tablas 1.a y 1.b, se muestran las propuestas enuncia-
das por diversas normativas y autores para el calculo de la
esbeltez limite inferior en soportes intraslacionales. Ademas,
en estas mismas tablas se indican el criterio que han utilizado
para evaluar la pérdida de capacidad portante, en términos de
momentos (€,) o en términos de axil (&y). Como puede obser-
varse, no existe una homogeneidad entre las diferentes
propuestas, en cuanto a las variables consideradas y su peso
en las distintas propuestas, asi como en la funcién empleada
para la aproximacion de la esbeltez limite inferior.

Por otra parte, entre las diferentes propuestas para el calculo
de la esbeltez limite inferior existen dos tendencias respecto a
la cuantia de armadura considerada en la seccion transversal del
soporte. Asi, Menegotto (1983) [14] y Bonet et al (2001) [3]

Tabla 1.a. Propuestas de limite de esbeltez para soportes intraslacionales. Normativas.

Propuesta .Varla.b les Criterio Esbeltez limite geométrica
incluidas
EHE (1998) [5] A ey=0.1 Mime=10
BS 8110. Part 1
(1997) [4] 2 en=0.1 Mime=15
ACI 31802
= L= — . <
(2002) [1] Ao ex=0.05 Mimg=9.81-3.46 - ¢ <11.55
B Parav <039  An,=217-2-0)/[v
CM-90 [6] Av.a &n=0.1 Parav>039  Aum,=3.46-(2-0)
EUROCODIGO 2
(1991) 8] Ao £y=0.1 Mime=722-2 - )
EUROCODIGO 2
Final Draft A0, @ ey=0.1 Mimeg=7.22(0+0.9)- (2— 1)
(oct 2001) [10]
577
k‘lim,g :A 'B'C'T
EUROCODIGO2 | A v« v
(April 2003) [11] o, 0y £y=0.1
con: A=} ;o B=Al+2-0
1+0.2-94)
C=17-a; Py =@ (My/ M)
e, €, Excentricidades de primer orden en los extremos (e, excentricidad de mayor valor absoluto)
e, Excentricidad equivalente (e,=0,6-e,+0,4-¢, 20,4-¢,)
C, Coeficiente de equivalencia (C,=0,6 +0,4-ct)
o Relacién de excentricidades de primer orden en los extremos (e/e,)
n  Excentricidad relativa (e./h)
@ Cuantia mecanica de armadura
v Axil reducido (N/(Af,)) (f,resistencia a compresion)
¢ Coeficiente de fluencia
M, M, Momento de primer orden debido a la combinacion cuasi-permanente y de disefio
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Figura 1. Definicién del criterio de error.
(a) Criterio de comparacion con axil constante (b) Criterio de comparacion con excentricidad constante.
Tabla 1.b. Propuestas de limite de esbeltez para soportes intraslacionales. Autores.
Propuesta Yarla.bles Criterio Esbeltez limite geométrica
incluidas
M. Menegotto 5.77
=0.1 =
(1983) [14] A v &0 ims =7
J. G. MacGregor _ _722-289-a
(1993) [12] ALV, o exy =0.05 Mim g —T
O. Rio et al.
=0.1 Mim, ¢ =(12.447-v-10-a0)-(1+1.1-
(1987 )[16] Av,oum ey =0.10 tim, ¢ =( v=100)(1+1.1)
1.1~e/—1.035~e/
b = h . k10000
Corres et al. A e 0.1 1035 (A)
(1986) [9] V%60 M
% =4.928+0.584 v —5224.v? +2233v°
Bonet et al. 80 20-14C
= Mo = 183|—(4JC,, = 1) = 1125 |- lnv + ———2
(2001 ) [2] )., v, (x;fw (0 En 0.1 limg { 3 fc ( m ) ] 7 +(peff
Parav > 0.444
v —-07 0.3 2
o, =1011133.¢e,/+04. A1+ +34-(a-1
Ming \/{ 74 [Vm/ ()}
h
Mari y Hellesland Ava ee=0.1
(2005) [13] Al M-
Para v< 0.444
05-v 2
Mimg :10~\/e% {1— c, +3.4~((x —1) }
h
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consideran la armadura constante en todo el rango de axiles e
igual a la cuantia minima. Las esbelteces limite inferior propues-
tas por el EC-2 Final Draft (2001) [10] y EC-2 (2003) [11] estan
en funcion de forma explicita de la cuantia de armadura. Por
ultimo, las propuestas realizadas por Rio et al (1987) [16],
Corres et al. (1986) [9] y, Mari y Hellesland (2005) [13] son
funcion de la cuantia de armadura de forma implicita a partir de
la consideracion del axil reducido (v) y de la excentricidad rela-
tiva (1) de primer orden.

En los ultimos afios han sido desarrolladas distintas
propuestas para el calculo de la esbeltez limite inferior en
soportes de hormigén de alta resistencia (Bonet et al (2001)
[3], EC-2 Final Draft (2001) [10], EC-2 (2003) [11] y, Mari y
Hellesland (2005) [13]).

El objetivo de este articulo es desarrollar una expresion para
el calculo de la esbeltez limite inferior en soportes intrasla-
cionales de seccion rectangular que incluya las variables que
ejercen una mayor influencia en el comportamiento no-lineal
de los soportes, valida para hormigones convencionales como
de alta resistencia y, en comportamiento instantaneo o dife-
rido.

El criterio adoptado para evaluar la importancia de los efec-
tos de segundo orden es el de axil constante. En consecuencia,
el limite de esbeltez inferior se establece cuando la pérdida de
capacidad resistente, respecto a la de la seccion calculada a
partir de los esfuerzos de primer orden, es igual al 10%, en
términos de flector.

La metodologia que se ha seguido para obtener la expresion
propuesta de la esbeltez limite inferior es la siguiente:

a) En primer lugar, se ha realizado una simulacion numé-
rica mediante el método de los elementos finitos que
incorpora las variables mas importantes que gobiernan
el fenémeno del pandeo de soportes esbeltos de hormi-
g6n y que permite obtener el momento flector de primer
orden que actia en el soporte cuando se produce su
inestabilidad o su agotamiento.

b) En segundo lugar, se ha disefiado una metodologia para
obtener numéricamente la esbeltez limite inferior.

ﬁ&w\\w ?\é\\\\\\\\ N

o =0

Nueva propuesta para el calculo de la esbeltez limite inferior...

c¢) En tercer lugar, se ha estudiado la influencia de las prin-
cipales variables de las que depende la esbeltez limite
inferior con el fin de analizar tanto su importancia como
la forma en la que influyen.

d) Por ultimo, se ha realizado un estudio paramétrico para
ajustar los coeficientes de la expresion propuesta para el
calculo de la esbeltez limite inferior.

2. SIMULACION NUMERICA

La influencia de los parametros en la esbeltez limite inferior
ha sido estudiada mediante los resultados obtenidos a partir de
una simulacién numérica basada en el método de los elemen-
tos finitos (Bonet (2001) [2]) en la que entre otras se han
incluido las siguientes caracteristicas basicas:

+ Elemento finito unidimensional de trece grados de liber-
tad.

* Comportamiento no lineal del hormigéon (CM-90 [6],
CEB (1995) [7])

» Comportamiento no lineal del acero: diagrama bilineal.

* No linealidad geométrica: grandes desplazamientos y
grandes deformaciones.

+ Comportamiento en el tiempo: fluencia y retraccion.

El soporte estudiado esta biapoyado y es intraslacional. Se
han aplicado tanto solicitaciones de flexo-compresion recta
como esviada. Se han variado la relacion de excentricidades
aplicadas en extremos del soporte (a=¢,,/ey,) entre —1 y 1
(Figura 2). En el caso de flexion esviada, las direccion de las
excentricidades aplicadas en los extremos es la misma.

En la tabla 2 se indican los parametros y los intervalos de
variacion que se han analizado. También, se ha estudiado la
influencia del recubrimiento mecanico de las armaduras, la
distribucion de armado y el limite elastico del acero, se ha
observado que su influencia es de escasa importancia en el
entomo del 10% de pérdida de capacidad resistente del soporte.
Los resultados han confirmado los obtenidos por Menegotto
(1983) [14] Rio et al (1987) [16] y Bonet (2001) [2].

€o1

€02

o=1

Figura 2. Condiciones de apoyo y relacion de excentricidades aplicadas en extremos del soporte analizado.
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Tabla 2. Resumen de parametros y rangos de valores estudiados.

J.L. Bonet, M. Collado, M.A. Fernandez y P.F. Miguel
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Relacién canto — ancho * Flexion recta: 1
de la seccion (h/b) * Flexion esviada: 2
Recubrimiento (c) 0.1h
Geométricos Distribucion de armaduras Armadura en las 4 esquinas
Cuantia mecdnica 0.07; 0.25; 0.50; 0.75; 1.00
de armadura ()
Esbeltez geométrica (A,) 1;70
Resistencia del hormigén (f;) 25; 50; 65; 80 MPa
Parametros Materiales Coeficiente de fluencia () 0;1;3
Resistencia del acero (f;) 500 MPa
Axil reducido (v) 0;1.8
Relacion de excentricidades 1: 0: -1
en extremos del soporte () >
' Angulo de esviaje reducido
Acciones respecto al eje fuerte () (ver
figura 3) * Flexién recta:  0°
M, -h ¢ Flexion esviada: 0°;,22.5%,45°,67.5°
B =atan| —
7

s:  w

b

i ) M, -h
h éﬁ 3% ﬁ—alan(M ~b]
B 172

X

Figura 3. Angulo de esviaje reducido del esfuerzo flector de primer orden.

Para cada combinacion de parametros (f,, ¢, &, ) se ha defi-
nido un rango de esbelteces especifico. Por ultimo, se ha
analizado el intervalo de variacion del esfuerzo axil entre el
axil nulo y el esfuerzo de agotamiento por compresion simple
o el axil critico del soporte segun el caso.

3. METODOLOGIA DE OBTENCION NUMERICA
DE LA ESBELTEZ LIMITE INFERIOR

Fijados unos valores para los parametros (f;, ¢, o, w) defini-
dos en el apartado anterior se obtienen los diagramas de inte-
raccion correspondientes a la seccion transversal (4,=0) y al
soporte (A,# 0), para diferentes esbelteces (Figura 4.a) El
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momento de agotamiento, para cada axil, es el maximo
esfuerzo flector equilibrado en la seccién (M) o en el
soporte (M), con la condicidon de no superar los criterios de
rotura en deformaciones establecidos en la EHE [5] y en su
anejo 11 (“Recomendaciones para hormigones de alta resis-
tencid’).

A partir de estos diagramas se calcula la pérdida de capaci-
dad resistente respecto a la de la seccion transversal (ec.1)
correspondiente a cada esfuerzo axil reducido (Figura 4.b)

Tomando los valores de la esbeltez que corresponden a una
pérdida del 10% para cada axil reducido se obtiene la curva de
la figura 4.c que relaciona la esbeltez limite inferior con el
axil reducido.
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Figura 4.
(a) Diagramas de interaccién de la seccidn transversal (A = 0) y del soporte (A #0)
(b) Relacién entre la pérdida de capacidad resistente y el axil reducido (v)
(c) Esbeltez limite inferior en funcién del axil reducido (v)
Este procedimiento se ha realizado variando alternativa- 70
mente los distintos parametros (f;, ¢, o, @) de tal forma que se 5 6041 P o P o Je=25MPa
obtiene una familia de graficas, a partir de las cuales se 'g : : : : ¢=1
realiza el analisis y la consiguiente definicion de la esbeltez € 50 4 CRRRRERE RS SRERCEELLEEEIERE ®=0.50
limite. Se han obtenido un total de 562 parejas de valores (Vgy, 2 40 - : : ' : ——o=-1
Aimsn) aplicando este procedimiento en soportes sometidos a ‘s ——a=0
una solicitacion de flexo-compresion recta. N 30 1 ——a=1
]
S 20 A
@
4. ANALISIS DE LOS RESULTADOS w 10 1 : : ; : ; ;
: L . 0 —
En este apartado, se estudia la variacion de la esbeltez limite
0 02 04 06 08 1 12 14

respecto a los parametros definidos anteriormente.

En la figura 4.c puede observarse que la esbeltez limite
decrece cuando aumenta el axil aplicado.

El comportamiento del soporte varia substancialmente con
la distribucion de esfuerzos de primer orden ¢, de tal forma
que si la excentricidad es constante (a =1) la esbeltez limite
disminuye de forma suave con el nivel de axil. Sin embargo,
si los momentos en los extremos no son iguales (o #1), son
menores los efectos de segundo orden. En este caso, conforme
la relacion de excentricidades es menor, la esbeltez limite es
mayor y su valor depende en gran medida del nivel de axil
aplicado (Figura 5)

Respecto a la cuantia de armadura, tal y como era de
esperar, conforme se incrementa la cuantia de armadura para

Axil reducido (v)

Figura 5. Influencia de la relacion de excentricidades
en la esbeltez limite inferior.

un mismo nivel de axil, los efectos de segundo orden son
menores y por consi7guiente la esbeltez limite es superior
(Figura 6)

En general, la esbeltez limite inferior no depende de la
resistencia del hormigon. Solamente, cuando la cuantia de
armadura es pequefia y la relacion de excentricidades es muy
baja o negativa se aprecia una influencia que, en cualquier
caso, no es muy significativa, segin puede observarse en la
figura 7.
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Figura 6. Influencia de la cuantia mecénica de armadura
en la esbeltez limite inferior.
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Figura 7. Influencia de la resistencia del hormigon en la esbeltez limite inferior.
(a) Cuantias bajas de armadura.
(b) Cuantia altas de armadura.
= —+ o=—1; =0
(=
- — o=1; ¢=1
& —t— o=—1; ¢=3
£ —— o=0; p=0
g —¥%— o=0; p=1
\g — o=0; =3
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g —a— o=1; =1
8 —— o=1; p=3
"
L
0 : . : . : ;
0 02 04 06 08 1 1.2
Axil reducido (v)
Figura 8.- Influencia de la deformacidn diferida de fluencia en la esbeltez limite inferior.
Por ultimo, como es sabido, los efectos de segundo orden Finalmente, si se analiza el soporte en flexion esviada, se

aumentan con las deformaciones de fluencia. Por ello resulta  observa que la pérdida de capacidad depende de la relacion de
logico tener presente esta variable en el estudio de la esbeltez  esbelteces entre los dos ejes de flexion principales de la
limite. En la figura 8 se observa que conforme se incrementa  seccion y del nivel del esfuerzo axil (Bonet (2001) [2]). De
el coeficiente de fluencia la esbeltez limite disminuye de esta forma, si el angulo de esviaje reducido del momento
forma significativa. flector, f3, se aproxima al eje débil, la pérdida de capacidad
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Diagrama de interaccidn del soporte
arriostrado en flexidn recta del ge fuerte

Diagrama de interaccién del soporte no
arriostrado en flexidn recta del eje fuerte

SECCION TRANSVERSAL

Figura 9. Superficie de interaccion de primer orden (Bonet (2001)[2]).

aumenta. De igual forma, si el axil se aproxima al critico del
soporte también crecen dichas pérdidas. (Figura 9). Puesto
que la maxima pérdida de capacidad se presenta cuando el
soporte flecta respecto al eje débil, una solucién del lado de la
seguridad para decidir si los efectos de segundo orden son
despreciables, es comparar la esbeltez del eje débil con la
esbeltez limite (Menegotto (1999) [15] y Bonet (2001) [2] y
EC-2 (2003) [11]).

5. PROPUESTA DE EXPRESION
PARA LA ESBELTEZ LIMITE INFERIOR

Aunque la pérdida de capacidad portante del soporte
depende claramente del angulo de esviaje reducido del flector
aplicado en el soporte (Figura 9), dicho parametro no se ha
incluido en propuesta para el calculo de la esbeltez limite
inferior en aras a definir una expresion sencilla de aplicar. Por
ello, dicha expresion ha sido obtenida como ajuste de las 562
parejas de valores (Vsy, Aimsn) calculadas a partir del analisis
numérico de soportes sometidos a una solicitacion de flexo-
compresion recta (ver apartado tercero). En el siguiente apar-
tado, se verificara su aplicacion al caso de soportes en flexo-
compresion esviada, al comparar la esbeltez de eje débil con
el valor limite propuesto en este apartado.

Para obtener una expresion de la esbeltez limite se ha reali-
zado un estudio comparativo entre las posibles funciones de
ajuste por minimos cuadrados. A partir de este estudio, se
concluyo que la expresion que muestra un mejor grado de
precision es la siguiente:

A‘l[m,g =4 ((l),a) -Anv+B (w, ; (X) (2)

Esta expresion representa un funcion lineal respecto al loga-
ritmo neperiano del axil reducido. Tanto el término lineal
como el término independiente de la expresion dependen de
la cuantia mecanica y la relacion de excentricidades. Ademas,
el término independiente depende del coeficiente de fluencia.

La influencia de la resistencia del hormigoén podria consi-
derarse en el coeficiente “A” de la expresion (2) en el caso de
cuantias minimas. Nuevamente, con el objetivo de obtener
una expresion sencilla de aplicar y sacrificando levemente la
precision, se ha obtenido un coeficiente “A” independiente de
la resistencia del hormigén, ajustandolo a los casos mas
desfavorables, es decir para los resultados que corresponden a
hormigon de alta resistencia.

Mediante un ajuste por minimos cuadrados se ha obtenido
la expresion propuesta para el calculo de la esbeltez limite:

Aiim g =A - Iv+B2=C 3)
donde:

A=@45 - 0+45)  (a-1)-(5- o+ 1.25)

B_(10~(o+5)-(lfa)+3
N 1+0.5-¢

C=—1.60-Inv+———
1+0.5-¢

El bloqueo de la expresion propuesta mediante el coefi-
ciente “C” constituye una limitacion para axiles altos (v> 1)
y excentricidades en extremos del soporte del mismo signo
(0> 0)

La figura 10, muestra los valores obtenidos de la expresion
propuesta (ec.3) para el calculo de la esbeltez limite inferior
en comparacion con los obtenidos en la simulacién numérica.

En el caso de que la carga cuasi-permanente sea una frac-
cion de la carga total puede utilizarse la expresion (3) consi-
derando un coeficiente de fluencia equivalente (¢,;) de valor
Q- (MyM,), donde M, es el esfuerzo flector de primer orden
debido a la combinacién cuasi-permanente de las acciones y
M, es el momento de primer orden correspondiente a la
combinacion de acciones de disefio.
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Figura 10. Comparacién de los resultados obtenidos mediante la simulacién numérica con la esbeltez limite inferior propuesta.

6. VERIFICACION DE LA EXPRESION PROPUESTA

Debido a las simplificaciones adoptadas en la expresion
propuesta de la esbeltez limite inferior (ec.3) resulta necesario
analizar el grado de precision. Dicho analisis se realiza desde
dos puntos de vista. En primer lugar, se comparan los valores
de esbeltez que predice la expresion propuesta (ec.3) con los
obtenidos con la simulacion numérica y con el EC-2 (2003)
[11] (tabla 1.a). En segundo lugar, se ha evaluado numérica-
mente la pérdida de capacidad (ec.1) en soportes cuya esbel-
tez es igual a la esbeltez limite inferior propuesta. Dicha
evaluacion ha sido realizada tanto en flexién recta como
esviada, comprobandose que en general es inferior al 10%.

6.1. Verificacion del grado de precision del la propuesta
en comparacion con la simulacion numérica
y el EC-2 (2003)

Para realizar este analisis se han utilizado como valores de
referencia las 562 parejas de valores (Vgy, Ainsy) calculadas a
partir de los resultados obtenidos mediante la simulaciéon
numérica correspondientes a soportes sometidos a flexo-
compresion recta (apartado tercero)

Para evaluar el grado de precision de la formula propuesta
en este trabajo (ec.3) y de la propuesta realizada por el EC-2
(2003) [11] (tabla 1.a) respecto a los resultados obtenidos
mediante la simulacion numérica se calcula el ratio & para
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cada combinacion de parametros (f;, ¢, o, w, V). Para obtener el
ratio & se halla para cada pareja de valores (Vgy, A;i,sv), calcu-
lada con la simulaciéon numérica (Figura 11), la interseccion
de la recta que une dicho punto y el origen de coordenadas,
con la curva de ajuste propuesta en este articulo o con la del
EC-2(2003) [11] (Vyusies Aiimausie)- Obtenidas ambas parejas
de valores, se calcula el ratio £ mediante la siguiente expre-
sion:

é _ qul,l.\'te (4)
RAS‘:’\”

2 2
Rajuste: \/(vaju.we /V,, ) + (}‘/im,c{jusm //17 )

donde:

Roy = \/ (V.S'N / v, )2 + ()“lfm,.sw / A )2

v, axil reducido de referencia igual a
(M. /[4.-1.]) siendo N, el axil ultimo de la
seccion en compresion simple.

A esbeltez limite de referencia igual a la esbel-
tez limite inferior calculada con la simula-
cion numérica y correspondiente a un nivel
de axil igual al 3% del axil ultimo N,

7))
)
=
o
o
4
(=)

Invest
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Mim A
*
curva de ajuste
.
Rgen . ., L.
Miirm.sn | / Simulacion numérica
}\flim,ajuste L 4
.
Iy
Rajuste »V
Vajuste VsN

Figura 11. Definicion del grado de precision.

