n° 237

Tercer trimestre de 2005

e

Asociacion Cientifico-técnica
del Hormigon Estructural

dC h e |\ http://www.e-ache.net

Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026



ASOCIACION CIENTIFICO -TECNICA DEL HORMIGON ESTRUCTURAL

b' TR

-

Foto de portada Torre Cube en Zapopan (México)

Resultado del Concurso para el disefo del cartel anunciador del Il

i Congreso de ACHE “Puentes y estructuras de Edificacion” ........ 5-7
REALIZACIONES
La Torre Cube en Zapopan (MEXic0) ..........cviviiiiinrnrnnnnnnnn 9-22
ac h e The Cube Tower in Zapopan (Mexico)
L. Bozzo
Instituto de Ciencias de la Construccién
Eduardo Torroja (C.S.1.C. i s . P
S Iné eni(ems de)Caminos Canales y Estructura colgada del edificio “Parc de Recerca Biomédica” en Barcelona . 25-39
Puertos. ' Hanged structure of the building “Parc de Recerca Biomédica”
Escuela Técnica Superior de Ingenieros de /n Barcelona
Caminos, Canales y Puertos de Madrid. M. Ortega, E. Bordd, J. Pascual y F. Millanes
DIRECTOR:
Luis M2 Ortega Basagoiti
VOCALES:
Juan Luis Alcala Sanchez INVESTIGACIONES
ﬁ;‘f}é‘f;ﬁég?igggﬁgﬁi Conceptos especificos del proyecto de estructuras en zonas sismicas . . . . . 41-60
Jaime Fernandez Gémez Specific concepts in the seismic design of structures
Jaime C. Gélvez Ruiz M. A. Astiz, A. Mari y B. Perepérez
Jesis Gémez Hermoso
David Izquierdo L6pez . . . .
José Antonio Llombart Jaques Conosién bajo tension de los aceros de pretensado en soluciones de
Francisco Moran Cabré bicarbonato . . 61-73
Santiago Pérez-Fadén Martinez -
Javier Ripoll Garcia-Mansilla Stress corrosion crackmg of prestressed steels in b/carbonate solutlons
Jeslis Rodriguez Santiago J. Sanchez, J. Fullea, C. Andrade y C. Alonso

Julio Vaquero Garcia
José M2 de Villar Luengo . e . . e e . .
Modelo simplificado para carriles embebidos. Estudio técnico-experimental

ASESORES:
Antonio Aguado de Cea con polimero y corcho ........ 75-84
AR A FEIED R Eaice Simplified model for embedded rails. Technlcal—experlmental study
Juan Carlos Arroyo Portero ith kelast
Alex Barbat Barbat with corkelas
Manuel Burén Maestro O. Ait-Salem y C. Huerta

Ramoén del Cuvillo Jiménez
David Fernandez Ordéfiez

Enrique Gonzélez Valle Método simplificado de calculo de la respuesta tltima de elementos de
Javier Leon Gonzalez honmigén reforzados a flexion con materiales compuestos. Propuesta y
Rafael Lépez Palanco
Antonio Mar( Bernat verificacion experimental ........... 85-97
Julio Martinez Calzén Simplified method for predlctlon bendmg response of RC members
Francisco Millanes Mato strengthened with FRP composites. Proposal and experimental vali-
Carlos Siegrist Fernandez .
S dation
ECRETARIO:
Jaime Peribéfiez Sebastian J. Pascual y J. R. Casas

La Asociacion, una de cuyas finalidades es divul-

gar los trabajos de investigacion sobre la cons-
truccién y sus materiales, no se hace responsa- USO Y MANTENIMIENTO

ble del contenido de ningtn articulo y el hecho  Criterios para la evaluacion de estructuras de hormigén armado ......... 99-110
3 G TRiinE S0 ChLSIE 19 IWEES G etk Criteria for strength evaluation of reinforced concrete structures
alguno, conformidad con la tesis expuesta. .
A . M. J. Freire
De acuerdo con las disposiciones vigentes, debe-
rd mencionarse el nombre de esta Revista en
toda reproduccién de los trabajos insertos en la
niSey RINCON DE ACHE
Hormigon y Acero: Las arquitecturas del Madrid 2012 . ... ........ ... it 111-115

E.T.S.I Caminos, Canales y Puertos
Avda. Profesor Aranguren, s/n
Ciudad Universitaria
28040 Madrid
Tel.: 91 336 66 98 - Fax: 91 336 67 02
Depésito Legal: M-853-1958
I1SBN: 0439-5689
Disefio: Maria del Pozo
Imprime: Invoprint, S.L

Hormigdén y Acero ¢ n°237, 3.° Trimestre 2005
Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026




La Torre Cube en Zapopan

(México)

The Cube Tower in Zapopan (Mexico)

¢
Luis Bozzo

Doctor Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos

RESUMEN

La torre CUBE es un edificio singular
de 70 m de altura construido en
Zapopan, México. El area total cons-
truida es de 17.000 m? para parking y
oficinas. Aproximadamente 10.000 m?
corresponden a parking y los restantes
7.000 m? a zonas de circulacion vertical
y oficinas. El promotor privado desde el
principio busco un edificio singular
pero manteniendo su coste en valores
admisibles. Desde el inicio se coordino
la forma estructural éptima, mantenien-
do el concepto estético de tres mddulos
de oficinas ligados entre si por nucleos
de servicios. El desafio era construir en
una zona de alta intensidad sismica un
edificio con muchas irregularidades en
planta y en altura. Todo el edificio se
apoya solo en tres macro-pilares o
nucleos de hormigén que sirven de cir-
culacion vertical. Los grandes volados
de hasta 10 m, junto con plantas libres
de hasta 22 m, fueron resueltos con
innovadoras vigas en celosia metalicas
y el uso masivo de forjados postensa-
dos. Esta solucidn proporcioné plantas
diafanas y relaciones muy altas de luz/
canto (L/55) para elementos simple-
mente apoyados. La cuantia media de
acero activo fue de sélo 3,3 kg/m?
(3 cables por metro) y para el acero
corrugado fue de 10 kg/m?.
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1. INTRODUCCION

La torre CUBE es un edificio de 70 m
de altura construido en una zona de alta
sismicidad en Zapopan, México. El area
total construida es de 17000 m? para uso
de parking y oficinas. El promotor pri-
vado desde el principio busc6 un edifi-
cio singular pero manteniendo su coste
en valores admisibles. Para ello se con-
tratd el proyecto arquitectonico al estu-
dio de Carmen Pinos y el proyecto
estructural a nuestra oficina, ambos de
Barcelona. Desde el principio se coordi-
né la forma estructural 6ptima, mante-
niendo el concepto estético de tres
madulos de oficinas ligados entre si por
ndcleos de servicios. La planta de las
oficinas es, por tanto, como un trébol de
tres hojas con tres nicleos de servicios
entre hoja y hoja. Todo el edificio desde
la planta baja hasta la cubierta esta apo-
yado en solo tres macro-pilares, que son
precisamente los mencionados nicleos
de servicio. El desafio era construir en
una zona de alta intensidad sismica un
edificio con muchas irregularidades en
planta y en altura, con un costo total de
construccidn por debajo de los 400 dola-
res/m? incluyendo instalaciones y acaba-
dos hasta cada oficina (es decir las ins-
talaciones y acabados no se construye-
ron dentro de cada oficina para que cada
cliente las disponga y distribuya segun
su conveniencia y necesidades).

ABSTRACT

The CUBE tower is an office build-
ing 70 m height, with a total construct-
ed area of 17.000 m?, built in Zapopan,
Mexico. From the total area, approxi-
mately 10.000 m? correspond to park-
ing areas and the remaining 7.000 m?
to offices and vertical circulation
areas. The private owner, from the
beginning, looked for a singular build-
ing but keeping the cost on reasonade
limits. From the beginning, we coordi-
nated with the architect the optimal
structural shape, maintaining the aes-
thetic concept of three office modules
linked together by the services nucleus.
The challenge was to build, in a high
seismic intensity zone, a building with
many irregularities in plan and in
height. The whole building is support-
ed only on three macro-columns or
concrete nuclei that are also used as
vertical circulation elements. The long
cantilevers, up to 10 m, together with
up to 22 m slab spans were solved by
massive use of postensioning and inno-
vating steel wall beams. This solution
provided diaphanous plants and very
high length/thickness relations (only
L/55 for simple supported elements).
Average steel densities were only 3,3
kg/m? for prestressing steel and 10
kg/m? for deformed bars.
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1. INTRODUCTION

Tower CUBE is a 70 m high building
constructed in a zone of high seismicity
in Zapopan, Mexico. The constructed
total area is of 17000 m? for parking
and offices use. The private promoter
looked from the beginning for a singu-
lar building but maintaining its cost in
permissible values. To achieve this goal,
he contracted the architectural project
to Carmen Pinos firm and the structur-
al project to our office, both of
Barcelona, Spain. From the beginning
the optimal structural shape and mate-
rials were coordinated, maintaining the
aesthetic concept of three modules of
offices linked to each other by a nucle-
us of services. The plan of the offices is,
therefore, like a trefoil with three nuclei
of services between leaf and leaf. The
whole building from the ground floor to
the roof is supported on only three
macro-columns, that are the mentioned
nuclei of services. The challenge was to
build in a zone of high seismic intensity
a building with many irregularities in
plan and height, with a total construc-
tion cost below 400 USD/m? including
finishings and installations up to each
office entrance (the finishings and
installations were not constructed with-
in each office so that each client
arranges and distributes according to
his/her convenience and necessities).

Figura 1. Vista en planta que muestra 2 médulos de oficinas, 3 nlcleos de
servicios y el area central interior para iluminacién natural. En el médulo
inferior se aprecia,ademas, la direccién de las viguetas postensadas paralelas
a su fachada.

Figure 1. Plan view of CUBE Tower under construction showing the three
services nuclei cores, two office modules, and the open central space for
natural illumination. The lower office module also shows the postensioning
direction parallel to the facade.

The building consists of 21 levels,
four of which are parking areas (levels
from -12,90 to -4,35 m) and the rest are
offices (levels -1,50 to +57,05). The
structure includes the totality of the lot
(50x60 m) in the levels of the parking,
whereas from the first level of offices,
the building is conceived like three
modules of offices independent but
linked to each other by means of the
three macro-columns or nuclei of serv-
ices that contain all the vertical circula-
tions. The architectural project contem-
plates a very particular disposition of
the space of the three modules of
offices, suppressing one or two modules
in some levels. This is shown in Figures
1,2 and 3.

The parking area has a distribution of
vertical elements different from the one
for the elements of upper plants for
offices. Each plant of the parking is
inclined less than 4% to optimize the
space, avoiding zones of exclusive use
for ramps. That is to say, instead of hav-
ing high slope isolated ramps (where
parking space is lost), all the plan is
inclined a £4%, a sufficiently low value
to park comfortably throughout the
whole parking, changing
level. Its structure is
formed by the surround-
ing wall, the nuclei curved
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El edificio consta de 21 niveles, cuatro
de los cuales seran utilizados como esta-
cionamiento (niveles —12.90 a —4.35 m)
y el resto serd oficinas (niveles —1.50 a
+57.05). En los niveles del estaciona-
miento la estructura incluye la totalidad
del solar (50 x 60 m), mientras que
desde el primer nivel de oficinas, el edi-
ficio es concebido como tres modulos
de oficinas independientes pero ligadas
entre si dos a dos mediante los tres
macro-pilares o nucleos de servicios
que contienen todas las circulaciones
verticales. El proyecto arquitectonico
contempla una disposicion muy particu-
lar del espacio de los tres médulos de
oficinas, suprimiendo en algunos nive-
les un o dos maddulos segun se aprecia
en las figuras 1, 2 y 3.

El &rea de estacionamiento, como es
habitual dado su uso, tiene una distribu-
cidén de elementos verticales distinta a la
de los elementos de plantas superiores
para oficinas. Cada planta de estaciona-
miento esta inclinada menos de 4% para
optimizar el espacio evitando zonas de
uso exclusivo para rampa. Es decir, en
lugar de disponer forjados planos vy
rampas aisladas de pendiente pronun-

A\
Wi

Figura 2. Vista lateral de mddulo de oficinas con el voladizo

principal de, aproximadamente, 8m y vista por debajo de la

direccion de las viguetas postensadas.

Figure 2. Lateral view of a module of offices with the main
8 m cantilever solved using a steel truss. This view also
shows the direction of the slab postensioning.
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Figura 3. Entrada principal del edificio con luz libre en fachada de 22 m resuelto con forjados
postensados de canto 40 cm (relacion L/55) simplemente apoyados en las vigas celosia
metalicas laterales. Las pletinas metdlicas frontales estan embebidas en los forjados para la
posterior sujecién de la estructura de fachada.

Figure 3. Main entrance of the building with 22 m spans using 40 cm depth unidirectional
postensioned slabs (L/55 ratio) simply supported in the lateral vertical trusses. The frontal
metallic plates are for supporting the exterior wood facade.

ciada en las que se pierde espacio de
estacionamiento, toda la planta se incli-
na un +4%, valor suficientemente bajo
como para poder estacionar comoda-
mente a lo largo del parking y cambiar

de nivel. Su estructura esta formada por
el muro perimétrico, las pantallas cur-
vas, que se recortan considerablemente
para la circulacion de coches, y pilares
adicionales. Los forjados son principal-

L. Bozzo

walls (that are cut considerably for the
cars circulation), and additional interi-
or columns. The slabs are mainly unidi-
rectional supported on the perimeter
and for the —=1,5 m level only also on
special variable section elements shown
in Figures 4 and 5. In this figure the
variable section of the vertical element
is appreciated, being reduced consider-
ably to diminish its impact in the circu-
lation of the cars. This minimum dimen-
sion in the base was calculated numeri-
cally matching inertia in its upper end
(without the collaboration of the adja-
cent wall) and in the base (with the col-
laboration of a wall width of 45 degrees
from its upper end). Since in many zones
of the level -1,5 m the slab does not
reach the curved nuclei wall, these spe-
cial elements work like cantilevers with
a constant bending moment in the verti-
cal element. For that reason the concept
was to reduce to the minimum the depth
of the vertical element but maintaining
a constant inertia that provides a resist-
ant structural logic.

Figure 4 shows the ground floor and
level -1 illustrating the necessity of the
special vertical structural elements
because in many zones the slab does not
get to lean in the three macro-columns

Figura 4. Plantas baja y sétano —1 mostrando la rampa de acceso y la necesidad de las ménsulas escultéricas
en gran parte del perimetro por la irregularidad entre plantas.

Figure 4. Ground floors and level —1 showing access ramp and the necessity of the variable section special structural elements to a large
extent of the perimeter due to the irregularity between plants.
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Figura 5. Zona del estacionamiento planta sétano —1 con los apoyos de seccién variable
y luces libres de aproximadamente 13 m.

Figure 5. Variable section special supports for the —1,5m parking level.

or nuclei of circulation. This condition
together with the necessities of free cir-
culation and parking spaces were solved
with the cantilevered elements shown in
Figure 5 where a zone of circulation
without intermediate columns is appre-
ciated. One of the office modules, with
temporary supports, is shown at the back
of the image. Below it the cars circulate,
parking thro ughout the smooth ramps.

In the previous figures the building
singularity can be appreciated along
with the disposition of the space of the
office modules, referred in previous
paragraphs. A mixed structure combin-
ing reinforced concrete, postensioning
concrete and laminated steel allowed to
construct this very singular building
with a cost below 7 million USD includ-
ing finishings and installations up to
each office.

2. STRUCTURAL SCHEME

The final cost of a building is the
result of diverse factors, above all the
adopted scheme of transmission of
loads, along with its spans and materi-
als. In general, a building will be eco-
nomic if its loads transmission mecha-
nism is clear and defined. This is so
because the analysis model will be more
exact and effective, resulting in an opti-
mization of sections and members. On
the other hand, the correct selection of
the material and the structural shape

determine the final cost. The function
and the form must go together as far as
it is possible. On the other hand, per-
haps these basic aspects of the project
are now a little in disuse due to the mas-
sive use of computers. This has a
remarkable increase in the analysis
capacity but gives as a result, paradox-
ically, the present increase of steel and
concrete ratios per m? in comparison
with years ago.

The proposed building is evidently
singular in its concept but it has well
defined load transmission mechanisms.
The concrete is present in a large extent
of the building, but the laminated steel
is located in the cantilever steel trusses,
to decrease considerably its own weight
in comparison to a similar concrete
beam. These steel trusses beams
behave, structurally, as the so called
wall or great depth beams. In addition,
the steel allows an almost complete
pass of natural light and provides a sys-
tem potentially very ductile and redun-
dant, quite advisable for seismic zones
(Bozzo and Barbat 2002). On the other
hand the unidirectional slabs, with their
high incidence in costs, are solved with
postensioning concrete that allows its
optimization and reduction of self
weight.

During some initial stages of the
design process the possibility of having
cantilever concrete beams was consid-
ered. This is certainly a more conven-

La Torre Cube en Zapopan (México)
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mente losas unidireccionales apoyadas
en el perimetro y en ménsulas escultéri-
cas (véanse las figuras 1 y 5) en la cota
-1,5m. En esta figura se aprecia la sec-
cion variabe del elemento vertical,
reduciéndose considerablemente para
minimizar su impacto en la circulacion
de los coches. Esta dimensién minima
en la base fue calculada numéricamente
igualando la inercia en su extremo supe-
rior (sin la colaboracion de la pared
adyacente) y en la base (con la colabo-
racion de un ancho de pared a 45 grados
desde su extremo superior). Dado que
en muchas zonas de la cota —1,5m los
forjados no llegan hasta las pantallas
estas ménsulas trabajan como volados
con un momento de flexion constante
en el elemento vertical. Por ello el con-
cepto era reducir al minimo la profun-
didad del elemento vertical pero man-
teniendo una inercia constante que pro-
porcione una légica estructural resis-
tente.

La figura 4 muestra la planta baja y el
sotano —1 ilustrando la necesidad de las
ménsulas escultéricas debido a que en
muchas zonas los forjados no llegan a
apoyarse en los tres macro-pilares o
ndcleos de circulacion. Este condicio-
nante junto con las necesidades de circu-
lacién y aparcamiento libres del parking
fueron resueltos con los elementos en
voladizo mostrados en la fotografia de la
figura 5 donde se aprecia una zona de
circulacion sin pilares intermedios. En el
fondo de la imagen se muestra uno de
los modulos de oficina apuntalado. Por
debajo del mismo circularan los coches
hacia el parking, aparcando los coches
en bateria a lo largo de la suave rampa.

En las figuras anteriores se puede
apreciar la singularidad del edificio
junto con la disposicion del espacio de
los modulos de oficina, referida en
parrafos anteriores. Una estructura
mixta combinando hormig6n armado,
hormigon postensado y acero laminado
permitié construir este edificio muy
singular por menos de 7 millones de
USD incluyendo instalaciones y acaba-
dos hasta cada oficina.

2. ESQUEMA ESTRUCTURAL

El coste final de un edificio es el
resultado de diversos factores, entre
ellos el esquema de transmision de car-
gas adoptado, junto con sus luces y

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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materiales. En general, un edificio sera
economico si estan claros y definidos
sus mecanismos de transmision de car-
gas. Esto es asi porque el modelo de
analisis serd mas exacto y eficaz dando
por resultado una optimizacion de sec-
ciones y de miembros. Por otra parte, la
seleccion correcta del material y la
forma estructural determinan el coste
final. La funcion y la forma deben ir
juntas hasta el limite de lo posible. Por
otra parte estos aspectos basicos de pro-
yecto quiza estén actualmente un poco
en desuso debido al empleo masivo de
ordenadores que han incrementado de
forma notable la capacidad de analisis
pero dando por resultado, de forma
paraddjica, el incremento actual de las
cuantias por m? de acero y hormigén en
comparacioén a hace unos afos.

El edificio propuesto es evidentemen-
te singular en su concepto pero presenta
mecanismos bien definidos de transmi-
sién de cargas. El hormigon esta en
gran parte del edificio, pero el acero
laminado se ubica en las vigas en celo-
sia en voladizo para disminuir conside-
rablemente su peso propio en compara-
cion a una viga similar de hormigon.
Estas vigas en celosia en voladizo se
comportan, estructuralmente, como las
denominadas vigas pared o de gran
canto de hormigon armado. Ademas, el
acero permite un paso casi completo de
luz natural y proporciona un sistema
potencialmente muy ddctil e hiperestati-
co, muy conveniente frente a acciones
sismicas (Bozzo y Barbat 2002). Por
otra parte los forjados, con su alta inci-
dencia en costos, se resuelven con hor-
migon postensado que permite su opti-
mizacidn y reduccion de peso propio.

Durante algunas etapas iniciales del
proceso de disefio se considerd la posibi-
lidad de tener vigas de hormigon para
los voladizos. Esto es ciertamente un
altemativa mas convencional pero habia
cuatro desventajas: (1) la conexién entre
la viga en voladizo y los nicleos de 30
cm en el inicio del voladizo, particular
mente bajo cargas sismicas (2) esta seria
una solucién isostatica pues un fallo de
la seccion de inicio del volado conlleva
al fallo de la planta, (3) el paso natural
de luz disminuye por el canto de la jace-
na (4) su trabajo es a flexion y no a fuer-
zas primarias de traccién/compresion
como en la solucion finalmente adopta-
da de las vigas en celosia. Entre estos
factores finalmente dos inclinaron la
decisién hacia la innovadora viga en
celosia en voladizo: su redundancia o
hiperestatismo (una eliminaciéon o un
fallo de un elemento diagonal no causa
el fallo del sistema en su conjunto) y la
limpieza de su conexion mediante
muchos puntos en toda la altura del edi-
ficio (este punto se comenta posterior-
mente). Adicionalmente el proceso
constructivo, como en muchas estructu-
ras mixtas (Bozzo y Bozzo 2003) puede
hacer uso de la estructura de acero faci-
litando su ejecucion y disminuyendo el
alquiler de encofrados en altura con rit-
mos de plantas armadas, hormigonadas
y postensadas cada 7 dias.

El edificio en su conjunto da una sen-
sacion de ligereza como se puede apre-
ciar, por ejemplo, en la fotografia de la
figura 9 donde se aprecia uno de los tres
macro-pilares de apoyo de todo el
edificio. Las escaleras de la entra-
day el area de la recepcion tie-
nen secciones muy reduci-

L. Bozzo

tional alternative but there were four
disadvantags: (1) the connection
between the beam and the nuclei 30cm
wall, particularly under seismic loads
(2) this would be a strict equilibrium
solution because a failure of, for exam-
ple, the end section of the cantilever
entails the failure of the whole floor-
plan, (3) the natural pass of light
decreases when the beam depth increas-
es, (4) it is a solution based on bending
work instead of the primary compres-
sion/tension forces induced in the final-
ly adopted solution of the steel truss
beams. Two of these factors were finally
in favour of the innovating vertical steel
trusses: its redundancy (an elimination
or a failure of a diagonal element does
not cause the failure of the system as a
whole) and the clean connection by
means of many points in all the height
of the building (this point is commented
later). Additionally the constructive
process, as in many mixed or composite
structures (Bozzo and Bozzo 2003) can
use the steel trusses to speed up con-
struction, eliminating false framework.
The construction sequence was to build
each plan every 7 days.

The building as a whole gives a light-
ness sensation as can be appreciated,
for example, in Figure 9 where one of
the three macro-columns that support
the whole building is shown. The
entrance stairs and the area of the
reception have reduced sections with-
out problems of vertical vibration. The

Figura 6. Médulo de oficinas en la zona del estacionamiento que muestra los anclajes para postensado en los cordones metélicos
(ésta no es una solucién estandar para anclajes postensados).

Figure 6. Office module in the —1,5 m parking level that shows the postensioning anchorages in metallic cords
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Figura 7. Teniendo el trabajador como referencia la fotografia muestra el vano de 16 m con sus 9 m de voladizo, suspendiendo el techo plano
con los tirantes diagonales y cordones horizontales. El trabajador esta en la planta sétano —1. Las pletinas frontales estan embebidas
en el forjado para el apoyo de los elementos de fachada, la cual es en madera de Finlandia.

Figure 7. With the worker as a size reference, the figure shows the 16 m span with his 9 m cantilever, suspending the flat ceiling with the
steel diagonals and horizontal cords. The worker is in the plan level —1,5 m. The frontal plates are for supporting the facade elements, which

stairs are formed by a postensioned
bidirectional slab of variable section.
At the end shown on the figure the
depth is only 20 cm and in the zone of
greater depth, it is 40 cm. Figure 10

are made of Finnish wood.

shows the central area between the
three nuclei of vertical circulation. This
central area is totally free from the
ground floor (shown in the figure) up to
the roof to give illumination and venti-
lation to the offices. Below the ground

floor the central area is

closed to circulate from
parking towards the
three nuclei of elevators
to the offices.

das sin problema alguno de vibracion. La
escalera esta formada por una losa bi-
direccional también postensada de canto
variable hacia la barandilla de hormigon.
En su extremo visible el canto es de sélo
20 cmy en la zona de mayor canto es de
40 cm. La figura 10 muestra el area cen-
tral entre los tres ntcleos de circulacion
vertical. Esta area central es totalmente
libre desde la planta baja (mostrada en la
figura) hasta la cubierta para dar ilumi-
nacion y ventilacion a las ofici-
nas. Por debajo de la planta baja
el area central es cerrada para
circular desde el parking hacia
los tres nucleos de ascensores a
las oficinas.

3. SISTEMAS
ESTRUCTURALES

El edificio estd formado por
los siguientes sistemas estructu-
rales:

— Cimentacidon mediante tres
losas de 1m de canto que
corresponden a cada ndcleo
de servicios.

Figura 8. Vista diagonal de médulo de oficinas en el nivel —1,5 m y la planta s6tano —1. En esta imagen se aprecia como el nivel de oficinas
-1,5 m no conecta con la estructura de las ménsulas y, por tanto, adicionalmente no se dispone en este nivel de un diafragma rigido.

Figure 8. Diagonal view of the building showing that at the offices —1,5 m level there is no connection between the special cantilevered
vertical elements and the offices. Therefore, at this level there is not a complete rigid diaphragm.
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Figura 9. Modulo 1 y escalera de entrada principal al edificio.
Los macro-pilares son de hormigén blanco.

Figure 9. Module 1 and main entrance stairs of the building.
The macro-columns are of white concrete.

— Muros curvos de hormigén aimado
blancos con espesores de 30 cmy de
15 cm que definen cada ndcleo (ver
figuras 4, 12 y 13). Como se ha
comentado todo el edificio desde la
planta baja para arriba se apoya s6lo
en estos tres macro-pilares.

— Vigas en celosia de acero lamina-
do en voladizo situadas en la altu-
ra completa del edificio y en cada
lado de las oficinas (ver fotogra-
fia de la figura 18).

— Losas uni-direccionales postensa-
das para cada planta de oficinas
con luces de hasta 22 m y con
canto constante de solo 40 cm.
Los nervios son de 20-30 cm y
estan separados 100 cm. Los

Hormigdén y Acero ¢ n° 237 3. Trimestre 2005
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nucleos centrales de distribucion
desde la planta baja hacia los séta-
nos son losas armadas aligeradas
bi-direccionales.

El esquema de transmision de cargas
es claro y simple: cada planta se apoya
en las estructuras de acero laterales, que
a su vez se apoyan en los tres macro-
pilares curvos de hormigén y estos
transmiten su carga a las losas de
cimentacion.

Para las luces medias del estaciona-
miento de 12 m el peso propio de los
forjados es de solo 384 kg/m?, con
acero activo de 2,2 kg/m? (2 cables por
metro) y acero pasivo de menos de 8
kg/m?, tal como se observa en la figura
11 (el peso de este mismo forjado segun
la instruccion EHE seria de 400 kg/m?,

L. Bozzo

3. STRUCTURAL SYSTEMS

The building is formed by the follow-
ing structural systems:

— Foundation formed by three 1m
depth slabs corresponding to each
nucleus of services.

— Curved reinforced concrete white
walls with thicknesses of 30 cm and
15 cm that define each nucleus (see
figures 4, 12 and 13). As mentioned
above all the building from the
ground floor up is supported only
in these three macro-columns.

— Steel truss cantilever beams locat-
ed in the complete height of the
building and in each side of the
offices (see Figure 18).

— Unidirectional postensioning slabs
for each offices plant with spans
up to 22 m and constant depth of
40 cm. The nerves are of 20-30 cm
width and they are separated each
100 cm. The central nuclei of distri-
bution from the ground floor
towards the foundation are rein-
forced hollow section bidirectional
slabs.

The scheme of loads transmission is
clear and simple: each plant-floor leans
in the lateral steel trusses, that lean as
well in the three curved concrete macro-
columns and these transmit their load to
the foundations slabs. For the average
12 m spans of the parking the self
weight is only 384 kg/m?, with a posten-
sioning steel ratio of 2,2 kg/m? (2 cables
by meter) and deformed bars steel
ratio of less than 8 kg/m2. Figure 11
shows a typical section of these park-
ing slabs (according to the Spanish
EHE code its self-weight would be
400 kg/m?; the difference with the
above mentioned value is explained by
the smaller density of the reinforced
concrete of American ACI code — 2400
kg/m?® — applied in Mexico). The slabs
in the office modules are unidirection-
al while in the central zones they are
bidirectional. This is because in the
offices the slabs lean directlyin the lat-
eral trusses, responding its structural
configuration to the geometry of its
supports and corresponding structural
work In the central zones the slabs
lean in the three nuclei of concrete and
the bending work is bidirectional (see
figure 12).
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Figura 10. Vista,
durante la
construccion,

del nicleo central
de iluminacién

y ventilacion.
Figure 10. View,
during construction,
of the central
nucleus of

“ illumination

and ventilation.
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explicandose la diferencia por la menor
densidad del hormigén armado de la
normativa Americana, vigente en
México, que asume un valor de 2400
kg/m?). En los médulos de oficina
las losas son también unidireccio-
nales y en los pasillos o zonas
centrales son bi-direccionales.
Esto se debe a que en las ofici-
nas las losas se apoyan directa-
mente en los volados laterales,
respondiendo su tipologia a la
geometria de sus apoyos y tra-
bajo estructural correspon-
diente. En los pasillos o zonas
centrales las losas se apoyan
en los tres nicleos de hormi-
gon y de alli su trabajo bi-
direccional (ver figura 12).

Esta estructuracion es en
gran parte la razén de la
eficiencia de este comple-
jo edificio. De hecho,

esto se considera uno de

los logros del edificio
dadas las luces grandes

y los volados junto con

la belleza de sus for-
mas que permitan
luces y sombras desde
muchos angulos. El
proyecto amuitectd-
; nico final de Carmen
,-'/ Pinos considera la
cubierta del edificio
usando madera de
Finlandia protegida al clima seco

de Guadalajara.

Con respecto a los volados fue verifi-
cado que bajo un analisis estatico y
dinamico se compensan. Esto significa
que en cada planta se inducen, durante
acciones sismicas, momentos de vuelco
que se compensa entre los bloques. De
esta manera las reacciones debajo de los
nacleos de hormigon no son de traccion.
Esto es una consideracion importante
para el disefio de la cimentacion dado
que es complicado y costoso anclarlas a
tierra por el fuerte condicionante sismi-
co de la localizacion.

Figura 11. Seccién y trazado de postensado para una vigueta tipo de 12 m de luz.
Figure 11. Section and layout of postensioning for a typical 12 m span beam.
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Figura 12. Planos estructurales para dos plantas tipo de la torre CUBE.

(a) Elementos postensados uni-direccionales para la planta sin el area de distribucién central.
(b) Losa bi-direccional para la planta con area de distribucién central.

Figure 12. Structural drawing for two plans of CUBE tower.

(a) Unidirectional postensioned elements for the plan without the area of central distribution.
(b) Bidirectional slab for the central distribution area.

Hormigdén y Acero ¢ n° 237 3. Trimestre 2005
Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026




L. Bozzo

La Torre Cube en Zapopan (México)
The Cube Tower in Zapopan (Mexico)

je9y

. -
i
- |
- 1
[ I
- I
b i
b
\: I )
booeddtd

N
Q
0
o
-
M
L))

1 I dodoool L L

N}

|

I P RN

Figura 13. Planos estructurales de las pantallas curvas que definen los tres nucleos de servicios y donde se aprecian sus recortes

para la circulacion en el parking.

Figure 13. Structural drawings of the curved walls that define the three nuclei of services. The section reductions adopted to facilitate cars

circulation in the parking area are shown.

Figura 14. Modelo de analisis con elementos finitos para el calculo estatico.
Figure 14. Finite elements model for the static analysis.
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Figura 15. Conexién entre los muros de hormigén y las vigas pared de acero
(plantas inferiores suspendidas).

Figure 15. Connection between the concrete walls and the steel truss cantilever beams
(suspended inferior plans).

Otro aspecto importante para este edi-
ficio es la conexion entre los muros de
hormigén y las vigas pared de acero.
Para esta conexidn se dispuso de una
estructura secundaria de acero interior
al muro de hormigon segln se muestra
en las fotografias de las figuras 15y 16.
Esta estructura secundaria es en general
solo un perfil de acero dispuesto hori-
zontalmente en cada nudo (cordones
verticales y diagonal interior como se
muestra en la fotografia de la figura 18),
a excepcion de las primeras losas de
cada bloque (por ejemplo la mostrada
en la figura 15) donde también se dispo-
ne de perfiles verticales. Esto es asi
debido a que las pantallas no contintian
por debajo hacia el sétano y los perfiles

Hormigdén y Acero ¢ n° 237 3. Trimestre 2005
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verticales son en realidad tirantes que
llevan la carga para la planta superior.
Los perfiles metalicos se disponen hori-
zontalmente siguiendo la légica estruc-
tural de tratar de transferir las cargas
hacia dentro del nucleo de las paredes y
evitando el volado por debajo de las
mismas (el volado en la zona del sota-
no). La conexion en si esta resuelta por
placas rectangulares con tubos circula-
res y pletinas radiales de refuerzo. De
esta forma se dota a la conexion de
resistencia por corte, torsional y a fle-
xion. Tedricamente apenas dos conexio-
nes serian necesarias para anclar los
cordones horizontales. Sin embargo
para proporcionar hiperestatismo bajo
cargas sismicas se dispuso de un ele-

L. Bozzo

The structure is to a large extent the
reason of the efficiency of this complex
building. In fact, this is considered one
of the qualities of the building given the
large spans and cantilevered lengths,
along with the beauty of its forms that
allows lights and shades from many
angles. The final architectural project
of Carmen Pinos considers the cover of
the building using wood of Finland
protected to the dry climate of
Guadalajara.

It was verified, under a static and
dynamic analysis, that the cantilevered
elements induced compensating effects.
This means that overturning moments
are induced in each plant, during seis-
mic actions, that are compensated
between the blocks. In this way no ten-
sile reactions underneath the concrete
nuclei are obtained. This is an impor-
tant consideration for the design of the
foundations since it is complicated and
expensive to anchor them to the earth
by the strong seismic conditions of the
location.

Another important aspect for this
building is the connection between the
concrete walls and the steel truss
beams. For this connection, a secondary
steel structure was added inside the
concrete wall, as shown in Figures 15
and 16. This secondary structure is in
general only a horizontal laminated
steel shape in each joint (vertical cords
and inner diagonal as it is shown in
Figure 18), with the exception of the

Figura 16. Detalle tipo para la conexién con
perfiles tubulares y pletinas de refuerzo.

Figure 16. Detail of the connection with
tubular shapes and steel plates of

reinforcement.
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first slabs of each block (for example the
one shown in Figure 15) where also ver-
tical laminated shapes are used. This is
solved so because the concrete walls do
not continue underneath and this verti-
cal steel shapes are in fact tensile ele-
ments hanging the lower plant loads
from the upper one. The steel shapes are
arranged horizontally following the
structural logic of trying to transfer the
loads towards the internal part of the
walls nucleus.

The connection itself is solved by rec-
tangular plates with circular tubes and
radial plates of reinforcement. In this
way the connection is provided with
adequate resistance to shear, torsion
and bending. Theoretically just two
connections would be necessary to
anchor the horizontal  cords.
Nevertheless to provide redundancy
under seismic loads an additional diag-
onal was provided at each level (in
Figure 18 the element is distinguished
since it is diagonal with the opposite
inclination). It is clear that for any
analysis the force in this additional
diagonal will be proportional to the rel-
ative deformation of its fixed ends in the
concrete wall. Given the high stiffness
of these walls it is clear that this defor-
mation in a linear analysis will be low
and therefore the diagonal bar force
will be small too. Nevertheless in case
of possible failure of the main unions
(top or bottom cords) this system pro-
vides an advisable additional security
given the spans and high loads during a
severe seismic event.

4. VERTICAL VIBRATIONS DUE
TO TRANSIT OF USERS

Another important consideration in
the case of reduced depth slabs is the

sensitivity of the user to floor vertical
vibrations. It is known that this limit
state can even cause the closing of any
structure (as for example the well-
known case of the Millennium bridge in
London) and it is commonly a source of
claims. In this project this was an
important consideration due to the sig-
nificant floor spans and, in particular,
due to their slenderness (L/55 for sim-
ply supported elements).

The model of analysis for this study
was local and considered each beam as
a unidirectional element. The following
table provides a summary of the results
for three beams of different length. The
natural frequencies were calculated for
three levels of load: (1) self weight
(s.w.) (2) s.w plus 1 kN/m? of permanent
load and (3) s.w + 3 kN/m? + 2,5 kN/m?
of permanent load and live load.

This analysis indicates a minimum
natural frequency of 2.6 Hz, for the very
low probability load case of s.w. + 5,5
kN/m2. For the case of only s.w. load
this frequency increases up to 3,9 Hz.
EHE Spanish standard does not indi-
cate any specific value for the minimum
natural frequency in offices buildings,
although for “night clubs or concerts
with fixed seats” a value of 3,4 Hz. is
established. It is clear that a building
for offices must have a less strict limit to
the previous one and therefore a value
of 3 Hz is indirectly acceptable.
Therefore these thin slabs would fulfil
this requirement in Spain, except for the
beam of larger span where the frequen-
cy is lower than 3 Hz. However, our
experience in slender slabs indicates
that even the beam of smaller span
could vibrate perceptibly under the pas-
sage of users. Therefore we decided to
oversize the vertical steel elements (see
Figure 17) necessary to support the

La Torre Cube en Zapopan (México)
The Cube Tower in Zapopan (Mexico)

mento diagonal adicional (en la fotogra-
fia de la figura 18 el elemento se distin-
gue puesto que es diagonal con la incli-
nacion opuesta). Es claro que para cual-
quier analisis que se realice la fuerza en
dicha diagonal adicional sera proporcio-
nal al alargamiento relativo de sus
extremos fijados a las pantallas de hor-
migon. Dada la rigidez de dichas panta-
llas es claro que dicho alargamiento
sera bajo y por tanto también lo sera
dicha fuerza. Sin embargo en caso de
fallo eventual de las uniones principales
(cordones superior e inferior) este siste-
ma proporciona una seguridad adicional
conveniente dadas las luces y cargas
durante un evento sismico severo.

4. VIBRACIONES VERTICALES
POR TRANSITO DE USUARIOS

Otra consideracion importante para
cualquier forjado de poco canto es la
sensibilidad del usuario a sus vibracio-
nes. Se sabe que este estado limite
puede incluso causar el cierre de cual-
quier estructura (como por ejemplo el
conocido caso del puente del Milenio en
Londres) y es comln gue sea una fuen-
te de demandas. En este proyecto debi-
do a sus luces significativas para la edi-
ficacion y, en particular, debido a su
esbeltez (L/55 para elementos simple-
mente apoyados) ésta era una considera-
cién importante.

El modelo de analisis para este estu-
dio era local y consideraba cada vigue-
ta de forma unidireccional. La tabla
siguiente proporciona un resumen de
los resultados para tres viguetas de dis-
tinta longitud. Las frecuencias natura-
les se calcularon para tres niveles de
carga: (1) peso propio (p.p.) (2) p.p mas
1 kN/m? de carga permanente y (3) p.p
+ 3 kN/m? + 2,5 kN/m? de carga perma-
nente y de carga viva.

Tabla. Frecuencias de vibracion para distintas viguetas postensadas a diferentes niveles de carga
Table. Natural vibration frequencies for different postensioning beams at different load levels

_ Frecuencias naturales (Hz)
Modo Longitud (m) Natural Frequencies (Hz)
mode Length (m)
p.p p.p. + 1kN/m? p.p. + 5,5kN/m?
1 20,4 39 3,5 2,6
2 19,32 4,5 4,1 3,0
3 18,23 6,5 59 4,3
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Figura 17.. Elementos verticales que proporcionan estabilidad lateral frente a viento para los paneles exteriores de madera

y que reducen perceptiblemente las vibraciones.

