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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar el desafio que supone el disefo
creativo y explicar los métodos para su consecu-
cion.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Se presupone un conocimiento general
de la mecanica basica aplicada. Se recomienda
leer los tres libros de J. E. Gordon [1,2,3].

LECCIONES AFINES

Al tratar esta leccién del proceso de disefio
en términos generales, casi todas las demas leccio-

nes estan relacionadas con ella de alguna manera,
siendo las que mas afines: 2: Introduccion al
Disefio, 16: Sistemas Estructurales: Edificios, 17:
Sistemas Estructurales: Plataformas Petroliferas,
18: Sistemas Estructurales: Puentes, y 19:
Sistemas Estructurales: Otras Estructuras.

RESUMEN

La leccién empieza con una definicion del
disefio y con la enumeracion de algunos objetivos.
En ella se explica de qué forma un proyectista
puede enfocar un nuevo problema, en general, y
como un proyectista de estructuras, en concreto,
puede desarrollar un sistema estructural. Termina
haciendo énfasis en los distintos enfoques del
disefio para las diferentes clases de estructuras.




1. INTRODUQCION: OBJETIVOS
DEL DISENO

Los resultados de un buen proyecto de
construccion pueden ser apreciados y utilizados
por todo el mundo (véase la figura 1).

<]

[ [¢
| [¢
>

Figura 1 Escalas comparadas: edificios, puentes y plata-
formas petroliferas

La cuestion es: ¢(Cémo pueden los pro-
yectistas profesionales desarrollar y producir
proyectos mejores que los ya existentes, que
beneficien y mejoren la realizacion de activida-
des humanas? En concreto, se trata de ver coOmo
puede utilizarse el acero eficazmente en estruc-
turas para:

* viajar mas facilmente por un terreno abrup-
to en el que son necesarios puentes.

« hacer que funcionen procesos industriales
basicos que requieran, por ejemplo, sopor-
tes para maquinaria, diques o instalaciones
de plataformas de prospeccién petrolifera.

e ayudar en las comunicaciones que requie-
ren postes.

e cerrar espacios en edificios, como en la
figura 2.

El disefio es “el proceso mediante el cual
se definen los medios de fabricacion de un pro-

Figura 2 Garaje acabado

ducto para satisfacer una necesidad determina-
da”. Abarca desde las primeras ideas conceptua-
les, pasando por el estudio de las necesidades
humanas, hasta las fases detalladas técnicas y
de fabricacion, asi como las ideas y los estudios
plasmados en planos, textos y maquetas.

¢ Disefadores? Todos somos capaces de
tener ideas conceptuales creativas; continua-
mente estamos procesando informacion y efec-
tuando selecciones imaginativas conscientes
provocando cambios.

Los objetivos buscados en el disefio
estructural son asegurar lo mas y mejor posible:

« el buen funcionamiento del objeto disefiado
durante el tiempo de vida util deseado.

* un sistema de construccion seguro, ejecuta-
do a tiempo y ajustado al presupuesto origi-
nal.

* una solucién imaginativa y agradable tanto
para los usuarios como para los observado-
res.

Estas premisas pueden cumplirse de dos
maneras:

 realizando simplemente una copia exacta
de un objeto anterior, 0

* “reinventando la rueda”, disefiando desde el
principio todos los sistemas y componentes.

Ninguno de estos dos enfoques extremos
seran, con toda seguridad, completamente satis-
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INTRODUCCION: OBJETIVOS DEL DISENO

factorio. En el primer caso, las condiciones pue-
den ser algo diferentes, y asi, en el caso de que
tomemos como modelo un puente original para
disefiar otro nuevo, puede haber sucedido que
aguél haya inducido un trafico mayor de lo pre-
visto, o por que el peso de los vehiculos haya
aumentado. Las condiciones econdmicas y
materiales pueden también haber cambiado; los
costes de mano de obra en la fabricacion de
pequefios elementos y uniones incorporadas de
acero pueden haberse visto incrementados en
comparacion con los de los grandes elementos
laminados o realizados con soldadura continua;
asimismo, los aceros resistentes a la corrosién
han reducido los costes de conservacion al
hacer innecesarios algunos tratamientos superfi-
ciales. Con el tiempo puede que se hayan des-
cubierto deficiencias de rendimiento, tales como
roturas por fatiga provocada por vibraciones en
las uniones. Las condiciones de consumo de
energia pueden haber cambiado, por ejemplo en
relacion con la descarga global de ciertos pro-
ductos quimicos, el coste de fabricacion de cier-
tos materiales o la necesidad de un mayor con-
trol térmico de un espacio cerrado. Por ultimo,
una repeticién excesiva de una solucion visual
puede haber provocado hastio y una respuesta
cultural adversa; por ejemplo, si todos los edifi-

cios adyacentes se han construido en el “Estilo
Postmoderno”.

En relacién con el segundo enfoque, “la
vida es a menudo demasiado corta” para encon-
trar la solucién éptima y, mientras ésta se busca,
el cliente se impacienta. Los proyectos de
estructuras e ingenieria civil son, por lo general,
de gran envergadura y se presentan con poca
frecuencia, y un cliente decepcionado no efec-
tuara, lo mas seguro, un segundo encargo. La
realizacion de ideas tedricas nuevas e innova-
ciones requiere, invariablemente, mucho tiempo:
la historia asi lo demuestra una y otra vez. Asi
pues, el andlisis metddico de los riesgos y erro-
res potenciales debe atemperar el &nimo innova-
dor del entusiasta.

Deben buscarse y hallarse soluciones
creativas positivas para todos los aspectos de
cada nuevo problema. Las soluciones incorpora-
ran elementos de los extremos mencionados:
tanto de principios fundamentales como de
desarrollos recientes. Sin embargo, a lo largo de
todo el proceso de disefio, lo prudente es man-
tener una vision clara de los objetivos finales y
utilizar medios y soluciones técnicas relativa-
mente sencillas.
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2. ¢COMO ENFOCA EL
PROYECTISTA UN NUEVO
PROYECTO?

Al comienzo de un nuevo proyecto, puede
producirse un momento de panico ciego. Existen
diversos Métodos de Disefio que ayudan a avan-
zar [4, 5] en el nuevo proyecto, aunque se sugie-
re el siguiente enfoque metodoldgico:

1. Reconocer que existe un reto y definir cla-
ramente los objetivos generales de un pro-
yecto (véase la figura 3).

Figura 3 “Define el objetivo gobal” (segun E. Torroja)

2. Investigar acerca del proyecto y recoger
informacién que pueda ser relevante
(Analisis).

3. Deducir posibles soluciones del proyecto
(Sintesis).

4. Decidir cual es la mejor solucion y perfec-
cionarla (Evaluacion), estableciendo priori-
dades de accion claras (en términos de
fabricaciéon, construccién, utilizacién y
mantenimiento).

5. Comunicar las decisiones tomadas a otras
personas involucradas en el proyecto.

A primera vista, estas cinco fases se pre-
sentan como una cadena lineal simple; de
hecho, el proceso de proyectar es altamente
complejo, ya que ninguno de los factores del
disefio es, en mayor o menor grado, indepen-
diente. Asi existirdn numerosos pasos y bucles
dentro y entre las diversas fases, tal como se
muestra en la figura 4. En el primer recorrido
rapido por las fases 1, 2 y 3 se decidira si existe
algun problema; por ejemplo, ¢Justifica el volu-
men de tréfico estimado la realizacién de un
puente cémodo pero de alto coste?

isl

gF

AR
=
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Figura 4 Repeticion en la fase de disefio

Desde la idea hasta los detalles, todos los
factores y combinaciones deben explorarse
exhaustivamente, ajustando detenidamente
numerosos compromisos para llegar a una solu-
cion factible. Las ideas pueden desarrollarse:
verbalmente, por ejemplo, mediante una “tor-
menta de ideas” o por el método “razonamiento
lateral” de Edward de Bono [6], graficamente,
numeéricamente o fisicamente. Una valoracion
cualitativa debe seguir siempre a la evaluacion
cuantitativa.
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Asi, el punto de partida del analisis puede
ser la nocién actual preconcebida del proyectista
o la imaginacion visual, pero la sintesis revelara
la flexibilidad de su mente para asimilar nuevas
ideas de forma critica, sin prejuicios.

Un proyectista puede prepararse a si
mismo para los compromisos, los cambios de

parecer y la interaccién con otros miembros del
equipo de disefio que conduciran al éxito de la
sintesis, mediante “Juegos de Rol" (véase por
ejemplo el juego “La Casa del Mono” en el apén-
dice 1).
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3. ¢COMO DESARROLLA
EL PROYECTISTA
EL SISTEMA ESTRUCTURAL?

Observaremos, brevemente y a modo de
ejemplo, el concepto constructivo y las diferentes
fases de decisiéon para el disefio de un edificio
para un garaje, con capacidad para dos camio-
nes, dotado de oficina, lavabo y cafeteria, que se
muestra terminado en la figura 2. En este caso
hipotético se presupone gque el cliente ya ha
tomado la decision inicial de hacer proyectar y
construir un edificio con estos requisitos.

3.1 Plantear un concepto inicial
gue pueda satisfacer bien
las necesidades funcionales

La observacion de las funciones y del uso
a que va estar destinada la estructura a cuyo
disefio se enfrenta, es, sin duda alguna, la mejor
idea para comenzar. Haga una lista de funciones
individuales; seguidamente, genere un diagrama
de flujos de las relaciones entre las diferentes
areas funcionales para decidir las posibles loca-
lizaciones e interconexiones (véase la figura 5);
Encuentre o suponga superficies de planta ade-
cuadas y alturas libres minimas de cada volu-
men. Puede resultar indicado, entonces, un plan
de conjunto, anotando cualquier complicaciéon
particular del local, como puede ser la forma de
la planta, la proximidad de edificios antiguos, la
pendiente o la consistencia del suelo.

—(Sala de té

Figura 5 Diagrama de “burbuja”

Cubierta:

Impermeable..

Carga: Viva(impuesta)

Muerta

Viento(presién/succién)

Calor(pérdida/aumento)

Lucernarios

Proteccion contra incendio Pared lateral:

Apariencia Cargas: de cubierta
viento, etc
Calor (pérdida/aumento)
Luz (ventanas)
Sonido
Incendio
Apariencia visual
Vandalismo
Penetracién pluvial

jado:
Fachada: %as
Desgaste
Apertura de puerta grande Calor
Humedad

Figura 6 Volumenes de espacio

Existirdn otras muchas disposiciones
posibles del conjunto que deberan ser conside-
radas rapidamente en esta fase.

Los requisitos de cada volumen y sus
interconexiones deben examinarse bajo todos

Es necesario un
tratamiento ac(stico
especial para la pared
interna de separacién

Espacio
"silencioso"”

Requisitos acdsticos especiales
entre volimenes

\ Intenta colocar los
voldmenes apilados
> haciendo coincidir sus
paredes para evitar
la necesidad de una
viga muy pesada. O,
g ~ "se aceptaran algunas
- columnas internas "

Relaci6n vertical entre voldmenes

Figura 7 “Incompatibilidades de disefio”
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Figura 8 Conceptos iniciales

los criterios funcionales, de coste
y estéticos. Como ejemplo, habra
gue considerar qué cargas no per-
manentes estructurales aplicadas
deben resistir 0 qué requisitos de
calefaccion, ventilacion, ilumina-
cion y acusticos pueden ser preci-
sos (véase la figura 6).

Los criterios principales se
reconocen con facilidad, y pueden
ser aplicados y probados mediante
analisis numérico. Las incompatibi-
lidades se pueden despejar reor-
denando los espacios planificados
o0 adoptando otros compromisos
(véase la figura 7); por ejemplo,
¢Aceptaria Vd. un teléfono de ofici-
na situado muy cerca del taladro
del taller o del motor de los camio-
nes, sin aislamiento acustico?

Prepare un conjunto de
hipétesis iniciales de posibles
materiales y del sistema estructu-
ral de carga [7] de porticos, de ele-
mentos planos o de membrana,
gue pueda ser compatible con los
volimenes, tal como se muestra
en la figura 8. Estas hipoétesis esta-
ran basadas en conocimientos

previos, en la comprension de construcciones
reales [8-13], o en la teoria estructural (véase la
figura 9 a-d), asi como en la disponibilidad de
materiales y mano de obra cualificada en la zona.
Pueden ser necesarias consultas iniciales con
proveedores y fabricantes, p.ej. para grandes
cantidades o calidades especiales de acero.

La estructura de acero, con sus caracte-
risticas de resistencia, isotropia y rigidez, y sus
elementos lineales rectos y compactos, conduce
por si misma a sistemas de porticos (véase la
figura 9 e) que recogen y transmiten las princi-
pales cargas estructurales lo mas directamente
posible a los cimientos, lo mismo que un arbol
recoge las cargas de sus hojas, ramas y tronco
principal y las transmite hasta las raices.

Carga uniforme w
VYVYVYVYVVYVVVVYY

Requiere gran
fuerza, H, para

FO\,\_/M* mantener el
g 1

o % asiento, d.

Puede vibrar lateralmente (Puede vibrar lateral y
verticalmente. Su longitud
apenas tiene limite.
T T Base de cemento
de gran masa o
T C C T (caro) anclaje de
roca en tensién
7RI, T T s o pila Sk tensién
T T g W EE en arcilla
Uno u otro

(a) Elementos de tensi6én

v

VYVVYVVVVVY VYV

VY VYV VYV VY

Formas en arco sélo en compresién
(b) Elementos de compresién

Figura 9a Conceptos de carga
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(c) Celosfa combinando compresi6n y tensién

VYV VYVVYYYYYVVVY

C cqt
T T
Elevacién

Elala d.e.cqmpresién

debe stir
sreo T
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Petfiles alveolados: a mayor
canto, mejor momento y

S — =— > resistencia a deformaciones,
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iguales y su deformada

Figura 9b Conceptos de carga

Seguidamente (y de forma continua),
ponga en claro y pruebe sus ideas realizando
bocetos rapidos en tres dimensiones 0 maque-
tas sencillas para explorar la probable compati-

bilidad y el efecto estético.

Debe desarrollar una gama de dibujos
evocadores y estimulantes vistos a diferentes
distancias, desde los edificios, a su alrededor y

del interior:

Gran Distancia
quis panoramico”

el dibujo de la silueta o “cro-

Media distancia

cuando puede verse la totali-
dad del objeto construido

Cerca

cuando puede verse claramen-
te un detalle

Muy cerca

cuando puede verse la textura
de los materiales.

La mayoria de las veces
deben cumplirse todas estas con-
diciones, especialmente en los
edificios muy grandes. Algunas
personas pueden hallar deficien-
cias si sus condiciones sociales
mejoran o se producen fendme-
nos naturales o cambiantes; por
ejemplo, la luz durante la puesta
del sol da repentinamente un
aspecto y un color completamen-
te diferente o, cuando el sol se ha
puesto la iluminacién interior crea
efectos que no se habian obser-
vado anteriormente.

Deformada

v vy ey

7 7

Figura 9c Poarticos en 2-D bajo carga vertical
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T
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Sistemas para estructuras de cubierta con inclinacién para estabilidad

q

ases 'empotradas’
Accién de pértico rigido

B

Arriostramiento diagonal

Figura 9d Porticos en 2-D bajo carga horizontal

Con la utilizacién habil del acero se pue-
den conseguir forma, color, calidad y definicion,
especialmente con elementos a “escala huma-
na”, aunque la repeticidon no tardara en provocar
hastio; pero los elementos deben considerarse
Unicamente como parte de una experiencia sen-
sorial completa que debe incluir soluciones ele-
gantes en todos los aspectos, especialmente en
aguéllos facilmente visibles, de la totalidad del
proyecto del edificio.

Es muy importante que todos los profe-
sionales (arquitectos, ingenieros de estructuras y
de servicios de evaluacion del impacto ambien-
tal, asi como los principales proveedores y fabri-

cantes, que deberan tener unos cono-
cimientos comunes de los principios
basicos del disefio) colaboren y se
comuniquen libremente entre si -y tam-
bién con el cliente- en esta fase con-
ceptual del proyecto. No resulta facil ni
economico rectificar en las fases mas
detalladas del proyecto las decisiones
incorrectas tomadas al principio.

Esté preparado para modificar
el concepto facilmente (utilice lapices
4B) y trabaje con rapidez. Los tiempos
para un concepto inicial de proyecto
(disefio) estructural se miden en
segundos y minutos, pero seran nece-
sarias horas para discutir y comunicar
con los demas en busca de una idea
de proyecto completo inicial.

3.2 Reconozca los princi-
pales sistemas estruc-
turales y considere la
resistenciay rigidez

) necesarias

Considere las cargas no perma-
nentes aplicadas desde cubiertas,

-

Tres muros arriostrados
(minimo) y cubierta

Figura 9e Pérticos en 3-D




pisos o paredes y trace “lineas de
carga” a través del conjunto integral
tridimensional de elementos hasta
los cimientos (véase la figura 10).

El tejado debe estar formado
por una cubierta de perfiles de
acero, el agua de lluvia debe pasar
a los lados y una tabla de datos del
fabricante indicara el angulo de incli-
nacion que se le debe dar (4° - 6°
como minimo) y la separacion nece-
saria entre correas. Esta separa-
cion, a modo de ejemplo, suele ser
de 1,4 m a 2,6 m. entre si, y deben
estar soportadas, normalmente,
cada 3 m - 8 m, por una viga princi-
pal o cercha inclinada, extendiéndo-
se generalmente sobre la direccién mas corta en
planta y apoyada en columnas estabilizadas en
tres dimensiones.

Las cargas del viento en el lado mas largo
del edificio pueden ser soportadas por un cerra-
miento que se extienda directamente hasta los
pilares principales o a los carriles de las paredes
laterales entre pilares. Los pilares pueden resis-
tir el vuelco:

* mediante arriostramiento en cruz de San
Andrés (en este caso una puerta grande de
entrada quedaria obstruida).

» 0 fijando rigidamente los pilares a los
cimientos (“pilares de extremo libre conec-

Figura 10 Sistema estructural principal

tados”™); ¢ Puede el terreno resistir un efecto
adicional de vuelco en la base?

» 0 fijando rigidamente la parte superior de
los pilares a las vigas principales (creando
“porticos”) y utilizando cimientos mas
pequefios, econdmicos y “articulados”.

Las cargas del viento sobre el lado corto
abierto del edificio pueden resistirse mediante la
puerta de apertura que se extiende por la parte
superior o inferior o de lado a lado. En el lado
corto cerrado las cargas del viento pueden resis-
tirse mediante un cerramiento que se extienda
directamente entre los pilares secundarios en los
extremos de la pared o sobre los carriles hasta
dichos pilares.

En ambos extremos del edifi-

Valores indicativos LD cio, es probable que se produzcan
Perfiles laminados on caliente <20 FTTTTITET esfuerzos longitudinales en la parte
> superior de los pilares. Pueden
s oL introducirse arriostramientos refor-
zados, generalmente en ambos
Celosfas: Carga pesada 12-15 Usar valores mayores extremos de la chapa de la cubierta,
(uzde un vano) ~ Carga media 15-18  cuando so utilicen para transmitir estas cargas a la

Carga ligera 18-21 uniones rigidas . ,
(cubierts) parte superior de una nave de pila-
] res en el lado largo, que debe enton-

Losas y forjados: 1545  com miones saldadas ces arriostrarse al suelo.

Figura 11 “Regla del pulgar” para estimacion muy preliminar del tamafio

Identifique la accién de las
fuerzas principales (compresién C;
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Carga

Figura 12 Dimensionado aproximado del tamafio de elementos

traccion T; flexion B) en los elementos y las for-
mas probables de las deformaciones generales
por flexién y de los elementos para todas las car-
gas aplicadas, tanto por separado como cuando
se combinen.

Resulta siempre util dibujar los elemen-
tos a una escala aproximada, lo cual se puede
hacer facilmente utilizando las tablas de datos
de cubiertas y cerramientos facilitadas por el
fabricante, mediante la observacion de edificios
similares existentes o utilizando “procedimien-
tos empiricos”; por ejemplo, la relacién
vano/canto para una viga apoyada en los extre-
mos es aproximadamente igual a 20 para una
carga uniforme de una cubierta ligera (véase la
figura 11).

En esta fase el disefio estructural se hace
mas preciso (utilice l1apiz B) y requiere mas tiem-
po. Escala de tiempos: minutos.

3.3 Valore las cargas con
precision y estime las
dimensiones de
los elementos principales

Estime la carga permanente de la cons-
truccién y, con las cargas no permanentes, cal-

cule lo siguiente (véase la figura
12):

do medio vano a uno de los
lados de un pilar interno).

M Momentos flectores
Esfuerzos cortantes * reacciones de las vigas y
cargas de los pilares (llevan-

» momentos de flexibn maxi-
mos, por ejemplo wL2/8 para
una viga apoyada en los
extremos, sometida a carga
uniforme.

» esfuerzos cortantes maxi-
mos en las vigas.

« valores de flecha, por ejemplo
(5/389)wWLYEIl para una viga
apoyada en los extremos con
carga uniforme.

Las dimensiones de los pilares que sopor-
tan un momento escaso pueden estimarse a par-

Modelo lineal
estructural

Uniones,
detalles

Figura 13 Andlisis final y detalles
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tir de Tablas de Carga Admisible, utilizando una
longitud de pandeo adecuada. Deben preverse
momentos de flexibn importantes mediante un
incremento adecuado, por ejemplo, dos veces 0
mas, en el momento resistente de la seccién
transversal para el eje de flexion.

Las dimensiones de las vigas deben esti-
marse comprobando la resistencia a la flexion y
la rigidez con flechas maximas. La integracién
en la estructura de conductos de servicio o
tuberias puede requerir que las vigas tengan
mayor o menor canto y altura y taladros en el
alma.

Los métodos probables de unién deben
considerarse detenidamente: ¢debera la viga
estar simplemente apoyada o completamente
continua, y cuales son las implicaciones de fabri-
cacién, montaje y costes?

Los célculos estructurales van a realizar-
se ahora (utilice un lapiz HB con una regla de
calculo, una calculadora sencilla o un ordena-
dor), y requeriran mas tiempo. Escala de tiem-
pos: minutos/horas.

3.4 Andlisis estructural completo,
utilizando elementos de
dimensiones estimadas con
disefio adecuado de uniones,
relativo a detalles reales

Realice un analisis estructural completo
de la estructura, plastica o elasticamente. Puede
utilizarse un ordenador, aunque algunas técnicas
“manuales” resultardn a menudo adecuadas; el
primero de los andlisis resulta apropiado cuando
se requieren flechas precisas (véase la figura
13).

Para el analisis de estructuras estadisti-
camente indeterminadas, una estimacion inicial
de la rigidez (l) de los elementos y de las unio-
nes debe determinarse segun la tercera fase
anterior, antes de que sea posible hallar la dis-
posicion de los momentos de flexion y las fle-
chas. Si la posterior comprobacion del disefio
de los elementos conduce a cambios importan-

tes en la rigidez de los elementos, debera repe-
tirse el analisis. El papel de las alas y almas de
cada elemento en la resistencia a las fuerzas
locales dentro de las conexiones también debe
considerarse muy atentamente cuando se
determinen las dimensiones finales de los ele-
mentos. Una rigidizacién excesiva en perfiles
ligeros puede ser prohibitiva en cuanto a cos-
tes.

El analisis no puede terminar sin una inte-
gracion estructural cuidadosa y la consideracion
de la compatibilidad del conjunto del sistema de
construccion, incluidos sus detalles de fabrica-
cion.

[erer—

EERRET

Figura 14 Comunicaciones

Las uniones de elementos, por lo general,
se prepararan en fabrica mediante soldadura y
las uniones de elementos grandes no transpor-
tables se terminaran normalmente con tornillos
en la obra. Los arriostramientos, cubiertas y
revestimientos, por lo general, se fijaran en la
obra con tornillos o tornillos autorroscantes. Es
importante recordar que las roturas mas fre-
cuentes se producen por uniones incorrectas,
detalles y su integracion.

Ahora los calculos estructurales y los
detalles avanzan (utilice un lapiz HB con regla de
célculo, calculadoras y ordenadores). Escala de
tiempos: horas/dias.

La repeticion de las fases 1- 4 anteriores
serd sin duda necesaria, en particular para
asegurarse de que las primeras decisiones
estructurales sean compatibles con las subsi-
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Cimi i
para instalar

Hormig6n el acero

de cimientos

Figura 15 Ejecucion

guientes investigaciones relativas a los aspec-
tos funcionales, medioambientales, econémi-
cos y estéticos. Debe considerarse el efecto de
cualquier cambio en la totalidad del proyecto.
Normalmente, los cambios requeriran un pro-
yecto parcial.

3.5 Comunique el objeto
del disefio mediante planos
y especificaciones

Prepare planos detallados y pliegos de
condiciones para las licitaciones de fabricantes
(véase la figura 14). Puede ser de nuevo nece-
saria la repeticién del proyecto, debido a desvia-
ciones en los precios y/o métodos de los fabri-
cantes (por ejemplo el equipo de soldadura
disponible, dificultades para manipular estructu-
ras de acero en el taller de fabricacién o para su
transporte y montaje). Los cambios e innovacio-
nes en el proyecto deben comunicarse y especi-
ficarse muy cuidadosa y explicitamente.

En muchos casos es una practica fre-
cuente que un Ingeniero Consultor de
Estructuras prepare proyectos preliminares con
una seleccion de secciones principales, dejando
gue un fabricante de estructuras metalicas finali-
ce el proyecto de detalle y el sistema de uniones,
antes de comprobarlo con el Consultor.

El disefio estructural ya se esta terminan-
do (utilice lapices de 2 a 4 H y plumas, u orde-
nadores). Escala de tiempos: dias/semanas.

3.6 Supervise la

ejecucion
Montaje del En todas las fases de la
acero sobre . .,
cimientos ejecucion debe asegurarse la

estabilidad de la estructura
(véase la figura 15). En el lugar y
el momento apropiados debe
disponerse de componentes de
alta calidad y montadores exper-
tos, lo que requiere una organi-
zacion muy cuidada. Si todo va
segun los planes cada pieza se
ajustara en el conjunto completo.

En este momento se ponen en practica
las ideas de la concepcion (utilice botas de
goma). Escala de tiempos: semanas/meses.

3.7 Realice un mantenimiento
regular

Unicamente serd necesario el manteni-
miento regular planificado por completo en el
proyecto, con algin cambio y renovacidn ocasio-
nales necesarios por los cambios de uso u ocu-
pacion. No debe ser necesaria la correccion de
defectos de disefio debidos a innovaciones y
errores.

Esta es la fase de utilizacion. jAdopte una
vision serena de la vida! Escala de tiempos:
aflos/décadas.

3.8 Diferencias de énfasis en el
enfoque del disefio respecto
al disefio de un edificio de
tamafo medio

3.8.1 Viviendas unifamiliares

La mayor parte de las viviendas cons-
truidas de forma tradicional incluyen algunos
elementos estandar de acero. P.ej. vigas de
acero laminado en caliente para los vanos de
espacios grandes o para soportar paredes,
pilares de seccion hueca para cajas de escale-
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ras, dinteles laminados en frio sobre aperturas
de ventanas, asi como clavos, tornillos y placas
de refuerzo.

Pueden incorporarse perfiles de acero
galvanizado laminado en frio en vigas de celosi-
as y reemplazar a la madera en el caso de ele-
mentos repetitivos. Pueden incorporarse seccio-
nes similares en paredes, pero la protecciéon
contra incendios de las secciones de pared del-
gada requiere una gran atencion, especialmente
en las casas de varias plantas.

En las casas puede utilizarse una viga
principal estructural de acero, pero debe proyec-
tarse apropiadamente la integracion de los servi-
cios, la proteccion contra incendios en edificios
de varias plantas, la corrosion y los costes de
fabricacién de uniones portantes. Para el exterior
pueden utilizarse varios tipos de cerramientos en
perfiles 0 en paneles compuestos.

3.8.2 Puentes

Las magnitudes de las cargas de grave-
dad son a menudo relativamente mayores en los
puentes, y deben valorarse pautas de carga par-
ticulares; asimismo, se produciran series de car-
gas por ruedas, con un marcado efecto dinami-
co. Los efectos dinamicos de las cargas de

viento son importantes en las estructuras de
grandes vanos. La accesibilidad del lugar, la via-
bilidad de la ejecucion de cimientos de gran
masa, el tipo de estructura de tableros y los cos-
tes de conservacion regular determinaran el sis-
tema adoptado. Es importante la estética para
los usuarios y otros observadores; la escala a
larga distancia debe ser adecuadamente esbel-
ta, pero psicolégicamente fuerte; es necesaria
una atencién particular a la vision muy cerca de
los estribos y la parte inferior del tablero.

3.8.3 Plataformas petroliferas

La escala de todo proyecto sera muchas
veces superior a la de un edificio en tierra. La
carga de gravedad, la velocidad del viento, la
altura de las olas y la profundidad del agua cons-
tituyen parametros de disefio importantes para la
magnitud y la estabilidad de la estructura (en
este caso, los elementos mayores provocan
mayores cargas de viento y olas). La escala de
la estructura plantea asimismo problemas espe-
ciales de control de fabricacion, botadura, ancla-
je en profundidad realizado por buzos y, no
menos importante, coste (véase la figura 1).
Posteriormente, al término de la vida util de la
estructura, los problemas de desmantelamiento
deben verse facilitados si se han tenido en cuen-
ta durante el disefio inicial.




BIBLIOGRAFIA

4. RESUMEN FINAL

» En esta leccion se presenta el reto del pro-
yecto creativo y se sugiere una estrategia
global para proyectar estructuras de acero.
Se pretende responder a preguntas sobre lo
que un disefiador esta intentando conseguir
y como puede empezar a poner la pluma
sobre el papel. Se ilustra c6mo repetir con
éxito el proyecto desde las ideas cualitati-
vas hasta la verificacién cuantitativa y la
ejecucion final.

« El disefio creativo e imaginativo de estruc-
turas resulta fascinante y divertido. Ahora
inténtelo de nuevo y gane confianza en si
mismo. No tenga miedo de cometer errores.
Estos s6lo se eliminaran repitiendo y explo-
rando muchas otras soluciones. Asegurese
de que el disefio es correcto antes de cons-
truir, utilizando sus propios mecanismos
personales de comprobacion.
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El juego de rol “La Casa del Mono” para un grupo
de estudiantes en un seminario, figura 16
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Se crean entre 10 y 12 roles de accion,
uno por cada estudiante del grupo, para conside-
rar los requisitos e interacciones del disefio. Cada
participante ve un croquis general de un posible
edificio y dispone de unos 3 minutos para prepa-
rar los requisitos de su rol, lo que le gusta y lo que
no le gusta. Seguidamente expone estos requisi-
tos durante 2/3 minutos a los demas participantes
que no le interrumpen y que anotan los puntos de
acuerdo/desacuerdo. Cuando todos los partici-
pantes han hablado, los participantes discuten y
exploran en general los numerosos conflictos
durante unos 30 minutos. Seguidamente la per-
sona que dirige el juego busca una conclusion:
¢épara quién es realmente La Casa del Mono?

Cuidador Mono Escolar timorato
Serio estudiante Guarda de seguridad | Véndalo
de zoologfa (Patrulla nocturna)
Limpiador Persona en Anciano
(4reas Pablicas) silla de ruedas miope
Profesor Vagabundo Director
(con escolares) del zoo

Figura 16 La casa del mono: un divertido juego para todo
el afo
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ESDEP TOMO 2
CONSTRUCCION EN ACERO:
INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.2.1: Principios de Disefo
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Explicar los objetivos del disefio estructu-
ral y su problematica; resefiar cobmo pueden
influir en el disefio las diferentes prioridades y
describir diferentes enfoques para cuantificar el
proceso de disefio.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.1: Proceso de Disefio

Leccion 2.3: Bases para la Determinacion
de Cargas

Leccion 2.8: Aprender de los Errores

Leccion 3.4: Calidades y Tipos de Acero

Leccion 3.5: Seleccion de la Calidad del

Acero

RESUMEN

Se explican los objetivos fundamentales
del disefio estructural. Se consideran los proble-
mas asociados, el disefio de las estructuras en
términos de carga y propiedades del material. Se
repasa brevemente el desarrollo de métodos de
disefio estructural en relacion con aspectos del
disefio tales como flechas, vibracion, resistencia
a las fuerzas y fatiga. Se incluyen temas de
construccion y mantenimiento. Se hace hincapié
en la importancia de considerar estos aspectos y
otros, como la adaptacién de servicios y los cos-
tes de revestimiento, en el desarrollo de un dise-
fio eficaz. Se consideran las responsabilidades
del proyectista y la necesidad de una comunica-
cion efectiva.
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Los objetivos concretos del disefio estruc-
tural varian de un proyecto a otro. En todos los
casos, la prevencion del colapso es un requisito
importante - tal vez el mas importante- y , por
ello, debe adoptarse un coeficiente de seguridad
adecuado. En este contexto, la estructura debe
ser proyectada para cumplir con los requisitos de
resistencia y estabilidad. Estos conceptos se
ilustran en la figura 1, en la que se muestra una
barra larga y delgada sometida a traccion (figura
la) y compresion (figura 1b). En el caso de la
traccion, la resistencia a la carga de la barra esta
regida por la capacidad del material para resistir-
la sin romperse. La barra s6lo puede soportar
esta carga en compresion si permanece estable,
es decir, si no se deforma significativamente en
una direccion perpendicular a la linea de accién
de la carga aplicada. La rigidez de la estructura
es otra caracteristica importante que tiene que
ver mas con la resistencia a la deformacién que
con el colapso. Ello resulta de particular impor-
tancia en el caso de las vigas, cuya flecha bajo
una carga particular esta relacionada con su rigi-
dez (figura 1c). Las grandes deformaciones no
estan necesariamente asociadas con el colapso,
y algunos materiales fragiles, como el vidrio,
pueden romperse con una escasa deformaciéon
previa. Puede ser necesario incluir otras consi-
deraciones en el proceso de disefio. Estas son:
comportamiento cuantificable como deforma-
cion, fatiga, resistencia al incendio y comporta-
miento dindmico; consideraciones como la corro-
sion y la adaptacion de servicios que pueden
influir tanto en los detalles como en el concepto
general, pero de una forma mas cualitativa; y la
estética, que depende en gran medida de valo-
raciones subjetivas. Ademas, es muy probable
que las consideraciones econdémicas influyan
considerablemente en la gran mayoria de los
disefios estructurales. En este contexto son rele-
vantes los aspectos de rapidez y facilidad de
construccion, los costes de mantenimiento y de
explotacién, asi como los costes basicos del edi-
ficio. La importancia relativa de cada uno de
estos factores variara segun las circunstancias.