Tabla 3. Grado de precision del método propuesto

Hormigoén Hormigén
convencional de alta resistencia
Total
Instantaneo Diferido Instantaneo Diferido
Promedio (&,,) 0.85 0.89 0.84 0.94 0.88
% Coef. de variacion 0.12 0.07 0.12 0.07 0.10
=

§ Ratio maximo (&) 1.02 1.07 1.02 1.08 1.08

Ratio minimo (&,,;,) 0.67 0.70 0.67 0.69 0.67

Promedio (&,,) 1.02 1.01 1.02 1.06 1.02

e 5 Coef. de variacion 0.19 0.17 0.18 0.16 0.17
O

o g Ratio maximo (&, 1.73 1.62 1.73 1.66 1.73

Ratio minimo (&,,;,) 0.78 0.76 0.86 0.80 0.76

El ratio & definido en la expresion (4) proporciona un valor
finito del ratio para cualquier relacidn (A, sv/Vsy) Ademas, se
han normalizado los valores obtenidos mediante la simulacion
numérica (Vsy, Aumsy) ¥ por las propuestas (Vyuse Asimajuste)
mediante el axil y la esbeltez de referencia (v,, 4,). De esta
forma, las dos componentes de modulo R tienen un valor
comprendido entre 0 y 1.

Un valor del ratio § inferior a la unidad indica que la expre-
sion propuesta queda del lado de la seguridad. El ajuste sera
mas preciso cuanto mas se acerque & al valor de la unidad pero
sin sobrepasarlo.

En la tabla 3 se muestran los resultados obtenidos mediante
la expresion propuesta en este trabajo (ec.3) y por el EC-2
(2003) [11] tanto para hormigones convencionales como de
alta resistencia, en comportamiento instantineo como dife-
rido. La propuesta realizada en este trabajo se muestra mas
conservadora con un ratio igual a 0.88 del lado de la seguri-
dad en comparacion con el obtenido con propuesta del EC-2
(2003) [11] cuyo ratio medio es de 1.02. Ademas, la propuesta
tiene una menor dispersion con un coeficiente de variacion de
010, frente al coeficiente de variacion de 0.17 obtenido con el

EC-2 (2003) [11]. En general, en el caso de comportamiento
instantaneo, ambas propuestas tienen un ratio medio inferior
o igual al ratio medio y un coeficiente de variacion superior a
la media.

En las figuras 12 y 13, se muestran la distribucion de ratios
£ en funcion de los parametros mas importantes correspon-
dientes a la propuesta realizada en este articulo y por el EC-
2(2003)[11] respectivamente. Sobre dichas figuras se han
representado la linea de tendencia. Dicha linea permite anali-
zar si la influencia de cada uno de los parametros definidos en
el analisis ha sido correctamente reproducido por la féormula
propuesta. Se han elegido como variables de referencia, la
resistencia a compresion simple del hormigén (f;), el coefi-
ciente de fluencia (@), la cuantia mecanica de armadura (®),
la relacion de excentricidades en extremos del soporte (@), el
axil reducido (Vv) y la relacion entre el axil aplicado en el
soporte y el axil ultimo de la seccion en compresion simple
(NIN)

En todas las graficas de la figura 12, la linea de tendencia
se muestra sensiblemente horizontal y en una posicidn infe-
rior a la unidad. Por otra parte, se puede observar que la
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Figura 12. Contraste de la expresion propuesta en este articulo con los resultados obtenidos en la simulacion numérica.

dispersion del ratio & en funcion de los distintos pardametros es
homogénea. A la vista de los resultados puede afirmarse que
la formula propuesta reproduce correctamente el comporta-
miento del soporte y la influencia de cada una de las variables
objeto de estudio.

Sin embargo, tal y como puede observarse en la figura 13,
los resultados obtenidos por el EC-2 (2003) [11] tienen un
mayor grado de dispersion y se sitian en general del lado de
la inseguridad. Puede observarse que existe una gran disper-
sion de resultados para niveles de axil bajos y altos.

Por ultimo, si se comparan ambas propuestas se observa que
la propuesta realizada en este trabajo mejora el grado de
precision y presenta un menor grado de dispersion de los
resultados obtenidos. Ademas, si se comparan las lineas de
tendencia de ambas propuestas (figura 12 y 13) se observa
que la propuesta realizada en este articulo refleja mejor la
influencia de los parametros objeto de estudio.

6.2. Verificacion de la pérdida de capacidad portante

En las figuras 14 y 15 se muestran los resultados obtenidos
al evaluar numéricamente la pérdida de capacidad (ec.1) en
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soportes cuya esbeltez es igual a la esbeltez limite inferior
propuesta (ec.3) tanto en flexion recta como esviada respecti-
vamente. En la tabla 4 se muestran los parametros y el rango
de variacion incluidos en esta nueva campafia de ensayos
numéricos realizados. Se han realizado un total de 660 ensa-
yos numéricos en flexion recta y 600 ensayos en flexion
esviada.

En general, puede observarse en la figura 14, que los sopor-
tes simulados presentan una pérdida inferior al 10%. Unica-
mente, en el caso de axiles superiores al 90% del axil ultimo
a compresion simple (&,.) superan dicho valor de pérdida,
pero nunca superior al 16%. El comportamiento registrado es
similar tanto para hormigoén convencional como de alta resis-
tencia, siendo este ultimo menos conservador.

Finalmente, se comprueba en la figura 15 que si la esbeltez
del soporte respecto al eje débil es inferior a la esbeltez limite,
las pérdidas son en general inferiores al 10% para cualquier
angulo de flexién (). Ademas, se aprecia que conforme el
angulo de esviaje se aproxima al del eje débil las pérdidas
crecen. De nuevo, en el caso axiles superiores al 90% del axil
ultimo a compresion simple (V,.) se registran pérdidas superio-
res al 10%.
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Figura 13. Contraste de la expresion propuesta por el EC-2 (2003) [11] con los resultados obtenidos en la simulacién numérica.

Tabla 4. Rango de variacion de los parametros definidos para el contraste de la expresion
propuesta con la simulacion numérica

Parametro

Rango de variacion

Resistencia del hormigén (f;)

25, 50, 80 y 90 MPa

Cuantia mecanica de armadura ()

0.07; 0.25; 0.50; 0.75; 1.00

Angulo de esviaje reducido respecto al eje fuerte ()

Coeficiente de fluencia (@) 0;1;3
Relacion de excentricidades en extremos del soporte (o) 1;0; -1
Flexion recta: 0°

Flexion esviada: 0°;22.5%,45°%, 67.5°
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Figura 14. Comparacion de la esbeltez limite inferior con los resultados de la simulacién numérica en flexion recta
(a) Hormigon convencional - (b) Hormigon de alta resistencia.
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Figura 15. Comparacion de la esbeltez limite inferior con los resultados de la simulacion numérica en flexion esviada.

8. CONCLUSIONES

Tras analizar las distintas propuestas realizadas por las dife-
rentes normativas y autores se ha observado que existe una
falta homogeneidad, tanto en el tipo de expresion para el
calculo de la esbeltez limite inferior como en las variables
incluidas en su formulacion.

En este trabajo se presenta una propuesta para el calculo de
la esbeltez limite inferior en soportes intraslacionales de
hormigoén armado de seccion rectangular fabricados tanto con
hormigoén convencional como de alta resistencia y bajo carga
instantanea como sostenida. La esbeltez limite se ha definido
para una pérdida de capacidad resistente del soporte, respecto
a la seccion calculada a partir de los esfuerzos de primer
orden, igual al 10 %, en términos de flector. Dicha esbeltez ha
sido deducida a partir de una simulacion numérica.

Del analisis realizado en este trabajo se pueden extraer las
siguientes conclusiones:

1. Las variables que muestran una mayor importancia para
el calculo de la esbeltez limite son: el axil reducido, el coefi-
ciente de fluencia, la cuantia mecanica de armadura y la rela-
cion de excentricidades.

2. La resistencia a compresion del hormigén sélo tiene
importancia considerable en el caso de cuantia minima de
armadura.

3. La expresion propuesta ha sido contrastada con los
resultados obtenidos mediante la simulacién numérica. Se ha
observado que la propuesta reproduce correctamente la
influencia de los distintos parametros considerados en el estu-
dio. Se ha obtenido un ratio medio de 0.88 (del lado de la
seguridad) con un coeficiente de variacion de 0.10.
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4. Se ha comparado el grado de precision obtenido con la
expresion propuesta y con el EC-2 (2003) [11]. Se ha obser-
vado que la propuesta mejora el grado de precision obtenién-
dose un menor grado de dispersion. Ademas, la propuesta
refleja mejor la influencia de las distintas variables.

5. Se ha comprobado que cuando la esbeltez del eje débil
de un soporte es inferior a la esbeltez limite propuesta en el
estudio, los efectos de segundo orden son despreciables para
cualquier angulo de flexion del soporte y nivel de axil.

6. Se ha realizado un contraste en flexion recta y en flexion
esviada, para verificar si los soportes de esbelteces propor-
cionadas por la expresion propuesta sufren pérdidas de capa-
cidad resistente menor o igual al 10%.
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RESUMEN

El trabajo se centra en optimizar los costes de porticos de
paso de carretera mediante métodos heuristicos y metaheuris-
ticos, demostrando su efectividad. La evaluacion de cada una
de las soluciones se realiza mediante un modulo de compro-
bacion segun la normativa EHE. El calculo de esfuerzos se
realiza por un programa externo de elementos finitos y apli-
cando las cargas de la IAP-98. Los métodos heuristicos utili-
zados son la busqueda aleatoria y el gradiente. Y los métodos
metaheuristicos son la busqueda de aceptacion por umbrales
y la cristalizacion simulada. Todos los métodos de busqueda
han sido aplicados a un portico tipo de 10 metros de luz hori-
zontal. Se concluye que la cristalizacion simulada es la meta-
heuristica mas eficiente de las 4 heuristicas comparadas.

SUMMARY

This paper deals with the optimization of costs of reinforced
concrete portal frames used in road construction. It shows the
efficiency of four heuristic and metaheuristic optimization
algorithms. The evaluation of each solution is performed
using a computer module according to the Spanish Code
EHE. The calculation of stress resultants is done by an exter-
nal finite element code that applies loads acording to the
national IAP provisions. Heuristic methods used are the
random walk and the gradient method. The metaheuristics
methods used are the threshold accepting method and the
simulated annealing method. The four methods have been
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applied to the same portal frame of 10 m of horizontal span.
The comparison of the four heuristic algorithms leads to the
conclusion that simulated annealing is more efficient.

1. INTRODUCCION

El disefio de estructuras economicas de hormigon esta
actualmente muy condicionado a la experiencia previa de los
ingenieros proyectistas de estructuras. El proceso habitual se
basa en la eleccion de dimensiones y materiales a partir de
reglas sancionadas por la practica. Consecuentemente, se
suele predimensionar la estructura a partir de relaciones prac-
ticas de canto/luz, formas de secciones, espesores de almas,
esbelteces maximas, etc. Una vez definida la estructura, se
procede al analisis de esfuerzos y al dimensionamiento de
armaduras activas y pasivas que verifiquen los estados limite
de servicio y rotura prescritos por la normativa. Sélo en los
casos en que alguna de las dimensiones o resistencia de mate-
riales son escasos, se redefine la estructura por prueba y error;
procediendo al reandlisis de la estructura en contadas ocasio-
nes. Tal proceso da lugar a disefios seguros y conformes a la
normativa; pero cuya economia queda, por tanto, muy ligada
a la experiencia de los ingenieros proyectistas.

Los métodos de optimizacién de estructuras se pueden
clasificar en dos grandes grupos: los métodos exactos y los
métodos heuristicos. Los métodos exactos son los mas anti-
guos [1-5]. Se basan en obtener los éptimos mediante técnicas
iterativas de optimizacion lineal a partir de las expresiones
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que definen la funcion objetivo y las restricciones estructura-
les. La funcion objetivo es la expresion que se desea optimi-
zar (e.g. el peso de los elementos de una estructura de acero,
el coste de una estructura de hormigon, etc.) Estos métodos
son computacionalmente muy eficientes cuando el numero de
variables es reducido. Es decir, requieren pocas iteraciones
para converger al 6ptimo. Sin embargo, en cada iteracion
suelen resolver un problema de optimizacion lineal condicio-
nada, lo que encarece el tiempo de computacion cuando el
numero de variables es alto.

El otro gran grupo son los métodos heuristicos, cuyo gran
desarrollo va unido al desarrollo de la inteligencia artificial.
Este grupo incluye un gran numero de algoritmos de
busqueda de soluciones como, por ejemplo, los algoritmos
genéticos, la cristalizacion simulada, las colonias de hormi-
gas, la aceptacidén por umbrales, la 16gica difusa, etc. [6-10].
Estos métodos estd comprobado que funcionan en problemas
muy distintos al de la optimizacién estructural. En ingenieria
civil, cabe destacar las aplicaciones al estudio de acuiferos y
conducciones de agua, a la planificacién de proyectos y a la
planificacién de rutas de vehiculos. Se trata de algoritmos
sencillos, pero que requieren un gran esfuerzo computacional.
Es decir, requieren un gran numero de iteraciones en los que
evaluar la funcion objetivo y las restricciones del problema
que se desea optimizar.

Entre los primeros trabajos de optimizacion heuristica apli-
cados a la optimizacion de estructuras, cabe destacar las apor-
taciones en 1991-92 de Jenkins [11,12] y de Rajeev y Krishna-
moorthy [13]. En ambos casos, aplicaron los algoritmos
genéticos (GA en adelante) a la optimizacion del peso de
elementos formados por perfiles metalicos. Posteriormente en
1999, Rath y otros [14] usaron también los GA para optimizar
secciones y armados de vigas biapoyadas y continuas,
partiendo de secciones rectangulares y evolucionando a seccio-
nes en doble T. Recientemente, 2003, se han presentado un
buen nimero de aplicaciones, entre las que cabe destacar las de
Hrstka y otros [15] y Leps y Sejnoha [16] que optimizan diver-
sos casos de vigas de hormigén armado. También reciente-
mente, se han presentado aplicaciones de GA a la optimizacion
de porticos de edificacion de hormigdén armado [17,18].

Los pérticos de paso de carretera objeto de este trabajo son
los que habitualmente se emplean en la construccion de carre-
teras. Se emplean principalmente con luces entre 8.00 y 20.00
m para resolver cruces de caminos y carreteras secundarias
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con la traza principal. Las partes de las que consta el portico
son las siguientes (ver Figura 1): el dintel o losa superior de
hormigoén armado que recibe la carga de tierras y de trafico;
los muros laterales que contienen las tierras y transmiten las
cargas del dintel a la cimentacion; y la cimentacion que trans-
mite las cargas al terreno. El espesor del dintel se suele predi-
mensionar entre un 1/10 y un 1/15 de la luz libre horizontal;
y el espesor de los muros entre 1/12 de la luz vertical libre y
el espesor del propio dintel. Las dimensiones de la zapata
dependen de la tension admisible del terreno, teniendo que
pilotar o que emplearse un marco cerrado cuando no hay
capacidad portante superficial suficiente. Los principales
datos o parametros que influyen en su disefio son la luz libre
horizontal (L), la luz libre vertical (L,), la altura de tierras
sobre el portico (Hy) y la tensién admisible del terreno (G,qn).
Generalmente se calculan para soportar las acciones prescri-
tas por la IAP [19] y deben verificar las prescripciones de
estados limites de la EHE [20].

El objetivo de este trabajo es el de investigar en la optimi-
zacion heuristica de este tipo de estructuras. La metodologia
ha consistido en tomar como variables las dimensiones, mate-
riales y armados del portico y desarrollar primero un modulo
de calculo de esfuerzos y comprobacion de estados limite.
Posteriormente se han programado cuatro heuristicas de
busqueda de coste 6ptimo. Las cuatro heuristicas han sido la
busqueda aleatoria, el método del gradiente, la aceptacion por
umbrales y la cristalizacion simulada.

2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

El problema de optimizacién de estructuras de hormigén
que se plantea consiste en una optimizacion econdémica. Se
trata de minimizar la funcion objetivo F de la expresion (2.1),
verificando ademas las restricciones de la expresion (2.2)

Fp X oo X,) = 20 i my (x X,y X,)

@.1)

g (x;, x5 ..., x,) <0 (2.2)

Notese que en la expresion (2.1) la funcion objetivo es una
funcioén de coste expresada por el sumatorio de precios unita-
rios por mediciones; y g; en la expresion (2.2) son todas las
restricciones o conjunto de estados limite que debe de verifi-
car la estructura.
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Figura 1. Esquema portico tipo paso de carretera.
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Figura 2. Esquema general de variables de un portico.

2.1. Variables

Se han considerado 28 variables para definir una soluciéon
de portico (ver Figura 2). Estas variables son las que definen
la geometria, los tipos de hormigones y los armados del
portico. El resto de datos necesarios para calcular un portico
concreto son lo que denominamos parametros en el apartado
2.2. Légicamente los parametros son datos de partida y no son
objeto de optimizacidn, sino de futuros estudios paramétricos.

Las 5 primeras variables a optimizar son geométricas y se
corresponden con el espesor del dintel, el espesor del muro, el
canto de la zapata, la puntera de la zapata y el talon de la
zapata. Las 3 siguientes definen el tipo de hormigon en dintel,
muros y zapatas. Y las 20 variables restantes definen las arma-
duras pasivas del portico, que se han adoptado en acero
B500S. El armado del portico se ha definido mediante unos
armados tipo habituales en el proyecto de estas estructuras. El
armado del dintel incluye una armadura de positivos de parte
a parte sin refuerzos centrales; una armadura base de negati-
vos de lado a lado; un refuerzo de esquina en negativos; arma-
duras de cortante en zona de apoyos y en zona de vano; y
armaduras superior e inferior de reparto y flexion longitudi-
nal. Por su parte, el armado del muro incluye armaduras base
de arriba abajo de positivos y negativos; el citado refuerzo de
esquina; armaduras de cortante en arranques, coronacion y a
media altura; y armaduras interior y exterior de reparto y
flexion longitudinal. Por ultimo, la zapata incluye armaduras
inferior y superior de flexion de puntera y talon; armadura de
cortante constante; y armaduras de reparto longitudinal. Las
longitudes de las barras de dintel y muros son constantes,
habiéndose dejado para futuros trabajos la posibilidad de
hacer variables las medidas del refuerzo de esquina y el
incluir algunos refuerzos de longitud también variable.

Es importante sefialar que se ha optado por variables discre-
tas y no continuas. Asi, por ejemplo, el espesor del dintel
puede adoptar 31 valores entre un minimo de 30 cm y un
maximo de 150 cm, con escalones de 2.5 cm para espesores
de hasta 60 cm y de 5 cm para espesores mayores. Por su
parte, los hormigones pueden adoptar los 6 valores de HA-25
a HA-50 recomendados por la EHE. Finalmente, los armados

Hormigon y Acero ¢ ne236, 2.° Trimestre 2005

también son valores discretos segun una tablas de 48 armados
de flexion y 24 armados de cortante. Las tablas de armado
incluyen diametro de barra y separacion de armaduras, lo que
permite la comprobacion detallada del ELS de fisuracion.
Todas las tablas de valores discretos de las variables se deta-
llan en la ref. 23 y se omiten en este trabajo para simplificar
la presentacion.

El conjunto de combinaciones de valores de las 28 variables
lo denominaremos espacio de soluciones. Tal espacio es en la
practica ilimitado por lo que se conoce como explosion
combinatoria; en nuestro caso el nimero de soluciones es del
orden de 10%3. Cada vector de 28 valores define una solucion
de portico que tendrd un coste aplicando la expresion (2.1).
Las soluciones que cumplan las restricciones de los estados
limite de la expresion (2.2) las denominaremos soluciones
factibles. Las que incumplan alguna restriccion las denomina-
remos soluciones no factibles.

2.2. Parametros

Los parametros del calculo del portico son todas aquellas
magnitudes que se toman como datos y que no son parte de la
optimizacioén. Se dividen en geométricos, de propiedades del
terreno y del relleno del trasdos, de coeficientes de seguridad
y niveles de control considerados y de ambientes exteriores
respecto de la durabilidad. Segun se ha mencionado anterior-
mente, los principales parametros geométricos son la luz libre
horizontal (L), la luz libre vertical (L,) y la altura de tierras
sobre el portico (H;). Otros pardmetros geométricos son el
espesor de firme, la altura de tierras sobre las zapatas y los
recubrimientos de las armaduras en dintel, muro y zapatas. El
principal pardmetro del terreno es la tension admisible (G,gy,)-
Los datos del relleno son la densidad y los coeficientes de
empuje activo y al reposo sobre las paredes laterales. En
cuanto a los ambientes sefalar que se ha considerado dos
ambientes, uno para los paramentos enterrados y otro para los
paramentos vistos. En la Tabla 1 se dan los parametros consi-
derados para los calculos del portico de L, = 10 m conside-
rado para la calibracién y comparacion de los cuatro algorit-
mos heuristicos de los apartados 3 y 4.
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Tabla 1. Datos paramétricos pértico LH=10.00 m.
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Tabla 2. Precios basicos de la funcion de coste.