Figure 17. Vertical elements that provide lateral stability against wind for the outer wood panels and that reduce the vibrations significantly.

Este analisis indica una frecuencia
natural minima de 2,6 Hz, para el caso
de muy baja probabilidad, de cargas p.p.
+ 5,5 kKN/m?. Para el caso de carga
debido solo al p.p. esta frecuencia
aumenta hasta 3,9 Hz. La normativa
EHE no indica ningun valor especifico
para la frecuencia natural minima en
edificios de oficinas aunque para “salas
de fiestas o conciertos con asientos
fijos” se establece un valor de >3,4 Hz.
Es claro que un edificio para oficinas
deberia tener un limite menos estricto al
anterior por lo que un valor de 3Hz es
indirectamente aceptable. Por lo tanto
estas losas delgadas cumplirian este
requisito en Espafia, excepto para la
vigueta de mayor luz donde la frecuen-
cia es inferior a 3 Hz. Sin embargo,
nuestra experiencia en losas esbeltas
indica que incluso las viguetas de
menor luz podian vibrar de forma per-
ceptible por el paso de usuarios. Por lo
tanto decidimos proyectar elementos
verticales de acero (ver fotografia de la
figura 17) necesarios para apoyar la
fachada de madera e incrementar ligera-
mente su seccion. Estos elementos son
tubulares de 100 mm de didmetro cada
2,5 m, aproximadamente, y son necesar-
ios para la estabilidad del viento de los
paneles de madera de la fachada.

Durante la construccién y antes de
colocar la fachada el caminar de opera-
rios originaba vibraciones ve rticales que
eran claramente sentidas. Después de
colocar los tubos verticales de 100 mm
de diametro para la fachada las vibra-

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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ciones se detuvieron de forma dréastica
y no eran sentidas incluso bajo nuestra
atenta observacion. Esto nos indica: (1)
la frecuencia natural minima de la nor-
mativa EHE deberia aumentarse, para
el caso especifico de oficinas, por lo
menos hasta 4Hz para las cargas de ser-
vicio y (2) las vibraciones son afecta-
das drasticamente por la configuracién
estnctural (condiciones de apoyo) y
pueden reducirse a veces muy facil-
mente por una modificacion simple, tal
como la solucién adoptada de aumentar
ligeramente la seccion de los elementos
verticales tubulares de fachada.

Finalmente la fotografia de la figura
18 muestra una vision del exterior
desde un modulo de oficinas. Antes
incluso de colocar la fachada esta clara
la belleza de las oficinas con los espa-
cios didfanos y abiertos con abundante
luz natural exterior. La conexidn acero-
hormigdn limpia permite detalles sim-
ples para las fachadas de madera y car-
pinteria de vidrio, proporcionando una
estructura segura frente a la accion de
sismos severos. El trabajo cooperativo
entre los arquitectos y los ingenieros
permite alcanzar una mejor calidad
final, logrando una estética singular
con una simbiosis de funcion/forma y
materiales. Finalmente indicar que este
edificio gano recientemente el premio
A rgcatmon 2005 en la categoria de edi-
ficio no residencial otorgado por el
Colegio de A rquitectos de Catalufia a la
mejor obra de arquitectos Catalanes en
el extranjero.

wood fagade, increasing its section
slightly. These are tubular elements of
100mm diameter, spaced every 2,5m
approximately, and are necessary for
the stability under wind of the wood
panels of the facade.

During the construction and before
placing the fagcade, walking of workers
originated vertical vibrations that were
clearly felt. After placing the vertical
tubes of 100mm diameter for the facade
the vibrations stopped and they were not
felt even under our close careful obser-
vation. This indicates to us: (1) the min-
imum natural frequency of EHE stan-
dard should be increased, for the specif-
ic case of offices, at least until 4Hz for
the full service loads level and (2) the
vibrations are affected drastically by the
structural configuration (support condi-
tions) and can be reduced sometimes
very easily by a simple modification, as
the adopted solution of slightly increas-
ing the section of the tubular facade
vertical elements.

Finally, Figure 18 shows an outward-
ly vision taken from a module of offices.
Even before placing the facade, the
beauty of the offices with the
diaphanous and open spaces with plen-
ty of outer natural light is clear. The
clean steel-concrete connection allows
the use of simple detailing for the wood
facades and glass carpentry, providing
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Fgura 18. Vision exterior desde dentro de un médulo de oficinas.
Figure 18. Outwardly vision taken from within a module of offices.

a safe structure against the action of
severe earthquakes. The cooperative
work between the architects and the
engineers allows to reach a better final
quality building, obtaining a singular
aesthetic with a symbiosis of function/
form and materials. This huilding
obtained the prize Argcatmon 2005 in
the category of nonresidential building
granted by the School of Architects from
Catalonia to the best work of Catalan
architects abroad.
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RESUMEN

En el presente articulo se describen las singularidades de la
estructura colgada del edificio “Parc de Recerca Biomedica”
de Barcelona.

El edificio sobre rasante se compone de 9 plantas con forma
eliptica concéntrica, que van reduciéndose con la altura crean-
do asi un tronco de cono con seccion eliptica, que se ve cor-
tado por la cubierta inclinada en direccion al mar.

El edificio esta colgado exteriormente de 69 tirantes meta-
licos que se articulan planta a planta y de una serie de alinea-
ciones verticales de tirantes interiores. El cuelgue exterior
inclinado del edificio obligé a plantear un proceso constructi-
vo con forjados apeados durante las fases de ejecucion, hasta
completar la estructura superior resistente y poder proceder a
realizar el desapeo y cuelgue de los forjados.

Para el enganche de los tirantes exteriores a los forjados se
han empleado unos “tetones de cuelgue” metélicos, adosados
inferiormente a la losa y pretensados mediante Tornillos de
Alta Resistencia. El control del par torsor aplicado a los tor-
nillos se ha garantizado mediante el empleo de Arandelas
Indicadoras de Tensién.

SUMMARY

This article describes the singularities of the hanged struc-
ture of the building ““ Parc de Recerca Biomeédica” in
Barcelona.
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Over the ground level, the building is made up of 9 elliptic
concentrically slabs, which are reduced with the height, crea-
ting a truncated cone cut by the inclined roof in the sea direc-
tion.

The outside of the building is hanged by 69 steal ties, hin-
ged in each slab, while the inside is supported by some lines
of vertical ties. The inclined outside hanging of the building
forced to propose a constructive process with temporary sup-
ported slabs during the execution period, until the superior
resistant structure was finished, so as to proceed with the
hang of the slabs.

For the joint of the outside ties with the slabs it has been
used a metallic “hanging cantilevers”, placed below the
slabs, which are prestressed with High Strength Bolts. The
Torque Control Method applied to the bolts has been guaran-
tied with the Direct Tension Indicator Method..

1. INTRODUCCION

El edificio “Parc de Recerca Biomédica” se encuentra situa-
do en la ciudad de Barcelona, frente al paseo maritimo, junto
al Hospital del Mar, cercano a las torres de Mapfre y del Hotel
Arts, entre el barrio de la Barceloneta y el nuevo barrio de la
Villa Olimpica (Fig. 1).

Se trata de un edificio singular con forma eliptica abierto
al mar, disefiado por los arquitectos Manel Brullet, y Albert
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Figura 1. Situacion del “Parc de Recerca Biomédica”, en el paseo maritimo de Barcelona.

Pineda, para alojar uno de los mayores complejos de investi-
gacion cientifica de Espafia.

El proyecto ha sido financiado por el Ayuntamiento de
Barcelona, el Consorci de la Zona Franca de Barcelona, la
Universidad Pompeu Fabra, y la Generalitat de Catalufia.

La construccion del edificio fue adjudicada a la UTE Parc
Biomeédica, formada por las empresas DRAGADOS vy
COMSA, el proyecto basico de la estructura fue calculado por
el arquitecto Manuel Arguijo, y el proyecto constructivo de la
estructura colgada del edificio sobre la planta baja ha sido
realizado por IDEAM tras el encargo de la UTE para modifi-
car el proyecto original.

Durante la fase de ejecucion de las obras, IDEAM colaboro
con Antonio Tabera de la Direccion Técnica de Edificacion de
Dragados, para la asistencia técnica a la UTE durante las fases
mas singulares del proceso constructivo del edificio.

2. DESCRIPCION DEL EDIFICIO
2.1. Definicion geométrica

El edificio tiene una superficie aproximada de 52.000 m?,
de los cuales 38.500 son de estructura colgada sobre rasante.

Los tres niveles de sotanos bajo rasante, con una superficie
construida de 13.500 m?, estan destinados a aparcamientos,
asi como a albergar bajo el Sector Ill un polideportivo de
1.750 m2. Los forjados de los tres s6tanos son losas macizas
de hormigdn armado de 30 cm de espesor y se encuentran
cerrados por un perimetro de pantallas arriostradas por los
propios forjados.

La parte del edificio sobre rasante es la que presenta una
geometria y tipologia estructural singular.

Las 9 plantas sobre el nivel de calle son plantas elipticas
conceéntricas, que partiendo de unas dimensiones del eje
mayor de 115,10 m y del eje menor de 71,42 m (Fig. 2), se van
reduciendo planta a planta, 1,10 m en el eje mayor, y 0,68 m
en el eje menor (Fig. 3). Las generatrices que unen los extre-
mos de los ejes mayores y menores, definen un cono con sec-
cién eliptica.

El edificio sobre rasante es simétrico respecto del eje mayor
de las elipses, eje que apunta en direccion al mar, mientras
que en la otra direccion principal es asimétrico por el corte
inclinado de la cubierta, con una pendiente hacia el mar del
18,51%. Esta pendiente hace que las elipses de las plantas 1 a
4 sean completas, de tal forma que a partir de la planta 5 van
disminuyendo por el corte con el plano de cubierta (Fig. 4)
hasta dejar la planta 9 reducida a una pequefia zona del Sector
| (sector mas alejado del mar).

Todos los forjados sobre la planta baja presentan un gran
hueco rectangular central, con el lado largo paralelo al eje
mayor de las elipses. Este hueco divide los Sectores 11, y 1ll,
en dos lados iguales (Norte y Sur) y materializa en el Sector |
una gran fachada interior a modo de balcon frente al mar.

2.2. Forjados

Los 9 forjados colgados son losas macizas de 28 cm de
espesor en hormigon armado HA-30, con una altura entre
plantas de 4 m. Cada planta se divide en tres sectores separa-
dos por dos juntas de dilatacion paralelas al eje menor de las
elipses. Para evitar la colocacién de doble linea de pilares y

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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PLANTA 1

*

Figura 2. Planta 1. Forjado eliptico de semieje mayor 57,55 m y 35,71 m de semieje menor.

Figura 3. Planta 4. Forjado eliptico de semieje mayor 55,90 m y 34,69 m de semieje menor.

pantallas, los vanos extremos de los forjados del Sector Il
(central), se apoyan en los Sectores | y 1l mediante el empleo
de pasadores conectadores.

2.3. Elementos de soporte. Pantallas, pilares y tirantes
Los forjados de los Sectores 11 y Il tienen una forma de tra-

bajo claramente definida por las alineaciones de porticos
paralelas al eje menor de las elipses. Las plantas se sustentan

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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por unas pantallas centrales de 3,60 m de longitud y 0,40 m de
espesor, por una linea de pilares interiores y por una alinea-
cion de pilares exteriores que siguen la forma eliptica del
borde de los forjados. (Fig. 5y 6).

Los pilares interiores son de seccidn variable reduciéndose
en altura desde 1,00 x 0,25 m a 0,80 x 0,25 m, mientras que
los exteriores se reducen con la altura desde 1,00 x 0,35 m
hasta 0,80 x 0,25 m. El hormigon empleado en las pantallas y
pilares es HA-40.
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Figura 4. Planta 7. Forjado eliptico de semieje mayor 54,25 m y 33,66 m de semieje menor.

EJE-11

Figura 5. Pértico Tipo del Sector I1.

Cada sector lleva un nucleo de pantallas cerrado de forma
rectangular de 7,20 x 3,60 m con espesores de 0,40 m que lo
estabiliza frente a las acciones transversales de viento, y sir-
ven como nucleo de escaleras.

Los porticos formados por las pantallas, y pilares definen una
luz transversal para los forjados de 7,20 m. Entre las pantallas
centrales y el pilar interior hay un espacio libre de 2,10 m, y

entre pantallas y pilares exteriores la luz es variable hasta un
maximo de 7,60 m por la forma eliptica de los forjados.

El resto del forjado interior de cada planta, desde el pilar
interior hasta el voladizo 4,75 m +2,10 m, se sustenta median-
te el cuelgue interior. Los tirantes interiores son perfiles meta-
licos HEM 200 dispuestos cada 3,60 m partiendo en dos la luz
transversal entre los pérticos de pilares y pantallas.

Hormigdén y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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EJE 16

Figura 6. Pértico Tipo del Sector I11.

Del mismo modo, los forjados desde los pilares exteriores
hacia el voladizo exterior, se sustentan mediante el cuelgue
exterior del edificio. Este ultimo, se resuelve mediante el
empleo de tirantes inclinados metélicos de acero de 460
N/mm? de limite elastico con seccién variable por plantas
entre 56 mm y 76 mm.

Estos tirantes exteriores se disponen cada 3,60 m, al igual
que los tirantes interiores, enfrentando un tirante a cada porti-
co de pantallas y pilares y situando otro entre ellos. Los tiran-
tes exteriores se articulan planta a planta uniéndose a los for-
jados mediante el empleo de unos “tetones de cuelgue exterior
de forjados”.

Los tirantes interiores y exteriores de cuelgue de forjados se
enganchan en la estructura superior resistente. Dicha estructu-
ra se compone de las vigas principales de cuelgue, las riostras
interiores, y una doble riostra exterior.

Las vigas principales son de hormigon pretensado HP-40,
de 4,00 m de canto y 0,60 m de ancho. Se empotran en las
pantallas centrales y en los pilares exteriores cada 7,20 m, y
recogen directamente la mitad de los tirantes interiores y exte-
riores.

Los tirantes interiores situados entre ejes de pantallas y
vigas (cada 3,60 m), se enganchan a la estructura superior
mediante la unién a la riostra interior. Esta gran viga es de
hormigdn armado HA-30 de canto variable, y une todas las
vigas de cuelgue de los Sectores I, y 11I.

Del mismo modo, los tirantes exteriores dispuestos entre
ejes de pantallas y vigas de cuelgue, se enganchan mediante
los “tetones superiores de cuelgue” metalicos a la doble rios-
tra exterior. Estas riostras son también de hormigén armado
HA-30 y recorren todo el perimetro del edificio, uniendo las
vigas del mismo modo que la riostra interior.

Los forjados del Sector | se sustentan en una serie de aline-
aciones de pantallas en las dos direcciones principales del edi-
fico, en la alineacion de pilares exteriores, y en los cuelgues
exterior e interior. (Figs. 2, 3y 4)

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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El interior de los forjados del Sector | tiene una longitud en
la direccion del eje mayor de la elipse de 13,25 m en las plan-
tas 1, 3,5,y 8,yde8,25 men las plantas 2, 4,6,y 7. En la
direccion del eje menor todas ellas tienen una luz de 21,40 m.

Estas grandes zonas con forjados de hormigdn de 28 cm de
espesor se sustentan mediante dos grandes tirantes centrales
HEM 300 en acero S-355, que parten los 21,40 m de luz trans-
versal en tres vanos de 7,20 m y distan 6,05 m de las panta-
llas centrales (Figs. 2, 3, 4, 7y 8). Las plantas 1, 3, 5, y 8 con
voladizos mayores, se sustentan también en el extremo
mediante 3 alineaciones de tirantes verticales metalicos de
acero de 460 N/mm?2 de limite eléstico, y 76 mm de diametro
(Figs. 7y 8).

Figura 7. Pértico Tipo del Sector | paralelo al eje mayor
de las elipses.
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Figura 8. Portico Central del Sector | paralelo al eje menor de las elipses.

Ambas familias de tirantes se enganchan a las vigas de cuel-
gue soportando una superficie interior total en los forjados
mayores de 284 m? y de 180 m? en los menores, con la ausen-
cia de pilares en los 284 m? de la planta baja.

3. PROCESO CONSTRUCTIVO

El proceso constructivo de los s6tanos bajo rasante se reali-
za de una forma convencional. En primer lugar se ejecutan las
pantallas perimetrales, y a medida que se van excavando los
sotanos, se realizan los anclajes provisionales al terreno en
niveles intermedios.

Una vez que se han excavado los sotanos, se ejecuta la
cimentacion del edificio. Bajo las principales pantallas del
edificio se ejecutan unas pantallas de cimentacion, de 6 6 9 m
de profundidad, a modo de pilotes, para posteriormente reali-
zar una losa de cimentacion de 1,80 m de canto.

Concluida la losa de cimentacion, los 3 s6tanos se ejecutan
de forma convencional cimbrando una planta sobre otra hasta
llegar a la planta baja.

Los forjados sobre la planta baja se apoyan en las pantallas
centrales, los pilares interiores y exteriores, y se sustentan en
los tirantes interiores y exteriores. Para poder realizar una
construccion planta a planta segura y eficaz en cuanto a pla-
zos, se decidio aprovechar la alineacion vertical de los tiran-
tes interiores, haciéndolos trabajar a compresion durante las
fases constructivas apeandolos bajo la planta 1. Los perfiles
empleados como apeos son HEB 300 (Fig. 9).

Con una geometria exterior del edificio eliptica reduciéndo-
se los voladizos planta a planta, no es posible emplear los
tirantes definitivos inclinados como elementos trabajando a
compresion, por lo que se hace necesario realizar el apeo exte-
rior de los forjados mediante 69 apeos por planta, enfrentados
a los futuros tirantes exteriores (Fig. 10).

Figura 9. Apeos HEB 300 cada 3,60 m bajo los tirantes interiores.

Figura 10. Forjados apeados exteriormente cada 3,60 m
durante las fases constructivas.

Al disponer los apeos exteriores en alineaciones verticales,
los voladizos exteriores de los forjados durante las fases cons-
tructivas son variables en cada planta, debido a la geometria
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de forjados elipticos concéntricos reduciéndose en altura. El
maximo voladizo resultante es de 3,50 m en la planta 1.

Los apeos exteriores empleados son perfiles HEB 200
desde la Planta 1 hacia arriba, y HEB 300 hacia abajo. La
carga maxima que debe resistir cada apeo exterior durante las
fases de montaje es de 1400 kN en Estado Limite Ultimo
(E.L.U.).

El dimensionamiento de estos apeos esta muy condicionado
por cuestiones de rigidez axil, ya que frente a alineaciones de

Ejecucion de forjados apeados (Septiembre 2003).

T T e R M N E T TR AT TR

Colocacion tetones superiores de cuelgue y enganche de tirantes a
estructura de cuelgue (Abril 2004).

Ejecucion de fachada exterior (Diciembre 2004).

M. Ortega, E. Bordo, J. Pascual y F. Millanes

pantallas muy rigidas, y de pilares también rigidos, los apeos
exteriores no pueden ser excesivamente flexibles. De esta
manera se minimizan las deformaciones diferenciales entre
unos apoyos Y otros dentro del mismo forjado.

Al ir apoyando cada planta sobre los elementos de hormi-
gon definitivos, pantallas y pilares, sobre los tirantes interio-
res, apeados hasta la cimentacion, y sobre los apeos exterio-
res, se puede cimbrar una planta sobre la anterior, y progresar
en la ejecucidn de los forjados siguiendo los procedimientos
constructivos convencionales de edificios (Fig.11).

Ejecucion de estructura superior de cuelgue (Enero 2004).

Desapeo y cuelgue del edificio (Septiembre 2004)

Fachada exterior concluida (Marzo 2005).

Figura 11. Secuencia del proceso constructivo.
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Siguiendo el proceso, una vez concluidos todos los forjados
se ejecuta la estructura superior de cuelgue, cimbrando las
vigas de cuelgue y las riostras interiores y exteriores sobre el
Gltimo forjado. Debido al elevado peso de estas vigas es nece-
sario reapuntalar el nivel inferior para repartir el peso entre
dos plantas.

Concluida la estructura superior de cuelgue, se procede a
realizar el enganche de los tirantes interiores a las vigas de
cuelgue y a las riostras interiores. Concluida esta operacion se
realiza el desapeo de los tirantes interiores, cortando los apeos
bajo planta 1. Al realizar este proceso, los tirantes interiores
entran en traccion elevando la carga hasta la estructura supe-
rior de cuelgue, invirtiendo el signo de los esfuerzos, hasta ese
momento de compresion.

El cuelgue y desapeo exterior del edificio se realiza planta
a planta, enganchando los tirantes exteriores desde la estruc-
tura superior de cuelgue hasta el forjado superior. Una vez
colocados todos los tirantes, se procede a realizar la retirada
de los apeos exteriores que soportaban dicha planta, dejando
colgado el forjado de los tirantes exteriores.

Colgada una planta se colocan los tirantes hasta la planta
inferior, para posteriormente realizar el desapeo de ese nivel.
Este proceso repetitivo de colocacion de tirante, y desapeo del
forjado se repite hasta llegar asi a la planta 1. Mediante esta
operacion se concluye con todos los forjados colgados de la
estructura superior resistente.

4. CUELGUE EXTERIOR DEL EDIFICIO

Tal y como se ha descrito, los voladizos exteriores del edi-
ficio se sustentan mediante el cuelgue de 69 tirantes inclina-
dos. Estos tirantes con una inclinacién variable entre 4,8°y 8°,
son metalicos con seccion circular maciza de 56 mm de dia-

ML Uy
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metro desde la P-1 a la P-3, 64 mm desde la P-3alaP-5,y 76
mm desde la P-5 hacia arriba. El acero tiene 460 N/mm? de
limite elastico, y los 69 tirantes se disponen cada 3,6 m.

4.1. Tetones de cuelgue exterior de forjados

El enganche de los tirantes exteriores a los forjados se rea-
liza mediante el empleo de los “tetones de cuelgue exterior de
forjados” (Fig. 12). Estos elementos son unas ménsulas HEB-
280 en acero S-275-JR, que se sujetan a los forjados median-
te un doble apoyo. El enganche de los tirantes dista 0,90 m del
borde del forjado por criterios arquitecténicos, para separar la
fachada exterior de lamas de madera del cerramiento de vidrio
en el borde del forjado, y para poder alojar en esos 90 cm una
pasarela para el mantenimiento de la fachada.

La uni6n de los tirantes exteriores a los tetones exteriores de
cuelgue de forjados se realiza articulando cada tirante planta
a planta, mediante el empleo de un terminal en “horquilla”
superior, y uno en “orejeta” inferior. Ambos terminales se
bulonan a dos chapas exteriores a modo de orejetas de engan-
che que se sueldan al propio tetén. Con esta articulacion plan-
ta a planta las uniones permiten ligeros giros diferenciales
entre un tirante y otro, para poder absorber las tolerancias de
ejecucion.

Ante la complicacion de realizar la sujecion a la losa de
unos tirantes metalicos situados a 90 cm del borde del forja-
do, se barajaron diferentes alternativas para los elementos de
enganche.

La posibilidad de realizar un empalme del perfil de forma
frontal al forjado, mediante el empleo de una basa atornillada
con barras previamente embebidas en la losa, se deseché de
partida al no ser nunca los tetones perpendiculares al borde
del forjado.

Figura 12. Tetones de cuelgue exterior de forjados HEB 280.
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Con la geometria eliptica de los forjados, los angulos del eje
del tetdn con el borde del forjado eran diferentes en todos y
cada uno de los tetones del edificio, y para poder lograr una
superficie plana perpendicular al tetdn hubiera sido necesario
realizar unos rehundidos o recrecidos complicados en la losa.

La alternativa de embeber el teton en el propio forjado y
materializar una unién mediante el empalme de perfiles trans-
versales a modo de crucetas, complicaba enormemente el
armado de los bordes del forjado, y requeria dejar todos los
perfiles colocados a la hora del hormigonado de cada planta.

Para independizar los trabajos de ejecucion de los forjados,
ejecucion de la estructura metalica, y colocacion de tetones,
se opto6 por la solucion definitiva de “tetones de cuelgue” ado-
sados inferiormente a la losa, aprovechando las zonas de falso
techo en el exterior de los forjados.

Esta solucién permite realizar todos los tetones del edificio
iguales, e independizar la colocacién de los mismos de la eje-
cuciodn de los forjados, dejando una serie de vainas de 40 mm
de diametro en la losa para posteriormente alojar los Tornillos
de Alta Resistencia (T.A.R.) que uniran el teton al forjado
(Fig. 13).

La traccién de cada tirante en cada planta, 225 kN en
E.L.U., provoca un momento que se descompone en un par de
fuerzas, comprimiendo el apoyo delantero del tetdn, y traccio-
nando el trasero. El apoyo delantero se sitGa a 1,275 m del
extremo del tirante, y se sujeta por dos Tornillos de Alta
Resistencia M16 sin pretensar.

La union trasera que se separa de la delantera 0,725 m, se
tracciona, por lo que hay que realizar una unién capaz de
soportar un tiro de 1,75 veces la traccién del tirante. Por este
motivo esta union se pretensa mediante el empleo de 4 T A.R.
de métrica 16, dejando la unién siempre comprimida, para
resistir la traccion que produce el cuelgue exterior (Fig. 12).

M. Ortega, E. Bordo, J. Pascual y F. Millanes

Para fijar el HEB inferior a la losa se plantean las dos unio-
nes descritas mediante Tornillos de Alta Resistencia, y el
empleo de unas basas superiores de 25 mm de espesor de
acero.

En los 7 cm dejados sobre las losa de los forjados para el
pavimento debe haber espacio suficiente para alojar las cha-
pas de 25 mm mencionadas, ademas de la cama de mortero
para la regularizacion de las mismas, y las cabezas de los
T.A.R. Este requisito invalidaba la alternativa del empleo de
barras convencionales de pretensado, al tratarse de elementos
con tuercas y cabezas de dimensiones elevadas, que sobresal-
drian del reducido espacio Util para alojar estos terminales.

Por este motivo se hizo necesario recurrir al empleo de los
Tornillos de Alta Resistencia para fijar los tetones a los forja-
dos.

La union de un perfil de 28 cm, con una losa de hormigon
de 28 cm con Tornillos de Alta Resistencia Pretensados con
una longitud de casi 60 cm no es habitual, y menos lo es toda-
via que la unién no sea entre dos chapas metalicas, sino que
sea entre un perfil y una losa de hormigon.

Por estos motivos, para tener una garantia plena de la
correcta ejecucion del par de apriete de los T.A.R. de la unién
trasera, se planted el empleo de Arandelas Indicadoras de
Tension (Fig. 14) empleando el Método de Indicador Directo
de Tensidn (Direct Tension Indicators DTIs).

Las ventajas del empleo del Método de Indicador Directo
de Tension para dar el par de apriete a los T.A.R. con el
empleo de Arandelas Indicadoras de Tensidn, son claras res-
pecto del resto de métodos, definidos en las normativas [1],

[2]y [3].

En el Método de Control del Par Torsor, para realizar el
apriete de uniones con T.A.R. se introduce un par torsor a los

Figura 13. Detalle de tirantes exteriores, tetones exteriores de cuelgue de forjados, y tetones superiores de cuelgue exterior.
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tornillos que induce un esfuerzo en la espiga del tornillo, el
cual depende del didametro del tornillo, y de un coeficiente
que evalta el rozamiento entre los componentes de la parte
que gira. Este coeficiente varia mucho segun las condiciones
de suministro de tornillo, y tuercas. Asi para tornillos y tuer-
cas ligeramente engrasados ese coeficiente es 0,18, mientras
que si los tornillos estan sucios u oxidados puede llegar a
valer 0,40, y en cambio si estdn muy engrasados podria llegar
a 0,09.

Figura 14. Detalle de una Arandela Indicadora de Tension. (DTIs).

Como puede observarse, la variacion del coeficiente de
rozamiento es muy importante segun sean las condiciones de
engrasado de tornillos y tuercas. Si se procede a realizar el
pretensado utilizando el valor del par torsor indicado por las
normativas (Eurocédigo [2] o NBE-EA-95 [3]), pensando en
unas condiciones de engrasado con K=0,18, puede suceder
que si el coeficiente realmente vale 0,09, se obtenga un pre-
tensado doble del estimado, llegando a romper el tornillo;
mientras que si K=0,36, se obtendrd un pretensado mitad,
reduciendo drésticamente la capacidad de la unién, cuestion
inadmisible en un elemento del que cuelgan los forjados.

El Método de Control del Par Torsor, requeriria una medi-
cion experimental del coeficiente K en cada lote de tornillos,
y aunque se calibrara, hubiera dependido mucho de las condi-
ciones de engrase de los tornillos y tuercas, por lo que este
método del par de apriete, aun calibrado, no ofrecia las garan-
tias necesarias para las sujeciones de los tetones exteriores de
cuelgue de forjados.

El Método de Girar la Tuerca esté calibrado para uniones de
chapas metalicas de espesores pequefios, y no cubre la union
de un perfil a una losa de hormigon, con una union de casi 60
cm.

Al descartar estos métodos, queda directamente descartado
el Método Combinado, que consiste en una mezcla de ambos.

El Método de Indicador Directo de Tension mediante el
empleo de las Arandelas Indicadoras de Tensidon resultaba el
método mas fiable para asegurar el apriete correcto de los
TAR.

Las Arandelas Indicadoras de Tension tienen unos resaltos
(Fig. 14), que al alcanzar la fuerza de tesado del TA.R. se
reducen hasta un limite, que indica el correcto apretado del
tornillo. Mediante este método hay un doble control, el propio

Estructura colgada del edificio “Parc de Recerca Biomedica” en Barcelona

de las Arandelas Indicadoras de Tension, comprobando el
espacio entre resaltos, y mediante el control del par de aprie-
te, controlado con los ensayos de calibracion del sistema.

Al tratarse de una unién con tornillos de dimensiones no
convencionales, para realizar las comprobaciones de la condi-
cién de apriete, se plantearon los ensayos de tesado de tres
tetones (12 tornillos). En el ensayo se empled el mismo pro-
cedimiento de apriete y control a utilizar en toda la obra, ins-
trumentando previamente los tornillos de manera que se obtu-
viera la deformacion y tension en la cafia del tornillo en cada
instante, y en particular en el momento en que se alcanzaba la
tension de referencia con el aplastamiento de los resaltos de
las DTI.

Mediante estos ensayos de calibracion (Fig. 15), queda defi-
nido el par torsor a emplear en las uniones del edificio,
momento en el cual las DTI aseguran el correcto funciona-
miento de la unién.

Figura 15. Ensayo de calibracién de las uniones pretensadas,
instrumentalizando los T.A.R.

En el caso de que al aplicar el par torsor calibrado, los resal-
tos de las DTI no estuvieran suficientemente aplastadas, se
estaria produciendo mas rozamiento de lo normal, infratesan-
do los tornillos, por lo que seria necesario volver a calibrar el
método. De cualquier manera, durante la ejecucion de las
obras este hecho no fue necesario, al finalizar todas las unio-
nes con las arandelas aplastadas para el par torsor calibrado.

4.2. Tetones superiores de cuelgue exterior

El enganche de los tirantes exteriores a la estructura supe-
rior de cuelgue se realiza mediante el empleo de los “Tetones
Superiores de Cuelgue”, que son unas vigas armadas doble T
metélicas de 70 cm de canto, en acero S-355, donde las alas
son chapas de 450x35 mm, y el alma es de 25 mm El termi-
nal en orejeta del tirante superior, se articula a dos chapas que
salen del extremo del teton (Fig. 13 y 16).

Estos Tetones Superiores Exteriores se disponen en el plano
vertical de los Tetones Exteriores de Cuelgue de forjados, y
recogen los tirantes exteriores cada 3,60 m. El tiro maximo de
un tirante es de 1650 kN en ELU, y el mecanismo de transmi-
sion del tiro a las vigas superiores de cuelgue es similar al de
los tetones de cuelgue de forjados, ya que el momento induci-
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Figura 16. Tetén Superior de Cuelgue Exterior.

do por la traccion del extremo se descompone en un par de
fuerzas. De esta manera se comprime la unién delantera del
tetdn, situada a 1,675 m del extremo del tirante, union simple-
mente apoyada, y se tracciona la union trasera.

La union trasera dista de la delantera 1,275 m, y debe ser
capaz de resistir un tiro de 1,31 veces el tiro del tirante. Por
este motivo, esta union se pretensa a las vigas de cuelgue, o0 a
las riostras exteriores, mediante el empleo de 4 barras preten-
sadas tipo MKY 1050, de métrica H32. La union trasera
queda asi siempre comprimida, para resistir la traccion que
produce el cuelgue total de los forjados exteriores, en un
mecanismo analogo al empleado para el teton tipo.

El proceso seguido para realizar el cuelgue exterior asegura
la absorcidn de las tolerancias normales en la ejecucion de
colocacion de tirantes exteriores y enganche a los tetones de
cuelgue de forjados, de la forma siguiente.

En primer lugar se colocan los tetones superiores, engancha
dos a la estructura superior de cuelgue. De forma simultanea
se coloca el tetdn del forjado inmediatamente inferior, el cual
tiene cierta holgura de colocacion al dejar vainas de 40 mm en
el forjado, para posteriormente alojar tornillos de M16. Con
estas holguras se puede jugar entre la union trasera y la delan-
tera para hacer que el extremo del tirante se mantenga en el
mismo plano vertical que el extremo del teton superior.

Este proceso de colocacion de tetones exteriores de forjados
es repetitivo, y en el caso de que se produjese un error grave
de replanteo de las vainas que deben alojar los tornillos para
enganchar el teton, simplemente habria que realizar unas nue-
vas perforaciones en el forjado con el replanteo correcto para
asegurar la alineacion de los tirantes en el plano vertical.

Garantizado el plano vertical por el que deben pasar los
tirantes, se disefid una union de tirantes a tetones de forjados
bulonada, para asumir los pequefios quiebros en la alineacion
inclinada del tirante en cada planta.

La colocacion de tirantes exteriores planta a planta, supuso
el replanteo “in situ” y el corte de tirantes con las longitudes
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reales en cada caso. Para absorber las pequefias tolerancias de
longitud, las propias tuercas superior e inferior de los termina-
les en horquilla y orejeta permitian una holgura de +/- 5 cm.

5. CUELGUE INTERIOR DEL EDIFICIO
5.1. Cuelgue interior de los Sectores 11y 111

Como ya se ha descrito, los voladizos interiores de los for-
jados de los Sectores 11, y 1l (Fig. 2, 3, y 4), desde el pilar
interior hasta el voladizo 4,75 m + 2,10 m (Fig. 5 y 6), se cuel-
gan mediante 19 tirantes interiores en cada lado, equidistantes
a 3,60 m.

Estos tirantes son perfiles metalicos HEM 200, y se conec-
tan a los forjados de hormigon mediante el empleo de unas
“crucetas metalicas” (Fig. 17), perfiles HEM 120, que trans-
fieren la reaccion del forjado al tirante haciéndolas trabajar a
flexién, y cortante. Los pequefios momentos flectores locales
que los tirantes filtran del forjado son transmitidos mediante
el mecanismo de un par de fuerzas entre los brazos de las cru-
cetas.

Figura 17. Tirantes interiores de Sectores Il, y I11.
Unién mediante crucetas a forjados.
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El empalme entre tirantes se realiza mediante uniones con
cubrejuntas de alas y de alma, realizando en obra uniones sol-
dadas en angulo trabajando a rasante, menos comprometidas
y mas facilmente controlables que las soldaduras a tope en
elementos traccionados (Fig. 18).

Figura 18. Uniones de Tirantes Interiores de Sectores Il, y 111
con cubrejuntas.

La decision de realizar el empalme mediante cubrejuntas a
media planta esta justificada ya que los momentos flectores
que aparecen en los tirantes cambian de signo entre un forja-
do y el siguiente, con el punto de momento nulo en el centro,
dejando la unién sometida solo a esfuerzos axiles.

La necesidad de emplear perfiles HEM en los tirantes
interiores, se debe a que estos son los perfiles que propor-
cionan mayor area para unas dimensiones exteriores mas
reducidas, exigencia obligada en nuestro caso por cuestio-
nes arquitectonicas.

Estructura colgada del edificio “Parc de Recerca Biomédica” en Barcelona

El empleo del mismo perfil en toda la altura del edificio
podria hacer pensar en un dimensionamiento poco optimiza-
do, sin embargo no es asi. Aunque en la fase de edificio col-
gado, el tirante lleva menos carga de traccion en las plantas
bajas y mas en las altas, durante las fases constructivas con el
edificio apeado sucede lo contrario, con las plantas bajas tra-
bajando a mayores esfuerzos de compresion que las altas.

Asi, en las fases constructivas la maxima compresion que
lleva cada tirante es de 1500 kN en E.L.U., producida por el
peso propio de los forjados, mas una cierta sobrecarga de tra-
bajo. Mientras que la m&xima traccion de un tirante con el
edificio concluido es de 2100 kN también en E.L.U., produci-
da por los pesos propios de forjados, cargas muertas, y sobre-
cargas de uso.

El argumento definitivo para no reducir la seccion del tirante
por planta, fue la necesidad de dar rigidez al tirante frente a la
elongabilidad axil. Al tratarse de un edificio colgado interior-
mente con tirantes de acero estructural mas flexibles que los
pilares y pantallas de hormigén, hay que evitar la acumulacion
de deformaciones diferenciales excesivas entre los tirantes y los
pilares adyacentes, que puedan producir problemas de fisura-
ciones en las tabiquerias y cerramientos del edificio.

El enganche superior de los tirantes a la estructura superior
de cuelgue se realiza mediante una articulaciéon bulonada del
extremo del tirante a una pieza metalica, que se fija mediante
una basa pretensada a las vigas superiores de cuelgue, y a las
riostras interiores (Fig. 19).

El bulén que articula las dos chapas de 50 mm de espesor
es de 109 mm de didmetro en acero de 460 N/mm? de limite
elastico, y la basa superior se fija a las vigas y riostras interio-
res mediante 4 barras pretensadas tipo MKY 1050, de métri-
ca H36, dejando la union permanentemente comprimida.

Figura 19. Enganche de tirantes interiores de Sectores Il y 111, a Vigas de Cuelgue y a Riostras Interiores.

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005



Estructura colgada del edificio “Parc de Recerca Biomédica” en Barcelona

5.2. Cuelgue interior del Sector |

El interior de las amplias zonas de forjados del Sector I se
cuelga mediante dos familias de tirantes (Fig. 20), como ya se
describio en el apartado de “Descripcion del edificio”, asi los
dos grandes tirantes centrales HEM 300 en acero S-355, par-
ten los 21,40 m de luz transversal en tres vanos de 7,20 my
distan 6,05 m de las pantallas centrales (Fig. 2, 3, 4, 7y 8).

Los voladizos interiores de las plantas 1, 3, 5, y 8, se sus-
tentan mediante 3 tirantes verticales metélicos de acero de
460 N/mm? de limite elastico, y 76 mm de diametro, articu-
landose planta a planta, mediante el empalme con unos teto-
nes metalicos que se enganchan por medio de una basa fron-
tal al forjado, a la que se atornillan una serie de barras deja-
das previamente embebidas en la losa.

Para realizar la union de los tirantes HEM 300 del Sector |
a los forjados, se emplea la misma solucion que con los tiran-
tes HEM 200 de los Sectores Il y I1l mediante crucetas meta-
licas, y el empalme entre diferentes tramos de tirante se reali-
za con cubrejuntas de alas y de alma de la misma manera.

Durante el proceso constructivo los dos tirantes centrales
trabajan a compresion al estar apeados hasta la cimentacion,
con una compresién maxima en E.L.U. de 3000 kN por tiran-
te, mientras que con el edificio colgado la maxima reaccion
que debe resistir cada tirante es de 7500 kN también en E.L.U.

Como ocurria con los tirantes de los Sectores Il y 111, estos
tirantes tienen seccidn constante en toda la altura al trabajar a
compresion durante el proceso constructivo, con esfuerzos supe-
riores en las plantas inferiores, y al estar sometidos a elevadas
tracciones con el edificio en servicio, crecientes con la altura.

6. ESTRUCTURA SUPERIOR DE CUELGUE

Como se ha descrito, el edificio esta colgado exteriormente
mediante 69 tirantes inclinados articulados planta a planta,
que se enganchan a la estructura superior de cuelgue median-
te la articulacion a los tetones superiores de cuelgue.