Del enfoque del disefio estructural se trata
en la leccioén 2.1, en la que se describe como el

T
(a) La barra en tensi6n falla (b) Barra fina en compresién falla
por falta de resistencia por falta de estabilidad

W

(c) Viga flexible falla por exceso de flexién

Figural Tipos de fallos

proyectista puede empezar a acomodar gran can-
tidad de requisitos diferentes, muchos de los cua-
les ejerceran presiones conflictivas. Esta leccién
se centra en la forma de conseguir un disefio
estructural satisfactorio a través de un andlisis
racional de diversos aspectos del comportamien-
to de la estructura. Vale la pena hacer hincapié
en el hecho de que el proceso de disefio estruc-
tural en su conjunto puede considerarse integra-
do por dos grupos de fases estrechamente inte-
rrelacionadas. En el primer grupo se define la
forma general de la estructura, por ejemplo pOrti-
co rigido o muros de carga, la disposicién de los
elementos estructurales (normalmente en térmi-
nos de un emparrillado estructural) y el tipo de
elementos y materiales estructurales que se van
a utilizar, por ejemplo vigas y columnas de acero
y suelos compuestos. Se requiere un alto grado
de creatividad. La sintesis de una solucion se
desarrolla sobre la base del profundo conoci-
miento de un amplio abanico de temas. Estos
temas incluyen el comportamiento de las estruc-
turas y los materiales, asi como un sentido de las
implicaciones detalladas que tendran las decisio-
nes que se tomen en esta fase, por ejemplo,
reconocer el canto que debera tener una viga
para una funcién en particular. Los métodos for-
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malizados resultan escasamente Utiles en esta
fase. Una solucién satisfactoria depende en
mayor medida de la capacidad creativa del pro-
yectista.

En las fases posteriores se determinan
con mas detalle las dimensiones de los com-
ponentes estructurales y las uniones entre
ellos. A estas alturas, el problema ya esta cla-
ramente definido y el proceso se puede forma-
lizar m4s. En el caso de las estructuras de
acero, el proceso comprende, por lo general, la
seleccién de una magnitud apropiada de los
perfiles normalizados, aunque en algunas cir-
cunstancias el proyectista puede desear utili-
zar un perfil no normalizado cuya ejecucién
requerird, generalmente, soldar chapas o per-
files normalizados para formar vigas de alma
llena o de celosia.

Las normas de disefio desempefian un
papel importante en esta fase del disefio detalla-
do de los elementos. Su intencién es ayudar a
garantizar que los edificios se proyecten y cons-
truyan de forma que sean seguros y cumplan su
funcion. Esta normativa puede variar considera-
blemente en su alcance y contenido. Puede
basarse simplemente en normas de rendimiento,
dejando al proyectista una gran flexibilidad en
cuanto a como alcanzar una solucion satisfacto-
ria. Un ejemplo de ello son las leyes de cons-
truccién publicadas por el Rey Hammurabi de
Babilonia en torno al 2200 a.C.. Estan conserva-
das en forma de escritura cuneiforme en una
tabla de arcilla e incluyen disposiciones tales
como “Si un constructor construyere una casa
para un hombre y no hiciere su construccién
firme, y si la casa que ha construido se colapsa-
re y provocare la muerte de su propietario, ese
constructor sera ejecutado. Si provocare la
muerte del hijo del propietario de la casa, se eje-

cutara a un hijo del constructor. Si provocare la
muerte de un esclavo del propietario de la casa,
el constructor entregara al propietario un escla-
vo del mismo valor”. El peligro, y al mismo tiem-
po el atractivo, de tal enfoque es que depende
en gran medida de la capacidad del proyectista.
No incluye exigencias formales basadas en el
buen criterio actual y el ingeniero tiene libertad
para justificar el disefio de cualquier manera.

El otro extremo lo constituye un conjunto
de normas de disefio altamente preceptivas que
proporcionan “recetas” para soluciones satisfac-
torias. Puesto que éstas pueden incorporar los
resultados de la experiencia previa acumulada a
lo largo de muchos afios, y complementados por
trabajos de investigacion mas recientes, podrian
parecer mas seguras. Sin embargo, este enfo-
que no puede aplicarse a las fases conceptuales
del disefio y existen muchos casos en los que
las circunstancias reales a las que se enfrenta el
proyectista difieren, de alguna manera, de las
previstas en las normas. Existe asimismo el ries-
go psicoldgico de que a tales normas de disefio
se les presuponga una validez “absoluta” y se
adopte una fe ciega en los resultados que se
vayan a obtener utilizandolas.

Estéa claro que ambos enfoques tienen su
papel que desempefiar. Quizd lo mejor seria
especificar unos criterios de rendimiento satis-
factorio para reducir al minimo la posibilidad de
colapso o de cualquier otro tipo de fallo. Los
ingenieros tendrian entonces libertad para cum-
plir con los criterios de diferentes maneras, pero
también disponer de datos para utilizarlos si
fuese preciso. El aspecto mas importante es,
quizas, la actitud del ingeniero, que debe basar-
se en el sentido comun e incluir un elemento de
saludable escepticismo en cuanto a las propias
normas de disefio.
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2. LASINCERTIDUMBRES
EN DISENO ESTRUCTURAL

La simple cuantificacion del proceso de
disefio, utilizando sofisticadas técnicas analiticas
y potentes ordenadores, no elimina las incerti-
dumbres asociadas al disefio estructural, aun-
que puede reducir algunas.

Estas son:

cargas

leyes constitutivas del material
modelizacion de la estructura

imperfecciones estructurales

Las cargas se explican con mayor detalle
en la leccién 2.3. Aunque es posible cuantificar
las cargas de una estructura, es importante reco-
nocer que en la mayoria de los casos estas car-
gas representan poco mas que una estimacion
de la intensidad probable de la carga méaxima a la
gue una estructura estara expuesta. Algunas car-
gas, como el peso propio de la estructura, pue-
den resultar mas faciles de definir que otras,
como la carga del viento o las ondas de gravedad
en las estructuras maritimas. Sin embargo, existe
un alto grado de incertidumbre asociado a todas
las cargas y esto debe reconocerse siempre.

Las leyes constitutivas se basan normal-
mente en los resultados de ensayos realizados
con muestras pequefias. Por comodidad, la
representacion mateméatica del comportamiento,
por ejemplo en forma de curva de tension-defor-
macion, se considera de forma simplificada a los
efectos del disefio estructural. En el caso del
acero, la representacién normal es el comporta-
miento elastico lineal hasta el limite elastico con
comportamiento plastico a deformaciones mayo-
res (figura 2). Aunque esta representacion da
una medida razonable del comportamiento del
material, estd claro que no es absolutamente
precisa. Ademas, todo material presentard una
variabilidad natural, normalmente, dos muestras
tomadas del mismo lote fallaran a tensiones dife-
rentes en los ensayos. Comparado con otros
materiales, el acero es notablemente consisten-
te a este respecto pero, no obstante, las desvia-
ciones existen y representan otra fuente de
incertidumbre.

A

Tensi6n
_—
Deformacién
Tipica curva tensién-deformacién

A

Tensién
Deformaci6n
Curva tensién-deformacién idealizada

Figura 2 Propiedades mecénicas del acero

Los métodos de andlisis del comporta-
miento de las estructuras han avanzado signifi-
cativamente en los ultimos afios, en particular
gracias al desarrollo de las técnicas informatiza-
das. A pesar de ello, el andlisis estructural se
basa siempre en una cierta idealizacion del com-
portamiento real. En algunos casos, como las
vigas aisladas soportadas en apoyos simples, la
idealizaciébn puede ser bastante precisa. En
otras circunstancias, sin embargo, la diferencia
entre el modelo y la estructura real puede ser
bastante significativa. Un ejemplo de ello es la
cercha a la que, normalmente, se le suponen
uniones articuladas, aunque de hecho las unio-
nes pueden ser bastante rigidas y algunas
barras pueden ser continuas. La presuncion de
gue las cargas se aplican solamente en los
nudos puede no ser realista. Aunque estas sim-
plificaciones pueden resultar adecuadas en la
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modelizacibn del comportamiento general,
deben reconocerse las implicaciones, al menos
en lo que se refiere a efectos secundarios.

Figura 3 Imperfecciones geométricas en seccion transver-
sal y a lo largo de la longitud de perfiles lamina-
dos (exageradas)

Otra fuente de incertidumbre procede de
las imperfecciones de la estructura, que son de
dos tipos: geométricas, es decir, desviacién de la
rectilineidad o desajuste, y mecanicas, es decir,
tensiones residuales debidas a los procesos de
trabajo de taller o a la falta de homogeneidad de
las propiedades del material. No es posible fabri-
car perfiles de acero conforme a dimensiones

absolutas; el desgaste de la maquinaria y las
inevitables desviaciones en el proceso de fabri-
cacién provocaran pequefias desviaciones que
deben reconocerse. Del mismo modo, aunque la
construccion en acero se realiza con unas tole-
rancias mucho mas estrechas que en la mayoria
de los materiales estructurales, se produciran
algunas desviaciones (por ejemplo en la alinea-
cion de barras individuales) (figura 3).

Al adoptar un enfoque cuantificado del
disefio estructural deben reconocerse y tenerse
en cuenta todas estas incertidumbres. Se prevén
con los medios siguientes:

» especificando niveles de carga que, basa-
dos en la experiencia previa, representen
las peores condiciones que puedan darse
en un tipo particular de estructura.

» especificando un procedimiento de toma de
muestras, un plan de ensayos y limites en
las propiedades del material.

» especificando limites o tolerancias de fabri-
cacion y de ejecucion.

+ utilizando métodos de célculo apropiados,
reconociendo la diferencia entre el compor-
tamiento real y el comportamiento idealiza-
do.

Estas medidas no eliminan las incerti-
dumbres, sino simplemente ayudan a controlar-
las dentro de limites definidos.
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3. DISENO PARA EVITAR
EL COLAPSO

3.1 Antecedentes

El disefio estructural no es algo nuevo.
Desde que el hombre empez6é a construir
(viviendas, lugares de culto, puentes) siguid
alguna filosofia de disefo, aunque a menudo de
forma inconsciente disefios anteriores. Cuando
se introducian innovaciones o modificaciones,
las técnicas de tanteo era lo Unico de lo que se
disponia. Como resultado de ello, muchas de las
estructuras que se construian, o se construian
parcialmente ,0 colapsaban ,0 sus prestaciones
eran inadecuadas. Aln asi, estos fallos resulta-
ban positivos en la medida en que contribuian a
acumular conocimientos sobre lo que era viable
0 Nno.

Este enfoque empirico persistié durante
muchos siglos. Incluso hoy en dia forma parte
del enfoque adoptado en el disefio. A menudo se
utilizan reglas y recomendaciones empiricas
basadas ampliamente en la experiencia previa.
La técnica de la construccion tampoco esté libre
de fallos en la actualidad, a pesar de la aparente
sofisticacion de los métodos de disefio y de la
potencia de los ordenadores. Los colapsos dra-
maticos de puentes de vigas en cajén a princi-
pios de los afios setenta fueron una triste mues-
tra de lo que puede ocurrir cuando los nuevos
desarrollos van demasiado por delante de la
experiencia existente.

La aparicién de nuevos materiales, espe-
cialmente el hierro colado y pudelado, hicieron
necesario una nueva orientacion y el desarrollo
de métodos mas cientificos. El nuevo enfoque
incluia ensayos de muestras de material y prue-
bas de carga de componentes y conjuntos
estructurales. De este modo se justificaban a
veces también nuevos conceptos, por ejemplo
en el caso del puente Forth Rail.

Los primeros pasos para racionalizar el
disefio de estructuras de un modo cuantitativo se
produjeron a principios del siglo XIX con el desa-
rrollo del andlisis elastico. Este tipo de analisis

permiti6 a los ingenieros determinar el efecto
(sobre componentes estructurales individuales)
de las fuerzas aplicadas a una estructura com-
pleta.

Los ensayos de materiales proporciona-
ron informacion sobre la resistencia y, en el caso
del hierro y el acero, otras caracteristicas como
el limite elastico. Naturalmente, a menudo se
daban grandes desviaciones en los valores
medidos, como ocurre incluso en la actualidad
con algunos materiales. Normalmente, al objeto
de garantizar un disefio seguro, en los resultados
de los ensayos se adoptaba para la resistencia
un limite inferior, un valor por debajo del cual no
caian los datos experimentales. Reconociendo
algunas de las incertidumbres asociadas a los
métodos de disefio basados en el célculo, las
tensiones en condiciones de carga maxima de
servicio se limitaban a un valor igual al limite
elastico dividido por un factor de seguridad. Este
factor de seguridad se especificaba de una
forma aparentemente arbitraria, siendo los valo-
res de 4 o0 5 algo bastante normal.

Este enfoque proporcioné las bases para
casi todo el célculo estatico estructural hasta
hace muy poco vy, para algunas aplicaciones, se
sigue utilizando en la actualidad. A medida que
el conocimiento del comportamiento de los
materiales ha aumentado y se han racionalizado
mas los factores de seguridad, las especificacio-
nes de resistencia también han cambiado. Los
cambios en la practica de construccion y el desa-
rrollo de materiales nuevos y mas resistentes
han impuesto modificaciones detalladas de las
normas de disefio, en particular respecto al com-
portamiento a pandeo. No obstante, el enfoque
basico siguié siendo el mismo hasta hace muy
poco, cuando ciertas limitaciones del disefio cla-
sico, basado en la resistencia admisible, se hicie-
ron aparentes. Estas limitaciones pueden resu-
mirse del modo siguiente:

i no se reconocen diferentes niveles de incer-
tidumbre asociados a los diferentes tipos de
carga.

ii tipos diferentes de estructura pueden tener
coeficientes de seguridad muy distintos en
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términos de colapso y estas diferencias no se
evidencian de ninguna forma cuantificable.

iii no se reconoce la ductilidad ni la reserva de
resistencia posterior al limite elastico carac-
teristica de las estructuras de acero.

La ultima de estas limitaciones fue supe-
rada por el trabajo de Baker [1] y sus colabora-
dores en los afios treinta, cuando se desarroll6 el
célculo plastico. Este método se basaba en ase-
gurar un coeficiente global de seguridad contra
el colapso, previendo el “fallo” localizado con una
redistribucion de las tensiones de flexion. Beal
[2] aporta una comparacion del célculo elastico y
el calculo plastico.

Una vez reconocidos los inconvenientes
del método de disefio basado en la tension admi-
sible, se ha adoptado un enfoque alternativo
conocido como el disefio basado en estados
limites. En la actualidad, para la mayoria de los
tipos y materiales estructurales, hay procedi-
mientos bien establecidos de disefio basado en
estados limites. El enfoque reconoce la inevita-
ble variabilidad e incertidumbre en la cuantifica-
cion de las prestaciones estructurales, incluidas
las incertidumbres de las caracteristicas de los
materiales y los niveles de carga. Idealmente,
cada incertidumbre se trata normalmente de una
forma similar empleando técnicas estadisticas
para identificar valores tipicos o caracteristicos y
el grado de desviacién que se puede esperar de
esta norma [3]. Entonces es posible derivar fac-
tores de seguridad parciales que son consisten-
tes, uno para cada aspecto de incertidumbre del
disefio. Asi, por ejemplo, a diferentes tipos de
carga se les aplican coeficientes diferentes.
Seguidamente se examinan varios estados limi-
tes de la estructura. En ese caso, la estructura se
proyecta para fallar en condiciones de carga
ponderadas, lo que da una idea de los margenes
de seguridad mas clara de la que se tenia ante-
riormente con el calculo de la tension admisible.

3.2 Estabilidad

Una resistencia inadecuada no es la Unica
causa de colapso. En particular, el proyectista

debe asegurar una estabilidad adecuada, tanto
de la estructura completa (en funciéon de su
forma general) como de cada parte de la misma
(dependiendo de las proporciones y materiales
de cada barra). Esta ultima se resuelve general-
mente modificando la resistencia del material
segun las condiciones individuales. La estabili-
dad general resulta mucho mas dificil de cuanti-
ficar y debe estudiarse cuidadosamente en la
fase inicial del disefio de la estructura. En este
sentido, la estabilidad de la estructura puede
definirse por las condiciones en las cuales una
estructura ni se colapsara (completa o parcial-
mente) debido a cambios menores, por ejemplo
de su forma, estado o carga normal, ni sera inde-
bidamente sensible a acciones accidentales. En
la figura 4 se muestran algunos ejemplos.

Pequefia rigidez fuera de su plano

Figura 4 Ejemplos de disposiciones estructurales poten-
cialmente inestables

En el estudio de la estabilidad, la posicion
de los principales elementos de apoyo debe pro-
porcionar una via claramente definida para la
transmisién de cargas, incluidos los efectos del
viento y sismicos sobre los cimientos. Al consi-
derar las cargas del viento en los edificios es
importante prever arriostramientos en dos pla-
nos verticales ortogonales, distribuidos de forma
que se eviten efectos de torsién indebidos, y
reconocer el papel de la estructura del forjado en




la transmision de cargas del viento a estas areas
arriostradas (figura 5). El arriostramiento puede
efectuarse de varias maneras, por ejemplo
mediante elementos de arriostramiento transver-
sales o la accion de un portico rigido.
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(a) Resistencia pobre en (b) Buena resistencia en
direccién longitudinal ambas direcciones

Figura 5 Estabilidad en direccion transversal

La consideracién de acciones accidenta-
les como explosiones o impactos resulta mas
dificil, pero el principio consiste en limitar la
extension de los dafios causados. Los dafios
pueden limitarse previendo cargas muy altas (no
apropiadas generalmente) o previendo multiples
lineas de carga. En el disefio se deben conside-
rar los dafios locales que dejan ineficaces ele-
mentos individuales de la estructura, aseguran-

dose de que el resto de la estructura es capaz de
soportar la nueva distribucion de las cargas, aun-
gue con un factor de seguridad menor. Las estra-
tegias alternativas deben prever la disipacién de
acciones accidentales, por ejemplo dando salida
a las explosiones, y proteger la estructura, por
ejemplo instalando protecciones para evitar el
impacto de vehiculos en las columnas (figura 6).

=F

(@) Presi6n interna por explosién
aliviada por abertura en cubierta

Barrera de choque

(b) Fuerza del impacto evitada por el
uso de una barrera de choque

Figura 6 Estratégias alternativas para tratar con acciones
accidentales

Naturalmente, debe asegurarse la estabi-
lidad estructural cuando se realizan alteraciones
en las estructuras existentes. En todos los casos
debe considerarse muy cuidadosamente la esta-
bilidad durante la ejecucioén.

3.3 Robustez

La robustez se asocia a la estabilidad de
muchas maneras. Formas de construccién que
cumplen con la funcién primaria de acomodar
condiciones de carga normales —altamente idea-
lizadas a efectos del disefio— pueden no satisfa-
cer una funcion secundaria cuando la estructura
esta sometida a condiciones de carga reales. Por
ejemplo, normalmente se supone que el forjado
de un edificio debe transmitir las cargas del vien-
to en el plano horizontal a las posiciones arrios-
tradas. La transmisién de las cargas del viento
s6lo se consigue si existe una conexién adecua-
da entre el forjado y otras piezas de la estructura
y fabrica del edificio y si la forma de construccion
del propio forjado es adecuada.
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4. OTROS OBJETIVOS
DEL DISENO

Aunque el colapso es una consideracion
principal para el ingeniero de estructuras, exis-
ten muchos otros aspectos que deben ser con-
siderados. Ninguno de estos aspectos puede
cuantificarse y sélo algunos de ellos se aplica-
ran normalmente. No obstante, para lograr una
solucién con éxito, el proyectista debe decidir
gué consideraciones se pueden ignorar, cuales
son los criterios mas importantes en el desarro-
llo del proyecto y cuales se pueden comprobar
simplemente para asegurar unas prestaciones
satisfactorias.

4.1 Deformacion

La flecha de una estructura tiene mucho
mMAas que ver con la rigidez que con la resistencia.
Una flecha excesiva puede provocar varios efec-
tos indeseables. Estos incluyen dafios en los aca-
bados (en particular cuando se utilizan materiales
fragiles como vidrio o escayola), estancamiento
de agua en cubiertas planas (que puede provocar
fugas e incluso el colapso en casos extremos),
alarma visual a los usuarios y, en casos extremos,
cambios en el comportamiento estructural sufi-
cientes para provocar el colapso. Quiza el ejemplo
mas frecuente de los efectos de la flecha se da en
las columnas, que se disefian principalmente para
cargas de compresion pero que pueden verse
sometidas a efectos de pandeo importantes cuan-
do la columna se deforma en un plano horizontal,
el llamado efecto P-delta.

El enfoque normal en el disefio consiste
en comprobar que las flechas calculadas no
superan los niveles admisibles, que dependen
del tipo de estructura y de los acabados emple-
ados. Por ejemplo, los limites de la flecha de las
estructuras de cubiertas normalmente no son
tan severos como los de las estructuras de los
forjados. Al efectuar estas comprobaciones es
importante reconocer que la flecha total &4y
esta formada por varios componentes, como se
muestra en la figura 7, esto es:

Omax =01 + 0 — 9

emT T T_ 51 —————— Te. 0o

6mux

Figura 7 Componentes de flexién a considerar

donde

0, eslaflecha debida a cargas permanentes

d, eslaflecha debida a cargas variables

9y es la contraflecha (en su caso) de la viga
sin carga.

Al controlar las flechas, a menudo es
necesario considerar tanto &5, como o, apli-
candose los limites méas severos en el segundo
caso.

Aunque las flechas calculadas no propor-
cionan necesariamente una prediccion precisa
de los valores probables, si dan una medida de
la rigidez de la estructura. Por lo tanto, constitu-
yen una guia razonable de las prestaciones de la
estructura a este respecto. Con la tendencia
hacia vanos mayores y materiales de mayor
resistencia, en los Ultimos afos el disefio basa-
do en la flecha ha adquirido mas importancia. En
muchos casos, esta consideracion dicta la mag-
nitud de los elementos estructurales mas que su
resistencia. En el caso de ciertas estructuras el
control de la flecha tiene una importancia maxi-
ma. Ejemplos de ello son las estructuras que
soportan gruas elevadas y las que alojan equi-
pamientos sensibles. El disefio basado en la fle-
cha es probablemente la condicién critica en
tales casos.

4.2 Vibracion

Al igual que el comportamiento de la fle-
cha, las caracteristicas de vibracion de una
estructura dependen de la rigidez mas que de la
resistencia. El principio del disefio consiste en
adoptar una solucion para la cual la frecuencia
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de la vibracién sea lo bastante diferente de la de
cualquier fuente de excitacion, por ejemplo una
maguina, para evitar la resonancia. La mayor
longitud de los vanos, las estructuras mas ligeras
y una reduccién de la masa y la rigidez de los
tabiques y revestimientos han contribuido a redu-
cir de forma generalizada las frecuencias natura-
les para las estructuras de los edificios. Se han
registrado casos de incomodidad humana y el
Eurocaddigo 3 [4] especifica ahora una frecuencia
natural minima de 3 ciclos por segundo para los
suelos en uso normal y 5 ciclos por segundo
para los suelos de pistas de balile.

Puede asimismo ser necesario considerar
las oscilaciones excitadas por el viento en
estructuras inusualmente flexibles como las de
edificios muy esbeltos y altos, puentes de gran
luz, cubiertas grandes y elementos inusualmen-
te flexibles como tirantes ligeros. En estas
estructuras flexibles deben estudiarse, con car-
gas de viento dindmicas, las vibraciones en el
plano de la direccion del viento y perpendicula-
res a la misma, asi como las vibraciones induci-
das por las rachas y torbellinos. Las caracteristi-
cas dinamicas de la estructura pueden ser el
criterio principal del disefio en tales casos.

4.3 Resistencia al incendio

En el Tomo 6 se explican las previsiones
de seguridad en el caso de incendio. Un requisi-
to comin es que se mantenga la integridad
estructural durante un periodo especificado a fin
de que los ocupantes del edificio puedan aban-
donarlo y puedan realizarse las operaciones de
lucha contra el incendio sin peligro de colapso de
la estructura. En el caso de estructuras de acero
pueden adoptarse estrategias de disefio alterna-
tivas para cumplir este requisito. El enfoque tra-
dicional ha consistido en completar el disefio de
la estructura en frio y prever algun tipo de aisla-
miento para la estructura de acero. Este enfoque
puede representar una solucién costosa y, en la
actualidad, se han desarrollado métodos alterna-
tivos que permiten la reduccion, y en algunos
casos la eliminacion completa, de la protecciéon
contra incendios. Para llevar a cabo estas alter-
nativas de manera eficaz, es importante que en

una fase inicial del proyecto se considere cémo
se va a obtener la resistencia al incendio de la
estructura de acero. La adopcién de una solu-
cion de disefio que puede resultar relativamente
ineficiente en términos de peso de acero en con-
diciones normales puede verse ampliamente
compensada por el ahorro en proteccion contra
el incendio (figura 8).

Figura 8 Conceptos iniciales

Los edificios situados junto a otros locales
pueden requerir una consideraciéon especial a fin
de prevenir la propagaciéon del incendio a los
locales adyacentes debido a un colapso estruc-
tural. También para estos casos se han desarro-
llado procedimientos de disefio cuantitativos [5].

4.4 Fatiga

Cuando una estructura, o elementos indivi-
duales de la misma, estan sometidos a fluctuaciones
importantes de tensién, puede producirse un colap-
so por fatiga después de un cierto nimero de ciclos
de carga a niveles de tension muy por debajo de la
resistencia estatica normal. Los principales factores
que afectan al comportamiento en fatiga son el
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campo de tensiones experimentadas, el nimero de
ciclos de carga y el entorno. Las estructuras que
requieren una consideracion particular a este res-
pecto son las vigas carril, los puentes de carreteras
y ferrocarril, y las estructuras sometidas a ciclos
repetitivos de vibracion procedente de maquinaria u
oscilaciones inducidas por el viento. El Eurocédigo 3
[4] incluye orientaciones para el disefio.

4.5 Ejecucion

Una de las principales ventajas de la
estructura de acero es la rapidez a la que puede
avanzar su ejecucion. Para aprovechar al maximo
esta ventaja, puede ser necesario adoptar una
solucién estructuralmente menos eficiente, por
ejemplo utilizando el mismo perfil para todas las
barras en la construccion de un forjado, incluso si
unas viguetas reciben una carga menor que otras
(figura 9). Debe evitarse el apuntalamiento tem-
poral , al igual que los cambios posteriores de
detalles que pueden afectar al trabajo de taller.

Figura 9 Adoptar el mismo perfil para todos los miembros
de un forjado podria ser poco eficaz en cuanto a
uso de material, pero economiza la construccion

La estructura no debe ser considerada de
forma aislada, sino tratada como una parte de la
construccién completa, junto con los servicios, el
revestimiento y los acabados. Adoptando un
enfoque coordinado en el disefio, integrando las
partes y eliminando o reduciendo los trabajos de
albafiileria, puede incrementarse al maximo la
velocidad de ejecucion de la totalidad del proyec-
to. Un buen ejemplo de ello es el sistema de
emparrillado continuo bidireccional utilizado para
la sede central de BMW en Bracknell y otros pro-
yectos [6].

La instalacién de servicios puede tener
implicaciones importantes en la rapidez, el coste
y el detalle de construccion. En edificios con
requisitos importantes de servicios, el coste de
éstos puede ser considerablemente mayor que
el coste de la estructura. En tales circunstancias,
puede ser mucho mejor sacrificar la eficiencia
estructural en aras de la facilidad para acomodar
los servicios. El disefio de los forjados , incluidos
los acabados, la estructura, la proteccion contra
incendios y los servicios, tiene implicaciones en
otros aspectos de la construccion del edificio.
Cuanto mas canto tenga el forjado, para un
mismo namero de plantas, mayor sera la altura
total del edificio, y, por tanto, la cantidad de
revestimiento externo necesario. En numerosos
edificios comerciales se utilizan sistemas de
revestimiento muy sofisticados y costosos. El
ahorro en sistemas de revestimiento puede com-
pensar ampliamente el uso de una construccién
de forjado mas fino, pero menos eficiente.
Cuando existe un control estricto de programa-
cion de la altura total del edificio, puede incluso
ser posible acomodar plantas adicionales de
esta manera.

4.6 Mantenimiento

Todas las estructuras deben revisarse y
mantenerse de forma regular, aunque es proba-
ble que algunas condiciones sean mas exigentes
a este respecto. Por ejemplo, una estructura de
acero en un ambiente interior seco y con cale-
faccion no sufrira corrosién, mientras que la
estructura de un puente en una zona costera
requerira planes de mantenimiento rigurosos.
Algunas formas estructurales son mas faciles de
mantener que otras y, cuando las condiciones de
exposicion son severas, la facilidad para la ins-
peccion y el mantenimiento debe ser un criterio
importante. Los objetivos principales en este
contexto son evitar zonas inaccesibles, disponer
registros para suciedad y humedad y utilizar per-
files individuales laminados o tubulares preferi-
blemente a conjuntos tipo cercha compuestos
por perfiles mas pequeios.
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5. RESPONSABILIDADES
DEL PROYECTO

Un ingeniero tiene la responsabilidad de
asegurar que el disefio y los detalles de todos los
componentes sean compatibles y cumplan con
los requisitos generales del proyecto. Esta res-
ponsabilidad es de la mayor importancia cuando
diferentes disefiadores u organizaciones son
responsables de partes individuales de una
estructura como cimientos, superestructura y
revestimiento. En este caso deberia incluirse una
valoracion de los planos de trabajo y otros docu-
mentos para verificar, entre todos, que los requi-
sitos de estabilidad se hayan sido incorporados
en todos los elementos y que puedan cumplirse
durante la fase de ejecucion.

Antes y durante la ejecucién es esencial
la comunicacion efectiva entre los componentes
del equipo de disefio, asi como entre el disefia-
dor y el constructor. Una buena comunicacion
ayudara a evitar conflictos potenciales del pro-
yecto, por ejemplo cuando deben penetrar servi-
cios en la estructura, asi como para la realiza-
cion segura de la estructura conforme a los
planos y pliego de condiciones. El constructor
puede asimismo necesitar informacion sobre los
resultados de los estudios de obra y de terreno,

hipétesis de carga, resistencia a las cargas, limi-
tes de las posiciones de uniones de construccion
y posiciones de elevacion para barras que deban
montarse como piezas individuales. Cuando sea
necesario, debe elaborarse una memoria acom-
pafiada de croquis en la que se detalle cualquier
requisito especial, por ejemplo cualquier disefio
inusual o cualquier aspecto particularmente sen-
sible de la estructura o la construccién. Esta
memoaria debe ponerse a disposicion del fabri-
cante para que adopte las medidas apropiadas
en lo referente a obras temporales y métodos de
ejecucion.

El disefiador debe ser informado de los
métodos de construccidn propuestos, los proce-
dimientos de montaje, el uso del equipo y las
obras temporales. El programa de ejecucién y la
secuencia de montaje deben acordarse entre el
proyectista y el constructor.

Una comunicaciéon plana y efectiva entre
todas las partes involucradas ayudara no sélo a
promover una ejecucion segura y eficaz, sino
gue puede mejorar también conceptos y detalles
del proyecto. El disefio no debe contemplarse
como un fin en si mismo, sino como una parte
importante de cualquier proyecto de construc-
cion.




EII‘IA

BIBLIOGRAFIA

6.