Parametros geométricos Precio basico Euros
Luz horizontal 10.00 m. Kg. de acero B-5008 0.583
Luz vertical 6.00 m. M? Encofrado zapatas 18.030
Altura de tierras 0.10 m. M2 Encofrado muros 18.631
Espesor del firme 0.00 m. M2 Encofrado dintel 30.652
Profundidad cimentacién 0.00 m. M3 de cimbra 6.010
Recubrimiento de las armaduras del muro 0.04 m. ]
M3 MO hormigonado zapatas 5.409
Recubrimiento de las armaduras del dintel 0.04 m.
. M3 MO hormi .01
Recubrimiento de armaduras en zapatas 0.06 m. O hormigonado de muros 9015
Parametros del terreno M3 MO hormigonado del dintel 7.212
Densidad del terreno. 2.00 t/m3 M3 alquiler bomba 6.010
Coeficiente de empuje activo 0.33 M3 H-25 a pie de obra 48.244
Coeficiente de empuje al reposo 0.50 M3 H-30 a pie de obra 49.379
Tension admisible del terreno 2.50 kp/cm? .
M3 H-35 a pie de obra 53.899
Coeficientes de seguridad
) ) - M3 H-40 a pie de obra 58.995
Nivel de control de ejecucion Normal
3 .
Nivel de control de los materiales Normal M” H-45 a pie de obra 63.803
Parametros de los ambientes exteriores M3 H-50 a pie de obra 68.612
Tipo de ambiente interior IIb M3 excavacion 3.005
Tipo de ambiente exterior ITa M3 relleno 4.808

2.3. Funcion de coste

La funcién objetivo considerada es la funcion de coste
definida en la expresion (2.1), donde p; son los precios
unitarios y mi son las mediciones de las 10 unidades de obra
consideradas. En la funcién de coste se incluyen no sélo el
coste de los materiales, sino todas las partidas necesarias
para valorar los porticos por metro lineal ejecutado. Se
incluyen, por ejemplo, la excavacion de la cimentacion y el
relleno localizado en zapatas y del trasdds de la estructura.
Los precios basicos considerados se detallan en la Tabla 2.
Estos precios se han obtenido de una encuesta entre contra-
tistas y subcontratistas de obras publicas de carreteras en
octubre de 2003.

Dadas las 28 variables de nuestro problema, la medicion y
valoracion de una solucion es inmediata. El principal esfuerzo
de computacion para evaluar una solucion se centra principal-
mente en las restricciones o estados limite del siguiente apar-
tado. En este punto es importante sefialar que numerosos
trabajos, especialmente los que aplican algoritmos genéticos,
suelen transformar el problema en uno sin restricciones intro-
duciendo penalizaciones en la funcion de coste cuando se
incumplen las restricciones del problema. Las penalizaciones
son pequeias para incumplimientos leves y muy fuertes para
incumplimientos mayores. En este trabajo se ha optado por
trabajar solo con soluciones factibles, descartandose todas las
no factibles y el uso de penalizaciones.

2.4. Restricciones estructurales

Las restricciones estructurales de la expresion (2.2) son todos
los estados limite que debe verificar la estructura y su cimenta-
cion. El paso previo a la comprobacion de estados limite es el
calculo de envolventes de esfuerzos debidos a las acciones pres-
critas por la IAP. La modelizacion de la estructura se representa
en la Figura 3, donde puede observarse que se han empleado 30
barras y 31 nudos. El calculo de esfuerzos es por metro lineal y
se realiza mediante un programa externo de elementos finitos
(SAP). El médulo de comprobacion estructural programado
genera en cada evaluacion los ficheros de datos, ejecuta el
programa externo y posteriormente postprocesa los esfuerzos y
obtiene envolventes de esfuerzos. En lo que respecta a las
acciones se ha considerado como cargas permanentes el peso
propio, el peso del relleno sobre el dintel y el empuje activo del
relleno sobre las paredes. Y como acciones variables el tren de
cargas y el posible incremento de empuje lateral debido al
empuje al reposo y a una sobrecarga sobre los accesos de 10
kN/m? . El carro de la Instruccion IAP se ha repartido en 4.00
m (se han considerado 3 cargas de 50 kN por metro lineal de
po6rttico), lo que equivale a considerar un numero indefinido de
carros separados 4.00 m entre si. El modelo empleado es bidi-
mensional y, por tanto, tiene limitaciones cuyo tratamiento se
comentara mas adelante.

Conocidas las envolventes de esfuerzos de flexiéon y
cortante en ELS y ELU, se procede a la comprobacion de los
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Figura 3. Modelizacion estructural de porticos.

correspondientes estados limite conforme a las prescripciones
de la EHE. Téngase en cuenta que conocidos los 28 valores
que definen una solucion, se conoce la geometria, materiales
y armados dispuestos. Notese que se realiza una comproba-
cion y no se intenta dimensionar las armaduras en el sentido
habitual. En este sentido cabe sefialar que generalmente se
dimensionan las armaduras en ELU de flexion, para seguida-
mente comprobar y redimensionar en ELS de fisuracion, y
finalmente se dimensiona a cortante sin alterar la armadura
longitudinal. Este orden convencional es efectivo, pero obvia
otras posibilidades que la optimizacidn heuristica no descarta.
Asi, por ejemplo, se pueden eliminar armaduras de cortante
con aumentos localizados de armadura longitudinal, lo que
puede resultar mas economico que disponer armadura de
cortante.

Los calculos en ELU de flexion incluyen el calculo del
diagrama de interaccion N,-M, y de las holguras de la solu-
cion medidas radialmente, es decir, lanzando radios por el
origen que pasen por los esfuerzos de calculo Nyq-M, y
buscando la interseccion con el diagrama de interaccion.
Estas holguras y otras de cortante y de minimos de armado se
han programado en prevision del uso de heuristicas con pena-
lizaciones en la funcion de coste. Los calculos de ELS de fisu-
racion también incluyen un célculo de holguras medidas
como relacioén entre la abertura de fisura obtenida y la
maxima permitida segiin el ambiente. Por su parte, el ELU de
cortante incluye las comprobaciones de los dos cortantes ulti-
mos y las correspondientes holguras. Asimismo, se comprue-
ban todas las restricciones de armaduras minimas de flexion,
cortante y geométricas prescritas por la EHE. Dado el proce-
dimiento de calculo de esfuerzos empleado, las comprobacio-
nes se hacen en los 60 extremos dorsales y frontales de las 30
barras de la modelizacién. Por otra parte y dado el modelo
bidimensional de calculo empleado, se carece de esfuerzos
torsores y de flectores longitudinales. Cuando se conocen, se
suele emplear el método de Wood y Armer para obtener los
armados de reparto longitudinal. En nuestro caso, las arma-
duras longitudinales se han dimensionado por minimos y
adoptando valores de armadura longitudinal no menores que
un quinto de los armados transversales.

Las zapatas se comprueban a partir de las tensiones obteni-
das con las reacciones disponibles en ELS. Se emplea una
distribucion trapezoidal y triangular si hay despegue, admi-
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tiéndose un incremento del 25% en el valor de pico respecto
de la tension admisible. La comprobacion de armaduras sigue
lo prescrito en la EHE. Al igual que en el alzado se calculan
holguras para todas las comprobaciones.

Es importante sefialar que este mdédulo de comprobacion no
incluye varios estados limite. E1 ELU de inestabilidad no se
comprueba dado que las esbelteces en muros son general-
mente inferiores al limite de 35 de la EHE. Tampoco se han
incluido los ELU de fatiga, ni los ELS de flechas y de vibra-
ciones. En particular, el ELS de flechas no se ha incluido dado
que no hay elementos dafiables ni existe una limitacion en la
normativa de carreteras para ésta y otras tipologias.

3. HEURISTICAS EMPLEADAS

Las cuatro heuristicas empleadas en este trabajo son la
busqueda aleatoria, el método del gradiente, la aceptacion por
umbrales y la cristalizacion simulada. Las dos primeros méto-
dos son lo que se denomina heuristicas, es decir, métodos que
proporcionan buenas soluciones; pero que no convergen al
optimo global. Los dos segundos se denominan metaheuristicas
porque son capaces de resolver problemas dificiles de optimi-
zacion combinatoria y ademas estd comprobado que son apli-
cables a problemas de optimizacion de distinta naturaleza.

El primer método empleado es la busqueda aleatoria o
random walk [7], que consiste en generar soluciones dando
valores aleatorios a las variables del problema. Cada solucion
se valora y se evaliia para comprobar si verifica las restriccio-
nes. El proceso se repite un numero prefijado de iteraciones
conservando la solucién factible de menor coste. El algoritmo
es poco inteligente y no alcanza generalmente ningtin valor
optimo, pero sirve para explorar el espacio de soluciones y
determinar el porcentaje de soluciones factibles respecto del
total de generadas. Se programa porque sirve como generador
de soluciones factibles que sirvan de partida a otras heuristi-
cas. Los primeros resultados indicaron que el porcentaje de
soluciones factibles era solo del orden del 1%, por lo que se
incluyeron algunas horquillas. Las horquillas consisten en
acotar algunas variables. Las horquillas empleadas se citan en
el siguiente apartado, donde se presentan resultados para un
numero de 50 a 500000 de iteraciones por este método.
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El segundo método empleado es el método del gradiente
[7]. Este método requiere una solucion factible de partida. A
partir de esta solucidn se aplican movimientos a los valores de
las variables. Se entiende por movimiento una variaciéon
pequefia en mas o en menos de los valores de varias o todas
las variables que definen la solucién actualizada. Dada una
solucién, se aplica un movimiento y se obtiene una nueva
solucion. Esta nueva solucion se valora y se evalua. Si mejora
el coste y es factible, se adopta como nueva solucion de
partida. El proceso se repite hasta que las mejoras se agotan,
adoptandose un numero maximo de iteraciones sin mejora
como criterio de parada. El método mejora los resultados de
la busqueda aleatoria, pero es poco eficiente; ya que es cono-
cido que converge a 6ptimos locales de los que no es capaz de
salir. Se han programado un total de 23 movimientos, 7 libres
y 16 coaccionados. Los siete movimientos libres, MO1 a M07,
han consistido en variar aleatoriamente en mas o menos varias
variables (1, 2, 4, 8, 12, 20 y 27 variables respectivamente en
los movimientos MO1 a M07).Y los coaccionados han consis-
tido en relacionar de distintas formas los movimientos de
geometria, materiales y armaduras. Estos ultimos han resul-
tado menos eficientes que los libres [23] y se omitiran en los
resultados del siguiente apartado. Dado que la busqueda es
aleatoria las ejecuciones se repiten 9 veces para obtener valo-
res medios y minimos de la busqueda. El interés de programar
este método radica en obtener los movimientos mas eficientes
para centrarse en ellos en las 2 metaheuristicas restantes: la
aceptacion por umbrales y la cristalizacion simulada.

Seguidamente, se ha programado la metaheuristica de la
aceptacion por umbrales o threshold accepting (TA en
adelante), que fue propuesto originalmente por Dueck y
Scheuert [21]. En la Figura 4 se representa el diagrama de flujo
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Aplicamos un Movirmento
MNuewa posicion P1

Ewaluamos F1
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CostePl <
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Figura 4. Diagrama de flujo de la aceptacion por umbrales.
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del algoritmo. Se parte de una solucion inicial P, y se define
un umbral inicial de aceptacion de soluciones U,. Se da un
movimiento a la soluciéon como en el método del gradiente
anterior y se valora y evalia la nueva solucion P;. La nueva
solucidn se acepta si es factible y si el coste es menor que la
anterior o, aunque sea mayor, si el incremento de coste es
menor que el umbral que se permite. El umbral inicial de acep-
tacion se va decreciendo hasta que se anula. En cada umbral se
permite un nimero de iteraciones que reciben el nombre de
ciclo. El numero total de iteraciones se limita a un valor prefi-
jado. El método permite salvar éptimos locales para umbrales
altos y gradualmente converge al ir reduciendo a cero el
umbral de aceptacion. El principal movimiento empleado para
este método ha sido el M03 estudiado para el gradiente (varia-
cion aleatoria de 4 variables de las 28 del problema), por lo que
los resultados del siguiente apartado se daran bajo el nombre
de TA3 cuando se emplee este movimiento. El método requiere
de calibracion para ajustar el umbral inicial, el nimero de
iteraciones y la longitud de los ciclos.

El altimo método programado es el de la cristalizacion
simulada o simulated annealing (SA en adelante), que fue
propuesto originalmente por Kirkpatrick y otros [21] para el
disefio de circuitos electronicos. El algoritmo esta basado en
la analogia de la formacién de cristales a partir de masas
fundidas a altas temperaturas y dejadas enfriar lentamente.
Para altas temperaturas se forman configuraciones de mayor
energia que las previas de forma aleatoria y segun se enfria la
masa se reduce la probabilidad de configuraciones de mayor
energia que las previas. El proceso se rige por la expresion de
Boltzmann exp(-AE/T), donde AE es el i cremento de energia
de la nueva configuracion y 7 es la temperatura. A medida que
se enfria la masa, se reduce la probabilidad de que se formen
configuraciones de mayor energia. El diagrama de flujo del
algoritmo se representa en la Figura 5. Se parte de una solu-

Temperatura inicial To
———{ Solucién FacitiePo

L
Aplicamnos un Movimiento
Mueva podcion Pl

L

Plexp-4T)
>

Rad)

CosteP1 <
Cogte Po

S _
5

Fo=Fo

Figura 5. Diagrama de flujo de la cristalizacion simulada.
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cion inicial factible generada aleatoriamente y de una tempe-
ratura inicial alta. Se da un movimiento a la solucién como en
el método del gradiente anterior y se valora y evaltia la nueva
solucion P,. La nueva solucion se acepta si es factible y si el
coste es menor que la anterior o, aunque sea mayor, si el valor
de un numero aleatorio de 0 a 1 es menor que exp(-A/T);
donde ? es el incremento de coste y T es la temperatura. La
temperatura inicial se va decreciendo geométricamente
(T=kT) mediante un coeficiente de enfriamiento k. En cada
temperatura se permite un nimero de iteraciones que también
reciben el nombre de cadenas de Markov. El numero total de
iteraciones se limita a un valor prefijado. Al igual que el TA,
el SA permite salvar optimos locales especialmente para
temperaturas altas y gradualmente converge al ir reduciendo a
cero la temperatura. El movimiento empleado para este
método ha sido el M03 estudiado para el gradiente (variacion
aleatoria de 4 variables de las 28 del problema) por lo que los
resultados del siguiente apartado se daran bajo el nombre de
SA3. El método requiere de calibracion para ajustar la tempe-
ratura inicial, el nimero de iteraciones, la longitud de las
cadenas de Markov y el coeficiente de enfriamiento.

4. APLICACION DE LAS BUSQUEDAS
HEURISTICAS

Las cuatro heuristicas del apartado anterior se han aplicado
a un mismo portico 10 m de luz horizontal cuyos parametros
se dan en la Tabla 1, con el objeto de poder comparar la
eficiencia de las mismas. La cristalizacion simulada se ha
aplicado también a otro pdrtico similar de 15 m de luz hori-
zontal. A continuacion se detallan los principales resultados
obtenidos.

4.1. Busqueda aleatoria

Seglin se ha mencionado anteriormente, los primeros resul-
tados de esta busqueda daban un porcentaje inferior al 1% de
soluciones factibles. Por esta razon, se incluyeron horquillas
en algunas variables. Las horquillas consisten en acotar algu-
nas variables en funcion de otras. Los dos tipos de horquillas
programadas han consistido en imponer al menos los minimos
mecanicos de flexion en las variables de armado; y en incluir
un maximo de talon y de puntera de las zapatas en funcion del
canto de las mismas. Con estas horquillas el porcentaje de
soluciones factibles asciende al 25%.

Los resultados de la busqueda aleatoria con horquillas se
detallan en la Figura 6. Los resultados son para un numero de
iteraciones de 50, 100, 500, 40000, 100000, 300000 y
500000. La solucién mas econdmica tiene un coste de 4285
euros. Obsérvese que con 40000 iteraciones se obtiene una
solucion de 4399 euros, con un esfuerzo de computacion muy
inferior (el coste mejora un 2.6% con 12.5 veces de tiempo de
computacion).

4.2. Método del gradiente

Este método se programa para evaluar los movimientos mas
eficientes. Se han considerado 23 movimientos, 7 libres y 16
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Figura 6. Método random. Variacion del coste
con el nimero de iteraciones.

coaccionados [23]. Los siete movimientos libres, MO1 a M07,
han resultado mas eficientes que los coaccionados. Estos
movimientos libres han consistido en variar aleatoriamente en
mas o en menos 1, 2, 4, 8, 12, 20 y 27 variables respectiva-
mente. En todos los casos se ha partido de una misma solu-
cion factible inicial obtenida mediante un random de 10 itera-
ciones y cuyo coste es de 6520 euros. Dado que el
procedimiento es aleatorio, los resultados se han repetido 9
veces para obtener resultados medios y minimos.

Los movimientos mas efectivos han resultado ser los M03,
MO04 y MO5 (variacion aleatoria de 4, 8 y 12 variables respec-
tivamente). En la Figura 7 se representan los resultados de
coste minimo en funcién del nimero de iteraciones para estos
3 movimientos. El mejor resultado tiene un coste de 2785
euros con 50000 iteraciones usando el movimiento M03
(variando 4 variables a la vez aleatoriamente). Consecuente-
mente, se optd preferentemente por este movimiento M03
para programar las dos metaheuristicas restantes.

5500
*
n
+ MO03
5000
N MO04
a4 M05
4500
o
@ 4000
(&}
<*
3500 A
3000 &
| aY
v
2500 ‘ ‘ ‘
10 100 1000 10000 100000
iteraciones

Figura 7. Método del Gradiente.
Variacion del coste con el nimero de iteraciones.
Movimientos M03, M04 y M05.
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4.3. Aceptacion por umbrales

El threshold accepting (TA) se ha aplicado de nuevo al
mismo portico de 10 m de luz horizontal objeto de resultados
para las dos heuristicas anteriores (parametros en Tabla 1).
Dada su mayor efectividad en el método del gradiente, el
método se ha programado con los movimientos M03, M04 y
MO5 (variacion aleatoria de 4, 8 y 12 variables respectiva-
mente), dando lugar a las heuristicas TA3, TA4 y TAS. Segiin
se ha mencionado, el método requiere calibrar el numero de
iteraciones, el umbral inicial y la longitud de los ciclos. El
numero de iteraciones se calibré usando el TA3 con un umbral
inicial de 100 euros y se estimo en unas 15000 iteraciones. El
umbral inicial, se calibr6 usando el método de Yepes y Medina
[10] y se estim6 en 10 euros (ver Figura 8). En todos los casos
se ha empleado una longitud de ciclos de 1. Consecuente-
mente, se ha procedido empleando un incremento de umbral
de U, (umbral inicial) dividido por el nimero de iteraciones.

4500
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4000
4 2000
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3500 *
%2
e ¢ 750
Q
o 400 #9500
3000 o 2o
120 4 200
10 3 &0 w150
*8,%0 T %o
2500
2000
Umbral inicial

Figura 8. Método umbrales. Variacion del coste con el umbral inicial.
Método TA3, 15.000 iteraciones.

En la Tabla 3 se reproducen los resultados de costes mini-
mos y medios de las metaheuristicas TA3, TA4 y TAS, con un
umbral inicial de 10 euros y 15 iteraciones. Obsérvese que el
mejor resultado es de 2632 euros para la heuristica TA3, lo
que mejora los resultados de costes con el método del
gradiente en un 5.5%). De nuevo los resultados se correspon-
den con 9 ejecuciones de la heuristica, dandose valores
medios y minimos.

Tabla 3. Costes minimos y medios metaheuristicas
TA3, TA4 y TAS. (15.000 iteraciones,
umbral inicial = 10 euros)

Tipo Movimiento TA3 TA4 TAS
Minimo 2632 2629 2661
Media 2655 2687 2732
Varianza 19.27 66.71 72.48

Optimizacion heuristica de pdrticos de paso de carretera...

4.4. Cristalizacion simulada

Finalmente, el simulated annealing (SA) se ha aplicado al
mismo portico de 10 m de luz horizontal. En vista de los
resultados en el método del gradiente y en la aceptacion por
umbrales, el método se ha programado con los movimientos
MO03, M04 y MO5 (variacion aleatoria de 4, 8 y 12 variables
respectiamente), dando lugar a las heuristicas SA3, SA4 y
SAS5. El método requiere calibrar el nimero de iteraciones,
la temperatura inicial, el coeficiente de enfriamiento y la
longitud de las cadenas de Markov. El numero de iteracio-
nes se calibrd usando el SA3 con una temperatura inicial de
100, coeficiente de enfriamiento de 0.85 y longitud de
cadenas de Markov de 500 y se estimd en unas 7500 itera-
ciones. La temperatura inicial, se calibré usando de nuevo
el método de Yepes y Medina [10] y se estimd en 100 (ver
Figura 9). La longitud de las cadenas de Markov se estimo
en 375 iteraciones. Y finalmente, el coeficiente de enfria-
miento se calibro en 0.70 (ver Figura 10).
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Tabla 4. Resultados costes annealing SA3, SA4 y SAS
(7.500 iteraciones T, = 100, K = 0.70)

Iteracion SA3 SA4 SAS
1 2822 2803 2895
2 2646 2717 2827
3 2619 2716 2866
4 2649 2890 3061
5 2665 2829 2767
6 2666 2779 2834
7 2722 2691 3014
8 2686 2845 3041
9 2683 2771 2811
Media 2685 2782 2902
Minimos 2619 2691 2767

En la Tabla 4 se reproducen los resultados de costes mini-
mos y medios de las metaheuristicas SA3, SA4 y SAS, con los
parametros calibrados segun se ha explicado. El mejor resul-
tado es de 2619 euros para la heuristica SA3, lo que iguala da
resultados similares en costes a los del método de la acepta-
cion por umbrales; pero con la mitad de tiempo de computa-
cion. De nuevo los resultados se corresponden con 9 ejecu-
ciones de la heuristica, dandose valores medios y minimos.
Las principales variables geométricas, de materiales y de
armado de la solucién mas econdmica obtenida se resumen en
la Tabla 5. Este método SA3 se aplicé finalmente a un pdrtico
de 15 m de luz horizontal obteniéndose los resultados detalla-
dos en la ref. 23.