El cuelgue interior se resuelve mediante la alineacion de
tirantes interiores HEM 200 en los Sectores 11 y 111, y median-

M. Ortega, E. Bordo, J. Pascual y F. Millanes

Figura 20. Interior del Sector | colgado con 2 HEM 300,
y 3 tirantes de 76 mm de diametro.

te las dos familias de tirantes del Sector I, los 2 grandes HEM
300, y los 3 tirantes de 76 mm de diametro.

Tanto los tirantes exteriores como los interiores de los sec-
tores 1l y 11, se disponen cada 3,60 m, enfrentandose a los
porticos de pantallas y pilares, dispuestos cada 7,20 m y par-
tiendo la luz en dos.

Los tirantes alineados con los pdrticos se enganchan direc-
tamente a las vigas principales de cuelgue, mientras que los
intermedios, lo hacen a la riostra interior, y a la doble riostra
exterior. (Fig. 21y 22)

Figura 21. Vista superior durante la ejecucion de las vigas principales de cuelgue.
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Figura 22. Vista de la estructura superior de cuelgue: Vigas principales, riostra interior y doble riostra exterior.

6.1. Vigas principales de cuelgue

Cada 7,20 m se dispone una viga de cuelgue de hormigdn
pretensado HP-40, de 4,00 m de canto por 0,60 m de ancho,
de la que cuelgan los tirantes exteriores sujetos mediante los
tetones superiores de cuelgue, y los tirantes interiores median-
te el empalme con barras pretensadas.

Estas vigas se empotran en las pantallas centrales y en los
pilares exteriores, con un vuelo interior de 7,35 m y un vuelo
variable para los exteriores (Fig. 23).

Las vigas se pretensan mediante el empleo de 4 unidades de
pretensado de 24 torones de 0,6”.

6.2. Riostras interioresy doble riostra exterior

Para arriostrar el interior de las vigas principales de cuelgue
de los sectores 11 y 111, y para recoger los tirantes interiores
intermedios situados entre los pdrticos principales se dispo-
nen las riostras interiores, que son unas vigas de hormigdn
armado HA-30 de canto variable entre 2,00 my 4,66 m, y
0,60 m de ancho, que siguen la pendiente de la cubierta. Estas

vigas trabajan a flexion positiva llevando la carga de los tiran-
tes intermedios a las vigas de cuelgue (Fig. 24).

De forma similar a lo que ocurre con los tirantes interiores,
para poder recoger los tirantes exteriores dispuestos entre las
vigas de cuelgue, se dispone una doble viga riostra de hormi-
gon que permita transmitir estos esfuerzos a las vigas princi-
pales, y sirva de corona exterior de arriostramiento de todas
las vigas de cuelgue.

La riostra exterior es una doble viga de hormigén armado
de canto variable que sigue perimetralmente la pendiente de la
cubierta, en HA-30, con 0,50 m de espesor cada una de ellas.

Se proyectan dos vigas para poder mantener el mismo deta-
lle de teton superior, que frente al tiro genera un par que com-
prime el apoyo delantero y tracciona el trasero, al mismo
tiempo que se evitan las torsiones en secciones rectangulares
de poco ancho. Con esta tipologia, la viga riostra mas exterior
trabajara con cargas verticales descendentes y flectores posi-
tivos en el centro de cada vano, mientras que la mas interna lo
hara con cargas verticales ascendentes y con flectores negati-
vos en el centro del vano (Fig. 25).

Figura 23. Detalle de una viga principal de cuelgue postesada.
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Figura 24. Riostra interior.

7. CERRAMIENTO EXTERIOR

El “Parc de Recerca Biomeédica” no so6lo presenta una geo-
metria muy singular con las plantas elipticas concéntricas, el
hueco central, y la cubierta inclinada, sino que, ademas, el
esquema resistente del edificio se aleja de cualquier forma
usual de resistir las cargas gravitatorias, con el cuelgue exte-
rior inclinado y el cuelgue interior del edificio.

Para lograr una fachada exterior poco convencional, los
arquitectos han disefiado un cerramiento interior de vidrio,
uno exterior con lamas de madera a modo de enrejado visto,
que se apoya en un tubo perimetral. Dicho tubo recorre el
perimetro de todos los forjados y se sujeta en los tetones de
cuelgue exterior de cada forjado mediante una articulacion
vertical en ambos extremos. (Fig. 26)

La doble fachada de vidrio y maderas, se ejecutd una vez
que todo el edificio estaba colgado, para evitar asi problemas

M. Ortega, E. Bordo, J. Pascual y F. Millanes

Figura 25. Doble riostra exterior.

con las deformaciones instantaneas de los voladizos debidas
al cuelgue exterior. De cualquier manera el sistema de facha-
das se dimensiono de forma que pudiera admitir las ligeras
deformaciones activas diferenciales entre un forjado y otro,
durante la vida atil del edificio.
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Figura 26. Detalle de tubo perimetral y montantes para sujecién de cerramiento exterior con lamas de madera,
y detalle de fachada exterior.
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RESUMEN

En este articulo se exponen los conceptos basicos y de apli-
cacién que es necesario conocer para el proyecto de estructu-
ras en zonas sismicas como consecuencia de la experiencia
extraida de los dltimos terremotos y de los consiguientes cam-
bios en la normativa nacional e internacional. En primer lugar
se exponen los conceptos tedricos fundamentales que son la
ductilidad (del material, de la seccion y de la estructura) y el
proyecto por capacidad (metodologia para estudiar el compor-
tamiento no lineal de la estructura durante el sismo) o su ver-
sién mas moderna de proyecto por comportamiento, como
conceptos ambos ligados al comportamiento no lineal del
material. En segundo lugar se repasan los conceptos de apli-
cacion que tienen que considerarse en el proyecto de las
estructuras de edificacion.

SUMMARY

The basic and application concepts of structural design in
seismic areas are explained in this paper; these concepts are
the consequence of the experience which has been gained
from recent earthquakes and of the changes in national and
international codes. The fundamental theoretical concepts are
presented first: ductility (referred to materials, cross sections
and full structures) and capacity design (methodology to
study the non linear behaviour of the structure during the
earthquake) or its more modern version called performance
based design; all these concepts are related to the non linear

behaviour of materials. Finally the application concepts
which have to be taken into account for building structures
design are reviewed.

1. INTRODUCCION

La accidn sismica en origen es muy diferente de todas las
demas solicitaciones que sufre una estructura de ingenieria
civil o de arquitectura. Ello es debido a muchas razones bas-
tante evidentes: su caracter de accién dindmica, su indepen-
dencia respecto a las propiedades de la estructura y a su res-
puesta, su caracter de infrecuente hasta llegar a considerarla
como accidental, su forma de actuacion (exclusiamente a tra-
vés de la cimentacién) y, finalmente y sobre todo, la importan-
cia de las acciones asociadas. Todas estas razones explican el
hecho de que el proyecto de estructuras en zonas sismicas deba
hacerse con herramientas y conceptos totalmente diferentes de
los utilizados para el estudio de los efectos de otras solicitacio-
nes como las gravitatorias, las térmicas o las edlicas.

La respuesta de las estructuras frente a la excitacién sismi-
ca depende de sus caracteristicas dinamicas (valor y distribu-
cion de las masas y de las rigideces, amortiguamiento), de la
interaccion suelo-estructura e incluso del dafio que la estruc-
tura sufre debido a la accion sismica. La fuerzas de inercia
debidas a las aceleraciones inducidas pueden ser de gran mag-
nitud, generando esfuerzos de flexion, de corte y de torsion
que frecuentemente provocan no solo la fisuracion del hormi-

* Este articulo esta basado en las ponencias presentadas por los autores en la Jornada Técnica Anual de Ache de Mayo de 2004, sobre Comportamiento de
Estructuras de Hormigén en Zonas Sismicas. En préximos nimeros se publicaran otros articulos basados, asimismo, en ponencias de dicha Jornada.
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gon, sino la plastificacién del acero, haciendo que la estructu-
ra entre en un comportamiento aneléastico, e incluso provocan-
do la rotura o el colapso de la misma.

El disefio de estructuras sismorresistentes debe buscar una
solucion que proporcione a la estructura la rigidez y resisten-
cia necesarias para evitar el colapso y limitar los dafios origi-
nados por los movimientos inducidos en la estructura, con un
coste razonable. Dado que los esfuerzos dependen de la rigi-
dez de la estructura, utilizar el espectro elastico de respuesta
conduciria a un coste excesivo y no seria, ademas, realista. Por
ello, y teniendo en cuenta que la estructura entra en fase ane-
lastica, se permite reducir este espectro siempre que la estruc-
tura sea capaz de trabajar en dicha fase sin pérdida significa-
tiva de su resistencia.

En el caso de estructuras porticadas de hormigdn, la rotura
puede producirse, en general, bien por agotamiento del hormi-
gon en compresion, previamente a la plastificacion de las
armaduras (rotura fragil), bien por deformacion excesiva del
acero plastificado de las armaduras previo al agotamiento del
hormigdn en compresion (rotura ddctil). En el caso de la
accion sismica existen, ademas, otros tipos de roturas ligadas
a detalles inadecuados de armado, fallos del anclaje de las
armaduras, pérdida de estabilidad global por efectos excesi-
vos de segundo orden, uso de materiales inadecuados y otros,
algunos de los cuales se comentardn con posterioridad.

El comportamiento frégil es, a todas luces, indeseable, ya
que de producirse la rotura, ésta es brusca, sin aviso, con una
enorme liberacidn de energia y provoca dafios estructurales
de consecuencias frecuentemente gravisimas, como colap-
sos. El comportamiento ductil, por el contrario, da lugar a
grandes deformaciones de la estructura antes de la rotura,
pudiendo obtenerse un comportamiento estable bajo solici-
taciones ciclicas, sin pérdida significativa de rigidez ni resis-
tencia (Figura 1).

El proyecto de una estructura sismorresistente debe por lo
tanto tener en cuenta este comportamiento real, con grandes
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deformaciones anelasticas, que son siempre beneficiosas si la
estructura es capaz de resistirlas sin colapsar. Los dos concep-
tos basicos que vamos a tratar, ductilidad y capacidad, tratan
de aproximar el modelo de calculo a dicho comportamiento
real. El objeto de este articulo consiste en explicar ambos con-
ceptos a la luz de las tendencias actuales y de la nueva norma-
tiva, nacional e internacional, que ha ido apareciendo en los
Gltimos afios.

Por otra parte estos conceptos acaban reflejandose en nor-
mas de proyecto (concepto estructural) y de armado sin las
cuales es imposible alcanzar la ductilidad y la capacidad nece-
sarias para conseguir un buen comportamiento sismico. La
Gltima parte del articulo consiste en una exposicion general de
estas normas de proyecto con aplicacion preferente a las
estructuras de edificacion.

2. DUCTILIDAD

2.1. Definicion

Se entiende por ductilidad, la capacidad de un material, sec-
cidn o estructura para trabajar en el rango no lineal sin pérdi-
da significativa de resistencia. La ductilidad se puede medir
como el cociente entre la deformacién ultima y la deforma-
cidn para la que la fibra, seccion o elemento alcanzan la rama
plastica. Otra forma de medir la ductilidad es a través del
cociente entre la energia de deformacidn disipada hasta la
rotura y la disipada hasta alcanzar la rama pléastica.

La ductilidad es una propiedad de enorme importancia en el
comportamiento sismico de las estructuras, ya que puede per-
mitir resistir la accién sismica evitando roturas fragiles y
colapsos prematuros. Es, ademas, un pardmetro fundamental
en el disefio sismorresistente, pues por una parte permite
reducir el espectro de disefio, con la consiguiente reduccion
de coste inicial, y por otra permite realizar el disefio por capa-
cidad, actualmente en uso.
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Figura 1. Comportamiento histerético estable de una seccién de hormigén armado.
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Para lograr un comportamiento ddctil de una estructura, es
necesario garantizar la ductilidad a tres niveles: ductilidad de la
estructura, medida a través de la curva carg-desplazamiento,
ductilidad de las secciones, medida a través del diagrama
momento-curvatura y ductilidad de los materiales medida a tra-
vés de la curva tensién-deformacion. Cada uno de dichos nive-
les esta relacionado con el anterior, como se verd mas adelante.

2.2. Ductilidad de los materiales

2.2.1. Acero para armaduras pasivas

El acero tipico de armar es un material de naturaleza ductil,
pues presenta un marcado escalén de cedencia (limite elasti-
o) y una capacidad de deformacidn posterior, con un cierto
aumento de resistencia (endurecimiento). La Figura 2 y la
tabla 1 muestran una curva tipica o- € del acero y los valores
de los pardmetros que la definen para aceros Sy SD.

Se observa que los aceros de alta ductilidad fabricados en
Espafia (aceros SD), presentan alargamientos considerables
bajo carga maxima. Adoptando un valor del mddulo elastico
del acero E= 200.000 N/mm?, la ductilidad de un acero

Figura 2. Curva tensi6n-deformacion de un acero
para armadura pasiva.

B400SD es del orden de u=emaxley: 45. De acuerdo con la
propuesta de clasificacion de aceros hecha por Cosenza et al.
(3), utilizando la terminologia del Codigo Modelo CEB-FIP
1990 (4), las barras de acero SD son del tipo S (ductilidad
alta), tal como indica la Figura 3 (5).

Figura 3. Valoracion de la ductilidad segiin el modelo de Cosenza el al.

Tabla 1. Caracteristicas de los aceros para armaduras pasivas

B 400 SD B 500 SD B 500 S
Limite eléstico, f, (N/mm?) >400 >500 > 500
Carga unitaria de rotura, f, (N/mm?) > 480 > 575 > 550
>1,20 >1,15
Relacion f/f, > 1,05
<135 <1,35
Alargamiento de rotura, (%) =20 >16 >12
Alargamiento bajo carga maxima, ... (%) >9 >8 =45
Aptitud al doblado-desdoblado Si Si Si
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2.2.2 Hormigén

El hormigdn sin armaduras, sometido a un estado uniaxial
de tensiones tiene un comportamiento marcadamente fragil.
La conocida curva tension-deformacién del hormigén en
compresion presenta un valor maximo para una deformacion
unitaria alrededor del 0.2 %. A partir de este valor, la tension
maxima, en un ensayo de deformacion controlada, se reduce.
La probeta colapsa para una deformacion entre el 0.3% y el
0.5%, dependiendo de la resistencia del hormigon.

Sin embargo, si se impide la deformacion transversal del
hormigon, bajo la aplicacion de una carga longitudinal se pro-
duce un estado multiaxial de tensiones de compresion que
aumenta enormemente la resistencia frente a aquella carga y
sobre todo aumenta la deformacién dltima del hormigon,
pudiendo llegar a ser tres o cuatro veces superior a la del hor-
migon no confinado, tal como indica la Figura 4.

A Hormigon
confinedo

Rotura
cercos

J

Deformocion de compresion

Figura 4. Diagrama tensi6n-deformacién del hormigén
con y sin confinamiento.

Este efecto, que es esencial para conseguir evitar roturas
fragiles, puede conseguirse zunchando el hormigdn con arma-
dura transversal en forma de espirales o cercos cuya proximi-
dad aumentaré el efecto de confinamiento.

2.3 Ductilidad seccional

2.3.1. Diagrama momento-curvatura

La respuesta esfuerzo-deformacién integrada de una sec-
cién puede expresarse a través del diagrama momento-curva-
tura, el cual, tal como indica la Figura 5, consta de una rama
elastica, una rama fisurada, una rama plastica hasta alcanzar
el momento maximo y una rama descendente que carece de
interés a efectos de célculo de ductilidad.

Este diagrama se obtiene estableciendo las ecuaciones de
equilibrio entre tensiones y esfuerzos y la compatibilidad de
deformaciones entre hormigon y acero, considerando plana la
deformacidn de las secciones y teniendo en cuenta, para cada
nivel de carga, el estado de los materiales (fisuracion, plasti-
ficacion, etc), a través de las ecuaciones tenso-deformaciona-
les de comportamiento de los materiales

En una seccion sometida a flexion simple, su resistencia se
mide por el momento méaximo que es capaz de resistir que

ocumento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026
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Figura 5. Diagrama momento—curvatura de una seccién
de hormigén armado.

depende en gran medida de la cuantia de armadura, de la geo-
metria de la seccién y de las resistencias del acero y del hor-
migén, aunque esta Gltima apenas tiene influencia en el
momento ultimo cuando la rotura es ductil. En una seccion
sometida a flexocompresién, el momento resistido depende,
ademas, del axil que solicita la seccidn, existiendo un axil cri-
tico por encima del cual la resistencia frente al momento dis-
minuye, como puede observarse en los diagramas de interac-
cién de secciones de hormigén armado.

La curvatura de la seccion, ¥, es decir, la rotacion unitaria
de la pieza en un punto, puede obtenerse experimentalmente
como:

E|+|E
c 5

lzi

(1

siendo,

|ec|, la deformacion unitaria media del hormigén en la
fibra mas comprimida, en valor absoluto.

| € | , la deformacion unitaria media de la armadura de trac-
cion, en valor absoluto.

d, el canto util de la seccion.

Analiticamente, el valor de la curvatura puede obtenerse a
través del proceso de calculo antes descrito.

2.3.2. Evaluacion de la ductilidad de una seccion

La ductilidad de una seccidn suele medirse a través del
cociente entre la curvatura dltima, que es la correspondiente
al momento méaximo que puede resistir la seccion, y la curva-
tura pléastica.

La curvatura plastica, en secciones sometidas a flexion sim-
ple o con bajos esfuerzos de compresién, puede asociarse al

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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momento para el cual la armadura de traccidn plastifica, por
lo que un valor aproximado puede resultar relativamente facil
de obtener, adoptando un comportamiento del hormigon elas-
tico en compresion, sin resistencia a traccion y un comporta-
miento elastico de las armaduras, fijando el valor de ¢ =f,
para el acero en traccién. Sin embargo, en presencia de esfuer-
zos axiles considerables, el comportamiento es mas complejo
y puede no existir un punto de cedencia claro sino una incur-
vacion progresiva del diagrama momento-curvatura, al plasti-
ficar cualquiera de las armaduras (en traccién o en compre-
sion) o el hormigon en compresién. En cualquier caso, para
disefio sismorresistente, puede ser suficientemente aproxima-
do estimar la curvatura plastica adoptando un diagrama
momento-curvatura bilineal (6), obtenido prolongando la
rama fisurada y la rama plastica y buscando el punto de inter-
seccion de ambas rectas.

La curvatura Gltima de una seccion, ,,, puede calcularse por
la expresion.

_ gc _ g.v
X = Y d—x [2]
0,en forma adimensional,
9 d 86 8S
" = Xu‘ = —=
XX [3]
d d

donde x es la profundidad de la fibra neutra, .y €_ son las
deformaciones Gltimas del hormigoén y del acero, respectiva-
mente, en el momento de la rotura seccional.

Cuando la rotura se produce por agotamiento del hormigon
comprimido, antes de que el acero en traccion haya alcanzado
su deformacion Ultima (e,< ), la curvatura altima adimen-
sional, 6, puede expresarse por

e 00035
O, =x,d=—r=—"1— [4]
d d

En cambio, si la seccion rompe por deformacion excesiva
del acero traccionado antes de que el hormigén en compresion
haya llegado a su deformacion de rotura (e, <€, ), la curvatu-
ra Ultima adimensional viene definida por

I
I 1 N | B
L L
td b 7
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0,=X,d= [5]

La curvatura dltima se muestra en la Figura 6, en la que se
observa que:

— Hay un pico, que corresponde a la rotura simultanea del
hormigon en compresion por aplastamlento_(,sczecu) y _del
acero en traccion (e_g,) por deformacion excesiva.
Logicamente, cuanto mayor sea la deformacion ultima del
acero, mayor seré la curvatura pico.

— En la rama ascendente (agotamiento del acero), la curva-
tura es directamente proporcional a la deformacion ultima del
acero, €. Se trata, pues, de una zona en la que la ductilidad
del acero es de especial importancia.

— En la rama descendente (agotamiento del hormigon), la
curvatura es directamente proporcional a la deformacion ulti-

ma del hormigon €, lo que pone de manifiesto el interés de
confinar adecuadamente el hormigon comprimido.

v/

Figura 6. Curvatura Ultima en funcién de la profundidad
relativa de la fibra neutra.

2.3.3. Profundidad relativa de la fibra neutra, x/d

Considérese, por simplicidad, una seccién rectangular de
hormigon armado como la de la Figura 7, en la que se obser-

Figura 7. Tensiones y deformaciones en una secciéon de hormigén armado en Estado Limite Ultimo.
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van los diagramas de fuerzas y de deformaciones producidos
en el estado limite Gltimo por una solicitacion de flexocom-
presion recta.

Para obtener el valor de x/d es suficiente con establecer el
equilibrio de fuerzas horizontales en la seccion, teniendo en
cuenta las componentes debidas al hormigén y a las armadu-
ras de traccion y de compresion:

N,=C +C =T [6]

El bloque de compresiones en el hormigén puede expresar-
se como

C=y [, bx [7]

siendo

b el ancho de la seccion o, mejor, de la cabeza de com-
presion

v un factor que depende de la deformacion de rotura por
flexion del hormigon, € ; si se adopta el diagrama
parabola-rectangulo y la discusién se restringe a los
dominios de deformacion 3,4y 4a, e, =0,0035y y =
0,688, siempre que f, < 50MPa. En cambio si en rotu-
ra se adopta el diagrama rectangular, la profundidad
de la fibra neutra y = 0,8x, y el bloque de compresion
C.=085fby=0,85008f bx=0,68Tf,bx.

La compresion en la armadura comprimida es su capacidad
mecanica, pues si el hormigon esta en rotura (g, = €, =
0,0035), la armadura se ha plastificado (¢’ > 0,002), salvo
para secciones de muy pequefio canto en las que la fibra neu-
tra puede acercarse a la armadura de compresion.

Cs = A's ‘O-'.v = A's 'f'yd [8]

La fuerza de traccion de la armadura, si la rotura es ductil,
es decir, para X < X, , €S

lim?

T=4,0,=4"f, ]

Con estas consideraciones, el equilibrio de fuerzas se con-
vierte en

Nd:l//.f‘cd.b.x—‘rA's‘f'yd_As‘f;/d [10]

Si transformamos esta ecuacion en adimensional, dividien-
do por la capacidad mecanica del hormigon, U_= f_ b-d, se
tiene

[11]

ocumento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026
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siendo
Nd
Vg = f bd el axil reducido o adimensional
cd
A.vf;/d . L=
W= —bd la cuantia mecanica de armadura de trac-
Jea cion
' ' ’ 7 -
0= A' /.4 la cuantia mecanica de armadura de com-
f.bd  presion

Con ello, la profundidad relativa de la fibra neutra, x/d
(suponiendo que fyd = fyd’) es

x vd+co—a)' vd+w—w'

|fvd
4 v 0688 ﬂ’“{“d*“"”'ﬂ][ﬂ]

pYy p’ representan las cuantias geométricas de traccion y com-
presion, respectivamente.

Esta expresion indica que la profundidad de la fibra neutra
aumenta con el esfuerzo axil y con la cuantia mecanica de
traccidn, y disminuye con la cuantia mecéanica de compresion
0, bien, que aumenta con v, con la resistencia del acero y con
p-p’ y disminuye con la resistencia del hormigon. El factor y
para hormigones de hasta 50 MPa de resistencia a compresion
es practicamente constante.

A partir de las ecuaciones [4] y [12] puede deducirse, por
tanto, que la ductilidad de una seccion puede aumentarse de
varias formas:

a) Reduciendo las tensiones de compresion en el hormigén.
Ello se consigue:

a.1) Incrementando el canto Gtil de la pieza, pues para
resistir un determinado momento de célculo, cuanto mayor
sea el brazo mecanico menor sera la fuerza de compresion
ejercida en el hormigon. Esto conduce a secciones con baja
cuantia de armadura de traccion.

a.2) Disponiendo una armadura de compresion, que absor-
ba parte de las compresiones del hormigén.

a.3) Aumentando la anchura del blogue comprimido de la
pieza, con lo que se puede reducir drasticamente la profundi-
dad del bloque comprimido y alcanzar curvaturas dltimas
muy elevadas, es decir utilizando secciones en T o similares.

b) Aumentando la resistencia y la capacidad de deformacion
altima del hormigon

Como se ha visto antes, la capacidad resistente y la defor-
macion ltima del hormigén pueden incrementarse confinan-
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dolo transversalmente. Ello se consigue mediante la coloca-
cién de una cuantia suficiente de armaduras longitudinal y
transversal adecuadamente dispuestas para que sean efectivas.
Un pardmetro fundamental, que define el grado de confina-
miento, es la cuantia mecénica volumétrica de confinamiento,
o,, definida por la expresion

Wt

ST, 13l

(0]

siendo

W, el volumen de armadura de confinamiento

W, el volumen de hormigon confinado

f, el limite elastico de calculo del acero
f,  laresistencia de calculo del hormigon confinado en
compresion

Existen diversas expresiones para evaluar el aumento de la
resistencia y de la deformacion Gltima del hormigén en fun-
cion de la cuantia mecénica volumétrica de confinamiento del
hormigon, que pueden encontrarse en Paulay y Priestley (1) e
incluso en la Instruccién de Hormigon Estructural EHE (7).

c) Utilizando aceros de alta ductilidad, que permiten mayor
deformacién bajo carga maxima y, por tanto, mayor curvatura.

Para secciones muy ductiles, que rompen por deformacion
excesiva del acero, la ductilidad en términos de curvatura
viene dada por la expresion que, como se ve, tiene una rela-
cién directa con la ductilidad del acero:

8.”[
c d—x
n:—u: u:ﬁ SU [14]
C £
¥ sy sy
d—x

donde [ es funcidn de la relacidn de profundidades x/d en ser-
vicio y en estado limite dltimo, y puede estar alrededor de 0.8-
0.9. Por tanto, la ductilidad seccional puede alcanzar facil-
mente valores de 20 o mas, dependiendo del tipo de acero.

2.4. Ductilidad estructural

La ductilidad estructural es la capacidad que tiene una
estructura para deformarse (en términos de desplazamientos)
mas alla del comportamiento elastico. A diferencia de lo que
pasa en el diagrama tensidn-deformacién del acero o en un
diagrama momento-curvatura de una seccion ductil en fle-
xion, la relacion carga-flecha en estructuras porticadas, o ele-
mentos hiperestaticos en general, no presenta un comporta-
miento elasto-plastico, pues es el resultado del progresivo
deterioro de la rigidez estructural fruto de la fisuracion del
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hormigon, de la formacion sucesiva de rdtulas plasticas en
secciones criticas y del equilibrio global entre cargas y reac-
ciones, habida cuenta de los posibles efectos de segundo
orden. No obstante, algunos autores, como Paulay (6) propo-
nen, a efectos de disefio, utilizar también una curva carga-des-
plazamiento ideal, de caracter bilineal. Ello es debido a que en
estructuras disefiadas para resisitir el sismo disipando energia
(esto es, no con gran rigidez sino con gran ductilidad) la no
linealidad introducida por la fisuracion del hormigdn, es
mucho menor que la introducida por las deformaciones plas-
ticas fruto de la formacion de rétulas plésticas.

La ductilidad estructural dependerd, asi pues, de la configu-
racion estructural (grado de hiperestatismo), del criterio con
el que se haya disefiado la estructura (mayor o menor rigidez),
de la localizacion de las rdtulas plésticas y, sobre todo de la
capacidad de rotacion plastica de las mismas.

La rotacion plastica es el giro producido por las curvaturas
plasticas integrando las mismas en una longitud, denominada
longitud plastica, en la cual el acero se encuentra plastificado.

Bpl = jA;{p(x)dx [15]

La longitud plastica depende de la interaccion entre esfuer-
zo cortante y momento flector pues la fisuracion inclinada da
lugar al conocido incremento de traccion en la armadura y
puede permitir que secciones solicitadas por un momento
menor que el momento de plastificacién en flexion pura, tam-
bién entren en plasticidad. Otro aspecto que también influye
es la relacion fS/fy del acero y, por supuesto, la capacidad de
deformacion de éste.

Existen expresiones empiricas para evaluar aproximada-
mente la longitud pléstica y la rotacion plastica. Entre las
expresiones empiricas para determinar Ip, puede utilizarse la
siguiente, propuesta por Paulay y Priestley (1):

[,=0,08-1+0,022-¢- f, [16]

siendo

I laluz libre del elemento (en m)

¢ el diametro menor de la armadura longitudinal princi-
pal de flexion en la zona plastificada (en m)

fa el limite elastico de calculo de la armadura (en MPa).

El Eurocédigo EC-2 recomienda tomar, de forma simplifi-
cada, una longitud de la rétula plastica, Ip, igual a 1.2 veces el
canto total. Para las cuantias tipicas de las vigas y de los
soportes, la longitud Ip oscila entre 0.75 y 1.5 veces el canto
atil de la pieza.

Si la capacidad de rotacion plastica de las secciones criticas
es alta, la estructura sera capaz de deformarse sin que en nin-
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guna de ellas se produzca el agotamiento y tendra por tanto,
mayor ductilidad estructural. Valores de ductilidad estructural
entre 2 y 4 son normales en porticos solos o unidos a muros
pantalla.

3. PROYECTO POR CAPACIDAD

3.1. Origen y necesidad del concepto de proyecto
por capacidad

La percepcion del papel de la ductilidad hizo que las nor-
mas sismicas introdujeran en su dia un factor de reduccion de
los esfuerzos tanto mas importante cuanto mayor fuera la
posible disipacion plastica de la energia. Esta disipacion plés-
tica puede proceder tanto de las propiedades intrinsecas del
material como del grado de hiperestatismo de la estructura.
Basta recordar que la norma AASHTO para el proyecto de
puentes de carretera proponia desde los afios 70 un factor de
3 para las pilas Gnicas y de 5 para los porticos. La aplicacion
sin mayores comprobaciones adicionales de este factor, equi-
valente a nuestro factor de comportamiento actual, reduce los
esfuerzos sismicos de forma muy significativa a cambio Gni-
camente de respetar unas determinadas reglas en la disposi-
cién de las armaduras y de contar con una armadura minima
de cortante y confinamiento. Esta forma de tratar el problema
sismico puede ser peligrosa ya que en ningdn momento se
comprueba la adecuacion del valor del factor de comporta-
miento a nuestro caso concreto.

El concepto de proyecto por capacidad como tal fue intro-
ducido por Freeman (9) bajo el formato del método del espec-
tro de capacidad. Bajo el nombre de capacidad se agrupan
toda una serie de métodos relacionados que tratan de predecir
de una forma simplificada el comportamiento no lineal de las
estructuras ante el sismo. Estos métodos se estan incorporan-
do a las normas sismicas y su validez se apoya en la experien-
cia sacada de los ultimos terremotos importantes ocurridos en
Estados Unidos (Northridge, 1994) y Japén (Kobe, 1995), en
ensayos en laboratorio y en simulaciones numéricas. Sin
embargo hay que destacar que se trata de métodos aproxima-
dos que so6lo tratan de simplificar el problema de valorar la
respuesta dinamica de una estructura con comportamiento no
lineal (material y geométrico) ante la accién sismica.

3.2. Descripcion del proyecto por capacidad

La comprobacidn de la resistencia sismica de una estructu-
ra se plantea hoy en dia mediante un lenguaje que recurre a los
términos demanda y capacidad. El sismo impone unas deman-
das en términos de esfuerzos o de desplazamientos y hay que
comprobar que estas demandas son menores que las corres-
pondientes capacidades de la estructura. La diferencia funda-
mental respecto al formato tradicional de comprobacion
estructural (esfuerzo < resistencia) estriba en que los términos
demanda y capacidad se pueden aplicar no solamente a los
esfuerzos sino también a los desplazamientos.

El uso del término “proyecto” tampoco es irrelevante.
Cuando proyectamos una estructura atendemos a una serie de

ocumento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026

Conceptos especificos del proyecto de estructuras en zonas sismicas

condicionantes como los clésicos de resistencia, funcionali-
dad y estética. El proyecto por capacidad aplicado a la inge-
nieria sismica implica que definimos, a la altura del disefio
conceptual de la estructura, la forma en que queremos que se
deforme la estructura ante la accidn sismica y en régimen no
lineal. Hay que prever la forma en que queremos que Se agote
la estructura.

Dado que existen una serie de modos de rotura que son dic-
tiles y otros que son fragiles, se pretende evitar que se produz-
can los modos fragiles manteniendo siempre los elementos
correspondientes en régimen elastico, o por lo menos sufi-
cientemente alejados de la rotura. Para ello hay que disponer
en la estructura una serie de fusibles que protejan a estos ele-
mentos. La analogia eléctrica es buena para representar esta
forma de actuar: se pretende que el posible dafio se concentre
en los fusibles (como el eslabdn mas débil de la cadena) para
proteger al resto de la estructura. Sin embargo, a diferencia
del fusible eléctrico, el fusible estructural debe mantener su
capacidad resistente a lo largo del sismo ya que se trata mas
bien de un filtro, de un limitador de esfuerzos: para que eso
sea posible es necesaria la ductilidad.

Pasando a un lenguaje estructural mas concreto, el proyec-
to por capacidad consiste en seguir los siguientes pasos:

— Se lleva a cabo un calculo sismico elastico por los méto-
dos tradicionales consistentes en un andlisis multimodal
y en la aplicacion del espectro de respuesta elastico.
Estos esfuerzos se dividen por el factor de comporta-
miento esperable en la estructura.

— Se definen en la estructura las secciones susceptibles de
plastificarse en primer lugar ante las acciones sismicas
hasta eventualmente provocar el colapso plastico de la
estructura mediante la formacion de rotulas plasticas en
dichas secciones. Los momentos de plastificacion de
estas rdtulas (capacidades) deberan ser superiores a los
momentos sismicos calculados en el paso anterior
(demandas).

— Se ponen los medios para que las secciones susceptibles
de desarrollar rétulas plasticas tengan la méaxima capaci-
dad de giro; esta ductilidad esta relacionada con la cuan-
tia y disposicion de las armaduras transversales. Por ello
estas secciones se denominan secciones ductiles.

— Se define la maxima resistencia a flexion esperable en las
rétulas plasticas. Esta resistencia es notablemente supe-
rior a la resistencia minorada con la que se trabaja habi-
tualmente a causa de la dispersion de las resistencias de
los materiales, que se traduce en la aplicacion de los
correspondientes coeficientes de minoracion de dichas
resistencias.

— Dado que el momento flector en las rétulas pléasticas no
puede superar la resistencia maxima esperable, dicho
valor nos permite definir una distribucién de momentos
y de cortantes que no se pueden superar fuera de las rétu-
las plasticas, independientemente de la intensidad del
sismo. Se dice que estas zonas estan protegidas por capa-
cidad: la resistencia limitada en las rétulas plasticas pro-
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tege a estas zonas lo cual permite evitar en ellas una rotu-
ra fragil.

— El razonamiento anterior es irrefutabk ya que esta basa-
do en consideraciones elementales de estatica. Por lo
tanto, la estabilidad de la estructura durante el sismo
reside Unicamente en que las rdtulas plasticas sean
capaces de soportar los giros a los que se van a ver
sometidas. Traduciendo estos giros a desplazamientos
de un punto significativo de la estructura (la azotea en
un edificio o el tablero en un puente), es necesario com-
probar que el maximo desplazamiento esperable duran-
te el sismo (demanda) no supera al desplazamiento
admisibk por la estructura (capacidad) definido sobre
todo a partir de la capacidad de rotacion de las rétulas
y, en menor medida, de las deformaciones elasticas del
resto de la estructura.

Es importante destacar que la eleccion de un mecanismo
de colapso pléastico es responsabilidad del proyectista y tiene
repercusiones en el dimensionamiento de los elementos de la
estructura. Esto tiene implicaciones, por ejemplo, en la defi-
nicién de la variacion de las dimensiones transversales de
una columna a lo largo de su altura ya que puede que el
punto mas solicitado no sea el extremo inferior o superior de
esta columna.

Traduciendo la exposicion anterior al caso de la pila de un
puente, los esfuerzos sismicos elasticos divididos por el factor
de comportamiento proporcionan un momento de disefio, M,
que permite definir la armadura (o las dimensiones de la sec-
cién) en el punto critico (habitualmente la base de la pila)
mediante la condicion

[17]

donde M, es el momento de agotamiento de la seccion calcu-
lado a partir de las hipdtesis clasicas de deformacion plana y
compatibilidad de deformaciones entre acero y hormigon.
Hay que destacar el hecho de que M, puede ser superior a M,
porque la cuantia de armadura sea ligeramente superior a la
estrictamente necesaria o simplemente porque la hipétesis sis-
mica no sea la que gobierne el proyecto.

M.A. Astiz, A. Mari y B. Perepérez

En el Eurocddigo, y también en el proyecto de nueva norma
sismica de puentes, se calcula el maximo momento flector
esperable en una rétula plastica mediante la aplicacion al
momento Gltimo de un coeficiente de sobrerresistencia, 7.
Este coeficiente se puede evaluar en cada caso concreto cal-
culando el momento Gltimo de la seccién adoptando para las
resistencias de los materiales los valores maximos esperables.
En el proyecto de nueva norma sismica de puentes se ha adop-
tado la expresion que propone el Eurocédigo (8):

Y, = 1,35 [1+2(n,-0,1)7] [18]
donde n, es el axil reducido normalizado respecto a la resis-
tencia caracteristica
n,=0,10 si N,/A f, <01 [19]
N, =N, /A, Si 0.1<N,/Af, <05

De esta manera se puede definir una ley de momentos flec-
tores segura, valida para toda la altura de la pila (o del pilar)
(Figura 8). Los momentos asi definidos se denominan
momentos de capacidad, M, al estar determinados por la
capacidad resistente de la o las rétulas plasticas presentes en
la pila (la Figura 8 representa dos casos distintos: el de un
tablero simplemente apoyado sobre la pila y el de un tablero
que se empotra en la pila).

La ley de cortantes también queda definida por la capacidad
de las rétulas mediante:

Vo= Vo M, para tablero simplemente

¢ / apoyado [20]
M M

Vo= ‘70 tlne ‘7/0 “lsup para tablero empotrado en la

‘ / pila [21]

La longitud L, que se define en la Figura 8 esta determina-
da por criterios meramente estaticos y esta relacionada con la

Md ’YOMu

Figura 8. Leyes de momentos flectores definidas por capacidad.
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Localizacion de
la rétula

Figura 9. Localizacion de las rétulas plasticas en base de pilas.

longitud de pila a la que se exige un comportamiento dictil y
por lo tanto donde hay que tomar ciertas precauciones respec-
to a la distribucion de las armaduras.

La proteccion por capacidad no solamente alcanza a gran
parte de las columnas sino que se extiende también a las
cimentaciones ya que los esfuerzos que se transmiten a
éstas estan limitados por el momento de plastificacion de la
rétula plastica y por el correspondiente cortante por capa-
cidad.

Por ello es necesario tomar las medidas necesarias para que
todo elemento de la estructura que esté situado por debajo de
la rétula plastica inferior tenga una resistencia superior al
valor calculado por capacidad y ello no solamente por evitar
roturas fragiles sino también para conseguir que el dafio
estructural se localice en zonas facilmente accesibles e ins-
peccionables. Por lo tanto es conveniente aumentar las dimen-
siones de las columnas en las partes enterradas como se puede
ver en la Figura 9, en donde se ha representado el caso de una
pila sobre zapata y el de una pila-pilote.

nueva roétula

También hay que tener en cuenta el caso de la rehabilitacion
de una columna dafiada después de un sismo en que lo habi-
tual suele ser reforzar la zona de la rétula. Este refuerzo hace
que en la eventualidad de un nuevo sismo la nueva rotula no
se localice en el punto anterior sino que se mueva por encima
de la zona rehabilitada (Figura 10). Esta es una de las razones
que avalan la tendencia a armar uniformemente la pila tanto
en direccion longitudinal como en direccion transversal aun
cuando no sea estrictamente necesario. Evidentemente esto no
se puede aplicar a pilas de puente de gran altura pero si la idea
de que las condiciones de armado de la rétula deben prolon-
garse a lo largo de una zona mayor que lo que es la longitud
tedrica de la rétula plastica y una longitud adicional razonable
para asegurar el anclaje y solapo de armaduras.

Otro punto importante a tener en cuenta es la extension de
la proteccion a lo largo de la estructura. Dado que las rotu-
las plasticas se localizan en la base de las pilas, practicamen-
te toda la estructura esta protegida por capacidad. La presen-
cia de las rotulas asegura que el cortante transmitido tiene un
limite coincidente con la capacidad del mecanismo de colap-

N

Refuerzo

- 1o~ [

Figura 10. Localizacién de la rétula plastica tras un refuerzo.
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so plastico proyectado. Por esta razon se podria comprobar
el conjunto de la estructura en la forma tradicional (método
multimodal y espectro de respuesta) modificando el factor
de comportamiento de forma que coincida el cortante calcu-
lado con el cortante de capacidad. Esto no es mas que una
forma de incorporar la filosofia del proyecto y comproba-
cién por capacidad en los métodos de calculo y comproba-
cion habituales.