RESUMEN FINAL

» Existen muchos problemas asociados al

disefio estructural. Por muchas potentes
herramientas que haya disponibles, el inge-
niero debe reconocer siempre que el mode-
lo de disefio no es mas que una idealiza-
cion y simplificacion de las condiciones
reales.

Un enfoque cuantificado del disefio estruc-
tural puede adoptar formas diferentes con
vistas a proporcionar un marco para solu-
ciones satisfactorias. La aplicacion de
reglas de disefio debe combinarse con el
sentido comun y el conocimiento.

En el disefio estructural deben considerarse
muchos aspectos, tanto de rendimiento
como de costes. La solucion estructural
mas eficiente puede no ser la solucion
general més eficiente si no se consideran
de forma coordinada otros aspectos inter-
dependientes de la construccion.
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OBJETIVOS/CONTENIDO

Explicar los principios de disefio basado
en estados limite en el contexto del Eurocédigo
3: Disefo de estructuras metalicas. Proporcionar
informacién sobre los coeficientes de seguridad
parciales para cargas y resistencia y considerar
como pueden justificarse los valores particula-
res.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.1: Proceso de Disefio

Leccion 2.3: Bases para la Determinacion
de Cargas

Leccion 2.8: Aprender de los Errores

Leccion 3.4: Calidades y tipos de Acero

Leccion 3.5: Seleccion de la calidad del

Acero

RESUMEN

Se explica la necesidad de las idealizacio-
nes estructurales en el contexto del desarrollo de
analisis cuantitativos y métodos de disefio. Se
comentan formas alternativas de introducir mar-
genes de seguridad y el papel de las reglas de
disefio. Se explican las bases de disefio estados
limite y los valores apropiados de los coeficien-
tes de seguridad para cargas y resistencia. Se
incluye un glosario de términos.




1. INTRODUCCION

Los objetivos fundamentales del disefio
estructural son proyectar una estructura funcio-
nal, que sea segura y util, y cuya construccién
y mantenimiento sean econémicos. Todas las
reglas de disefio, cualquiera que sean sus
bases, estan destinadas a ayudar al proyectista
a satisfacer estos requisitos basicos. En el
pasado, el disefio era altamente empirico.
Inicialmente se basaba en la experiencia previa
e inevitablemente se producia un nimero con-
siderable de fallos. Posteriormente se desarro-
llaron métodos de ensayo fisico como un medio
de probar la eficacia de disefios innovadores.

Las primeras aproximaciones al disefio basado
en métodos de calculo empleaban la teoria de
la elasticidad. Se han utilizado casi exclusiva-
mente como la base de un disefio estructural
cuantitativo hasta hace muy poco. En la actua-
lidad, el disefio basado en estados limite esta
sustituyendo a los enfoques anteriores basados
en la tensién admisible elastica y constituyen la
base del Eurocédigo 3 [1] referido al disefio de
estructuras metalicas. En los apartados
siguientes se explican los principios del disefio
basado en estados limite y se describe su
puesta en practica dentro de las reglas de dise-
flo, en particular el Eurocodigo 3.
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2. BASES DE DISENO EN
ESTADOS LIMITE

Los métodos de disefio basado en esta-
dos limite animan al ingeniero a examinar las
condiciones que pueden considerarse como fallo
- denominadas estados limites. Estas condicio-
nes se clasifican en los estados limite Gltimos y
estados limite de servicio. Dentro de cada una
de estas clasificaciones puede ser necesario
comprobar varios aspectos del comportamiento
de la estructura metalica.

Los estados limites ultimos se refieren a la
seguridad, en cuanto a resistencia a las cargas y
equilibrio, cuando la estructura alcanza un punto
en el que es sustancialmente insegura para la
funcién que se le supone. El proyectista comprue-
ba que la resistencia maxima de una estructura (o

(a) Colapso simple por esfuerzo

Rétulas
plasticas

\

(b) Colapso por pandeo

(a) Flecha excesiva

(b) Vibraci6n excesiva

Figura 2 Colapso en condiciones de servicio

elemento de la misma) sea adecuada
para soportar las acciones maximas
(cargas o deformaciones) a que esta-
ra sometida, con un margen razona-
ble de seguridad. Para el célculo de
estructuras metalicas, los aspectos
gue se deben comprobar son, espe-
cialmente, la resistencia (incluida la
fluencia, el pandeo y la transforma-
cién en un mecanismo) y la estabili-
dad contra el vuelco (figura 1). En
algunos casos puede también ser
necesario considerar otras posibles
modalidades de rotura, como la rotu-
ra debida a la fatiga del material y la
rotura fragil.

Los estados limites de uso se
refieren a aquellos estados en los
gue una estructura, aunque aguanta,
empieza a comportarse de una forma
insatisfactoria debido, por ejemplo, a
deformaciones o vibraciones excesi-
vas (figura 2). Asi pues, el proyectista

(c) Transformacién en mecanismo

Figura 1 Condiciones ultimas de colapso

(d) Pérdida de equilibrio

comprobara que la estructura cumple
satisfactoriamente con su funcién al
ser sometida a las cargas de trabajo
0 servicio.

Puede ser necesario compro-
bar estos aspectos del comporta-
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(a) Acciones debidas a cargas

(b) Accién debida al efecto de la temperatura y restriccion a la dilatacién

(b) Accién debida a una flecha impuesta como en el caso de un
descenso de apoyo

Figura 3 Acciones estructurales

miento en condiciones diferentes. Por ejemplo, el
Eurocddigo 3 define tres situaciones hipotéticas
que corresponden al uso normal de la estructu-
ra, situaciones transitorias, por ejemplo durante
la construccién o reparacion, y situaciones acci-
dentales. Puede ser necesario considerar tam-
bién acciones diferentes, es decir, varias combi-
naciones de cargas y otros efectos como la
temperatura o el asiento (figura 3).

A pesar del aparentemente alto nimero
de casos que se deben considerar, en muchos
de ellos sera suficiente disefiar sobre la base de
la resistencia y la estabilidad y, seguidamente,
comprobar que no se vaya a sobrepasar el limi-
te de flecha. Otros estados limites, claramente,
no seran aplicables o podra determinarse,
mediante un célculo bastante sencillo, que no
afectan al disefo.

En su nivel mas basico, el calculo
basado en estados limites proporciona
simplemente un marco dentro del cual se
someten a consideracion, explicita e
independiente, varios requisitos de rendi-
miento diferentes. Ello no implica necesa-
riamente el uso automatico de conceptos
estadisticos y probabilisticos, coeficien-
tes de seguridad parciales, etc., ni calcu-
lo plastico, calculo de carga maxima, etc.
Se trata més bien de un método formal
que reconoce la variabilidad inherente de
las cargas, materiales, practicas de cons-
truccién, aproximaciones efectuadas en
el disefo, etc., intentando tenerlas en
cuenta de forma que se reduzcan apro-
piadamente las probabilidades de que la
estructura no resulte adecuada para su
uso. El concepto de variabilidad es impor-
tante porque el proyectista de estructuras
metalicas debe aceptar el hecho de que,
al realizar sus calculos estaticos, esta uti-
lizando magnitudes que no son absoluta-
mente fijas o determinadas. Un ejemplo
de ello son los valores de las cargas y la
tension de fluencia del acero que, aunque
mucho menos variables que las propie-
dades de algunos otros materiales
estructurales, se sabe que presentan una
cierta dispersion (figura 4). Estas varia-

frecuencia

A

>

Medida de 1a
tension de fluencia (E)

Figura 4 Variabilidad de la tension de fluencia
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Densidad de
probabilidad
N

Efecto B Resistencia R

‘ \ Magnitud
Resistencia < Acciones (ER)
= Derrumbamiento

Figura 5 Representacion del principio de disefio para acciones y
resistencias variables

ciones deben tenerse en cuenta a fin de asegurar-
se de que los efectos de la carga no superen la
resistencia de la estructura al colapso. En la figura
5 se representa este enfoque de forma esquema-
tica, mostrando curvas hipotéticas de distribucién
de frecuencia para el efecto de cargas en un ele-
mento estructural y su resistencia. Cuando las dos
curvas se solapan, tal como se ve en el area som-
breada, el efecto de la carga es mayor que la resis-
tencia del elemento y éste fallara.

La debida consideracién de cada uno
de los limites elimina las inconsistencias de
intentar controlar la flecha limitando las ten-
siones o de evitar la deformacién en carga
de servicio modificando la base de calculo
(férmula, modelo matematico, etc,) para una
determinacion de resistencia maxima.

El método de disefio basado en esta-
dos limites puede, por lo tanto, resumirse
del modo siguiente:

 definir los estados limites pertinentes
en los cuales se debe comprobar el
comportamiento estructural.

» para cada estado limite, determinar las
acciones apropiadas que se deben
considerar.

utilizando los modelos estructurales de
disefio y teniendo en cuenta la inevitable
variabilidad de parametros tales como las
propiedades de los materiales y los datos
geométricos, verificar que no se sobrepa-
se ninguno de los estados limites perti-
nentes.
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3. ACCIONES

Una accion sobre una estructura puede
ser una fuerza o una deformacién impuesta,
como las debidas a la temperatura o al asiento.
En Eurocddigo 3 se hace referencia a acciones
directas e indirectas, respectivamente.

Las acciones pueden ser permanentes,
p.€j. el propio peso de la estructura, dispositivos

Cierre

(a) Accién permanente, ej. pesos muertos

Capa de revestimiento

de fijaciones y acabados permanentes; variables,
p.ej. cargas impuestas, viento y nieve; accidenta-
les, p.ej. explosiones e impactos (figura 6). Para
las acciones de los seismos, véanse las lecciones
21y el Eurocddigo 8 [2]. En el Eurocddigo 1 [3] se
representan estas acciones con los simbolos G, Q
y A respectivamente, junto con un subindice —k 6
d— para indicar valores caracteristicos o de carga
hipotética, respectivamente. Asimismo, una
accion puede clasificarse como fija o libre, segin
actlle 0 no en una posicion fija en
relacion con la estructura.

3.1 Valores caracteristi-
cos de las acciones

(G, Qk Y Ay

Las cargas reales aplicadas a
una estructura pueden definirse
pocas veces con precision; las
estructuras que retienen liguidos
pueden ser una excepcion. En
muchos casos, no es razonable pro-
yectar una estructura segun la maxi-

N 1 RN
—oo—0> fo——0—= oo———F

ma combinaciéon de cargas que le

(b) Acciones variables, ej. impuestas, cargas de viento y nieve

(c) Accién accidental, ej. impacto

Figura 6 Acciones estructurales

podrian ser aplicadas. Un enfoque
mas realista es proyectar la estructu-
ra segun cargas caracteristicas, es
decir, aquéllas que se considera que
tienen una probabilidad aceptable de
no ser superadas durante toda la
vida util de la estructura. El término
carga caracteristica se refiere nor-
malmente a una carga de magnitud
tal que so6lo existe estadisticamente
una pequefia probabilidad, denomi-
nada fractila, de que se sobrepase.

Las cargas impuestas estan
abiertas a una variabilidad e idealiza-
cién considerables, normalmente en
relacion con el tipo de ocupacion y
representadas como una intensidad
de carga uniforme (figura 7). Las car-
gas permanentes son menos varia-
bles, aunque es evidente que las
variaciones gue surgen en la ejecu-
cion y los errores pueden ser subs-
tanciales, particularmente en el caso
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ACCIONES

=

T

Figura 7 Las cargas reales impuestas se idealizan como si
se distribuyeran de manera uniforme

de hormigén y acabados in-situ como los conglo-
merados asfalticos en los puentes de carretera.

Las cargas debidas a la nieve, el viento,
etc. son muy variables. Se han cotejado un gran
namero de datos estadisticos sobre su inciden-
cia. En consecuencia, es posible predecir con

algun grado de exactitud el riesgo de que estas
cargas climaticas vayan a sobrepasar una mag-
nitud especificada en un lugar en particular.

3.2 Valores hipotéticos de
las acciones (Gy, Qq Y Ag)

El valor hipotético de una accién es su
valor caracteristico multiplicado por un coeficien-
te parcial de seguridad apropiado. Los valores
reales de los coeficientes parciales que se van a
utilizar dependen de la situacién hipotética (nor-
mal, transitoria o accidental), el estado limite y la
combinacioén particular de acciones que se estan
considerando. Los valores correspondientes de
los efectos hipotéticos de las acciones, tales
como esfuerzos y momentos, tensiones y fle-
chas, se determinan a partir de los valores hipo-
téticos de las acciones, los datos geométricos y
las propiedades del material.
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4. PROPIEDADES DEL
MATERIAL

La variabilidad de la carga es sélo un
aspecto de la incertidumbre relativa al compor-
tamiento estructural. Otro aspecto importante es
la variabilidad del material estructural, que se
refleja en variaciones de resistencia de los com-
ponentes de la estructura. De nuevo, la variabili-
dad se tiene en cuenta formalmente aplicando
coeficientes parciales de seguridad apropiados
a los valores caracteristicos. Para el acero de
construccion, la propiedad mas importante en
este contexto es el limite elastico.

4.1 Valores caracteristicos de
las propiedades del material

El limite elastico caracteristico se defi-
ne normalmente como el valor por debajo del
cual sélo se situaria una pequefia proporcién
de todos los valores. Tedricamente, esto sélo
se puede calcular a partir de datos estadisti-
cos fiables. Por lo general, en el caso del
acero, a los efectos del calculo estructural y
por razones practicas, se utiliza un valor
nominal que tipicamente corresponde al limi-
te elastico minimo especificado. Es el caso en

Eurocédigo 3, en el que se tabulan los valores
nominales de limite elastico para las diferen-
tes calidades de acero.

4.2 Valores tedricos de las
propiedades del material

El valor hipotético de la resistencia del
acero se define como el valor caracteristico divi-
dido por el coeficiente parcial de seguridad apro-
piado. Otras propiedades del material, en espe-
cial el médulo de elasticidad, el médulo de
elasticidad transversal, el coeficiente de
Poisson, el coeficiente de dilatacion térmica line-
al y la densidad, son mucho menos variables
gue la resistencia y sus valores teéricos se indi-
can normalmente como deterministas.

Ademas de los valores cuantificados utili-
zados directamente en el calculo de la estructu-
ra, normalmente se especifican algunas otras
propiedades del material para asegurar la vali-
dez de los procedimientos de calculo incluidos
en las reglas. Por ejemplo, el Eurocddigo 3 esti-
pula requisitos minimos para la relacion resis-
tencia maxima/limite elastico, alargamiento de
rotura y deformacion maxima si se va a utilizar el
analisis plastico [1].
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DATOS GEOMETRICOS

5. DATOS GEOMETRICOS

Generalmente los datos geométricos se
representan por sus valores nominales. Son
los valores que se utilizan a efectos del calcu-
lo. La variabilidad, por ejemplo de las dimen-
siones de la seccidn transversal, se tiene en
cuenta en los coeficientes de seguridad par-
ciales aplicados en otro lugar. Deben preverse

otras tolerancias tales como el defecto de ver-
ticalidad, el defecto de rectilineidad, el defecto
de ajuste y las inevitables excentricidades
menores presentes en las uniones practicas.
Pueden influir en el calculo estructural global,
en el célculo del sistema de arriostramiento o
en el calculo de elementos estructurales indi-
viduales. Normalmente, las propias reglas de
calculo los tienen en cuenta.
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6. COEFICIENTES PARCIALES
DE SEGURIDAD

En lugar del tradicional coeficiente de
seguridad unico utilizado en la determinaciéon de
la tensién admisible, el calculo basado en esta-
dos limite prevé varios coeficientes parciales de
seguridad para relacionar los valores caracteris-
ticos de las cargas y resistencia con los valores
tedricos. La norma ISO 2394 [4] sugiere el uso
de siete coeficientes parciales de seguridad,
pero estos a menudo se combinan para simplifi-
car los procedimientos de calculo. Es el caso en
los Eurocédigos [1, 3], que incluyen coeficientes
para acciones y resistencia. En el anexo se faci-
litan mas detalles.

En principio, la magnitud de un coeficien-
te parcial de seguridad debe relacionarse con el
grado de incertidumbre o variabilidad de una
cantidad en particular (accién o propiedad del
material) determinada estadisticamente. En la
practica, aunque éste parezca ser el caso, los
valores reales de los coeficientes parciales de

seguridad utilizados incorporan elementos signi-
ficativos del coeficiente global de seguridad y no
representan un tratamiento probabilistico riguro-
so de las incertidumbres [5-8].

En esencia, las acciones caracteristicas
(F,) se multiplican por los coeficientes de seguri-
dad aplicados a las cargas (yg) para obtener las
cargas teoricas (Fy), esto es:

Fa = Vi Fk

Los efectos de la aplicacién de las cargas
tedricas a la estructura, es decir, el momento de
flexion, el esfuerzo cortante, etc., se denominan
los efectos tedricos Eg.

La resistencia tedrica Ry se obtiene divi-
diendo las resistencias caracteristicas Ry por los
coeficientes parciales de seguridad aplicados al
material yy;, modificados segin sea apropiado
para tener en cuenta otras consideraciones tales
como el pandeo. Para que el proyecto sea satis-
factorio, la resistencia teérica debe ser mayor
gue el efecto hipotético.
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ESTADO LIMITE ULTIMO

7. ESTADO LIMITE ULTIMO

En presencia de acciones hipotéticas
apropiadas puede ser necesario verificar las
siguientes condiciones:

a. Eqgst<Eqgsth

donde Ey 4st Y Eqg stp SON los efectos tedricos
de las acciones estabilizadoras y desestabi-
lizadoras, respectivamente. Este es el esta-
do ultimo final del equilibrio estatico.

b. E4<Ry
donde Eq4 y Ry son la accion interna y la

resistencia, respectivamente. En este con-
texto puede ser necesario comprobar algu-

nos aspectos de la resistencia de un ele-
mento. Estos aspectos podrian incluir la
resistencia de la seccion transversal (como
comprobacioén de la abolladura y la fluencia
locales) y la resistencia a varias formas de
pandeo (como el pandeo total a compre-
sion, el pandeo lateral por torsién y el pan-
deo a cizallamiento de las almas), asi
como una comprobacion de que la estruc-
tura no se transforma en un mecanismo.

ninguna parte de la estructura se vuelve
inestable debido a efectos de segundo
orden.

el estado limite de rotura no es inducido
por fatiga.
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8. ESTADO LIMITE DE SERVICIO

El estado limite de servicio esta relacio-
nado generalmente con el hecho de asegurarse
de que las flechas no sean excesivas en condi-
ciones normales de utilizacion. En algunos
casos, también puede ser necesario asegurarse
de que la estructura no esté sujeta a vibraciones
excesivas. Esto es particularmente importante
en las estructuras expuestas a fuerzas dinami-
cas importantes o en las que acomodan equipa-
mientos delicados. Tanto la flecha como la vibra-
cion estan asociadas con la rigidez mas que con
la resistencia de la estructura.

8.1 Flechas

En el estado limite de servicio, la flecha
calculada de una barra o de una estructura es
raramente significativa por si misma, ya que los
supuestos tedricos rara vez se realizan porque,
por ejemplo:

« la carga real tiene pocas probabilidades de
ser la carga hipotética prevista.

* las vigas rara vez estan “libremente apoya-
das” o “fijadas” y, en realidad, una viga se
encuentra generalmente en algun estado
intermedio.

» puede darse una accion conjunta.

La flecha calculada es, no obstante, valio-
sa como indice de la rigidez de una barra o
estructura, es decir, para valorar si se ha dis-
puesto lo necesario en relacién con el estado
limite de flecha o averia local. A estos efectos,
los métodos analiticos sofisticados rara vez se
justifican. Cualesquiera que sean los métodos
adoptados para valorar la resistencia y la estabi-
lidad de una barra o estructura, los calculos de
flecha deben relacionarse con la estructura del
estado elastico. Asi pues, cuando el analisis para
comprobar la conformidad con el limite de resis-
tencia se basa en conceptos de rigido-elastico o
elastico-plastico, debe también considerarse el
comportamiento estructural en la fase elastica.

Las flechas calculadas deben compararse
con valores maximos especificados, que depen-
deran de las circunstancias. Por ejemplo, en
Eurocddigo 3 [1] se tabulan las flechas verticales
limites para vigas de seis categorias, tal como se
indica a continuacion:

 cubiertas en general.

» cubiertas que con frecuencia soportan a
personas, aparte del personal de manteni-
miento.

« forjados en general.

« forjados y cubiertas que soportan yeso u
otro acabado fragil o tabigues no flexibles.

« forjados que soportan columnas (salvo que
la flecha se haya incluido en el andlisis glo-
bal del estado limite altimo).

 situaciones en las que la flecha puede
dafar la estética del edificio.

Al determinar la flecha, puede ser necesa-
rio considerar los efectos de la precombadura o
contraflecha, las cargas permanentes y las cargas
variables por separado. En el proyecto se deben
considerar también las implicaciones de los valo-
res de flecha calculados. Para las cubiertas, por
ejemplo, independientemente de los limites espe-
cificados en las reglas de calculo, existe una clara
necesidad de mantener una pendiente minima
para la caida del agua. Por lo tanto, puede ser
necesario considerar limites mas estrictos para
estructuras de cubiertas casi planas.

8.2 Efectos dinamicos

Los efectos dinamicos que se deben con-
siderar en el estado limite de servicio son las
vibraciones causadas por maquinaria y las vibra-
ciones autoinducidas, por ejemplo, desprendi-
mientos por torbellinos. La resonancia puede evi-
tarse asegurandose de que las frecuencias
naturales de la estructura (o de cualquier parte
de la misma) difieren suficientemente de las de
la fuente de excitacion. La oscilacion y vibracién
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ESTADO LIMITE DE SERVICIO

de estructuras sobre las que el publico puede
caminar deben limitarse a fin de evitar incomodi-
dades importantes a los usuarios. Esta situacion
se puede comprobar realizando un andlisis dina-
mico y limitando la frecuencia natural mas baja
del forjado. Eurocddigo 3 recomienda un limite
inferior de 3 ciclos por segundo para forjados

sobre los que caminan personas regularmente, y
un limite mas estricto de 5 ciclos por segundo
para los forjados utilizados para bailar o saltar,
como es el caso en gimnasios o salas de baile
[1]. Un método alternativo consiste en asegurar
una rigidez adecuada limitando las flechas a
valores apropiados.
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9. MODELOS DE DISENO
ESTRUCTURAL

Ninguna teoria estructural, ya sea elastica
o plastica, puede predecir la carga o las cargas
de una estructura en todas las circunstancias y
para todos los tipos de construccion. El calculo
de barras individuales y uniones requiere el uso
de una teoria estructural apropiada para com-
probar la modalidad de rotura; en ocasiones
puede ser necesario comprobar tipos alternati-
vos de rotura y ello puede requerir tipos de ana-
lisis diferentes. Por ejemplo, la rotura por pandeo

por fluencia general sélo puede producirse cuan-
do se alcanza el momento plastico; no obstante,
la rotura por pandeo solo es posible si la rotura
no se produce a un nivel de carga inferior, ya sea
por abolladura o por pandeo general.

Los estados limites de servicio estan rela-
cionados con las prestaciones de la estructura
sometida a condiciones de cargas de servicio.
Por lo tanto, el comportamiento debe compro-
barse sobre la base de un andlisis elastico, inde-
pendientemente del modelo utilizado para la
hipétesis del estado limite dltimo.
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10.

RESUMEN FINAL

Los procedimientos de disefio basado en
estados limites requieren el examen formal
de las diferentes condiciones que pueden
llevar al colapso o0 a un comportamiento ina-
decuado.

El efecto de varias acciones se compara
con la correspondiente resistencia de la
estructura conforme a criterios de rotura
definidos (estados limites).

Los criterios de rotura mas importantes son
el estado limite final (colapso) y el estado
limite de flecha de servicio.

Para comprobar cada estado limite deben
utilizarse modelos de disefio apropiados a

fin de disponer de un modelo preciso del
comportamiento estructural correspondien-
te.

Para carga y material se introducen coefi-
cientes de seguridad aparte. Estos coefi-
cientes son magnitudes variables y los valo-
res precisos que se deben utilizar en el
proyecto reflejan el grado de variabilidad de
la accion o resistencia a la que se aplica el
coeficiente.

Las diferentes combinaciones de acciones
pueden también requerir valores diferentes
del coeficiente de seguridad.

Este enfoque flexible ayuda a obtener un
nivel consistente de seguridad en compara-
cion con otros enfoques de calculo.
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11. GLOSARIO

Un estado limite es un estado mas alla del
cual la estructura deja de satisfacer los requisitos
de rendimiento especificados.

El estado limite Ultimo es un estado aso-
ciado al colapso y denota la incapacidad de
soportar un incremento de la carga.

El estado limite de servicio es un estado
mas alla del cual se deja de cumplir con los
requisitos de servicio especificados. Denota pér-
dida de utilidad y/o la necesidad de una accién
correctora.

Cargas caracteristicas (Gy, Qy, Ay) son
aquellas cargas que tienen una probabilidad
aceptablemente escasa de no ser sobrepasadas
durante la vida util de la estructura.

La resistencia caracteristica (f,) de un
material es la resistencia especificada por deba-
jo de la cual s6lo se puede esperar que caiga un
porcentaje pequefio (normalmente 5%) de los
resultados de los ensayos.

Coeficientes de seguridad parciales (yg,
Yo: Ym) son los coeficientes aplicados a las car-
gas caracteristicas, resistencias y propiedades
de materiales para tener en cuenta la probabili-
dad de que se sobrepasen las cargas y no se
alcance la resistencia especificada.

La carga tedrica (o ponderada) (Gy, Qq,
Ay) es la carga caracteristica multiplicada por el
coeficiente de seguridad correspondiente.

La resistencia tedrica es la resistencia
caracteristica dividida por el coeficiente de segu-
ridad parcial apropiado para el material.
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DE SEGURIDAD

Coeficientes parciales de seguridad para las acciones



Bi...

APENDICE

Los Eurocddigos 1 y 3 definen los tres
coeficientes parciales de seguridad siguientes:

Yo  acciones permanentes
Yo  acciones variables

Yo  acciones accidentales

Para yg se especifican dos valores. Estos
SON Yg sup Y Vg,nf QU representan respectiva-
mente los valores “superior” e “inferior”. Cuando
las acciones permanentes tienen un efecto
negativo sobre la condicién hipotética que se
estd considerando, el coeficiente de seguridad
parcial debe ser el valor superior. Sin embargo,
cuando el efecto de una accién permanente es
favorable (por ejemplo en el caso de cargas apli-
cadas a una ménsula cuando se considera el
disefio de un vano adyacente) debe utilizarse el
valor inferior para el coeficiente de seguridad
parcial (véase la figura 8).

El tratamiento de combinaciones de carga
es bastante sofisticado y contempla la definicion
de valores “representativos”, determinados apli-
cando otro coeficiente a las cargas teoricas,
segun la combinacion particular que se conside-
re. No obstante, se admiten por lo general pro-
cedimientos simplificados. Estos se describen
brevemente mas abajo. Obsérvese gue los valo-
res de los coeficientes de seguridad parciales
son solo indicativos. Aunque estan especificados

Max: (7G,sup) Mim(ﬁ;.ﬁnf)
CY Y Y Y Y Y Y Y Y
A 7Ay
(a) Peor caso de vano
Min: (76,int) Max: (Y6,sup)
LYY Y Y

A JAN

(b) Peor caso de vuelco

Figura 8 Disposicion de disefio de cargas permanentes para

casos criticos

en Eurocddigo 3, su valor preciso puede ajustar-
se en cada pais.

Combinaciones de cargas para el estado limi-
te ultimo

Todas las cargas permanentes mas una
carga variable, todas ponderadas, esto es:

2 Yo G + Yo Qe

donde yg Y Yo se toman como 1,35y 1,5
respectivamente,

o todas las cagas permanentes mas todas
las cargas variables, todas ponderadas, esto es:

2 Yo Gyi + Z Yo Qi

donde yg Y Yo se toman ambas como
1,35.

Estos valores reconocen la probabilidad
reducida de que exista mas de una carga varia-
ble simultdaneamente. Por ejemplo, aunque una
estructura puede en ocasiones estar sujeta a su
carga de viento maxima, es mucho menos pro-
bable que esté expuesta a una combinacién de
cargas de viento maximas e impuestas.

Combinaciones de cargas para el estado limi-
te de servicio

Se consideran todas las cargas per-
manentes mas una carga variable. En cada
caso, el coeficiente parcial de seguridad es
la unidad, es decir, las cargas son valores
caracteristicos sin ponderar:

2 Gy + Qp1

o todas las cargas permanentes (coe-
ficiente parcial de seguridad 1,0) mas todas
las cargas variables (con un coeficiente par-
cial de seguridad de 0,9) esto es:

2z Gki + 0,9 2z Qki

Cuando se dispone de reglas de con-
formidad simplificadas para el servicio, no
hay necesidad de efectuar célculos detalla-
dos con diferentes combinaciones de carga.
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ym1 = 1,1 para la consideracion de perfiles
de la Clase 4 y resistencia al pan-
deo.

Coeficientes parciales de seguridad para
el material

Los coeficientes parciales de seguridad

para el material se especifican del modo siguiente: Ym2 = 1,25 para la consideracion de la resis-

_ y _ ) tencia del perfil en taladros
Ymo = 1,1 para la consideracion de resistencia
de los perfiles de la Clase 1, 2 6 3.
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ESDEP TOMO 2
CONSTRUCCION EN ACERO:
INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.3: Bases para la Determinacién de Cargas
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Facilitar una introduccion sobre los orige-
nes de las cargas aplicadas a las estructuras y
como pueden cuantificarse estas a los efectos
del disefio de la estructura.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.2.1:  Principios de Disefio

RESUMEN

Se consideran varios tipos de cargas
(permanente, impuesta y ambiental) y su clasifi-
caciéon como permanentes, transitorias o acci-

dentales en el Eurocédigo 1: Base del disefio y
acciones sobre las estructuras. Se explican los
célculos de cargas permanentes sobre la base
de las densidades del material y las magnitudes
de los componentes. Se comentan los medios
para estimar las cargas impuestas sobre la base
del uso y las implicaciones de los cambios de
uso. Se consideran brevemente las cargas de la
nieve y los efectos de la temperatura y de los
seismos. Se describe el tratamiento estadistico
de las cargas del viento y de las olas y su
dependencia de la velocidad y de la altura, res-
pectivamente. Se considera la importancia de
las caracteristicas de la carga, no sélo su mag-
nitud. Estas caracteristicas incluyen la fatiga y
los efectos dinamicos y aerodinamicos. Se des-
criben tratamientos simplificados de las cargas
dinamicas.
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1. INTRODUCCION

Las estructuras estan directamente some-
tidas a cargas de varios origenes. Estas cargas
se denominan acciones directas e incluyen los
efectos de la gravedad y los climatolégicos,
como el viento y la nieve. Ademas, una estructu-
ra puede ser objeto de deformaciones, por ejem-
plo debidas al asiento o la dilatacién térmica.
Estas “cargas” son acciones indirectas. En la
aplicacion de cualquier enfoque cuantitativo al
analisis estructural, deben identificarse las mag-
nitudes de las acciones. Si la estructura debe
comportarse de forma satisfactoria durante toda
su vida util, debe comprenderse la naturaleza de
las cargas y adoptarse las medidas adecuadas
para evitar problemas, por ejemplo de fatiga o
vibracion.

La magnitud de las cargas no puede ser
determinada con precision. En algunos casos,
por ejemplo cuando se consideran cargas debi-
das al peso propio de la estructura, podria pen-
sarse que los valores se pueden calcular con
bastante precision. En otros casos, como las car-
gas del viento, solamente se pueden estimar los
niveles probables de la carga. La estimacién
puede basarse en la observaciéon de las condi-
ciones previas y en la aplicaciéon de un enfoque
probabilistico para predecir los efectos maximos
que pueden producirse a lo largo de la vida util
prevista de la estructura. (De hecho, los registros
exhaustivos de vientos que estan disponibles en
la actualidad significan que las cargas del viento
pueden a menudo predecirse con mayor preci-
sion que el peso propio). Las cargas asociadas
al uso de la estructura solo se pueden estimar en
base a la naturaleza del uso. En la mayoria de
los casos los datos disponibles son insuficientes
para un enfoque estadistico completo y, por lo
tanto, se asignan valores nominales. Ademas,
pueden presentarse problemas de cambio de
usos y modos.

En el calculo de estructuras es raro consi-
derar que todas las cargas actian de forma
simultanea. Este enfoque puede deberse a que
las condiciones mas severas para partes de la
estructura se producen cuando se considera
alguna otra combinacibn de cargas.

Alternativamente, puede ocurrir que la posibili-
dad de que se dé realmente tal condicién sea
sumamente escasa. Sin embargo, el riesgo de
coexistencia de cargas aparentemente no rela-
cionadas puede ser mayor de lo que en un prin-
cipio se puede pensar. Las correlaciones pueden
proceder de fuentes inesperadas o de coinciden-
cias que, aungue fisicamente inconexas, se rela-
cionan temporalmente. Por ejemplo, las cargas
del forjado y del viento normalmente se conside-
ran no relacionadas. Sin embargo, en las regio-
nes de paso de huracanes, se puede esperar
gue los habitantes de la costa trasladen el con-
tenido de las plantas inferiores a las plantas
superiores cuando se produce un aviso de hura-
can, con la consiguiente subida de la marea.
Esta circunstancia puede facilmente provocar
cargas extremas en el suelo, combinadas con
cargas de viento extremas. Este puede ser un
caso muy especial, pero existen otros. El riesgo
de incendio puede no considerarse correlaciona-
do con cargas de viento fuerte, pero en muchas
partes del mundo los vientos fuertes se dan con
mayor frecuencia en invierno, cuando existe el
mayor peligro de incendio.