5. ANALISIS DE RESULTADOS

La Tabla 6 resume los resultados de costes y tiempo de
computacion de las 4 heuristicas empleadas. (Los tiempos de
ejecucion son con programacion en Visual Basic 6.3 en un
ordenador personal con procesador AMD de 1.49 GHz.) Se
observa que tanto el método de los umbrales como el de la
cristalizacion simulada dan resultados similares de 2632-2619
euros de coste para la solucién mas economica. La mejora
respecto de los métodos de busca aleatoria y del gradiente es
del 63.8 y del 5.5% respectivamente. En tiempos de computa-
cidn, la cristalizacion simulada es la mas eficiente, con un
tiempo de computacion de 10.78 horas para las 7500 iteracio-
nes resultado de la calibracion del método, lo que resulta 7.7
veces menos tiempo de computacion que con el método del
gradiente. De los resultados, se concluye que el SA3 (simula-
ted annealing con 7500 iteraciones y el movimiento M03),
resulta ser la heuristica mas eficiente de las 4 programadas.

Los resultados de portico mas econémico obtenido se deta-
llan en la Tabla 5. Destaca la esbeltez de las variables geomé-
tricas y las cuantias de armado. El espesor del dintel es de
0.375 m, lo que supone un 26.67 de relacién canto/luz libre.
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Tabla 5. Solucién menor coste optimizacion por
annealing (portico LH=10.00 m., parametros tabla 1)

Variables geométricas
Espesor dintel 0.375 m
Espesor muro 0.400 m
Canto zapata 0.400 m
Puntera zapata 0.950 m
Tacon zapata 0.750 m
Variables hormigones
Hormigoén dintel HA-25
Hormigén muro HA-25
Hormigoén zapata HA-25
Armaduras principales
A. positivos flexion dintel 10020 / m
A. negativos base dintel 15012 / m
A. negativos refuerzo esquina 15012 / m
A. negativos base muro 8016 / m
A. positivos muro 1208 / m
A. puntera zapata 10016 / m
A. tacon zapata 12010 / m
A. cortante esquina dintel 12.06 cm? / m
A. cortante zapata 9.05 cm? / m

Tabla 6. Comparacion costes y tiempos de ejecucion
de las cuatro heuristicas

Horas Coste
SA3 10.764 2.619
TA3 24.951 2.632
MO3 83.385 2.785
RND 116.739 4311

Y el espesor del muro es de 0.40 m, un quinceavo de la altura
libre. Los armados del dintel son de 10020/m en positivos
(cuantia geométrica del 8.4%o) y 30012/m en negativos
(cuantia geométrica del 9.0%o, incluye armadura base y
refuerzo de esquina). Los armados del muro son de 1208/m
en positivos y 8016 en negativos. La zapata tiene un canto de
0.40 m, una puntera de 0.95 m y un talén de 0.75 m. Los
armados principales de la zapata son de 10016/m en puntera
y 120310 en talén. En todos los elementos el hormigon elegido
es HA-25, lo que coincide con la practica habitual en el
proyecto de estos porticos.

Dada la gran esbeltez del dintel, se ha procedido a compro-
bar si verifican las flechas del portico obtenido. Se han recal-
culado manualmente, obteniéndose unas flecha en la combi-
nacion casipermanente de 21.24 mm, lo que supone un 1/470
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de la luz horizontal libre. La flecha para la combinacion poco
frecuente (100% del tren de cargas) es de 51.03 mm, un 1/195
de la luz. La normativa espafiola deja a juicio del proyectista
la limitacion de flecha. Si consideramos la limitacion general
del Eurocodigo 2 [24] de 1/250 de la luz para las cargas casi-
permanentes, entonces la estructura parece aceptable en
cuanto a flechas. No obstante, la flecha de la combinacion
poco frecuente parece elevada.

En lo que respecta al ELS vibraciones, se han calculado las
frecuencias naturales de la solucion, tanto por vibraciones
horizontales como verticales, en la hip6tesis de portico exento
y con EI brutas. La frecuencia natural de vibraciones hori-
zontales resulta ser de 4.16 Hz y la de verticales de 9.04 Hz.
El valor de las horizontales aunque bajo no parece preocu-
pante, dado que la estructura esta arriostrada horizontalmente
por las tierras del relleno. Sin embargo, hay que sefialar que
se carece de normativa que limite estas frecuencias.

Mas importante que los ELS de flechas y vibraciones ha
resultado el ELU de fatiga, que tampoco estaba incluido en las
restricciones del médulo de comprobacion estructural emple-
ado. En este caso, la IAP prescribe un tren de 390 kN similar
al carro con un coeficiente de impacto de 1.2. La comproba-
cion manual de este ELU en la seccion de positivos del dintel,
indica que los incrementos de tension en hormigén y armadu-
ras son de 7.32 MPa y de 124.8 MPa. Tal incremento es acep-
table en las pasivas si consideramos la limitacion de 150 MPa
de la EHE. Sin embargo, la variacion de tensiones en el
hormigoén no verifica las prescripciones del Codigo Modelo
1990 [25], dado que el numero de ciclos admisible es de
490907, inferior al millén de ciclos exigible.

6. CONCLUSIONES

En vista de lo expuesto anteriormente, cabe sefialar las
siguientes conclusiones:

— La generacion aleatoria de soluciones no es eficaz, dado
que so6lo un 1% de las soluciones resultan factibles. El empleo
de horquillas, sobre todo de cuantias mecanicas minimas para
los armados, eleva el numero de soluciones factibles al 25%.

— Los mejores movimientos estudiados han resultado ser
los M03, M04 y M05, consistentes en variar aleatoriamente 4,
8 y 12 de un total de 28 variables del portico. De estos 3, el
MO3 ha resultado ser a su vez el mas eficiente.

— En la comparacion de las 4 heuristicas empleadas, la mas
eficaz ha resultado ser el simulated annealing SA3 con 7500
iteraciones, temperatura inicial de 100, cadenas de Markov de
375 y coeficiente de enfriamiento de 0.70.

— Las soluciones estructurales han resultado ser muy esbel-
tas. Se concluye que es preciso incluir restricciones de
flechas, vibraciones y de fatiga en futuros trabajos de optimi-
zacion.
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RESUMEN

Se presenta un algoritmo de optimizacion econdmica
basado en la cristalizacién simulada aplicado al disefio de
muros de contencion de tierras de hormigén armado. Cada
solucion, caracterizada por 26 variables de disefio, se
comprueba para evitar el fallo por vuelco y deslizamiento, por
agotamiento de la capacidad portante del terreno de cimenta-
cion y por fallos en el comportamiento del material. Los
resultados muestran como la inteligencia artificial conduce a
mayores o menores punteras y talones segun la capacidad
resistente del suelo; y también conduce hacia soluciones que
emplean el hormigén de menor resistencia caracteristica
permitida y las armaduras del mayor limite elastico. Sin
embargo, las excesivas esbelteces en los muros optimizados
sugieren la necesidad de comprobar estados limites que gene-
ralmente no se consideran como, por ejemplo, el estado limite
de deformaciones.

SUMMARY

This paper presents an algorithm based on simulated anne-
aling applied to the economical optimization of retaining RC
walls. Solutions, based on 26 design variables, are checked
against failure due to overturning, sliding, excessive stresses
on the foundation and material strength compliance. Results
show that the artificial intelligence algorithm finds relations
between the footing dimensions and the permissible bearing
stress. It also leads to solutions that use the minimum concrete
strength and the maximum steel strength. However, excessive
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slenderness of the optimized walls indicates the necessity of
including in the analysis limit states that are usually ignored,
e.g. the limit state of deflections.

1. INTRODUCCION

Los muros ménsula de hormigén armado para el sosteni-
miento de rellenos de tierra constituyen una de las estructuras
mas comunmente utilizadas en las obras civiles y en la edifi-
cacion. El proyecto de estos elementos de contencion consti-
tuye un problema de interaccion entre el suelo y la estructura
cuya finalidad consiste en retener un material de forma sufi-
cientemente segura y economica.

El método empleado habitualmente en el proyecto de
estructuras requiere la validacién de un disefo inicial que se
modifica sucesivamente hasta cumplir con todas las condicio-
nes requeridas; y cuya mejora posterior depende de la expe-
riencia del proyectista. Este procedimiento es el utilizado
habitualmente en el proyecto de muros, si bien el empleo de
reglas practicas o tablas ha facilitado el predimensionamiento
estructural [1, 2]. Sin embargo, una estructura no sélo debe
ser eficaz al cumplir los requisitos de seguridad y funcionali-
dad exigibles, sino que ademas debe ser eficiente, es decir,
construirse al menor coste posible. Sarma y Adeli [3] aportan
una extensa revision de articulos sobre la optimizacion econo-
mica de estructuras de hormigén.

La optimizacion de una funcién condicionada puede resol-
verse en algunas ocasiones de forma eficiente con métodos de
resoluciodn exactos, capaces de proporcionar el mejor conjunto
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posible de valores de las variables de disefio. Saribas y Erba-
tur [4] emplean la programacion condicionada no lineal para
minimizar el coste de un muro ménsula restringiendo el
problema a siete variables de decision, cuatro geométricas y
tres cuantias mecanicas de armado.

Sin embargo, las combinaciones posibles de los valores de
las variables independientes que definen una estructura de
hormigon crecen exponencialmente con el nimero de elemen-
tos que la integran. Esta circunstancia provoca que los algo-
ritmos de optimizacion exactos no resuelvan el problema en
un tiempo de célculo razonable. En estos casos existen proce-
dimientos que normalmente emulan estrategias eficientes
empleadas por la Naturaleza y utilizados en la inteligencia
artificial, (evolucion bioldgica, funcionamiento del cerebro,
comportamiento de los insectos, mecanica estadistica, etc.),
que proporcionan soluciones satisfactorias. Yepes [5] aporta
una revision y una clasificacion de estas técnicas de optimi-
zacion aproximada.

La cristalizaciéon simulada “Simulated Annealing” (SA)
constituye una de las estrategias a las que se recurre en la
resolucion de los problemas de optimizacion condicionada.
Kirkpatrick et al. [6] yCerny [7] propusieron de forma inde-
pendiente esta técnica inspirdindose en los trabajos sobre
Mecanica Estadistica de Metrdpolis et al. [8]. La energia de
un sistema termodinamico se compara con la funcién de coste
evaluada para una solucion admisible de un problema de opti-
mizacion. El acceso de un estado a otro de menor energia se
alcanza reduciendo lentamente un parametro de control al que
se denomina temperatura. El algoritmo converge estadistica-
mente a la solucion 6ptima con independencia de la solucion
inicial. En cualquier caso, SA proporciona generalmente solu-
ciones valiosas, aunque no informa si ha llegado al 6ptimo
global. La teoria y algunas aplicaciones de esta técnica
pueden consultarse en Van Laarhoven y Aarts [9].

Leps y Sejnoha [10] emplean la ayuda de SA para minimi-
zar el coste de vigas de hormigén armado. Ceranic et al. [11]
aplicaron especificamente SA para el disefio de minimo coste
de muros ménsula de hormigén armado, donde las variables
de disefo son unicamente siete dimensiones geométricas del
muro; y los costes se reducen al del hormigoén, el de la ferra-
lla y el del encofrado.

El articulo se estructura de la siguiente forma. Primero se
define el problema de optimizacion del muro basandose en 26
variables de decision; seguidamente se describe la version de
la cristalizacion simulada propuesta y se comprueba la efica-
cia del algoritmo en el proyecto de seis muros de referencia;
finalmente se aportan algunas conclusiones extraidas de la
ejecucion del algoritmo.

2. DEFINICION DEL PROBLEMA
DE OPTIMIZACION

2.1. Parametros y variables de proyecto

Un muro ménsula de contencidn consiste en una estructura,
normalmente de hormigén armado, capaz de soportar los
empujes que le producen unos rellenos de tierras. El empuje
es soportado por una superficie estable gracias a la accion del
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peso de la estructura y del relleno que gravita sobre ella. El
alzado del muro se encuentra empotrado a la zapata de cimen-
tacion, que distribuye los esfuerzos sobre el terreno. En la
Figura 1 se muestran los elementos constituyentes de la tipo-
logia del muro objeto de optimizacién econdmica.

Zapata 16n

Intradés

Figura 1. Elementos constituyentes del muro objeto
de optimizacion econdmica.

En la Tabla 1 se recogen los datos necesarios para proyectar
el muro, tanto en lo referente a la geometria como a las cargas,
parametros geotécnicos, coeficientes de seguridad y grados
de exposicion de la estructura. En la Figura 2 se representan
los parametros geométricos y la sobrecarga del trasdos.

Por razones econdmicas y de facilidad de construccion no
se consideran alzados ni cimentaciones de seccidn variable, ni
tampoco la presencia de tacén en la cimentacion.
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Figura 2. Representacion de los parametros geométricos
y de sobrecarga del trasdds.

Cada solucion queda completamente definida por sus 26
variables de geometria, de materiales empleados y de cuantias
y disposiciones de armaduras (ver Tabla 2). Las variables
geométricas y las relativas a las armaduras se representan en
las Figuras 3 y 4, respectivamente.
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Tabla 1. Datos paramétricos necesarios para el proyecto del muro

Parametros geométricos 3
H, Desnivel de tierras a contener [m]. c
H, Profundidad del plano de cimentacion [m]. o
Q Pendiente de la coronacion del relleno de trasdds. .G
Parametros relativos a cargas y parametros geotécnicos ©
Gse Sobrecarga sobre la coronacion del trasdés [kN/m?] _9
Yap Peso especifico aparente del relleno del trasdés [t/m3] )
(0] Angulo de rozamiento interno del material de relleno [grados sexagesimales]. 3
o Angulo de rozamiento del material de relleno con el hormigon del trasdés [grados sexagesimales]. >
M Coeficiente de rozamiento del material de la cimentacion con la zapata. -
Cadm Tensién admisible del terreno de cimentacion [kp/cm?]. =
0 Coeficiente reductor del empuje pasivo.

Parametros relativos a los coeficientes de seguridad exigidos a la estructura

I, Coeficiente de seguridad a vuelco.

Iy Coeficiente de seguridad a deslizamiento.

CTR Nivel de control de ejecucion [normal o intenso].

Y. Coeficiente de seguridad del hormigén en estado limite tltimo.
Y Coeficiente de seguridad del acero en estado limite ultimo.

Parametros relativos al grado de exposicion de la estructura

A, Tipo de ambiente en el alzado.
Acim Tipo de ambiente en la zapata.

Tabla 2. Variables para la definicion del muro.

Variables geométricas

b Espesor del alzado [m].

P Longitud de la puntera de la zapata [m].

t Longitud del talon de la zapata [m].

c Espesor de la zapata [m].

Variables relativas a los materiales

Seatz Resistencia caracteristica del hormigén en el alzado [N/mm?2].

Sekcim Resistencia caracteristica del hormigén en la zapata [N/mm?].

SFrkatz Limite elastico del acero en el alzado [N/mm?].

Srteim Limite elastico del acero en la zapata [N/mm?].

Variables relativas a la armadura

A, Cuantia de armadura vertical en trasdos del alzado [cm?/m].

A, Cuantia de armadura vertical en primer refuerzo del trasdos del alzado [cm?/m].
A; Cuantia de armadura vertical en segundo refuerzo del trasdos del alzado [cm?/m)].
Ay Cuantia de armadura vertical en intradés del alzado [cm%/m].

As Cuantia de armadura horizontal en trasdés del alzado [cm%/m].

A Cuantia de armadura horizontal en intradés del alzado [cm?/m].

A; Cuantia de armadura de cortante en alzado [cm2/m?].

Ay Cuantia de armadura transversal inferior de zapata [cm%/m)].

Ay Cuantia de armadura transversal en refuerzo inferior de zapata [cm2/m].

A Cuantia de armadura transversal superior de zapata [cm2/m].

Ay Cuantia de armadura transversal en refuerzo superior de zapata cm?2/m)].

A Cuantia de armadura longitudinal de zapata [cm?%m].

Ajs Cuantia de armadura de cortante en cara zapata [cm%/m?].

L, Longitud del primer refuerzo del trasdos del alzado [m].

L, Longitud del segundo refuerzo del trasdos del alzado [m].

L; Longitud de la zona armada a cortante [m].

L, Longitud del refuerzo de la armadura transversal en la cara inferior de la zapata [m].
L; Longitud del refuerzo de la armadura transversal en la cara superior de la zapata [m].
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Figura 3. Representacion de las variables geométricas.
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Figura 4. Representacion de las variables relativas a la armadura del muro.
2.2. Comprobacion del muro plén se ejecutan “in situ”. La zapata presenta un plano hori-

zontal de cimentacion (seccion constante) y no dispone de
El articulo se centra en los muros que contienen terraplenes  tacon. El espesor del alzado se mantiene constante. No se
de obras viarias. Tanto la estructura como el relleno del terra-  considera la posibilidad de un nivel freatico actuando sobre el
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muro ni supresiones bajo la cimentacion. Se admite que existe
un terreno con capacidad portante suficiente. No se conside-
ran las acciones sismicas y si una sobrecarga unica repartida
sobre la superficie de la coronacion del trasdds en una longi-
tud infinita. Estas hipotesis no modifican la metodologia de la
optimizacion presentada.

Cada combinacion de las 26 variables que define una solu-
cion debe comprobarse para validar su disefio. El muro puede
fallar por vuelco y deslizamiento, por agotamiento de la capa-
cidad portante del terreno de cimentacion y por fallos en el
comportamiento estructural. La normativa no establece limi-
taciones de flecha para este tipo de estructuras, quedando la
comprobacion de este estado limite a juicio del proyectista. En
este trabajo se ha optado por optimizar los muros sin limita-
cion de flecha, y limitando la flecha total (instantdnea mas
diferida) a 1/150 de la altura del alzado del muro, obtenida
con la formulacion de la Instruccion EHE [14].

No se consideran otro tipo de mecanismos de fallo como la
rotura por deslizamiento profundo del terreno que dependera
de consideraciones geotécnicas que escapan a los objetivos
del articulo.

La magnitud de los empujes del terreno sobre el paramento
que lo contiene depende de la deformabilidad de éste. En los
muros ménsula el terreno ejerce sobre el alzado el denominado
empuje activo, al tratarse de estructuras con suficiente defor-
mabilidad. La obtencion de estos empujes puede realizarse con
el modelo de Coulomb, recogido en la Norma Basica de Edifi-
cacion NBE-AE-88 [12] admitiendo que el terreno es granular,
suficientemente drenado y que la coronacion del relleno es un
plano. Por otra parte, en el terreno frente a la puntera se mov i-
liza un empuje pasivo trapezoidal que actua sobre el canto de la
zapata, oponiéndose al movimiento de la estructura. Su evalua-
cién se ha realizado segun la teoria de Rankine para materiales
granulares sin cohesion [2]. El conjunto de fuerzas que actiian
sobre el muro se muestra en la Figura 5.

J. Alcala, M.A. Carrera, F. Gonzalez y V. Yepes

La comprobacién de las tensiones sobre el terreno de
cimentacion en condiciones de servicio se realiza conside-
rando una distribucion rectangular [13]. Sin embargo, la
incertidumbre en la determinacion de angulo de rozamiento
interno del material de relleno puede provocar un incremento
no despreciable del empuje sobre el muro. Se ha comprobado
ademas, segin propone Calavera [2], que un incremento del
50% en los empujes no supera en dos veces la presion admi-
sible del terreno.

En cuanto al muro, como estructura de hormigoén armado, se
ha comprobado segtn la Instruccion EHE con los estados limi-
tes ultimos de flexion y de cortante, asi como el estado limite de
semvicio de fisuracion. La inica salvedad ha consistido en consi-
derar un coeficiente de 1.50 para la mayoracion del empuje del
terreno incluso para el control intenso de ejecucion, tal y como
establece la vigente instruccion IAP [15] de acciones en puentes
de carretera. Asimismo se han considerado las cuantias minimas
establecidas en la Instruccién EHE.

2.3. Funcion de coste

El coste directo por metro lineal de muro se evalua mediante
la suma de los productos de los precios unitarios de las unida-
des de obra por sus mediciones. Las unidades de obra son
consecuencia del proceso constructivo previsto para la ejecu-
cién del muro, el cual consta de las siguientes actividades:

» Excavacidn para la ejecucion de la cimentacion, hasta
alcanzar la cota prevista del plano de cimentacion.

* Vertido de una capa de hormigén de limpieza y nivela-
cion.

* Colocacioén de la ferralla de la zapata, incluidas las espe-
ras del alzado.

* Colocacion del encofrado de la zapata.

* Vertido y vibrado del hormigdn de la zapata.
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Figura 5. Fuerzas actuantes sobre el muro.
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* Desencofrado de la zapata.

» Colocacion de la ferralla del alzado.

 Colocacion del encofrado del alzado.

* Vertido y vibrado del hormigén del alzado.

* Desencofrado del alzado.

» Colocacioén de los elementos de drenaje del trasdos.

» Extendido y compactacion de los rellenos del trasdos y
del intrados.

Los costes unitarios incluyen los costes de la mano de obra,
materiales, medios auxiliares y los costes indirectos. La
unidad de excavacion incluye los costes de las operaciones de
excavacion, carga, transporte a vertedero y hormigon de
limpieza. El coste de los encofrados comprende su coloca-
cion, sujecion y la retirada tras el fraguado del hormigon. El
coste de la ferralla incluye el material, su elaboracion, su
transporte a obra y su colocacién. El coste del hormigoén
incluye los costes de los materiales, la fabricacidn, la coloca-
cion, el vibrado y el curado. Finalmente, la unidad de rellenos
comprende la preparacion del material, su transporte, el
extendido por tongadas y la compactacion. No se incluyen
unidades comunes que sean independientes de la geometria
del muro por no introducir diferencias en la comparacion de
los costes de las diversas soluciones (drenajes, taludes de
excavacion y relleno, juntas, etc.). Los costes unitarios consi-
derados en este trabajo se detallan en la Tabla 6.