En el caso del tablero de un puente se puede considerar que
también esta protegido por capacidad ante un sismo transver-
sal siempre que el mecanismo de colapso plastico no incluya
alguna rétula en el propio tablero (esto puede llegar a ser posi-
ble en las cercanias de los estribos.

En cualquier caso debe quedar claro que el proyecto por
capacidad exige una primera decision respecto al mecanismo
de colapso pléastico deseado lo que implica consecuencias en
el disefio conceptual de la estructura. Esta decisién no la
puede tomar un programa de ordenador. La comprobacion
posterior si la puede llevar a cabo un programa adaptando la
nueva filosofia de proyecto sismico a los procedimientos tra-
dicionales, pensados para un comportamiento eldstico.

3.3. Capacidad de desplazamientos

Es frecuente el error de pensar que una estructura proyecta-
da en la hipétesis de que se formen las rotulas plasticas nece-
sarias para producir el colapso plastico durante un sismo es
insegura. Ello es debido en gran medida a las imagenes que
nos quedan del colapso de edificios y puentes durante sismos
reales. Esto no es cierto ya que el proyecto por capacidad es
algo mas que lo presentado en el apartado anterior. Hasta
ahora no nos hemos referido méas que a demanda y capacidad
en términos de esfuerzos pero el proyecto por capacidad no
puede estar completo si no se comprueba también que la
demanda de desplazamientos es inferior a la correspondiente
capacidad de la estructura. Esto nos lleva a definir y explicar
ambos conceptos.

La capacidad de desplazamiento de una estructura es el
maximo desplazamiento que se puede producir en un punto
significativo de la estructura antes de alcanzar una determina-
da situacién (habitualmente el agotamiento). EI punto signifi-
cativo suele ser el punto que sufre mayores movimientos
durante el sismo: el dltimo piso en una estructura de edifica-
cién o el tablero en un puente.

Existen basicamente dos formas de calcular la capacidad de
desplazamiento de una estructura; mediante un analisis sim-
plificado del mecanismo de deformacion plastica o mediante
un modelo no-lineal estético.

El analisis simplificado se basa en conocer la maxima cur-
vatura que puede soportar una rétula plastica; ésta se puede
determinar facilmente a partir de las deformaciones maximas
que se suelen tomar para los materiales (0,35% para un hor-
migén no confinado y 1% para las armaduras). Esta curvatu-
ra maxima multiplicada por la longitud efectiva de la rétula
pléstica, Lp, proporciona el giro total desarrollado por la rétu-
la. Esta longitud efectiva de la rotula plastica se puede calcu-

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026

M.A. Astiz, A. Mari y B. Perepérez

lar, de acuerdo con el Eurocédigo (8) y el proyecto de norma
sismica de puentes mediante la expresion [16].

Superponiendo el giro de la rétula plastica y los giros elas-
ticos acumulados a lo largo de la estructura, se puede determi-
nar por consideraciones de cinematica el desplazamiento del
punto relevante. Por ejemplo, en el caso de una pila de puen-
te sobre la que el tablero va simplemente apoyado, la ley de
curvaturas a integrar seria semejante a la representada en la
Figura 11. La aplicacién de las formulas clasicas de
Resistencia de Materiales permitiria calcular el desplazamien-
to del tablero.

Figura 11. Distribucion de curvaturas a lo largo
de una pila de puente.

De forma alternativa, se puede calcular la capacidad de des-
plazamiento de una estructura a través de un calculo no lineal
estatico, también Ilamado de empuje progresivo o “push-
over”. Este método consiste en aplicar sobre la estructura unas
cargas horizontales que son proporcionales a las fuerzas de
inercia producidas por el sismo (ya sea las correspondientes al
modo de vibracion fundamental o las correspondientes a una
superposicion modal) y llevar la estructura hasta el agota-
miento teniendo en cuenta el comportamiento no lineal del
material y también los efectos de segundo orden. Ademas de
las acciones proporcionales a las acciones sismicas, deberan
estar aplicadas con valor constante las cargas permanentes
(especialmente importantes en los efectos de segundo orden).

De esta forma se consiguen dos objetivos. Por un lado se
obtiene de forma natural el mecanismo de colapso plastico de
la estructura y se definen las zonas donde se pueden formar
rotulas plésticas. Por otra parte, se obtiene la capacidad de
desplazamiento de la estructura, que se compara con la
demanda de desplazamiento.

El célculo no lineal estético exige disponer de programas
de célculo no lineal de estructuras pero hoy en dia estas
herramientas son comerciales y estan a disposicién de todas
las oficinas de proyectos. Este andlisis debe realizarse con
propiedades medias de los materiales ya que es importante
que la respuesta del modelo sea lo mas parecida posible a la
de la estructura real. El dato mas importante a suministrar a
los programas de calculo es la ley momento-curvatura de las
secciones susceptibles de tener un comportamiento no line-
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al (son précticamente todas si tenemos en cuenta la fisura-
cién del hormigon ademaés de la posible plastificacion de las
armaduras).

Dado que dichas leyes suelen ser complejas, se suele admi-
tir su sustitucion por leyes multi-lineales o, generalmente, por
una ley elastica-perfectamente plastica. Para definir esta ley
se suelen poner dos condiciones. Por una parte el area ence-
rrada bajo la ley idealizada debe coincidir con el area encerra-
da bajo la ley real. Por otra parte, el momento de rotura real
debe ser aproximadamente coincidente con el momento de
plastificacion de la ley simplificada. También es evidente-
mente imprescindible que la deformacion ultima, basica para
definir la capacidad de desplazamiento de la estructura, coin-
cida en las dos leyes. El proyecto de norma sismica de puen-
tes permite esta simplificacion a través de la ley representada
en la Figura 12.

M.

Plastificacidn de la
— primera armadura

Qo i1

Figura 12. Leyes momento-curvatura real e idealizada.

Hay que destacar el hecho de que el comportamiento no
lineal que interesa a los efectos del sismo es Unicamente el
que engendra deformaciones no recuperables, es decir el debi-
do a la deformacion plastica de las armaduras. El comporta-
miento no lineal debido a la fisuracidn es recuperable y por lo
tanto no supone un sumidero de energia. Esto hace que los
modelos simplificados de comportamiento de cada seccion
tengan una rigidez elastica muy inferior a la correspondiente
a la seccidn bruta de hormigén. De hecho, en algunas normas
se recomienda adoptar como rigidez elastica de las secciones
susceptibles de convertirse en rotulas plasticas el valor de la
rigidez secante correspondiente a un momento flector igual al
60% del momento de plastificacion.

La demanda de desplazamiento se puede expresar como un
desplazamiento, A;,, o como una ductilidad, p=A/A,. Se
puede evaluar a partir del espectro de respuesta de proyecto.
Este espectro viene dado habitualmente en términos de acele-
raciones maximas en funcion del periodo de un oscilador con
un grado de libertad. Este espectro se puede transformar en
espectro de desplazamientos mediante:

[22]
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donde S, es la aceleracion espectral (en m/s?), S, es el despla-
zamiento espectral (en m) y T es el periodo del modo funda-
mental.

La relacion entre el desplazamiento espectral y la demanda
de desplazamiento depende de la zona del espectro en que nos
encontremos. En estructuras relativamente flexibles (su perio-
do fundamental se encuentra en la rama descendente del
espectro de respuesta en aceleraciones) se suele considerar
que los desplazamientos maximos de un oscilador elastico
coinciden con los de un oscilador de comportamiento no line-
al; por lo tanto la demanda de desplazamiento coincidird con
el desplazamiento espectral y la demanda de ductilidad coin-
cidird con el factor de comportamiento. En este caso la
demanda de desplazamiento coincide con el desplazamiento
que se calcula por el método de superposicién modal cuando
no se aplica el coeficiente de comportamiento.

En estructuras de rigidez intermedia (su periodo fundamen-
tal se encuentra en la zona de aceleracion constante del espec-
tro de respuesta en aceleraciones) se suele considerar que el
desplazamiento del oscilador no lineal es aquél que consume
la misma cantidad de energia que el oscilador elastico; como
consecuencia, la demanda de ductilidad, se relacionara con el
factor de comportamiento mediante las expresiones:

o L \at L [23]

que incrementan el valor de la demanda de ductilidad respec-
to al del factor de comportamiento.

Finalmente, en estructuras muy rigidas (su periodo funda-
mental es inferior al limite inferior de la zona de aceleracion
constante del espectro de aceleraciones) se suele considerar
que el comportamiento de la estructura es elastico por lo que
el coeficiente de comportamiento es 1 y no tiene por lo tanto
sentido hablar de proyecto por capacidad.

3.4. Tendencias actuales

Los documentos que sirven de referencia para marcar las
futuras tendencias en el campo del proyecto sismico por capa-
cidad han sido producidos por distintos organismos america-
nos. Se trata del Applied Technology Council (10), de la
Federal Emergency Management Agency (11,12) y de la
Asociacion de Ingenieros Estructurales de California (13).
Todos estos trabajos han cristalizado en una prenorma que
define una nueva forma de abordar el proyecto por capacidad
(14) y que esté destinada a convertirse en norma ANSI.

Estos documentos introducen el concepto de proyecto basa-
do en el comportamiento (también se habla de proyecto por
desempefio como traduccion del término en inglés “perfor-
mance-based design™). Este tipo de aproximacion consiste en
estudiar de forma completa e independiente distintos escena-
rios que se convierten en objetivos de comportamiento de la
estructura. Los escenarios contemplados en el caso de las
estructuras de edificacion suelen ser cuatro:
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— Operacion: sismo ante el cual la estructura se comporta
elasticamente y sufre dafios muy ligeros. Se produce
alguna fisuracion en fachadas, tabiques y techos pero
todos los sistemas importantes se mantienen en funciona-
miento.

— Ocupacion inmediata: sismo ante el cual la estructura
sufre dafios ligeros aunque conserva su rigidez y resisten-
cia originales. Se produce alguna fisuracion en fachadas,
tabiques techos y elementos estructurales. Los sistemas
importantes se pueden poner en funcionamiento rapida-
mente. La proteccidn contra incendios no deja de estar
operativa durante el sismo.

— Seguridad para los ocupantes: sismo ante el cual la
estructura sufre dafios moderados; la estructura mantiene
una resistencia y rigidez residual. No se produce caida de
fachadas o cornisas pero el edificio puede quedar con
deformaciones permanentes que hagan incluso no reco-
mendable su reparacion.

— Prevencion del colapso: sismo ante el cual la estructura
sufre dafios severos quedando una pequefia resistencia y
rigidez residuales. La estructura queda en un estado cer-
cano al colapso.

Estos objetivos de comportamiento se corresponden con
niveles de riesgo diferentes. La probabilidad asociada a cada
nivel de comportamiento en un periodo de 50 afios es del 50%
para el nivel de operacion, 20% para el nivel de operacién
inmediata, 10% para el nivel de seguridad para los ocupantes
y 2% para el nivel de prevencion del colapso. Los periodos de
retorno asociados a estos niveles de probabilidad son aproxi-
madamente los siguientes: 75, 225, 500 y 2500 afios.

Aunque el tratamiento de cada nivel de comportamiento es
complejo, desde el punto de vista del proyecto por capacidad
la diferencia estriba en distintos valores del factor de compor-
tamiento y distintas demandas de ductilidad (local y global).
Por esta razon cobra todavia mas importancia la comparacion

— Capacidad

M.A. Astiz, A. Mari y B. Perepérez

entre la demanda de desplazamiento y la correspondiente
capacidad de la estructura.

En el proyecto de norma sismica de puentes se ha intentado
ir en la linea de proyectar para distintos niveles de comporta-
miento al definir dos sismos diferentes y, consecuentemente,
dos tipos de comportamiento diferenciados.

Este interrelacién existente entre demandas y capacidades
en esfuerzos y desplazamientos en la que entran en juego el
factor de comportamiento y la ductilidad obliga en principio a
seguir un proceso iterativo que permita cumplir todas las con-
diciones impuestas. EI método del espectro de capacidad es
una forma de llegar a la solucion mediante una representacion
grafica sencilla. Consiste en representar en el mismo sistema
de coordenadas dos diagramas, uno de demandas y otro de
capacidades (Figura 13). En abscisas se representan desplaza-
mientos y en ordenadas se representan aceleraciones (habi-
tualmente en forma adimensional respecto a la aceleracion de
la gravedad).

El diagrama de demandas se deduce del espectro de res-
puesta mediante la transformacion explicada anteriormente;
este diagrama es funcién del amortiguamiento supuesto, el
cual a su vez depende del nivel de comportamiento estudiado.
El diagrama de capacidades es la misma curva que sale como
resultado del calculo no lineal estatico en el que las cargas se
han normalizado respecto a las que resultarian de aplicar una
aceleracion horizontal igual a la gravedad y los desplazamien-
tos se han dividido por el factor de participacion y por el des-
plazamiento del modo fundamental en el punto que se toma
como referencia para que sean asimilables a los desplaza-
mientos espectrales.

El punto en el que se cortan ambos diagramas es aquel en el
que se igualan demandas y capacidades tanto en esfuerzos
(por lo tanto corresponde al factor de comportamiento estric-
tamente necesario) como en desplazamientos. Dada la forma
de ambos diagramas, existira un punto de interseccion siem-
pre que la capacidad en desplazamientos sea suficientemente

— Demanda

Figura 13. Espectro de capacidad.

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026

7))
)
c
o
S
L)
(=)

Invest




13SOAUT

Q
)
(o]
o
-
M
L))

D i E

M.A. Astiz, A. Mari y B. Perepérez

grande (y que esta capacidad sea admisible de acuerdo con el
nivel de comportamiento que se esté comprobando). De esta
manera queda claro que el problema del proyecto sismico es,
sobre todo, un problema de desplazamientos y, por lo tanto, de
ductilidad.

Este planteamiento grafico tiene el inconveniente de estar
disefiado para un sistema con un dnico grado de libertad lo
gue hace que se esté trabajando hoy en dia en planteamientos
alternativos para incorporar un mayor nimero de grados de
libertad pero manteniendo la idea bésica sobre la que se sus-
tenta este método y, en definitiva, el proyecto por capacidad:
la estructura no va a verse nunca solicitada por una accion
superior a su resistencia; el problema del proyecto de la
estructura consiste en dotarla de la suficiente ductilidad y de
gue la deformacion consiguiente al sismo sea aceptable de
acuerdo con los criterios de comportamiento que nos fijamos
para distintas niveles de riesgo.

4. INFLUENCIA DE LAS ACCIONES SiSMICAS
EN LA DEFINICION CONCEPTUAL
DE LA ESTRUCTURA

4.1 Lineas maestras del proyecto de estructuras
sismorresistentes

Los objetivos del proyecto de una estructura sismorresisten-
te son:

Evitar que se pierdan vidas humanas ante el mayor seismo
correspondiente a su ubicacion geografica, para lo que se
deben prevenir los colapsos parciales o globales.

a) Limitar los dafios si ocurren seismos de menor intensi-
dad.

b) Pero es innecesario, e inviable econémicamente, proyec-
tar la estructura para que permanezca en régimen elasti-
co-lineal bajo la accién sismica real. Por ello, los codi-
gos consideran acciones sismicas menores que las maxi-
mas reales, obligando, a cambio, a que se adopten las
medidas que permitan absorber en régimen anelastico,
sin colapsos, la energia no contemplada en el célculo.

En tal sentido, como ha probado repetidamente la experien-
cia, es esencial:

Conceptos especificos del proyecto de estructuras en zonas sismicas

— Proyectar estructuras redundantes y ddctiles, condiciones
indispensables para que se puedan producir redistribucio-
nes significativas de los esfuerzos y para absorber ener-
gia en régimen no lineal sin que disminuya significativa-
mente la capacidad estructural de respuesta.

— Poner el énfasis en las decisiones adoptadas en la fase de
proyecto, pues pueden determinar la demanda de ductili-
dad que experimenta cada pieza y los mecanismos de
disipacién de energia y de deterioro estructural que van
asociados a la obligada explotacion de la ductilidad de
cada elemento y del conjunto de la estructura.

En las estructuras reticulares, por ejemplo, hay que procu-
rar que la energia que no se ha tenido en cuenta en el calculo
se disipe mediante la flexion anelastica de las vigas, pues
(Figura 14):

a) Las vigas son mas ductiles, ofrecen un nimero mayor de
rotulas plasticas y son mas faciles de reparar que los
pilares.

b) Es peligroso depender de la menor ductilidad de los pila-
res, causada por las deformaciones debidas a los esfuer-
zos axiles y cortantes, pues estas piezas son criticas para
la absorcion de las cargas gravitatorias.

En consecuencia, se debe proyectar de modo que:

— El orden de plastificacion sea el siguiente: los extremos
de las vigas, los extremos de los pilares y, finalmente, los
nudos propiamente dichos, como interseccion de vigas y
pilares.

— La seguridad de los pilares sea mayor que la de las vigas.

— En las vigas, la esbeltez a cortante sea superior a cuatro
(M/Vh > 4) y la seguridad respecto al esfuerzo cortante
mayor que la seguridad a flexion.

4.2 La configuracion de los edificios

La configuracion del edificio es determinante para la mag-
nitud relativa y la distribucidn de los esfuerzos de origen sis-
mico, aunque para un determinado movimiento sismico, las
fuerzas de inercia, principales responsables de los dafios, en
valor absoluto, se deben, sobre todo, a la masa del edificio.

o Rtula plastics

Figura 14. Mecanismos de colapso alternativos en una estructura porticada.
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Figura 15. Algunas configuraciones estructurales alternativas.

Pero el término configuracion debe entenderse en sentido
amplio; incluye, obviamente, la forma, el tamafio y las pro-
porciones del inmueble, pero también la naturaleza, el tama-
fio y la ubicacion de los elementos estructurales y de los que
no tienen tal mision, asi como la relacion entre ambos conjun-
tos. Y en este Ultimo sentido, hay que destacar la enorme
influencia que pueden tener en el comportamiento sismorre-
sistente de la estructura los elementos de compartimentacion
y de cerramiento que actlien como “infillings™.

Se debe tender al disefio de configuraciones regulares

(Figura 15), cuyas principales caracteristicas son las siguien-
tes:

— Estabilidad frente al vuelco del edificio considerado
como solido rigido y esbeltez geométrica del conjunto
reducida.

— Simetria aproximada respecto a los dos ejes principales.

— Distribucidn compensada de la resistencia.

— Uniformidad en seccion y en altura.

— Luces de las piezas moderadas.

— Resistencia y rigidez maximas respecto a las torsiones en
planta.

Transmisidn directa de las cargas hasta la cimentacion.

Es facil entender que, si se incrementa la altura de los edi-
ficios, aumentaran las fuerzas sismicas y la tendencia al vuel-
co. Pero mas que a la altura en valor absoluto, conviene aten-
der a la esheltez geométrica: si ésta es importante, los elemen-
tos del perimetro absorberan con dificultad los esfuerzos
alternados debidos a la oscilacién del inmueble.

La simetria en planta es deseable: se traduce en una coinci-
dencia tedrica de los centros de rigidez y de masas, lo que
tiende a anular los esfuerzos de torsién horizontales (en plan-
ta). Pero la simetria no es condicién suficiente; como se apre-
cia, por ejemplo, en la Figura 16, si se van estrechando los
brazos de una planta en cruz, la rigidez de éstos disminuye y
aumenta su capacidad de giro respecto al crucero y, por tanto,
el valor de las tensiones en el perimetro de éste.

Ademas, si los elementos estructurales consisten en muros,
porticos o pdrticos con triangulaciones y han de soportar fuer-
zas laterales o torsiones en planta, es deseable concentrarlos,
0 incrementar su presencia, en el perimetro, pues, de este
modo, se aumenta su brazo mecanico Y, asi, su capacidad de
respuesta (Figura 17). En este mismo sentido, téngase presen-
te que la densidad de los elementos estructurales, es decir, el
cociente entre la suma de las areas de sus secciones transver-
sales y la superficie total de la planta, ha disminuido especta-
cularmente a lo largo del tiempo; ahora, en los edificios de 10
a 20 plantas, suele oscilar entre el 1 %y el 2 %, cuando en el
Partendn (120-124) y en Santa Sofia (532-537) es del 20 %,
en S. Pedro (1506-1626) del 25 % y en el Taj Mahal (1630-
1653) del 50%.

PLEOR

PECIE

Figura 16. Adecuacién de una planta cruciforme a las acciones sismicas.
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Figura 17. Localizacion de los elementos resistentes en la planta del edificio.
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Figura 18. Posicién relativa de masas y rigideces.

Las variaciones amplias de resistencia y de rigidez en el
perimetro de la planta distancian los centros de masa y de
resistencia, con lo que aparecen esfuerzos torsores horizonta-
les que hacen que el edificio tienda a girar alrededor del cen-
tro de resistencia, de manera tanto mas acusada cuanto mayor
es la distancia del elemento considerado al centro de resisten-
cia, como se ilustra en la Figura 18.

4.3 Irregularidades

Como ya se ha dicho, la configuracion del edificio determi-
na en gran medida la magnitud relativa y la distribucién de los
esfuerzos sismicos. Por ello, se llaman irregularidades a las
variables que modifican la distribucion de los esfuerzos sismi-
cos, alejando ésta de la correspondiente a las configuraciones
regulares. Por otra parte, estas irregularidades pueden llegar a
incrementar las diferencias entre el comportamiento real y el
calculado al aumentar la incertidumbre sobre algunos datos
del problema.

Son muy numerosos los esfuerzos realizados para detectar
tales variables, algunas de las cuales se recogen en la Figura
19, sobre todo con base en la experiencia adquirida al analizar
siniestros ya acaecidos. Pero no es menos cierto, que:

a) No se puede pretender que la relacion de irregularidades
sea exhaustiva o definitiva.

b) En ocasiones, con el progreso del conocimiento y de los
medios de analisis, se ha cambiado de opini6n respecto
a ciertas variables.

c) Los codigos, en general, contemplan las irregularidades,
no como una relacion de situaciones que queden prohi-
bidas, sino como una indicacion, o un mandato, de que
se utilicen métodos de andlisis mas detallados.

d) No siempre un refinamiento en el céalculo garantiza un
buen resultado.

Bastantes de las irregularidades verticales estan relaciona-
das con:

1. Ladisposicion de pilares de distinta rigidez (por su dife-
rencia de longitud o su arriostramiento) (Figura 20), o
sensiblemente menos resistentes que las vigas o que
hacen variar la rigidez de unas fachadas a otras.
Conviene recordar que la rigidez y, por tanto, la fuerza
que le corresponde a cada pilar, son inversamente pro-
porcionales al cubo de su longitud, aproximadamente.

Iy
|

ny w I

Tlambse en *T"

iz en

Wiamla ez "TJT" Phancs en cres

Plania complejas

Figura 19. Factores de incertidumbre en el comportamiento sismico de las estructuras de edificacion.
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Figura 19 (Cont.). Factores de incertidumbre en el comportamiento sismico de las estructuras de edificacion.
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Figura 20. Pilares de distinta rigidez.

2. La existencia de pilares de mucha menor longitud, de
hecho, que los de las otras plantas, cual es el caso de los
Ilamados pilares cortos o de los pilares cautivos, ejem-
plos de los cuales se recogen en las Figuras 21y 22, res-
pectivamente, y que, de acuerdo con la experiencia, con-
ducen con frecuencia a situaciones catastroficas.

En todos estos casos, los posibles efectos sismicos son los
siguientes:

— Agotamiento de los pilares sin llegar a disponer de la
necesaria disipacion de energia a través de la ductilidad
de las vigas.

— Torsiones en planta.

Mencion especial merece, probablemente, la irregularidad
vertical que consiste en la existencia de plantas blandas, es
decir, de rigidez mucho menor que la de las adyacentes. El
principal efecto sismico es la concentracion de tensiones a
nivel de su enlace con las adyacentes de mayor rigidez (Figura
23), que puede derivar, ademas, en un acusado efecto
P-A. Obviamente, el efecto nocivo de estas plantas es tanto
mas acusado cuanto menor es el nivel en que se encuentran.

La existencia de plantas blandas es mucho mas comin de lo
que en principio pudiera parecer, pues no sélo puede produ-
cirlas una variacién sustancial de la rigidez de la estructura de
plantas sucesivas, sino, con mayor frecuencia sin duda, la dis-
posicion de cerramientos y elementos de compartimentacion
a partir del primer forjado, quedando précticamente diéfana la
planta baja.
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Figura 21. Distintas situaciones en las que aparecen pilares cortos.
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Figura 22. Ejemplo de pilar cautivo.
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Figura 23. Deformacién del edificio con una planta blanda.

4.4 Efectos sismicos relacionados con los forjados

Los forjados desempefian un papel crucial en la distribucion
de los esfuerzos de origen sismico entre los elementos resis-
tentes verticales: deben actuar como vigas de gran canto, en
las que el propio forjado constituye el alma y sus bordes las
alas. Por ello, los huecos no deben impedir o dificultar su
enlace con los entramados o con los muros, y no han de ser
consecutivos, lo que impediria el correcto funcionamiento del
forjado como diafragma. En tal sentido, son muy nocivos los
patios de fachada, pues cortan las alas que, alternativamente,
estan comprimidas y traccionadas.

También hay que prestar atencion, entre otras cuestiones, a:

Las plantas con deformaciones significativas de unas partes
respecto a las restantes, lo que conduce a deformaciones de
torsién y a concentraciones de tensiones en las zonas de
encuentro (Figura 24).
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Figura 24. Concentraciones de tensiones en forjados.

El efecto arc o, que puede darse si los elementos sismicamen-
te resistentes son sélo los muros de borde o si dicho sistema
resistente esta constituido por muros de cortante (“shear-
walls”) demasiado alejados entre si (Figura 25).

“Ala”

<4—— —» Traccion

Figura 25. Flexién de un forjado en su plano.

5. CONCLUSIONES

Como conclusion general de todo lo anterior puede decirse
que la ductilidad es una propiedad deseable en estructuras que
deben resistir la accion sismica, pues permite la absorcion de
energia transmitida por la accion sismica y la deformacion de
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la estructura mas alla del rango eléstico sin pérdida de resis-
tencia.

La ductilidad depende en gran medida del tipo de acero de
armar, de los detalles de armado, de la configuracion estruc-
tural y de la filosofia de disefio de la estructura. Para hacer
ductiles las secciones de hormigon conviene confinar éste
mediante la disposicién de suficiente armadura transversal,
armadura de compresion y limitando la cuantia de armadura
de traccion. Un cuidadoso estudio de resistencia y deforma-
cién de las zonas criticas para garantizar la estabilidad estruc-
tural al formarse las rétulas plasticas permitira que la estruc-
tura sea suficientemente ddctil para deformarse sin colapsar
limitando los dafios y el coste inicial y de reparacion. Esto
enlaza directamente con los métodos actuales de proyecto por
capacidad y de proyecto basado en el comportamiento.

Las reglas basicas que se han enunciado aqui en relacion
con el proyecto sismico estan en su mayor parte justificadas
por el calculo aunque en muchos casos son el producto de la
experiencia adquirida en el anlisis de los efectos de terremo-
tos pasados y también, por qué no, de la importancia que tie-
nen la aleatoriedad de las acciones aplicadas y de las caracte-
risticas de la estructura.
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RESUMEN

En este trabajo se presenta los resultados preliminares sobre
un nuevo método de fisuracion controlada utilizado para el
estudio de la susceptibilidad de los aceros de alta resistencia a
la corrosidn bajo tensidn. La innovacion de este método resi-
de en plantear el estudio del crecimiento de la fisura combi-
nando pardmetros electroquimicos y mecanicos. El estudio
combina la Mecénica de Fractura y la teoria de la Movilidad
Superficial, estimando el crecimiento de la fisura y la tenaci-
dad de fractura en un mismo ensayo, donde la formacion de la
fisura no se realiza por fatiga.

SUMMARY

This paper presents the valuation of a new method of con-
trolled cracking used to study the susceptibility of the high
strength steels resistance to stress corrosion cracking. The
innovation of this method resides in raising the study of the
growth of the fissure combining electrochemical and mecha-
nical parameters. The study combines the Mechanics of
Fracture and the theory of the Superficial Mobility, it allows
to calculate the crack propagation rate and the fracture tough-
ness in the same test, where the crack is not done by fatigue.

1. INTRODUCCION

El acero, en un medio como el hormigon, se encuentra pro-
tegido de la corrosion, es decir pasivo, debido a la elevada
alcalinidad que aparece en los poros del material por la hidra-
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tacion del cemento. Esta proteccion puede mantenerse indefi-
nidamente, hasta que un elemento agresivo alcanza la arma-
dura. Los casos mas comunes son la carbonatacion del hormi-
gon, que produce una reduccion generalizada del pH del
medio, y la llegada de cloruros hasta la armadura, que da
lugar a una corrosion localizada.

Un caso particular de corrosién del acero en el hormigon es
la corrosion bajo tension (CBT), que puede aparecer en estru c-
turas pre y postensadas. Se produce por la accion simultanea y
sinérgica de una tension mecanica y de un medio corrosivo. El
resultado es la aparicion de grietas superficiales microscépicas
que van profundizando y que, debido al efecto triaxial de ten-
siones, terminan induciendo la rotura fragil del alambre.

Los fallos por fenémenos de CBT en estructuras pre y pos-
tensadas son muy escasos, aunque debido a que la rotura es
fragil los accidentes pueden dar lugar a colapsos y catastrofes
como la del puente Point Pleasant (1), la cubierta del Palacio
de Congresos de Berlin (2), tuberias a presion (3).

Hasta el presente el proceso de CBT no ha sido explicado
satisfactoriamente. Numerosos mecanismos se han propuesto
para explicar la rotura fragil de metales en tensién mecanica
por efecto del medio, pero solo algunos de ellos, concreta-
mente tres, son considerados relevantes:

1. Mecanismo de Disolucién Anddica; cuyo desarrollo se
debe principalmente a Parkins (4).

2. Mecanismo de Fisuracién Discontinua; cuyos aspectos
tedricos han sido desarrollados por Newman (5).
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3. Mecanismo de la Movilidad Superficial; desarrollado
por Galvele (6).

El mecanismo de Disolucién Anddica (DA) considera la
disolucién electroquimica en la punta de la grieta como el
parametro cinético fundamental. EI Mecanismo de Fisuracion
Discontinua (FD) acepta la disolucién anddica pero pone el
énfasis en las propiedades mecéanicas y el efecto de la micro-
entalla local que cada grieta microscépica genera; y el
Mecanismo de la Movilidad Superficial (MS) propone una
nueva perspectiva en la que la grieta avanza, no por disolucion
anddica sino por difusion (movilidad) de vacantes atdmicas de
los labios de la fisura hacia su punta. Este dltimo mecanismo
es el tnico que propone formulas que permiten hacer predic-
ciones sobre la velocidad de avance de la grieta e incorpora el
efecto de la generacion de hidrogeno, llegando a formular una
teoria integrada entre la CBT y la fragilizacion por hidrogeno
(véase Angjo I).

Coherentemente con la falta de acuerdo en el tipo de meca-
nismo que opera, tampoco existe un método de ensayo para el
estudio de la susceptibilidad a la CBT o la fragilizacion por
hidrogeno (7). La normativa sobre ensayos de CBT de los ace-
ros de alta resistencia empleados como armaduras activas del
hormigén pretensado, solo contempla un tipo de ensayo,
donde la agresividad del medio se acentlia para acelerar el
proceso. Este ensayo queda reflejado en la Norma 1SO/ DIS
156030, también conocido como ensayo FIP-78, “Steel for
reinforcement and prestressing of concrete —Test methods-
Part 3: Prestressing steel”. El acero se sumerge en una disolu-
cidn de sulfocianuro amonico a 50 °C, manteniendo el acero a
carga del 80% de su resistencia y se determina el tiempo hasta
rotura. Pueden utilizarse dos soluciones:

— Disolucion A: 5 g de SO45; 0.5 g de Cl-y 1 g de SCN-
en 1 litro de agua destilada.

— Disolucion B: 200 g de NH,SCN en 800 ml de agua des-
tilada.

El ensayo FIP-78 permite detectar la susceptibilidad a la
fragilizacion por hidrégeno de un acero y como control de
calidad para detectar defectos y/o excesivas tensiones residua-
les (3). La principal ventaja es su bajo coste y facilidad de rea-
lizacion. Entre los inconvenientes hay que destacar la enorme
dispersion de resultados y la dificultad de correlacionarlos
con las situaciones reales (8).

Otras propuestas de ensayo mas proximas a la realidad del
hormigon se basan en la aplicacion de la teoria de DA (9, 10, 11)
a probetas en disoluciones alcalinas conteniendo cloruros o de
bicarbonato sodico (12, 13) o en el uso de probetas prefisuradas
por fatiga (10, 11, 14, 15) en los que se calcula la tenacidad de
fractura por Mecanica de Fractura (MF) (véase Anejo II).

Ninguno de estos ensayos aporta resultados generalizables
y concluyentes, por lo que ha parecido necesario tratar de des-
arrollar un método de ensayo que, reflejando lo méas posible la
fase acuosa de los poros del hormigon, sea practico para el
uso como control de produccidn.

En el presente trabajo se aportan resultados preliminares de
un tipo de ensayo que permite calcular la tenacidad de fractu-
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ra del alambre y predecir la velocidad de avance de la grieta.
Para ello se sustituye la generacion de la entalla por fatiga por
la creacion de una picadura por ataque anodico electroquimi-
co mediante previa localizacion con una pequefia entalla, rea-
lizada por un corte con una cuchilla. De esta forma se preten-
de obtener el crecimiento de la fisura a partir de la entalla en
una solucidn de bicarbonato sddico con el alambre en tension
hasta alcanzar una cierta profundidad, a partir de la cual el
alambre se continua estirando al aire hasta rotura. Obtenidos
los datos se calcula la tenacidad de fractura por la formulacion
propuesta en MF (Anejo I1). Ademas se ha seleccionado la
teoria de la MS (Anejo I) como herramienta mas potente para
hacer predicciones de vida Gtil y se han combinado los resul-
tados con los calculos por MF de la tenacidad del acero (K.)
como parametro de comparacion.

2. METODO EXPERIMENTAL

2.1. Materiales y equipos

Se han estudiado dos aceros de composicion eutectoide, el
acero trefilado y el alambron, que es el material de partida
para la fabricacion del acero trefilado. La composicion quimi-
ca de ambos es por lo tanto la misma y se muestra en la
siguiente tabla:

Tabla 1. Composicion quimica del alambron
y del trefilado.

%C %Si | %Mn | %P Cr Ni %S

0.8 0.2 0.7 | <0.02 | 0.20 | 0.074 | <0.03

Asi resulta que las propiedades mecénicas del alambron y
del trefilado son:

Tabla 2. Propiedades mecanicas.

Alambrén Trefilado
Limite elastico
(MPa) 1300 1510
Tension de rotura
(MPa) 1870 2110

La maquina de traccion lenta o maquina universal de ensa-
yos empleada en el estudio tiene un rango de velocidades que
oscila entre los 5000 mm/min hasta 0.10 pm/min, pudiendo
trabajar tanto a traccion como a compresion. El limite de
carga se encuentra en los 40 kN vy el recorrido de los cabeza-
les es de 10000 mm. La probeta se fija a las mordazas por
medio de una rosca.

Para la maquina de traccion lenta se ha adaptado una celda
de CBT dentro de la cual se sitGa la probeta. La celda se sella
en su parte inferior mediante un sistema de juntas mientras que
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Figura 1. Maquina de traccion lenta.

en la parte superior no se realiza un sellado hermético ya que
se tiene que permitir el desplazamiento de la probeta. En la
parte superior de dicha celda existen unos taladros para intro-
ducir el contra-electrodo de titanio, el electrodo de referencia
de plata-cloruro de plata y el termopar tipo J. Ademas la celda
se encuentra termostatizada por una camisa exterior de agua
que esta conectada a un bafio con un refrigerador y un calenta-
dor con termostato. El control electroquimico lo Ilevan a cabo
dos potenciostatos, uno controla el potencial durante el ensayo
mientras que el segundo entra en funcionamiento después de la
rotura de la probeta, protegiendo catddicamente la superficie
de fractura frente a la corrosion, lo que permite su estudio en
el microscopio electronico. Los datos de intensidad, potencial
y temperatura son registrados con un Data Logger.

2.2. Método de ensayo

El método se basa en crear la fisura por métodos electroqui-
micos, por lo que puede representar la realidad de la mayoria
de las pre-fisuras, mejor que su generacion mecanica por fati-
ga, mediante la aplicacion de varias etapas:

Generacion mecanico-electroquimica de la fisura:

* Se carga la probeta al 80% del limite elastico.

J. Sanchez, J. Fullea, C. Andrade y C. Alonso

* Se sumerge en una solucidn —en el presente caso de bicar-
bonato- a temperatura constante —en el presente caso a
25°C.

« Se fija el potencial electroquimico de trabajo —en este
caso —300 mV . — a la vez que se registra la intensidad
de corriente.

Ensayo de traccion lenta:
* Se saca la probeta de la solucidn y se seca.

« Se realiza un ensayo de traccion lenta al aire para estudiar
el efecto de la fisura generada sobre las propiedades
mecanicas del acero y, empleando la mecanica de fractu-
ra, determinar la tenacidad de fractura caracteristica del
material.

Analisis fractografico:

« Se identifica la aparicidn de zonas fragiles y las diferen-
tes zonas de rotura.

» Se determina el tamafio de la fisura.

» Se determina la reduccion de area.

2.3. Variables estudiadas

Se partio de probetas mecanizadas con un didmetro de 2.5
mm y una longitud de 13.2 mm. Para el control de crecimien-
to de la fisura se han realizado ensayos con alambron emple-
andose varias geometrias con la finalidad de encontrar el
modo de generar una fisura localizada y lo mas parecido a las
generadas por CBT (Figura 2):

a) Probeta lisa: esta se emplea de referencia.

b) Probetas entalladas: se realizaron ensayos tanto a poten-
cial libre de corrosion como a potencial controlado, midiendo
en cada caso distintos parametros electroquimicos.

¢) Probetas recubiertas con resina epoxi y posteriormente
entalladas: en estas probetas se trabaja a potencial controlado
para la creacion de la fisura, tratando de localizar la corrosion
en la entalla.

d) Probetas recubiertas con resina epoxi excepto una
pequefia ventana: se empled una probeta sin entalla pero loca-
lizando la corrosion en un punto. Como en el caso anterior se

Figura 2. Los diferentes tipos de probetas ensayadas: b, c y d segln el texto.
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Ensayo de referencia. Sin resina epoxi. Sin resina epoxi.

Potencial libre. Potencial controlado.

Con resina epoxi. Conresinaepoxi.  Con resina epoxi. Sin
Potencial controlado.  Potencial controlado. entalla.

Figura 3. Ensayos con alambrén. Deformacién en el ensayo al aire previa generacion de la fisura por ensayo potenciostatico.

trabaj6 a potencial constante. En este ensayo se elimino la
concentracion de tensiones en un defecto o entalla.

La secuencia de ensayos consistio en:

1) cargar la probeta al 80% de su limite elastico.

2) sumergirla en una disolucion 0.05M de bicarbonato
sodico.

3) realizar un ensayo potenciostatico durante aproximada-
mente 96 horas.

4) someter la probeta, una vez retirada de la solucion y
secada, a un ensayo de traccion lenta a 3*10-7 s,

5) estudio micrografico de la superficie de fractura.
Los ensayos con acero trefilado se llevaron a cabo mante-

niendo constante la concentracidn de la disolucién, 0.05M de
bicarbonato sddico, en probetas recubiertas con resina epoxi y

40

entalladas, variando las condiciones electroquimicas. Los
ensayos realizados son los siguientes:

Probeta de referencia.
Probeta n° 2: potencial de electrodo -275 mV
Probeta n® 3: potencial de electrodo -200 MV,

Probeta n° 4: potencial de electrodo +500 mVAg/AgCI

Ag/AgCI

3. RESULTADOS EXPERIMENTALES

Para determinar el cambio en las propiedades mecanicas de
las probetas de alambrén después de la primera etapa de
generacion mecanico-electroquimica de la fisura, se realizo el
ensayo de traccion al aire. En la Figura 3 y Figura 4 se mues-
tran dos de los parametros obtenidos del ensayo al aire, la
deformacién hasta rotura y la reduccion de area. En ambos
parametros se produce una reduccion para los ensayos con
probetas recubiertas con resina epoxi y entalladas (c).

ss |
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Ensayo de referencia. Sinresina epoxi. Sin resina epoxi.