Por estas razones, es conveniente consi-
derar las cargas conforme a varias categorias.
Pueden entonces asignarse diferentes coeficien-
tes de seguridad a las categorias y aplicarse
estos en varias combinaciones seguln sea nece-
sario. Tradicionalmente, las cargas se han clasi-
ficado como cargas permanentes, superimpues-
tas y climaticas. Estas clases incluyen un amplio
abanico de efectos de la gravedad, accion sismi-
ca, presiones debidas a materiales o liquidos
retenidos, movimiento inducido por la temperatu-
ray, en las estructuras maritimas, el movimiento
del agua. Los Eurocédigos referentes a acciones
y disefio de estructuras metalicas [1, 2] clasifican
las cargas y otras acciones como permanentes,
variables y accidentales. Estas clases de accion
se considerardn con méas detalle en las seccio-
nes siguientes.

En el disefio basado en estados limites,
se utilizan valores caracteristicos como la base
de todos de los calculos. Son valores que esta-
disticamente tienen sdélo una pequefia probabili-
dad de ser sobrepasados durante la vida Gtil de
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la estructura. Para prever un margen de seguri-
dad, en particular contra el colapso, se aplican
coeficientes parciales de seguridad a estos valo-
res caracteristicos para obtener magnitudes
hipotéticas. En principio, pueden aplicarse coefi-
cientes parciales de seguridad diferentes segln
el grado de incertidumbre o variabilidad de un

tipo de accion en particular. En la practica, aun-
que ello parezca ser el caso, los valores reales
de los coeficientes de seguridad parciales utili-
zados incorporan elementos significativos del
coeficiente de seguridad global y no representan
un tratamiento probabilistico riguroso de las
incertidumbres de las acciones.
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2. ACCIONES PERMANENTES

Las acciones permanentes, como su
nombre indica, estan siempre presentes y deben
considerarse en todos los casos. Comprenden lo
que tradicionalmente se denomina cargas per-
manentes, pero pueden incluir también cargas
impuestas de forma permanente debidas, por
ejemplo, a maquinaria o material almacenado.

2.1 Cargas permanentes

Las cargas permanentes son cargas de
gravedad debidas al peso propio de la estructura 'y
al de cualquier dispositivo de fijacion o acabado
unido a ella (figura 1). Sus magnitudes pueden esti-
marse con una fiabilidad razonable, sobre la base
de dimensiones prescritas y un conocimiento de la
densidad del material. Aun asi, existiran variacio-
nes debidas a las tolerancias constructivas y a las
desviaciones naturales de los materiales. Ademas,
los dispositivos de anclaje, los elementos de ajuste
y los acabados pueden ser sustituidos o modifica-
dos durante la vida util de la estructura. Esta posi-
bilidad se ha reconocido en el célculo de cargas en
tableros de puentes, en el que se incluye una cate-
goria aparte de “carga permanente superimpues-
ta” para prever la sustitucién probable de los ele-
mentos superficiales varias veces a lo largo de la
vida util del puente. En esta situacion existe un
potencial consecuentemente mucho mayor de
variabilidad que para otras cargas permanentes.

Servicios auxiliares
Forjado

Capa de revestimiento estructural

N\

Figura 2 Tipica planta de distribucion de particiones

Una condicién similar se da en el interior
de ciertos tipos de edificios con respecto a los
tabiques (figura 2). Cuando la posicion de las
paredes viene predeterminada, su peso puede
incluirse simplemente como una carga perma-
nente. Para el desarrollo especulativo de un edi-
ficio, las divisiones internas seran responsabili-
dad del cliente y su disposiciébn cambiara
probablemente muchas veces a lo largo de la
vida util del edificio. Por lo tanto, normalmente se
prevé una tolerancia, como carga repartida uni-
formemente, equivalente.

En el Eurocddigo 1 [1] se relacionan las
densidades de los materiales de uso frecuente
en edificios y los fabricantes de productos tales
como revestimientos, edificios, suelos elevados,
etc., facilitan informacién de los pesos. Junto con
las dimensiones especificadas, estos datos per-
miten calcular las cargas per-
manentes. Cuando las car-
gas permanentes no estan
repartidas de forma estricta-
mente uniforme sobre una

‘L..

superficie, como en el caso

de viguetas de suelo de
madera situadas a intervalos
discontinuos, a menudo se

representan como una carga

W \ equivalente repartida unifor-
Cubierta A Acero memente por comodidad en
Piezas estructural los calculos estéaticos. En
de amarre tanto que la magnitud equiva-

Figura 1 Tipicas cargas muertas

lente se determina de una
forma racional, sera irrele-
vante cualquier diferencia




ACCIONES PERMANENTES

50 mm (1500 Kg/nt'= 15 kN/m ) 2
e 150mm de hormig6n armado
el gt nl| AGOKgm=24KNm)?
==—==———=-"=" 15 mm escayola (1200 Kg/m’= 12 kN/m )2

Figura 3 Ejemplo de construccién de forjado

entre esta aproximacion simplificada y un anali-
sis mas riguroso en el que se tenga en cuenta la
situacion real de las viguetas.

Para determinar las cargas permanentes,
considérese, por ejemplo, el caso de un suelo
formado por un forjado de hormigén armado con
un espesor de 150 mm con una capa ligera de
revestimiento de 50 mm y un fondo de yeso de
15 mm. En la figura 3 se muestran los detalles y
las densidades de cada material. La carga per-
manente total por metro cuadrado de suelo
puede calcularse del modo siguiente:

capa de revestimiento ligera:
15 x 0,05 = 0,75 kN/m?

forjado de hormigén armado:
24 x 0,15 = 3,60 kN/m?
yeso:
12 x 0,015 = 0,18 kN/mZ
carga permanente total:
= 4,53 kN/m?2

Ademas, normalmente se prevera una
tolerancia para servicios 0 ajustes (iluminacion
eléctrica, tuberias, etc.) montados en la parte
inferior del forjado o situados dentro de la capa
de revestimiento o debajo de un suelo elevado
(figura 4). En este caso se utiliza también una
carga repartida uniformemente equivalente para
representar origenes de carga repartidos de
manera no uniforme. Un valor de entre 0,1y 0,3
kN/m2 resulta normalmente adecuado para
cubrir tales instalaciones.

El peso de los muros puede tratarse de
forma similar al de los suelos, considerando
sus diversos componentes y sumando los
pesos por metro cuadrado en alzado. Por ejem-
plo, considérese una pared
hueca formada por una capa
exterior de ladrillo embaldosa-
do (100 mm de espesor) y una

capa interior de blogue enye-

sado (150 mm de espesor)

e
-_ = == -

como muestra la seccidn

N transversal de la figura 5. La
“A~ soldado a / Viga mixta carga 'permanente .totgl se
cord6n inferior secundaria determina del modo siguiente:
Zona de servicios baldosas 0,6 KN/m2
fabrica 2,1
. bloques 1,4
Forjado g
i eso 0,2
Nervios continuos  conductos pyincipales y
| 1 / IVW carga permanente
éi- ----------------- S oo total de la pared 4,3 kN/m?2
| I :E/EI I - Multiplicando este valor

por la altura de la pared puede

determinarse la intensidad de la

Figura 4 Servicios bajo suelo falso

J\/_
Conductos de distribucién

carga como una carga lineal
sobre el sistema resistente.

Las cargas debidas a
tabiques ligeros o blogues no
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pueden tratarse, por lo general, de una

< Escayola forma tan rigurosa, ya que a menudo
Su posicion no se conoce en la fase de
disefio y, en cualquier caso, ésta
7% . puede cambiar durante la vida util del
[ f Bloque ligero edificio. En lugar de ello se prevé una
tolerancia dentro de la valoracion de
i las cargas impuestas que se describe
/é Mamposteria en acciones variables.
Exterior del |/ [ Interior del
edificio edificio
A
/\ Lamas

Figura5 Ejemplo de construccién de muro
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3. ACCIONES VARIABLES

Las acciones variables comprenden car-
gas que no siempre estan actuando pero que
existen en diversos momentos durante la vida
util de la estructura. Incluyen cargas debidas a la
ocupacién del edificio y el trafico en los puentes
(cargas impuestas), cargas de nieve y viento
(cargas climaticas) y los efectos de la tempera-
tura (figura 6). No incluyen las condiciones acci-
dentales como incendio, explosién o impacto.

™\ 1 ™ Tréfico
_oo—0 Sto—0 Loo—2
Puente
Nieve
=
Viento —>
—_—
Rdific

Figura 6 Cargas variables

3.1 Cargas impuestas

Las cargas impuestas, a veces denomina-
das “superimpuestas”, “supercargas” o0 “cargas
no permanentes” son las cargas debidas direc-
tamente al uso de la estructura. En los edificios,
estan relacionadas con la ocupacion por parte
de personas, mobiliario, equipos, etc. En los
puentes se deben al tréfico, ya sea peatonal o de
vehiculos.

Esta claro que estas condiciones seran
casi constantemente cambiantes y resultan
mucho mas dificiles de cuantificar que las cargas
permanentes. En los edificios, por lo tanto, el cri-
terio utilizado ha sido relacionar los niveles de
carga impuesta con la ocupacién basados en la
observacién y la deduccién razonable. El
Eurocodigo 1: Base de calculo y acciones en
estructuras [1] distingue cuatro clases de areas
cubiertas cargadas tal como se indica a conti-
nuacion:

* areas de vivienda, oficinas, etc.

» areas de aparcamiento y trafico.

» areas de almacenamiento, maquinaria de
produccion y archivo.

» areas que sirven de vias de seguridad.

La primera clase se divide, ademas, en
cuatro categorias, segun su uso especifico, que
son: residenciales (salas de hospitales, habita-
ciones de hoteles, etc.); locales publicos (ofici-
nas, hoteles, hospitales, escuelas, centros de
ocio, etc.); locales publicos susceptibles de masi-
ficarse (salas de asambleas, salas de conferen-
cias, cines, centros comerciales y salas de expo-
sicién) y locales publicos susceptibles de
masificarse y acumular mercancias (depdsitos y
grandes almacenes).

Los valores caracteristicos de las cargas
impuestas para estas diferentes categorias se
relacionan en la tabla 1. Asi, los edificios de uso
residencial tienen una carga impuesta menor
gue las oficinas; las areas de reuniones publicas,
en las que pueden encontrarse grandes cantida-
des de personas en cualquier momento, se pres-
criben como carga superimpuesta alta. Las
areas de almacenamiento deben considerarse
con un cuidado particular y el Eurocédigo 1
incluye detalles de densidades para diversos
materiales almacenados. Algunos de estos
materiales, como las bandas de acero, genera-
ran cargas altas, pero condiciones incluso apa-
rentemente inocuas, como almacenes de archi-
VoS, pueden experimentar niveles de carga muy
altos. Las vias de seguridad deben disefiarse
para cargas impuestas relativamente altas.

Areas cargadas a
[kN/mZ2]
Categoria A — general 2,0
— escaleras 3,0
— balcones 4,0
Categoria B — general 3,0

— escaleras, balcones| 4,0

Categoria C — con asientos fijos 4,0
— otros 5,0
Categoria D — general 5,0

Tabla 1 Cargas impuestas en forjados de edificios
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Aunque estas cargas se utilizan en el
disefio basado en estados limites de una forma
semi-probabilistica y se las denomina valores
caracteristicos (lo cual implica una base estadis-
tica para su derivacion), existen pocos datos dis-
ponibles. Por lo tanto, no es posible un analisis
estadistico adecuado y los valores especificados
son magnitudes nominales. Un estudio realizado
en un local de oficinas en el Reino Unido [4]
revel6 una amplia variacion de los niveles de
carga reales para ocupaciones similares del edi-
ficio. En todos los casos, los niveles de carga
medidos eran considerablemente menores que
los valores caracteristicos especificados en el
proyecto estructural. No obstante, esta observa-
cion debe tomarse con alguna reserva, ya que el
disefio debe prever condiciones extremas, utili-
zacion indebida y situaciones de panico.

Obsérvese que, aungue la carga impues-
ta rara vez se repartira uniformemente, normal-
mente se asume una distribucién uniforme de la
intensidad de la carga (figura 7).

E—

T

Figura 7 Las cargas reales impuestas se idealizan como
distribuidas de forma uniforme

3.2 Reducciones permitidas
en la carga impuesta

Los valores nominales de la carga impues-
ta, asociados a diferentes clasificaciones de ocu-
pacion y uso del edificio, representan condiciones
extremas. En muchos casos la probabilidad de
que tales condiciones se den de forma simultanea
en todo un edificio es remota. Debido a esta esca-
sa posibilidad, pueden permitirse algunas reduc-
ciones en la intensidad de la carga impuesta. La

reduccion se aplica en particular a las columnas
de los edificios de varias plantas cuando se incre-
menta el nimero de plantas soportadas por una
longitud de columna en particular. Normalmente
las reducciones van de 10% a 30% Yy se aplican
Unicamente a las cargas impuestas. No se permi-
te ninguna reduccién en la carga permanente o en
ciertos tipos de carga impuesta, especialmente en
el caso de areas de almacenamiento, cargas de
gruas y cargas explicitamente previstas como las
debidas a maquinaria 0 a personas en locales
publicos susceptibles de masificarse.

3.3 Cargas superimpuestas
en puentes

En la practica, un puente de autovia reci-
be, de una forma muy compleja, la carga de
vehiculos de tamafios y agrupamientos variados.
Al objeto de simplificar el proceso de disefio, nor-
malmente esta carga real se simula mediante
dos cargas impuestas basicas (una carga repar-
tida uniformemente y una carga lineal) represen-
tando una condiciébn extrema de uso normal
(figura 8). Seguidamente, se comprueba el pro-
yecto para determinar una disposicién adicional
de la carga representando el paso de una carga
anormal. Las magnitudes de todas estas cargas
se relacionan por lo general con la clasificacion
de la carretera, los requisitos de las autoridades
de la autovia y la longitud cargada del puente.

Carga puntual mévil
Carga uniformemente distribuida (udl)

A A

Figura 8 Carga idealizada de puente de autopista (normal)

Para el trafico de vehiculos en el interior
de edificios, las condiciones ligeras (menos de
16 toneladas) pueden tratarse en categorias
tales como coches, vehiculos ligeros y medios.
Para el trafico mas pesado debe considerarse la
carga de una autovia.

En el disefio de un puente de ferrocarril se
debe tener en cuenta la carga estatica y las fuer-
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zas asociadas con el movimiento de vehiculos.
Al igual que con los puentes de autovia, se espe-
cifican dos modelos de carga para considerarlos
como casos de carga separados. Representan el
tréfico ordinario en vias de ferrocarril de linea
principal y, cuando corresponde, cargas anor-
malmente pesadas. Se expresan como cargas
estéticas debido a vehiculos estacionarios y se
ponderan para prever efectos dinamicos asocia-
dos a velocidades de tren de hasta 300 km/h. El
Eurocddigo 1 orienta asimismo sobre la distribu-
cion de la cargas y sus efectos y especifica fuer-
zas horizontales debidas al movimiento del vehi-
culo. Se incluyen fuerzas centrifugas asociadas
con el movimiento en curvas, esfuerzos laterales
debidos a oscilaciones de vehiculos (movimiento
de lazo) y esfuerzos longitudinales debidos a la
traccion y el frenado.

Otros aspectos de la carga de los puentes
que deben considerarse son las cargas acciden-
tales y la posibilidad de rotura prematura por fati-
ga bajo la carga del tréafico.

3.4 Cargas generadas por una grua

En los edificios dotados de puentes-gria,
las cargas debidas a la propia gria y la carga
levantada se consideran por separado. El peso
propio de la grua lo facilita generalmente el fabri-
cante y la carga levantada corresponde a la
capacidad maxima de elevacion de la grda.
Cuando se eleva una carga a partir de una posi-
cion de reposo, existe una aceleracion asociada
en direccion vertical. Del mismo modo que las
cargas de gravedad son iguales a la masa multi-
plicada por la aceleracion debida a la gravedad,
el movimiento de elevacion provoca una fuerza
adicional. Si la carga se eleva muy despacio -es
decir, con poca aceleracion- esta fuerza sera
muy pequefia, pero una elevacién rapida, es
decir, una aceleracién alta, generara una fuerza
importante. Naturalmente, esta fuerza se afade
a la fuerza normal debida a la gravedad y gene-
ralmente se prevé ponderando las cargas estati-
cas normales de la graa.

Los movimientos de la grda a lo largo de
la longitud como a través de la anchura del edifi-

cio, también estan asociados a aceleraciones y
desaceleraciones, esta vez en el plano horizon-
tal. Las fuerzas horizontales asociadas deben
tenerse en cuenta en el proyecto del sistema
resistente. La magnitud de las fuerzas depende-
r4, como antes, de las velocidades de acelera-
cion. El procedimiento normal consiste en calcu-
lar las magnitudes sobre la base de una
proporcion de la carga por rueda vertical.

El enfoque da como resultado una fuerza
estatica equivalente que puede utilizarse para
disefiar la estructura en base a la resistencia. Sin
embargo, debe también reconocerse la naturale-
za de las cargas de la grua. Debe considerarse
la posibilidad de rotura prematura por fatiga en
condiciones de carga ciclica.

3.5 Cargas climaticas

Las cargas climaticas son claramente
acciones variables. En puentes y edificios, las
cargas climaticas mas importantes son las debi-
das a la nieve y al viento. En las estructuras
maritimas como plataformas petroliferas, las car-
gas debidas al agua son a menudo dominantes.
La accién de las olas representa generalmente la
condicibn mas severa. En algunos lugares geo-
gréficos, los efectos de los terremotos deben
incluirse en el calculo estructural. Todas estas
cargas quedan fuera del control del hombre. Por
lo tanto, se ha reconocido que debe adoptarse
un enfoque estadistico a fin de cuantificar las
cargas hipotéticas correspondientes.

El enfoque se basa en el “periodo de
retorno”, que es un periodo de tiempo al que se
relacionan datos climaticos registrados como
velocidades del viento, nevadas o altura de las
olas. Si solamente se dispone de registros para
un periodo de tiempo relativamente corto, pue-
den predecirse los datos para el “periodo de
retorno”. La condicibn mas severa, por término
medio, sobre el periodo de retorno representa
entonces el valor teérico. Para un periodo de
retorno de 100 afios, por ejemplo, se denomina
como la 1 en 100 afos para la velocidad del vien-
to o altura de las olas, etc. Normalmente el
periodo de retorno corresponde a la vida util te6-




rica de la estructura. Esti
claro que existe un grado de
incertidumbre sobre el proce-
so de prediccién de las condi-
ciones mas severas que se
pueden dar. Mayores simplifi-
caciones estan implicitas en
la conversién a cargas de los
datos climaticos medidos,
como velocidades del viento
o0 alturas de las olas.

3.6 Cargas de viento

La fuerza del viento es
variable pero para muchas
estructuras su efecto dinami-
Co es pequefio y la carga del
viento puede tratarse utilizan-
do métodos estadisticos nor-
males. Tales estructuras se

A=20m/s
B=24m/s
C=28m/s
D=32m/s
E=36m/s
F>36mis

@ = reglamentacién especial para los Alpes

Figura9 Mapa europeo de vientos

definen como “rigidas” y el

Eurocodigo 1 [1] proporciona orientacién sobre
esta clasificacion. En estructuras esbeltas el
efecto dinamico puede ser importante. Dichas
estructuras se clasifican como estructuras “flexi-
bles” y debe tenerse en cuenta su comporta-
miento dinamico.

El parametro méas importante para la
cuantificaciéon de las cargas del viento es su
velocidad. La base para el disefio es la velocidad
maxima del viento pronosticada para la vida util
de la estructura. Los factores que influyen en su
magnitud son:

* localizacién geografica; las velocidades del
viento son estadisticamente mayores en unas
regiones que en otras. Para muchas regiones
se dispone de datos estadisticos considera-
bles y las velocidades del viento basicas se
expresan en los mapas en forma de isopletas
(figura 9), que son las lineas formadas por la
unién de puntos con velocidades del viento
basicas iguales superimpuestas. En el
Eurocddigo 1 [1] la velocidad basica del viento
se denomina velocidad del viento de referencia
y corresponde a la velocidad media, a una alti-
tud de 10 m por encima de un terreno plano,

promediada sobre un periodo de 10 minutos
con un periodo de retorno de 50 afios.

* localizaciéon fisica; en lugares expuestos
como costas, el viento alcanza mayores
velocidades que en lugares mas resguarda-
dos, como las ciudades (figura 10), debido
a que las irregularidades de la superficie
reducen la velocidad del viento al nivel del
suelo. Esta variacion se tiene en cuenta
mediante un coeficiente de irregularidad
relacionado con la irregularidad del terreno
y la altura sobre el nivel del suelo.

(b) Centros de ciudad muy poblados

(a) Costas y colinas expuestas ofrecen
abrigo del viento. ofrecen abrigo del viento

poco abri

Figura 10 Efecto de la situacion fisica en la exposicion al
viento
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(a) Presi6n en vertiente hacia el (b) Succién en vertiente hacia el
viento en cubierta abrupta viento en cubierta poco inclinada

Figura 12 Influencia de la vertiente de la cubierta sobre la

() La presi6n del viento es mayor (b) El disefio de la. dad del viento en carga del viento

en estructuras altas a gran escala deberja basarse en grandes tiempos

de promedio y por lo tanto ser menores

Figura 11 Influencia del tamafio de la estructura en el

disefo de la velocidad del viento

 topografia; las caracteristicas particulares
de un lugar en relacién con colinas o talu-
des se tienen en cuenta mediante un coefi-
ciente topogréfico.

dimensiones del edificio; la altura tiene una
importancia particular debido al hecho de que
la velocidad del viento aumenta con la altura
por encima del nivel del suelo (figura 11).

la velocidad media del viento se determina
por la velocidad del viento de referencia
ponderada para tener en cuenta la altura
del edificio, la irregularidad del terreno y la
topografia. La presion del viento es propor-
cional al cuadrado de la velocidad media del
viento. Ademas, los parametros siguientes
son importantes:

forma de la estructura; es importante recono-
cer que las cargas del viento no son simple-
mente una presion frontal aplicada a una
estructura, sino que son el resultado de una
distribucion compleja de la presion en todas
las caras debido al movimiento del aire por
toda la estructura. La distribucion se complica
todavia mas debido a las estructuras adyacen-
tes y las obstrucciones/variaciones naturales
como las colinas, valles y bosques que pueden
influir en las pautas del movimiento del aire y la
distribucion de la presion asociada.

altura del tejado; este parametro es real-
mente un aspecto especial de la forma
estructural. Cabe sefialar que las cubiertas

con una altura muy pequefia pueden estar
sujetas a elevacion o succidon, mientras que
las cubiertas de mayor inclinacién -digamos
aproximadamente superior a 20°- es proba-
ble que estén sujetas a una succion o pre-
sion descendente (figura 12).

direccién del viento; las distribuciones de
presion cambiaran segun las diferentes
direcciones del viento (figura 13).

coeficiente de respuesta de rachas; este
coeficiente se utiliza para tener en cuenta
la reduccién de la media espacial de la pre-
sién del viento con un area creciente, debi-
do a la no coincidencia de las presiones
locales maximas que actian sobre la
superficie externa de la estructura. Asi,
partes pequefas del edificio, como unida-
des de revestimiento y sus fijaciones, pue-
den disefiarse para presiones de viento
mas altas que la estructura en su conjunto.
El coeficiente de respuesta de rachas se
relaciona con una altura equivalente que
corresponde aproximadamente al centro de
gravedad de la fuerza neta del viento sobre
la estructura.

Direccié

del viento
—>>
Pad Pad
—> —>
e < o
Direccién
del viento

Figura 13 Efecto de la direccidn del viento sobre la distri-

bucion de la presién




Vortices producidos en los
bordes de la cubierta cuando

el viento sopla en una esquina
Flujo de viento y fuerzas cuando éreas donde se deben
el viento sopla en la direccién permitir altas succiones
del caballete en el revestimiento

Figura 14 Presiones locales de cargas de vientos

Los procedimientos tabulados permiten
tener en cuenta los citados parametros, en primer
lugar en el célculo de la velocidad hipotética del
viento y, en segundo lugar, en la conversiéon de
esta velocidad del viento a un sistema de fuerzas
sobre la estructura. Estas fuerzas estéaticas equi-
valentes pueden entonces utilizarse en el calculo
y en la hip6tesis de resistencia de la estructura,
en conjunto. No obstante, deben también tenerse
en cuenta ciertas caracteristicas adicionales:

 las presiones locales, particularmente en las
esquinas y alrededor de las obstrucciones de
una superficie por
lo deméas “lisa”,

Figura 15 Uso de bandas helicoidales

tunel de viento y contemplar la influencia de
los edificios colindantes. Las estructuras que
pueden requerir este tratamiento son los edifi-
cios altos, los puentes largos o esbeltos, los
mastiles y las torres.

* la inestabilidad aerodinamica puede ser
una consideracion en ciertos tipos de

pueden ser nota-
blemente mayores
gue a nivel gene-
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ral (figura 14). Las
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altas afectan
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mentos estructu-
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Figura 16 Mapa de zona de nieve en Europa (provisional)
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ACCIONES VARIABLES

Carga de nieve s, [kN/m?]
Altitud [m]
0 200 400 600
Zona
1 0,40 0,49 0,70 | 0,95
2 0,80 0,98 1,40 | 1,89
3 1,20 1,47 2,09 | 2,84
4 1,60 1,97 2,79 | 3,78
5 2,00 2,46 2,49 | 4,73
- / /280)?
s, = 0,412z \(1+(A/280)
donde:
A es la altitud del local por encima del nivel
medio de mar [m]
Z es una constante que depende de la zona
sometida a la carga de nieve.

Tabla 2 Cargas de nieve para zonas indicadas en la figura 16

estructura o componente, por ejemplo en las
chimeneas y los mastiles. El efecto de los tor-
bellinos normalmente puede evitarse median-
te el uso de cintas (figura 15). Las oscilacio-
nes de flexion alterna pueden ser un
problema en los cables.

3.7 Cargas de nieve

Tradicionalmente, las cargas debidas a la
nieve se han tratado especificando una Unica
intensidad de carga, con posibles reducciones
para las pendientes pronunciadas de la cubier-

La nieve se acumula detrds de parapetos y en valles

< \

Figura 17 Acumulacién de nieve

ta. En este enfoque no se tienen en cuenta
aspectos como el incremento de la caida de
nieve en altitudes mayores o las cargas local-
mente mas altas debido a la acumulacién de
nieve. Los casos de colapso parcial o total debi-
do a la carga de nieve no son desconocidos [5].
Un enfoque mas racional consiste en utilizar un
mapa de nieves que indique las intensidades
basicas de la carga de nieve para una altitud
especificada y un periodo de retorno similar al
de las velocidades de viento basicas (figura 16).
Pueden entonces aplicarse correcciones para
las diferentes altitudes o vida atil prevista, tal
como se muestra en la tabla 2. En la actualidad,
el mapa de nieves europeo es provisional y se
estan realizando trabajos adicionales para reco-
ger mas datos.

Las tolerancias para diferentes configura-
ciones de cubiertas pueden tratarse mediante un
coeficiente de forma. Este prevé condiciones
tales como las acumulaciones de nieve detrés de
parapetos, en limahoyas y en los cambios abrup-
tos de la altura de la cubierta (figura 17). Ademas
de las nevadas en condiciones de calma, puede
ser necesario considerar los efectos del viento.
El viento puede provocar una redistribucion de la
nieve y, en algunos casos, su eliminacién parcial
de las cubiertas. Todo cambio de la distribucion
de la nieve en las cubiertas debido a una pérdi-
da excesiva de calor a través de una parte de la
cubierta o a operaciones de limpieza de la nieve
deben tenerse en cuenta si tales patrones de
carga son criticos. El Eurocédigo 1 [1] no abarca
las cargas de viento adicionales debidas a la
presencia de nieve o a la formacion de hielo, ni
las cargas en areas en las que la nieve esta pre-
sente durante todo el afo.

3.8 Carga de las olas

En las estructuras maritimas, en aguas
profundas y hostiles, las cargas de las olas pue-
den ser particularmente severas. Las cargas sur-
gen debido al movimiento del agua asociado con
la accién de las olas. Estos movimientos pueden
describirse matematicamente para relacionar las
fuerzas con caracteristicas fisicas de las olas
tales como la altura y la longitud.
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El tratamiento es por tanto similar al de las
cargas del viento, en la medida en que estas carac-
teristicas fisicas se predicen, calculandose enton-
ces las fuerzas correspondientes en la disposicion
estructural particular. Estos métodos de célculo
son, sin embargo, muy complicados y deben reali-
zarse de forma realista en un ordenador.

3.9 Efectos de la temperatura

Las estructuras expuestas, como los
puentes, pueden verse sometidas a variaciones
importantes de temperatura que deben ser teni-
das en cuenta en el proyecto. Si no se prevén en
términos de tolerancia para la dilatacion, pueden
desarrollarse fuerzas importantes y deben
incluirse en el calculo estatico. Ademas, tempe-
raturas diferentes, por ejemplo entre la cubierta
de hormigén vy las vigas de acero de un puente
mixto, pueden inducir a una distribucion de las
tensiones que el proyectista debe considerar.

3.10 Material contenido

Las estructuras para retener y contener
material (en grano o liquido) estaran sujetas a
presion lateral. Para los liquidos, se trata senci-
llamente de la presién hidrostatica. Para el mate-
rial en grano puede adoptarse un enfoque similar
pero con una reduccién de presion que depende
de la capacidad del material para mantener una
pendiente estable (método de Rankine). El estan-
camiento de agua en las cubiertas planas debe
evitarse asegurando caidas adecuadas (1:60 o
mas) hacia canalones de recogida de agua.

3.11 Cargas sismicas

En algunas partes del mundo los terre-
motos son una consideracion importante en el
disefo. Las acciones sismicas sobre las estruc-
turas se deben a un fuerte movimiento del terre-
no. Son funcién del propio movimiento del terre-
no y de las caracteristicas dinamicas de la
estructura.

Los movimientos fuertes de terreno pueden
medirse mediante uno de sus parametros, sien-
do la aceleracion maxima del terreno el adopta-
do con mayor frecuencia en ingenieria. Estos
parametros se expresan sobre una base proba-
bilistica, es decir, se asocian a una cierta proba-
bilidad de incidencia o a un periodo de retorno,
en combinacién con el periodo de vida de la
estructura [3].

3.12 Cargas accidentales

Las acciones accidentales pueden sobre-
venir como resultado de situaciones accidenta-
les. Estas situaciones pueden ser incendio,
impacto o explosion. Resulta muy dificil cuantifi-
car estos efectos. En muchos casos puede ser
preferible evitar el problema, por ejemplo dispo-
niendo barreras protectoras para evitar la coli-
sién de vehiculos o aberturas de ventilacion para
disipar las presiones creadas por las explosio-
nes.

Cuando deben disefiarse estructuras,
como barreras protectoras para vehiculos o mul-
titudes, basadas en el “impacto”, la carga se
trata como una carga estatica equivalente.
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4. RESUMEN FINAL

« Existen muchas fuentes de cargas estructu-
rales, especialmente cargas permanentes,
las que se deben al uso de la estructuray a
los efectos climaticos como el viento, los
seismos, la nieve y la temperatura. Las car-
gas deben cuantificarse a efectos del pro-
yecto estructural. Las cargas permanentes
pueden calcularse. Las cargas impuestas
s6lo pueden relacionarse con el tipo de uso
a través de la observacion de otras estruc-
turas similares. Las cargas climaticas se
basan en un tratamiento estadistico de los
datos registrados.

« Los valores calculados o prescritos de las
cargas se ponderan para proporcionar un
margen de seguridad adecuado. Debe
reconocerse la naturaleza, asi como la
magnitud de las cargas, particularmente en
términos de comportamiento dinamico y de
fatiga.
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INTRODUCCION AL DISENO

Leccidn 2.4.1: Historia del Hierro
y del Acero en Estructuras
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Para entender como el acero ha llegado a
ser un material estructural con la primordial
importancia que tiene hoy en dia, resulta esen-
cial comprender su relacion con el hierro fundido
el pudelado y sus propiedades, ademas de la
forma en que estos materiales han ido evolucio-
nando.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES
Leccion 1.2: Fabricacion y Productos de
Acero

RESUMEN

Se describen las propiedades de los tres
metales férricos, la fundicién, el hierro forjado y
el acero, y se resume la evolucién de su produc-
cion. Se explica asimismo la evolucion de su uso
estructural y se presentan las perspectivas de
desarrollo futuro.
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1. PROPIEDADES DE LOS TRES
METALES FERRICOS:
FUNDICION, HIERRO
FORJADO Y ACERO

La fundicién, como su propio nombre indi-
ca, se conforma vertiendo metal fundido en un
molde y dejando que solidifique; de este modo
puede obtenerse una amplia variedad de for-
mas, a menudo muy complicadas. Es muy resis-
tente a compresion, relativamente quebradizo a
traccién, mucho mas rigido que la madera, pero
fragil.