3. PROCEDIMIENTO DEL ALGORITMO
DE CRISTALIZACION SIMULADA
3.1. Generacion de una solucion inicial factible
El algoritmo SA precisa una solucion inicial factible que se

genera eligiendo para cada una de las variables que definen el
muro, un valor aleatorio de una horquilla definida previa-

Tabla 3. Horquillas para la

Cristalizacion simulada aplicada a la optimizaciéon econdmica...

mente. Una vez definida la solucion se comprueba el cumpli-
miento de todas las restricciones de disefio. El proceso se
repite hasta encontrar la primera solucién factible. En la Tabla
3 se recogen las horquillas empleadas en este trabajo para la
generacion aleatoria de muros. Aproximadamente la cuarta
parte de las soluciones generadas son factibles.

3.2. Definicion del movimiento de una solucion

Un muro puede modificarse en otro cambiando los valores
de las variables que lo definen. Dicha operacion se denomina
movimiento y define para cada solucién un entorno que es el
conjunto de soluciones a las que se puede llegar con él. Puede
trazarse de esta forma una trayectoria de busqueda por entor-
nos estableciendo estrategias de aceptacion de la nueva solu-
cion respecto a la que se encuentra en curso. El movimiento
debe ser lo suficientemente pequeflo como para que la nueva
solucion mantenga cierta informacion de la solucion previa y
evitar una busqueda aleatoria por el espacio de soluciones.

Tras ensayar diversos movimientos [16] se propone peturbar
simultdneamente 16 variables elegidas al azar de entre las 26 que
definen el muro (ver Tabla 2). Las variables continuas modifi-
can su valor de forma aleatoria dentro de un intervalo de varia-
cién definido en la Tabla 4. Las variables discretas que indican
el tipo de hormigdn y del acero pueden, de forma equiprobable,
mantenerse, incrementarse o disminuirse en un escalon.

3.3. Criterio de aceptacion de una nueva solucion

La aceptacion de un muro de menor coste detiene la trayec-
toria de busqueda en un optimo local. Para evitar los 6ptimos
locales de baja calidad, SA acepta soluciones de peor calidad
con una probabilidad que decrece con la cercania al 6ptimo
global. Asi, si llamamos A al incremento en el coste del muro

generacion aleatoria de muros

Variables Limite inferior Limite superior
b (H,+Hy) /12 (H,+H)/6
B (base) 0.4(H, + H,) 0.9(H, + H,)
E (excent.) b/2 Base-b/2
c 09b 140
Sokais Jereim [25, 30, 35, 40, 45, 50]
it Foteim [400, 500]
AL Agy A 0.1b 04b
Ay Az 0-0.1b 040
AL As, Ay A 0.05b 0.1b
Ay Ap 0-0.1b 040
Agy Ay 0-0.1c 04c
L, (H,+H,-c¢)/3.5 (H,+H, +¢)2
L, (H,+H,+¢)/5 (H,+H, +¢)/3.5
L, (H,+ H, +¢)/5 (H,+ H, +¢)/3
LyyLs 04(p+b+t) 0.6(p+b+t)
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Tabla 4. Limites maximos de variacion
de las variables continuas

Variable Intervalo maximo de variacion
b +2 cm
B (base) +5cm
E (excent.) +5cm
c +2 cm
Aja A +5 cm?
LyalLs +5 cm

candidato y el actual, la probabilidad P de aceptar la nueva
solucion dada una temperatura 7} se calcula como:

P=exp (—AT)) @9)]

El parametro de control, la temperatura 7}, se mantiene
constante para un nimero definido de movimientos denomi-
nado como cadena de Markov, tras el cual se produce un
enfriamiento y continua la busqueda con una nueva cadena.

3.4. Temperatura inicial

Una temperatura inicial pequefia reduce el tamafio de la
region de busqueda del espacio de soluciones, lo cual implica
una dependencia del algoritmo SA de la solucidn inicial. Por
contra, si dicho parametro es demasiado alto, el algoritmo
pierde eficiencia al consumir mayor tiempo de calculo.

Medina [17] plantea una temperatura inicial arbitraria 7,
que se valida si el porcentaje de soluciones aceptadas es
adecuado tras un numero de movimientos consecutivos. TO se
dobla si la probabilidad de aceptacion es baja y se reduce a la
mitad en caso contrario, repitiéndose el proceso hasta llegar a
una temperatura inicial adecuada.

El algoritmo propuesto emplea una 7, equivalente al coste
de la primera solucion factible dividida por 80, 100 movi-
mientos consecutivos y un intervalo de aceptacion de un 20%
a un 40%. Ademas, la solucion inicial no se actualiza durante
el proceso de ajuste.

3.5. Velocidad de enfriamiento

La temperatura desciende paulatinamente en cada cadena
de Markov para disminuir la probabilidad en la eleccion de
soluciones de mayor coste. Si la cadena es larga y el enfria-
miento lento aumenta la probabilidad de alcanzar una solu-
cion satisfactoria. Por tanto, la eficiencia del algoritmo
depende de una adecuada combinacion entre la longitud de la
cadena y la velocidad de enfriamiento.

En este trabajo se ha considerado un decrecimiento geomé-
trico, pues presenta la ventaja de prolongar la fase final de la
busqueda con temperaturas bajas, intensificando la explora-
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cion en el entorno del dptimo local. Si llamamos  al parame-
tro correspondiente, entonces:

Tim=r-T, i=0,l...n 2
Tras algunos ensayos, se ha considerado en este trabajo un

parametro 7=0.8 y 1000 movimientos como longitud de la
cadena de Markov.

3.6. Criterio de parada

La anulacion de la temperatura no puede emplearse como
criterio de parada de la cristalizacion simulada en el caso un
enfriamiento geométrico de la temperatura. En estos casos se
podria interrumpir la bisqueda cuando se alcanza una tempe-
ratura minima, o bien ha transcurrido un nimero determinado
de cadenas de Markov. El algoritmo propuesto se detiene
cuando no se mejora la soluciéon en curso tras aplicar los
movimientos requeridos por una cadena de Markov.

El algoritmo SA propuesto para optimizar el coste de los
muros se describe a continuacion:

Paso 1: Generacion aleatoria de un muro inicial, S,

Paso 2: Determinar como pardmetros iniciales el coefi-
ciente de enfriamiento r y la longitud de la cadena
de Markov.

Paso 3: Evaluar el coste del muro inicial F(S,). Asignar
Ty=F(Sy)/80.

Paso 4: Repetir durante 100 movimientos.
Calcular el coste para el muro actual F(S) y para
un muro nuevo obtenido tras un movimiento F(S’)
Evaluar A=F(S’)-F(S)
Aceptar S=S’ si {(A<0) o (A>0 y exp(-A/Ty)=6,
donde 0 es un numero aleatorio entre [0,1]}

Paso 5: Calcular el porcentaje de aceptaciones respecto al
total de movimientos. Si es superior a 0,2 e inferior
a 0,4 entonces:

Tomar como temperatura inicial T,
Tomar como solucion inicial S,
Determinar Ty=T)
Ir al Paso 6
En caso contrario
Duplicar T, si el porcentaje es menor a 0,2 o divi-
dir por la mitad si es mayor a 0,4
Ir al Paso 4

Paso 6: Repetir durante un numero de veces igual a la
cadena de Markov:
Calcular el coste para el muro actual F(S) y para
uno nuevo F(S’) obtenido tras un movimiento
Evaluar A=F(S’)-F(S)
Aceptar S=S’ si {(A<0) o (A>0 y exp(-A/T,)=6,
donde 0 es un numero aleatorio entre [0,1]}
Si A<0 entonces S,=S

Paso 7: Si existen mejoras en la cadena de Markov:
Hacer k=k+1. Modificar la temperatura T\ <—r-T}
Ir al Paso 6
En caso contrario
Tomar como mejor solucion S, y terminar.
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4. APLICACION Y RESULTADOS

Para comprobar la eficacia del algoritmo SA propuesto se
han formulado seis problemas (ver Tabla 5), cuyos parametros
definen las condiciones de los muros ménsula propuestos por
Calavera [2], y que denominaremos muros de referencia.
Cada problema se corresponde con el disefio de un muro
ménsula de hormigén armado de contencion de tierras, de 3,
5y 7 metros de altura, y tensiones admisibles del terreno de
0.1y 0.3 N/mm?. Se ha limitado el espesor de alzados y zapa-
tas a un espesor minimo de 0.20 m por consideraciones cons-
tructivas. Se calculan sin sobrecarga ni pendiente en la coro-
nacion del trasdds, se desprecia el rozamiento muro-terreno y
se considera que actia todo el empuje pasivo en la puntera. El
tipo de ambiente para alzado y zapata es Ila. La funcion de

Cristalizacion simulada aplicada a la optimizaciéon econdmica...

coste aplica los precios unitarios recogidos en la Tabla 6, que
han sido obtenidos tras realizar una encuesta entre contratis-
tas durante el mes de octubre de 2003.

Los muros de referencia no pretenden ser soluciones opti-
mizadas, pero suponen soluciones suficientemente ajustadas a
la practica constructiva habitual. Aunque existen ciertas dife-
rencias con el tipo de muro empleado en este trabajo, los crite-
rios de calculo son similares. En efecto, los muros de referen-
cia no disponen de armadura superior en la puntera ni
armadura inferior en el talon. Ademas, presentan alzados de
espesor variable, con un minimo de 0.25 m en coronacion,
inclinando el paramento en el intrados. Esta inclinacion de los
paramentos representa una complejidad en la construccion
que incrementa en torno a un 35% los costes de esta unidad.

Tabla 5. Definicion de los parametros de proyecto de los muros

Parametros geométricos

Desnivel de tierras a contener [m]. 2.2 4.0 5.8
Profundidad del plano de cimentacién [m]. 0.8 1.0 1.2
Parametros relativos a cargas y geotecnia

Peso especifico aparente del relleno del trasdés [t/m3]. 1.8 1.8 1.8
Angulo de rozamiento interno del material de relleno [°]. 30 30 30
Coeficiente de rozamiento del material de la cimentacion con la zapata. 0.577 0.577 0.577
Tension admisible del terreno de cimentacién [N/mm?]. 0.1-0.3 01-03 0.1-0.3
Coeficiente reductor del empuje pasivo. 1 1 1
Parametros relativos a los coeficientes de seguridad exigidos a la estructura

Coeficiente de seguridad a vuelco. 1.8 1.8 1.8
Coeficiente de seguridad a deslizamiento. 15 15 1.5
Nivel de control de ejecucion [normal o intenso]. normal normal normal
Coeficiente de seguridad del hormigoén en E. L. U. 1.5 1.5 1.5
Coeficiente de seguridad del aceroen E. L. U. 1.15 1.15 1.15.

Tabla 6. Precios unitarios aplicables

Unidad Precio unitario
Excavacion en cimientos 3.01€/m3
Encofrado en cimientos 18.03€/m?
Encofrado alzados 18.63€/m?
Acero en armaduras B-500S 0.58€/kg
Acero en armaduras B-400S 0.56€/kg
Hormigdén HA-25 colocado en cimientos 50.65€/m3
Hormigdén HA-30 colocado en cimientos 54.79€/m3
Hormigdén HA-35 colocado en cimientos 59.31€/m3
Hormigén HA-40 colocado en cimientos 64.40€/m?
Hormigén HA-45 colocado en cimientos 69.21€/m3
Hormigdén HA-50 colocado en cimientos 74.02€/m>
Hormigén HA-25 colocado en alzados 56.66€/m>
Hormigon HA-30 colocado en alzados 60.80€/m>
Hormigén HA-35 colocado en alzados 65.32€/m>
Hormigén HA-40 colocado en alzados 70.41€/m3
Hormigén HA-45 colocado en alzados 75.22€/m3
Hormigén HA-50 colocado en alzados 80.03€/m>
Relleno en trasdos e intradds 4.81€/m3 .
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El algoritmo se ha programado en Visual Basic 6.3, con una
interfaz input-output en Excel 2002. Los ensayos se han reali-
zado en un ordenador personal con procesador Pentium IV a
2.41 GHz. El tiempo medio de calculo para cada ejecucion del
algoritmo ha sido de 21 minutos de CPU. En las Tablas 7y 8
se comparan los muros de referencia con los mejores resulta-
dos obtenidos tras la aplicacion del algoritmo SA sin limita-
ciones de flecha, y las tablas 9 y 10 comparan los mismos
muros de referencia con las soluciones optimizadas inclu-
yendo la limitacion de flechas a 1/150 de la altura. El coefi-
ciente de variacion medio de todos los costes obtenidos para
los seis problemas planteados ha sido del 6.5%.

J. Alcala, M.A. Carrera, F. Gonzdlez y V. Yepes

La Tabla 10 resume los costes de los muros de referencia y
de los muros encontrados por el algoritmo SA, cuando se apli-
can los costes unitarios de la Tabla 6. Los costes de los muros
de referencia tienen en cuenta el incremento en el precio
unitario de los encofrados de alzados de espesor variable. En
todos los casos se ha conseguido una reduccion de los costes,
cuyo valor medio alcanza el 20.27% si no se limita la flecha,
y del 10.62% al limitarla.

La funcion de coste ha dirigido la busqueda hacia solucio-
nes que reducen al maximo el volumen de hormigdén, emple-
ando cuantias elevadas de acero. Los muros de menor coste

Tabla 7. Comparativa entre los muros de referencia [2] de altura 3 m,
y los mejores resultados obtenidos por el SA propuesto

Tensién admisible = 0.1 N/mm? Tensién admisible = 0.3 N/mm?
Variable Sin Con Sin Con
Referencia limitacién de limitacién de Referencia limitacién de limitacién de
flecha flecha flecha flecha
b 0.25-0.30 m 0.200 m 0.200 m 0.25-0.30 m 0.200 m 0.200 m
p 0.70 m 0.408 m 0.359 m 0.40 m 0.367 m 0.354 m
t 0.40 m 0.309 m 0.531m 0.60 m 0472 m 0.403 m
c 0.30 m 0.204 m 0.200 m 0.30 m 0.200 m 0.338 m
Sotatz 25 25 25 25 25 25
Fieim 25 25 25 25 25 25
Sokatz 500 500 500 500 500 500
Frveim 500 400 500 500 500 500
A, 2.67 cm? 4.829 cm? 6.094 cm? 2.67 cm? 5.169 cm? 3.118 cm?
A, 2.67 cm? 10.250 cm? 15.571 cm? 2.67 cm? 34.215 cm? 41.215 cm?
A 0 7.434 cm? 33.188 cm? 0 0 cm? 0 cm?
A, 1.85 cm? 1.000 cm? 1.000 cm? 1.85 cm? 1.000 cm? 1.000 cm?
As 1.67 cm? 2.861 cm? 2.831 cm? 1.67 cm? 2.273 cm? 2.290 cm?
Ag 3.27 cm? 4.895 cm? 4.822 cm? 3.27 cm? 4.496 cm? 4.354 cm?
A, 0 0 0 0 0 0
Ag 5.33 cm? 8.550 cm? 5.869 cm? 5.33 cm? 6.013 cm? 20.859 cm?
A, 4.04 cm? 1.000 cm? 5.881 cm? 4.04 cm? 1.000 cm? 1.000 cm?
Ay 0 8.321 cm? 28.718 cm? 0 6.038 cm? 20.856 cm?
A 0 14.220 cm? 35.780 cm? 0 1.000 cm? 1.000 cm?
Arz o7 emind 3.668 cm? 5.001 cm? o7 em inf 2.995 cm? 2.884 cm?
1.67 cm? sup ' ‘ 1.67 cm? sup ' '
Ajs 0 0 0 0 0 0
L, 0.96 m 0.217 m 0.225m 0.96 m 0.190 m 0.174 m
L, 0 0.078 m 0.205m 0 0.028 m 0.023 m
L; 0 0 0 0 0 0
L, 0 0.372 0.531 0 0.367 m 0.394 m
L;s 0 0.309 m 0.359 m 0 0.278 m 0.354 m
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Tabla 8. Comparativa entre los muros de referencia [2] de altura 5 m,

y los mejores resultados obtenidos por el SA propuesto

;l Tension admisible = 0.1 N/mm? Tension admisible = 0.3 N/mm?
< . Sin Con Sin Con
o Variable Referencia limitacion de limitacion de Referencia limitacion de limitacion de
2 flecha flecha flecha flecha
G' b 0.25-0.50 m 0.200 m 0.378 m 0.25-0.50 m 0.200 m 0.419m
Q) p 1.10 m 0.967 m 1.001 m 0.50 m 0.665 m 0.530 m
Q. t 0.95 m 0.973 m 0.552m 1.20 m 0.842 m 0.837 m
g c 0.50 m 0.435m 0.213m 0.50 m 0.481 m 0.200 m
o© Fovat 25 25 25 25 25 25
0 Foveim 25 25 25 25 25 25
Forat 500 500 500 500 500 500
JFokcim 500 500 500 500 500 500
A, 3.74 cm? 4.567 cm? 11.640 cm? 3.74 cm? 6.815 cm? 7.175 cm?
A, 3.74 cm? 5.847 cm? 15.298 cm? 3.74 cm? 15.586 cm? 17.742 cm?
A; 0 15.942 cm? 1.000 cm? 0 23.843 cm? 1.000cm?
A, 3.02 cm? 1.000 cm? 1.154 cm? 3.02 cm? 1.000 cm? 1.282 cm?
As 2.71 cm? 2.262 cm? 4.119 cm? 2.71 cm? 3.086 cm? 4.549 cm?
Ag 5.50 cm? 4.481 cm? 8.081 cm? 5.50 cm? 4,769 cm? 9.705 cm?
A, 0 0 0 0 0 0
Ay 7.45 cm? 13.715 cm? 7.063 cm? 7.45 cm? 13.887 cm? 7.098 cm?
A, 7.18 cm? 1.000 cm? 7.337 cm? 7.18 cm? 4.998 cm? 5.828 cm?
Ay 0 12.886 cm? 1.000 cm? 0 13.592 cm? 1.552 cm?
Ay 0 1.000 cm? 1.000 cm? 0 1.000 cm? 1.000 cm?
A, 2.71 cm? inf 2050 e , 2.71 cm? inf , ,
1.67 cm? sup . cm 5.470 cm 1.67 cm? sup 3.15 cm 5.881 cm
A 0 0 0 0 0 0
L, 1.55m 1.904 m 0.644 m 1.55m 1.536 m 1.018 m
L, 0 1.119m 0.048 m 0 0.182m 0.660 m
L; 0 0 0 0 0 0
L, 0 0.758 m 0.562 m 0 0.665 m 0.530 m
L; 0 0.758 m 0.552 m 0 0.651 m 0.530 m

encontrados son muy esbeltos en los alzados. Asi, cuando no
se impone una limitacién de flecha, los muros de hasta 5
metros de altura adoptan los espesores minimos que se han
limitado a 0.20 m por razones constructivas. Estos espesores
suponen unas esbelteces (relacidén espesor/altura) de 1/25.
Cuando la altura alcanza los 7 m, las esbelteces son de 1/22 y
1/26 para 6,4,=0.1 N/mm? y 6,4,=0.3 N/mm?, respectiva-
mente. En los muros de referencia la relacion entre la seccion
de arranque y la altura corresponde a 1/10, correspondiente a
las reglas practicas de predimensionamiento habituales.

Estas esbelteces suponen una alta deformabilidad del muro.
La flecha total (instantanea mas diferida) en el muro de 7 m
de altura pueden alcanzarse valores de hasta 163 mm. Eviden-

temente estos valores resultan excesivos, pues suponen rela-
ciones flecha/altura de 1/40.

Sin embargo, al limitar las flechas las esbelteces son mode-
radas. Como puede observarse se ha reducido considerable-
mente la esbeltez de los muros de 5 y 7 m de altura, quedando
en valores entre 1/13 y 1/11, mientras que para los muros mas
pequefios se ha mantenido el espesor de 0.20 m (esbeltez 1/15
aproximadamente).