Conresina epoxi. Conresina epoxi.  Con resina epoxi. Sin

Potencial libre. Potencial controlado. Potencial controlado. Potencial controlado. entalla.

Figura 4. Ensayos con alambrén. Reduccién de area después de la fractura previa generacion de la fisura por ensayo potenciostatico.
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Figura 5. Superficie de fractura de las probetas sin recubrir
con resina epoxi y entalladas (tipo b).

Figura 7. Superficie de fractura de las probetas recubiertas
con resina epoxi y entalladas (tipo c).

Las probetas entalladas que no se encontraban recubiertas
con resina epoxi (b) (Figura 5) y las que estan recubiertas con
epoxi dejando una ventana (d) (Figura 6) presentan una rotu-
ra en forma de copa-cono tipicamente ductil, y un valor de
estriccion considerable. La rotura, en el caso de la probeta
entallada (b), tuvo lugar por el plano de la entalla pero no se
observo fisura alguna, lo que indica la necesidad de localizar
el ataque en la entalla, aislando el resto de la superficie de la
probeta. De esta forma, si se recubre la probeta dejando una
pequefia ventana (c), la corriente anddica aportada a la probe-
ta se invierte en generar una fisura, que crece a partir de la
entalla y en direccion normal a la carga a la que se encuentra
sometida la probeta.

La superficie de fractura correspondiente a las probetas (c)
recubiertas con resina y entalladas (Figura 7), muestra una
rotura fragil que ha tenido lugar sin apenas estriccion y es
posible identificar una fisura con forma de semielipse que
parte de la entalla. La rotura en este caso tuvo lugar en el

16
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Figura 6. Superficie de fractura de la probeta recubierta
con resina epoxi y con ventana (tipo d).

Figura 8. Superficie de fractura fragil o “Cleavaje” encontradas
en la probeta tipo c.

momento en el que se alcanza el punto maximo de carga y sin
tener lugar una excesiva deformacién. En la superficie de
fractura de dichos aceros, aparecen por todo el interior zonas
fragiles, como las mostradas en la Figura 8. Estos resultados
indican que de las probetas ensayadas Unicamente las recu-
biertas de epoxi y posteriormente entalladas tienen un cambio
en el modo de rotura de ductil a fragil, como se confirma con
la observacion de la superficie de fractura a través del SEM.

3.1. Efecto del potencial electroquimico

Una vez definido el método de localizacion del dafio, se
plantearon unos nuevos ensayos en el acero trefilado con el
fin de conocer la influencia del potencial electroquimico
sobre la fisuracion del acero.

En la Figura 9 se muestra la deformacion hasta rotura y en
la Figura 10 la reduccion de area. De los potenciales mostra-

14
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Deformacion (%)

Referencia Pot. -275 mV

Pot. -200 mV Pot. +500 mV

Figura 9. Acero trefilado. Deformacién en el ensayo al aire de probetas tipo ¢ que previamente se han sometido a la accién
de una solucién 0.05M en bicarbonato sédico y diferentes potenciales.
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Figura 10. Acero trefilado. Reduccién de area después de la fractura de probetas tipo ¢ que previamente se han sometido a la accién
de una solucién 0.05M en bicarbonato sédico y diferentes potenciales.

dos, el potencial mas susceptible de producirse CBT es el de
-275 mVA IAGCI ensay(? para,el cual se produce una menor
deformacion y reduccion de area.

En la Figura 11 se muestra la superficie de fractura de las
probetas de acero trefilado. Unicamente para el acero ensaya-
do al potencial -275 mVAg,AgCI se observa la aparicion de una
fisura en el plano de la entalla, como ocurria en los ensayos
con el alambron.

4. DISCUSION DE RESULTADOS

De los resultados obtenidos se pueden calcular tanto los
parametros mecanicos, como es la tenacidad de fractura, a
partir del ensayo de traccién; como la velocidad de propaga-
cion de la fisura, a partir del ensayo electroquimico. Para
determinar ambos pardmetros es necesario el estudio de la
superficie de fractura y la medida de las dimensiones de la
fisura.

1. Calculo de la velocidad media de crecimiento
de la fisura segun la teoria de la movilidad superficial

La velocidad media de crecimiento de la fisura, en medio
bicarbonato 0.05M y al 80% del limite el&stico, se calculd a
partir del tamafio de la fisura y de la duracién del ensayo rea-

lizado bajo las condiciones de potencial controlado y carga
constante (Tabla 3).

Tabla 3. Velocidad de propagacion de la fisura
experimental.

Velocidad de
Tamafio de la| Duracion del | Temperatura| crecimiento
fisura (mm) | ensayo (h) (°C) de la fisura
(m/s)
A'ar("lg’m” 0.60 96.0 25 | 1.7410°
A'azrlt;m” 0.81 98.1 25 | 22910°
Trefilado 0.64 96.0 25 1.8510°

En la Figuras 12 y 13 se comparan los resultados tedricos
predichos por las ecuaciones 1y 2 de la Teoria de la MS (Anejo
1) con los datos experimentales. Para cada una de las condicio-
nes de propagacion de la fisura consideradas se ha representa-
do la velocidad de propagacion de la fisura en funcién de la

Figura 11. Superficie de fractura de las probetas de acero trefilado sometidas a ensayos potenciostaticos y posteriormente solicitadas
mecanicamente hasta rotura al aire.

Hormigdédn y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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Figura 12. Velocidad de crecimiento de la fisura segun la Teoria de la Movilidad Superficial y datos experimentales.

inversa de la temperatura. Se han tenido en cuenta los casos de:
a) Fragilizacion por hidrégeno; b) Generacién de diversos 0xi-
dos (6xido ferroso, dxido férrico y magnetita) con descarga de
protones generados por la hidrolisis de los productos de corro-
sién y, ¢) La propagacion de la fisura con la generacion de los
mismos Oxidos pero sin generacion de hidrégeno.

Segun esta teoria, los resultados experimentales obtenidos
indican que se estaria formando 6xido férrico y/o magnetita,
y que ademas se estaria produciendo fragilizacion por hidré-
geno. No se ha realizado un analisis de los éxidos encontra-
dos en la entalla, pero segun los Diagramas de Pourbaix (16)
se puede estimar los tipos de éxidos formados conociendo el
potencial de trabajo y del pH de las disoluciones. En las con-
diciones de trabajo presentes (-300 MV, 8.5 pH y 25 °C) se
puede formar el dxido férrico. Por otra parte, en la superficie
de fractura se han encontrado zonas fragiles, cuyo origen
podria atribuirse al hidrégeno.

1 C NAa

T

2. Célculo de la tenacidad de fractura

Para el célculo de la tenacidad de fractura se emplea la
ecuacion 3 (Anejo 11) en condiciones de rotura, es decir, se
substituye el factor de intensidad de tensiones (K,) por la
tenacidad de fractura (K,.). En este caso se obtiene una
tenacidad de fractura del material en un medio, encontran-
dose ademas el material fragilizado. Esta tenacidad de frac-
tura en el medio se le va a denominar K ,,. Para obtener los
parametros a 'y b es necesario estudiar la superficie de frac-
tura, y en concreto las dimensiones de la entalla y de la
fisura. Ambas forman una semielipse cuyos semiejes son a

y b.

En el caso del alambron, se ha obtenido en dos ensayos el
crecimiento de una fisura por CBT, ambos en las probetas tipo
¢ (Figura 7) recubiertas con resina epoxi y entalladas que se
muestran ampliadas en la Figura 14 y la Figura 15.

Figura 13. Comparacién de la velocidad de crecimiento de la fisura segn la Teoria de la MS y datos experimentales para 25 °C.
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Figura 14. Curva carga-alargamiento y superficie de fractura para el alambrén (1),
obtenida en el ensayo de traccion al aire previa generacion de la fisura.

Figura 15. Curva carga-alargamiento y superficie de fractura para el alambrén (11),
obtenida en el ensayo de traccién al aire previa generacion de la fisura.

Figura 16. Curva carga-alargamiento y superficie de fractura para el trefilado,
obtenida en el ensayo de traccion al aire previa generacion de la fisura.

En el caso del acero trefilado se ha obtenido a partir del cre-
cimiento de sélo una fisura. Esta tuvo lugar en la probeta
recubierta con resina epoxi y entallada tipo c, ensayada al
potencial de —275 mV (Figura 16).

En la Tabla 4 se muestran los valores de los semiejes de la
elipse que describe las fisuras consideradas, el valor de la
carga maxima en la curva carga-alargamiento y el factor de
intensidad de tensiones para la carga de rotura, es decir, el
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Tabla 4. Tamafio de la fisura, carga maxima y tenacidad de fractura.

a (mm) b (mm) P, (kN) K,cp (MPa mt2)
Alambrén (1) 0.76 0.50 7.256 39.8
Alambrén (11) 0.98 0.48 7.116 45.3
Trefilado 0.80 0.56 8.374 57.5
valor probable de tenacidad de fractura, determinado a partir
de la ecuacion 3 (Anejo I1).
Otros autores, Ayaso y Toribio (17) encuentran, para un
material equivalente al alambrdn, un valor de 61.2 MPa m*?y
107.9 MPa m¥2 para el acero trefilado, mientras que Lancha 'z,
A. M. (14) presenta un valor de 53 MPa m*? para el alambron - Q
y 84 MPa m"2 para el trefilado. 'S %
S ¢ %
Las discrepancias con los presentes resultados podrian ser é § B
debidas a las siguientes causas: z % 8

* La obtencion de la fisura en este caso no se ha producido
por fatiga, es decir, se han producido en unas condiciones
diferentes que pueden dar lugar a un estado triaxial distinto.

« Cambios microestructurales del acero por efecto de la
introduccion de hidrégeno en la red metalica.

 Lano aplicabilidad de la formula de calculo de la tenaci-
dad porque el modo de fractura se produce de modo
mixto, en lugar de en el modo I. Esto ocurre en el caso de
materiales anisotropos como es el caso del acero trefila-
do. Ademas se puede apreciar un comportamiento no
lineal en las curvas fuerza-alargamiento, lo cual indica la
aparicion de plasticidad.

« El empleo de probetas con un pequefio espesor, 2.5 mm
de didmetro, lo cual no asegura que las condiciones de
trabajo sean las correspondientes a deformacion plana.

La respuesta a cual o cudles de estas hipdtesis son las que
operan sera abordada en trabajos posteriores.

5. PROPUESTA DE ENSAYO DE GENERACION
DE LA FISURA

Como se menciono al principio, en la CBT se distinguen
tres fases (3): iniciacion de la fisura, propagacion de la fisura
y rotura o colapso (Figura 17). Las dos ultimas fases, la de
propagacion y la de rotura, son las que se han podido cuanti-
ficar aplicando el método que se propone.

En los presentes ensayos no se ha pretendido estudiar la fase
de iniciacion de la fisura, por lo que esta fase se ha sustitui-
do por la introduccion de un defecto mecanico, en este caso
una entalla aislada. Lo ideal seria introducir esta primera fase
también de forma natural, lo que se continta explorando.

La fase de propagacion de la fisura se ha conseguido en
medio bicarbonato, a potencial controlado y bajo carga cons-
tante. La longitud de la fisura se ha determinado a partir de la
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Figura 17. Fases de la CBT representadas sobre un esquema
de la superficie de fractura.

superficie de fractura y la velocidad de propagacion se puede
calcular teniendo en cuenta la duracion del ensayo. En ambos
materiales, alambron y trefilado, se ha obtenido la misma
velocidad de propagacion de la fisura bajo las mismas condi-
ciones mecanicas y electroquimicas.

Sin embargo, en la fase de rotura se ha observado que la
fractura que tiene lugar en el alambrdn es diferente a la obser-
vada en el trefilado. Debido a la anisotropia del trefilado, en
concreto a la orientacion de las Iaminas de cementita y ferrita
en la direccién del trefilado, aparece una mayor tension
hidrostatica o triaxial en el plano que forma un angulo apro-
ximado de 80° con la horizontal (16). Este fendmeno tiene
influencia en la tenacidad de fractura. La tenacidad obtenida
para el acero trefilado se ha determinado suponiendo un modo
de fractura tipo I, es decir, de apertura de la fisura, obtenién-
dose un valor superior al del alambron.

6. CONCLUSIONES

En el presente estudio, se ha pretendido desarrollar unas
condiciones experimentales de induccion acelerada de feno-
menos de CBT que reprodujeran la realidad de forma mas
aproximada que la actual generacion de una grieta por fatiga.
Este objetivo se ha alcanzado parcialmente ya que la inicia-
cién de la fisura todavia no se ha conseguido que se desarro-
lle sin ayuda de un defecto mecénico previo en el medio elec-
trolitico ensayado.

Sin embargo, a partir de los resultados se ha podido calcu-
lar la tenacidad de fractura, aunque los valores obtenidos son
diferentes de los obtenidos previamente por otros autores.
Ello puede ser debido al diametro de la probeta y a que las
condiciones de generacion de la fisura por via electroquimica
son diferentes a la generacion de la misma por fatiga.
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También se ha calculado la velocidad de propagacion de la
fisura por CBT que resulta ser del mismo orden para el acero
trefilado que para el alambron. Sin embargo, la tolerancia al
dafio del acero trefilado es mayor, debido a la anisotropia pro-
ducida por el alargamiento en la direccidn axial de los granos
de perlita durante el trefilado.

Parece pues posible la puesta a punto de un ensayo que per-
mita calcular la velocidad de propagacion de la fisura por
CBT y que abre interesantes perspectivas para estimar la tole-
rancia al dafio para aceros de pretensado en medios mas cer-
canos a los reales del hormigon.
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ANEJO |. TEORIA DE LA MOVILIDAD
SUPERFICIAL

Este mecanismo propuesto por Galvele en 1987 (6) se basa
en cuatro postulados:

1. Primer Postulado: el medio en el que se encuentra el
metal cambia la movilidad superficial propia del metal,
siendo aquellos ambientes que provocan su aumento los
responsables de la fractura.

2. Segundo Postulado: la temperatura a la cual tiene lugar

la CBT es inferior a 0.5Tm, donde Tm es la temperatura
absoluta de fusion del metal.

3. Tercer Postulado: (inicamente las tensiones elasticas son
importantes en el proceso de CBT.

4. Cuarto Postulado: el avance de la grieta tiene lugar por
la captura de vacantes.

La ecuacion para estimar la velocidad de propagacion (cpr)
propuesta por Galvele es:

Ds oa’ + ok, L
- a2 B | Ecuacion 1
cpr 7 [exp[ T ] ]

Donde: cpr es la velocidad de propagacion de la grieta

(ms?).
D, es el coeficiente de difusion superficial (m?s?).

L es la distancia entre vacantes (normalmente
10 m).

s es la tension elastica en la punta de la grieta
(N m?).

a es la distancia atomica (m).
o es un parametro adimensional.

E, es la energia de activacion en presencia de
hidrdgeno.

k es la constante de Boltzmann (JK-1).

T es la temperatura absoluta (K).

Con respecto a los parametros que incluye la ecuacién 1 se
puede decir:

1. El coeficiente de difusion superficial (D) ha sido esti-
mado a partir de los datos experimentales y teniendo en
cuenta el efecto del medio, el cual actia contaminando
la superficie con productos —de corrosién o no- que
favorecen la difusion de las vacantes:

J. Sanchez, J. Fullea, C. Andrade y C. Alonso

" 307m
Ds =740 %10 exp| - ———
RT
Ecuacion 2
" 137m
+0.014 * 10 exp| - ——
RT

Donde: R es la constante de los gases

(1.987 cal mol* K-1).

Tm es la temperatura de fusion de las impu-
rezas o productos depositados en la superfi-
cie (K).

Segun este mecanismo, la velocidad de propagacion
de la grieta depende de los compuestos precipitados en
la superficie del metal. Los productos de bajo punto de
fusion aceleran la propagacion de la grieta, mientras
que los productos de alto punto de fusion disminuyen la
velocidad de propagacion de la grieta, actuando como
inhibidores de la corrosion bajo tension.

2. El mecanismo de la movilidad superficial también incor-
pora el efecto del hidrdgeno en la velocidad de propaga-
cién de la fisura. Segun Galvele, el hidrégeno en ciertos
sistemas puede acelerar la movilidad superficial en los
procesos de corrosion bajo tension a través de la interac-
cién con las vacantes, reduciendo la energia de activa-
cion (E,) de las mismas. Un segundo efecto que produce
el hidrogeno puede ser el de reducir los 6xidos presentes
sobre la superficie del metal. Al eliminar compuestos de
alto punto de fusion se favoreceria el proceso de corro-
sion bajo tension. La energia E, para el hierro varia entre
0.53 eV para monovacantes y 0.71 eV para pequefios
clusters de vacantes. El parametro adimensional o repre-
senta el grado de saturacion por hidrégeno de las vacan-
tes entre las regiones sometidas a tension y las regiones
sin tensiones. Por lo tanto, o varia entre 0 y 1, siendo 1
el caso mas desfavorable, es decir, para el que se produ-
ce una mayor velocidad de propagacion de la fisura.

ANEJO Il. MECANICA DE LA FRACTURA
APLICADA A ALAMBRES DE PRETENSADO

Su aplicacion de una forma rigurosa y extensa ha sido efec-
tuada por Valiente y Elices, 1998 (15). De su amplio e impor-
tante trabajo se puede resumir lo siguiente:

El criterio de fractura se aporta a través de un parametro, de
tal forma que la rotura tendria lugar cuando dicho parametro
alcanzase un valor critico. Es obvio que dicho parametro de
fractura debe tener en cuenta la geometria del material y las
solicitaciones mecénicas en las que se encuentra. Por otra
parte, el valor critico del pardmetro de fractura parece ser una
caracteristica del material (Elices, 1998) (18).

El crecimiento de una fisura depende del campo local de
tensiones y deformaciones alrededor de la misma. La
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Mecanica de Fractura proporciona medios para caracterizar
estos factores en funcion de la solicitacion, del tamafio de la
fisura y de la geometria del componente. En general, este
conocimiento ha sido aplicado para prevenir o mitigar el cre-
cimiento de las fisuras subcriticas, que son aquellas cuyo
tamafio es menor que el de la que produciria un crecimiento
inestable bajo la solicitacion considerada. Precisamente, las
roturas prematuras suelen deberse al crecimiento de las fisu-
ras subcriticas por fatiga, corrosion o fluencia, hasta alcanzar
un tamafio critico para el que se produce el fallo.

A continuacion se recuerdan los parametros de fractura
empleados por la Mecénica de Fractura:

El Factor de Intensidad de Tensiones (K): aplicable solo
para materiales con comportamiento elastico-lineal.

La Tasa de Liberacion de Energia (G) y la Integral J:
aplicable a solidos elasticos fisurados.

El Factor de Intensidad de Tensiones Corregido (K): se
parte de la hipotesis de que la pequefia zona plastica
causa el mismo efecto que una fisura de mayor tamafio.

Abertura del Fondo de la Fisura, CTOD (Crack Tip
Opening Displacement): es la separacién que va tenien-
do lugar entre las caras de la fisura a medida que se
deforma el solido. El grave inconveniente que tiene es el
de ser dificilmente vinculable con la geometria y solicita-
cion del elemento estructural.

— El factor de intensidad de tensiones (K) es una funcién
que depende de la tension o carga, de la longitud de la
grieta y de la geometria de la probeta o elemento estruc-
tural objeto de estudio. Las unidades son las de
tension*(longitud)? y define el campo de tensiones elés-
ticas en el borde de una grieta sujeta a una apertura Modo
I. Las solicitaciones normales al plano de la fisura origi-
nan una abertura de la misma. En este Modo, el despla-
zamiento de las caras de la fisura es perpendicular al

Corrosién bajo tension de los aceros de pretensado en soluciones...

plano que la contiene. Cuando las solicitaciones son
paralelas al plano de la fisura y estan contenidas en el
plano del sélido se establece el Modo Il, y la fisura pro-
gresa por deslizamiento. En este Modo, el desplazamien-
to de las caras de la fisura se produce en su plano y es
perpendicular al borde del fondo de la fisura. La super-
posicién de los dos modos permite la descripcion general
del avance de la fisura cuando el sélido esta sometido a
fuerzas que acttian en el plano.

En la norma ASTM E 399 - 90 ““Standard Test Method for
Plane-Strain Fracture Toughness of Metallic Materials™ se
describen los diferentes tipos de probetas junto con sus
dimensiones minimas para el calculo de la Tenacidad de
Fractura en deformacion plana (K,.). Esta norma se aplica a
los materiales metalicos, empleandose probetas prefisuradas
por fatiga.

En aceros de pretensado no es posible obtener probetas
segln dicha norma para obtener la tenacidad de fractura del
material. En este caso, con una geometria cilindrica del mate-
rial, el calculo del factor de intensidad de tensiones y el crite-
rio de fractura han sido propuestos por Elices, M., Astiz, M.
A., y Valiente, A. (15, 18). Dichos autores han planteado
diversos problemas, como fisuras a lo largo de todo el perime-
tro de la probeta y fisuras superficiales con forma de semi-
elipse (Figura 18).

Segun estos autores esta Ultima geometria es la que se da
cuando se produce corrosidn bajo tension. Asi las picaduras y
las fisuras que crecen a partir de las mismas en direccion per-
pendicular a la carga aplicada, dan lugar, segun se puede apre-
ciar en el estudio fractografico, a una geometria similar a la
resultante de los ensayos de fatiga en probetas entalladas. La
ecuacion correspondiente para el factor de intensidad de ten-
siones resulta pues:

4 i

3 J
K; ( a j (aj -
= E cC|l—||= Ecuacion 3
— i
ON7@ =0 21 j=0 ZR)\D

Figura 18. Fisura superficial en un alambre.
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Donde: K, es el factor de intensidad de tensiones. b es el otro semieje de la elipse.

0]

o es la tensién remota. R es el radio del cilindro o alambre. )]

c

a es el tamafio de la fisura y uno de los semiejes C;; son constantes, las cuales se muestran a conti- o

de la elipse. nuacion. 6

]

(=)}

ici ol

Tabla 5. Coeficientes Cij. PP

- - - - )

=0 j= 1 =2 =3 >

i=0 1.118 -0.179 -0.339 0.130 E
i=2 1.405 5.902 -9.057 3.032
i=3 3.891 -20.370 23.217 -7.555
i=4 8.328 21.895 -36.992 12.676
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RESUMEN

El articulo describe un estudio experimental-numérico
sobre un elastdémero denominado Corkelast y sobre un carril
embebido en una canaleta metalica. El principal objetivo del
estudio es la obtencién del mddulo de elasticidad, del coefi-
ciente de Poisson y del coeficiente de amortiguamiento del
Corkelast, asi como de las caracteristicas de rigidez y amorti-
guamiento del modelo estructural.

El Corkelast se utiliza entre otras aplicaciones como aislan-
te de vibraciones en los carriles embebidos. Se han obtenido
las caracteristicas dindmicas (frecuencias, amortiguamientos
y modos de vibracion) de distintas probetas mediante ensayos
modales para definir modelos numéricos que se puedan utili-
zar en andlisis de via completa. EI ambito de referencia en que
se sitla el trabajo que se expone, es el de las rigideces verti-
cales y transversales de la via.

SUMMARY

The article is a study of the characterisation and mathema-
tical modelling of the behaviour of the “Corkelast™ this mate-
rial is used among other applications as an isolator of vibra-
tions in the embedded rail. The dynamic characteristics (fre-
quencies, dumping and vibration modes) of different test spe-
cimen have been obtained by performing modal testing in
order create FE.M which can be used in the analysis of a
complete rail. The frame of this work is the vertical and cross
stiffness of the rails.
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Even if the methodology used opens the possibility of use of
this material in other fields. Its high damping and its accep-
table Young modulus make of this material very attractive
when using it in problems of noise and vibrations.

Nomenclatura

E Modulo de Elasticidad
\% Coeficiente de Poisson
& Coeficiente de Amortiguamiento

p, m, L Densidad, masa, longitud
A Autovalor
K Rigidez

| Momento de inercia

1 INTRODUCCION

El sistema de carril embebido es hoy una alternativa a otros
sistemas de sujecion de la via que permite disminuir los cos-
tes de mantenimiento y los niveles de vibracion trasmitidos.
Su origen se remonta a los ferrocarriles holandeses hace mas
de 25 afios. Existen ademas otros beneficios como la posibi-
lidad de hacer el nivel superior de la placa de hormigon en la
que el carril se embebe a niveles cercanos o iguales que la
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cabeza del carril lo que permite que por la placa puedan cir-
cular vehiculos que tradicionalmente s6lo lo podian hacer por
calles o carreteras.

La idea béasica del sistema es la de sujetar el carril adhirién-
dolo a una canaleta por medio de un elastomero que, ademas
de fijar el carril, tiene propiedades elasticas y amortiguamien-
to elevado que reducen las vibraciones producidas por el paso
de los trenes. La necesidad de estimar los niveles trasmitidos
con modelos numéricos antes de la instalacion del sistema,
hace necesario el modelado del comportamiento del elasto-
mero como elemento estructural. EI uso de muelles equivalen-
tes es la alternativa mas utilizada. Para que los resultados fina-
les tengan un cierto nivel de confianza, es necesario usar
caracteristicas de rigidez y amortiguamiento contrastadas.
Este trabajo se centra en la definicion de dichas caracteristi-
cas y su validacion con ensayos modales.

La figural muestra una seccidn transversal del carril embe-
bido, en donde se puede apreciar que el elastdmero Corkelast
aporta una rigidez tanto lateral como vertical, haciendo que el
carril este asilado de la canaleta, dicho montaje es el que per-
mite un correcto aislamiento de vibraciones. Se utiliza un
material blando bajo el patin del carril para proporcionar
mayor elasticidad vertical a la via.

La primera parte del estudio tiene por objetivo la obtencion
de las caracteristicas (E, v, &) del elastomero elegido
(Corkelast) asi como de la variabilidad de las mismas, en dis-
tintas formas de comportamiento.

En la parte final se trabaja con una probeta de 1m de carril
embebido en una canaleta metélica. Utilizando elementos
sencillos tipo viga para el carril y la canaleta y tipo muelle
para representar el efecto del Corkelast, se contrastan las

Modelo simplificado para carriles embebidos. Estudio técnico-experimental...

caracteristicas dinamicas obtenidas del ensayo modal con las
del modelo de elementos finitos.

Con el fin de obtener las caracteristicas dinamicas (frecuen-
cias, modos, amortiguamiento), se han realizado una serie de
ensayos modales de distintas probetas fabricadas en el
Laboratorio de Estructuras de la Escuela Técnica Superior de
Ingenieros Industriales de Madrid.

También se han desarrollado los modelos de elementos fini-
tos, para ajustar las caracteristicas del material (E ,v, &),vali-
dandolos con los resultados obtenidos en el ensayo.

La complejidad progresiva de las probetas ayuda a afianzar
la confianza en los valores y modelos que se utilizan.

2 PROGRAMA DE ACTUACION

» Estudio del material aislado:

1. Se realiza el ensayo modal de tres probetas prismaticas
50x50x400 (mm) de Corkelast de donde se sacara una prime-
ra estimacién de Ey &.

2. Con ella se analiza una geometria sencilla en condicio-
nes libre-libre, con comportamiento en compresion/traccion
(3 modos de vibracién) y en flexion (2 modos de vibracion).

3. A continuacion se afiade mayor complejidad a la probe-
ta ensayada ya que en este caso se pasa a estudiar una geome-
tria troncocdnica en donde se validan los resultados ya obte-
nidos de E y & pero ademas se estima el valor de v.

RIGIDEZ || VERTICAL

Figura 1. Seccion transversal del carril.
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* Modelado del material como elemento estructural:

Se pasa a integrar la probeta anterior en un sistema estruc-
tural de un grado de libertad y se genera un modelo de ele-
mentos finitos con la finalidad corroborar los resultados del
ensayo.

Para dicho modelo se apoya una masa de 94,3 kg sobre el
tronco de cono cuya masa es 5,485 kg, de forma que los prin-
cipales modos de vibracion se pueden obtener como sistema
de 1 grado de libertad (g.d.l).

Finalmente se estudia el comportamiento del Corkelast en
el seno de un carril embebido. Se utilizard un modelo de
deformacidn plana para estimar las rigideces equivalentes de
dicho material; dichos valores se integran en el modelo de
vigas y muelles que simula la probeta de 1m de carril que se
ensaya.

2.1 Material aislado
a) Barras prismaticas:
Para estimar las propiedades dindmicas del Corkelast M se

fabrican en diferentes fechas tres probetas prisméticas de
dimensiones aproximadas 50x50x400 (mm).

O. Ait-Salem y C. Huerta

Para ello se mezclan el elastémero y el corcho de acuerdo

con las proporciones definidas por el fabricante, y se vierte en 0
un molde. Este proceso introduce pequefias desviaciones )
(<5%), tanto en las dimensiones nominales de la probeta c
como en las caracteristicas finales del material. =)
Ll
&)
COMPORTAMIENTO EN DIRECCION AXIAL: ©
(=)}
=z . . Ll
La expresion de las frecuencias naturales de una barra libre- =]
libre para vibracion axial viene dada por la siguiente expre- )
sion: q>)
o
i |E =

Jani = Bl o [1]

2L\ p

Para las dimensiones de las probetas se pueden considerar
las hipotesis de barra sélo para los 3 primeros modos, tal y
como muestran los resultados de los ensayos (figura 2), y se
puede comprobar con un modelo de sdlidos tridimensionales.

Los resultados de las 3 probetas muestran cierta dispersion

que puede ser debida tanto a las variaciones propias de la
fabricacién como al propio material.

MoDOS AXIALES:

Tabla 1.Resumen caracteristicas dinamicas en el ensayo axial

Probeta 1 Probeta 2 Probeta3
f(Hz) (%) | E(MPa) | f(Hz) | {(%)a) | E(MPa) | f(Hz) | f(Hz) | f(H2)
Modol | 102,67 6,31 6,32 91,73 6,61 5,64 84,93 6,86 4,63
Modo 2 | 205,29 6,51 6,43 184 8,54 2,17 171,97 8,1 4,68
Modo 3 | 317,47 9,07 6,23 283 8,58 4,3 270,42 9,18 4,84
50 -
probetat
45 4 probeta?
40 - probeta3 n
35 (A 1
N \\ )
25 ﬂ{\
I T
A
i TANTANY A
. i N\ s
. /A Ny
— L.-a-ﬂ-""
|
0 I ' frecuencias
51J0 100 1000

Figura 2. Ensayo modal en sentido axial
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COMPORTAMIENTO A FLEXION:

Las frecuencias correspondientes a la flexion en condicion
libre-libre vienen dadas por:

A |EI
— (2]

2nl? m

fflexiio’n =

donde A =4.73 para el 1¢" modo

= 7.85 para el 2° modo

Para el caso de flexidn las hipétesis de viga solo son clara-
mente aplicables a los dos primeros modos de vibracion; los
resultados obtenidos se muestran en la tabla 2:

Un analisis estadistico de los resultados recogidos en las
tablas 1 y 2 nos proporciona una primera estimacion de las
caracteristicas del material.

De la tabla 3 podemos ver que el valor del médulo de elas-
ticidad presenta menor dispersion entorno a la media, que el
coeficiente de amortiguamiento.

b) Tronco De Cono

Para asegurar la bondad y repetibilidad de los resultados
anteriores, se realiza un nuevo ensayo modal sobre otra probe-
ta, pero en esta ocasion se modifica la geometria, optando por
una forma troncocénica en condiciones libre-libre, dicha
forma geomeétrica se empleara méas adelante cuando se utilice
el Corkelast como material estructural integrado en un siste-
ma de 1 g.d.l. La excitacion se realiza en el centro de la base,
se compara con el modelo de elementos finitos, basado en ele-
mentos solidos.

Modelo simplificado para carriles embebidos. Estudio técnico-experimental...

Para poder ajustar las frecuencias y modos del ensayo es
necesario variar E y v. Esto se logra mediante un analisis de

Figura 3. MEF tronco de cono.

sensibilidad iterativo que consiste en plantear el siguiente sis-
tema de ecuaciones para ver qué incrementos de E y vson
necesarios para hacer coincidir los resultados del ensayo (fre-
cuencias: f*, £,*) con los del modelo de elementos finitos
(frecuencias: f, f,):

. d d
¥ :fl+i.AE+i.Av
dr dv 3
i o 3]
=L+ AE+—=2A
L= bt At gAY

Los resultados que salen son los que se muestran en la
tabh 4:

Tabla 2. Resumen caracteristicas dinamicas en el ensayo de flexion

Probeta 1 Probeta 2 Probeta3
f(Hz) ¢(%) E(MPa) f(Hz) {(%)a) | E(MPa) f(Hz) f(Hz) f(Hz)
Modol 22,84 5,04 4,56 23,35 4,14 5,05 21,51 - 4,22
Modo 2 55,45 7,138 4,42 59,14 6,04 4,27 50,82 - 4,54
Tabla 3. Analisis estadistico
DESV.
MEDIA VARIANZA TIPICA MINIMO MAXIMO
E (MPa) 5.02 0.59 0.77 4.22 6.43
€ (%) 6.3 3.31 1.82 4.13 10.06
Tabla 4. Valores finalesde Ey v
E (MPa) v
6,0622 0,47245
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Tabla 5. Comparacion frecuencias ensayo vs. MEF

MODELO (v=0.30) MODELO(v=0.47) ENSAYO AMORTIGUAMIENTO
MODO 1 192.92 Hz 206.49 Hz 187.38 Hz 5,44%
MODO 2 284.52 Hz 305.72 Hz 303.28 Hz 6.96%
MODO 3 352.85 Hz 381.27 Hz 383.12 Hz 5.26%

La tabla 5 presenta los resultados para distintos valores del
coeficiente de Poisson.

2.2 Modelado del material como elemento estructural
Sistema de 1.g.D.L:

Una vez caracterizado el material y vistas las propiedades
dindmicas del Corkelast aislado, se integra el cono en un sis-
tema estructural como elemento de rigidez formando con una
masa superpuesta, lo que se podria denominar un sistema de
un grado de libertad, para la medicion se situan tres acelero-
metros en la parte superior del primer bloque tal y como

muestra la figura 4:

= = /A

Vista en planta de m;, |

Oadl2 m,

gdI3
m,
/o N\

O gdll
S |
Figura 4. Esquema de la estructura a ensayatr.

La masa de dicho sistema esta formada por dos bloques rec-
tangulares, uno de hormigén y otro de acero con un total de
94.3Kg, lo que supone =18 veces la masa del Corkelast (5
Kg), de esta forma se pretende evitar los modos propios de
éste Ultimo y poder asi obtener con cierta nitidez modos debi-
dos a desplazamientos y giros de la masa.

Como primera prediccion para el ensayo modal se estima la
frecuencia natural asociada al movimiento vertical de la masa
utilizando una rigidez equivalente, para el tronco de cono,
cuya expresion viene dada por:

_mEDd
Y [4]
Keq:1,717 10°N /m

En donde “D” es el diametro de la base inferior; “d” el de
la base superior y “I”” la altura del tronco de cono. Por tanto,
la frecuencia natural es:

Py [5
o m, +n,
f=218 Hz
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La funcion de transferencia de punto correspondiente al
grado de libertad 1 se presenta en la figura 5:

-0.5

20 -

25 =

-3.0 =

-3.5

1 1 1 1
0.0 10.0 20.0 30.0 40.0 50.0

Figura 5. Funcién de transferencia de punto H,, de la probeta.

Se puede inferir de la funcion H,, que el sistema tiene tres
modos de vibracion entre cero y cincuenta Hz, sin embargo,
en la funcién de punto correspondiente al centro de la probe-
ta s6lo aparecen dos modos. Esto demuestra que el modo
entorno a los 5Hz es un modo de balanceo, que tiene despla-
zamiento nulo en el punto central.

En la tabla 6 se reflejan las frecuencias y modos de vibra-
cién obtenidos del ajuste de las funciones de transferencia.

Se puede observar en la tabla 6 que el primer modo es de
balanceo, mientras que el segundo es de balanceo con cierto
desplazamiento vertical como denota el desplazamiento del
g.d.1 1 (-3,5.10%). En cuanto al modo tres, predomina el des-
plazamiento vertical aunque también posee cierto balanceo.
Ese tltimo es el que se podria comparar con la estimacion ini-
cial del comportamiento axial ya que se obtuvo una frecuen-
cia natural de 20,55 Hz en el ensayo frente a los 21,8 Hz que
se habian predicho en los calculos preliminares.

Es de destacar la disminucion del amortiguamiento (~ 3%) en
este sistema respecto al obtenido en el cono aislado (~ >5%)

Se realiza el modelo de elementos finitos y se hace un estu-
dio modificando tanto las condiciones de contorno como las
de ligadura entre cono y masas.

Para poder ajustar los 2 primeros modos se han definido dos
modelos numéricos. En el primero, el tronco de cono se
modela como una viga con area; inercia y caracteristicas a
cortante apropiadas; en el segundo se utiliza el modelo de
solidos desarrollado para el ensayo aislado (figura 6). El pro-
blema en ambos casos es la dificultad de modelar correcta-
mente tanto la unién masa —cono como las condiciones de
contorno de este Gltimo. La tabla 7 resume algunos resultados
con distintas modificaciones:
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Modelo simplificado para carriles embebidos. Estudio técnico-experimental...

Tabla 6. Modos de vibracion

(=] )
o | o f E 1 2 3 i i i
p> n° modo (H2) (%) o' o', o's
(] &
/)]
(o
py . . -0.14 A
= 475 201 74 0 0.18 0
Q -0.14
o S~
=) 17.09 3.08 8.102 -16.102 | -3,5.102
= 35
(] -16
@ f T 1
20.55 3.54 2 I/I/ -2.101 -0,8.101 -1,4.101
14
Figura 6. MEF con solidos.
Tabla 7. Frecuencias del modelo
modo de balanceo 1 modo de balanceo 2 + axil modo de axil + balanceo
Ensayo 4,75 17,09 20.55
Modelo Viga 5.12 49.61 21.29
Modelo cono
Ec. Cond.
Ligadura contorno
Cent_ro + U,=0 _ - 20.56
3 anillos
U =0
3 anillos U=
U,=0
Centro + U,=0 5.30 20.88 22.10
3 anillos
u=0
u,=0
Centro + U,=0 4.49 19.09 16.88
1 anillos
u=0
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Vemos en primer lugar que el segundo modo de balanceo se

ajusta bastante mejor a los resultados obtenidos en el ensayo, jZE: N 7))}
obteniendo unas frecuencias del orden de 20Hz, cuando en el 10E+0 S
ensayo se obtenian unas frecuencias cercanas a los 17Hz. 2800 | c
-1.5E+0 4 °
En cuanto al modo de axil se consigue encajar simplemen- ABEH0 6
te impidiendo el movimiento vertical del cono, pero a medida 20B:0 4 o]
que aumentan los grados de libertad restringidos se produce 220 o
un mayor distanciamiento de la frecuencia del ensayo debido 2SO "—
a que el efecto Poisson se va haciendo cada vez mas impor- 2222 i

T T T T T T
tante. 10 200 400 600 800 1000

Figura 8. Funcion de transferencia de punto H,,.

whd
7))}
)
>
c
(=

3. CARRIL EMBEBIDO
Tabla 8. Frecuencias y amortiguamientos del ensayo

_ La figura 7 muestra un metro de carril embebido en el mate- MODO1 MODO?2 MODO3
rial corkelast:

Frecuencias 206,17 244,15 744,82

Amortiguamiento |  5,56% 6,45% 2,21%

Superponiendo la funcion experimental y la ajustada se
puede comprobar la bondad del ajuste empleado.

-8E-1

Experimental
-1E+0 —

AE+0 — Ajustada
-1E+0 —
-2E+0 -
Figura 7. Carril embebido. -2E+0 —
-2E+0 -

-2E+0 —

Objetivo: Definir rigideces equivalentes al elastomero
(Corkelast) para modelar el apoyo del carril y poder construir
un modelo del carril con distintas condiciones de apoyo.

-2E+0

I | 1 | |
0.0 200.0 400.0 600.0 800.0 1000.0

, . Figura 9. Ajuste funcién de transferencia.
Método: Se realiza un ensayo modal sobre un metro de

carril embebido en Corkelast. El objetivo del ensayo es estu-
diar la rigidez de la conexién entre el carril y la U y, por ello,
el estudio se centra en los modos longitudinales y en la flexion
vertical del carril. Como orientacion, la masa del carril es
54kg, la de la U es de 39kg y la del corkelast de 26kg.

Los tres modos estan ajustados de forma razonable ya que
la curva ajustada se adapta bastante bien a la del ensayo.