El hierro forjado es resistente a traccion y
compresion y ductil, por lo que constituye un
material mas seguro para vigas que la fundicion.
Su principal inconveniente radica en el hecho de
gue, al no alcanzar nunca un estado completa-
mente fundido, sélo puede conformarse por lami-
nado o forjado, lo que limita sus posibles formas
estructurales y decorativas.

Las propiedades del acero dulce (solda-
ble) son similares a las del hierro forjado pero,
por lo general, es mas resistente y puede tanto
fundirse como laminarse. Sin embargo, presenta

una menor resistencia a la corrosién gue el hie-
rro forjado y es menos maleable y, por tanto,
menos adecuado para la realizacion de formas
asumibles y fluidas.

Estas propiedades, en términos de resis-
tencia y contenido de carbono, se muestran en la
figura 1; los valores indicados deben considerar-
se indicativos mas que como limites absolutos.
No se incluyen las fundiciones maleables o duc-
tiles, cuya resistencia a la traccion se sitlan muy
por encima de las indicadas.

Contenido Rango de limite de rotura

Material aproximado de - -
bono (%) Compresién 'Ir‘qraccldn

Fundicién
(gis) 2,25-4,0 400 - 1000 100 - 150
Acerodulce] - - -
(soldable) 0,02 - 0,05 250 - 400 250 - 400
Hierro - - -
forjado 02-1,0 350-700 350-700

Figura 1 Relacion de resistencias y contenidos de carbo-
no en fundicion, hierro forjado y acero
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EVOLUCION DE LOS METALES FERRICOS

2. EVOLUCION DE LOS
METALES FERRICOS

2.1 Hierro de forja

El hierro se conoce y se ha utilizado
durante mas de tres mil afos, pero hasta el
desarrollo del alto horno en torno al 1500 DC no
pudo producirse en forma fundida. En China, el
hierro fundido se remonta a épocas mucho mas
tempranas, pero en el mundo occidental no se
conoce hasta mucho después de la invencién
del alto horno. Existe alguna evidencia de que
los romanos sabian producir fundicion pero, si lo
hacian, el conocimiento de ello ciertamente se
ha perdido.

Antes del horno alto, el hierro se extraia del
mineral mediante reduccién quimica en hornos
sencillos o chimeneas. Inevitablemente, la escala
de la operacion era pequefia y el proceso bastan-
te laborioso, ya que el hierro llegaba en una forma
pastosa dura, alejada del estado liquido, que
seguidamente se refinaba y conformaba median-
te forja. En esencia, esto era el hierro de forja.

2.2 Hierro fundido o colado

En el siglo XVI, el hierro fundido o colado
era dificil de producir a gran escala antes del
paso del carbén vegetal al coque como combus-
tible. Con el carbén, el tamafio practico del horno
estaba limitado por la trituracién del combustible,
el peso de la carga del mineral y, por ello, el
tamafo del horno. Abraham Darby es reconoci-
do generalmente como el padre de la fundicién
con coque y, aungue ésta se produjo en 1709, su
aplicacion industrial no se generaliz6 hasta
1750, en Gran Bretafia, y bastante después en
el resto de Europa.

2.3 Hierro forjado industrial

El hierro forjado a gran escala, al contra-
rio que el hierro de forja, fue posible como resul-
tado de los avances que culminaron en el horno
de pudelado de Henry Cort patentado en 1793.

En este horno, el carbono de la fundicién bruta
se quemaba en un horno de reverbero mientras
gue las impurezas se eliminaban mediante el
forjado. A medida que el proceso continuabay el
hierro se hacia mas puro, su punto de fusién se
elevaba y la carga del horno se hacia mas vis-
cosa para finalmente ser extraida en una forma
plastica para su laminado o forjado. Fue el incre-
mento de la escala de la operacion lo importan-
te, mas que cualquier cambio del material real
gue, efectivamente, era el mismo que la variedad
de forja.

La modernizacion del hierro forjado
dependié no sélo del proceso de pudelado, sino
de la idea de rodillos estriados que hicieron posi-
ble la produccidn econ6mica de perfiles angula-
res L y en Ty, posteriormente, perfiles en U y
viguetas laminadas. De nuevo, Henry Cort, que
habia patentado los rodillos estriados en 1784,
se lleva el mérito aunque las recompensas eco-
ndémicas se le escaparon.

2.4 Acero

Aunque el acero venia fabricandose
desde la antigliedad, la produccion del material,
tal y como lo conocemos hoy en dia, data del
siglo XVIII. Se producia por cementacion, proce-
so mediante el cual barras de hierro pudelado
puro absorbian carbono durante un prolongado
tratamiento térmico o, desde la primera mitad del
siglo XVIII, en forma fundida mediante el proce-
so en crisol de Hunsman. El material obtenido
por cementacion se destinaba especialmente a
la manufactura de cuchillos y herramientas y
carecid de una relevancia real en la construc-
cion. El acero de crisol continué produciéndose,
aungue a un nivel decreciente, hasta después
de la Segunda Guerra Mundial; no esté claro en
gué medida se utilizé estructuralmente en obras
de construccion.

Una falacia cominmente admitida es que
el uso del acero con propésitos estructurales
data de mediados de 1850, con el convertidor de
Bessemer; No sélo Kelly lo obtuvo primero en
EEUU con un proceso practicamente idéntico,
sino que la cantidad de acero que ya se estaba
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produciendo con otros métodos era considera-
ble. S6lo en Gran Bretafia se producian cada
afio unas 60.000 toneladas de acero en torno a
1850, lo cual no es nada despreciable, salvo si
se compara con una producciéon anual mundial
de 2,5 millones de toneladas de hierro en el
mismo periodo. El acero de Bessemer era cier-
tamente mas econémico y podia producirse en
cantidades mayores, pero su calidad era incier-
ta. Hasta el perfeccionamiento del proceso de

horno abierto de Siemens-Martin en 1880, el
acero no pas6 a utilizarse ampliamente en la
construccion y en la industria naval.

Hoy se utiliza muy poca fundicion en
estructuras y no se produce ningun hierro forja-
do. El acero es el mas utilizado. Existen, no obs-
tante, algunos signos de un renacimiento limita-
do de la fundicién, particularmente en la forma
ddctil, solo disponible desde los afios 40.
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ALCANZADOS CON HIERRO...

3. LOGROS ALCANZADOS CON
HIERRO Y ACERO
ESTRUCTURALES

Para observar los logros estructurales
alcanzados con el hierro y el acero en los Ultimos
250 anos, es conveniente clasificarlos en rela-
cion con el periodo, o época, en los que predo-
minaron cada uno de los tres metales férricos.
Inevitablemente, estos periodos se solapan y
resulta significativo que en cada caso fue nece-
sario mucho tiempo (hasta 50 afios) para que los
descubrimientos fueran utilizados comercialmen-
te. Aproximadamente, los periodos son los
siguientes:

Periodo de la fundicién 1780-1850
(Columnas hasta 1900)

Periodo del hierro forjado 1850-1900
Periodo del acero 1880 — Actualidad

Estas fechas reflejan la situacién en Gran
Bretafia, donde la siderurgia estuvo mas desa-
rrollada que en cualquier otro lugar en la prime-
ra mitad del siglo XIX. En Francia no hubo nin-
gun periodo verdaderamente perteneciente al
acero, mientras que en EEUU tanto la fundicion
como el hierro forjado se utilizaban comparativa-
mente menos antes de mediados del siglo XIX,
después de lo cual se produjo una explosion
positiva de su aplicaciéon. Por otra parte, el acero
se hizo popular mas o menos al mismo tiempo
en Europa y en América. En la figura 2 se hace
hincapié en lo corto que fue el periodo total del
uso estructural del hierro y el acero en relacién
con el conocimiento humano del hierro.

AC. |, DC.
1500 1000 500 500 1000 1500 2000
. . . . . i i
o ] ) | :
Egiptoetc. @~ | N ' !
P Hierro liquido : |
| >
e l— Horno alto
I
Pastoso Hierro liquido
‘[' G. Bretalunca liquidd)  (puede moﬁarse)
Europa ! ‘
Laminado
(méiquinas para cortar en tiras)

| Hierro fundido

| para estructuras

| | Hierro forjado

| | para estructuras

Acero
estructural

Figura 2 3000 afos del uso del hierro y del acero (pero su uso en estructuras se limita a los ultimos 250 afios)
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4. EL PERIODO DE
LA FUNDICION (1780-1850)

Debido a su disponibilidad en el mercado,
se introducen nuevos materiales por su econo-
mia o para resolver problemas especificos.

4.1 Puentes de fundicién en arco

Los primeros puentes de fundicion eran
todos formas en arco en las que ésta simple-
mente sustituia la albaifiileria, siendo sus venta-
jas una considerable reduccién de peso y del
empuje horizontal, la economia y la rapidez de
ejecucion. El primer puente de fundicién de cual-
quier magnitud fue el famoso puente de
Coalbrookdale, realizado en 1779, con una luz
de unos 33 metros (diapositiva 1); una estructu-
ra llena de aparentes contradicciones con mez-
cla de detalles de carpinteria y albafileria, pero
que todavia hoy sigue orgullosamente en pie. A
la construccion de este puente siguié una com-
pleta sucesion de puentes en arco de fundicion
en Gran Bretafia, como el Wear Bridge de
Thomas Wilson de 1792-6, con pletinas de hie-
rro forjado reforzando las dovelas de fundicién y
una luz de 72 metros (diapositiva 2). El climax,
pero de ningln modo el dltimo puente de fundi-
cion, fue quiza el Mythe Bridge de Telford en

Diapositiva 1

Diapositiva 2

Tewkesbury (1823-26) con una luz de solo 52
metros pero ligerisimo y con una estructura total-
mente légica. (diapositiva 3).

En otros lugares de Europa los puentes
en arco de fundicion fueron escasos hasta bien
entrado el siglo XIX, con un nimero de disefios
gue superan ampliamente el nimero de realiza-
ciones. Le Pont des Arts de Paris, construido en
1801-3 por Cessart, fue quiza el mas famoso
pero, lamentablemente, ha sido hoy sustituido
por una reproduccién soldada no del todo con-
vincente. En aquel tiempo, también en Rusia se
construyeron algunos puentes de fundicion en
arco.

.

4.2 La Fundicion en
los Edificios

En todos los edificios, el
incendio era un problema recu-
rrente con las estructuras de
madera. Casi con toda seguri-
dad ésta fue la razén de una
aplicacion muy temprana de la
fundicién, en las columnas que
soportaban la amplia cocina y
la chimenea de 1752 en el
Monasterio de Alcacova, en
Portugal. En Gran Bretafa, la
fundicién se utilizaba a princi-
pios de los afios 1770 en igle-
sias, en parte para la reproduc-
cibn econdmica de los
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Diapositiva 3

ornamentos goticos, pero también para colum-
nas estructurales. En Rusia, la fundicién arqui-
tectonica se utiliz6 ampliamente durante todo el
siglo XVIII pero no estéa claro hasta qué punto se
utilizé también para apoyar suelos y cubiertas.

Resulta dificil ver alguna tendencia origina-
da a partir de estas primeras aplicaciones de la
fundicién en edificios. Fue en las fabricas textiles
britAnicas de varias plantas, en los afios 1790,
donde la fundiciébn demostr6 tener un importante
futuro en las estructuras de edificios. El desastro-
so incendio en Albion Mill en 1791 fue quizéa el
mayor incentivo para cambiar. Bage y Strutt fue-
ron los grandes pioneros. Entre ellos, desarrolla-
ron interiores totalmente incombustibles de fundi-
cion y ladrillo, pero con luces de forjado de
solamente entre 2,5 y 3,0 metros en cada direc-
cién, como era el caso con los interiores de made-
ra. Posteriormente, esta construccion de hierro en
fabricas se extendi6 a los almacenes, con
un incremento gradual de las luces.

Mientras el fuego era la razén

Aproximadamente entre 1810 y
principios de 1940, se produjo un
creciente interés por las viguetas
de fundicién, algunas de ellas
con vanos de 12 metros o mas,
como las del British Museum de
principios de 1820 (figura 3).
Algunas veces estas fundiciones
se utilizaban como meros susti-
tutos de las maderas principales
de suelos esencialmente de
madera, pero en otros casos se
combinaban bovedillas de ladri-
llos, como en las fabricas en
torno a 1800, o forjados de pie-
dra, con vigas de fundicién de
grandes forjados para proporcio-
nar rigidez, aislamiento acustico
y proteccion contra el incendio.
Otra forma de "ignifugacion” consistia en plan-
chas de hierro forjado en el interior del arco del
espacio del techo entre vigas de fundicién. El
apogeo del desarrollo de los forjados de fundi-
cion se alcanzé en el Palacio de Westminster de
Barry, de los afios 1840. Hasta mediados de los
1840, la fundicién se consideré el material mila-
groso hacia el que todo el mundo debia volcarse.

Es un misterio lo poco que se sabe acerca
de quién fij6 realmente las dimensiones y la
forma de las vigas utilizadas por Nash, Barry y
otros arquitectos de este periodo. El libro de
Thomas Tredgold de 1824 sobre la fundicion tuvo
sin duda influencia, pero es peligrosamente erré-
neo en algunos aspectos. En la mayoria de los
casos, es probable que la carga de prueba de las
vigas, que se empleaba ampliamente, proporcio-
nara la principal salvaguarda contra los errores
de concepcidn y los defectos de ejecucion.

principal del cambio en las fabricas, exis-

tia un deseo creciente, en edificios publi-
cos y casas grandes, de disponer de for-
jados de grandes luces gque no hicieran
flecha ni oscilaran. La madera habia
demostrado ser generalmente inadecua-
da para luces superiores a 6-7 metros.
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Figura 3 Viga de hierro fundido con vano de 12,5 metros en el forja-

do de la Biblioteca del Rey del Museo Britanico: a principios
de los afios 20 por J. U. Rastrick
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Aparte de las fabricas y los forjados de
grandes luces, hubo un amplio abanico de nue-
vos usos de la fundicién entre 1810 y 1840, algu-
nas veces por si misma en estructuras comple-
tas, como el Mercado de Hungerford de 1836 o
la altamente decorada Lonja de Carbén de
Bunning, realizada en 1847-49. En Rusia se rea-
liz6 también una cantidad considerable de cons-
trucciones de edificios de fundicién en la prime-
ra mitad del siglo XIX como el teatro
Alexandrinsky de 1829-32 y la Cuapula de la
Catedral de San Isaac (1837-41).

Hacia finales de los afios 1840, la fundi-
cion habia perdido en gran parte su imagen
dorada y empezaba a considerarse un material
no fiable, especialmente para las
vigas. El colapso progresivo de
cinco plantas de la Fabrica
Radcliffe en Oldham en 1844 y
la rotura del Dee Bridge en 1847
resultaron muy perjudiciales
para su imagen.

Una parte de él era una combinacion
de fundicion y hierro forjado y otra era
simplemente hierro forjado. Existe
poca evidencia de que se utilizara
acero en aplicaciones estructurales en
este periodo.

En Gran Bretaria, la fundicién se
utilizaba a veces combinada con
madera, como en el Nuevo Muelle del
Tabaco de 1811-14 o con hierro forja-
do, como en la cubierta de 1837 de la
Estacion de Euston (diapositiva 4).

Después de 1840, la escala de
la construccion en hierro y la propor-
cion de hierro forjado/fundicién en las
estructuras mixtas se incremento subs-
tancialmente. La Palm House en Kew de 1844-
47, de Richard Turner y Decimus Burton, marcé
un avance en los primeros invernaderos e incor-
pora probablemente los primeros perfiles en I
laminados del mundo. Las cubiertas de hierro
forjado de vanos crecientes sobre columnas de
fundicién proliferaron tanto en los astilleros nava-
les como en las estaciones de tren, culminando
en la cubierta de Turner con una luz de 47
metros en Lime Street, Liverpool (1849).

En Francia se construyeron algunos forja-
dos y cubiertas de hierro pudelado altamente
innovadores antes de la Revolucién, como la
cubierta de 21 metros de luz de Victor Luis en
1786 en el Teatro del Palais Royal de Paris (figu-

4.3 Combinacion
de fundicién
y hierro forjado en
la construccion

e
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No todo el hierro en el
“periodo del hierro” era fundido.

Figura 4 Cubierta Victor Luis de hierro forjado con vano de 21 metros, 1786
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siguieron fieles a la madera en lugar del
hierro durante la primera mitad del siglo
XIX, pero debe reconocérseles la intro-
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duccién del puente colgante de losa
horizontal, patentado por James Finley
en 1808, con bastidor de hierro forjado
| (diapositiva 5). A partir de ahi se produ-
jo una pequefia batalla de principios

Figura 5 Viga de losa en hierro forjado de Ango, hacia 1780

ra 4). En esta cubierta, como en el puente de
Coalbrookdale, la logica estructural no esta del
todo clara. Sin embargo, el sistema de forjado de
perfiles planos de hierro forjado en arco realiza-
do por M. Ango en los afios 1780 (figura 5) es
claramente comprensible y los derivados de este
sistema se siguieron utilizando hasta que fueron
sustituidos por algunos sistemas "ignifugos”,
todavia basados en hierro forjado, a finales de
los afios 1840. La fundicion tuvo un gran impac-
to en Francia en los aflos 1830 y posteriores,
destacando la gran cubierta de hierro de 1837-
38 en la Catedral de Chartres y la Biblioteca de
Ste. Geneviéve de 1843-50, pero el hierro forja-
do seguia manteniendo su predominio.

La construccion mixta se extendié bastan-
te en Rusia. En San Petersburgo, se realizé una
forma de vigueta de plancha remachada, en 1838,
para la reparacion del Palacio de Invierno des-
pués del incendio de 1837. Este desarrollo
se produjo justo diez afios antes del desa-
rrollo independiente de las vigas de hierro '
forjado remachado en Gran Bretaria.

4.4 Puentes colgantes

Algunos de los trabajos mas creati-
VoS en puentes colgantes se remontan al
"periodo de la fundicion” pero se refieren a
hierro forjado, aunque Tredgold tuvo la
temeridad de sugerir cables de sustenta-
cion de fundicion. En la mayoria de los
campos de la construccién, los EEUU

o>
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sobre la forma del cable. Gran Bretafia
se inclinaba por las cadenas de hierro
forjado con uniones de barra con ojal,
como lo habia hecho Finley, mientras
que los franceses preferian los cables
de alambre, debiéndose la diferencia en
gran medida al estado de las industrias
del hierro en ambos paises.

En 1850, Francia habia construido varios
cientos de puentes colgantes, principalmente
debido a la empresa de los hermanos Seguin,
mientras que Gran Bretafia contaba escasamen-
te con mas de una docena. Si los franceses
hubieran confinado los alambres a los cables por
encima del suelo todo habria ido bien, pero no lo
hicieron. La corrosién se convirtié en el problema
principal, llevado al extremo con el colapso en
1850 del puente colgante de Basse-Chaine, con
el resultado de 226 muertes. A ello le siguieron
grandes trabajos de correccién y la construccion
de puentes colgantes practicamente se detuvo
en Francia durante muchos afios. Sin embargo, a
partir de la influencia francesa, los cables de
alambre sustituyeron a las cadenas de barra con
ojal en EEUU y se convirtieron practicamente en
norma en todo el mundo.

Diapositiva 5




5 EL PERIODO DEL HIERRO
FORJADO (1850-1900)

5.1 El hierro en los puentes

El periodo del hierro forjado fue, en sus
principios, el de la viga de hierro remachada,
gue data de finales de la década de los cuaren-
ta del siglo pasado, aunque ya entonces este
material se habia introducido con firmeza en la
construccion mixta. Vistas desde la distancia, las
vigas de hierro forjado deben su nacimiento, en
parte, a las dudas a cerca de la seguridad de la
fundicién a flexién, y a la exitosa experiencia de
su utilizacién en los barcos de hierro. Sin lugar a
dudas, la mayor contribucion singular, no sélo al
desarrollo de las vigas remachadas, sino al esta-
blecimiento general del hierro forjado como
material dominante del periodo, fue el disefio y
construccion del Britannia Bridge y de los puen-
tes tubulares de Conway.

Las figuras clave fueron Robert
Stephenson, ingeniero en Chester and Holyhead
Railway; William Fairbairn, el hombre practico
con experiencia en barcos de hierro; e Eaton
Hodgkinson, el teérico y experimentador.

En el afio 1845, enfrentados con la enton-
ces aparentemente imposible tarea de hacer
pasar trenes sobre los Estrechos de Menai, en
un momento en que los agentes encargados del
transporte daban la espalda a los puentes de
arco y colgantes, por haberse revelado estos

Diapositiva 6

inadecuados para cargas de ferrocarril, desarro-
llaron una nueva forma estructural, la viga en
cajon, y efectuaron su demostracion a una esca-
la suficiente para que los trenes pasaran por su
interior (diapositiva 6). Sin embargo, no fueron
los puentes lo importante, sino los conocimien-
tos derivados del extenso programa de investi-
gacion y ensayos que los hizo posibles.

Estos tres hombres despejaron la creen-
cia inicial de que el hierro forjado era mas débil
a compresién que a traccién, demostraron que
un tubo rectangular era mas resistente a la fle-
Xién gque uno circular u oval, aislaron el problema
del pandeo de planchas y mostraron cémo con-
trarrestar este comportamiento con alas celula-
res y rigidizadores de alma. Asi, estos tres hom-
bres y sus ayudantes establecieron el hierro
forjado remachado como un material calculable
para vigas de magnitud casi ilimitada. Mas aun,
demostraron las ventajas de la continuidad de
las vigas, incluso para cargas permanentes
(basandose en el trabajo tedrico de Francia) y
probaron que la resistencia de los remaches
dependia tanto de la sujecién como de la accion
de la espiga. La amplitud de los ensayos de
materiales y modelos para estos puentes fue
prodigiosa.

La rapidez del trabajo fue casi tan notable
como los resultados. El problema de cruzar los
estrechos de Menai se plante6 a principios de
1845, el puente de Conway se abri6é en diciem-
bre de 1848 y el puente de Britannia en marzo
de 1850. En ambos casos, los trabajos de los
elementos de apoyo se iniciaron en la primavera
de 1846, mucho antes de que todos los proble-
mas de las estructuras en vano se hubieran
resuelto. Otros puentes de hierro forjado mas
pequefios del mismo periodo, con almas de
compresion celulares fueron, al parecer, deriva-
dos de este desarrollo basico.

Es preciso sefalar que, de manera con-
currente con este importante trabajo de innova-
cion, Stephenson fue el responsable de gran
cantidad de otras construcciones de ferrocarri-
les, incluido el puente de Alto Nivel de Newcastle
de seis vanos, con arcos con tirantes de fundi-
cion, de 1846-49 (diapositiva 7), y el mal conce-
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Diapositiva 7

bido Dee Bridge en Chester, basado en vigas de
cerchas de fundicién, que colaps6é desastrosa-
mente en 1847 poco después de inaugurarse. La
presién que se ejercia sobre los lideres de la
ingenieria en aquel momento es dificil de imagi-
nar y no sorprende que, en ocasiones, las rela-
ciones se hicieran tensas, como ocurrié entre
Stephenson y Fairbairn.

La evoluciéon de las vigas compuestas
actuales, desde aquellas vigas con almas de
compresion celulares, se produjo en gran medi-
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Figura 6 Ejemplos de transicion de alas de compresion
celular a vigas de chapa remachadas

da en los afios 1850. En la figu-
ra 6 se muestran algunos de los
pasos de esta transformacion.

La racionalizacién de las
vigas de celosia y su evalua-
cion estructural también se pro-
dujo en los afios 1850. Muchas
de estas formas se derivaron
de la construccion en madera
en EEUU, pero dieron al rema-
chado y al hierro forjado un
alcance enorme. El puente
Britannia ha sido criticado por
el derroche de material en com-
paraciébn con una estructura
equivalente con lados cercha-
dos abiertos, pero esto no es
justo si consideramos lo poco
gue se sabia sobre la verdade-
ra accion de la cercha a mediados de los afios
1840. En las figuras 7a y 7b se encuentran for-
mas de cercha matematicamente racionales de
aguel periodo. Existian numerosas variaciones
sobre estas formas.

En todos los paises se realizaron puentes
de hierro forjado de todas las formas y tamafios
. En Gran Bretafia, el puente Saltash, de I.K.
Brunel, se termind en 1859 y el tristemente cele-
bre puente Tay, abierto en 1878, se recuerdan
por muy diferentes razones. Los grandes arcos
del francés Gustave Eiffel en Oporto y Garabit,
de 1875-77 y 1880-84 respectivamente, son
actualmente famosos en todo el mundo. En
EEUU, el puente Colgante Wheeling de 1847-49,
el puente Niadgara de Roebling terminado en
1855 y el puente en Arco de St. Louis de James
Ead, de 1867-1874, son merecidamente famo-
s0s, aungue cabe sefialar que los Ultimos son
s6lo en parte de acero.

5.2 El hierro forjado en
los edificios

En los edificios, el panorama del uso del
hierro fue mas modesto, por lo general, siendo
su utilizacion mas destacable en forjados, tanto
en Gran Bretafia como en otros paises europe-




Internamente, las estructuras

varian, estando representados el
hierro, la albafiileria y la madera.

Aparte de estas aplicacio-
nes (tiles, a menudo ocultas, del
hierro en edificios tradicionales,

(a) Primitivas vigas de celosfas intuitivas (Bollman y Fink)

en muchos paises se construye-
ron algunas estructuras de edifi-
cios espectaculares, principal-
mente cubiertas de gran luz. Mas
frecuentemente, pero sin ser
exclusivas, se utilizaban en las
estaciones de ferrocarril. Cabe
hacer mencién de la capula ner-

vada de hierro de la sala de lectu-
ra del British Museum (1854-57),

los arcos de 73 metros de hierro
forlado de la estacion de St
Pancras (1868) y la cupula del
Albert Hall (1867-71). Estos edifi-

cios rivalizaban en Francia, por
ejemplo con la Biblioteca

Nacional (1868), Les Halles

Figura 7 (a) Primitivas vigas de celosias intuitivas (Bollman y Fink). (b) Vigas
de celosia matematicamente racionales (Pratt y Warren)

os. Casi con total seguridad, el desarrollo de
estos sistemas de forjado en Francia, a finales
de los afios 1840 y principios de los 50, fue lo
que dio impulso al desarrollo comercial de las
viguetas laminadas, independientemente de si
se laminaron las primeras alli o en Gran Bretafia.
El tamafio de los perfiles de las viguetas se
incrementd de forma gradual, pero hasta el
advenimiento del acero licuado las dimensiones
estaban limitadas por los problemas que entra-
fiaba el manipular grandes cantidades de hierro
forjado.

La fundicién siguié utilizandose para
columnas hasta mucho después de 1850. En
EEUU aparecié la moda de las fachadas de fun-
dicién, que duré varias décadas. Bogardus y
Badger fueron los dos grandes promotores.
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(b) Vigas de celosia matematicamente racionales (Pratt y Warren)

(1854-68) y el mercado municipal
Bon Marché (1867-78); y en
EEUU con la cupula del Capitolio
en Washington (1856-64).

En todo este periodo la
estabilidad de la mayoria de los
edificios, en particular los de mas
de una planta, dependia de muros de albafiileria,
tanto si sus suelos o cubiertas eran o no de
acero. El camino hacia la estructura totalmente
de hierro o acero es incierto. A menudo se dice
gue el Home Insurance Building de Chicago de
1884-85 fue el primer edificio alto con estructura
completa de acero inicié una evolucioén continua-
da. El primer ejemplo de una estructura con
uniones rigidas fue quiza el Boat Store de cuatro
plantas de Godfrey Greene en Sheerness, de
1858-60. Al Great Exhibition Building de
Londres, de 1851, y la fabrica de chocolate
Menier en las afueras de Paris, de 1870-71, tam-
bién se les atribuye el ser los primeros, pero
ambos estan dotados arriostramientos en cruz
de S. Andrés vy, de cualquier modo, no parecen
tener una influencia directa sobre la construccién
actual en acero de varias plantas.
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6. EL PERIODO DEL ACERO
(1880-ACTUALIDAD)

El acero no es so6lo mas fuerte que el hie-
rro forjado, sino que, al obtenerse en estado fun-
dido, hace posible la fabricaciéon de mayores ele-
mentos forjados o laminados. Sin embargo, no
es facil distinguir cual es cudl; durante varias
décadas, las estructuras de acero eran rema-
chadas con idéntico método que el hierro forjado
y, en consecuencia, su aspecto era idéntico. El
puente Forth, en acero, y la Torre Eiffel en hierro
forjado se terminaron casi al mismo tiempo
(1889-90). Observandolos, ¢quién seria capaz
de distinguir y sefalar la diferencia?

En la figura 8 se muestra cuando el
acero super6 en cantidad al hierro forjado en
Gran Bretafia. En la figura 9 se exhibe cémo
aumenté la proporcibn de acero Martin-
Siemens hasta copar el mercado en 1920. El
mayor estimulo para el cambio al acero proce-
di6 de la industria de la construccion naval. El
Lloyds Register admitia planchas de acero de
4/5 del espesor de hierro forjado y, en 1908,
insistié en que todo el acero para la construc-
cién naval debia producirse mediante el proce-
so Martin-Siemens.

En los puentes, el periodo del acero se
caracteriz6 por un incremento de luces y alturas.
La iniciativa se desplaz6 de Gran Bretafia a
EEUU, donde la necesidad de puentes mas
importantes era mayor en aquel momento. Todos
los grandes puentes colgantes hasta 1945
(Golden Gate, George Washington, Transbay,
etc.) se construyeron en acero remachado con
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Figura 8 Transicion del hierro forjado (pudelado) al acero
en Gran Bretaa (J.F. Clarke)

cables trenzados de alambres de acero de alta
resistencia.

En edificios, el rascacielos creci6 en
acero y en América. Las cubiertas de gran luz,
tanto en Francia como en EEUU, también
aumentaron de escala con el acero. Primero se
construyeron las grandes estructuras de arco de
tres rotulas en las estaciones de ferrocarril de
Filadelfia de 1893 (luces de 79 y 91 metros)
seguidas por la Galerie des Machines para la
Exposicion de Paris en 1889, con una luz de 111
metros, mas del 50% de St Pancras. Estas luces,
a su vez, pasaron a ser mindsculas comparadas
con las de las cupulas en los estadios deportivos
en la posguerra. El vano de la Louisiana
Superdome de 1875, con 207 metros, es mas de
tres veces y media el del Albert Hall.

La principal innovacién en la técnica del
acero fue la introduccién de la soldadura, hacia
1930, aunque puedan existir ejemplos anterio-
res. En la actualidad, los remaches estan tan
muertos y enterrados como el hierro forjado. Hoy
la soldadura y los pernos dominan la construc-
cioén en acero.

En todos los terrenos, las innovaciones
tienden a adaptarse a nuevas necesidades y
esto parece ser especialmente cierto en el caso
de los puentes. Desde la Segunda Guerra
Mundial, la mayor parte de los nuevos conceptos
en puentes colgantes, especialmente los relati-
vos al disefio aerodindmico y ahorro de peso, se
ha producido en Gran Bretafia, mientras que
Alemania ha liderado el campo del disefio de
puentes atirantados.

75 1880 85 1890 95 1900 05 1910 15 1920

Figura 9 Aumento del dominio del acero Martin-Siemens
en Gran Bretafia durante el periodo entre 1880 y
1920 (J.F. Clarke)
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7. TECNICAS ACTUALESY
PERSPECTIVAS DE FUTURO

Uno de los movimientos mas notables en
la construccioén en los Ultimos diez afios, en Gran
Bretafia y también en el resto de Europa, con-
siste en el renacimiento de la estructura de acero
en puentes y edificios. Las modas cambian en
las construcciones, al igual que en el vestir, y lo
mismo ocurre con las necesidades y los costes.
Asi, resulta interesante observar algunas de las
recientes variantes del acero de construccion y
de los materiales que con él rivalizan para com-
probar cémo han evolucionado y especular acer-
ca de lo que puede ocurrir en el futuro.

El acero resistente a la corrosion atmos-
férica (sin pintar, con corrosion estabilizada) y
las estructuras tubulares de acero ignifugadas
mediante agua, son dos innovaciones de los
afos 60, mas ninguna de ellas parece haber sido
ampliamente adoptada. Por otra parte, el acero
inoxidable, aunque mucho mas costoso incluso
que el acero de alta resistencia, parece que ser
cada vez mas aceptado cuando se tienen en
cuenta los costes de mantenimiento.

Los plasticos tienen todavia que producir
un impacto significativo, aunque ya son amplia-
mente utilizados en revestimientos protectores y
acabados arquitecténicos.