Tanto en los muros de referencia como en casi todas las
soluciones optimizadas se ha empleado el hormigén de
minima resistencia permitida por la norma EHE. (HA-25).
Tan solo los muros de 7 m de altura han adoptado, en tres de
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Tabla 9. Comparativa entre los muros de referencia [2] de altura 7 m,
y los mejores resultados obtenidos por el SA propuesto

Tensién admisible = 0.1 N/mm? Tensién admisible = 0.3 N/mm?
Variable Sin Con Sin Con
Referencia limitacién de limitacién de Referencia limitacién de limitacién de
flecha flecha flecha flecha
b 0.25-0.70 m 0.312m 0.611m 0.25-0.70 m 0.265m 0.607 m
P 1.95 m 2111 m 1.985m 0.75 m 0.833 m 0.770 m
t 1.45m 0.977 m 0.574 m 1.70 m 1.248 m 0.900 m
c 0.70 m 0.435m 0.429 m 0.70 m 0.568 m 0.605 m
Jek, atz 25 25 35 25 35 30
Sk cim 25 25 25 25 25 25
Sk aiz 500 500 500 500 500 500
Sk cim 500 500 500 500 500 500
A, 7.70 cm? 5.836 cm? 13.214 cm? 7.70 cm? 6.946 cm? 11.442 cm?
A, 7.70 cm? 28.434 cm? 6.733 cm? 7.70 cm? 29.602 cm? 1.431 cm?
Aj 0 47.692 cm? 1.840 cm? 0 26.730 cm? 10.332 cm?
A, 4.35 cm? 1.000 cm? 2.056 cm? 4.35 cm? 1.000 cm? 1.149 cm?
As 3.74 cm? 3.881 cm? 7.127 cm? 3.74 cm? 3.400 cm? 6.552 cm?
Ay 7.73 cm? 7.189 cm? 13.033 cm? 7.73 cm? 5.661 cm? 13.120 cm?
A, 0 0 0 0 0 0
Ay 13.40 cm? 13.075 cm? 14.436 cm? 13.40 cm? 16.837 cm? 16.958 cm?
A, 10.05 cm? 21.926 cm? 15.827 cm? 10.05 cm? 1.000 cm? 17.013 cm?
Ay 0 13.861 cm? 58.159 cm? 0 19.549 cm? 1.000 cm?
Ay 0 8.268 cm? 1.000 cm? 0 1.447 cm? 1.000 cm?
A, 3.74 cm? inf 1560 a2 ) 3.74 cm? inf ) )
1.67 em? sup . cm 8.966 cm 1.67 cm? sup 3.955 cm 8.776 cm
Ajs 0 0 0 0 0 0
L, 218 m 3.091m 8.966 m 218 m 2.954 m 0.849 m
L, 0 0.565m 0.565 m 0 0.852 m 0.834 m
L 0 0 0 0 0 0
L, 0 0.957 m 0.957m 0 1.248 m 0.745 m
L; 0 0.435m 0.435m 0 0.568 m 0.689 m

Tabla 10. Costes en euros por metro de los muros de referencia y de los muros de menor coste
encontrados por el algoritmo SA propuesto

Sin limitacion de flecha Con limitacion de flecha
. r Coste muro
Tension al Altura del
ferreno muro de . Coste muro Mejora (%) Coste muro Mejora (%)
referencia optimizado optimizado
3 240.86 196.83 18.28% 217.53 9.69%
0.1 N/mm? 5 491.36 378.73 22.92% 418.69 14.79%
7 839.49 682.78 18.67% 802.06 4.46%
3 240.77 191.52 20.45% 203.60 15.43%
0.3 N/mm? 5 483.50 384.16 20.55% 419.35 13.27%
7 798.79 635.47 20.44% 750.42 6.06%
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los cuatro casos analizados, hormigones de resistencias supe-
riores (HA-30 y HA-35). En las zapatas se ha adoptado siste-
maticamente el hormigén de menor resistencia caracteristica
permitido. Este resultado es coherente en elementos someti-
dos a flexién simple.

Existe una clara tendencia al empleo de aceros de alto limite
elastico. Todos los aceros empleados son tipo B-500S. Sola-
mente en la zapata de un muro de 3 m de altura se ha adop-
tado B-400S.

En cuanto al armado, la inteligencia artificial del algoritmo
SA propuesto ha descartado en todos los casos el empleo de
armadura de cortante tanto en alzados como en zapatas, hecho
ya sugerido por los muros de referencia. La esbeltez del
alzado provoca cuantias de acero por flexion muy elevadas
cuando no se imponen limitaciones de flecha.

El algoritmo proporciona armados de las zapatas con mayor
armadura inferior en con punteras elevadas y mayor armadura
superior en grandes talones, siendo estos resultados coheren-
tes con los esfuerzos desarrollados en ambas partes de la
zapata.

En cuanto a las dimensiones de la zapata, el algoritmo ha
encontrado soluciones cuyas punteras son mayores a los talo-
nes en los muros cimentados en terrenos con menores tensio-
nes admisibles, mientras que sucede lo contrario cuando la
tension admisible aumenta. Este resultado se explica por el
hecho de que la carga que suponen las tierras sobre el talon
incrementa las tensiones transmitidas al terreno, pero contri-
buye a estabilizar el muro. Si la tension admisible es baja, la
condicion de estabilidad a vuelco y deslizamiento es menos
restrictiva que la condicion de capacidad portante de la cimen-
tacion. Con tensiones admisibles altas, predomina la condi-
cion de estabilidad, donde los talones son mas eficaces. Estos
resultados son coherentes con los muros de referencia.

5. CONCLUSIONES

El articulo propone un procedimiento de optimizacion
economica de muros ménsula de hormigén armado para la
contencion de tierras basado en la cristalizacion simulada que
ha demostrado unas reducciones medias en los costes del
10.62% respecto a unos muros de referencia de hasta 7 m de
altura y con tensiones admisibles del terreno habituales entre
0.1 y 0.3 N/mm?, empleados habitualmente para este tipo de
estructuras.

La inteligencia artificial del algoritmo propuesto es capaz
de descubrir criterios de disefio empleados por proyectistas
con experiencia. Asi, para los precios de mercado emplea-
dos, el procedimiento ha encontrado muros que no precisan
armadura de cortante. Ademas, las dimensiones de las
punteras y talones aumentan o disminuyen en funcion de la
tension admisible del terreno. Los hormigones de las solu-
ciones optimizadas tienden a ser los de menor resistencia
posibk (HA-25), mientras que los aceros son de mayor
limite elastico (B-5008).

Por ultimo, la incorporacién de modulos de optimizacion en
los procesos de calculo de este tipo de estructuras ha reque-
rido la incorporacion en las normas de diseflo, de limitaciones
de flecha. Este estado limite no es habitualmente comprobado

Cristalizacion simulada aplicada a la optimizaciéon econdmica...

en los proyectos de estructuras de contencidn y, segun se
observa en este trabajo, su inclusion es indispensable.
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RESUMEN

La mayor parte de la normativa actual como la ACI-318 y el
EC2 plantean la resistencia a cortante de un elemento de hor-
migon armado (V) como la suma de la contribucion del hor-
migon (V) mas la contribucion del acero (V ), de tal forma
que ambas componentes son invariantes frente a la solicita-
cion a cortante (V). No obstante, es de todos sabido que se
produce una degradacion en la contribucion del hormigén
cuando aumenta la deformacion por cortante de la pieza. De
ahi la importancia de una teoria de cortante que explique la
variacion de la resistencia a cortante en funcion de la defor-
macion en piezas de hormigén armado o pretensado. Existen
diversas teorias para explicar este comportamiento, dentro de
éstas las denominadas Teorias del Campo de Compresiones
son las mas destacadas en la literatura técnica actual.

Este articulo es una discusion detallada sobre las distintas
teorias del Campo de Compresiones para el estudio del cor-
tante en hormigén estructural. Recientemente la Teoria
Modificada del Campo de Compresiones (TMCC) esta
tomando un especial interés por su aplicacion técnica en par-
ticular es de destacar su inclusion en la norma canadiense, si
bien durante décadas se ha cuestionado su coherencia desde el
punto de vista de la mecanica del continuo. En este articulo se
presenta una nueva teoria del campo de compresiones, a la
que hemos denominado Teoria Unificada del Campo de
Compresiones, con objeto de mejorar el tratamiento de las
deformaciones de las armaduras, frente a la TMCC. Se mues-
tra un ejemplo donde se puede ver el comportamiento frente a
otras teorias del Campo de Compresiones.

Hormigon y Acero ¢ n 236, 2.° Trimestre 2005

SUMMARY

According to several Desing Codes as ACI-318 or EC-2,
shear resistance of structural concrete elements (V, ) is com-
posed by concrete contribution (V, ) plus steel contribution
(V) and both of them are invariants related with the shear
design (V). Nevertheless a degradation process on V, appe-
ars as the shear deformation increases. Compression Field
Theories are presented as a suitable way to explain this beha-
viour.

This paper presents a detailed discussion on the different
Compression Field theories for structural concrete. Modified
Compression Field Theory is being widely used during the last
years although it presents some inconsistencies especially in
the treatment of the steel deformations. A new Compression
Field Theory, the Unified Compression Field Theory (UCFT)
is presented in order to differentiate the average steel stress
and the local steel stress at the crack.

1. INTRODUCCION

Recientemente se ha publicado en espafiol un articulo muy
interesante de Cladera y Mari (2001) sobre una vision histori-
ca del estado limite ultimo a cortante, resumen depurado y
actualizado del extenso articulo del comité 445 de cortante y
torsion de la ASCE-ACI (1998). El articulo de Cladera y Mari
(2001) recoge ademas las modernas teorias de Vecchio (2000)
del Campo de Tensiones Perturbado.
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E. Hernandez-Montes y L.M. Gil

Creemos necesario escribir un nuevo articulo sobre las teo-
rias existentes de cortante para reabrir un debate que se inicid
hace décadas en el comité de cortante-torsion de la ASCE-
ACI entre los profesores Collins y Hsu, y que pone de mani-
fiesto algunas incoherencias de la Teoria Modificada del
Campo de Compresiones (en adelante TMCC). A su vez pro-
ponemos aqui una nueva formulacién tedrica para aumentar la
coherencia de la TMCC en el tratamiento de la deformacion
de las barras de acero.

En recientes réplicas y contraréplicas entre Hsu y Vechhio
(2002), se puede ver que las discusiones van mas alla de un
mero debate cientifico. Por ello creemos que es oportuno
reformular la TMCC con un tratamiento coherente de la rela-
cion tenso-deformacional de las barras de acero, dando lugar
a una Teoria Unificada del Campo de Compresiones (en ade-
lante TUCC).

Por comodidad para el lector presentaremos el desarrollo
para el caso de una viga, tal y como lo hacen Collins y
Mitchell (1991), empleando nomenclatura europea en lugar
de la americana. Por ello nos tomaremos la libertad de expo-
ner nuevamente la TMCC junto con su antecesora, la Teoria
del Campo de Compresiones (en adelante TCC), teoria esta
ultima, que como veremos mas adelante aiin no ha perdido
interés.

2. TEORIAS DEL CAMPO DE COMPRESIONES
PARA HORMIGON ESTRUCTURAL

Es muy interesante desde el punto de vista de la aplicacion
técnica que la normativa relativa al calculo a cortante esté
basada en modelos conceptualmente sencillos, con sentido
fisico, que no violen los principios de la mecanica, en lugarde
en complejas ecuaciones empiricas. Si estos modelos de
calculo a cortante son faciles de entender, el ingeniero podra
abordar nuevos problemas de disefio de forma racional. Un
grupo de estos modelos son los conocidos como teorias del
campo de compresiones, muy utiles en el estudio del hormi-
gon estructural.

Hacia una teoria unificada del campo de compresiones

2.1. Génesis del problema

El alma agrietada de una viga de hormigoén armado transmi-
te el cortante de forma compleja. Ademas, segun la carga se
incrementa aparecen nuevas grietas mientras que las iniciales
se propagan y cambian de inclinacion. Debido a que la sec-
cion transversal resiste momento y cortante, las deformacio-
nes longitudinales y la inclinacion de las grietas varian con la
profundidad de la viga (Figura 1, tomada del Comité de
Cortante y Torsion de la ASCE-ACI 1998).

Los modelos de Ritter (1899)! y de Mérsch (1920 y 1922)
explican el comportamiento a cortante suponiendo la existen-
cia de bielas a compresion en el hormigon, inclinadas a 45°.
En la direccion perpendicular a estas bielas el hormigon se
encuentra agrietado y como consecuencia de ello no resiste a
traccion. Segln el modelo de bielas a 45° (Figura 2a), el cor-
tante maximo se alcanzara cuando los cercos trabajen a la ten-
sion de cedencia (fy ) y esto corresponde a una determinada
tension de cortante (7) cuyo valor puede deducirse de la ecua-
cion de equilibrio de las fuerzas verticales de la figura 2a.

A -
Vmax = ASV'fV'EZT'bW'h =T =sv—f;/:pv.
oS

W.S

f (1)

donde A es el area de los cercos (en cercos con dos ramas
seria el doble el area del redondo) , b el ancho del alma, el
canto, s la separacion entre estribos y p es la cuantia geomé-
trica de la armadura transversal. /s es el nimero de cercos en
la figura 2a.

Aplicando el criterio anterior la tensidon maxima de cortan-
te para la viga representada en la figura 1 seria de 0.80 MPa.
Sin embargo, la viga llego a resistir 2.38 MPa en el laborato-
rio. De esto se puede concluir que la ecuacion anterior basada
en la teoria de bielas a 45° es excesivamente conservadora.

Una de las razones de porqué el método de la analogia de la
celosia es muy conservador es debido a que la inclinacion de

1A lo largo de este articulo haremos algunas citaciones que no estin
referenciadas, esto es debido a que se han tomado del articulo del Comité
445 de la ASCE-ACI en su publicacion de 1998 y no han sido estudiadas
por los autores en su formato original.

Barra 10 20 30
Area (mm?)[ 100 300 700
Anchura de grietas en mm £, (MPa) 522 475 483

Cercos de 10 a 440 mm

-0.40 x10°3

v 11 .48, J
3 YEE
( 1 53 il E
% ! 1188
: X lse
40] 16 \.10 Li8] \\‘“ T
1 NN\ |
)
ffrt S S LA E o e
V = 580 kN 1m 3.6 mal apoyo Seccién A Seccién B 2,60 x10°3
‘:\M =23V I\M =13V £°1 ; gSoszsa Tensiones de cortante Deformaciones
< i enB Longitudinales en B
a=10 mm

Figura 1. Ejemplo de alma agrietada de una viga con rotura por cortante.
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Figura 2. a) Estribos 900 y bielas a 459
b) Estribos a 90° y bielas a 6.

las biclas medidas respecto a las fibras longitudinales (6)
suele ser menor de 45°. Para una inclinacion genérica 6 del
angulo de las bielas (Figura 2b) la ecuacion 1 toma la forma:

T=p, f,-cotl (2)

Seglin esta ecuacion, la viga de la figura 1 deberia tener una
inclinacion de bielas de 18.6° para que su resistencia a cortan-
te fuese igual a 2.38 MPa, y como se puede ver, la mayor parte
de las grietas tienen angulos de inclinacion mayores.

2.2. Campo de deformaciones

Antes de formular una ecuacion basada en los mecanismos
de bielas para determinar la resistencia a cortante de una viga
o para disefar los estribos, es necesario conocer el angulo de
inclinacion de las bielas, 8. Con relacion a este problema,
Morsch en 1922 coment6 “es absolutamente imposible deter-
minar matematicamente la pendiente de las grietas secunda-
rias con las que poder disefiar los estribos”. En 1929 Wagner
resolvio un problema parecido al que estamos tratando estu-
diando el comportamiento a cortante de las alas de los avio-

E. Hernandez-Montes y L.M. Gil

nes. Se puede observar que el alma de una viga metélica con-
tinta resistiendo a cortante mas alla de su carga de abolladu-
ra (pandeo por compresiones en plano del alma, ver figura 3),
esto es debido a que se genera un campo de tracciones ancla-
do en las alas y los rigidizadores de la viga. En la figura 3 se
representa el alma de una viga sobre la que se ha desarrollado
un campo diagonal de tracciones anclado principalmente en la
parte superior e inferior, puesto que la parte lateral no ofrece
resistencia suficiente y ha cedido.

Para determinar el angulo de inclinacion del campo de trac-
ciones, Wagner consider6 las deformaciones del sistema. El
supuso que el angulo de inclinacion del campo de tracciones
en la viga abollada deberia coincidir con el angulo de inclina-
cion de la direccion principal de deformacion en traccion,
determinada ésta mediante las deformaciones del alma, del
ala y de los rigidizadores.

Basandose en el planteamiento anterior, para hormigén se
han formulado aproximaciones conocidas como teorias del
campo de compresiones. Estas determinan el angulo de incli-
naciéon de las bielas (0) mediante la consideracion de las
deformaciones de la armadura transversal, de la armadura
longitudinal y del hormigén. A partir de los métodos del
campo de compresiones se puede estudiar la respuesta carga-
deformacion de una seccion sometida a cortante, suponiendo
las condiciones de equilibrio, las condiciones de compatibili-
dad y relaciones tension-deformacioén tanto para la armadura
como para el hormigdn agrietado.

El campo de deformaciones se define a partir de la mecani-
ca del continuo, trabajando con deformaciones medias, tal y
como se indica en la figura 4a. De esta forma aunque el hor-
migdn esté agrietado, si la armadura longitudinal sufre un
alargamiento medio €, la armadura transversal un alarga-
miento medio € y el hormigon en su direccion principal de
compresion un acortamiento medio g, se puede deducir la
direccion principal de deformacion de compresion, basandose
en el circulo de deformaciones (figura 4b).

£ +e
tan? @ =22

A3)

8V+82

Ademas, se puede deducir la deformacion media principal
de traccion (g,) en funcioén de otras deformaciones, mediante
cualquiera de estas igualdades:

g =e,+e,+e,=¢,+(g -i-(c,z)cot2 0 “

Figura 3. Campo diagonal de tracciones apoyado en la parte superior e inferior.
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0.5 Distorsion angular

82% €1
€y
y

2 1 Deformacién normal

203

¢ 0.5ym

Sx R
= e

b)

Figura 4. Condiciones de compatibilidad para el alma agrietada.

Si hay armadura activa, se cumplira ademas que
ep:eerAep, donde €,¢e8 la deformacion unitaria de la arma-
dura activa.

2.3 Ecuaciones de equilibrio

El planteamiento del equilibrio en la zona agrietada del hor-
migon es lo que diferencia a las teorias denominadas: teoria
del campo de compresiones (TCC) y teoria modificada del
campo de compresiones (TMCC), ambas explicadas con deta-
lle por Collins y Mitchell (1991).

La figura 5 muestra el alma de una viga de hormigén arma-
do antes y después de la fisuracion. Antes de producirse la
fisuracion el cortante es resistido por tracciones y compresio-
nes diagonales en el hormigdn a 45°. Una vez que se produce
la fisuracion la capacidad de resistir a traccion en el hormigoén
se anula, aunque debido al fenomeno de la rigidez tensional
(entre otros, Hernandez Montes 2002) el hormigén a traccion

si influye en la deformacion del sistema aun habiendo supera-
do la resistencia maxima a traccion.

La Teoria del Campo de Compresiones (TCC) supone que
después de la fisuracion la tension principal de traccion en el
hormigén, o,, se anula, aunque eso es cierto en la zona de la
fisura no lo es para las franjas de hormigén entre fisuras. La
Teoria Modificada del Campo de Compresiones (TMCC) si
tiene en cuenta la contribucion del hormigén a traccion mas
alla de la fisuracion (figura 5), y considera una resistencia
media del hormigén a traccién ¢," 0, es la tension principal
de compresion en el hormigoén.

Las ecuaciones de equilibrio se plantean para una viga
simétrica de hormigoén con armadura pasiva y activa (ver figu-
ras 6 y 7, en dichas figuras solo se reproduce armadura pasi-
va), supuesto que la tension de cortante viene definida por la
siguiente igualdad, donde V es el esfuerzo cortante y z el brazo
mecanico:

bz %)

»

> —> —>

K> 62
N

<

“— — <

N
Y
\
\
\\
«— —

1/; (’/J‘ yc/;z’, 'i
) < f<:¢>’(01 //
A aa

prag z cos 0
a0V ol G_ 0.5 Nv
a0 >3
;/ | 7
%?,//, \ i-» 0.5 Nv
s

i

"f)etalle

Figura 6. Estudio del equilibrio para la Teoria del Campo de Compresiones (TCC).
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Circulo de tensiones medias del hormigén

Figura 7. Estudio del equilibrio para la Teoria Modificada del Campo de Compresiones (TMCC).

Del equilibrio de fuerzas verticales, en la TCC se obtiene:

V 1 V

- b,z senf-cos O - b,z

o, (tan 6 +cot 6)

(6)

Ademas, la componente longitudinal de la fuerza de com-
presion toma el valor de 0,zb, cos’6=V"cot0, esta fuerza
debe de ser contrarrestada por una fuerza axil de traccion, N,
en la armadura longitudinal. La fuerza axil en la armadura
longitudinal debida al cortante es:

vV
tan 0

(7

N,=4,0c, +Ap o, =

Donde Ap el area total de la armadura longitudinal activa y
0, su tension, A4 el area total de la armadura longitudinal
pasiva'y 0, su tension. Planteando equilibrio de fuerzas ver-
ticales en el detalle de la Figura 6, se obtiene que la fuerza de
compresion diagonal desarrollada sobre la rebanada de hor-
migoén (o,s-sen6b ), introduce una componente vertical
(0,s:sen’6b,) que debe de ser contrarrestada mediante la
armadura transversal 4 o, , donde 0, es la tension a la que
esta sometida dicha armadura.

®)

o . 2 . .
4,0, =0,sen” 0-b,s

Las tres ecuaciones anteriores constituyen las ecuaciones de
equilibrio para la Teoria del Campo de Compresiones.

La Figura 7 representa el modelo empleado para plantear el
equilibrio a partir de la Teoria Modificada del Campo de
Compresiones. Se puede observar que en este caso aparece un
valor de la tension del hormigdn perpendicular a las grietas,
0, distinto de cero.

Las ecuaciones de equilibrio en el caso de la TMCC difie-
ren de las ecuaciones de equilibrio de la TCC en el término o,

Veamos la viga en doble T simétrica de la figura 7 someti-
da a cortante. Sea Ap el area total de la armadura longitudinal
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activay 4__ el drea total de la armadura longitudinal pasiva. El
cortante en la seccion produce en el hormigén compresiones
diagonales, 0,, y tracciones diagonales, ¢,. Cuando el hormi-
gon se agrieta las tensiones de traccion varian desde 0 en la
grieta hasta valores maximos en la zona entre grietas. Para
formular el equilibrio, y haciendo uso de la formulacion de la
Mecénica del Continuo, es necesario operar con una tension
de traccion media, ,, constante en el hormigoén. En este caso,
el circulo de tensiones medias seria el reflejado en la figura 7,
siendo ¢,__la tension normal media del hormigon en la direc-
cién x y o, la tension normal media del hormigén en la direc-
cion y. Del equilibrio de fuerzas verticales, teniendo en cuen-
ta que 0, actua sobre b z'sen6, se puede deducir la ecuacion
10a. Notese que se han considerado positivas o, y 0,.

De la descompensacion de la proyeccion vertical de o,y o,
se puede deducir la fuerza aportada por la armadura transver-
sal, reflejada en la ecuacion 10b, donde o, debe de corres-
ponder a la tensién media de la armadura transversal, aunque
tanto la TCC como la TMCC no lo especifican explicitamen-
te. Ver detalle de la figura 7.