También se realiza un ensayo en sentido longitudinal del
carril, para ver si las frecuencias excitadas en dicho sentido

Para evitar problemas con las condiciones de contorno, se  coinciden con las del modelo de vigas y muelles. La disposi-
decide realizar el ensayo en condiciones libre-libre, se sitda ~ Cion de los acelerometros se muestra en la figura 10:
pues, el metro de carril sobre unos anillos de neopreno,
sabiendo que son muy flexibles y teniendo en cuenta que las
frecuencias propias van a ser superiores a 100Hz.

Utilizando la transformada de Fourier de la sefial de excita-
cion (martillo) y de la repuesta (acelerémetro), se obtiene la
funcion de transferencia en el dominio de frecuencias de la
figura 8. En ella, se puede observar la existencia clara de tres
modos de vibracidn siendo dos de ellos cercanos entre si alre-
dedor de los 200 Hz y el tercero de mayor amplitud cercano a
los 780 Hz.

El ajuste circular proporciona los amortiguamientos corres-

pondientes a estos modos de vibracion, esto se resume en la
tabla 8. Figura 10. Disposicion de los acelerémetros.
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Como se aprecia en la figura 10, se han considerado cuatro
grados de libertad: los dos primeros en la seccidn transversal
del carril; el tercero y el cuarto en la del Corkelast.

En este ensayo el Corkelast trabajara sobre todo a cortante,
tanto en la cara inferior como en las caras laterales.

1S9AUT

Se ha utilizado un material blando bajo el patin del carril
para proporcionar mayor elasticidad vertical a la via, mientras
que lateralmente se utiliza una formulacion de Corkelast mas
rigida y adecuada para mantener el incremento de ancho de
via bajo cargas dentro de unos limites establecidos.

Una vez hecho el ensayo se obtiene la funcion de transfe-
rencia de la figura 11.

Q
)
(o]
o
-
M
L))

Figura 12. MEF de vigas y muelles.

Para el calculo de las rigideces de los muelles se realiza un
modelo en deformacién plana usando las caracteristicas
estructurales del Corkelast halladas en puntos anteriores.

1.2E-1 —

1.0E-1 —

8.0E-2 —

6.0E-2 —

4.0E-2 —

20E-2 —

0.0E+0 = I I I ! |
0 200 400 600 800 1000

Figurall. Funcién de transferencia ensayo longitudinal del carril.

Existe claramente un modo de vibracion cerca de los
200Hz.

4 L
B R IR Fi A

El resultado del ajuste es un modo de vibracién con las

P . Figura 13. MEF de la seccién transversal del carril.
caracteristicas reflejadas en la tabla 9:

Una vez construido el modelo completo se aplican cargas
en sentido vertical y horizontal sobre el carril, para asi dedu-

Tabla 9. Frecuencia y amortiguamiento del ajuste cir la rigidez tanto vertical como horizontal a partir del des-
del ensayo longitudinal plazamiento sufrido por el nodo en el que se ha aplicado la

carga; para cada rigidez se analizan las partes del modelo que

f (Hz) g afectan directamente a estas rigideces y asi evitar efectos cola-

terales no deseados.

161,99 4,48 %

Para estudiar |as rigideces de unién con labase de laU se
utiliza el modelo 1y las de unién con €l lateral el modelo 2
gue ilustramos en las figuras 14y 15.

El objetivo es la realizacion de un modelo sencillo del carril
realizado con vigas y muelles, que tenga los mismos modos
de vibracion que el carril y a las mismas frecuencias. Asi
pues, en la figura 12 se puede observar el MEF del carril
embebido en la canaleta, el modelo consta de elementos barra
(BEAM4) dispuestos de forma longitudinal y que simulan
respectivamente el carril propiamente dicho y las tres placas
de la canaleta. Dichos elementos son unidos vertical y trans-
versalmente por elementos muelle (COMBIN 14).

Se han tomado los muelles longitudinales en los tres senti-
dos y se han ligado los movimientos de la base de la canaleta
a los de los laterales de la misma, por medio de relaciones de
constriccion, en todos los nodos a lo largo del carril. Figura 14 modelo 1.

m Hormigdén y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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AN Tabla 11. Comparacion de frecuencias transversales

0]

M.E.F ENSAYO ERROR Q

o

o

211,57 Hz | 206,17 Hz 2,62% -

&)

Ensayo -

2y 226,44 Hz | 244,15Hz 7,25% o

transversal -

o)

0]

775,06 Hz | 744,82 Hz 4,06% Q

>

Ensayo =

Figura 15 modelo 2. longitudinal 161,99 Hz | 162,95 Hz 0,58% (=
Asi pues los valores de la rigidez de los muelles que se han Podemos observar cdmo las frecuencias del ensayo son
utilizado son los de la tabla 10: muy parecidas a las del modelo, asi en el ensayo transversal

los errores son menores del 5% para la primeray la tercera,
siendo €l error de la segunda ligeramente superior (del orden
del 7%); esto puede ser debido a imperfecciones del modelo,
que habria que corregir. En cuanto a frecuencia del ensayo
longitudinal el error es casi nulo (0,58%), por lo que se puede
decir que el modelo realizado es valido parasimular la probe-
ta de carril embebido.

Tabla 10. Rigideces de los muelles empleados

K.l 193105 | K, | 165105

K, | 37105 | K, | 32105

K, 19,3.105 K, 3,2.105 En lafigura 16 se recogen todos los resultados del amorti-
guamiento critico que oscilan entre 2 %y € 9 %. El aumento
de este pardmetro con la frecuencia es habitual en este tipo de

Latabla 11 resume los valores de las frecuencias recogidas  materiales; teniendo en cuenta que sus valores mas represen-
durante |os ensayos transversales y longitudinales, y lascom-  tativos serian los obtenidos en ensayos de la probeta de un

para con sus homdlogas del modelo realizado en Ansys. metro se podria utilizar entreel 5y el 6%.

B sigd

x/
8 /)K @ flex_barra

*
7 x)/ > caril
X
X f X axil_barra
Y

6
| ogaritmica
(flex_barra)
5 rY = Logaritmica (s1gdl)
/ { —— Lineal (carril

4 == Logaritmica
(axil_barra)

Figura 16. Distribuciéon de amortiguamientos.
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4. CONCLUSIONES

Se ha propuesto un modelo simplificado basado en muelles
y vigas, que permite reproducir €l comportamiento dinamico
del carril embebido en Corkelast. Dicho modelo se ha contras-
tado con ensayos modales realizados sobre una probeta de 1
metro de carril.

La buena correlacién del modelo final ha sido posible gra-
cias a una identificacion previa del modulo de elasticidad el
material, entorno alos 6 GPa, que también se ha realizado uti-
lizando las frecuencias naturales de probetas sencillas.

Otro parametro importante en el comportamiento dindmico
es el amortiguamiento del material. En este caso no se puede
dar un nimero Unico, porque los valores de amortiguamiento
critico obtenidos paralos distintos modos las distintas probe-
tas presenta variacion apreciable.

Modelo simplificado para carriles embebidos. Estudio técnico-experimental...
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RESUMEN

Desde un punto de vista teorico, los elementos de hormigon
reforzados a flexion mediante el pegado exterior de materia-
les compuestos reforzados con fibras (FRP) pueden presentar
distintos modos de fallo: fallo del material (acero, hormigon,
material compuesto) o bien fallo de la interfase hormigon-
adhesivo o adhesivo-material compuesto. Sin embargo, la rea-
lidad experimental ha puesto de manifiesto que, en la mayo-
ria de los casos, antes de que se produzca uno de estos modos
de fallo se produce el fallo del refuerzo por delaminacion del
hormigon a la altura de la armadura pasiva, desgajandose el
recubrimiento de hormigdén juntamente con el refuerzo adhe-
rido al mismo. La rotura por delaminacion de las secciones
reforzadas con FRP es un aspecto complejo de modelizar,
como consecuencia del caracter fragil de este tipo de rotura,
asi como por el hecho de que en el mismo intervienen multi-
tud de parametros como son la rigidez a traccion del refuerzo,
las propiedades del material adhesivo, la existencia de fisuras
en el hormigon, entre otros. En consecuencia, la respuesta
Gltima a flexion de estos elementos reforzados viene condi-
cionada por la deformacidn o traccidn existente en la fibra de
refuerzo en el momento de la delaminacidn, mucho menores
que la deformacion o carga de rotura de los materiales com-
puestos. Existen métodos numéricos complejos que, median-
te el andlisis seccional elastoplastico, se basan en obtener la
deformacion de delaminacion como solucién numérica a un
determinado criterio de rotura. En este articulo se presenta un
método simplificado, derivado de una de estas propuestas,
para la prediccion de la deformacién de delaminacién de los
refuerzos a flexion de FRP en elementos reales de hormigén
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estructural. Asi mismo, se incluye la verificacion experimen-
tal de dicho método mediante resultados de ensayos en probe-
tas de adherencia de tamafio reducido y modelos a gran esca-
la de puentes viga-cajon de hormigén armado y con pretensa-
do exterior, tanto isostaticos como continuos, reforzados con
fibras de carbono (CFRP) y aramida (AFRP).

SUMMARY

Reinforced concrete members strengthened in bending by
bonding of surface-mounted fiber-reinforced polymer (FRP)
may present several failure modes: failure of material (rein-
forcing steel, concrete, composite material) or failure of the
interface between concrete-adhesive or adhesive-FRP.
Nevertheless, experience gained from testing confirms that in
most cases delamination prevails over the other possible rup-
ture modes. Delamination typically results in detachment of
the concrete cover between the plane of longitudinal reinfor-
cing steel and the composite reinforcement to which is bon-
ded. Delamination in FRP strengthened sections is a difficult
to model issue because of the fragile nature of this rupture
mode, but also for it involves multiple parameters such as
FRP stiffness, adhesive material properties, presence of
cracks in concrete, among others. There are some methods to
obtain delamination strain by means of a complex sectional
elastoplastic analysis, solving numerically some equation
adopted as a failure criterion. A simplified method derived
from one of these proposals is presented in this paper. The
method is used to predict debonding strain of FRP flexural
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strengthenings in real RC members. The experimental valida-
tion of this model is presented as well. With this purpose
CFRP and AFRP strengthened bond characterization speci-
men and large scale bridge models tests results are conside-
red. The types of bridge models tested include externally-pres-
tressed box-girder bridge and monolithic RC continuous gir-
ders.

1. INTRODUCCION

Los materiales compuestos de polimeros armados con
fibras (FRP) tienen una elevada resistencia a traccion, ademas
de un peso reducido y gran resistencia a los agentes agresivos
medioambientales, pero cuando se emplean en refuerzos a fle-
xion adheridos externamente a elementos de hormigon estruc-
tural, su potencial aportacion al incremento de capacidad por-
tante se ve disminuida de forma notable. Ello se debe al des-
prendimiento prematuro del refuerzo causado por la concen-
tracion de tensiones en torno a las fisuras de flexion-cortante
y en los extremos (anclajes) del laminado. Esta rotura, cono-
cida como delaminacion o peeling, se produce para deforma-
ciones en el refuerzo de valor muy reducido, significativa-
mente inferior al de rotura del material por traccion directa,
siendo, ademas, una rotura de tipo fragil y especialmente
compleja de modelizar. En consecuencia, este modo de fallo
suele determinar el agotamiento de la seccion reforzada y por
tanto, el dimensionamiento de la cuantia de refuerzo necesa-
ria. Para dimensionar el refuerzo y obtener el momento ulti-
mo a flexion de la seccion reforzada es preciso, por tanto,
establecer un valor limite de la deformacion que puede alcan-
zar el FRP en estado limite Ultimo de fallo por delaminacion.

Para establecer este limite de la deformacion de delamina-
cién se ha pasado desde la adopcidn de valores prefijados de
manera experimental o semi-empirica por los fabricantes, al
desarrollo de modelos en elementos finitos no lineales que
incorporan modelos de dafio y teoria de la mecénica de frac-
tura (Oller et al., [1]; Perera et al., [2]). Después de muchos
resultados experimentales en elementos estructurales de
dimensiones importantes, parece probado ya (Oller et al., [1];
Alarcon, [3]; Salaverria, [4]) que los limites fijados por algu-
nos proveedores o guias de disefio para evitar este tipo de fallo
(deformaciones en torno al 0.6-0.8%) pueden quedar del lado
de la inseguridad. Ello puede deberse al efecto escala, ya que
dichos limites se han obtenido, en la mayoria de los casos, en
campafias experimentales con probetas de tamafio reducido.
Es necesario, por tanto, definir criterios de disefio mas ade-
cuados para impedir que se produzcan accidentes por fallos
prematuros del refuerzo. En este sentido, diversos organismos
nacionales e internacionales como el Comité 440 del ACI vie-
nen desarrollando una labor importante, de la cual ha resulta-
do, entre otros, la publicacién de una guia de disefio y cons-
truccidn de refuerzos por encolado exterior de FRP [5].

Para el calculo de la capacidad portante de una seccion
reforzada, el método del ACI [5] propone obtener la deforma-
cion de delaminacion mediante un coeficiente reductor x|
que multiplica la deformacion de rotura por traccién directa
del material compuesto proporcionada por el fabricante. Este
coeficiente x es inversamente proporcional a la rigidez
extensional del FRP y depende exclusivamente de dicha rigi-
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dez. Algunos autores han remarcado la conveniencia de mejo-
rar este criterio, considerando ademas otros factores como son
las propiedades del adhesivo, del substrato de hormigon y la
influencia de la fisuracion; en particular, Harmon et al. [6]
han publicado un modelo de prediccién de la rotura por dela-
minacién (peeling) y arrancamiento del hormigon en los
anclajes (concrete cover delamination o end peeling) que
incorpora estos aspectos. En la formulacion para el calculo
del momento respuesta de disefio propuesta en [5] actlan,
ademas, otros factores reductores parciales (de la contribu-
cién del FRP) que tienen en cuenta el tipo de ambiente (fac-
tor que afecta las propiedades mecanicas de los materiales
poliméricos) y la novedad de esta técnica de refuerzo (incerti-
dumbres), y un coeficiente reductor global que penaliza la
pérdida de ductilidad seccional que conlleva el refuerzo.

En la tesina de especialidad de uno de los autores (Pascual,
[7]) se planted aprovechar los resultados de anteriores campa-
fias experimentales (Alarcdn, [3]; Salaverria, [4]) llevadas a
cabo en el Laboratorio de Tecnologia de Estructuras de la
Escuela Técnica Superior de Ingenieros de Caminos, Canales
y Puertos de Barcelona (ETSECCPB-UPC) para la verifica-
cion experimental del modelo propuesto por Harmon et al.
[6]. El estudio de este modelo derivo en la propuesta de un
método simplificado de prediccidn de la deformacién de dela-
minacién mucho mas sencillo que el propuesto en [6], y su
verificacion experimental. Los casos considerados para la
verificacion incluyen ensayos en probetas de adherencia de
tamafio reducido y en modelos a gran escala de puentes en
viga cajon de hormigén armado y con pretensado exterior,
tanto isostaticos como continuos.

2. MODELO DE HARMON ET AL.

Harmon et al. [6] proponen un modelo de prediccion que
apuesta por la importancia del adhesivo en la rotura por dela-
minacién, a diferencia de otros modelos que la asignan Unica-
mente al FRP. Ademas, el modelo tiene en cuenta las propie-
dades del substrato de hormigdn y la existencia de fisuracién
en el elemento estructural. El modelo se deduce inicialmente
para el caso del comportamiento del refuerzo en torno a una
fisura aislada y se extiende después al caso de refuerzo entre
dos fisuras préximas, lo que corresponde a la situacion de un
elemento real a flexién. Una deduccion detallada puede
encontrarse en el trabajo de Pascual [7]. Los pardametros mas
importantes del modelo se describen a continuacion.

2.1. Longitud efectiva de encolado

La idea es que en un sistema de refuerzo con adhesivo rigi-
do la traccion desarrollada en el FRP se transmite al substra-
to a través de una longitud menor a lo largo de la interfase que
en el caso de adhesivo flexible, y por tanto con un mayor gra-
diente de tensiones tangenciales o, lo que es lo mismo, con
mayor concentracion de tensiones. La concentracion de ten-
siones en torno a una fisura del hormigdn o bien en la zona
final favorece el desprendimiento del refuerzo.

La longitud efectiva de encolado es una medida de la rigi-
dez relativa del sistema de refuerzo, esto es, la rigidez exten-
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sional o a esfuerzo axil del FRP respecto la rigidez conjunta a
corte del hormigon y el adhesivo. Es una longitud caracteris-
tica de la distribucidn de tensiones rasantes en la interfase y,
como veremos, un artificio de célculo de la deformacion de
delaminacion. Las férmulas propuestas en [6] se explicitan a
continuacion.

hormigtn
// .
- | h
resina adhesiva
¥ — tb
S —
FRP wf

Figura 1. Variables geométricas para el célculo de L..

La longitud efectiva de encolado se obtiene a partir de las
siguientes expresiones:

L= |~ (1)

Donde k, es la rigidez extensional del FRP por unidad de
ancho del mismo y se obtiene a partir de su mddulo de Young
y espesor segun:

k,=Egt, @)

g, es la rigidez conjunta a corte del hormigon y la resina adhe-
siva, que se puede expresar como:

__&&

= 3
Z g ©)

g

Los términos correspondientes a resina y hormigén son,
respectivamente:

g, = .
_GC 5
8= ®)

G, es el modulo de deformacion transversal de la resinay G,
el del hormigdn. Los coeficientes de Poisson para hormigon y
resina son 0.50 y 0.38; en estados de carga que llevan al hor-
migon mas alla de su comportamiento elastico, el coeficiente
de Poisson tiende al valor 0.50 correspondiente a la incompre-
sibilidad volumétrica del material [8]. t, es el espesor de resi-
na utilizado para pegar el refuerzo; t_, es el espesor de hormi-
gon a considerar en (5), que segun [6] vale, en mm:

t,=w,+50.8 <if2 (6)

c
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Siendo w; y h el ancho del refuerzo y el canto de la seccion,
respectivamente, expresados en mm.

La ecuacion diferencial que gobierna la distribucion de des-
plazamientos relativos del FRP respecto la fibra inferior del
hormigén, las deformaciones longitudinales del FRP y las
tensiones rasantes en la interfase es del tipo:

u” —otu=0 @)

La funcidn u(x) representa el desplazamiento longitudinal
del FRP relativo a la fibra inferior del substrato de hormigdn
(interfase) en la seccion a distancia x de la seccion de referen-
cia, tomando x = 0 en una seccion de fisura critica, o sea, una
seccion de maximo momento flector, de junta entre dovelas,
de junta entre bloques en las probetas de ensayos de adheren-
cia, etc.

En caso que se despreciara la deformacidn por cortante del
hormigdn, el término o de la ecuacion (7) valdria:

o= | ®)

Observamos que si en la ecuacion (3) hacemos tender el tér-
mino de cortante del hormigén a cero, nos queda la ecuacion
(1) como:

L:

e

9)

1
o

o seria, por tanto, la inversa de la longitud efectiva de encola-
do. En el caso general, no obstante, la longitud efectiva de
encolado debe calcularse teniendo en cuenta la deformacion a
corte del hormigon, esto es, a partir de la expresion (1).

2.2. Tension tangencial méxima de adherencia

Se propone una expresion para la méxima tension tangen-
cial en la interfase que puede existir en la punta de una fisura
del tipo:

T =M /fe

(10)

f. es la resistencia a compresion del hormigon y el coeficien-
te 17 se determinara experimentalmente. Harmon et al. [6] han
ajustado un valor 1 préximo a 1.00 para la formula anterior
cont vy f expresados en N/mm?.

max

2.3. Separacion relativa entre fisuras

Este término no ha sido definido por Harmon et al. [6], pero
estudiando las soluciones a que conduce su modelo se ha visto
que juega un papel fundamental en la resistencia a la delami-
nacion (Pascual, [7]).
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Se define la separacion relativa entre fisuras como el
cociente entre la separacion entre fisuras, s, y la longitud efec-
tiva de encolado:

* —as
L (1

La separacion entre fisuras de flexion-cortante se puede
estimar en el érden de la mitad del canto atil:

s=d/2 (12)

2.3. Modelo de fisura aislada

Este modelo representa el comportamiento del FRP en
torno a una Unica fisura abierta, y por tanto, las condiciones
que se materializan en las probetas de los ensayos de adheren-
cia, tal como se verd més adelante. La distribucion de tensio-
nes tangenciales en la zona cercana a la fisura es como la que
aparece en la figura 2.

Figura 2. Tensiones rasantes interfaciales
en torno a una fisura aislada.

Se considera que se produce la delaminacién cuando la ten-
sion tangencial maxima en la punta de fisura alcanza el valor
dado por (10). En esta situacion, como se demuestra en [7], la
traccion Gltima en el refuerzo resulta:

T, = [t(xdx =1,,.L, (13)
0

La longitud efectiva de encolado seria, por tanto, la longi-
tud necesaria para anclar la traccién ultima en el refuerzo a
una tension tangencial constante e igual a la maxima de adhe-
rencia. Esto es:

L =L T T(x)dx (14)

e
max 0

En la ecuacion (13), T, tiene unidades de traccion por uni-
dad de ancho del refuerzo. La deformacion de delaminacion
se obtiene dividiendo T por la rigidez extensional por unidad
de ancho, o sea, por k; dada por (2).
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2.4. Modelo en vigas reales

En los elementos reales a flexion, como vigas y losas, exis-
tiran en rotura maltiples fisuras relativamente préximas unas
a otras. La distribucién de tensiones tangenciales en la inter-
fase entre dos fisuras consecutivas serd como la que se mues-
tra en la figura 3.

C1Y ] C2

M1 M2
71 (%) T72(X)

s X
) s )

Figura 3. Tensiones rasantes interfaciales entre dos fisuras
de flexién consecutivas.

Como notacion, definimos la seccion 1 como la seccion cri-
tica para la delaminacidn; esto es, una seccioén de vano o
apoyo intermedio. La seccién 2 sera la que pasa por la fisura
inmediatamente adyacente a la seccion 1, o sea, a una distan-
cias de la 1, donde s se estima a partir de (12).

Se puede observar en la figura 3 que la existencia de la trac-
cion en el refuerzo en la seccion 2, T,, reduce la tension tan-
gencial en torno a la fisura de la seccidn 1, por cuanto actia
en sentido contrario a la producida por T,. Como consecuen-
cia, es de esperar un incremento de la resistencia a la delami-
nacion en los elementos reales fisurados con respecto al caso
de existencia de fisura Unica (como podria ser una probeta de
ensayo de adherencia). Puede sorprender un poco pero la pre-
sencia de multiples fisuras representa un incremento de la
deformacion de delaminacion respecto al caso de fisura aisla-
da, a igualdad de las demas condiciones.

La ecuacidn de gobierno de las tracciones a lo largo del
FRP se expresa de manera analoga, como demuestra Pascual
en [7], a la ecuacion (7) en desplazamientos. La solucion
general de dicha ecuacion en tracciones es del tipo:

T'(x)=Csh(ox)+ C ch(ox) (15)

T(x) es la traccidn en el refuerzo en la seccion a distancia x de
la seccion de referencia situada en una fisura critica, como se
ha indicado en el apartado 2.1. Si imponemos que la tension
tangencial en x = 0 sea igual a 7, (condicion de delamina-
cion) y que la traccion en x = s sea igual a T, (traccion en el
FRP en la seccion 2 en la situacion Gltima) obtenemos la solu-
cion del problema de contorno representado en la figura 3.

TO = 5ITmaxLe + §2T2 (16)
§ =" sl (17)
e” +e
2
=—-<I1
52 eoc.v + e—as (18)

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005



Método simplificado de célculo de la respuesta tltima de elementos de hormigdn reforzados...

T, es la traccion en el FRP en la seccion critica (x = 0) en la
situacion de delaminacion del refuerzo. Los coefientes &, y &,
de las ecuaciones (17) y (18) son funciones que dependen Uni-
camente de la separacion relativa entre fisuras. La ecuacion
(16) expresa que, en el caso de elementos estructurales reales
reforzados a flexion, la resistencia a delaminacion tiene dos
contribuciones: la adherencia en la punta de la fisura critica y
la disminucion del rasante en la interfase que, a la altura de
dicha seccion, provoca la traccion existente en el FRP en la
seccion de fisura inmediatamente adyacente. Las funciones &
y &, son los pesos que marcan, respectivamente, la influencia
de estas dos contribuciones.

El criterio de rotura que se propone en Harmon et al. [6] es
el siguiente:

=7 = T=T (rotura) (19)

Se trata, pues, de encontrar aquella situacion de carga para
la cual la traccion en el FRP en la seccidn 1 iguale al valor de
T, dado por (16). Pero como las tracciones en el refuerzo
dependen del estado tensodeformacional del conjunto de la
seccion, formada por hormigon, acero y FRP, y éste de la soli-
citacion exterior, siendo necesario ademas comparar dos sec-
ciones (1 y 2 segun notacién anterior) para converger al crite-
rio de rotura, este método involucra un proceso iterativo de
resolucion numérica. Se debe desarrollar el diagrama momen-
to-curvatura de las secciones 1y 2 y verificar si existe conver-
gencia a rotura en cada incremento de carga. El proceso se
esquematiza en el siguiente diagrama de flujo:

CARGA EXTERIOR
SOBRE ESTRUCTURA

- ANALISIS
ESTRUCTURAL
ESFUERZOS
SECCIONALES: M1, M2
DIAGRAMA

< MOMENTQ-CURVATURA

TRACCIONES FRP: T1,12

INCREMENTAR CARGA EXTERIOR

CALCULO TO
NG I T1-T0 I<Tal
2?7
S|
=T

Figura 4. Procedimiento numérico de obtencién de la carga
de rotura por delaminacién.

3. METODO SIMPLIFICADO

El método simplificado desarrollado por Pascual [7] se basa
en expresar el criterio de rotura de Harmon et al. [6] para
vigas de un modo analogo al sencillo modelo de fisura aisla-
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da. Para ello se define el coeficiente &, como cociente entre
las tracciones en el FRP en las secciones 2 y 1 en situacién de
rotura por delaminacion (ver figura 3):

&= (20)

ESIRS

Con esto, las ecuaciones (16) y (19) que definen la rotura se
pueden expresar mediante (21) y (22):

T =Bt I (21)
¢
ﬁ — 1
1- 5253 (22)

Por tanto el criterio de rotura en vigas se puede expresar de
un modo analogo al modelo de fisura aislada, afectandolo de
un coeficiente B. Este coeficiente representa el incremento de
resistencia a la delaminacion respecto al caso de fisura Gnica
que pueden presentar los elementos con multiples fisuras de
flexion. El coeficiente B engloba toda la informacion relativa a
propiedades mecanicas y espesores de materiales, influencia
de la fisuracion e historia y nivel de cargas hasta la rotura. Toda
la complejidad de la resolucién numérica esquematizada en la
figura 4 se resume ahora en obtener el valor de &,. Por tanto, y
como la expresién (22) se presta a ello con facilidad, se ha ana-
lizado la sensibilidad de S a los valores que puede tomar &,.
Los resultados se recogen en las curvas de la figura 5.

En ellas observamos que cuanto mas pequefia es la separa-
cion entre fisuras mayor es el coeficiente 3, o sea, mayor
resistencia a la delaminacidn. Esta separacion entre fisuras se
debe expresar en términos relativos a la longitud efectiva de
encolado, es decir, la influencia de la fisuracion se establece
en funcion de la separacion relativa entre fisuras, s/L,. La
separacion entre fisuras, pues, serd grande o pequefia en fun-
cion de cudl sea la longitud efectiva de encolado o lo que es
lo mismo, la rigidez relativa del sistema de refuerzo. Interesan
sistemas flexibles en los cuales las tensiones tangenciales
interfaciales se concentren lo menos posible en torno a las dis-
continuidades. Observamos también que existe un limite a
partir del cual la influencia de la fisuracion se puede despre-
ciar, aun tratdndose de elementos reales a flexion fisurados.
Cuando la separacion relativa entre fisuras es grande, S no
depende practicamente de cual sea &, por lo que no sera nece-
sario llevar a cabo un andlisis elastoplastico riguroso para
obtener la situacién de rotura por delaminacion.

A la vista de la figura 5, observamos que la influencia de la
proximidad entre fisuras es importante hasta relaciones s/L,
del orden de 2. En este caso podemos tener incrementos de
resistencia al desencolado respecto al modelo de fisura aisla-
da tipicamente entre un 20-60%. Cuando el cociente s/L, es
superior a 4, este incremento es en todos los casos inferior al
4%, como se observa en la Tabla 1, y tiende rapidamente a
hacerse nulo con el incremento de dicho cociente. O sea, con
relaciones s/L superiores a 4 el modelo en vigas tiende al
modelo de fisura aislada.
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Método simplificado de célculo de la respuesta Ultima de elementos de hormigon reforzados...
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Figura 5. Sensibilidad de Ba &,y s/L,.
Tabla 1. Valores de Ben funcion de &,y s/L,
& 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1
s/Le B
1 0,8144 08750 09454 10281  1,1267 12461  1,3939  1,5815 1,8275  2,1640
1,25 0,8957 09488 10085 10763  1,1538  1,2433  1,3479 14718 1,6207  1,8031
15 0,9453 0,9893 10375 1,0906 1,1495 1,2151  1,2886  1,3716 1,4660  1,5744
1,75 09742 10095 10474 10882 11324  1,1803  1,2324  1,28% 1,3518  1,4206
2 0,9904 10182 10476  1,0787  1,1118 1,1469  1,1844 12244 1,2672 11,3130
3 1,0050  1,0152  1,0256  1,0362  1,0471  1,0581  1,0694  1,0809 1,0927  1,1048
4 1,0030  1,0067  1,0104 1,0142 1,0180 11,0218 1,0256  1,0295 1,0334 11,0373
5 1,0013  1,0026  1,0040 1,0053  1,0067 1,0081  1,0094  1,0108 1,0122  1,0136
6 1,0006  1,0010  1,0015  1,0020  1,0025 1,0030 1,0035  1,0040 1,0045  1,0050
7 1,0002  1,0004  1,0005  1,0007  1,0009 1,0011  1,0013  1,0015 1,0016 ~ 1,0018
8 1,000  1,0001  1,0002  1,0003  1,0003 1,0004 1,0005  1,0005 1,0006  1,0007
9 1,0000  1,0000  1,0001  1,0001  1,0001 1,0001 1,0002  1,0002 1,0002  1,0002
10 1,0000  1,0000  1,0000  1,0000  1,0000 1,0001 1,0001  1,0001 1,0001  1,0001

Como los valores de L, que se obtienen con los FRP y los
adhesivos existentes son limitados, de hasta el orden de los
200 mm, el cociente s/L dependera al final basicamente del
canto del elemento estructural. En este sentido, la tabla 2 rela-
ciona la separacion relativa entre fisuras con el canto del ele-
mento y la longitud efectiva de encolado del sistema de
refuerzo considerado. Para ello se ha considerado que el canto
Gtil es 0.9 veces el canto total, junto con las deméas expresio-
nes recogidas en este articulo. En esta tabla se han marcado
las combinaciones de canto y longitud efectiva de encolado
que dan relaciones s/L, inferiores a 2 y superiores a 4, con la
idea de discriminar aquellas en las que aplica el modelo sim-

plificado de las que, por el contrario, aplica el modelo numé-
rico completo.

Los resultados obtenidos muestran que para cantos por
encima de 1.00-1.50 m el modelo simplificado da resultados
correctos sea cual sea la longitud efectiva de encolado hasta
los 200 mm. Por tanto, este modelo podréa aplicarse, por ejem-
plo, para las vigas de los puentes. En elementos tipo losa o
vigas con cantos de hasta el orden de los 50 cm se obtienen
s/L, inferiores a 2, por lo que resultara mas conveniente apli-
car el método iterativo completo descrito en 2.4. Este seria el
caso, sobretodo, de refuerzos de elementos de edificacion.
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Tabla 2. Relacion s/L para distintos cantos h de elemento estructural

h(m) 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 8
Le (mm) s/L_<=2 modelo en vigas | siLe

15 6,00 9,00 12,00 15,00 18,00 21,00 24,00 27,00 30,00 :

20 4,50 6,7% 9,00 11,25 13,50 15,75 18,00 20,25 22,50 °

25 3,60 5,40 7,20 9,00 10,80 12,60 14,40 16,20 18,00 -

30 3,00 4,50 6,00 7,50 9,00 10,50 12,00 13,50 15,00 (@)

35 2,57 3,86 5,14 6,43 7,71 9,00 10,29 11,57 12,86 m

40 2,25 3,38 4,50 5,63 6,75 7,88 9,00 10,13 11,25 m

45 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00 7,00 8,00 9,00 10,00

50 1,80 2,70 3,60 4,50 5,40 6,30 7,20 8,10 9,00 .;

55 1,64 2,45 3,27 4,09 4,91 B3 6,55 7,36 8,18 (7))

60 1,50 2,25 3,00 3,75 4,50 5,25 6,00 6,75 7,50

65 1,38 2,08 2,717 3,46 4,15 4,85 5,54 6,23 6,92 w

70 1,29 1,93 2,57 3,21 3,86 4,50 5,14 5,79 6,43 >

75 1,20 1,80 2,40 3,00 3,60 4,20 4,80 5,40 6,00 :

80 1,13 1,69 2,25 2,81 3,38 3,94 4,50 5,06 5,63 -

85 1,06 1,59 2,12 2,65 3,18 3,71 4,24 4,76 5,29

90 1,00 1,50 2,00 2,50 3,00 3,50 4,00 4,50 5,00

95 0,95 1,42 1,89 2,37 2,84 3,32 3,79 4,26 474

100 0,90 1,35 1,80 2,25 2,70 3,15 3,60 4,05 4,50

105 0,86 1,29 1,71 2,14 2,57 3,00 3,43 3,86 4,29

110 0,82 1,23 1,64 2,05 2,45 2,86 3,27 3,68 4,09

115 0,78 1,17 1,57 1,96 2,35 2,74 3,13 3,52 3,91

120 0,75 1,13 1,50 1,88 2,25 2,63 3,00 3,38 3,75

125 0,72 1,08 1,44 1,80 2,16 2,52 2,88 3,24 3,60

130 0,69 1,04 1,38 1,73 2,08 2,42 2,77 3,12 3,46

135 0,67 1,00 1,33 1,67 2,00 2,33 2,67 3,00 3,33

140 0,64 0,96 1,29 1,61 1,93 2,25 2,57 2,89 3,21

145 0,62 0,93 1,24 1,55 1,86 2,17 2,48 2,79 3,10

150 0,60 0,90 1,20 1,50 1,80 2,10 2,40 2,70 3,00

155 0,58 0,87 1,16 1,45 1,74 2,03 2,32 2,61 2,90

160 0,56 0,84 1,13 1,41 1,69 1,97 2,25 2,53 2,81

165 0,55 0,82 1,09 1,36 1,64 1,91 2,18 2,45 2,73

170 0,53 0,79 1,06 1,32 1,59 1,85 2,12 2,38 2,65

175 0,51 0,77 1,03 1,29 1,54 1,80 2,06 2,31 2,57

180 0,50 0,75 1,00 1,25 1,50 1,75 2,00 2,25 2,50

185 0,49 0,73 0,97 1,22 1,46 1,70 1,95 2,19 2,43

190 0,47 0,71 0,95 1,18 1,42 1,66 1,89 2,13 2,37

195 0,46 0,69 0,92 1,15 1,38 1,62 1,85 2,08 2,31

200 0,45 0,68 0,90 1,13 1,35 1,58 1,80 2,03 2,25

Tabla 2 (continuacion). Relacion s/L, para distintos cantos h de elemento estructural

h(m) 11 12 13 14 15 16 17 18 19 2
Le (mm) s/l ] s/lLe >=4 modelo de fisura aislada
15 33,00 36,00 39,00 42,00 45,00 48,00 51,00 54,00 57,00 60,00
20 24,75 27,00 29,25 31,50 33,75 36,00 38,25 40,50 42,75 45,00
25 19,80 21,60 23,40 25,20 27,00 28,80 30,60 32,40 34,20 36,00
30 16,50 18,00 19,50 21,00 22,50 24,00 25,50 27,00 28,50 30,00
35 14,14 15,43 16,71 18,00 19,29 20,57 21,86 23,14 24,43 2571
40 12,38 13,50 14,63 15,75 16,88 18,00 19,13 20,25 21,38 22,50
45 11,00 12,00 13,00 14,00 15,00 16,00 17,00 18,00 19,00 20,00
50 9,90 10,80 11,70 12,60 13,50 14,40 15,30 16,20 17,10 18,00
55 9,00 9,82 10,64 11,45 12,27 13,09 13,91 14,73 15,55 16,36
60 8,25 9,00 9,75 10,50 11,25 12,00 12,75 13,50 14,25 15,00
65 7,62 8,31 9,00 9,69 10,38 11,08 11,77 12,46 13,15 13,85
70 7,07 7,71 8,36 9,00 9,64 10,29 10,93 11,57 12,21 12,86
75 6,60 7,20 7,80 8,40 9,00 9,60 10,20 10,80 11,40 12,00
80 6,19 6,75 7,31 7,88 8,44 9,00 9,56 10,13 10,69 11,25
85 5,82 6,35 6,88 7,41 7,94 8,47 9,00 9,53 10,06 10,59
90 5,50 6,00 6,50 7,00 7,50 8,00 8,50 9,00 9,50 10,00
95 521 5,68 6,16 6,63 711 7,58 8,05 8,53 9,00 9,47
100 4,95 5,40 5,85 6,30 6,75 7,20 7,65 8,10 8,55 9,00
105 471 514 5,57 6,00 6,43 6,86 7,29 7,71 8,14 8,57
110 4,50 4,91 5,32 573 6,14 6,55 6,95 7,36 7,77 8,18
115 4,30 4,70 5,09 5,48 5,87 6,26 6,65 7,04 7,43 7,83
120 4,13 4,50 4,88 5,25 5,63 6,00 6,38 6,75 713 7,50
125 3,96 4,32 4,68 5,04 5,40 5,76 6,12 6,48 6,84 7,20
130 3,81 4,15 4,50 4,85 5,19 5,54 5,88 6,23 6,58 6,92
135 3,67 4,00 4,33 4,67 5,00 533 5,67 6,00 6,33 6,67
140 3,54 3,86 4,18 4,50 4,82 514 5,46 5,79 6,11 6,43
145 341 3,72 4,03 4,34 4,66 4,97 5,28 5,59 5,90 6,21
150 3,30 3,60 3,90 4,20 4,50 4,80 5,10 5,40 5,70 6,00
155 3,19 3,48 3,77 4,06 4,35 4,65 4,94 5,23 5,52 581
160 3,09 3,38 3,66 3,94 4,22 4,50 4,78 5,06 534 5,63
165 3,00 3,27 3,55 3,82 4,09 4,36 4,64 4,91 518 5,45
170 2,91 318 3,44 371 3,97 4,24 4,50 4,76 5,03 5,29
175 2,83 3,09 3,34 3,60 3,86 4,11 4,37 4,63 4,89 514
180 2,75 3,00 3,25 3,50 3,75 4,00 4,25 4,50 4,75 5,00
185 2,68 2,92 3,16 341 3,65 3,89 4,14 4,38 4,62 4,86
190 2,61 2,84 3,08 3,32 3,55 3,79 4,03 4,26 4,50 4,74
195 2,54 2,77 3,00 3,23 3,46 3,69 3,92 4,15 4,38 4,62
200 2,48 2,70 2,93 3,15 3,38 3,60 3,83 4,05 4,28 4,50
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Método simplificado de célculo de la respuesta Ultima de elementos de hormigon reforzados...

—B—viga HA reforzada después Mprevio
300 b I

—A—viga HA reforzada sin Mprevio

0 50 100 150 200 250
Traccién en el FRP (kN)

Figura 6. Seccion modelizada: definicion geométrica y diagrama M-T en FRP.

En el caso en que 2< s/L, < 4, en el que hay que utilizar el
modelo completo, para poder obtener 8 de un modo mas sim-
ple que con el método iterativo descrito en el apartado 2.4, se
ha buscado una expresion semianalitica para calcular &,. Para
ello, se ha modelizado numéricamente el comportamiento
elastoplastico de la seccién de la figura 6 a medida que
aumenta el momento solicitacion. EI FRP utilizado en esta
seccion es un tejido de fibra de carbono de espesor t, = 0.43
mm y mddulo E, = 105 GPa. El adhesivo tiene t, = 0.52 mm
y modulo G, = 835 MPa. El sistema resulta con una L, = 37.2
mm. Se han considerado tanto los casos de refuerzo en estruc-
tura apeada como sin apear, con un momento sobre la seccion
previa de hormigén estructural antes del refuerzo del orden
del 60% del momento de plastificacion de la armadura.