El aluminio que fue considerado un peli-
groso rival del acero de construccion, hasta

ahora ha tenido un escaso impacto en estructu-
ras de puentes o edificios. El hormigdn armado
(aun dependiente del acero) ha sido un competi-
dor fuerte y creciente de las estructuras de acero
desde los afios 1890, debido a su intrinseca
resistencia al incendio y al deseo arquitecténico
de dejar la estructura vista, tan de moda en las
décadas de los cincuenta y sesenta. En la actua-
lidad esta tendencia se estéa invirtiendo y, desde
1980, asistimos a un vigoroso renacimiento del
acero en la construccion. La creciente utilizacion
del acero se ha visto favorecida por la bisqueda
de una construccién de “via rapida” y la percep-
cion del hecho de que el hormigdn armado no es
un material sin mantenimiento. Ha habido tam-
bién un giro del gusto desde el hormigon visto al
estilo “high-tech” o a la completa envoltura de los
edificios con muros cortina de vidrio o albafiileria.

Los desarrollos futuros del acero de cons-
truccién en los edificios probablemente se aso-
ciaran con la proteccion contra incendios. Los
revestimientos finos intumescentes, que hacen
espuma al contacto con el calor y forman una
capa protectora, se hacen mas y mas delgados,
tanto como la pintura, y, ademas la necesidad de
tal proteccion puede verse substancialmente
reducida por el desarrollo de la ingenieria con-
traincendios. Este desarrollo puede conducirnos
a una nueva era de estructuras de acero expues-
tas con una atencion creciente a la forma de las
barras y al aspecto de las uniones. La demanda
de piezas fundidas de acero o hierro ductil
podria muy bien restablecerse.
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8.

RESUMEN FINAL

 La utilizacién de hierro y acero en estructu-

ras evolucion6 a caballo del desarrollo de la
produccion y de las propiedades de los tres
metales férricos, la fundicién, el hierro forja-
doy el acero.

La forma definitiva de los elementos de fun-
dicién se obtiene a partir de metal liquido
que se vierte en un molde solidificandose.
El hierro forjado nunca alcanza un estado
de fusién total y se conforma mediante lami-
nado y forjado. El acero puede fundirse y
laminarse, pero su resistencia a la corrosién
es menor que la del hierro forjado.

El hierro se conoce y se utiliza desde hace
mas de tres mil afios, pero hasta los Ultimos
250 afos, con nuevos métodos de produc-
cion, no se produjo su utilizacion a gran
escala. Primero de la fundicién, después
del hierro forjado vy, finalmente, del acero. La
fundicién se utilizé ampliamente en puentes
y edificios durante el periodo comprendido
entre 1750 y 1850.

* El hierro forjado se popularizé durante

1850-1900, permitiendo la construccién de
muchos puentes y estructuras de edificios,
de magnitud y luz creciente.

El uso del acero se extendié desde aproxi-
madamente 1880 y, al ser mas resistente
gue el hierro forjado, se ha utilizado incluso
en grandes estructuras. La introduccién de
la soldadura del acero fue una importante
innovacion en las técnicas de unién, impul-
sando un uso mas amplio del acero.

Para el futuro, el acero inoxidable resulta
cada vez mas atractivo a pesar de su mayor
coste. El desarrollo de la ingenieria contrain-
cendios puede conducirnos a una nueva era
de estructuras de acero expuestas, junto con
una utilizacibn mas amplia de los revesti-
mientos de acero o de hierro ductil.
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir a grandes rasgos los desarrollos
en el disefio del hierro y el acero para estructu-
ras.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Leccion 2.4.1: Historia del Hierro y el Acero

en Estructuras

LECCIONES AFINES

Lecciones sobre la metalurgia del acero;
una base util para muchas otras lecciones, en
especial aquéllas relacionadas con el disefio de
tipos de estructuras en particular.

RESUMEN

Tal como la conocemos hoy, la teoria
estructural proviene en su mayor parte, de los

intelectuales franceses mientras que, Gran
Bretafia, a finales del siglo XVIII y principios del
XIX, asumio el liderazgo en el calculo practico y
en las aplicaciones. El empirismo del siglo XVIII
fue sustituido por pruebas de carga a gran esca-
la y célculo por estimacidn, seguidos, después
de 1850, por los ensayos de componentes uni-
dos al calculo elastico, quedando pronto los
ensayos relegados por el control de calidad. A
finales del siglo XIX, el liderazgo del desarrollo
de la ingenieria pas6 gradualmente a Francia,
Alemania y EEUU. La elasticidad y el analisis
grafico predominaron durante unos 100 afios
hasta el advenimiento de la teoria plastica y la
informatica, y la automatizacion sustituy6 al tra-
bajo manual en la produccion y el montaje.

Los desarrollos en materiales, teorias y
técnicas estaban todos relacionados, aunque
variaban de un pais a otro debido a las diferen-
tes necesidades, carencias y oportunidades. En
esta leccién se describen a grandes rasgos los
desarrollos en los métodos de disefio de estruc-
turas metalicas, ilustrandolos con algunos ejem-
plos de estructuras de hierro y acero.
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1. HISTORIA DEL DISENO EN
ACERO: ESTADO
DEL CONOCIMIENTO
DE ESTRUCTURAS EN EL
SIGLO XVIII' Y ANTERIORES

Hasta finales del siglo XVIII, las estructu-
ras se disefiaban esencialmente basandose en
la proporcion. Hasta cierto punto, ello no signifi-
caba mas que decidir si los tamafos tenian un
aspecto correcto (es decir, familiar) pero en
muchos, quizd en casi todos los periodos, las
autoridades tenian elaboradas algunas normas o
instrucciones casi tan firmes como nuestras
reglas de practica actuales. La diferencia es que
no se basaban en la resistencia o la tensién, sino
en la formay la escala. La tension, en el sentido
en gue se utiliza el término hoy en dia en inge-
nieria, no existia. Los materiales eran esencial-
mente albafiileria y madera, con algo de hierro.

Con la albaiileria, el verdadero problema
habia sido casi siempre la estabilidad mas que el
aplastamiento del material y, hasta hace bastan-
te poco, la estabilidad se establecia generalmen-
te de forma visual. Los primeros tirantes de hie-

rro en la construccidon de albaiiileria se dimen-
sionaban también, al parecer, a ojo.

En el siglo XVIIl y primeros del XIX el pro-
blema principal, con la madera, era la flecha. Si
era lo bastante rigida, debia ser lo bastante
resistente. Esto puede parecernos ilégico en la
actualidad, pero con la madera, que tiende a
indicar su agotamiento crujiendo, flexando e
incluso resquebrajandose mucho antes de rom-
perse, la rigidez no era un mal criterio para valo-
rar su aptitud. Sin embargo, los suelos de made-
ra se colapsaban a veces, quiza la mayoria de
ellas debido a uniones mal concebidas.

Hasta principios del siglo XIX no esta nada
claro quién fijaba las dimensiones de los elemen-
tos de madera o de sus uniones en las cerchas.
Probablemente fuesen los carpinteros, basando-
se en la experiencia, la observacién vy, tal vez,
también en libros de copias de detalles. A pesar
de los avances en el conocimiento de la resisten-
cia y de la rigidez de los diferentes materiales,
este enfogue no cientifico fue suficiente para la
mayoria de las construcciones hasta bien entrado
el siglo XIX, al menos en Gran Bretafia, aunque
guiza menos en otros lugares de Europa.
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2. ESTADO DEL CONOCIMIENTO
ESTRUCTURAL EN
GRAN BRETANA
A PRINCIPIOS
DEL SIGLO XIX

A principios del siglo XIX, la intuicién dio
paso al célculo para todos los materiales, y la
teoria estableci6 su predominio de forma cre-
ciente. Sin embargo, el objeto de esta leccion no
es describir el desarrollo de las teorias estructu-
rales que, en su mayor parte, debemos a los
intelectuales franceses, sino mostrar c6mo, con-
cretamente en Gran Bretafia, pero también en el
resto del mundo, estas teorias fueron gradual-
mente incorporandose al trabajo de los proyec-
tistas.

El hecho de que algunas de las teorias
fueran incorrectas era irrelevante, siempre que
se relacionaran con ensayos y que se estable-
cieran comparaciones en circunstancias equiva-
lentes. Por ejemplo, habiendo establecido que
para una viga rectangular la resistencia a la fle-
Xién era proporcional a:

(bd?2) x (una constante que depende del
material)

donde b y d son el ancho y el canto del
perfil, respectivamente

No importaba si se utilizaban las teorias
incorrectas de Galileo o Mariotte del siglo XVII o
la teoria correcta de Parent del siglo XVIII, siem-
pre que la constante se derivara de ensayos de
flexién y se utilizara en circunstancias compara-
bles para la valoracion de la resistencia a la fle-
xién de otros perfiles. En 1803, Charles Bage
desarrollé un método perfectamente valido para
disefiar vigas de fundicion basado en ensayos y
en la teoria de la flexion de Galileo.

Entre los primeros manuales de calculo
matematico en Gran Bretafia hay que destacar
el libro de Peter Barlow sobre la madera, publi-
cado por primera vez en 1817, y los libros de
Thomas Tredgold sobre la madera y el hierro,
publicados por primera vez en 1820 y 1822 res-
pectivamente. Tanto Barlow como Tredgold haci-
an referencia a trabajos anteriores de Girard y
otros europeos. Vale la pena observar los méto-
dos preconizados en estos libros para hacerse
una idea de cdmo, al menos un ingeniero brita-
nico, podia haber abordado los problemas de
fijar las dimensiones de elementos estructurales
en los afios 1820. No se sabe con certeza en
qué medida se utilizaban estos manuales.
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3. CONOCIMIENTO DE LA
MADERA A PRINCIPIOS
DEL SIGLO XIX

Gran parte de la practica actual con el acero se
derivé originalmente de la madera, lo que cons-
tituye un buen punto de partida.

En el caso simple de traccion directa,
Barlow utilizé la palabra “cohesién”, que es “pro-
porcional al nimero de fibras o al area de la sec-
cion”. Tabulé la “cohesion en una pulgada cua-
drada”, tal como hizo Tredgold, basando ambos
sus valores en sus propios experimentos o en
los de Musschenbroek, Emerson, Rondolet y
otros. Asi, para una fuerza directa, el concepto
de tensidn estaba alli en todo menos en el nom-
bre.

Para la madera, Barlow declard, en rela-
cion con la “resistencia absoluta” que "el experto
sostiene que no debe emplearse mas de la cuar-
ta parte de ella”, pero sefialé que no era nece-
saria una reducciéon tan grande. Ni el efecto de
los nudos y otros defectos ni el concepto de un
factor general de seguridad para cubrir todas las
variables parecian incluirse en este criterio.
Tredgold aceptaba meramente un factor de
seguridad de 4 en la resistencia a la rotura de la
madera tal como revelaban los ensayos.

Con la madera, no era necesario conside-
rar vigas que no fueran las de seccidn rectangu-
lar. Barlow y Tredgold establecieron reglas prac-
ticas tanto para la resistencia como para la
flecha. Por ejemplo, para una viga rectangular de
longitud L con una carga W, la regla de Tredgold
para la resistencia daba:

_ Clbd®
L

w

donde la constante C tenia en cuenta la resis-
tencia del material, las condiciones de carga y
diferentes unidades de longitud y seccién trans-
versal. No habia referencia alguna a momentos
flectores 0 momentos resistentes de la seccion.
Todo era directo, los valores tabulados de C se
derivaban de ensayos en pequefias secciones
de madera tipo cargada de la misma manera.

Resulta notable que tanto Barlow como
Tredgold dedicaran tanto espacio a la flecha
como a la resistencia; una clara reminiscencia
de los tiempos en que el aplastamiento era la
primera indicacién, o quiza la Unica, de la inade-
cuabilidad.

Tredgold sugirié 1 a 480 como limite razo-
nable para la flecha en relacién con el vano. Al
considerar las viguetas de forjado, Tredgold
hacia hincapié de forma muy particular en la fle-
cha. Establecié una regla, de nuevo controlada
por una misteriosa constante, que relacionaba
correctamente el vano, la separacion y el ancho
de las viguetas con el cubo (no el cuadrado) de
su altura pero, curiosamente, era independiente
de la carga. Explicé que la constante se basaba
en piezas de madera que “habian demostrado
ser suficientemente resistentes” aunque “es difi-
cil calcular el peso que un forjado debe sopor-
tar”. Asi, también en este campo, el predominio
de la resistencia sobre la proporcion todavia no
era completo.
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4. CONOCIMIENTO DE
LA FUNDICION A PRINCIPIOS
DEL SIGLO XIX

En el caso de la fundicion, Tredgold, a
quien sin duda alguna le debemos la primera
guia de calculo de resistencia de materiales, se
aproximé mas al pensamiento moderno que en
su libro sobre la madera, pero en algunos aspec-
tos estaba, comprensiblemente, muy equivocado.

De nuevo, defendié un limite de flecha de
1 a 480 para las vigas, pero también lo que
podriamos llamar una tension de trabajo segura
() de un valor alarmantemente alto de
106 N/mm?Z (6,8 tonf/in2). Consideraba que este
valor era el limite elastico en flexién (basado en
ensayos de barras de 25 x 25 mm de fundicion).
También hall6 que “la resistencia absoluta de las
barras de fundicion para resistir una deformacién
transversal” (médulo de rotura) de estas barras
pequefias era de 285-400 N/mm?2 vy, asi, penso
que habia obtenido un coeficiente de seguridad
de 2,6 a 3,8.

Asumidé entonces, o al menos asi lo pare-
ce, porgue dijo muy poco directamente sobre ello,
que utilizando la misma tension de trabajo (f) a
traccion directa tendria un margen de seguridad
similar que a flexion. Asumié ademas, y con
mayor justificacién, que utilizando nuevamente
esta tension (f) a compresion, el margen de segu-
ridad seria al menos igual de alto. Asi, todo lo que
se debia hacer era calcular con el limite elstico
como tension de trabajo, y todo iria bien.

En el caso de la traccion directa, Tredgold
descart6 las técnicas de ensayo que habian dado
unas resistencias a la rotura por traccién de apro-
ximadamente 110-120 N/mm?2 y no habia razon
alguna para que supiera que los ensayos de fle-
Xién posteriores en vigas mayores de fundicion
darian un médulo de rotura tan bajo como 110
N/mm? para hierro de calidad comparable. El Ulti-
mo de estos errores fue especialmente compren-
sible, ya que la variacién del médulo de rotura con
el tamafio de la pieza de fundicién todavia no ha
sido totalmente explicado. No obstante, su pen-
samiento condujo a un conjunto de supuestos
potencialmente peligroso. Sugirié incluso que las

uniones de fundicién en los puentes colgantes
eran mas robustas a su tension de trabajo uni-
versal de 106 N/mm?2 que las de hierro forjado.

No debe considerarse que Tredgold se
equivoco en todo. Su método para calcular la fle-
cha resulta generalmente correcto. Ademas, con
la fundicién, existia una demanda de perfiles que
no fueran rectangulares y Tredgold se adentré en
las propiedades de estos perfiles en alguna
medida, obteniendo la respuesta correcta con
los perfiles simétricos, pero posiblemente no
debido a una razén completamente correcta, y
rozando el error sobre la posicién del eje neutro
en los perfiles en T y las formas similares.

En las columnas de fundicién, al igual que
en las de madera, las recomendaciones de
Tredgold eran basicamente  correctas.
Ciertamente era consciente del problema del
pandeo y Timoshenko le considera el primero en
introducir una férmula para calcular tensiones
seguras para columnas (véase la comparacion
de la figura 1). Sin embargo, en lo referente a los
tirantes, se confundié una vez mas sobre el efec-
to de la longitud. Pensaba que los tirantes largos
eran mas resistentes que los cortos, viéndolos

Normalizado para coincidir a
2 pies de altura

Carga
a Férmula Tredgold para
admisible | columna de hierro

fundido, 1824

B.S. 449

-
~a
-
-~
-

2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24
Altura en pies

Figural Comparacion de la formula de Tredgold para
columna de hierro fundido de 1820 con su equi-
valente del siglo XX
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"Perfil ideal"
(Area de ala inferior

C = una constante

(A) hasta 6 veces el C
frea del ala Cargaderotura=W uLr—
superior)

donde L =luz

(a) Caso general (no hay referencia a la tensién)

dudoso saber cuantos ingenieros en

Gran Bretafia leyeron o entendieron
AD. los escritos de hombres como
Thomas Young o John Robinson o los
trabajos de la amplia galaxia de teo6ri-
cos en otros lugares de Europa.
Algunos, seguramente lo intentaron y
el nivel de éxito seria dificil de medir
hoy en dia.

El libro de Tredgold sobre la
fundicién se tradujo al francés y al

lW Wurr %f‘D‘ o #AD. aleman y se publicaron varias edicio-
. Casterect  Cast on side nes, la ultima de ellas en 1860, per-

L2 L2
W est4 en toneladas

(b) Caso particular (bases del ensayo y resultados)

(c) Equivalente a (b) en términos de tensién

Figura 2 Formula de Eaton Hodgkinson para la resistencia de vigas de

hierro fundido de su “perfil ideal”

como si estuvieran sujetos a algo parecido a un
pandeo inverso que incrementaba su resistencia
con la longitud.

Lo triste acerca de la tensién segura de
trabajo de Tredgold, aparte de su curioso error
en cuanto a la traccién directa que tuvo sélo un
efecto limitado, es que si se hubiera aplicado al
hierro forjado habria sido casi todo universal-
mente correcto. Asimismo, habria estado muy
por delante de cualquier otra guia practica de la
época, al menos en Gran Bretafia. El pensa-
miento que sustentaba algunos de los métodos
de Tredgold no siempre resulta facil de entender
hoy en dia y es dudoso que muchos de sus lec-
tores contemporaneos consiguieran, o incluso
intentaran, seguirlo en detalle. Es incluso mas

donde L,A,D estén en pulgadas

- Wi 4 NI.:&.D.
Brazo de
palanca ) .
=ND  donde t= resistencia a la rotura por
\ traccién del hierro fundido

petuando los mismos errores. No
obstante, a partir de 1830 sus conse-
jos practicos se enfrentaron a los de
Eaton Hodgkinson, que defendia su
“perfil ideal” para las vigas de fundi-
cion y su sencilla férmula relacionada
con dicho perfil.

Eaton Hodgkinson mostro,
mediante ensayos de carga directa,
gue la fundicién era aproximadamen-
te seis veces mas resistente en com-
presion gue en traccién y proporciond
Su viga en consecuencia. Su sencilla
férmula (figura 2) se ha repetido en
los manuales de ingenieria hasta bien
entrado este siglo. Todo se derivaba
de ensayos de flexion y equivaldria a
decir:

Momento de resistencia a la rotura = N.D.A.t

donde t es la resistencia a la rotura por
traccion de la fundicion. Si hacemos N = 0,9, por
ejemplo, el valor de t derivado de su formula seria
entre 6,7 y 7,2 tonf/in2, lo cual constituye una
aproximacién muy plausible. El punto importante
es que ni siquiera Eaton Hodgkinson pensaba en
términos de tension, sino en ensayos relaciona-
dos con una constante en un conjunto de condi-
ciones de uso practico en la misma forma. Eaton
Hodgkinson realizé también ensayos exhaustivos
en columnas de fundicién y publicé los resultados
con recomendaciones practicas en 1840. Estas
recomendaciones formaron la base para otras
durante muchas décadas.
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5. CONOCIMIENTO DEL HIERRO
FORJADO A PRINCIPIOS
DEL SIGLO XIX

Hasta mediados del siglo XIX, el hierro
forjado se utilizaba casi exclusivamente a trac-
cion en aplicaciones tales como cadenas, corre-
as, tirantes y chapas de calderas.

La resistencia a la traccion del hierro for-
jado se conacia bien en toda Europa desde prin-
cipios del siglo XIX, siendo su valor minimo de
aproximadamente 400 N/mm?2. Asi, incluso
teniendo en cuenta amplias variaciones, podia
confiarse en que su resistencia a la traccion
seria de aproximadamente tres o cuatro veces la
de la fundicién y con una ductilidad incompara-
blemente mayor.

Era el comportamiento a flexion del hierro
forjado lo que escapaba de la comprension de
los ingenieros hasta mediados del siglo XIX.
Estaban, naturalmente, las unidades minimas
hierro forjado francesas asociadas con Ango y
St. Fart, pero dichas unidades eran en realidad
arcos atirantados.

Descontando las aparentemente empiri-
cas vigas de hierro de 1839 (figura 3) utilizadas

en el Palacio de Invierno de San Petersburgo,
gue no tuvieron mayor influencia, la viga de hie-
rro forjado data de mediados de la década de
1840, cuando tanto en Gran Bretaia como en
Francia se producian pequefias vigas en | lami-
nadas. Sin embargo, el avance realmente impor-
tante vino de las investigaciones y ensayos rea-
lizados para los puentes tubulares Britannia y
Conway. Estos trabajos supusieron un logro de
la mayor importancia que, mas que ningun otro
acontecimiento, establecieron la técnica de reali-
zar perfiles estructurales de todos los tamarios,
a partir de angulares y chapas laminadas,
mediante remachado. El hierro forjado se convir-
tio en el principal material estructural durante
casi 50 afios. Asimismo, marcé el punto culmi-
nante de una era de ensayos de componentes y
cargas de prueba, anunciando su final.

Figura 3 Viga tubular de hierro forjado para el Palacio de
Invierno de San Petersburgo de 1839
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6. LOS ANOS DE LOS ENSAYOS
1820-1850

Al margen de lo que se hubiera escrito sobre
la resistencia de los materiales, en aquel periodo los
ingenieros tenian tendencia a sentirse mas cémo-
dos con los ensayos que con la teoria cuando se
enfrentaban a condiciones nuevas o inciertas.

La carga de prueba se aplicaba amplia-
mente a las vigas de fundicion y en muchos casos
se sometian a ensayo todas las vigas individual-
mente. Los archivos de importantes edificios indi-
can gue el médulo de rotura en ensayo a menudo
se aproximaba a la cifra alta de Tredgold de 106

N/mmZ2. Por imprudente que pudiera haber sido
esa cifra si las vigas pasaban con una carga pun-
tual centrada, con las cargas distribuidas habitua-
les deberian haber tenido un coeficiente de segu-
ridad de 2 contra la carga de prueba.

No sélo se sometian a ensayo compo-
nentes de tamafio real como vigas y pilares,
sino también, a fin de establecer sus propieda-
des, perfiles pequefios de diferentes materia-
les. Ademas, el desarrollo de nuevas formas
dependia casi por completo de los ensayos. En
efecto, los tubos para los puentes de Menai y
Conway se calcularon mediante experimenta-
cion (figura 4). Partiendo del concepto de que el

hierro forjado era simple-

mente una forma fragil de
fundicién, los calculos ini-

ciales se basaban en la fér-
mula de Eaton Hodgkinson
para las vigas de fundicién.
Entonces los ensayos mos-
traron que, al contrario que
la fundicién, el hierro forjado

(a) Banco de pruebas con tubo circular o eliptico colocado

era aparentemente mas
débil a compresion que a
traccion. Otros ensayos pro-

para ensayo de carga baron que esto no era una

propiedad del material, sino

15] spt. 18 | 2625 | 240 | 2125 | 14129 o150 a5 3229 0| 008 que se debia al pandeo de

el on Fal s, e do g la chapa, un fenémeno no

e Lois) 0z ﬁ?fgﬁm presente en _Ias vigas d(_e

= Oroscrdocheps | 2,672 | 034 fundicién debido a su perfil

el v By pesado. Otros ensayos pro-

Emmm baron que para las vigas

tubulares, una forma rectan-

16| Sept. 18 | 1966 18,5| 120 |75 0,095 0,0977| 2,038| 0379 | 0,125 gular era mas eficaz estruc-

?Z‘,’ g§ turalmente que una forma

::9’5“36 3.'21 circular o eliptica,.siempre

— 2311] 0628 004 | gt L ebe que su parte superior y sus

@ O St do chepe ﬁ §§7; E‘:’: g@mm Ir?gdig(s)s fueran lo bastante
3,065 095 lado del centro. :

2:’.:;..;":':“’ Los tubos se disefia-

hdlpuh| superior. ban continuos sobre apoyos

(b) Resultados tipicos de ensayos de carga en tubos elipticos

Figura 4 Ensayos en hierro forjado tubular remachado (mediados de 1840)

intermedios, incluso para su
propio peso (figura 5), pero no
esta claro si el libro de analisis
de continuidad de Edwin Clark
de 1850 se utiliz6 en el pro-
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Carnarvon

seria prudente especular

sobre la cantidad de hierro que

Anglesey se podria haber ahorrado si

B A los lados de los tubos hubieran
sido abiertos y triangulares.

Tales cerchas no hubieran
podido analizarse entonces,
pero tampoco lo pudieron ser,
cuando empezo6 el trabajo, la
caja de hierro forjado rema-
chado o las vigas en I.

Ademas de formar con cada tubo una viga continua

sobre los apoyos intermedios, también se asegura la
continuidad, incluso para su propio peso, elevando un
extremo de cada tubo en una cantidad determinada y

bajandolo tras su ensamblaje.

Figura5 Método de construccién en continuidad, incluso para carga muerta, en el

Puente Britannia

yecto o retrospectivamente. También en este caso,
la estandarizacion y el ensayo desempefiaron pro-
bablemente un importante papel en la toma de
decisiones. Independientemente de como se haya
podido desarrollar el pensamiento, se llegé a la
forma aparentemente perfecta de un tubo continuo
con una parte superior celular y alas inferiores, rigi-
dizadores de alma en los lados y trenes pasando
por en medio. En esta etapa, las formas de rigidi-
zacion de almay ala parecen haber sido obtenidas
de forma empirica. La forma tubular del elemento
comprimido evolucion6 gradualmente hasta la sen-
cilla viga en | actual. En la figura 6 se muestran
algunas de las etapas de esta transicion. Quiza no

Figura 6 Evolucion a viga remachada de hierro, en doble
“T”, fundido desde una forma tubular

No hay espacio aqui
para estudiar todos los avan-
ces del conocimiento que se
acumularon a partir del pro-
grama de desarrollo de dos
afios para esta estructura
aparentemente imposible, ni
para intentar desembrollar
las disputadas contribucio-
nes de Stephenson, Fairbairn e Eaton
Hodgkinson. Cuanto mas se observa este enor-
me logro, mas claro queda que fueron los ensa-
yos lo primero, y estos indicaron el “cémo”, mien-
tras que la teoria fue lo siguiente y lo que explicé
el “por qué”. A lo largo de todo el siglo XIX, los
ingenieros britanicos tenian panico a las mate-
maéticas.

Resulta notable que en este mismo libro,
con el andlisis de continuidad, Edwin Clark se
siente todavia obligado a decir, de la “deforma-
cién transversal’:

“La teoria completa de una viga, en el
estado actual de la ciencia mecanica, pre-
senta dificultades. La cantidad comparati-
va de deformacion en el centro de la viga,
0 en cualquier otro perfil, donde la defor-
macion es mayor, se determina facilmente;
pero la naturaleza exacta de la resistencia
de cualquier material casi no admite inves-
tigacion matematica”.

Por la magnitud del logro, podemos estar
sobreestimando el conocimiento de sus respon-
sables. Ciertamente, la disputa sobre el puente
de Torksey en 1850 demostr6 que la continuidad
no era ampliamente entendida.
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7. TERMINOLOGIA:
DEFORMACION, TENSION,
COHESION, ETC.

En este punto puede resultar apropiado
detenerse brevemente en la terminologia. En la pri-
mera mitad del siglo XIX, la palabra “tensién” vir-
tualmente no existia en ingenieria. Lo que en la
actualidad se denomina tension se llamaba enton-
ces deformacioén o, a veces, en el caso de la trac-
cién, cohesién, pero “deformaciéon” parece también
haberse utilizado para denotar una fuerza (por
ejemplo una deformacién de 10 toneladas). Existia
alguna incertidumbre en el uso de estos términos.

La relacibn que realmente significaba
algo era la relaciéon proporcional entre el tamafio
de una barra y la carga. Si, en palabras de
Tredgold, “la deformacién en libras por pulgada

cuadrada que cualquier material podia soportar
era x, cuatro pulgadas cuadradas soportarian
4x", Esto estaba bien para la traccion y compre-
sion directas, pero con la flexiéon, las explicacio-
nes guedan menos claras.

Segun Timoshenko, el concepto de “ten-
siébn en un plano infinitesimal” se debia a
Augustin Cauchy y se publicé en 1822. Cauchy
desarrollé también el valioso concepto de ten-
sién principal pero, de nuevo segun Timoshenko,
fue St Venant quien definié por primera vez la
tension en su forma final en 1845. Tanto
Todhunter como Pearson, Timoshenko y otros,
consideran a W.J.M Rankine el primero en apor-
tar definiciones rigurosas de tensién, deforma-
cion, tension de trabajo, resistencia de prueba,
coeficiente de seguridad y otras frases que hoy
son comunes en ingenieria.
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8. EL DISENO ESTRUCTURAL
ENTRE 1850 Y 1900

Aunque existe el riesgo de sobreestimar
en la actualidad a los proyectistas del puente
Menai, existe el riesgo ain mayor de suponer que
sus nuevos conocimientos fueron inmediatamen-
te absorbidos por todos los demas ingenieros. No
lo fueron, pero hubo un cambio muy notable de
actitud, principalmente entre 1850 y 1870. Ese
fue el periodo en el que los ingenieros normales
aprendieron a calcular la eficacia de las formas
estructurales mas sencillas, las vigas en particu-
lar, y a creer en sus calculos (incluso para estruc-
turas importantes) sin recurrir a ensayos.

1850-1870 fue asimismo el periodo en el
que se hizo posible analizar con certeza las fuer-

zas en las cerchas. Varios investigadores contribu-
yeron al conocimiento de las fuerzas en cerchas
complejas pero determinadas. En diferentes pai-
ses se publicaban libros de texto practicos y se
traducian a otras lenguas, y todos explicaban a
grandes rasgos la misma historia. El “Manual de
Ingenieria Civil” de Rankine (1859) fue muy leido y
se reimprimid con frecuencia. “Puentes vy
Cubiertas de Hierro Forjado”, de W.C. Unwin
(1869), mostraba cémo la estatica grafica domina-
ba el analisis de cerchas (figura 7). Unwin y otros
mostraron también cémo formar alas y plataban-
das para adaptar las vigas a los momentos flecto-
res (figura 8). Otro libro de texto practico intere-
sante es el escrito por el Profesor August Ritter de
la Politécnica de Aix La Chapelle y publicado en
1862. En este libro se facilitan analisis completos
de algunas notables estructuras britanicas de hie-
rro forjado y se tradujo al inglés en
1878. Muchos de los métodos de
los afios 1850 y 1860, aunque per-
fectamente practicables, demostra-
ron ser tediosos hasta que R.H.
Bow introdujo su famosa notacion
en 1873. Este fue exactamente la
clase de método grafico sistemati-
co e infalible que atraia a los inge-
nieros. Ha mantenido su populari-
dad durante muchas generaciones
y hasta hace poco no ha quedado
desfasado por la velocidad del
ordenador.

A pesar de la creciente con-
fianza, los ensayos de carga tarda-
ron en desaparecer. En torno a
1850-60 se seguian utilizando los
ensayos a gran escala aunque,
posiblemente, tanto para satisfacer
a clientes como para asegurarse
los proyectistas. A finales de la
década de 1840, tres de las cer-
chas semicirculares de 47 metros
de luz para la primera estacion de
Lime Street de Liverpool fueron
montadas como una unidad en las

Figura 7 Representacion grafica de fuerzas en celosias (W.C. Unwin 1869)

obras de Turner en Dublin y se
sometieron primero a ensayo de
carga uniforme de casi 2kN/m? vy,
seguidamente, de carga excéntri-
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Figura 8 Representacion en diagrama de la disposicion
de platabandas y cubrejuntas de una viga en
doble “T” para adecuarse al momento flector
(W.C. Unwin 1869)

ca. Esas cerchas tienen una luz récord y era com-
prensible la necesidad de asegurarse.

Las pruebas de las cerchas de 65 m para
la Estacion de New Street de Birmingham (otra

Rodillos en
columnas

l

Fijado
al muro

l

luz récord terminada en 1854) fueron incluso
mas elaboradas, tal como se muestra en la figu-
ra 9. Aparte de someter a ensayo el comporta-
miento de una seccién completa de la cubierta,
cada tirante se sometia a 139 N/mm?2 antes de
montarlo.

Después de 1860, la confianza en el hie-
rro forjado habia aumentado lo suficiente para
obviar los ensayos de incluso estructuras impor-
tantes, aunque continuaban los ensayos en
puentes.