Sustituyendo o, por su valor (ecuacion 10a) en la segunda
ecuacion (10b) se obtiene la siguiente ecuacion que muestra el
valor de la solicitacion de cortante como suma de la parte
absorbida por los estribos mas la parte absorbida por el hor-
migon a traccion:

9

A,
V =0,b, zcot 0 + =—=- zcot 0
s

Si el esfuerzo axil sobre la seccion es nulo, las tensiones
diagonales en el hormigén generan una componente longitu-
dinal no compensada, esto da lugar al denominado decalaje de
la ley de flectores. En el caso de elementos con armadura acti-
va esto da lugar a la ecuacion 10c, donde oy 0, son las ten-
siones medias en la armadura longitudinal pasiva y activa res-
pectivamente.

V
z+b,

w

o, =(tan 6 +cot 6) (10a)
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4,0, =(0,sen* 0 —cpcos? 0)-h, s (10b)
A0, +4,0,= (0,-cos” @—oysen’ 0)-
(10c)
V
b, z= -o1b,;z
i tanf "

2.4 Ecuaciones de comportamiento de los materiales

La TCC y la TMCC aplican la mecénica del continuo por
separado para tensiones y deformaciones. Las tensiones y las
deformaciones estan relacionadas mediante las ecuaciones de
comportamiento del material que se aplican al acero en las
direcciones de la armadura y al hormigon en las direcciones
principales. Cuando se puede considerar que tanto el acero
como el hormigoén estan en fase elastica lineal, se deduce la
siguiente formula a partir de la ecuacion 3, de la cual se puede
determinar la orientacion de las primeras grietas segun la
TCC?:

O-.vx _;,_0-2

tg29=8"+82 E E _0,tno, _

g +e, © o, o, +no,

v + sV
E E
3 3 (11)

1
t +nt(tgf+cotH) 1+ —
tgo . np,
-= xt 0 — g 9:71
Tig+nf(tg9+cot9) 1+ —
pV an

donde 7 es el coeficiente de equivalencia E /E_ (relacion entre
los mddulos de deformacion longitudinal del acero y del hor-
migon).

Las deformaciones contempladas son deformaciones
medias, dado que éstas estan medidas en distancias superiores
a la separacion entre grietas.

Para la armadura, tanto la TCC como la TMCC proponen
modelos bilineales (figura 8 a y b). Es interesante sefialar que
en la primera version de su teoria, Hsu (1988) también consi-
dera esta hipoétesis.

El empleo de estas relaciones bilineales supone una de los
mayores desacuerdos por parte del Profesor Hsu entre otros
(Hsu y Vecchio 2002).

Ecuaciones de comportamiento de los materiales: hormigon

Los estados de deformaciones y de tensiones se relaciona-
ran mediante los modelos tension-deformacion de los mate-

2 Como hemos visto la tension cortante, 7, a la que esta sometido el hormi-
g6n, introduce tensiones de traccion en la armadura longitudinal, o, y en la
armadura transversal, 0, , y una tension de compresion en el hormigoén, o,,
inclinado un angulo 6 con respecto al eje longitudinal del elemento. Si como
accion exterior solo hay tensiones de cortante 7, por equilibrio se debe cum-
plir:

o, =T cotd=p_ -0,

c,=T tan@=p -0,
donde p,_ y p, son las cuantias geométricas en las direcciones longitudinales
y transversales respectivamente.

Hacia una teoria unificada del campo de compresiones

a) Armadura longitudinal

A

/e
1

Ev

v

b) Armadura transversal

Figura 8. relaciones tension-deformacion del acero.

riales. Para el hormigén a compresion los modelos habituales
estan contemplados en la normativa vigente, y puede verse
entre otros en Hernandez-Montes (2002). No obstante estos
modelos reproducen el comportamiento del hormigoén en el
ensayo a compresion mediante probeta cilindrica. El caso que
nos ocupa es bien distinto dado que el hormigoén resistirad a
compresion al mismo tiempo que estara solicitado a una ten-
sion de traccion en la direccion perpendicular, y ademas esta-
ra agrietado. Como ecuacién de comportamiento del hormi-
gobn en este caso Vecchio y Collins (1982) proponen:

2

€ £,
Glzﬁ,ma 2 8_2 - g_C
cl cl (12)
/.
donde =—2°c <
S 0.8+170¢, S

Los distintos parametros que aparecen en esta formula vie-
nen representados graficamente en la Figura 9, empleando
notacion europea. La representacion de esta expresion puede
verse también en la Figura 9. Existen en la literatura numero-
sos modelos de comportamiento para el hormigén agrietado,
aqui se ha optado por uno de ellos.

La relacién tension-deformacion en el hormigon a traccion
se explica mediante el fendémeno de la rigidez tensional,
Collins y Mitchell (1991).

Si ¢ <¢, = o =Eg¢g

ctm

%192 ] etm (13)

= O, =
' 1+./500¢,

g >¢€

donde €, es la deformacion unitaria correspondiente a la
tension maxima del hormigén en traccion (£, ). o, es el
coeficiente que tiene en cuenta la adherencia acero-hormigoén,
y toma los siguientes valores: 1 para barras corrugadas, 0.7
para barras lisas, alambres y cordones con muescas y 0 para
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Figura 9. Relaciones tension-deformacion para el hormigdn agrietado en compresion.

barras sin adherencia. «, es el coeficiente del tipo de carga y
toma los siguientes valores: 1 para carga no ciclica rapida y
0.7 para carga de duracion o repetitivas.

La ecuacidn anterior se ha representado en la Figura 10.

Si usamos la TCC para analizar el ejemplo de la figura 1,

A
&

Figura 10. Relacion tension-deformacion media
para el hormigon en traccion.

tenemos un sistema de 8 ecuaciones no lineales: 3 ecuaciones
de equilibrio (6, 7 y 8), 2 ecuaciones de compatibilidad (3 y la
primera igualdad de 4) y 3 ecuaciones de comportamiento de
los materiales: ecuacion 12 para el hormigén a compresion y
las relaciones bilineales para la armadura (figura 8), con
E =200000 N/mm’. Las incgnitas son : 6, €, €, €, O, O,
0,., y 0,. Podemos comprobar que la tension de cedencia en
la armadura transversal (522 MPa) se alcanza para V=458 kN
(0 =25.5°y T =1.69MPa). Para incrementos de V' la tensién
en los cercos permanece constante y el agotamiento del hor-
migoén a compresion se produce para un valor del cortante
V=736 kN (8 =16.5°y ©T = 2.7IMPa).

3. RIGIDEZ TENSIONAL EN EL HORMIGON
Y SU CONSECUENCIA EN EL ACERO

Los modelos estructurales propios del hormigén son una
mezcla de ecuaciones basadas en la mecanica del continuo y

Hormigon y Acero ¢ n 236, 2.° Trimestre 2005

factores que tienen en cuenta la variacion de las distintas pro-
piedades del hormigén. Es muy importante que estos modelos
estructurales no violen los principios de la mecanica del con-
tinuo, reservando esos factores para adaptarlos al comporta-
miento del hormigén. Cabe citar muchos ejemplos, como son
las formulas de Kuchma para la influencia del tamafio maxi-
mo del arido o los modelos de Collins para la reduccion de la
capacidad del hormigén a compresion debido a su solicitacion
perpendicular a traccion, todos ellos reflejados por Cladera y
Mari (2000).

La mayor critica a la TMCC es que el tratamiento de las ten-
siones en el acero se hace de una forma poco rigurosa, una de
las mas recientes es Hsu (2002). A juicio de los autores de este
articulo dicha reclamacion es del todo acertada y debe ser
tomada en cuenta puesto que el error cometido conduce a un
tratamiento erroneo de las tensiones del acero.

Consideremos nuevamente el fenomeno de la rigidez ten-
sional (Hernandez Montes (2002), entre otros). Si tenemos
una barra cuya seccion transversal esta constituida por un cua-
drado de hormigoén con una barra de acero situada en el cen-
tro de la seccidn, y sometemos el conjunto a una solicitacion
de traccion, se observan los siguientes pasos segun se incre-
menta la carga de traccion:

— Al principio, tal vez nunca o s6lo en condiciones ideales,
se produce una distribucion uniforme de tensiones en el hor-
migén y en el acero, antes de que el hormigon alcance su ten-
sion de fisuracion, f,. Figura 11.a. Hemos dicho que tal vez
nunca debido a que es inevitable la existencia de grietas en el
hormigdén y por tanto su nula resistencia a traccion en las grie-
tas.

— Cuando la tension de traccion en el hormigén alcance f,
se producira una grieta (puede que ya exista alguna grieta en
el hormigén por otros motivos). El hormigén no presenta
resistencia a traccion en dicha grieta y se produce un aumen-
to de la tension en el acero. Figura 11.b. En este paso pode-
mos hablar de tension media en el acero (o,,,,) y tension
media de traccion en el hormigon (o, ). El modulo de
deformacion longitudinal en el acero sera siempre £ _mientras
no se alcance el punto de cedencia (fy ) en ninguna grieta, figu-
ra 11.b.

— En cuanto la tension de cedencia del acero se alcance en
alguna grieta, ya no se puede asegurar que el mddulo de
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Figura 11. Barra sometida a traccion antes de que el acero entre en fluencia.

deformacion longitudinal del acero permanece constante,
referido a una tensién media. Esta observacion no esta tenida
en cuenta ni por la TMCC ni por la reciente version de
Vecchio (2000).

La moderna teoria de Vecchio, del Campo de Tensiones
Perturbado plantea la ampliacion de la TMCC para barras con
inclinacion variable y realiza un nuevo estudio de agotamien-
to en grieta. Segin Hsu (2002), la teoria no esta suficiente-
mente depurada.
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Figura 12. Barra sometida a traccion. El acero ha alcanzado
la tension de fluencia.

Establecemos el equilibrio entre una seccidn en grieta y una
seccion genérica que represente a las tensiones medias en el
acero, figura 12. La tension en el acero afecta a toda el area
de la barra (4,), mientras que la tension de traccion en el hor-
migdn afecta a un area eficaz (Ac'qf), que podria esta ultima
bien ser la misma que interviene en los procesos de fisuracion
(articulo 49 de la EHE) u otra ajustada para el proceso de cor-
tante.

(14)

wo=ly . 3 e e o | mnes?
[ T .

17 2wy i

En la ecuacién anterior el término O, mea> €S la conocida
expresion de la tension de traccion media mas alla de la defor-
macion correspondiente a la resistencia a traccion del hormi-
gon (f) y que describe el proceso de la rigidez tensional,
ecuacion 13. A partir de la expresion anterior podemos dedu-
cir una expresion de la tension media del acero, antes y des-
pués de que se haya producido la cedencia del acero en la

grieta.

Ac,ef a1a2fct

4, 1+.[500¢,

o-s,med = Es Eet S

si €,2¢

O-s,med = fy - ct max,/

&y < gmax,l (15)

La delimitacion de €, ,se hace a partir de la ecuacién 14,
,imponiendo que en la grieta se alcance la deformacion de
cedencia en el acero, g,

4 fo

Es'g 'As =Es'gmax. tA ey T 16
Y A A 1+.,/500¢, (16)

En el ejemplo siguiente se van a tratar las tres teorias aqui
analizada: TCC, TMCC y TUCC. El valor del éarea efectiva de
hormigén (Ac,ef) en la TUCC es el parametro que requiere
mayor ajuste experimental. En el ejemplo siguiente se han
tomado dos valores limites proporcionados por el articulo 49
de la EHE.

Ejemplo

Las tres teorias de cortante expuestas anteriormente, TCC,
TMCC y TUCC han sido aplicadas al ejemplo estudiado por
Collins (1991), figuras 13 y 14. Hay que tener en cuenta que
los parametros usados en la TUCC son los mismos que han
sido ajustados a la TMCC.

El drea eficaz 4 o €N este ejemplo se ha tomado como la
zona rectangular en torno a la barra a una distancia no supe-
rior a 7.5 veces el diametro de las barras de la armadura. No
obstante se han tomado en la anchura dos valores limites: la
mitad de la anchura del alma (38 mm ) y toda la anchura del

alma (76 mm ).

El tratamiento de agotamiento en grieta tanto para la TMCC
como para la TUCC, ha sido el propuesto por Collins y
Mitchell (1991), se ha preferido éste al de Vecchio (2000),
puesto que esta mas contrastado.

Las tres teorias han sido implementadas por los autores del
presente articulo mediante el método secante con dos valores
iniciales por variable.
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Figura 13. Geometria del ensayo, original de Abersman y Conte.

e
S0 mm

Hugon .
152=408 mm

1

51 mm

303 rm

Caracteristicas de la seccion transvesal

Recubrimiento lateral = 13 mm
Recubrimiento superior e inferior = 25 mm
f. = 38.6 MPa
f, =2 MPa
e, = 0.003
Cercos de @ 9.5 mm cada 152 mm
f, = 367 MPa
Barras longitudinales pasivas 6 de g 9.5 mm
f, =367 MPa
Barras longitudinales activas
Alambres 6 x 4 de g 7 mm
f,, = 1680 MPa
f,, = 1450 MPa
A, = 0.0054
E, = 197000 MPa

Figura 14. Ejemplo. Seccién transversal A, segun figura 13.

Para la ecuacion 13 y 15, se ha tomado o, =, = 1. De la
ecuacion 16 se deduce que g, , = 0.000889. La figura 15
representa la tension media del acero de la armadura transver-
sal en el caso del area eficaz extendida a toda la anchura del
alma. La armadura longitudinal esta sometida a tensiones
inferiores a la de fluencia durante todo el proceso, y no ha
sido necesario usar la expresion de la ecuacion 15.

La figura 15 representa la relacion tension-deformacion
considerada por las distintas teorias. La TUCC tiene un com-
portamiento que recuerda al propuesto por Hsu (Comité
ASCE-ACI 1998), si bien la formulacion de la TUCC es
mucho mas sencilla y no usa ningin concepto nuevo, puesto
que la relacion tension-deformacion del hormigoén en traccion
ya ha sido utilizada en el mismo procedimiento. El tinico con-
cepto distinto a las otras teoria de cortante es el del area efi-
caz, concepto muy asimilado por los profesionales del hormi-
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Tansion madia da la armadura
ramswersal (MPa)
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Figura 15. Grafica tensién deformacién de la armadura transversal
con el area eficaz extendida a toda la anchura del alma.
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Cortante (kM) TMCC
500
400
TUCC Himite superior-
300 TCC TUCC -limite inferior-
200
Datos expenmentales
100
0
0 0,002 0,004 0,006 0,008 0,01

Deformacion unitaria media de |la armadura

Figura 16. Comportamiento de las tres teorias.

g6n puesto que ya se tiene en cuenta en distintos fendmenos
como la fisuracion.

La figura 16 representa el esfuerzo cortante frente a la
deformacion de las barras transversales segtin las tres teorias:
TCC, TMCC y TUCC.

4. CONCLUSIONES

En este articulo se han estudiado con detalle algunas de las
mas famosas teorias de cortante, junto con varias de sus criti-
cas y deficiencias. Ademas se ha presentado una nueva teoria
(Teoria Unificada del Campo de Compresiones —TUCC-),
como una mejora conceptual sobre la Teoria Modificada del
Campo de Compresiones “TMCC-. La TUCC hace un trata-
miento de las tensiones en las barras de acero coherente con
el de las deformaciones. Aunque la TUCC tiene algunos para-
metros no ajustados, se intuye que puede tener un resultado
mas cercano a la experimentacion de sus predecesoras.
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Pruebas de Carga

R

La utilizacion de las pruebas de carga como medio de com-
probacion del comportamiento estructural de un puente o una
estructura, en general, es una tradicion desde épocas histori-
cas. Hasta el desarrollo de las primeras teorias de calculo de
estructuras, el constructor no tenia otro medio para compro-

8?5:;:32 jll'.r abajo 4/3 bar la seguridad de su obra frente a las cargas esperadas que
Pruebas de Carga de situar éstas sobre la propia estructura y observar el efecto.
Estructuras

Durante los siglos XIX y XX el proceso de comprobacion
Noviembre de 2004 experimental del comportamiento de las estructuras se fue
refinando, tanto en la determinacion previa de las acciones
que habia que introducir sobre la estructura y en la metodolo-
gia para la realizacién de la prueba, como en la instrumenta-
cion para la medida de las distintas magnitudes que definen su
a C h e respuesta.

Colapsos de puentes en la primera fase de su vida util, asi
como la aparicion de “nuevos materiales” como el acero y el
hormigoén armado o pretensado, llevaron a las administraciones a exigir comprobaciones de que la capacidad portante de las
estructuras era suficiente antes de su puesta en servicio.

Estas pruebas de carga de recepcion son hoy en dia obligatorias en muchos paises, ya sea para puentes de carretera, puentes
de ferrocarril o edificaciones. En Espafia, concretamente, son siempre obligatorias para los dos primeros tipos de estructura.

En la actualidad, el mejor conocimiento del comportamiento de las estructuras, los métodos de calculo mas sofisticados, las
suficientemente contrastadas reglamentaciones para el proyecto y construccion de obras de determinados materiales, la mejor
calidad de los materiales y del control de la obra, asi como la mejora de los procesos constructivos deberian ofrecer garantias
suficientes para que las pruebas de carga de recepcion, al menos en determinado tipo de estructuras, fueran un recurso sola-
mente utilizado en casos singulares.

La prueba de carga permite, por otro lado, la comprobacion experimental del comportamiento de estructuras existentes que,
por un motivo u otro (patologias estructurales, rehabilitacion, cambio de uso, etc.), es preciso conocer. Con trenes de carga
mucho mas reducidos en magnitud que en el caso de una prueba de recepcion, pero adaptados especificamente al objetivo per-
seguido, se puede conseguir valiosa informacion sobre el funcionamiento real de la estructura y calibrar consiguientemente los
modelos tedricos que se estén planteando.

La documentacion espafiola sobre pruebas de carga es escasa y dispersa. En el caso de los puentes de carretera, el Ministerio
de Fomento, a través del Laboratorio Central de Estructuras y Materiales del CEDEX, ha ido actualizando, desde 1973, diver-
sas recomendaciones para la ejecucion de dichas pruebas de carga. En el caso de puentes de ferrocarril, tanto la antigua ins-
truccion de acciones como la futura IAPF se refieren fundamentalmente a la obligatoriedad de las pruebas y a los criterios gene-
rales a seguir, pero no se llega a describir la metodologia para su realizacion.

En el caso de puentes de ferrocarril, la descripcion mas pormenorizada de las actuaciones a realizar en pruebas de carga se
encontraria en los pliegos para concursos de realizacion de inspecciones y ensayos elaborados por la Direccion General de

Ferrocarriles o por RENFE.
Hormigon y Acero ¢ n°236, 1.° Trimestre 2005 m
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La primera monografia del GEHO se dedico, precisamente, a la utilizacion de pruebas de carga para estimar la capacidad por-
tante de estructuras existentes.

En el trabajo realizado por el Grupo de Trabajo 4/3 de ACHE, que ha dado lugar a la monografia que aqui se presenta, se ha
pretendido recoger en un solo documento la descripcién minuciosa de la realizacion de pruebas de carga en puentes de carre-
tera, puentes de ferrocarril y edificaciones. Cada uno de los apartados ha sido desarrollado por un especialista con largos afios
de experiencia en el tema y ha sido revisado y debatido por el grupo de trabajo en su conjunto.

El documento complementa y entra en numerosos detalles que las recomendaciones o reglamentaciones oficiales, mucho mas
escuetas, no llegan a tratar. Se hacen, eso si, obligadas referencias directas a dicha reglamentacion.

En resumen, el contenido del trabajo recogido en esta monografia de ACHE esta estructurado como sigue:

Aparte de una introduccion y un apartado de aspectos generales donde se definen y describen la finalidad y tipologia de las
pruebas de carga, en el capitulo 3 se abordan las pruebas de carga de puentes de carretera, describiéndose, entre otras, las
actuaciones correspondientes al planteamiento de la prueba (proyecto de la prueba, trenes de carga, materializacion de los tre-
nes de carga, magnitudes a medir, circunstancias del entorno, etc.), asi como las relativas a la propia realizacion material de la
prueba (colocacion del tren de carga, instrumentacion, escalones de carga, estabilizacion de medidas, remanencias, etc.) y, final-
mente, se hace referencia en este capitulo al informe de la prueba. Se contemplan, asimismo, las pruebas de carga reducidas y
los efectos ambientales.

En los capitulos 4 y 5 se tratan las pruebas de carga de puentes de ferrocarril de hormigon y metalicos, respectivamente.
En ambos casos con analogos apartados que en el caso de puentes de carretera. Se incluyen ademas, para este tipo de puentes,
referencias a la realizacion de ensayos dindmicos, consubstanciales a las estructuras ferroviarias.

El capitulo 6, con la misma estructura que los anteriores, se dedica a las pruebas de carga de forjados. Finalmente se dedica
un ultimo capitulo 7 a la instrumentacion, describiendo los transductores mas utilizados en ensayos estaticos y dindmicos para
medida de desplazamientos, deformaciones, rotaciones y aceleraciones. Se incluyen también los sistemas para toma de datos y
registro de la respuesta estatica y dinamica de las estructuras.
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Recomendaciones para el Proyecto,
Ejecucion y Montaje
de Elementos Prefabricados
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Por: José Calavera Ruiz
Presidente GGT1 “Prefabricacion”

Estructuras

y
Edificacién

Se acaba de publicar por ACHE un libro con el titulo
arriba indicado.