Mediante el célculo numérico se ha obtenido el diagrama
momento-traccion en el FRP que aparece en la figura 6. A la
vista de los resultados de la misma, podemos establecer un
diagrama momento-traccion en FRP ideal bilineal como el de
la figura 7. Observamos en la figura 6 que las pendientes k y
k' de las ramas lineal y de prerotura no dependen de la preso-
licitacion sobre la seccién previa al refuerzo. Si suponemos
que la delaminacién se produce en la fase de prerotura seccio-
nal y definimos el cociente r entre los momentos en la seccio-
nes 2 y 1 (segln notacion del apartado 2.4), podemos expre-
sar &, como:

k
= —9— —
&=1-650-1 (23)

Si llevamos a cabo, como es habitual, un anélisis eléstico
lineal sin redistribucidn, el cociente r no depende de la mag-
nitud de la carga, sino del tipo de carga (esquema estatico);
por tanto, se obtiene facilmente. Finalmente, 0 representa el
cociente entre la pendiente secante del diagrama M-T en la
seccion 1 en situacion de rotura por delaminacién y la pen-
diente de la rama lineal, k. La simplificacién mas importante
que se hace en este modelo es considerar 6 como un parame-
tro a fijar.

Tk (24)
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En la seccion de la figura 6, en la que se ha determinado
la rotura mediante el método numérico completo expuesto
en 2.4, se ha obtenido un valor de &, = 0.00502, con M, =
389 kNmy T =181 kN. Las pendientes son k = 3.41 my k'
= 0.60 m, con lo cual 6= 0.63 = 2/3. Se propone utilizar el
valor 6 == 2/3 en el caso general, es decir, se hace la hip6-
tesis de que la pendiente secante en situacion de delamina-
cién es aproximadamente 2/3 de la pendiente de la rama de
comportamiento lineal de la seccidn. La bondad de dicha
hipdtesis se va a werificar experimentalmente en el siguien-
te apartado, en el cual se incluyen ensayos de modelos con
s/L, < 4.

plastificacion
armadura

delaminacién

rotura FRP

Figura 7. Diagrama M-T en FRP ideal.

4. VERIFICACION EXPERIMENTAL

Para la verificacion del modelo propuesto, tanto en su ve r-
sion mas simple como utilizando el pardmetro 6 en el caso
de que haya que utilizar el modelo completo, se han consi-
derado los datos recogidos en campafias anteriores de ensa-
yos en probetas de adherencia y modelos a gran escala de
puentes de hormigon, llevadas a cabo en el Laboratorio de
Tecnologia de Estructuras de la ETSECCPB (Alarcén, [3];
Salaverria, [4]). En todo el proceso de erificacion experi-
mental, los valores de L se han obtenido de acuerdo con las
ecuaciones (1) a (6).
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4.1. Probetas de adherencia

Se ensayaron probetas de adherencia con una geometria
como la representada en la figura 8, donde las dimensiones se
expresan en m. Los FRP empleados como refuerzo fueron
tejidos in situ de fibra de carbono (TFC) y laminados prefa-
bricados de la misma fibra (CFK). Los datos de los materia-
les se recogen en la tabla 3.

P=Q/2 P=0/2

4 Loy

b
1 TN L o150 4

SECCION A=A

|

et
0.275 G150
0.500

0.600
Figura 8. Geometria de las probetas de adherencia.

Tabla 3. Materiales de los ensayos de adherencia

Serie tf Wf Ef tb Gr fc
(mm) | (mm) | (GPa) | (mm) | (MPa) | (MPa)

TFC 0.43 80 105 0.52 835 40

CFK 1.40 100 150 0.50 | 3900 40

La deformacion al inicio del desprendimiento del refuerzo
se puede capturar con una distribucion adecuada de galgas
laterales adyacentes a las galgas de junta. Las lecturas de estas
galgas laterales presentan un cambio de tendencia subito al
iniciarse el desprendimiento que no es posible detectar con las
galgas de junta, pues en ellas el refuerzo actGa como un tiran-
te anclado. Con la deformacion en la seccion de junta al ini-
cio de delaminacion obtenida experimentalmente, Eqxperim+ S€
calcula la traccion experimental de delaminacion multiplican-
dola por la rigidez axil del FRP, que se compara con la predic-
cion analitica. Al tratarse de una junta aislada, se aplica el
modelo descrito en 2.3, con 1 = 0.996. En la tabla 4 se reco-
ge dicha comparacion. En la figura 9 puede verse un detalle
del modo de fallo por delaminacidn.

Figura 9. Paramento inferior de las probetas de adherencia.
Detalle del mecanismo de rotura.
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En las tablas de resultados de la verificacion se incluye en
la Gltima columna la deformacion que la guia del ACI [5] pro-
pone como deformacién limite en el FRP para tener en cuen-
ta la delaminacion, producto del coeficiente x por la defor-
macion de rotura a traccion del FRP especificada por el fabri-
cante.

Tabla 4. Resultados verificacion en ensayos de adherencia

e ooty | e |y | T o
TFC-2 | 18.86 | 0.300 | 10.84 | 951 1.14 1.17
CFK2-2| 39.38 | 0.120 | 25.20 | 24.82 | 1.02 0.72
CFK2-4| 39.38 | 0.125 | 26.25 | 24.82 | 1.02 0.72

4.2. Vigas de dovelas

Se trata de vigas de dovelas con junta seca y pretensado
exterior, simplemente apoyadas, de 7.20 m de luz entre lineas
de apoyo. La seccion transversal es un cajon de 0.60 m de
canto y 1.20 m de ancho del forjado superior, como el que se
muestra en la figura 6. La separacion entre juntas de dovelas
es de 1.20 m. La viga se repar0 y reforzé mediante encolado
de CFRP en la zona inferior de vano, en toda la longitud, tal
como puede verse juntamente con el esquema de carga en la
figura 10. Se emplearon los mismos CFRP que en las probe-
tas de adherencia, con los anchos w, que se indican en la tabla
5. La descripcién completa de los ensayos y resultados obte-
nidos puede consultarse en [3].

Tabla 5. Materiales de los ensayos en vigas de dovelas

. t, w E t G f
Serle f f b r c
(mm) | (mm) | (GPa) | (mm) | (MPa) | (MPa)
TFC 0.43 600 105 0.52 835 35
CFK 1.40 250 150 0.50 3900 35

La rotura se produjo por delaminacién debido a la apertura de
juntas centrales 3 y 4 (figura 10). EI comportamiento del FRP
en torno a estas juntas entre dovelas es muy similar al que se
obtuvo en las probetas de adherencia. En la tabla 6 se recoge la
comparacion entre los resultados experimentales y los obteni-
dos con el modelo propuesto, asi como los propuestos por ACI.
De nuevo, en este caso, se aplica la version de fisura aislada, ya
que en todos los casos s/L, > 4. En las vigas de dovelas se ha
tomado como s la separacion entre juntas de dovelas.

4.3. Vigas monoliticas

En este caso, se utilizan los resultados obtenidos de los
ensayos en una serie de vigas monoliticas continuas de hormi-
gon armado de dos tramos de 7.20 m de luz, con la misma
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Tabla 6. Resultados verificacion en vigas de dovelas

=i Ensayo Le (mm) S/Le gexperim. (%) Texperim. (kN) Tanalitica (kN) Texp./Tan, gACI (%)
=

< VD-TFC2 37.18 32.28 0.500 135.45 131.52 1.03 1.17
(2]

'U_)r VD-CFK1 79.54 15.09 0.225 118.12 117.22 1.01 0.72

Q
)
(o]
o
-
M
L))

Dintel de carga

pd

Rétula

Figura 10. Configuracién deformada y esquema de carga de las vigas de dovelas.

Figura 11. Detalle del desprendimiento del laminado
en la zona de junta. Ensayo VD-CFK1.

seccion transversal que la de las vigas de dovelas. En algunos
ensayos de esta serie se empled también el pretensado exterior
como sistema de refuerzo adicional a los FRP. Los materiales
compuestos utilizados fueron laminados de fibra aramida
(AFRP) en las vigas VPE3 y tejidos de fibra de carbono
(CFRP) en el resto de las vigas. Se encadenaron ensayos a tra-
vés de diversos ciclos de reparacidn y rotura, por lo que en
algunos casos se efectuaron ensayos isostaticos sobre los
vanos resultantes de la formacidn de una rétula en la seccion
de apoyo intermedio. Ademas de la rotura por delaminacion
en las secciones criticas de vano y apoyo, se presentaron rotu-
ras por arrancamiento del hormigén en los extremos del

2Q

refuerzo y desgarro por cizalladura de fibras en los labios de
las fisuras aparecidas sobre la seccion de apoyo intermedio.
Las dimensiones asi como el esquema de carga puede verse en
la figura 12. Las caracteristicas geométricas y mecanicas del
refuerzo utilizado en cada viga se encuentran en la tabla 7. En
la tabla 8 se comparan los valores experimentales con los
obtenidos con el modelo propuesto. En este caso se ha utiliza-
do s = d/2, valor que se verificd durante los ensayos, obte-
niéndose los valores de s/L_ que en cada caso aparecen en la

tabla 8.

Tabla 7. Materiales de los ensayos en vigas monoliticas

Ensayo f Wi E, b G, f,
(mm) | (mm) | (GPa) | (mm) |(MPa)|(MPa)
VPE3® 4.00 | 140 | 125 | 0.50 | 4384 | 40
VPE3®) 4.00 | 100 | 125 | 0.50 | 4384 | 40
VHAL-b 0.43 | 800 | 105 | 0.52 | 835 | 35
VHAl-c 0.43 | 800 | 105 | 0.52 | 835 | 40
VHA-PE-a®) | 0.43 | 800 | 105 | 0.52 | 835 | 35
VHA-PE-a®) | 0.43 | 800 | 105 | 0.52 | 835 | 40

Q
@ VHAL b
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Figura 12. Alzado de las vigas monoliticas.
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Tabla 8. Resultados verificacion en vigas monoliticas

)]
L I T, . T . € )]
E e s/L experim. experim. analitica T /T * ACI.

O m) SR U R IS S I Y R B S R I O N ©
o
VPE3(-) 96.38 2.85 0.160 112.00 88.44 1.27 - 0.300 &)
)
VPE3(+) 85.75 3.21 0.120 60.00 58.36 1.03 + 0.300 _9
wld
)]
VHA1-b 37.18 7.40 0.443 160.00 175.36 0.91 - 1.170 o
>
VHALl-c 36.59 7.52 0.550 194.19 184.48 1.05 + 1.170 o
[

VHA-PE-a(-) 37.18 7.40 0.404 145.92 175.36 0.83 - 1.170

VHA-PE-a(+) 36.59 7.52 0.356 126.06 184.48 0.68 + 1.170

(*) signo de la flexion en la seccion en rotura

En los casos en que s/L, < 4 se utiliza el modelo propues-
to con 6 = 2/3 en la ecuacion (23). En los casos s/L, > 4 se

tanto, no se puede hablar de un fallo tipico por delaminacion,
ya que antes se produce el desga rro en el material compuesto.

utiliza el modelo de fisura aislada. Segln se observa en la
tabla 8, las roturas por delaminacion a flexién positiva se han
predicho de manera muy ajustada y del lado de la seguridad,
siguiendo la tendencia observada en los casos anteriores de

Esta cizalladura es debida al giro relativo en los labios de fisu-
ra que se produce tras la aparicion de la rétula plastica en la sec-
cion de apoyo. Este movimiento relativo entre bloques produce
un empuje al vacio capaz de desgarrar el tejido (figura 14).

probetas de adherencia y vigas de dovelas, donde todas las
roturas eran a momento positivo. En la figura 13 puede obser-
varse la delaminacion ocurrida en las bandas de aramida. De
todos modos, en las vigas monoliticas se ha presentado una
rotura (VHA-PE-a®™) con la prediccién del lado de la insegu-
ridad. Segun lo dicho, podria tratarse de un caso atipico aun-
que el fallo prematuro también podria explicarse por una
resistencia inferior a la supuesta del hormigon de reparacion
de la seccidn de centro de vano, por donde se produjo la dela-
minacion.

En las secciones de apoyo intermedio, a flexion negativa, y
para el caso de TFC, en cambio, las predicciones muestran una
clara tendencia a quedar del lado de la inseguridad. En los ensa-
yos VHA1-b y VHA-PE-a® la rotura vino favorecida por la
cizalladura del tejido CFRP, que acab6 desgarrandolo y, por

Figura 14. Desgarro del CFRP en apoyo intermedio. Ensayo VHA1-b.

4.4. Resumen de resultados

La figura 15 muestra resumidamente los resultados obteni-
dos en la verificacion del modelo simplificado propuesto de
prediccion de la deformacidon de delaminacion de refuerzos a
flexion de FRP. Los puntos por encima de la bisectriz corres-
ponden a los casos en que la prediccion del modelo queda del
lado de la seguridad. Observamos como el ajuste en el caso de
probetas de adherencia y vigas de dovelas es casi total. En las
vigas monoliticas existen mayores discrepancias y con algu-
nas predicciones inseguras cuya explicacion se ha encontrado
en modos de fallo no directamente ligados a la delaminacién

del compuesto.

Figura 13. Desprendimiento del laminado AFRP
en centro de vano. Ensayo VPE3.
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Figura 15. Comparacién de las tracciones experimentales de delaminacién y las predichas por el modelo simplificado.

5. CONCLUSIONES

La rigidez a traccion del sistema FRP-adhesivo es determi-
nante en la resistencia a delaminacion de los refuerzos a fle-
xion, siendo los sistemas flexibles los que mejores prestacio-
nes presentan en este sentido. El parametro s/L, donde s es la
separacion entre fisuras y L_ la longitud efectiva de encolado,
es un indicador global de esta rigidez y de la influencia de la
fisuracion del elemento reforzado en la deformacion ultima
de delaminacion.

Se ha comprobado que si el cociente s/L_ es inferior a 2, la
presencia de fisuras se traduce en un incremento apreciable
(hasta un 50-60%) de la deformacion de delaminacién con
respecto a la que se obtendria en el caso de una fisura aislada.
Esta situacion puede presentarse en elementos de canto redu-
cido, como pueden ser forjados y jacenas de edificacion o
puentes de muy pequefia luz, es decir, elementos estructurales
con cantos inferiores a 0.5 m. En este caso, la prediccion
correcta de la deformacion de delaminacién hay que llevarla a
cabo mediante un modelo numérico complejo en el que apar-
te del calculo del diagrama momento-curvatura de la seccién
considerada y de la que presenta la fisura mas cercana, hay
que proceder de manera iterativa para resolver la ecuacion que
representa la situacion de agotamiento. Para valores s/L supe-
riores a 4, la presencia de varias fisuras es despreciable en el
fenémeno de delaminacién y en dicho caso el elemento se
comporta como si las fisuras actuaran de manera aislada,
pudiendo aplicarse el modelo sencillo de fisura aislada. Tal es
el caso de elementos a flexion de hormigdn con cantos supe-
riores a los 1.0-1.5 m, como serian vigas o losas de puente.
Para valores comprendidos entre 2 y 4, se propone utilizar el
modelo simplificado presentado en este trabajo con un valor
del pardmetro 6 = 2/3, lo cual obliga sélo a calcular un dnico
diagrama momento-curvatura y ademas no hay que proceder
de manera iterativa para establecer la rotura.

Tal como se ha visto en la verificacion experimental, este
método simplificado ha predicho de manera muy ajustada y

ocumento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026

del lado seguro la deformacion de delaminacién en zona de
maximos momentos positivos, tanto en probetas de adheren-
cia como en vigas a gran escala de hormigon armado y pre-
tensado. En cambio, en zonas de apoyos intermedios la pre-
diccidn puede resultar insegura. Esto se debe a que el modelo
no es capaz de tener en cuenta la cizalladura de las fibras que
se produce a veces en los labios de fisura; y tampoco tiene en
cuenta la influencia del cortante, de valor elevado en estas
zonas donde se combina con los maximos momentos flecto-
res negativos. De todos modos, se han obtenido muy buenos
resultados, teniendo en cuenta la naturaleza del fenémeno que
se intenta reproducir.

El modelo ha dado buenos resultados tanto en tejidos
como en laminados de FRP. El nivel de aproximacion en la
prediccion obtenido ha sido del mismo orden en los tejidos
flexibles in situ y en los laminados rigidos, capturando efec-
tivamente la tendencia de los laminados a delaminar a defor-
maciones significatiamente inferiores en comparacion con
las de los tejidos.

Los resultados obtenidos tienen una significacion elevada
debido a las dimensiones de los elementos ensayados vy a las
severas condiciones de ensayo, tras diversos ciclos de repara-
cién y rotura.

El factor reductor x de la deformacion de rotura por trac-
cidn del FRP, mediante el cudl se obtiene la deformacion de
delaminacién segun las prescripciones de la guia ACI 440.2R,
no tiene en cuenta algunos parametros importantes que afec-
tan a la misma, como son la resistencia y la fisuracion del
substrato de hormigon y las propiedades del adhesivo. Este
articulo muestra como, en los ensayos considerados, la pro-
puesta del ACI da siempre valores de la deformacién de dela-
minacion muy superiores a los obtenidos experimentalmente,
quedando, por tanto, del lado de la inseguridad. Por otro lado,
el modelo de prediccién presentado en este articulo ha dado
resultados mucho més ajustados, quedando en la mayor parte
de los casos del lado seguro.

Hormigdon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
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El hecho de que las deformaciones de delaminacion obteni-
das en los ensayos considerados en este trabajo sean signifi-
cativamente menores a las que proporcionan los fabricantes
puede deberse a que en este Gltimo caso, los valores se han
obtenido en ensayos en vigas de pequefio canto, con varias
fisuras, en las cuales se daria el efecto de incremento de resis-
tencia a la delaminacion por la proximidad entre fisuras (caso
s/L, << 2). Por tanto, para un disefio seguro de los refuerzos a
flexion con FRP, la deformacion de delaminacion con la que
se calcula la capacidad portante de la seccion tiene que deter-
minarse para el caso concreto de sistema de refuerzo (FRP +
adhesivo) y elemento estructural a reforzar, pues adoptar valo-
res prefijados obtenidos en ensayos no representativos puede
Ilevar a roturas no previstas. Es posible calcular esta deforma-
cioén de delaminacion para cada caso particular de refuerzo de
manera ajustada y realista mediante el método simplificado
presentado en este articulo.
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RESUMEN

El articulo revisa el estado del arte de la evaluacidn de las
estructuras existentes de hormigén armado desde el punto de
vista de su aplicacion practica. Se repasan los métodos de eva-
luacion de estructuras y se distingue entre los conceptos de
seguridad a nivel de seccion y seguridad a nivel de pieza. Se
revisan cuestiones como el reparto en lotes para el estudio de
la estructura y las resistencias caracteristicas estimadas para el
hormigon y para el acero, proponiendo algunos criterios para
las situaciones en que la norma guarda silencio. Se recuerdan
también algunos refinamientos de célculo que no suelen ser
empleados en el dimensionado de la estructura pero que pue-
den ser Utiles para los estudios sobre la seguridad, realizando-
se a continuacion una discusion sobre los valores de los coe-
ficientes de seguridad que pueden ser considerados admisi-
bles. Para ello se deducen los coeficientes de seguridad a los
que implicitamente conduce la aplicacién de la instruccién
EHE —publicada en 1998- y se comparan con los obtenidos
trasponiendo las indicaciones facilitadas por ACI-318. Se cie-
rra la exposicidn con una serie de reflexiones sobre los con-
ceptos de ruina.

SUMMARY

This paper is an overview of the state of art evaluation of
existing reinforced concrete structures from the point of view
of their practical use. The methods of structure evaluation are
revised and the safety concepts both for a section and an ele-

Hormigdéon y Acero ¢ n° 237, 3. Trimestre 2005
Documento descargado de www.e-ache.com el 30/05/2026

ment are considered. Questions like distribution in units for
structure study, charecteristic resistance estimated for the
compressive strength of concrete and the tensile strength of
steel and the coefficients of reduction to be used in the recal-
culation are revised, thus some criteria are proposed for
situations which are not covered by the normatives.

The article presents some details, that are usually not con-
sidered in structural analysis but could become very useful
for the strength evaluation of structures, and that reviews the
acceptable values of the safety coefficients. So the safety coef-
ficients derived from EHE-98 are deduced, and the resulting
values are compared with the ones suggested by ACI-318. In
conclusion a series of concepts of ruin in spanish normatives
are presented.

1. INTRODUCCION

En la actuacién profesional existen una serie de situaciones
en las que la decision a adoptar tiene gran trascendencia,
puesto que se sitda en la frontera entre el grado de seguridad
minimo exigible a las edificaciones y cuantiosos montos eco-
nomicos: es el caso de una estructura ‘construida’y a la nece-
sidad o no de su refuerzo.

Para los escépticos es bueno recordar que si bien las estruc-
turas tienen tendencia a no caerse —lo que de forma rigurosa
garantiza el Principio del Trabajo Minimo- realmente se caen.
Que los casos no sean demasiado conocidos tiene mucho que
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ver con la falta de difusion de estas situaciones, falta de difu-
sion explicable por un abanico de razones que van desde el
propio interés de los involucrados hasta razones de la activi-
dad judicial.

Dentro de la actuacion profesional, cuestiones como un hor-
migon que no alcanza los requisitos de resistencia especifica-
dos —en obra de nueva planta— puede intranquilizar al técnico
novel; los malos resultados que arroja la camparia de informa-
cion realizada sobre un edificio a reformar incomodan a cual-
quiera y la decision de reforzar o demoler un edificio en uso
puede llegar a ser una losa incluso para los especialistas. En
cualquiera de los tres casos se trata de juzgar sobre el grado
de seguridad de una estructura ya construida —total o parcial-
mente— como paso previo para la toma de una decision: acep-
tacion, reparacién-refuerzo o demolicidn.

Merece la pena introducir una breve reflexion para aquellos
que con tendencia al dedo facil: reforzar algo que no lo nece-
sita puede ser fuente de problemas. Si bien es sobradamente
conocido el aserto que indica que no se debe colocar un
remiendo nuevo sobre una prenda vieja —las nuevas costuras
tenderian a desgarrar la prenda—, parece que en la actuacion
profesional se tiende a olvidar que este principio es valido
también en el mundo estructural.

Refuerzo s6lo cuando sea imprescindible, podria ser el
enunciado que sintetizase la cuestion. Ahora bien ;cuando
resulta imprescindible reforzar?

Los casos anteriormente planteados tienen niveles de difi-
cultad muy distintos. La caida de resistencia de un hormigén
se podria solventar estudiando la situacién del hormigén a 90
dias para conocer la evolucion de la resistencia de éste en fun-
cion del tiempo —curva de endurecimiento—; la escasa resis-
tencia del hormigon en un edificio a reformar obliga al estu-
dio de los coeficientes de seguridad de la estructura ejecutada
y puede conllevar la realizacion de ensayos de informacién y
a proyectar el refuerzo en caso necesario; el tercero de los
casos obligara a una camparfia de informacion y a un estudio

Criterios para la evaluacion de estructuras de hormigon armado

minucioso de los coeficientes de seguridad resultantes, donde
muy probablemente se juzgaran como admisibles valores
menores a los estipulados en la normativa.

En lo referente a la primera situacion, el estudio de la evo-
lucion de la capacidad resistente del hormigon, se puede rea-
lizar bien reservando alguna probeta y ensayandola a 90 dias
0 bien planteando alguna ampliacion de la campafia de ensa-
yos para esbozar la curva de endurecimiento del hormigén y
decidir asi sobre su aceptacion o no: como es sabido, la resis-
tencia de un hormigon se incrementa con el tiempo y ello
puede llevar a alcanzar la resistencia especificada en un plazo
mas largo, tal y como se deduce de la observacion de la
(Figura 1), sobre todo si el hormigén tiene un endurecimiento
lento. Ademas en la actualidad la calidad de los hormigones
ha mejorado mucho y los hormigones no fabricados en cen-
tral son una pequefia minoria, circunstancias que limitan
mucho la aparicién de problemas como el sefialado. Es maés,
la propia norma EHE [1] indica, en su articulo 88.5, que si la
resistencia caracteristica estimada obtenida a partir de los
ensayos de una serie es superior al 90% del valor de la resis-
tencia caracteristica de proyecto la serie se aceptard, lo que
reduce alin mas la incidencia del problema planteado.

No estd de mas recordar que la resistencia del hormigoén
estipulada en proyecto corresponde a un valor de resistencia
caracteristica, mientras que los ensayos de control normal-
mente facilitan los valores de resistencia de rotura de una serie
de probetas y la resistencia media de la serie. La forma de
obtencidn de la resistencia caracteristica estimada a partir de
los resultados de los ensayos esta establecida, para control
estadistico del hormigén, en el articulo 88.4 y depende del
nimero de resultados disponible. En general, y en obras
pequefias e incluso medianas, el nimero de amasadas sera
pequefio, por lo que para la determinacion de la resistencia
caracteristica se tendra que aplicar el método de los estimado-
res. El empleo de este método exige conocer, de forma previa
al comienzo de la obra, la clasificacion (A, B 6 C) aplicable
al suministrador del hormigon y si éste dispone o no de Sello
de Calidad. La experiencia personal en direcciones de obra de

Figura 1. Curvas de Endurecimiento del HA-25.
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tamafio medio y pequefio apunta a que este dato no se facilita
ni bajo peticion expresa —lo que fuerza a utilizar un coeficien-
te corrector bajo—, por lo que, a efectos de evaluacion resisten-
te, puede resultar interesante aumentar hasta 6 el nimero
minimo de amasadas por lote de control.

Un ejemplo ayudara a aclarar estas ideas. En la construc-
cion de cierto edificio de viviendas con problemas de resisten-
cia a cortante, una vez realizados los ensayos de control espe-
cificados en EHE, se dispone de 6 resultados de resistencia
por cada forjado y planta. Dado que no se superan las condi-
ciones de superficie fijadas en la norma (Art. 88.4), se asume
que cada planta constituye un lote.

En esas condiciones, se realiza el proceso célculo de la
resistencia caracteristica estimada para el hormigon, de acuer-
do con lo establecido en el articulo indicado. De acuerdo con
lo establecido en EHE Art. 88.4, se ordenan de forma crecien-
te las resistencias de los hormigones a 28 dias, pudiéndose
estimar la resistencia caracteristica como

Lo que aplicado al caso anterior, con N= 6 resulta m= 3, y
se obtiene

Elemento Determinaciones Resit. Caract
de Resistencia (MPa) Estimada (Mpa)
Forjado de bajo: 28.6 - 28.7 - 28.8 - fck,est= 28,5
29.3-29.4-295

Si se hubiese realizado el calculo con dos valores, por ejem-
plo los intermedios, en este caso N= 2 (m=1), la estimacion de
resistencia se realizaria con la férmula

fest: KN.xl

En la que el resultado dependeria mucho del coeficiente
multiplicador de la resistencia K . Si asumimos el comentario
anterior —no se facilita la clasificacion de la central- deberia-
mos suponer el peor valor — K = 0,75 en este caso—, pero para
facilitar la comparacion supondremos asimismo la posibilidad
mas favorable —K = 0,93, lo que nos lleva a los siguientes
resultados:

Resit. Caract.
Estimada (Mpa)

Determinaciones
de Resistencia (MPa)

Elemento

Sin clasificacion: 28.7-29.4 fck,est= 21,52
Clase A con
sello de calidad: 28.7-29.4 fck,est= 26,69

Como referencia se quiere sefialar que se estima que un hor-
migon HA-25 de endurecimiento normal debe alcanzar los
16.3 N/mm? a 7 dias; 25 N/mm? a 28 dias y 30.2 N/mm? a 90
dias.

El segundo caso planteado al comienzo de estas lineas es la
situacién de una estructura construida —edificio terminado o

M.J. Freire

no- de la que existen datos que indican una disminucion de la
resistencia sobre la especificada —o bien no existe ningdn dato
de la resistencia del hormigén y es preciso plantear un cam-
bio de uso con incremento de cargas—. La pregunta clave que
hay que responder es ¢resulta suficiente la seguridad de la
estructura para el uso al que esta destinado —o al que se va a
destinar— el edificio?

Para responder a esta pregunta es necesario evaluar el coe-
ficiente de seguridad de los elementos implicados. Notese que
en el proceso de dimensionado de la estructura se ha idealiza-
do la estructura real en un modelo matematico —pdrticos de
barras, planos o espaciales, modelos continuos para trata-
miento por elementos finitos... en base a las luces de los ele-
mentos representados por sus ejes— sobre los que se ha consi-
derado actuando unas cargas —establecidas por algun cddigo-
que se han mayorado convenientemente. Posteriormente se
han obtenido unas leyes de esfuerzos en base a un método de
calculo adecuado —elastico y lineal, elastico no lineal, eléstico
con redistribucién limitada, plastico...— para lo cual se han
introducido una serie de propiedades —escuadrias de los ele-
mentos, propiedades de los materiales convenientemente
minoradas...— concretdndose el proceso en la obtencién de los
armados de los distintos elementos.

Los armados de las piezas se realizan con barras de un
material, el acero, al que se ha asignado una resistencia con-
vencional —realmente resistira mas- y se realizan con una serie
de barras que se ajustan a unos diametros comerciales —esto
es, se trata de una serie discreta—, por lo que en contadas oca-
siones las piezas se encontraran en una situacién de armado
estricto —la seccion de acero necesaria y no mas... supuesto
que resiste el valor especificado para el material adecuada-
mente minorado— para las solicitaciones que soporta. La
situacion real —la presencia de un armado superior al minimo
estricto- hace que la pieza resultante del proceso de dimensio-
nado tenga normalmente una capacidad portante superior a la
que estrictamente exige el calculo y justifica que una pieza
pueda resultar segura pese a producirse una disminucién de la
resistencia del hormigdn. La relacién entre la capacidad resis-
tente de una seccién ante un determinado esfuerzo y el esfuer-
z0 actuante derivado del célculo es lo que se entiende como
coeficiente de seguridad a nivel de seccion.

En la evaluacion de la seguridad de una estructura es preci-
so contrastar todas las suposiciones realizadas en el calculo
con la realidad, ya se trate de cuestiones geométricas —luces y
dimensiones-, como relativas a los materiales —resistencias
del hormigon y del acero- sin olvidar la revision de todas las
simplificaciones adoptadas en calculo —y que son muy varia-
bles, desde posicion de las secciones de referencia en el cal-
culo a cortante hasta la realizacién del armado a flexién por
férmulas simplificadas— que muchas veces los programas de
calculo no hacen explicitas. La seguridad se estudia como
cociente entre el esfuerzo dltimo que la seccion es capaz de
soportar y el esfuerzo de calculo mayorado de acuerdo con los
coeficientes de proyecto. Sin embargo, en la mayoria de las
situaciones de edificacion la seguridad a nivel de seccién no
coincide con la seguridad de la pieza debido al empleo mayo-
ritario de materiales ductiles y estructuras hiperestaticas, de
tal forma que el compartamiento plastico permite validar
numerosas situaciones comprometidas a nivel de seccion.
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Existe un ensayo, la prueba de carga, al que muchos técni-
cos recurren con mucha frecuencia para obviar el proceso pre-
sentado anteriormente. Es cierto que la prueba de carga puede
ser decisiva en caso de situaciones que afecten a elementos
localizados y que éstos se encuentren sometidos a flexion,
como por ejemplo un forjado de luz media o grande. Con cier-
tas precauciones —un sistema de cargas adecuado—, la prueba
de carga puede llegar a ser determinante para el estudio de una
viga. Pero este ensayo no proporciona informacion alguna
para los pilares —salvo en edificios de una planta, claro esta—.
Y no se puede perder de vista que los pilares son los elemen-
tos fundamentales en lo tocante a la seguridad.

En la actualidad no existe en Espafia ninguna norma vigen-
te que establezca como proceder en la determinacion de la
seguridad de estructuras existentes. Existe, eso si, un borrador
de norma, el CTE DA SE-EE [3] Documento de Aplicacion
del Codigo Técnico de la Edificacion, Seguridad Estructural
Estructuras Existentes (version marzo 2.002), pero que se ha
eliminado de la version actual (noviembre 2.003). Existe no
obstante numerosa bibliografia especifica sobre la cuestion.

El CTE DA SE-EE]establece un procedimiento de evalua-
cion de la estructura en tres fases de nivel de rigor creciente.
La evaluacion debe abarcar tanto las verificaciones relativas a
la capacidad portante —estados limites Gltimos— como a la
aptitud al servicio —estados limites de servicio, entre ellos la
durabilidad—, pero permite considerar un periodo de servicio
reducido que, en muchos casos, se traduce en una reduccion
de las exigencias.

Las tres fases que establece el codigo, desde la mas sencilla
a la mas exhaustiva, son las siguientes:

— Evaluacion preliminar
— Evaluacién detallada
— Evaluacion con métodos basados en analisis de fiabilidad.

La evaluacién preliminar sirve para aclarar las cuestiones
mas importantes en cuanto al estado de la estructura, asi como
de su seguridad estructural y de su aptitud al servicio. En
general abarca temas de recopilacién y estudio de la docu-
mentacién disponible; inspeccion preliminar; elaboracion de
las bases de evaluacidn y verificacion preliminar de la seguri-
dad estructural y aptitud al servicio de los principales elemen-
tos estructurales.

La evaluacion detallada se lleva a cabo, por regla general,
como consecuencia de una evaluacion preliminar. Se basa en la
informacion disponible de la evaluacion preliminar y abarca,
por ejemplo temas como la determinacion del estado de la
estructura mediante una inspeccion detallada, incluida la cuan-
tificacion de posibles dafios; la actualizacion de la geometria y
de los planos de la estructura (comprobacion de luces); la actua-
lizacion de las caracteristicas de los materiales, de las acciones
y de las bases para evaluacion; asi como la realizacion de un
andlisis estructural detallado que conlleve la verificacion de la
seguridad estructural y de la aptitud al servicio.

La evaluacion con métodos de andlisis de fiabilidad es un
método previsto para casos especiales como ocurre por ejem-
plo cuando la evaluacion detallada no permita justificar un
comportamiento adecuado de la estructura y la intervencion
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constructiva —reparacion o refuerzo- conlleve costes excesi-
vos. Su realizacion exige la determinacion de las situaciones
de riesgo, la adquisicion exhaustiva de datos sobre caracteris-
ticas de la estructura, materiales y acciones, la determinacién
de los modelos probabilistas de las variables, el analisis
estructural y la verificacion con métodos de fiabilidad.
Obviamente su realizacion compete a un experto.

De las lineas anteriores se desprende que la premisa en la
que se basan los estudios de seguridad estructural es el ajuste
de las hipdtesis sobre las que se baso el célculo estructural. Ni
que decir tiene que la comprobacién de cargas, luces de las
piezas, armados y dimensiones es, cuanto menos, de igual
importancia que la resistencia del hormigon y del acero colo-
cado en obra. De todas formas, es sobre la resistencia de los
materiales colocados sobre el que se centran este texto.

2. RESISTENCIA DEL HORMIGON

Para conocer el hormigén realmente colocado en obra el
método mas fiable e imprescindible es la extraccion de probe-
tas testigo —se puede consultar una exposicion sucinta en el
Apartado 6.5 de J. Montoya [2] y una muy detallada en el
Capitulo 2 de Fernandez Gémez et alli [4]-. En los resultados
que arrojen las probetas resulta relevante (entre otros factores
de menor incidencia) tanto las dimensiones de éstas (especial-
mente su didmetro) como el tipo de elemento estructural del
que se extraen y la ubicacién de la probeta dentro de la pieza
de estudio [Fernandez Gémez et alli, op. cit., pp. 19 y ss].
Ademas, aln en el caso de probetas de dimensiones normali-
zadas estandar extraidas en zonas de las piezas en las que no
sea esperable una reduccién de resistencias —por ejemplo una
probeta extraida de la parte central de un pilar-, estas probetas
suelen arrojar resultados de resistencia inferiores a los de las
probetas enmoldadas de obra, por lo que sus resultados no son
directamente comparables. La bibliografia especifica sefiala
que los resultados de las probetas testigo son del orden de un
10% mas bajos que los de las probetas enmoldadas [J.
Montoya, op. cit., p. 118]. Por ello la Comisidn Permanente
del Hormigén recomienda ponderar la resistencia de éstas
antes de realizar comparaciones -Pérez Valcarcel et alli [5] pp.
377y ss; Fernandez Gomez et alli, op. cit, pp. 43 y ss—. A este
respecto se debe comprobar siempre los coeficientes correc-
tores sobre los valores de las tensiones de rotura de las probe-
tas que se consideran en los informes técnicos que nos facili-
ten antes de juzgar los resultados: por experiencia personal se
que existen casas que aplican un coeficiente de conversion de
los valores de probetas extraidas en obra a probetas enmolda-
das y otras que no lo hacen.

Una vez obtenidos los resultados de los ensayos de informa-
cidn, se plantean dos supuestos claramente diferenciados:

— El (los) ensayo(s) corresponden a la(s) pieza(s) que se
quiere evaluar. En este caso el valor de resistencia obteni-
do en el ensayo se empleara como resistencia del elemen-
to —criterio determinista-. Es el caso de la evaluacion de
la seguridad de un elemento aislado, como un pilar.

— Las probetas sometidas a ensayo corresponden a una cier-
ta porcion de piezas del conjunto de todos los elementos
a evaluar. Este es el caso mas usual: se trata de dictaminar
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sobre la seguridad de una estructura —o un conjunto de
elementos, como los pilares de una planta- y se cuenta con
un namero finito —pero representativo- de resultados de
ensayos. A partir de este conjunto de resultados se tiene
que inferir un valor de resistencia valido para el conjunto,
realizando una estimacion de la resistencia caracteristica
del conjunto —estudio probabilista—.

En lo tocante a la estimacion de la resistencia caracteristica
del hormigon de las piezas, la norma espafiola EHE se man-
tienen en un hermético silencio. El Gnico método recogido en
la norma, el método de los estimadores propuesto correspon-
de a Ensayos de Control, no siendo aplicable a Ensayos de
Informacion —dado que penaliza enormemente las resisten-
cias—.

Amillategui y Pericot —ref. [6] , pAdg 44— indican que, en
caso de buenas condiciones de ejecucidn, segun Saliger se
puede estimar que

fck,est: 0,75ﬁm

Mientras que el Cddigo Modelo CEB-FIP propone la rela-
cion (recogida por EHE 39.6 Comentarios)

fck:fcm_g.(MPa)

Sin embargo, muy frecuentemente los problemas de resis-
tencia van asociados a condiciones de ejecucion deficientes y
dispersion en los resultados de los ensayos. Por ello, puede
resultar interesante el criterio establecido por la norma ameri-
cana ACI 318 r71, recogido del Pérez Valcarcel et alli [op. cit.,
p. 379]. De acuerdo con esta norma, una vez obtenidos al
menos tres testigos de los elementos de la zona a analizar, la
resistencia caracteristica se puede estimar como el menor de
los valores de

ﬁ,media
0.85

ﬁ,media

fck,est: (),T

fck,est =

Para la aplicacidn del criterio propuesto por esta norma se
fija como premisa el contar con al menos tres probetas de
cada uno de los lotes de elementos en los que se divide la obra
—se entiende por lote un conjunto de elementos homogéneos
que resulte representativo—. Es interesante tener en cuenta que
en todo caso, la resistencia de calculo que se esta asignando al
hormigén es inferior al minimo obtenido. Admitiendo un coe-
ficiente de seguridad de 1,5 el limite del valor de calculo con-
siderado resulta ser

fck,est: ﬁ,minima _ ﬁ,minima
150 0.75-1,50 1125

fcd,est =

Como reflexion, indicar que EHE admite aquellos hormigo-
nes que cumplan

fck,est20,90'ﬁk

Si se tiene en cuenta que las probetas testigo suelen dar
lugar a resultados un 10% inferiores a los de las probetas

M.J. Freire

enmoldadas, y se sigue la reflexion de Montoya [op. cit, p
199] de que parte de dicho coeficiente de seguridad se desti-
na a cubrir las incertidumbres relativas al transporte, coloca-
cién, compactacién y curado del hormigon, las cuales ya apa-
recen recogidas por las probetas testigo, conduce a que el coe-
ficiente de minoracidn se reduzca hasta 1,125.para estos hor-
migones ‘construidos’.