En el contrato para la Estacién de St.
Pancras (terminada en 1868) se estipulaba la
realizacién de ensayos, pero nunca se llevaron a
cabo. La cubierta del Albert Hall (1867-71) se
monto6 en la fabrica de Fairbairn en Manchester
para asegurar el ajuste del conjunto, pero no se

Max. luz de celosia: 64,6m (212 pies)
Espaciado de celosias: 7,6m (24 pies)
Peso aproximado de

cerramientos y correas )
(parte del ensayo de carga): 0,25kN/m

Si se toma el disefio de )

1a carga viva como: 0,75kN/m

>

Max. ensayo de carga = % gg =1 65 x Carga de célculo

Peso de
la propia 15 ton, (0 33kN/m YUD? 15 ton. (UD) 15 ton. (UD)
celosia
2
Ensayo 45 ton (1kN/m )UD 48 ton. l 17 ton. 45 ton. i 11 ton,
de carga 67 ton..(1 SkN/m )UD> 25 (0 2 N 2
90 tan (2kN/m )UD?
Flexién bajo 94mm (max.) 64mm
ensayo de (1in 768) l (en rodillo) 76mm 75mm
carga EE—
Recuperacién Completo Completo Completo

Figura 9 Ensayo de carga a escala real de celosias en vano de cubierta de 65 metros para la estacion New Street,

Birmingham (principios de 1850)

112



JITEA

EL DISENO ESTRUCTURAL ENTRE 1850 Y 1900

someti6 a ensayos de carga. Estos son sélo
ejemplos. Se podrian citar otros para ilustrar el
paso de la intuicién y la verificacion fisica al cal-
culo confiado de las dimensiones.

Una de las razones de este cambio fue,
I6gicamente, el hecho de que el hierro forjado
desplazara a la fundicién. El hierro forjado se
consideraba entonces un material fiable y, con
remaches de resistencia definible, podia consti-
tuir estructuras practicamente sin limite de esca-
la a pesar de las restricciones en las dimensio-
nes de la chapa y los angulares que podian
laminarse. Ademas, y lo mas importante de todo,
para 1850 o antes, se habia convertido en un
material calculable, no sélo para tirantes y piezas
comprimidas, sino también para vigas.

Aunque se trataba principalmente del
triunvirato de Stephenson, Fairbairn vy
Hodgkinson, que establecieron la viga de hierro
forjado remachado, fueron los “elasticistas” de
mediados de siglo como Rankine los que tradu-
jeron este conocimiento a recomendaciones
practicas y mostraron a los ingenieros cémo cal-
cular con él.

Con un mayor conocimiento del compor-
tamiento estructural, y a partir de sensaciones
intuitivas, en aquel momento se pas6é a conside-
rar que la resistencia y la rigidez podian incre-
mentarse por simplificacion de las formas, de
manera que su calculo preciso resultara mas
facil y, por lo tanto, se pudieran obtener dimen-
siones mas economicas.

La realidad del comportamiento conocido
del hierro forjado se limitaba al abanico de ten-
siones dentro del cual se movian los tedricos.
Con una tension de trabajo que por lo general no
sobrepasaba 77 N/mm2 (la cifra del Board of
Trade en Gran Bretafia) no hay duda de que el
hierro forjado se comportaba elasticamente y de
que la teoria de la elasticidad, que se convirtié
en la estrella de los ingenieros en la segunda
mitad del siglo XIX, era totalmente relevante.

La ley de Hooke se mantuvo. El modulo
de Young era una constante. No habia ninguna
necesidad de pensar en coeficientes de seguri-

dad. Habia tensiones de trabajo para controlar el
célculo, incluso si se las seguia llamando defor-
macioén, y habia razones suficientes para sentir-
se confiado.

La tension, tal como la entendemos, no
s6lo habia nacido sino que era el factor de con-
trol de casi todo el proyecto estructural, al menos
en hierro, y el predominio de éste aumentaba alli
donde se requeria un alto nivel de prestaciones.
La teoria elastica, el analisis grafico y la resis-
tencia definida de los remaches eran todo lo que
un proyectista necesitaba para sentirse plena-
mente confiado. En torno a 1850, Gran Bretafia
tenia esa confianza y seguia liderando el campo
de la construccién en hierro aunque, paralela-
mente, se hacia mucho en el resto del mundo,
particularmente en Francia, Alemania y EEUU. A
medida que el siglo avanzaba, la iniciativa se
desplaz6 fuera de Gran Bretafia, pasando a
ingenieros como Moisant (fabrica de Chocolates
Menier) y Eiffel y sus colegas.

La transicion comercial del hierro forjado
al acero, aproximadamente entre 1880 y 1900 ,
permiti6 unas mayores tensiones de trabajo
(generalmente 93 N/mm?2 en lugar de 77 N/mm?2)
y el uso de perfiles laminados de mayor tamafio.
Inicialmente, no tuvo practicamente efectos en el
disefio y en los detalles.

Los pilares de fundicion siguieron utilizando-
se hasta aproximadamente 1890-1900 pero fueron
desplazados primero por el hierro forjado pero,
principalmente, por el acero. Paralelamente se
desarrollaron otros trabajos tedricos sobre el pan-
deo, con férmulas mas avanzadas para las cargas
admisibles. Parece que, entre los ingenieros, la
cuestion del pandeo de las barras y chapas com-
primidas y sigui6 siendo el aspecto menos conoci-
do del disefo estructural durante el siglo XIX.

La intencién de esta lecciéon no es esque-
matizar el desarrollo del conocimiento tedrico, sino
mas bien mostrar como dicho conocimiento se
relacion6 con el ingeniero en la oficina de proyec-
tos. Para seguir con mas detalle el conocimiento
de la flexién, el cizallamiento y la inestabilidad,
deben consultarse los trabajos relacionados en la
Bibliografia Adicional.
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9. ANOTACION SOBRE EL
SIGLO XX

En la primera parte de este siglo, los
mayores avances, tanto en conocimiento tedrico
de las estructuras como en la practica, vinieron
asociados a la industria naval y aeronautica. En
lo referente a puentes, edificios y otras estructu-
ras “pesadas”, los cambios se asociaron directa
o indirectamente, con la soldadura.

La introduccion general de la soldadura
en los afios 30 (con Gran Bretafia a la zaga de
otros paises europeos y EEUU) alter6 radical-
mente las técnicas de trabajo de taller e introdu-
jo la posibilidad de uniones tan rigidas como las
barras que unian. Este desarrollo, a su vez, tuvo
sus efectos en el disefio, especialmente en la
“estructura de pérticos” para los edificios y en la
estabilidad mediante uniones rigidas en lugar de
arriostramiento.

El gran cambio en el célculo se produjo con
la plasticidad al final de los afios 30, aunque la
consideracion de la carga maxima de rotura con el
concepto de rétula plastica tardé algun tiempo en
sustituir a la teoria elastica. De hecho, todavia no
la ha sustituido por completo. Las tensiones admi-
sibles siguen dominando después de un reinado
de casi 150 afios, pero su uso esta en declive.

En el futuro, es probable gue los ingenieros
puedan obtener una mayor eficacia considerando
el comportamiento de “la estructura en su conjun-
to”, incluidos los efectos de los cerramientos y las
paredes divisorias, especialmente para la rigidez.
Este enfoque soélo resulta practicable con ordena-
dores, pero ofrece posibilidades atractivas para
los afios venideros. El inconveniente puede ser
una reduccion de la adaptabilidad. Asimismo, el
conocimiento de los proyectistas debe mantener-
se en linea con la creciente sofisticacion de las
ayudas al disefio que estan a su disposicion.
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10.

RESUMEN FINAL

» Hasta finales del siglo XVIII, las estructuras

se disefiaban esencialmente basandose en
la proporcion.

La intuicion dio paso al calculo para todos
los materiales y la teoria se impuso de
forma creciente en el siglo XIX.

Gran parte de la practica actual en el céalcu-
lo con acero deriva originalmente de la
madera en el siglo XIX. En aquel tiempo el
conocimiento de la fundicion y el hierro for-
jado aumenté mucho sobre la base de los
ensayos de componentes y las cargas de
prueba. A mediados del siglo XIX aparecie-
ron definiciones rigurosas de tensién, defor-
macion, tension de trabajo, carga de prueba
y coeficiente de seguridad y, de forma gra-

dual, los ingenieros aprendieron a calcular
formas estructurales simples sobre la base
del supuesto comportamiento elastico y a
creer en los célculos sin ensayos.

En el siglo XX, los mayores avances en el
conocimiento tedrico de las estructuras se
asociaron a la industria naval y aeronautica.

La introduccion de la soldadura en los afios
30 y el desarrollo de la teoria de la plastici-
dad trajeron cambios importantes en los
proyectos.

Para el futuro, el mayor uso de los ordena-
dores ofrece la posibilidad de obtener
mayor eficacia en las estructuras, conside-
rando el comportamiento de la “estructura
en su conjunto”, incluidos los efectos de los
cerramientos y las paredes divisorias.
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11. BIBLIOGRAFIA ADICIONAL

Aquéllos que deseen profundizar en la forma
en gue la teoria estructural, tal como la cono-
cemos hoy, emergio a finales del siglo XVIIl y
principios del XIX, pueden remitirse directa-
mente a los autores clasicos: Coulomb,
Bernouli, Euler, Navier y otros.

Para tener una vision mas general de la teo-
ria estructural y de como se desarrolld, se
recomiendan los libros siguientes:

1. Timoshenko S P. “History of the Strength of
Materials”, McGraw-Hill, New York, 1953.

2. Todhunter | & Pearson K. “A History of the
Theory of Elasticity and of the Strength of
Materials from Galileo to the Present
Time”, Cambridge University Press; 3
volimenes 1886-93.

3. Charlton T M. “A History of the Theory of
Structures in the Nineteenth Century”,
Cambridge University Press 1982.

4. Mazzolani F. “Theory and Design of Steel
Structures” Chapman & Hall, London.

5. Heyman J. “Coulomb’s Memoir on Statics:
an essay in the history of civil enginee-
ring”, Cambridge University Press 1972.

Para obtener una orientacion sobre la practi-
ca con el hierro y, posteriormente, con el
acero, se publicaron numerosas guias y libros
de texto, especialmente después de 1850.

Tomados como una secuencia, los siguientes
libros dan alguna idea de como se desarrolla-
ron aquellas recomendaciones:

1. Tredgold T. “Elementary Principles of
Carpentry”, London: Taylor 1820.

El principal trabajo britanico sobre el uso
estructural de la madera, publicado por
primera vez en 1820 y reimpreso hasta los
afos 40 del presente siglo. Contiene algu-
nos detalles sobre el uso del hierro con la
madera, en particular para el alargamien-
to y refuerzo de vigas de madera.

. Tredgold T.Tredgold T. “Practical essay on

the strength of cast iron and other metals”,
London: Taylor 1822.

También algunas ediciones posteriores.

. Barlow P. “A Treatise of the Strength of

Timber, Cast Iron, Malleable Iron & Other
Materials”, London: J Weale, 1837.

La edicion de 1837 y las posteriores se
revisaron exhaustivamente y se ampliaron
para tener en cuenta los desarrollos de la
ciencia de la resistencia de materiales en
la era del ferrocarril.

. Unwin W C. “Wrought Iron Bridges &

Roofs”, 1869.

Originalmente, conferencias para el Royal
Engineer Establishment, Chatham.

. Rankine W J M. “A Manual of Civil

Engineering”, London 1859, y ediciones
posteriores.

Los manuales de Rankine marcan el
punto de inflexion, en Gran Bretafia, de la
ingenieria como ciencia fundada en la teo-
ria frente a un arte fundado en la expe-
riencia practica y la observacion.
Resumen y amplian textos teoricos ante-
riores, especialmente sobre la teoria de
las estructuras y la resistencia de materia-
les, y siguieron siendo trabajos de referen-
cia a lo largo del siglo XIX.

. Warren W H. “Engineering Construction in

Iron, Steel & Timber”, Longmans, London
1894.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccidn 2.4.3: Historia del Hierro
y el Acero en Edificios
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Repasar la evolucién en la construccion
de edificios en acero, demostrar como las mejo-
ras en el material y en el conocimiento han per-
mitido mayores logros en términos de altura,
luces libres eficiencia de los edificios.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.4.1: Historia del Hierro y el Acero

en Estructuras

Leccidon 2.4.2: Historia del Disefio en Acero
Leccion 2.4.4: Historia del Hierro y el Acero
en Puentes
RESUMEN

El hierro se utilizé originalmente para los
componentes principales de las estructuras de
edificios con el fin de obtener una construccion
resistente al incendio. Las formas iniciales segui-
an patrones tradicionales pero, gradualmente,
las caracteristicas del hierro, y, posteriormente,
las del acero, se aprovecharon mas. Se conside-
ran varias categorias de edificios: —industriales,
cubiertas de gran luz y edificios de varias plan-
tas. Se destacan las innovaciones técnicas y los
métodos de proyecto significativos.
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1. INTRODUCCION

Aunque la historia del hierro y el acero se
remonta varios cientos de afios atras, su utiliza-
cion en los principales componentes de estruc-
turas de edificios es relativamente reciente. La

Diapositiva 9

Revolucion Industrial trajo consigo tanto los
medios como la necesidad. La fundicién con
coque y la maquina de vapor permitieron incre-
mentar considerablemente la produccion de hie-
rro y fue en los edificios industriales donde mas
se extendid el uso estructural de este material

Diapositiva 8

para sustituir a la madera. Inevitablemente, la
adopcién de un nuevo material es espasmadica
y a veces puede incluso ser poco elegante. El
hierro forjado, por ejemplo, nunca sustituyé com-
pletamente a la fundicion, si no que lo hizo de la
misma forma en que la fundicion sustituy6 a la
madera. Toda evolucién histdrica incluye dis-
continuidades: no es un desarrollo secuencial
uniforme. Para simplificar, esta evolucion histori-
ca se divide segun tipos de edificios: —fabricas y
edificios industriales, cubiertas de gran luz como
conservatorios, estaciones de ferrocarril y salas
de exposicién, y estructuras de varias plantas.
Para cada tipo, se estudia el desarrollo de nue-
vas formas de disefio que aprovechan las mejo-
ras de las caracteristicas de los materiales.
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2. PRIMEROS USOS
ESTRUCTURALES
DEL HIERRO EN EDIFICIOS

El acero, y antes de él el hierro, se han
utilizado en la construccion de edificios durante
mucho tiempo. Sus primeros usos fueron, princi-
palmente, como componentes secundarios
(uniones, tornapuntas y correas) en combina-
ciébn con la madera como material estructural
principal. Ya en el siglo VI, se incorporaron los

Diapositiva 10

Diapositiva 11

tirantes de hierro en las arca-
das principales de Santa
Sofia en Estambul. A menudo,
las bases de las cupulas se
reforzaban con tirantes, como
en el pértico del Panteén de
Paris (1770-72) de Jacques
Germain Soufflot. Sin embar-
go, la primera aplicacién des-
tacable del material fue el uso
decorativo del hierro forjado,
por ejemplo, en rejas, puertas
y balaustradas. Ejemplo nota-
ble de ello son las White
Gates de Leeswood en Clwyd,
Gales (1726) (diapositiva 8).
Thomas Rickman combiné la
utilidad estructural de los pila-
res de fundicién con un orna-
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Diapositiva 12

mento delicado en los frontales
de la galeria y techos de la nave
y corredores de la Iglesia St
George’, Everton, Reino Unido
(1812-14) (diapositiva 9). En
Francia, el arquitecto Henri
Labrouste proyectd dos bibliote-
cas notables. La biblioteca
Sainte Geneviéve (1843-50)
(diapositiva 10) utiliza fundicion
para los pilares y arcos para
soportar la cubierta y el suelo,
mientras que en la Bibliothéque
Nationale (1858-68) (diapositiva
11), se hace el mismo uso deco-
rativo de la fundicion, pero esta
vez en combinacién con hierro
forjado.

Estos y algunos otros
ejemplos tempranos de edificios
publicos que utilizaron hierro
exhibian la estructura en el inte-
rior pero no mostraban signo
alguno de ella al exterior. La
Coal Exchange de J.B. Bunning
en la ciudad de Londres (1849)
incorporaba un atrio de galeria
con estructura de hierro detras
de dos bloques de oficinas,
mientras que la biblioteca Sainte
Genevieve tenia una fachada de
piedra de inspiracién renacen-
tista. Dean y Woodward utiliza-
ron extensamente hierro y vidrio
para su Oxford Museum (1860)
(diapositiva 12), creando un
expresivo interior.
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EDIFICIOS INDUSTRIALES Y FABRICAS

3. EDIFICIOS INDUSTRIALES
Y FABRICAS

La introduccién de componentes de hierro
como elementos estructurales principales es un
proceso relativamente reciente, inspirado por el
deseo de obtener una construccion resistente al
fuego. La construccion anterior con estructura de
madera era siempre vulnerable al fuego, en par-
ticular las fabricas textiles donde se procesaban
fibras de algoddén en una atmésfera grasa ilumi-
nada por velas. A finales del siglo XVIII el hierro
empezaba a sustituir a la madera en la estructu-
ra principal. Inicialmente, esto ocurria sélo en los
pilares, siendo los primeros ejemplos de ello una
fabrica de algod6n en Derby, Reino Unido, y un
almacén en Milford, Reino Unido (1792-93). El
proyectista William Strutt utilizd6 bovedillas de
ceramica en lugar del suelo tradicional de made-
ra. Las bovedillas partian de vigas de madera
chapadas de hierro con un intradés enyesado
para aumentar la resistencia al incendio. Las
vigas se apoyaban externamente en los muros
de albafiileria e internamente en pilares de fun-
dicion.

La siguiente progresion logica era utilizar
hierro en lugar de madera para las vigas. El pri-

mer ejemplo de tal estructura de edificio fue la
Flax Mill de Charles Bage en Shrewsbury, cons-
truida en 1796 (diapositiva 13). La albafileria
externa es portante, pero internamente los pila-
res esbeltos de fundicién soportan vigas de celo-
sia de fundicion cerradas dentro de forjados de
arcos ceramicos. El edificio sigue en pie todavia
hoy, habiéndose utilizado recientemente como
malteria. Las vigas se formaron con dos seccio-
nes, unidas por tornillos, con una base trapezoi-
dal pensada para soportar arcos ceramicos. Su
perfil, que quedaba oculto por la albafileria, se
eleva a medio-vano.

La combinacién de una pared externa
portante de albafiileria y una estructura interna
de hierro se convirti6 en una forma comudn en
Gran Bretafia, en particular para los edificios
industriales, como los edificios Albert Dock de
Liverpool (diapositiva 14). Estos edificios se
construyeron en 1845 y han sido restaurados
recientemente para acomodar oficinas y vivien-
das. Este periodo de la concepcién estructural
en que se utilizaba el hierro se caracterizaba
mas por la evolucion de la forma que por la adop-
cibn de nuevos sistemas revolucionarios. Las
secciones transversales de las vigas evoluciona-
ron primero al perfil en T invertida (el ala inferior

Diapositiva 13
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Diapositiva 14

soportaba el arco) y posteriormente al perfil en I.
Las secciones de los pilares también se altera-
ron. Las secciones cruciformes quedaron des-
plazadas por las secciones circulares huecas

gue podian también acomodar calefaccién por
vapor o desagies de agua de lluvia.

En 1856, se levantaron en Jamaica
Street, Glasgow, los almacenes Gardener (dia-
positiva 15), unos elegantes almacenes de mue-
bles. Este edificio utilizaba un sistema de estruc-
tura de fundicion patentado por un fundidor local,
Robert McConnel, para la fachada, pero el siste-
ma de forjados se basaba en una estructura de
madera. El sistema estructural permitié una rica
expresion del ventanal y era similar en esencia al
que se utilizé primero en St Louis, EEUU.

El primer edificio con una verdadera
estructura rigida de hierro, sin ninguna utilizacion
estructural de albafileria portante, fue el Boat
House de Greene realizado en 1858 (diapositiva
16) en los astilleros de Sheerness, Reino Unido.
Este edificio era de cuatro plantas, con estructu-
ra de tres naves de 64 m por 41 m por 16 m de
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Diapositiva 15
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alto. Las vigas principales son de hierro forjado
remachado, con una luz de 9 m. Las vigas
secundarias son de fundicion, con una luz de 4
m. Los soportes de las esquinas son tubos de
fundicion y se utilizan como bajantes de aguas,
mientras que el resto son de perfil en H. La
estructura no so6lo soportaba la totalidad de las
cargas verticales, sino que ademas proporciona-
ba la estabilidad lateral.

Diapositiva 16

En Francia, el primer edificio totalmente
entramado fue la fabrica de Chocolates Menier
(diapositiva 17) en Noisiel-sur-Marne, finalizada
en 1872. La caracteristica mas distintiva de este
edificio, construido sobre el rio Marne que pro-
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Diapositiva 18

porcionaba la energia a su maquinaria, es el
arriostramiento en cruz de S.Andrés tan elegan-
temente expresado en el exterior (diapositiva
18). Este arriostramiento proporciona la rigidez
lateral necesaria a la estructura esbelta de hierro
forjado, y los muros con relleno decorativo de
ladrillo no tenian ninguna funcion estructural.

Diapositiva 17
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Diapositiva 19

Diapositiva 20

En Alemania, Bruno Taut utilizé un poértico
metalico octogonal para soportar una esfera de
color dorado en su proyecto de pabell6n de la
Feria de Leipzig (1913) y Peter Behrens disefi
un arco de acero de tres rétulas para la sala de
turbinas de AEG en Berlin (1909) (diapositiva
19).

La introduccién de sistemas de arriostra-
miento liberd a la estructura de su dependencia
de los muros de albanileria para la estabilidad y
empezaron a utilizarse otros materiales. La
chapa ondulada, ancestro de la chapa de acero
perfilada de hoy (diapositiva 20) se patentd en
1829. La conformacién del hierro en chapas
finas con ondulaciones para darle rigidez fue
idea de Henry Robinson Palmer, que trabajé
para la London Dock Harbour Company. Las
chapas onduladas eran fabricadas por Richard
Walker y se utilizaban en edificios de depdésitos y
en almacenes en los muelles.

La combinacién de portico metalico y
cerramiento ligero ha seguido siendo una solu-
cion popular para los edificios industriales.
Muchas de las formas estructurales se han
desarrollado para crear vanos de cubiertas
mayores Yy, aqui, el desarrollo histérico se fusio-
na con el de otros tipos de edificios.
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4. CUBIERTAS DE GRAN LUZ

Los desarrollos en la construccién de
puentes de hierro fueron paralelos a los de las
formas de cubiertas de gran luz. En 1786, Victor
Louis disefid6 una cubierta de arco con tirante
utilizando hierro forjado con una luz de 21 m
sobre el Theatre Francais. Introdujo muchas
caracteristicas sofisticadas como la conforma-
cion de elementos trabajados en taller para dar
mayor resistencia a la flexién y al pandeo y obte-
ner una forma que era elegante y audaz: cuali-
dades que caracterizaron a las estructuras de
hierro francesas durante mas de un siglo desde
entonces.

Muchas de las primeras estructuras de
hierro de luz libre tomaron prestadas ideas y
principios de la construcciéon contemporanea de
albadileria y madera, como el arco de piedra, en
el que se basaron muchos puentes de fundicion.
A menudo, estructuras de hierro de forma similar
sustituian a estructuras de madera destruidas por
el incendio. Ejemplos de ello son la cupula del
Granary de Paris (destruida por el fuego en 1802
y sustituida en 1811) y la cubierta de la Catedral
de Chartres (1836) (diapositiva 21). Aqui, Emile
Martin utilizé fundicién para los pérticos curvos
de la cubierta en arco, pero los tirantes en el
arranque eran de hierro forjado. La cubierta tiene
una luz de 14,2 m con una altura libre de mas de
10 m desde la boveda hasta el vértice.

r

Diapositiva 21

Diapositiva 22

En la primera mitad del siglo XIX se cons-
truyeron numerosas estructuras innovadoras de
hierro en Francia, donde el conocimiento técnico,
pedagégico y cientifico
era el mas avanzado. El
hierro forjado se utilizé
para otras estructuras de
cubiertas de gran luz en
Francia, como La Bourse
(1823) (diapositiva 22).
Es interesante sefialar
que, en Gran Bretafa, la
fundicién seguia siendo
el material preferido para
los edificios construidos
durante el mismo perio-
do, por ejemplo, los forja-
dos del Palacio de
Buckingham vy los forja-
dos y cubierta del British
Museum.
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Diapositiva 23

Tanto en Gran Bretafia como en Francia,
el hierro y el vidrio se combinaban en la cons-
truccion de numerosos invernaderos y conserva-
torios, ya que las barras esbeltas para lucerna-
rios hacian del hierro un material ideal. Ejemplos
tempranos de ello son un invernadero de palme-
ras en Bicton, Devon (1816) (diapositiva 23) en el
que se utiliza un sistema de barras de hierro for-
jado para lucernarios ideado por Loudon. Este
sistema establecié una pauta para la construc-
cion de invernaderos y un ejemplo posterior es la
Palm House de Turner y Burton en Kew (1847)
(diapositiva 24), que utiliza estructura metalica
curvada. Ambos ejemplos han sido restaurados
recientemente. El dltimo tiene 110 m de largo,
con una luz libre maxima de 15,2 m y una eleva-
cién de 19 m en su centro. La estructura de los
nervios principales es de vigas curvas de hierro
forjado, como las utilizadas en la construccion de
las cubiertas de los buques. Las correas, también
de hierro forjado, estan formadas por barra ten-
sada que pasa por el interior de un tubo entre los
nervios. La decision de sustituir la fundicién por
hierro forjado redujo substancialmente el peso de
la estructura y permitié una mayor penetracion de
luz en el edificio, una consideracién muy impor-
tante en la construccion de invernaderos.

Se utilizaron formas similares para cons-
truir cubiertas de luz muy grande sobre estacio-

nes de ferrocarril. Se cree que la cubierta de la
estacién de Euston (1835-39), formada por dos
tramos de 13 m apoyados en pilares esbeltos de
fundicién, es el primer ejemplo de construccién
de cercha de cubierta toda de hierro. El proyec-
tista, Charles Fox, trabajando a las 6rdenes de
Robert Stephenson, utilizé perfiles laminados en
T de hierro para los cabios y los elementos a
compresion y barra laminada para los elementos
a traccion. Las uniones se realizaron forjando y
perforando los extremos de las barras para ator-
nillarlas, utilizando chavetas para su ajuste. Sin

Diapositiva 24
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embargo, un accidente en esta estacion, en el
que un tren descarrilado demolié un pilar interno
causando el colapso parcial de la cubierta, hizo
ver la necesidad de vanos de luz libre. Ejemplos
notables de ello son Liverpool Lime Street de
Turner, con una luz de 47 m (1849) y St Pancras
de Barlow, con una luz de 73m (1868) (diapositi-
va 25).

Diapositiva 25

En Liverpool Lime Street la estructura
tomé la forma de cerchas curvadas, uniones

deslizantes en los apoyos, evitando que los
esfuerzos laterales se transmitieran a los apoyos
y, por ende, evitando el arqueo. La construccion
de la cubierta se terminé en 10 meses. Por el
contrario, en la estacion de St Pancras se utilizd
un arco de celosia con los esfuerzos horizonta-
les en el arranque contenidos por tirantes situa-
dos debajo del nivel de la plataforma. Es intere-
sante sefialar que muchos de los
disefios de estas estructuras de
cubiertas de gran luz se consideraban
tan innovadores que las compafiias de
ferrocarriles exigian ensayos a escala
real para demostrar su integridad.

En Francia, Camille Polonceau
desarroll6é un sencillo sistema de cer-
chas en celosia en el que se utilizaba
hierro, a veces combinado con made-
ra. Este sistema se utiliz6 ampliamen-
te en varios tipos de edificios, inclui-
das las cubiertas sobre el ferrocarril
Paris-Versailles (1837). Estas cerchas
tenian elementos principales de
madera, barras comprimidas de fundi-
cion y tirantes de hierro forjado.

El Crystal Palace de Paxton
(1851) (diapositiva 26) fue otra estructura notable
construida durante este periodo. Su disefio para la
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Diapositiva 26
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Diapositiva 27

sala de exposiciones fue un edificio rectangular de
564 m de largo por 22 m de ancho y con una altura
maxima de 32 m. Estaba formado por una estructu-
ra de pilares de fundicion con cerchas de fundicion
y hierro forjado unidas mediante elementos de hie-
rro forjado y madera. No obstante, gran parte del
meérito de esta estructura corresponde a los contra-
tistas de carpinteria metélica Fox Henderson & Co.
Fueron los responsables del analisis estructural, los
planos de trabajo y la construccion, aportando su
experiencia en puentes, cubiertas de astilleros y edi-
ficios prefabricados para permitir la ejecucion del
edificio en un plazo de cuatro meses. Otros impor-
tantes edificios realizados por ellos son los hanga-
res para trenes en Paddington (1851-54) y
Birmingham New Street (1854).

En Francia, una de las salas de exposi-
cion mas espectaculares, la Galerie des
Machines (diapositiva 27) se construy6 para la
exposicion de Paris de 1889. Fue del arquitecto
Dutert, cuya idea fue cubrir la sala de 420 m de
largo por 110 m de ancho con un solo vano. En
colaboracién con los ingenieros Contamin,
Pierron y Charton, desarroll6 el pértico de acero
cerchado de tres rétulas, con una altura de 43 m
en su vértice. Al igual que la torre Eiffel (diaposi-

tiva 28), se construyé a partir de numerosos per-
files y chapas remachados en forma de cercha.
Las correas también estaban construidas en
celosia. La envergadura del detalle era enorme.

En EEUU la cercha de hierro gan6 también
aceptacion, siendo un ejemplo temprano de ello la
Biblioteca del Congreso en el edificio del Capitolio,
Washington (1854). Sin embargo, fue la emergencia
de las industrias de produccion en masa de los afios
20 y sus plantas de fabricacion altamente desarro-
lladas las que proporcionaron oportunidades de
nuevas formas estructurales, de las que Albert Kahn
fue pionero. Las necesidades de flexibilidad en la
produccién dictaron edificios industriales de gran
luz. La construccion de cerchas de celosia de gran
altura se habia utilizado durante algin tiempo en
proyectos de puentes y Kahn la adopté en muchos
de sus edificios. En las zonas de produccion se pro-
porcionaba luz natural adoptando una forma de
cubierta en diente de sierra. Con ello, mejoraba la
iluminacién en comparacion con las formas de

Diapositiva 28
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cubierta con luz del norte, pero evitando un calen-
tamiento excesivo.

Algunos ejemplos de esta forma de cons-
truccién son el taller de prensa de Chrysler en
Detroit (1936) y la Planta de Montaje de la Glenn
Martin Aircraft Company en Baltimore (1937).
Cerchas de 9 m de altura con una luz de més de
90 m proporcionaban una superficie de planta
sin columnas de 150 m por 100 m. La luz de la
cubierta en diente de sierra se conseguia conec-
tando alternativamente entre los cordones supe-
riores e inferiores de las cerchas.

A medida que los vanos aumentaban, la
estabilidad lateral de las cerchas se hacia mas

critica. Esto se compensé utilizando cerchas tri-
dimensionales de seccidn rectangular o triangu-
lar. La tendencia hacia vanos mayores condujo
al desarrollo de la construccion en estructura tri-
dimensional, que permitié6 aprovechar la capaci-
dad de tales estructuras para soportar luces en
dos direcciones. De hecho, el origen de su desa-
rrollo se encuentra en el trabajo de Alexander
Graham Bell a principios del siglo XX. No obs-
tante, el primer sistema disponible a nivel comer-
cial, el sistema MERO, no se introdujo hasta la
década de 1940. Esta forma estructural ha
demostrado ser un método popular para cubrir
muy eficazmente grandes luces y se han desa-
rrollado otros sistemas comerciales que contind-
an utilizandose en la actualidad.
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5. ESTRUCTURAS DE EDIFICIOS
DE VARIAS PLANTAS

Del mismo modo que el hierro se hacia
mas popular como material estructural para los
edificios industriales y las cubiertas de gran luz,
se utilizaba también cada vez mas para la cons-
truccién de edificios de varias plantas. Fue en
Norteamérica y, en particular, Chicago, donde
tuvo lugar la mayor parte del desarrollo. Dos
influencias importantes fueron la necesidad de
construir mas alto para paliar la superpoblacién
crénica de las ciudades de la época, y el terrible
incendio de 1871 que devastdé completamente el
barrio comercial de Chicago. Otro elemento vital
del desarrollo de las construcciones altas fue la
introduccidn de los ascensores de pasajeros por
Elisha Otis en 1853.

Al igual que en el desarrollo de los edifi-
cios industriales, los cambios en la forma de
construccion tuvieron lugar en varias fases. En la
década de 1860, los pilares de fundicion y las
viguetas de hierro forjado se utilizaban frecuen-
temente para apoyar suelos de arco ceramico,
pero la obra portante de fabrica externa seguia
soportando una gran parte de las cargas vertica-
les y proporcionando estabilidad lateral. El edifi-
cio First Leiter de William le Baron Jenney (dia-
positiva 29), finalizado en Chicago en 1879, es,
basicamente, un hibrido, con vigas secundarias
de madera, vigas principales de hierro forjado,
pilares de fundicion (internos) y pilas de albafii-
leria en el perimetro.