Una obra como estas “Recomendaciones” supone un
esfuerzo largo e intenso de un elevado numero de personas,
ya que la amplitud del contenido, la diversidad de los
temas, y la ausencia muy marcada de Normativa espafiola
en muchos de los asuntos tratados, exigen la coordinacion
de esfuerzos de especialistas en muy diversos campos.

El esfuerzo ha merecido la pena porque la Prefabricacion
en Espafia ha alcanzado, no s6lo un nivel general de gran
calidad, sino que en algunos de los campos, el nivel es reco-
nocido internacionalmente como excelente. Esfuerzo que
era necesario, primero concretarlo en un documento, para,
después, convertirlo en una base para la futura reglamenta-
cion.

El libro ha sido redactado por un Grupo General de
Trabajo presidido por José Calavera Ruiz, actuando como
Secretario General, Antonio Garrido Hernandez.

El texto contiene una Parte A, “Aspectos comunes a todos los elementos prefabricados” y una Parte B de aspectos especifi-
cos de cada tipo.

La Parte B se ha ordenado en diez capitulos, que se resefian a continuacion, indicandose también el Coordinador de cada
Subgrupo de Trabajo.

Esperamos que el esfuerzo tenga continuidad en futuras iniciativas, dado que el prefabricado moderno se presenta como una
solucion potente a algunos de los problemas estratégicos de la construccion, tales como el cumplimiento de plazos o la seguri-
dad laboral.
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CAPITULO COORDINADOR
1. Viguetas y losas nervadas José Maria Simén Serra COLEGIO DE INGENIEROS
INDUSTRIALES DE CATALUNYA

2. Losas alveolares Enrique Gonzalez Valle INTEMAC
3. Elementos lineales para naves y edificios Jaime Ferndndez Gomez INTEMAC
4. Puentes y acueductos José Luis Lleyda Dionis ALVISA
5. Losas y bovedas bajo terraplenes David Fernandez-Ordoiez PREFABRICADOS CASTELO
6. Muros de contencion Manuel Burén Maestro PACADAR SA
7. Elementos para edificios con paneles Javier Valle Chausson PRECON
8. Tubos y galerias Luis Agudo Fernandez AFTHAP
9. Pilotes Marcos Arroyo Alvarez IBERINSA
10. Traviesas José Quereda Lavina IECA-CENTRO

El texto contiene 668 paginas y todas las fotografias de realizaciones se reproducen en color.
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ache Boletin de inscripcion en ACHE

La Asociacion Cientifico-técnica del Hormigon Estructural, ACHE, fusion de la Asociacion Técnica Espaifiola del Pretensado,
ATEP, y del Grupo Espaiiol del Hormigén, GEHO, de caracter no lucrativo, tiene como fines fomentar los progresos de todo orden
referentes al hormigén estructural y canalizar la participacion espafiola en asociaciones analogas de caracter internacional.

Entre sus actividades figura el impulsar el campo de las estructuras de hormigén en todos sus aspectos (cientifico, técnico
econdmico, estético, etc.) mediante actividades de investigacion, docencia, formacion continua, prenormalizacion, ejercicio profesional
y divulgacion; el proponer, coordinar y realizar trabajos de investigacion cientifica y desarrollo tecnologico relacionados con los
diversos aspectos del hormigon estructural y del hormigdn en general, asi como desarrollar todo tipo de actividades tendentes al
progreso de las estructuras de hormigon.

La concrecion de estas actividades se plasma en las publicaciones de sus Comisiones Técnicas y Grupos de Trabajo, en la
organizacion de diversos eventos como conferencias, jornadas técnicas y un Congreso trianual, en la publicacion de monografias no
periodicas sobre hormigén estructural asi como la edicion de la revista Hormigén y Acero, de caracter trimestral.

Existen cinco tipos de miembros de la Asociacion: Estudiantes, Personales, Colectivos, Protectores y Patrocinadores, cuyas cuotas
anuales puede consultar en la primera pagina de la revista. Si usted quiere hacerse miembro de la Asociacion y recibir Hormigén y
Acero, o desea mas informacion de la misma, fotocopie esta pagina y remitala por correo a la direccion indicada.

ASOCIACION CIENTIFICO-TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL
ACHE - Secretaria
ETSI Caminos, Canales y Puertos
Ciudad Universitaria
Avda. Profesor Aranguren, s/n - 28040 Madrid

Sefiores:
La persona fisica o juridica cuyos datos se relaciones seguidamente:

Nombre

NIF Calle

Ciudad Codigo Postal Pais

Nombre de la persona de contacto (solo para Personas Juridicas)

Teléfono Fax E-mail

[0 desea hacerse miembro de ACHE en la modalidad de [ solicita mas informacion sobre la modalidad de Miembro

O Estudiante O Personal O Colectivo [ Protector [0 Patrocinador
41 € (77 €) (180 €) (325 €) (650 €)

Autorizando a cargar el importe de la cuota anual correspondiente en la entidad bancaria indicada mas abajo.

Lugar, fecha y firma.........cccccceeiiiiiiiiiiiiceeeeeeeeeese s (sello de la entidad para personas juridicas)

Sr. Director del Banco de

Agencia

Calle

Ciudad Codigo Postal...

Muy Sr. mio:

Le ruego que, con cargo a la cuenta cuyos datos relaciono mas abajo, atienda hasta nuevo aviso los recibos emitidos por la Asociacion Cientifico-
técnica del Hormigon Estructural ACHE.

Atentamente,

Lugar, fecha y firma

DATOS DE LA CUENTA BANCARIA

Titular

NIF

Codigo cuenta cliente: Banco Sucursal.........ccccconeeneee. Digitos control

Numero cuenta




PETICION DE PUBLICACIONES

Direccion de la Secretaria de ACHE:
E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos; Laboratorio de Estructuras

a c h e Ciudad Universitaria s/n 28040 Madrid - TIf: 91 336 66 98 - Fax: 91 336 67 02 NIF: G28813442

Complete los datos requeridos a continuacién. Luego rellene el nimero de unidades de las publicaciones que desee solicitar
Recuerde que NO SE REALIZARA LA COMPRAY EL ENVIO hasta no haberse procedido al pago de la forma elegida en el
formulario.

Datos de Envio

Nombre completo .. . . . . . . . . . Empresa . e
Direccion ......... . . . . . oot Poblacion . . . CoPe o
Provincia ... . . . Email . . . et Fax . Teléfon0 ..o

Datos de Facturacion

Nombre completo . . S Empresa . , . . CIF/NIF

Direccion ... . . === Poblacién . . . C.Procc
Provincia ....... . . . Email — Fax e, TElEfONO ..o
¢ Es miembro de ACHE?

Forma de pago: D
O Cheque nominal a nombre de ACHE

O Transferencia bancaria a: Banco Espafiol de Crédito, c.c. 0030-1125-19-0001560271

LISTA DE PRECIOS
Codigo Titulo PVP PV Pedido en
Miembros  Unidades
B-1  Evaluacién de la capacidad portante de estructuras mediante pruebas de carga 4,81 361
B-2 Inyeccién de fisuras con formulaciones de resinas epoxidicas 6,01 451
B-4  Morteros de reparacion 6,01 451
B-5 Modelos de analisis de estructuras de hormigon 13,22 9,22 ...
B-7  Recomendaciones CEB para empalmes mecanicos de armaduras 12,02 9,02 ..
B-8 Tecnologia del hormigén Codigo MC-90 e instrucciones EH-91 12,02 9,02 ..
B-9 Recomendaciones CEB para separadores, calzos y atado de armaduras 6,01 451 L
B-10  Encuesta sobre patologia de estructuras de hormigon 9,02 6,77
B-11  Recomendaciones CEB para uniones soldadas en barras de armado 6,01 451
B-12  Durabilidad de estructuras de hormigon. Guia de disefio CEB 24,04 18,03 ...
B-13  Consideraciones de seguridad para variables hidratlicas 7,81 586 e
B-14  Reparacion y refuerzo de estructuras de hormigon. Guia FIB de buena practica 12,02 9,02 ..
B-15 Comentarios a las modificaciones de la EH-91 relativas a la calidad de hormigones 12,02 9,02 ...
B-16  Estado limite de fisuracion en el hormigén estructural 9,62 721
B-17  Calculo simplificado de flechas en estructuras de edificacién 9,62 721
B-18  El fendémeno de tension-stiffening en las estructuras mixtas 6,01 451
B-19  Propuesta de Documento Nacional de Aplicacion del Eurocddigo 4. Estructuras mixtas. Parte 1.1 3,01 225
B-20  Hormigdn de alta resistencia. Fabricacién y puesta en obra 12,02 9,02
B-21  Demolicion y reutilizacién de estructuras de hormigdn 12,02 9,02
B-22  Caracterizacion de las propiedades diferidas del hormigén y su incidencia estructural 12,02 9,02 .
B-23  Andlisis de estructuras mixtas en ordenador 9,02 6,76 ..o
E-1  Recomendaciones para la conservacién de puentes pretensados HP 7-92 12,02 9,02 ..
E-4 Codigo modelo CEB-FIP 1990 para hormigon estructural 60,10 4508 ...
E-5 Recomendaciones para el proyecto y construccion de losas postesadas con tendones 2524 1893 ...
no adherentes HP-9-96

E-6  Proyecto y construccidn de puentes y estructuras con pretensado exterior HP 10-96 24,04 18,03 ...
E-8 Problemas de vibraciones en estructuras 30,056 2404 ...
E-9  Hormigones de ejecucion especial (seis tipos) 2400 20,00 ...
E-10  Recomendaciones para el Proyecto, ejecucion y montaje de elementos prefabricados 55,00 4400 ...
G-1  Recomendaciones para el proyecto,construccion y control de anclajes al terreno HP 8-96 2329 1749 ...
Comunicaciones al 1er Congreso ACHE 1999 (Vol. 1,2,3) 62,51 56,25 ...

Comunicaciones Il Congreso ACHE 2002. Puentes y Estructuras de Edificacion (4 volimenes + CD) 112,00 75,00  ...........



Codigo Titulo PVP PV Pedido en
Miembros  Unidades

Hormigdn pretensado. Realizaciones espariolas. Tomo 1 12,02 9,02
Hormigdn pretensado. Realizaciones espafiolas. Tomo 2 12,02 9,02 ..
Hormigdn pretensado. Realizaciones espariolas. Tomo 3 12,02 9,02
Hormigdn pretensado. Realizaciones espafiolas. Tomo 4 24,04 18,03 ...
Estructuras pretensadas en Espafia 1994 -1997 36,06 30,05 ...
Estructuras de edificacion prefabricadas 39,67 29,75 ...
Comunicaciones presentadas a las Jornadas sobre El Estado del Arte en Reparacién y Refuerzo 2404 18,03 ...
de Estructuras de Hormigon
Primeras Jornadas de ACHE sobre la ensefianza del hormigén estructural 30,05 254
Patologia y control de calidad del hormigén 2825 16,23 ..o
Comunicaciones Primer Congreso Nacional de Prefabricacion (Libro+CD) 60,00 4500 ...
Comunicaciones “Jornada Comportamiento de Estructuras de Hormigon en zonas Sismicas 50,00 3750 ...
Madrid 5/6 Mayo 2004”
Comunicaciones “Seminario Proyecto de Estructuras de Hormigén de Alta Resistencia 50,00 3750 ...
Madrid 30 Noviembre 2004”
M-1  Armaduras pasivas en la EHE 19,83 15,03 ...
M-2  Manual de tecnologia del hormigén reforzado con fibras de acero 19,83 15,03 ...
M-3  Principios generales para el proyecto de detalles de armado 19,83 1503 ...
M-4  Manual de ejemplos de aplicacion a la EHE a la edificacion 27,05 2164 ...
M-5  Conceptos de aseguramiento de la calidad aplicados al control de recepcion del hormigon estructural 19,83 15,03  ................
adaptado a la EHE
M-6  Método de Bielas y Tirantes 25000 20,00 ...
M-7  Control estadistico.del hormigon estructural 3500 30,00 ...
M-8  Recomendaciones para el proyecto de estructuras de hormigon de alta resistencia 2500 20,00 @ ...
M-9  Pruebas de Carga de Estructuras 2500 20,00 ...

Estudio del comportamiento en servicio, prerrotura y rotura de puentes de hormigdn con pretensado 18,03 9,02
exterior - Gonzalo Ramos Schenider

Evaluacién del comportamiento funcional y de la seguridad estructural de puentes existentes de 18,03 9,02
hormigdén armado y pretensado - Juan Antonio Sobrino Almunia

Reparacion de elementos lineales de hormigén armado. Comportamiento en servicio 18,03 9,02 .
- Manuel Qctavio Valcuende Paya

Comportamiento en servicio del hormigdn estructural. Estudio tedrico y experimental 24,04 1202 ...

- Alejandro Pérez Candentey

El efecto del tamafio y mecanismos de rotura en el ensayo de comprension diametral - Claudio Rocco 30,06 1503 ...
Influencia del tamafio y de la adherencia.en la armadura minima de vigas en flexion 30,06 1503 ...
- Gonzalo Ruiz Lopez

Analisis acoplado de los fendmenos de fluencia, retraccion y fisuracion y efectos de segundo orden 30,06 1503 ...
en estructuras de hormigon armado - José Antonio Martinez

Andlisis técnico-econdémico de la influencia que presenta el empleo de diferentes materiales y tipologias 30,05 15,03  ...............
estructurales en el proyecto de estructuras de edificios - Jestis Gémez Hermoso

Estudio de los mecanismos combinados de fisuracién y adherencia en elementos de hormigén armado 19,83 15,03  .................
y pretensado- Bahaa Sharaf Tork

Estudio experimental y numérico del comportamiento en servicio y rotura de puentes continuos 19,83 1503 ...
prefabricados monoviga - Gustavo Ariel Pérez

Influencia de la puesta en obra del hormigon en la durabilidad de las estructuras de hormigén armado 19,83 15,03 ...
y pretensado(+ separata) - Manuel Burén Maestro

Comportamiento y optimizacién de puentes atirantados continuos - Juan Rodado Ldpez 19,83 1503 ...
Establecimiento de indices de calidad de la union entre tongadas en presas de hormigén HCR 19,83 1503 ..
- Jesus M. de la Fuente Gonzélez ]

Andlisis estructural de puentes arco de fabrica. Criterios de comprobacion - José A. Martin Caro Alamo 19,83 15,03  .....cccccoeeee
Comportamiento estructural y criteros de disefio de los puentes con pretensado extradosado 19,83 1503 ...
- Gustavo Chio Cho

Estudio de la adherencia de cordones de pretensado en elementos prefabricados de hormigonesde 19,83 15,03  ..................
altas prestaciones iniciales - Cristina Vazquez Herrero

Estudio experimental de la adherencia de cordones pretesos en hormigones de altas prestaciones 19,83 1503 ...
iniciales - José Rocio Marti Vargas

Comportamiento diferido del hormigdn estructural considerando la no linealidad mecanica. Estudio 19,83 1503 ...
tedrico y experimental - Mirian Valentina Sanchez Pérez

Shear Strength of Reinforced High-Strengh Concrete Beams - Antoni Cladera Bohigas 19,83 1503 ...
Estudio del comportamiento del hormigdn con fibras de acero en elementos laminares de pequefio 19,83 1503 ...
espesor y su comportamiento postfisuracion- Alberto Domingo Cabo

Evaluacion no lineal de los efectos estructurales producidos por las deformaciones diferidas del 19,83 1503 ...

hormigén y el acero - Miguel Fernandez Ruiz

Revista N ... 24,00 20,00 ...



Normas que deben cumplir los articulos

ache

1. CONDICIONES GENERALES

Hormigoén y Acero, la revista de la Asociacion Cientifico-
técnica del Hormigén Estructural, acoge la publicacion de
articulo no so6lo 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 hormigdn estructural. Igualmente, y dada la cada vez
mayor transversalidad que existe en el mundo de la inves-
tigacion, proyecto y construccion de estructuras, la revista
acogera igualmente trabajos originales relacionados con
cualquier 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 continuacién 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 eventual-
mente al Autor los cambios que, en su opinioén, deben
efectuarse para su final publicacion en “Hormigon y Acero”.
Toda correspondencia en este sentido se mantendra directa-
mente con el Autor o primero de los Autores que figuren en
el Articulo.

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
programa de tratamiento de Word 95, o superior. Podra
presentarse 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 envia-
ran 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 espafiol e inglés, deberd ser breve y expli-
cito, reflejando claramente el contenido del Articulo. A

que se envien para su publicacion

en HORMIGON Y ACERO

continuacion, se hard constar el 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
espaniol e inglés, de extension no inferior a cien palabras
(unas ocho lineas mecanografiadas) ni superior a
cincuenta palabras (doce lineas).

El titulo del articulo, el nombre del autor o autores y los
resumenes del articulo en espafiol e inglés se enviaran
duplicados en un disquete aparte, con objeto de introducir-
los automaticamente en la Base de Datos de articulos de la
revista, que sera incluida en la pagina web de la asociacion
a partir de su publicacion en Hormigon 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 permi-
tira formato A3), debiéndose suprimir la informacion
innecesaria y estar dibujados con tinta negra. El tamafio de
numeros y letras empleados en el original debera ser tal
que, tras la reduccion al ancho de una, dos o tres colum-
nas, resulte de cuerpo t (1.75 mm de altura) o, excepcio-
nalmente, de cuerpo 6 (1,50 mm de altura).

Los originales de las figuras y graficos se admiten en
formato 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 figuras 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 tamafo de
letras y numeros seguira las pautas indicadas para los
planos, recomendandose 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, s6lo si
éstos estan elaborados con el programa EXCEL®, el cual
permite una buena comunicacién con los programas de
preimpresion. Las pautas de presentacion son las mismas



que las indicadas para las figuras en soporte papel, pero
tiene la ventaja de que, en imprenta, pueden manipularse los
tamafios de forma bastante automatica, pudiéndose lograr
calidades de reproduccion adecuadas en todos los casos, por
lo que se recomienda emplear este soporte para graficos
complicados. En cualquier caso, los archivos estaran
adecuadamente identificados con un nombre, y relacionados
con el numero de grafico o figura que corresponda.

Excepcionalmente se admitiran en formato digital grafi-
cos o figuras de tipo “linea” escaneados, debiéndose utili-
zar entonces una resolucion minima de 300 ppm.

No se admite ningun tipo de texto, figura o grafico en
soporte digital realizado con Power-Point® por su imposi-
bilidad de traduccion a los programas de preimpresion.

Todas las figuras irdn numeradas correlatiamente como
tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.

2.4. Fotografias

Se procurara incluir sélo las que, teniendo en cuenta su
posterior reproduccidn, sean realmente utiles, claras y repre-
sentativas. Con independencia de las copias que se piden
para formar la maqueta, se deberan suministrar los origina-
les. Estos pueden ser en formato analégico o digital.

En formato analégico se preferira la diapositiva en color
a la foto en papel color, y ésta a a de blanco y negro. No
se admitiran como originales diapositivas realizadas sobre
fondo azul.

En formato digital y, para fotografias originales, solo se
admiten fotografias digitales obtenidas con camaras equi-
padas con un sensor de 2 millones de pixels de resolucion
o superior, y archivadas en formato SHQ/HQ (resolucién
superior a 1600 x 1200 pixels).

Para fotografias escaneadas, solo puede garantizarse una
calidad de reproduccion minima con resoluciones iguales o
superiores a 1200 ppm. Los originales deben enviarse prefe-
rentemente en archivos tipo TIF, admitiéndose, excepcional-
mente, archivos JPG grabados con calidad optima.

Todas las fotografias irdn numeradas correlativamente
como tales y llevaran su correspondiente pie explicativo.
2.5. Tablas y cuadros

Cumpliran las condiciones indicadas para las figuras en
el punto 2.3. Llevaran numeracion correlativa, citada en el

texto y un pie con la explicacion adecuada y suficiente
para su interpretacion directa.

2.6. Unidades

Las magnitudes se expresardn en unidades del Sistema
Internacional (S.1.) segun las UNE 5001 y 5002.

2.7. Formulas, letras griegas, subindices, exponentes

En las féormulas se procurara la maxima calidad de escri-
tura y emplear las formas mas reducidas, siempre que no
entrafien riesgo de incomprension. Para su identificacion
se utilizara, cuando sea necesario, un numero entre parén-
tesis, a la derecha de la formula.

Se elegira un tipo de letra (Times New Roman u otras
similares) tal que las letras griegs, subindices y exponen-
tes resulten perfectamente identificables, procurando
evitar los exponentes complicados y letras afectadas
simultaneamente de subindices y exponentes.

Se diferenciaran claramente mayutsculas y mindsculas y
aquellos tipos que puedan inducir a error (por ejemplo, la
Iyel1l;1a0yelcero; laKylak, etc.).

2.8. Referancias bibliograficas

Las referencias bibliograficas citadas en el texto se reco-
geran al final del mismo, dando todos los datos precisos
sobre la fuente de publicacidn, para su localizacién.

Las citas en el texto se haran mediante numeros entre
paréntesis. En lo posible, se seguiran las normas interna-
cionales utilizadas generalmente en las diversas publica-
ciones, es decir:

Referencias de Articulos publicados en Revistas

Apellidos e iniciales del Autor o Autores; titulo del Arti-
culo; nombre de la publicacion; numero del volumen y
fasciculo; 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; edicidn; editorial y lugar y afio de publicacidn.

3. PRUEBAS DE IMPRENTA

De las primeras pruebas de imprenta se enviara una
copia al Autor para que, una vez debidamente comproba-
das y corregidas, las devuelva en el plazo maximo de
quince dias, con el fin de evitar el riesgo de que la publi-
cacion de su articulo tenga que aplazarse hasta un poste-
rior nimero de “Hormigén y Acero”.

En la correccion de pruebas no se admitirdn modifica-
ciones que alteren sustancialmente el texto o la ordenacion
del Articulo original.
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