Otros criterios para la estimacion de la resistencia caracte-
ristica del hormigdn colocado que pueden resultar de interés
son el sistema de la norma inglesa Brittish Standard BS 6089
release 81 y el método de Concrete Society. En la norma
inglesa citada se establece que se podria llegar a admitir intro-
ducir en el célculo el valor minimo de resistencia obtenido en
cada lote sin aplicar otro coeficiente de seguridad adicional, si
bien indica que seria mas adecuado tomar el valor medio de
las probetas y minorar este valor por 1,20, si bien esta suge-
rencia puede ser peligrosa en zonas de poca uniformidad. En
lo tocante al método de Concrete Society decir que solamen-
te es aplicable a situaciones de resultados uniformes, lo cual
descarta su aplicacion en muchos casos —se puede encontrar
una sucinta exposicion de los métodos en [Ferndndez Gémez
et alli, op. cit,, p. 53; pp 47 y ss]-.

Puede ser necesario considerar en el calculo posterior para-
metros que tengan en cuenta la posicién de la probeta dentro
de la pieza. En el caso de pilares se considera como resisten-
cia de calculo la determinada a partir de los ensayos de infor-
macion de acuerdo al procedimiento anterior, multiplicada en
este caso por 0,90 en aquellas piezas en las que las probetas
se hayan extraido en los dos tercios inferiores del pilar [Pérez
Valcarcel et alli, op. cit, pp. 378 y ss]. En la misma linea se
manifiesta [J.Montoya, op. cit, p. 199] quien sefiala que la
resistencia de las probetas extraidas en el tercio inferior es del
orden de un 10% superior a la obtenida en probetas tomadas
del tercio superior, aunque no indica nada para las extraidas
en el tercio central—.

Figura 2. Extraccion de probetas en vigas y pilares.

3. LA CUESTION DEL LOTEO

En el apartado anterior se ha indicado que el método de ACI
exige contar con al menos tres testigos de los elementos de la
zona a analizar. Evidentemente, esta zona viene prefijada por
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Figura 3. Extraccion de probetas en vigas y pilares.

el planteamiento del problema: si se trata de ensayos de infor-
macidn derivados de una disminucion de resistencia del hor-
migon, la zona afectada se correspondera con el lote de con-
trol afectado; mientras que si se trata de una campafia deriva-
da del desconocimiento de las propiedades mecanicas de un
edificio existente, la zona afectada es la totalidad del edificio
y esa es la zona a muestrear. EI nimero de probetas depende-
ra por tanto del tamafio del edificio, de sus caracteristicas y
del problema a estudiar.

Para establecer los conjuntos de elementos homogéneos se
pueden seguir como referencia los criterios para el reparto de
lotes contenidos en EHE, bien entendido que se trata de un
préstamo obligado por el silencio de la norma: el concepto de
lote se encuentra definido dentro del apartado 88.4 correspon-
diente a Control Estadistico del Hormigon y se esté sugirien-
do su aplicacién a Ensayos de Informacidn. De todas formas,
los criterios contenidos en la definicion de los lotes son comu-
nes con otras normativas extranjeras, y se han mantenido a lo
largo de las diferentes normas del hormigén, variando —eso si—
los limites de consideracion —hay diferencias de extension de
los lotes entre EH-82, EH-88, EH-91 y EHE-

Como criterio general se debe diferenciar entre los elemen-
tos con hormigones de diferentes procedencias, entre elemen-
tos verticales —pilares— y elementos sometidos a flexion
-vigas—, y la extensién del lote no debe superar las dos plan-
tas si bien es conveniente que los elementos de cada planta
constituyan un lote, siendo lo anterior muy matizable en fun-
cion del origen del hormigon y de su uniformidad.

Es importante ademas el conocimiento de circunstancias
complementarias tales como el afio de construccion de la edi-
ficacion, dado que su conocimiento puede influir a la hora de
establecer el reparto de lotes. Por ejemplo, en los afios 80 se
diferenciaba nitidamente entre vigas y zunchos, asignandoles
muy distinta consideracion estructural, tanto a nivel de calcu-
lo y definicion como de condiciones de ejecucion —es muy
frecuente un cierto descuido en la ejecucion de los zunchos en
la época—. Mezclar resultados de probetas extraidas sobre
zunchos con otras extraidas de vigas en un edificio de estas
fechas puede significar penalizar de forma inadmisible la
resistencia del lote y llegar a conclusiones muy alejadas de la
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realidad, dado que se falsearian las condiciones de las piezas.
Lo mismo se puede aplicar a las costumbres edificatorias
locales.

Como ejemplo, en cierto edificio de los afios 80, construi-
do con hormigon realizado en obra, se disponia de una serie
de resultados correspondientes a ensayos de informacién
—rotura de probetas extraidas del edificio— que se sintetizan
en la tabla siguiente.

VIGAS E-1V: 41 Kp/cm?
E-V: 26 Kp/cm?
E-VI: 81 Kp/cm?
PILARES E-I: 130 Kp/cm?

E-I1 109 Kp/cm?
E-I11: 174 Kp/cm?

La tabla refleja los valores de las tensiones de rotura de las
probetas de hormigén. La reelaboracién de la tabla anterior
—identificando los puntos de extraccion de las probetas—y la
consideracion sobre el tratamiento de vigas y zunchos, permi-
tio completarla y obtener valores menos aterradores que los
26 kp/cm? anteriores —en negrilla, dos testigos de nueva
extraccion obtenidos para completar los valores-.

SOTANO

25-28: 41 Kp/cm?
12-18: 26 Kp/cm?
11-12: 81 Kp/cm?
16-17: 96 Kp/cm?
5-12: 78 Kp/cm?
P-34: 130 Kp/cm?
P-10: 109 Kp/cm?
P-16: 174 Kp/cm?

ZUNCHOS

VIGAS

PILARES

Figura 4. Una de las probetas indicadas.
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Figura 5. Diagramas caracteristicos y de célculo segin EHE y de una probeta real.

En la definicion de los lotes pueden surgir variables impen-
sables, como por ejemplo el tipo de encofrado utilizado
—madera 0 metal- vinculado con una deficiente practica cons-
tructiva como es no regar previamente los encofrados. Ello
puede resultar en que la madera absorba agua de la mezcla de
hormigon fresco y que desemboque en una caida de resisten-
cias. Esta situacion de produce de forma mas clara en el caso
de vigas de canto que de vigas planas y, en este caso, distin-
guir entre ambas situaciones permite obtener unos valores
mas ajustados.

En todo caso, el establecimiento de los lotes se ve condicio-
nado basicamente por el tamafio de la edificacion y por los
condicionantes econémicos.

4. RESISTENCIA DEL ACERO

El hormigon armado es un material compuesto basicamen-
te de otros dos, hormigén y acero. Anteriormente se ha estu-
diado la resistencia del hormigon realmente colocado. Le toca
el turno al acero.

Es preciso recordar que el acero es un material ampliamen-
te industrializado y muy fiable, salvo circunstancias anéma-
las. Su clasificacion como B 400 6 B 500 —en la actualidad—
depende de un conjunto de pardmetros, recogidos en EHE
31.2, que tratan de asegurar las propiedades del material, pero
que, caracterizados en un Unico valor, pueden derivar en situa-
ciones enormemente conservadoras.

Un ejemplo concreto aclara la argumentacion. En cierta
obra en la que se produjo una caida de resistencias, el acero
estaba clasificado como del tipo AEH-400 segin EH-82. El
estudio de los resultados de los ensayos mostro resistencias de
rotura superiores a 6.100 kp/cm? —que superaban ampliamen-
te el limite minimo fijado por EH-82 para AEH-500, 5.600
kp/cm? -y valores de limite elastico muy préximos al minimo
establecido para este tipo de acero-5.100 kp/cm?-, si bien algo

inferiores, con un déficit del 1,43% —en la Figura 4 se repre-
sentan los datos de una de las probetas: limite elastico aparen-
te 5.027 kp/cm? (493 MPa); resistencia a traccion 6.169
kp/cm? (605 MPa); relacion entre resistencia y limite elastico
1,23; alargamiento unitario 27%. Los valores de tension y
limite elastico son bastante uniformes en todas las probetas
estudiadas—.

La clasificacién es correcta, pero en un analisis de seguri-
dad, una vez analizado el acero, ¢puede parecer temerario
considerar como resistencia de calculo el valor 5.100/1,15=
4.434,78 kp/cm? —valor que verifican holgadamente todas las
muestras ensayadas—, sobre todo cuando se trata de pilares, en
los cuales la tensién de trabajo del acero esta limitada por la
deformacion del hormigon a compresion simple a 4200
kp/cm? —400 MPa segin EHE-, o incluso considerar estos
valores multiplicados por 1,05 como permite EHE? Y ello sin
entrar a comparar la resiliencia que implican los distintos dia-
gramas representados.

No se puede desligar esta decision de los criterios de verifi-
cacion de la seguridad estructural y reduccion de incertidum-
bres anteriormente sefialados, que llevan a admitir reducciones
en los coeficientes de seguridad. Como justificacion, baste pen-
sar a qué conduce la hipotesis contraria: resulta un poco drama-
tico considerar resistencias de calculo de 3.535,22 kp/cm? para
un acero cuya resistencia de rotura medida en ensayos es supe-
rior a los 6.100 kp/cm? (si bien la resistencia de calculo depen-
de del limite elastico, la comparacion pretende reflejar el mar-
gen existente entre el valor de calculo y el de rotura).

5. REFINAMIENTO DE LOS MODELOS
DE CALCULO: SUPRESION
DE SIMPLIFICACIONES Y APLICACION
DE LAS POSIBILIDADES DE LA NORMATIVA

El estudio del coeficiente de seguridad de los elementos
estructurales pasa por considerar —en caso necesario— los refi-
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Figura 6. Comprobacion del armado de una viga.

namientos que permite la normativa al evaluar la capacidad
resistente de las piezas. Lineas atras se ha sefialado la necesi-
dad de proceder a la actualizacion de las luces y dimensiones
de los elementos estructurales para hacer un recélculo adapta-
do a la realidad.

Este apartado pretende recordar que, en casos de coeficien-
tes de seguridad inadmisibles, se debe recurrir a la evaluacion
cuidadosa de la capacidad portante de la pieza de la que se
trate, en un proceso de ida y vuelta que recurre a modelos de
complejidad creciente hasta llegar a obtener el mejor coefi-
ciente de seguridad para la pieza. Ello es posible porque
usualmente en el dimensionado se realizan numerosas simpli-
ficaciones por economia de calculo, simplificaciones que, en
programas de calculo automatico, no siempre son evidentes ni
estan expuestas para el usuario. Sin animo de ser exhaustivo,
seguidamente se incluyen algunos puntos que muchas veces
contienen simplificaciones en el dimensionado:

— Estimacion de acciones: valores superiores a los estable-
cidos por la normativa basica, derivados del empleo de
otras fuentes o criterios externos: sobercargas unificadas
para elementos de naturaleza diferente, estimacion del
viento segin NTE-ECV...

— Comprobacion de pilares y cimentaciones: aplicacion del
criterio de reduccién de sobrecargas contenido en la
norma espafiola de acciones —de ser necesario—, o inclu-
so considerar los criterios de reduccion que postulan
otras referencias tales como Eurocédigo, Cdédigo
Modelo, ACI...

— Flexién en vigas. Reconsideracion de la seccién:

Se comienza estudiando el coeficiente de seguridad de la
forma mas sencilla —seccidn rectangular y sin colabora-
cion de armado de compresion y sin plastificacion de la
ley de esfuerzos— con los armados comprobados o los
sefialados en el proyecto en aquellas piezas no analizadas
y con las caracteristicas resistentes obtenidas mediante
ensayos. En caso de que el coeficiente de seguridad sea
inferior al limite normativo se aplican los recursos esta-
blecidos en la literatura técnica sobre el tema, que permi-
ten estudiar de forma mas afinada la seguridad en la
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pieza y que sean compatibles con lo contenido en proyec-
to: consideracion de un diagrama de calculo bilineal para
el acero, plastificacion del 15% en momentos negativos;
seccion en T ante momentos positivos —estudiandose el
ancho eficaz de acuerdo con los criterios de la normati-
va, consideracion del armado de la cara opuesta como
armado de compresion Los criterios anteriores se tradu-
cen en:

— Seccion en T ante momentos positivos, considerando
como ala de la T el espesor de la capa de compresion
del forjado que carga sobre la viga. El ancho eficaz de
la cabeza de la T se determina de acuerdo con la nor-
mativa

— Armadura de montaje colaborante a negativos.

— Armado superior (o inferior) colaborante como arma-
dura de compresion ante la situacion de momentos
positivos (0 negativos). La estimacion de la capacidad
mecanica de esta armadura de compresion se puede
realizar considerando la reduccion de carga por efecto
del pandeo de la barra comprimida. Para ello se supo-
nen nula esta reduccidn para la separacion maxima de
cercos a compresion que permite la normativa y se
reduce la capacidad portante en aquellas zonas en las
gue la separacion sea superior mediante el Método del
Coeficiente w en la hipotesis de barra biempotrada. Se
debe comprobar también que el anclaje existente sea
capaz de garantizar el agotamiento de la barra estable-
ciendo la reduccion:

lb, royecto
M Negativos: 4s fya provedt

b,realnecesaria

— Calculo estricto de las longitudes de anclaje, que se
puede realizar segin J. Calavera [7], estimandose la
longitud necesaria a partir de las condiciones de adhe-
rencia, de acuerdo con las formulas (unidades en MPa
y mm):

T5a=0,078.1, 3 fj{

Tou=12,75-0,186¢

— Flexion en vigas. Reconsideracion de esfuerzos

Aplicaciones de criterios de plastificacion, a partir de los
momentos que los apoyos son capaces de admitir con una
seguridad adecuada, permitiendo posteriormente y en
caso de existir la posibilidad, plastificaciones incluso
ligeramente superiores al 15% fijado por la norma para
poder garantizar coeficientes de seguridad adecuados, de
acuerdo con los postulados del calculo plastico.

— Comprobaciones a cortante: realizar las comprobaciones
en las secciones de referencia establecidas —cara de pilar
y cara de pilar + 1 canto Util-, dado que en muchos casos
los programas lo realizan a ejes de apoyo.
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— Empleo de criterios mdultiples de comprobacion. La
validacién de una estructura debe hacerse con los crite-
rios de la normativa vigente en el momento de su pro-
yecto y construccidn, pero es adecuado el empleo de las
formulaciones mas avanzadas siempre que se disminu-
ya el grado de exigencia por un conocimiento mas deta-
Ilado del problema. Como ejemplo, en la comprobacion
a cortante de una viga plana de un edificio construido
en 1.984 es de aplicacién la formulacion de EH-82 y no
la formulacion contenida en EHE, pero se puede admi-
tir la pieza siempre que por alguno de los dos métodos
se obtuviese un coeficiente de segurdidad adecuado. La
razén de la realizacion de la doble comprobacion radica
en que las piezas deben mostrar una seguridad adecua-
da con los métodos establecidos en el momento histéri-
co en que fueron proyectadas —método de EH-82—, pero
parece adecuado aplicarles desarrollos posteriores si
éstos resultan beneficiosos para su consideracion
—método EHE-.

6. EL COEFICIENTE DE SEGURIDAD

El proceso de andlisis de resistencia se basa en evaluar el
coeficiente de seguridad de la pieza ante la situacién de rotu-
ra en la situacidn construida —proceso descrito anteriormente—
y compararlo con el establecido por la normativa.

Los tratados de patologia establecen un criterio de actuacion
basado en el valor del coeficiente de seguridad obtenido.
Montoya [2] establece un criterio de aceptacion (Apartado
10.9) basado en la disminucion de la capacidad portante de la
situacion construida con respecto a la proyectada. Como limi-
te de aceptacion recomienda disminuciones de hasta el 15%,
mientras que con mas del 30% seria rechazable. Un criterio
conocido [5], mas matizado, se recoge seguidamente:

Coeficiente obtenido Decision a adoptar recomendada

Superior a 1,6: la estructura es valida

es conveniente reforzar
la estructura

Comprendido
entre 1,4y 1,6:

Comprendido

entre 1,3y 1,4: es preciso reforzar la estructura
Comprendido
entre 1y 1,3: conveniente demoler la estructura

Inferior a 1,00: se debe demoler la estructura.

Estos valores se establecian en base a un coeficiente de
mayoracion de cargas Unico. Asi hasta EH-91 se garantizaba
una seguridad adecuada mediante la introduccion de tres coe-
ficientes: sendos coeficientes para la minoracion de las resis-
tencias del hormigdn y del acero, y un tercer coeficiente de
ponderacién de cargas y acciones en general. Estos coeficien-
tes se establecian en funcion del nivel de control y del nivel de
dafios previsibles. Para control estadistico a nivel normal y el

M.J. Freire

Nivel B de dafios previsibles correspondiente a obras cuyo
fallo puede ocasionar dafios, y referidos a estados limites ulti-
mos los coeficientes de seguridad resultantes eran:

— Coeficiente de minoracién de resistencia

del CErO, ....covveiiiiiieee e 1,15
— Coeficiente de minoracion de resistencia

del hormigon, ......cccccvvevvviiveiiec e 1,50
— Coeficiente de ponderacion de las acciones, 1,60

La aparicion de EHE modifico ligeramente el planteamien-
to, desdoblando los coeficientes de mayoracion de las accio-
nes de acuerdo con su naturaleza. La seguridad se garantiza
mediante una serie de coeficientes —sendos coeficientes para
la minoracion de las resistencias del hormigon y un conjunto
de ellos para la ponderacion de las distintas cargas y acciones
en general- que se establecen en funcién del estado limite que
se estudia y en funcién del nivel de control de la obra. En el
caso mas usual —estado limite dltimo, situacion no accidental,
control de ejecucion a nivel normal- los coeficientes de segu-
ridad son:

— Coeficiente de minoracion de resistencia

del Cero, ...oovoveieeiii 1,15
— Coeficiente de minoracion de resistencia
del hormigon, .....ccccccvevvvvvvniiiei e 1,50
— Coeficiente de ponderacion de las acciones
PErMANENTES, ....ccuvevieiieiieieeeie e 1,50
— Coeficiente de ponderacion de las acciones
permanentes nNo constantes,...........cc.cceeeeee. 1,60
— Coeficiente de ponderacion de las acciones
Variables, ... 1,60

De tal forma que no se puede hablar de un coeficiente de
seguridad Gnico, sino que éste dependera de la composicion
de las cargas que graviten sobre el elemento, y que variara de
acuerdo con la estimacién de acciones del proyecto y con el
tipo de elementos que recibe. Asi, para cada pieza es preciso
definir su coeficiente de seguridad segin EHE que sera la
suma de los productos de cada accién por su coeficiente de
mayoracion correspondiente y dividido por la carga total, y
gue obviamente oscilard entre 1,50 (s6lo cargas permanentes)
y 1,60 (s6lo cargas variables)

Esta consideracion exigiria ajustar ligeramente el criterio de
decision anteriormente expuesto multiplicandolos por la rela-
cion entre el coeficiente de mayoracion correspondiente y 1,60.

La clasificacidn anterior introduce valores diferentes del
coeficiente de seguridad en funcion de los distintos grados de
incertidumbre sobre el valor de las diferentes cargas que actu-
an sobre el edificio. La idea no es nueva en la normativa espa-
fiola (ya la MV-103/73 planteaba diferentes valores del coefi-
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M.J. Freire

ciente de seguridad en funcion del tipo de carga) pero Ultima-
mente se ha impuesto en todas las normativas.

De acuerdo con este razonamiento, adn para un mismo
valor del coeficiente de seguridad, la seguridad real de dos
elementos no tiene por qué ser la misma: de hecho los pesos
de los elementos tienen poca probabilidad de incrementarse y
la seguridad de la edificacion se vincula finalmente con la
seguridad ante el incremento de las sobrecargas. Esto es espe-
cialmente cierto en un edificio existente: una vez construido,
el peso de elementos tales como el forjado, el recrecido o los
pavimentos es mensurable, puede ser considerado como un
dato conocido, de tal forma que el coeficiente de seguridad de
la estructura se vincula con la variaciones de la sobrecarga.
Surge de esta forma el llamado Coeficiente de Seguridad a
Sobrecargas, que se puede expresar mediante la férmula

donde A Coeficiente parcial de seguridad a sobrecargas

lg: Coeficiente parcial de seguridad a acciones per-
manentes

Sg: Valor de calculo del efecto de las acciones perma-
nentes

Sq: Valor de célculo del efecto de las sobrecargas

R, Respuesta resistente del elemento estructural de
proyecto

R’,: Respuesta resistente del elemento estructural
estimada (R’; <R))

7. EL VALOR ADECUADO DEL COEFICIENTE
DE SEGURIDAD

Ahora bien, no cabe duda que una vez ejecutada la obra
muchas de las incertidumbres que debe afrontar el calculo ya
no lo son —las luces y dimensiones se pueden comprobar, los
pesos ya no son supuestos sino reales, las resistencias se pue-
den garantizar...— razon por la que la bibliografia habla reite-
radamente de rebajar los valores de los coeficientes de segu-
ridad a la hora de evaluar una estructura construida. Pese a
esta coincidencia, ninguna referencia conocida por estos auto-
res salvo ACI 318 [8] proporciona una cuantificacion de esta
reduccion.

La norma ACI-318 R99 americana establece, en su aparta-
do 9.1 General, la comprobacion de seguridad estructural
como

Resistencia de Disefio (DS) > Resistencia Requerida (U)

Donde la resistencia requerida se expresa, para carga muer-
ta (D) y sobrecarga (L) como
U=14-D+17-L
Y la resistencia de disefio, DS, el valor de la resistencia S

multiplicada por un factor de reduccion, ® (Apartado 9.3
Design Strength).

DS=®-S
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El valor de o depende del tipo de solicitacion, y de acuerdo
con este mismo apartado vale

Flexion sin carga axil ®=0,90
Compresidon o compresion con flexion ®=0,70
Cortante ®=0,85

En el caso de Evaluacion de Estructuras Existentes (ACI
318 r99, Part 6, Chapter 20) el apartado 20.2 admite aumen-
tar estos valores a

Flexion sin carga axil ®=1,00
Compresion o compresién con flexion ®=0,85
Cortante ©=0,90

ACI-318 RO5 continda su linea de revision de la seguridad,
yexpresa U=12D+16L

Para los coeficientes @ los valores propuestos ahora son

Flexion sin carga axil ®=0,90
Compresidn o compresion con flexion ®=0,70 - 0,65
Cortante ®=0,75

Y para la evaluacion de estructuras existentes admite
aumentar a

Secciones con traccion limitada segln 10.3.4 ®=1,00
Secciones con compresion limitada segin 10.3.3  ®=0,80
Cortante ®=10,80

Sin entrar en mayores disquisiciones sobre el valor de resis-
tencia requerida —inferior al equivalente espafiol, dado que
siguiendo la estimacién de acciones para una planta de vivien-
das el coeficiente de mayoracién equivalente al espafiol seria
del orden de 1,49 frente al 1,53 al que se aproxima el espafiol-
el criterio anterior significa admitir una reduccion del coefi-
ciente de seguridad del 11,11% para elementos en flexién, del
21,43% para elementos en compresién y del 5,9% para el cor-
tante, esto es —referidos a un coeficiente de seguridad de 1,6—
resultarian admisibles elementos cuyos coeficientes de segu-
ridad fuesen respectivamente 1,44, 1,32y 1,51.

De forma indirecta, basandonos en que si EHE admite
aquellos hormigones que cumplan

fck,est20,90'ﬁk

y teniendo en cuenta que las probetas testigo suelen dar lugar a
resultados un 10% inferiores a los de las probetas enmoldadas,
podemos tratar de evaluar los coeficientes de seguridad que
resultan admisibles en tres casos, suponiendo que los coeficien
tes de minoracion se mantienen en los valores nomativos.

1. Solicitacién axil en cuantia minima
N,=A-[f,+0,004-4 -1,

con una probeta testigo que cumpliese la condicion ante-
rior y para un acero B 400 S, el coeficiente de seguridad
obtenido seria y= 1,32
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2. Solicitacion de flexion con
M,=M,_ =085 0(1-05a)f b-d

En estas condiciones, suponiendo que la bajada de resis-
tencia no modifica sustancialmente el brazo mecénico, un
valor aproximado del coeficiente de seguridad conduciria
ayF~ 1,3

. Solicitacion de cortante sin armadura

V,=(0.12-¢-3100-p - £,)-b,-d

En este caso la bajada de resistencias daria lugar a un coe-
ficiente de seguridad resultante de y,= 1,49

En esta Ultima expresion sobre la resistencia a cortante se
plantea el problema de que la seguridad esta implicitay jes un
valor fijo! A nuestro entender [9] se vulnera el criterio proba-
bilista de seguridad presente en la norma EHE. Ademas, la
formulacidn presentada no permite establecer matices en el
valor del coeficiente de minoracién como se apuntd lineas
atras con la discusidn de la caida de resistencias y la compo-
sicion del coeficiente de minoracion que ello implicaba. Por
ello se apunta su revision en ediciones futuras.

8. LA CUESTION DE LA RUINA LEGAL

El tercero de los ejemplos con los que se abrian estas line-
as planteaba el supuesto de un dictamen pericial sobre las
actuaciones a realizar sobre una edificacion sobre la que exis-
ten razones fundadas para sospechar que tiene un grado de
seguridad inadecuado.

Tradicionalmente, los conceptos de ruina se establecen en la
legislacion del suelo. Dado que las competencias sobre el
suelo estéan transferidas en muchas Comunidades Auténomas,
lo que sigue puede precisar matizaciones para algunos puntos
del Estado. En Galicia —Art. 201.2 de la Ley 9/02, de 30 de
diciembre, de ordenacién urbanistica y proteccion del medio
rural de Galicia— se establecen tres supuestos de ruina —que
son los mismos que establecia la antigua legislacion del suelo
de &mbito nacional—:

a. Cuando el coste de las obras necesarias sea superior al
50% del valor actual del edificio o plantas afectadas, exclui-
do el valor del terreno

b. Cuando el edificio presente un agotamiento generaliza-
do de sus elementos estructurales fundamentales

¢. Cuando se requiera la realizacion de obras que no pudie-
ran ser autorizadas por encontrarse el edificio en situacién de
fuera de ordenacion.

La importancia de estos supuestos radica en que en situa-
cion de ruina procederia la demolicién de la edificacion,
mientras que de no alcanzarse esta situacion se procederia al
refuerzo. Seguidamente analizaremos los tres supuestos ante-
riores en orden ascendente.

Estos tres criterios son conocidos como criterio econdmico,
criterio técnico y criterio urbanistico. En este caso supondre-
mos que no existen problemas urbanisticos.

M.J. Freire

Se entiende por agotamiento generalizado de sus elementos
estructurales o fundamentales aquel que suponga un estado de
agotamiento de los elementos basicos de la edificacion que
implique un riesgo de colapso y que no sea reparable con
medios normales.

Desde el punto de vista de nuestro andlisis, se entiende por
situacion de colapso generalizado, cuando existe un nimero
significativo de piezas con coeficientes de seguridad por
debajo de la unidad.

En lo que respecta a su subsanacion, practicamente todo es
reparable hoy en dia, sin otra limitacion que el coste econdmi-
co. De esta forma, se pueden reparar elementos en muy mal
estado si su trascendencia asi lo exige: el caso de la Torre de
Pisa puede servir de ejemplo. Esta situacién ha llevado al
legislador a introducir una limitacidon a las reparaciones
mediante el concepto de ruina administrativa contenido en el
primer criterio, al tiempo que se complementa el término de
reparacion con el calificativo ‘con medios normales’.

Como apoyo del criterio técnico se echa mano del estudio
de coeficientes de seguridad antes sefialado, ligando la
reparacion al valor del coeficiente de seguridad obtenido.
Ademaés una estructura es un amplio conjunto de elementos
los cuales tendrén unos valores de coeficientes de seguridad
variados. En este sentido, seria absurdo demoler una estruc-
tura compleja porque una de sus piezas tuviese un coefi-
ciente de seguridad de 0,90: procederia su refuerzo y la
aceptacion de la estructura. Por ello, salvo en casos en que
la reparacion arrojase graves riesgos, la demolicion viene
condicionada por un namero significativo de elementos en
malas condiciones. Si esto es asi en fase de obra, con mayor
razon en el caso de una estructura terminada y en funciona-
miento —siquiera parcial-. A nuestro entender, para unos
coeficientes de seguridad minimamente razonables —supe-
riores a la unidad—, el Gnico elemento que puede conllevar
la decision de la demolicién es el coste econdmico del
refuerzo.

Cabe ademas preguntarse por el ‘concepto de elementos
estructurales fundamentales’, si se entiende el conjunto de
vigas y pilares, o si se entiende de una forma mas restrictiva,
aplicandolo solo a los pilares —éstos son los que soportan a las
vigas y finalmente a todo el conjunto de la edificacién—, lo
cual puede hacer variar el porcentaje de elementos que se con-
sideran agotados.

Sefialado lo anterior, parece que el problema se reducira
en la mayoria de los casos —salvo situaciones de ruina inmi-
nente— a un problema econémico, a la aplicacion del crite-
rio de Ruina Econdmica. Este criterio, un criterio desde el
punto de vista econémico-administrativo desde el punto de
vista técnico resulta dudoso, y asi lo ha puesto de manifies-
to abundante bibliografia técnica. Lo es por su propia defi-
nicion, por la fijacién de un limite econdmico arbitrario
—¢por qué el 50%-, lo es por la conversién de un problema
técnico en administrativo, lo es por los valores econdmicos
que relaciona... Al menos las siguientes cuestiones no pue-
den dejar ser mencionadas —cuestiones a las que se debe
enfrentar el técnico como colofén de su actuacion como
perito judicial-:
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M.J. Freire

— Reduce el problema de seguridad a un problema econé-
mico, con lo cual el problema técnico se acaba convir-
tiendo en un problema de tasacion del valor del bien —tre-
mendamente variable- y a la confeccion de un presupues-
to de unas obras de reparacion realizado por meros esti-
madores, con un alto grado de incertidumbre. Los valo-
res de los que depende el criterio se hacen en base a valo-
res estimados (presupuestos), no a valores comprobados.

— Los valores que se comparan —coste de las obras de repa-
racion y valor actual del inmueble, excluido el terreno-.
Este segundo valor se encuentra ademas condicionado
por la depreciacion fisica, término que a su vez depende
de las obras que se han de ejecutar, por lo que las obras
de reparacion intervienen en ambos términos con el
resultado de multiplicar sus efectos.

— Las consecuencias que se derivan de la decision. Es conoci-
do el sentimiento de impotencia que se produce cuando una
compafiia de seguros de automoviles decide la declaracion
de siniestro total de un vehiculo: el propietario tenia un bien
gue —sin estar en condicones dptimas— cubria una necesidad
y se encuentra con una cantidad de dinero que no le permi-
te reponer el vehiculo, el valor actual del vehiculo segln las
tasaciones. Sirva este ejemplo para poner de relieve el pro-
blema de la disponibilidad monetaria y temporal. Aunque
quizaés sea en el sentido contrario al expuesto en el ejemplo,
la reparacion exige una cantidad de dinero y un plazo nota-
blemente inferiores a la sustitucion (coste + demolicion y
desescombro; coste del realojo temporal...) de las que se ha
de valorar sus consecuencias, para evitar que el intento de
resarcimiento de los propietarios conlleve todo lo contrario
(debido, por ejemplo, a la insuficiencia del capital garantiza-
do por las polizas de seguros y a una posible inexistencia de
patrimonio).
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LAS ARQUITECTURAS DEL MADRID 2012
Proyectos y obras

El 15 de junio de 2005, unas semanas antes de que el
Comité Olimpico Internacional eligiese la sede de los proxi-
mos Juegos Olimpicos, el Comité de Eventos de ACHE deci-
dio dedicar su Jornada Técnica Anual a apoyar la candidatura
de Madrid a dichos Juegos. La Jornada Técnica se organizo
bajo el titulo: “Las arquitecturas del Madrid 2012. Proyectos
y obras”.

La candidatura de Madrid a las olimpiadas del afio 2012 ha
generado una serie de desarrollos urbanisticos y de iniciativas
arquitectonicas del maximo nivel, por el tipo de edificios y
espacios que se han proyectado, por la participacion de desta-

cados arquitectos y, en lo que a ACHE toca mas de cerca, por
la gran calidad de las estructuras que han sido proyectadas y
que, en algln caso, ya estan siendo construidas.

Habia que elegir unas pocas obras para que la Jornada
tuviese, a la vez, generalidad y profundidad. Por ello se que-
daron fuera de la Jornada infraestructuras de gran importan-
cia como el canal de remo y alguna otra. Las tres instalacio-
nes elegidas fueron el Centro deportivo acuatico, el Centro

deportivo dedicado al tenis, también llamado Caja Magica y
la ampliacion del Estadio de la Peineta.

De cada una de las tres obras se expuso una doble vision: la
arquitectonica y la ingenieril. La visién arquitecténica se
expuso por quienes son los responsables de la concepcion y
desarrollo de la idea, los arquitectos Dominique Perrault,
Antonio Cruz y Antonio Ortiz, y Juan José Medina. La visién
ingenieril la expusieron un nutrido grupo de responsables de
los proyectos y la construccién de las estructuras de las tres
obras: Jesus Sanchez y Sergio Casado de la UTE Dragados-
Ortiz, Hugo Corres de FHECOR, Luis Vifiuela y José M.
Salcedo de FCC, José Garcia-Miguel y Jaime Buron de
TYPSA, Julio Martinez Calzon y Ginés Ladrén de Guevara
de MC2, y Knutt Goppert de SBP.

Ademaés de la vision técnica, la Jornada contd con la desta-
cada participacién de los responsables de la empresa Madrid
Infraestructuras Deportivas 2012, Ana Perpifia, Consejera
Delegada, y Enrique Ramirez, Gerente; que nos presentaron
de una forma global el futuro Madrid Olimpico encajando las
tres obras dentro del Proyecto Candidato.
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Arquitecto: Juan José Medina
Construccion: Jesus Sanchez y Sergio Casado (UTE Dragados-Ortiz)
Ingenieria: Hugo Corres (FHECOR)
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El Centro deportivo acuatico es una instala-
cién para poder realizar las cuatro disciplinas
que integran las pruebas olimpicas de nata- N -

El edificio es transparente haciendo referencia al agua. De la caja transparen-
te de mayor volumen sobresalen unos cubos de hormigon donde se situaran las
gradas maviles para aumentar el graderio en competiciones de gran magnitud,
gue en un uso diario pasan a ser esculturas o espacios para otros usos.

La cubierta de la caja principal se desplaza para que determinadas pruebas de
natacion se puedan realizar al aire libre. El edifico de natacion y saltos tiene una
parte de la cubierta fija y la otra mdvil con un canto de 5,0 m y con unas dimen-
siones de 110x80 m. Esta parte movil se desplaza hasta dejar al descubierto las
piscinas y volar exteriormente 48’94 m. La cubierta del edificio de waterpolo
es fija. Ambas estan realizadas con vidrio de control solar. El edificio cuenta
con paneles fotovoltaicos y solares que le dan autonomia energética.

CENTRO DEPORTIVO ACUATICO

cion: natacién, waterpolo, natacién sin-
cronizada y saltos.

El edificio se levanta sobre una extensa
plataforma y se concibe como tres cajas
de vidrio que se relacionan entre si. Una
Arquitectura concebida como una superfi-
cie que asigna a la envoltura (piel, mem-
brana) una funcion de limite que se diluye,
cualidad inherente al cristal y al agua.
Cada caja alberga una funcion: la de
mayor altura contiene las piscinas de nata-
cion y saltos; el edificio central es una
pastilla que articula las otras dos cajas,
con una calle interior de luz cenital y
resuelve el programa de los espacios ser-
vidores; y el volumen de menor altura
alberga la piscina de waterpolo y natacion
sincronizada y una piscina de entrena-
miento.
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CENTRO DE TENIS, CAJA MAGICA

Arquitecto: Dominique Perrault
Construccion: Luis Vifiuela y José Mtz. Salcedo (FCC Construccion)
Ingenieria: José Garcia-Miguel y Jaime Buron (TYPSA)

El centro de tenis es un edificio donde se ubican las tres pis-
tas: Central, Opera y Circo, asi como las infraestructuras
necesarias para la celebracién de acontecimientos deportivos
de primer nivel.

El edificio esta
situado sobre el
mismo cauce del rio
e incluye tres pistas
con 12.500, 5.000 y
3.400 asientos, 11
canchas cubiertas y
16 al aire libre para
entrenar, una escuela
de tenis y un centro
de alto rendimiento
especializado en la
tecnificacion  del
tenis.

Concebido como una
“caja magica”, el
proyecto reivindica
la arquitectura como
envolvente para crear
un lugar abierto dia'y
noche cuya silueta
varia con cada even-
to.

Por sus generosas dimensiones y su caracter polivalente, el
pabellon podré albergar tanto eventos culturales como depor-
tivos, al aire libre o a cubierto y en su trasdos visto, las tres
canchas acogen locales comerciales.

La eleccidn de las cubiertas y fachadas ha supuesto un reto
estructural por sus dimensiones y su movilidad. La cubierta
mayor, de 100’8 x 75’6 metros, se puede abrir con un giro
méaximo de 12° alrededor de la charnela de 100’8 m y ademas
se desplaza, perpendicularmente a esa charnela, hasta 69’4 m;
mientras que las otras dos se pueden abrir con un giro maxi-
mo de 25° y no se desplazan.
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LA PEINETA

Arquitectos: Antonio Cruz y Antonio Ortiz
Ingenierias: Julio Mtz. Calzon y Ginés Ladrén de Guevara (MC2) — Knutt Géppert (SBP)
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El proyecto de ampliacion y cubricién del Estadio Olimpico — Un graderio alto apoyado en un edificio perimetral que
es el emblema de la Candidatura Olimpica. Situado en el cora- acoge los accesos, los palcos y los servicios
z6n del Anillo Olimpico, acogera las ceremonias inaugural y
de clausura de los Juegos. — Un graderio bajo que ocupa el talud ajardinado existente.
El actual graderio, conocido popularmente como “La En torno al graderio bajo se sitda una crujia perimetral de

Peineta”, se extendera hasta alcanzar las 70.000 localidades. 8,10 m de ancho desde donde se organizaran los ingresos y

La ampliacion consiste en la construccion de dos nuevos
graderios sobre el cuenco actualmente ajardinado:
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salidas de los nuevos graderios. Sobre esta crujia se sitta el
graderio alto con sus accesos y el area de palcos VIP.

Se afiade una cubierta muy ligera, que cubre tanto la
ampliacién como el edificio existente, consistente en una
estructura de cables anular, compuesta por un anillo externo
comprimido de acero, un anillo interno traccionado de cables
y dos familias de cables radiales que conectan ambos anillos.
Esta estructura basica queda cubierta por una membrana de
tela. Como las gradas existentes y las nuevas gradas proyecta-
das no tienen la misma altura, la cubierta presenta cambios de
nivel en su desarrollo, de forma que el nivel inferior del ani-
llo exterior de compresion estd a la cota +17°00 m y se eleva
en la zona de la “peineta” hasta la cota +32°45 m. La luz de la
cubierta (distancia entre los anillos de compresion y traccion)
es de aproximadamente 54 m.

Es una estructura autoequilibrada de forma que todas las
fuerzas de pretensado permanentes de los cables quedan en
equilibrio a través del anillo comprimido que es una gran
estructura de acero en celosia, de seccidn en tridngulo. Este
anillo resiste las fuerzas horizontales de los 106 cables radia-
les conectados a él y transmite las componentes verticales y
las cargas de viento a los 19 apoyos que lo soportan.

La accesibilidad al estadio esta garantizada mediante la lle-
gada de las lineas 5y 7 de Metro al Anillo Olimpico, 5 lineas
de autobus y el paso de conexion peatonal con la Villa

Olimpica lo que supondria que los deportistas puedan acceder
a pie tanto a las pistas de competicion como a las de entrena-
miento.

La apertura de la Jornada la realiz6 la Concejal de
Urbanismo Pilar Martinez y la Clausura el Vicepresidente de
MID2012, Juan José de Gracia.

LAS ARQUITECTURAS DEL
MADRID 2012

Proyectos y obras

COMUNICACIONES
Madrid, 15 de junio de 2005 ache

La Jornada Técnica gener6 una documentacion en forma de
libro que recoge las intervenciones de todos los participantes
invitados.

La organizacion de la Jornada la realiz6, como es costum-
bre en ACHE, un comité especifico, dependiente del Comité
de eventos. En este caso, el comité lo formaron Juan Carlos
Lépez Agui, Juan Carlos Arroyo, Conchita Lucas y José
Quereda ayudados por Beatriz Gutiérrez. La empresa munici-
pal MID 2012 nos presté también una inestimable ayuda y
apoyo.

Comité Organizador
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