Antes de su uso generalizado en edificios
comerciales, las estructuras altas de hierro
empezaron a aparecer hacia finales del siglo
XIX. Quizéa la méas famosa sea la Torre Eiffel, que
sigue siendo uno de los simbolos mas emble-
maticos de la construccion en hierro. Construida
como monumento temporal para coronar la
Exposicion de Paris de 1889, con 300 m era la
estructura mas alta de su tiempo (aunque se
habian propuesto otras torres similares de fundi-
cion ya en 1833). De hecho, el disefio de la torre
fue desarrollado en un principio por Koechlin y
Nougier, dos ingenieros que trabajaban en la ofi-
cina de Eiffel. Un arquitecto, Sauvestre, que tam-
bién trabajaba para Eiffel, efectu6 modificacio-

nes importantes que incluian unir el primer nivel
y los cuatro montantes principales con arcos
monumentales. Eiffel, sin embargo, asumi6 la
responsabilidad de su construccion.

Diapositiva 29

Otras estructuras notables de este tipo
son la Latting Observatory Tower (1853) y la
Estatua de la Libertad (1886), ambos en Nueva
York.

Hasta aproximadamente 1880, en EEUU,
no se tuvo plena conciencia del potencial de las
vigas de hierro y acero, y estos materiales se
convirtieron en materiales habituales para edifi-
cios altos. Las ventajas de una estructura porti-
cada pueden observarse comparando la albani-
leria portante del Monadnock Building, Chicago
(1885) con el segundo Monadnock Building fina-
lizado en 1891 con una estructura metalica. Los
muros del primer edificio tenian un espesor de
4,5 m en su base. Sin embargo, tan tarde como

132



Bi...

ESTRUCTURAS DE EDIFICIOS...

en 1890, se utiliz6 albafileria portante para el
Edifico Pullitzer, Nueva York, con muros de 2,7 m
de espesor.

5.1 Construccion de forjados

Se acepto que sustituir la madera por hierro
0 acero no era la respuesta completa para la segu-
ridad contra incendios, ya que las vigas de hierro
sin proteger perderian su resistencia a altas tem-
peraturas y los pilares de fundicién podian fallar al
enfriarse repentinamente con el agua de las man-
gueras contra incendios. Era necesario, por tanto,
alguna forma de proteccion adicional contra el
incendio. Esta necesidad quedd claramente
demostrada por una estructura de edificio revesti-
da de yeso, que sobrevivié al incendio de Chicago.

Los métodos de construccion de bovedilla
utilizados anteriormente para los edificios indus-
triales eran muy inadecuados para resistir al
incendio, debido en parte a su peso y en parte
porgue el ala inferior de la viga de hierro quedaria
expuesta en caso de incendio. Los suelos cerami-
cos, en los que bloques huecos de ladrillo forma-
ban “arcos planos” para cubrir el vano entre las
alas inferiores de las vigas, solucionaron ambos
problemas. Un ejemplo temprano de esta forma
de construccién de forjados es el Tribune Building
de 7 plantas en Nueva York (1869) que fue tam-
bién uno de los primeros edificios en incorporar un
ascensor de pasajeros. Se desarrollaron varios
sistemas basados en este principio. Los bloques
se disponian para que sobresalieran por debajo
del ala inferior de la viga, que se protegia contra
el incendio proyectando alas de terracota o con
listones de recubrimiento de terracota apoyados
en pequefias puntas. Los acabados de los forja-
dos eran de baldosas ceramicas o de hormigén y
Su peso era de aproximadamente la mitad del de
los forjados de arcos de hormigén y ladrillo. Esto
suponia una reduccién significativa del peso pro-
pio de la estructura y, por ende, de la carga que
debian soportar los muros, pilares y cimientos, lo
cual era de particular importancia dadas las malas
condiciones del subsuelo de Chicago.

Se desarrollaron otros sistemas de forja-
dos en los que se utilizaba metal estirado como

encofrado permanente, pero estos sistemas
requerian falsos techos. En 1846 se laminé la
primera viga de hierro en Francia, con el consi-
guiente desarrollo en sistemas de forjados, como
el Sistema Vaux y el Sistema Thuasne. Estaban
formados por vigas de hierro forjado con una dis-
tancia entre ejes de aproximadamente 600-900
mm, unidas mediante barras de hierro con un
falso techo grueso (70 mm) de yeso cubriendo la
parte inferior de la viga. En Gran Bretafia, los for-
jados de “viguetas forradas”, formadas por vigue-
tas poco separadas con piezas moldeadas de
hormig6n entre ellas, se hicieron comunes en la
primera parte del siglo XX. En muchos aspectos,
estos forjados pueden considerarse los precur-
sores de los sistemas de forjados de hormigén
armado y mixto que se utilizan en la actualidad.

5.2 Vigas y pilares

En un principio, las vigas de hierro de los
forjados eran celosias, armadas mediante rema-
chado de pequefios elementos de fundiciéon o
hierro forjado. Estas viguetas eran de canto rela-
tivamente grande y, por lo general, su disposi-
cion se planificaba de forma que pudieran incor-
porarse dentro de los tabiques. Hasta mucho
después no fue posible laminar vigas de ala
anchas, lo que permitié una construcciéon menos
gruesay, por ende, una mayor libertad en la dis-
tribucion.

Los pilares de fundicién siguieron siendo
populares durante algin tiempo. Hasta que no se
admitio la necesidad de la resistencia a la flexion
en los pilares para soportar las cargas excéntri-
cas, no se adoptaron ni el hierro forjado ni, pos-
teriormente, el acero. Al igual que las vigas, en
un principio los pilares se formaban remachando
varias secciones pequefias para formar una sec-
cién con una resistencia a la flexion similar en
ambos ejes.

5.3 Construccion de porticos

El primer paso hacia una forma de cons-
truccion totalmente porticada fue la introduccion
de pilares dentro o adheridos a los muros exte-
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riores, de modo que la fabrica solamente sopor-
tara su propio peso y ninguna de las cargas del
forjado. Hasta que el portico soportd no soélo las
cargas del suelo, sino también el muro exterior,
la altura de construccion no dej6 de estar limita-
da por la capacidad del muro para soportar su
propio peso. Esta disposicién resolvié también el
problema del diferencial de dilatacion térmica
entre la fabrica de albafiileria y el hierro.

El edificio de 10 plantas Home Insurance
de Jenney, Chicago (1885) se considera el pri-
mer edificio totalmente porticado que adoptd
esta forma de construccion y, por ello, fue el pri-
mer rascacielos reticulado. Los pilares de fundi-
cion soportan vigas de hierro forjado en plantas
inferiores y vigas de acero Bessemer por encima
de la sexta planta. La estructura estaba total-
mente protegida contra el incendio mediante
albanileria y baldosas de arcilla refractaria. Las
paredes exteriores eran soportadas por angula-
res unidos a las vigas de los dinteles de lo hue-
cos de las fachadas, aunque este detalle no salié
a la luz hasta la demolicion del edificio en 1931.

Otro ejemplo temprano es el Tower
Building de 11 plantas de Nueva York, disefiado
por Bradford Lee Guilbert en 1887 para un solar
muy estrecho. Los muros portantes de albaiiile-
ria hubieran sido tan gruesos en su base que no
habria quedado espacio Uutil.

5.4 Estructuras arriostradas para
carga de viento

Aunque estos desarrollos condujeron a
sistemas de porticos estructurales pensados
para soportar toda la carga vertical, incluido el
peso propio de las paredes exteriores, la estruc-
tura seguia dependiendo de las paredes para la
estabilidad lateral. El arriostramiento transversal
utilizado en el exterior de la fabrica de chocola-
tes en Noisiel-sur-Marne se consideré en gene-
ral inapropiada para edificios comerciales y la
rigidez de las uniones utilizadas en el Crystal
Palace para dar estabilidad se consider6 inade-
cuada para las demandas mas onerosas de los
edificios de gran altura.
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Diapositiva 30

El primer Monadnock Building, aunque
construido con albanileria portante, utilizaba una
combinaciéon de arriostramiento de pértico y
paredes transversales de fabrica. Muchos otros
edificios utilizaron una combinacién de métodos.

El Manhattan Building de 16 plantas de
Jenney en Chicago (1890) fue el primero con un
portico arriostrado de contraviento. Esta estruc-
tura estaba formada por una combinacién de
arriostramiento porticado y barras diagonales de
hierro forjado tensadas mediante tensores. Este
edificio sugiere un comentario interesante sobre
los costes relativos de materiales en aquel tiem-
po. El acero sélo se utilizaba para las vigas prin-
cipales debido a su alto coste; para las vigas
secundarias se utilizaba el hierro forjado y para
los pilares la fundicion.

El Masonic Temple de 22 plantas de
Burnham y Root (1892) estaba arriostrado con
barras diagonales de hierro forjado situadas en
las paredes transversales, mientras que el
Colony Building (1894) utilizaba porticos para la
estabilidad.
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Diapositiva 31

La eliminacion de la dependencia de la
albafiileria externa para proporcionar estabilidad
lateral cre6 nuevas oportunidades para el trata-
miento de la fachada y los arquitectos emplearon
varios enfoques. Los suelos de la planta inferior
tenian a menudo una forma ligera para acomo-
dar tiendas, mientras que las plantas superiores
de oficinas tenian una forma tradicional pesada.
El Guaranty Building (1895) y el Stock Exchange
Building (1894), ambos de Adler y Sullivan, y el
grupo de edificios Gage (1896/8) de Holabird y
Roche (diapositiva 30) son tipicos de este enfo-
gue. Una de las expresiones mas sencillas, pero
logradas, de pértico estructural de la época es la
tienda Carson Pirie Scott de Sullivan (904) (dia-
positiva 31). No obstante, eran posibles formas
mas aventuradas y los miradores , soportados
por pérticos en voladizo desde las vigas de los
dinteles se convirtieron en una caracteristica fre-
cuente como medio de obtener luz en las plantas
superiores. Esta caracteristica quiz4 se vea
mejor en el Reliance Building de 1894 (diapositi-
va 32), en el que se utilizd un cerramiento cera-
mico sobre el pértico para dar ligereza a la
forma. Proyectado por Burnham y Root, constitu-
ye un ejemplo notable de edificio esbelto reticu-
lado y acristalado. El portico metélico por encima
de la primera planta se monto en poco mas de
dos semanas y el recubrimiento externo se com-
pletd en seis meses.

La mayor resis-
tencia del acero en
comparacion con el hie-
rro permitié conseguir
mayores alturas 'y
luces, pero resultaba
relativamente caro, por
lo que solo sustituy6 a
la fundicion y el hierro
forjado de forma gra-
dual, como se observa
en el Manhattan
Building. El primer edifi-
cio todo de acero fue el
2nd Rand McNally
Building de Chicago,
construido en 1889-90
y demolido en 1911.
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Diapositiva 32
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6. EVOLUCION DEL DISENO DE
EDIFICIOS CON ESTRUCTURA
DE ACERO

En Europa, con el cambio de siglo, la evo-
lucién tuvo menos que ver con los altos edificios
de muchas plantas, pero, particularmente en
Francia, se hizo un uso imaginativo de la expre-
sion del nuevo material estructural,. El bloque de
oficinas de Chedanne en 124 Rue Reaumur,
Paris (1904) (diapositiva 33) es quiza el primer
ejemplo de verdadera fachada de varias plantas
con estructura de acero. En Bélgica, también,
Horta utiliz6 ampliamente el hierro y el acero, por
ejemplo en los patios de luces que introdujo para
la iluminacién de las zonas oscuras de sus edifi-
cios en Bruselas, como el Hotel Solay (1894). Lo
utilizé también en las elevaciones y el interior de
la Casa del Pueblo. Otros lo utilizaron de una
forma altamente decorativa, como por ejemplo
en el puente, las entradas, los pabellones y mar-
quesinas de los nuevos ferrocarriles en Paris y
Viena. Un ejemplo notable lo constituye la esta-
cion de Karlsplatz (1898) de Otto Wagner (dia-
positiva 34). El mismo arquitecto combiné el

Diapositiva 33

vidrio y el hierro con un éxito considerable en la
Caja Postal de Ahorros, también en Viena (1906)
(diapositiva 35).

Diapositiva 34

El primer edificio distintivo con estructura
de acero en Gran Bretafia fue el Hotel Ritz (dia-
positiva 36) de Londres, proyectado por Mewes,
Davies y Sven Bylander. Los pilares principales
eran de secciéon en cajon de acero, formado
uniendo dos perfiles en U, ala con ala, con presi-
llas. Los cimientos tenian forma de emparrillado
de acero envuelto en hormigén, un sistema inu-
sual fuera de EEUU. Los forjados ignifugos eran
de un sistema patentado consistente en dos
losas de hormigén formando un suelo superior y
un revestimiento plano debajo de vigas de acero.
La gran luz libre sobre el restaurante requeria el
uso de celosias de acero. La proteccion contra el
incendio del acero se obtuvo en toda la estructu-
ra recubriendola con hormigén u otro material
incombustible. El atractivo del uso del acero pro-
cedia de su velocidad de ejecucién comparada
con la de las formas tradicionales, aun cuando
los reglamentos de construccidon vigentes en la
época exigian que las paredes exteriores tuvie-
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Diapositiva 35

ran un espesor de 775 mm. Asi, al igual que
muchos de sus predecesores con estructura de
hierro, el edificio no muestra nada de su estruc-
tura porticada sino que tiene el aspecto de una
obra con muros portantes de fabrica.

La posterior relajacion de los reglamentos
de construccién permitieron la construccion de
paredes mas finas y los proyectistas empezaron

LT

Diapositiva 36

a dejar a la vista la estructura porticada, como en
la Kodak House (1911) (diapositiva 37) de Sir
John Burnet y Heal (1916) de Smith y Brewer,
con Sven Bylander como ingeniero.

\ i
mEH M OH

fi) AL

Diapositiva 37
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Diapositiva 38

Diapositiva 40

En EEUU los edificios se hicieron todavia
mas altos y los arquitectos utilizaban varios méto-
dos de disefio/estilisticos para romper con su aus-
teridad, como el medievalismo romantico tipificado
por el edificio Woolworth de 52 plantas (1913) (dia-
positiva 38) y los estilos Gotico y Art Nouveau de la
Tribunal Tower de Chicago (1922) (diapositiva 39).
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Diapositiva 39 Diapositiva 41
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Diapositiva 42

En los
afios siguientes
tuvo lugar una
carrera para esta-
blecer récords de
altura, como el
primer edificio de
la Chrysler de
320 m de altura
(diapositiva 40),
con su famoso
pinéculo revestido
de acero inoxida-
ble, y el Empire
State Building
(1930) (diapositi-
va 41), que toda-
via ostenta el
récord de veloci-
dad de construc-
cién, que en una
etapa lleg6é a ser

Diapositiva 43

de una planta al dia. La RGA Radio Tower de 70
plantas (diapositiva 42) que formaba parte del
Rockefeller Center (1939) es notable, ya que
representé el primer desarrollo en el que un ras-
cacielos se proyectdé como parte integral de un
grupo de edificios, en lugar de una estructura
independiente.

Mientras tanto, en Europa, las alturas de
construccion seguian siendo modestas. En 1928
se construyé el Empire Theatre, Leicester
Square de Londres, con casi 4000 butacas. Se
utilizd una estructura de acero para cubrir una
luz de 36 m sobre el auditorio, para soportar una
galeria con salones de té. El suelo de la galeria
se apoyaba sobre vigas de acero colocadas en
una disposicidn escalonada. Otros edificios nota-
bles construidos durante la década de 1930 son
el pabellon de la Warr en Bexhill-on-Sea (diapo-
sitiva 43), la primera estructura toda de acero
soldado en Gran Bretafia, y los Grandes
Almacenes Simpson en Piccadilly, Londres (dia-
positiva 44). Fue el primer edificio con una facha-
da completamente libre, utilizando una viga
Vierendeel a todo lo ancho de la fachada.
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Diapositiva 44

En Francia, Jean Prouvé fue pionero en
muchas nuevas aplicaciones y desarrollos técni-
cos en el uso del acero. Formado como herrero
y especializado en muebles de metal en su fabri-
ca de Nantes, colabor6 con numerosos arquitec-
tos de primera linea para la realizacion de cerra-
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Diapositiva 45

mientos, muchos de ellos en acero conformado
en frio. La Maison du Peuple en Clichy, Paris
(1939) es uno de sus trabajos mas famosos, en
el que utilizé componentes estampados de
acero, no so6lo para el cerramiento, sino también
para ventanas, suelos, tabiques y escaleras (dia-
positiva 45).

Después de un periodo de calma en la
construccién en acero, debido a la escasez de
material como resultado de la Segunda Guerra
Mundial, los estilos arquitecténicos evoluciona-
ron. En ellos ocupd un lugar destacable la
influencia de Mies van der Rohe y su utilizacién

Diapositiva 46
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de una fachada compuesta por
unidades prefabricadas y sus-
pendidas delante del pértico
estructural. Los primeros ejem-
plos son el lllinois Institute of
Technology (1950) (diapositiva
46), los apartamentos Lake
Shore Drive (1951) (diapositiva
47) y el Lever Building de
Nueva York (1953) (diapositiva
48). Este nuevo enfoque aho-
rraba espacio y peso y acele-
raba la ejecuciéon, al tiempo
gue permitia dar al vidrio y al
metal una expresion totalmen-
te visual. Uno de los ejemplos
mas conocidos es el Seagram
Building de color bronce
(1957) (diapositiva 49).

La evolucion de las for-
mas y el aumento de la altura ha
continuado y estos desarrollos
Diapositiva 47 se relacionan en el grupo 14.

Diapositiva 48 Diapositiva 49
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7.

RESUMEN FINAL

La utilizacion del hierro y el acero en los
componentes principales de estructuras de
edificios es relativamente reciente. La adop-
cion de estos nuevos materiales fue espas-
modica, en lugar de ser un desarrollo
secuencial uniforme.

Un repaso historico de la introduccién de
estos materiales puede ilustrarse con los
diferentes tipos de edificios: fabricas y edifi-
cios industriales, cubiertas de gran luz y
estructuras de varias plantas.

Las primeras aplicaciones del hierro fueron
como componentes secundarios: uniones,
soportes y correas. Los tirantes de hierro se
incorporaron en cuUpulas renacentistas. La
fundicién y el hierro forjado se adoptaron de
forma gradual en estructuras en el siglo
XVIII.

Los elementos estructurales principales de
hierro se introdujeron en un principio para
obtener construcciones resistentes al incen-
dio, especialmente en fabricas.

Los desarrollos en la construccion de puen-
tes de hierro en el siglo XVIII se reflejaban
en las formas de cubiertas de gran luz.

En el mismo periodo, el hierro se utilizo de
forma creciente en la construccion de edifi-
cios de varias plantas. Hacia finales del
siglo XIX empezaron a aparecer las estruc-
turas porticadas altas de hierro.

Era necesaria alguna proteccion adicional
contra el incendio, ya que las vigas de hie-
rro no protegidas podian perder su resisten-
cia a temperaturas altas y los pilares de fun-
dicion podian fallar al enfriarse
repentinamente con el agua de las man-
gueras utilizadas contra los incendios.

La introduccioén de la forma de construccion
totalmente porticada soportando las cargas
del suelo y la pared exterior eliminé la limi-
tacion de altura resultante de la necesidad
de que la pared soportara su propio peso.
El arriostramiento liber6é a la estructura de
su dependencia de la fabrica exterior para
proporcionar estabilidad lateral. Estas
estructuras construidas hacia finales del
siglo XIX'y principios del siglo XX aumenta-
ban progresivamente en altura.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccidn 2.4.4: Historia del Hierro
y el Acero en Puentes
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Repasar el desarrollo de la construccion
de puentes de acero, demaostrar cémo los per-
feccionamientos de los métodos y el entendi-
miento del comportamiento estructural han per-
mitido una mayor eficiencia y luces mayores.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.4.1: Historia del Hierro y el Acero
en Estructuras

Leccion 2.4.2: Historia del Disefio en Acero

Leccion 2.4.3: Historia del Hierro y el Acero

en Edificios

RESUMEN

La historia de los puentes en todo el
mundo se utiliza para ilustrar los desarrollos de
la ingenieria estructural. Se consideran tres cate-
gorias de puentes: arcos, estructuras de vigas y
puentes colgantes. Se consideran brevemente
los antecedentes de la construccion en obra de
fabrica y madera, mostrando como estas formas
antiguas se han adaptado para aprovechar las
caracteristicas del hierro primero y, luego, del
acero. Se destacan las innovaciones técnicas
significativas en relacién con materiales, méto-
dos analiticos y conceptos de proyecto. Se
comentan algunos fallos notables y las lecciones
que cabe extraer de ellos.
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1. INTRODUCCION

La historia de los puentes es el campo
que mejor ilustra el progreso de la ingenieria
estructural desde la antigliedad hasta el presen-
te siglo. En particular, el desarrollo de los puen-
tes de acero discurre paralelamente al progreso
del andlisis estructural, la teoria de la resistencia
de materiales y los ensayos de materiales,
impulsados todos ellos por la necesidad de rea-
lizar puentes con mayores luces y construir de
forma més econdmica con nuevos métodos de
construccion. Fortuitamente, la mecanica y las
matematicas alcanzaron el umbral de la ingenie-
ria moderna justo cuando se desarrollaba la tec-
nologia del acero en la construccion.

Sin embargo, en la época en que el nuevo
material, el hierro, y posteriormente el acero,
estaba listo para ser utilizado en estructuras
mayores, ya existia una tecnologia altamente
desarrollada en la construccién de puentes, con-
cretamente los puentes de madera y los puentes
de piedra. Durante los afios 1750-1770, aproxi-
madamente, un nuevo método de fundiciéon al
coque producia mayores cantidades de hierro a
un coste que establecio la base para la aplica-
cion del hierro en la préactica ingenieril.

Es importante mencionar que las tecnolo-
gias de construccion de puentes en aquel tiem-
po se basaban en la intuicién individual de des-
tacados “maestros” y en la experiencia
transmitida a través de generaciones, mas que
en reglas mecanicas y matematicas. En la anti-
guedad, la importancia de preservar y extender
el conocimiento de la construccién de puentes
estaba estrechamente relacionada con los inte-
reses militares y comerciales. Los romanos lle-
garon a establecer una casta separada -los
“pontifices” (constructores de puentes)- que pos-
teriormente fueron ascendidos al rango de
sacerdotes, encabezados por el “maximo pontifi-
ce”, que era también uno de los titulos de los
emperadores romanos. Razones similares moti-

varon a los reyes franceses, por ejemplo Luis
XIV vy, posteriormente, a Napoleén, a dar apoyo
a las nuevas escuelas de ingenieria (Ecole de
Ponts et Chaussés y Ecole Polytechnique).

Asi, la construccion de puentes de acero
se fundé originalmente en los entonces bien pro-
bados principios y métodos de construccién de
puentes de madera y de piedra. Los puentes de
piedra aportaron el arco, mientras los puentes de
madera desarrollaron las celosias, principalmen-
te de estructura fina. De acuerdo con las propie-
dades tipicas de la fundicién (el primer tipo de
hierro disponible) los puentes de hierro se cons-
truyeron primero como arcos. Posteriormente,
cuando se dispuso del acero, que es capaz de
actuar en traccién, se desarrollaron varios siste-
mas estructurales sobre la base de los principios
de las cerchas de madera. Debido a las superio-
res propiedades del acero y a las ventajas del
nuevo método de construccién, un rapido desa-
rrollo de las estructuras de puentes trajo consigo
una amplia variedad de sistemas eficientes e
inventivos para cualquier tipo de luz.

En esta leccidn, la historia de los puentes
de acero se subdivide de acuerdo con tres tipos
de puentes:

e Puentes en arco

 Estructuras de vigas, incluidas las celosias,
puentes de chapalvigas-cajon de alma llena
y todos los tipos de estructuras apoyadas a
flexion, como puentes atirantados por
cables y arcos con tirante.

* Puentes colgantes.

Evidentemente, el orden cronolégico de
los tres tipos de puentes a lo largo del periodo de
tiempo considerado presenta muchas superposi-
ciones. Sin embargo, esta clasificacion parece la
mas apropiada para el entendimiento de un
ingeniero, ya que se basa en el comportamiento
principal del apoyo de los puentes mas que en
aspectos de forma o del sistema estético.
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PUENTES EN ARCO

2. PUENTES EN ARCO

Los arcos transmiten a compresion a los
cimientos las cargas verticales repartidas.
Debido a las propiedades especificas de los
materiales de fabrica, son la forma apropiada de
estructura para los puentes de piedra.
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Diapositiva 50

Se sabe que los puentes en arco existie-
ron en el periodo helenistico del Asia Menor. Sin
embargo, alcanzaron su periodo de maximo
esplendor en época romana, cuando se utiliza-
ban ampliamente los tipicos acueductos en arco
en todo el imperio, por ejemplo el “Pont du Gard”
cerca de Nimes en el sur de Francia, construido
en el afo 18 antes de Cristo (diapositiva 50). Los
puentes en arco de esta época tenian solamen-
te forma semicircular, que no permitia luces
superioresa 35040 m .

En la Edad Media se desarroll6 la cons-
truccion en arcos adintelados a fin de construir
puentes mas ligeros y luces mayores.
Posteriormente, en particular en las academias
de ingenieria francesas, este método de cons-
truccion se cultivé utilizando la experiencia, asi
como las ayudas matematicas. J.R. Perronet fue
el maestro de los puentes de fabrica de aquel

tipo, por ejemplo el “Pont de la Concorde” de
Paris en 1791 (diapositiva 51). La base técnica
para la aplicacion del hierro en la construccion
de puentes, por lo tanto, ya estaba establecida.

En 1779, Abraham Darby Ill, un fundidor
de hierro inglés, construyé con éxito el primer

puente de hierro en Coalbrookdale. Algunos
intentos posteriores en Francia e Inglaterra falla-
ron porque la fundicion de la época, fragil y con
una baja resistencia a la traccion y a la flexion, se

Diapositiva 51
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habia utilizado con sistemas estructurales ina-
propiados. El puente de Coalbrookdale se cons-
truyé como puente en arco al igual que los ejem-
plos anteriores de piedra; sin embargo, el arco
estaba estructurado con 5 nervios ligeros segin
los principios constructivos de las estructuras de
madera. El puente tiene una luz de aproximada-
mente 30 m y sigue en servicio. Aquellos puentes
de fundicibn se convirtieron rapidamente en
estructuras comunes en Gran Bretafia y se
exportaron a otros paises (diapositiva 52).

Diapositiva 52

En los afios siguientes se desarrollaron
las piezas fundidas de hierro para impulsar dife-
rentes métodos de construccién de puentes. Se
utilizaban elementos prefabricados, en forma de
bloques, como grandes “ladrillos”, en puentes en
arco de hierro patentados. El mayor de éstos fue
el “puente de Sunderland”, construido en
Inglaterra en 1796 con una luz de 72 m.
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Diapositiva 53

El ingeniero aleman Reichenbach desa-
rrollé otro método, con tubos de fundicién para
la parte comprimida del arco. Este sistema
econdmico se utiliz6 ampliamente y un exce-
lente ejemplo de ello es el “Pont du Caroussel”
de Paris, construido en 1839 por Polonceau,
con tres vanos de 48 m cada uno (diapositiva
53).

Diapositiva 54

El mayor arco de fundiciéon jamas cons-
truido fue el Southwark Bridge de John Rennie
sobre el Tamesis en Londres (1819), con una luz
de 73 m (diapositiva 54).
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Diapositiva 55

Un puente similar, notable por su maravi-
lloso disefio en celosia y relacionado con el gran
nombre de Thomas Telford, fue construido algu-
nos afos antes (1812) en Escocia, con una luz
de 50 m. Otros puentes en arco del mismo tipo
fueron construidos posteriormente y pueden
encontrarse en numerosos lugares, por ejemplo
sobre el Rhin en Alemania o sobre el Loira en
Francia.

Thomas Telford (1757-
1834), que en sus origenes fue

El Mississippi Bridge de St
Louis fue construido en 1874 por
J.B. Eads (diapositiva 55).
Utilizaba barras tubulares, en
parte de hierro y en parte de
acero, para formar el arco de celo-
sia con una luz de 159 m. Fue el
primer puente que construyd v,
sorprendentemente, se convirtié
en el vano de arco mas grande del
mundo.

Los puentes en arco de
acero no pueden comentarse sin
apreciar la contribucién de
Gustave Eiffel, uno de los mas
grandes ingenieros de su siglo.
Eiffel (1832-1923) fundé y presidio
la “Société Eiffel”, una compaiiia
de ingenieria y trabajos en acero
conocida en todo el mundo, con agencias en
Oriente Medio, Asia Oriental y Sudamérica. Su
principal campo de produccién eran varios tipos
de puentes de acero, de los que los puentes en
arco eran los mas importantes. Eiffel utilizé tam-
bién la construccién en celosia. Fue el primer
ingeniero en desarrollar la preparacion del pro-
yecto de la estructura metdlica hasta la totalidad
de los detalles y planos de cada elemento o
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albaifiil, se convirtié en uno de los
mas notables ingenieros de su
tiempo. Después de estudiar
arquitectura de forma autodidacta,
construyd 3 puentes sobre el rio
Severn, tras lo cual trabaj6é para
las compaiiias de canales, cons-
truyendo unas 900 millas de carre-
teras y dos acueductos gigantes-
cos para llevar los canales sobre
los valles. Entre 1819 y 1826,
Telford construyé los dos famosos
puentes colgantes de cadenas
sobre los Menai Straits y el rio
Conway. Telford fue el primer
Presidente de la Institution of Civil
Engineers cuando se fundd en
1828.

Diapositiva 56
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remache. Su primer gran éxito fue el puente de
ferrocarril sobre el Duero en Portugal (1878) con
un arco de 160 m de luz. Su puente méas bello
fue el “Viaduc de Garabit” en el sur de Francia,
construido en 1884 con una luz de 65 m (diapo-
sitiva 56). Los edificios que le hicieron méas famo-
so son la “Torre Eiffel” (1889), con una altura de
300 m, y la “Estatua de la Libertad” (1886).

-

Diapositiva 58

» el “Bayonne Bridge” en Nueva Jersey, de
O.H. Ammann en 1931, con una luz de 504
m (diapositiva 57)

* el “Sidney Harbour Bridge” de R. Freeman en
1932, con una luz de 503 m (diapositiva 58).

Ambos puentes son arcos de celosia de
doble articulacion, con el tablero suspendido.

Diapositiva 57

Con el desarrollo del acero, aumento el
tamafo de las estructuras. Los mayores vanos
de arco se construyeron en los afos hasta 1930:

150



Bi....

PUENTES CON ESTRUCTURAS DE VIGAS...

3. PUENTES CON
ESTRUCTURAS DE VIGAS
DE CELOSIA, DE ALMA
LLENA Y DE CAJON

Al principio de la seccion “puentes en Arco”
indicAbamos que, en el primer periodo de la cons-
truccion de puentes, el hierro solo se podia utilizar
a compresion. Hasta cincuenta afios después,
cuando se construyeron estructuras de puentes
mayores, no se adoptaron estructuras a flexion
con hierro forjado y, posteriormente, con acero,
capaces de actuar también a traccion. En aquel
momento ya existia una tecnologia altamente
desarrollada para la construccion de tales puentes
en madera, particularmente con vigas de celosia
de varias formas y sistemas. Puesto que en un
principio las estructuras de acero para construc-
cién empleaban una gran parte de estos conoci-
mientos, daremos a continuacion una vision gene-
ral del desarrollo de los puentes de madera.

Diapositiva 59
Estructuras de puentes de madera

En la época romana (durante los reinados
de César y Trajano) se construyeron sobre el
Rhin y el Danubio puentes de madera de dimen-
siones impresionantes . Los puentes de madera
fueron muy comunes en la Edad Media, aunque

Diapositiva 60

pocos de ellos han sobrevivido. Los primeros
estudios metodicos de sistemas estéticos los
realizé el arquitecto italiano Andrea Palladio (+
1580), realizando diferentes tipos de cerchas y
vigas tornapuntadas, que entonces se denomi-
naban “puentes de Palladio”.

El apogeo de la construccién de puentes
en madera tuvo lugar en la segunda mitad del
siglo XVIIlI, cuando maestros constructores
como Grubenmann y Ritter en Suiza, Gauthey
en Francia y Wiebeking en Alemania desarrolla-
ron grandes estructuras con luces de hasta 100
m. Desde entonces, el desarrollo de los puentes
de madera se desplazé a EEUU, donde -debido
a la falta de carpinteros formados- pasaron a uti-
lizarse estructuras simplificadas. Con una mano
de obra poco cualificada se realizaban elemen-
tos normalizados y prefabricados, asi como
uniones sencillas, pero, aun asi, se construyeron
grandes estructuras de puentes, especialmente
de ferrocarril. Los principales tipos de puentes
resultantes fueron los puentes de caballete (dia-
positiva 59) y los puentes de celosia.

Los primeros, entre otros, estaban forma-
dos por sistemas patentados como la viga de
celosia transversal-pretensada de Town (diapo-
sitiva 60). Muchas de las ideas estructurales se
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transmitieron al principio a los puentes de celo-
sia de acero. Debido al superior comportamien-
to del acero, los puentes de madera fueron sus-
tituidos paso a paso hasta finales del siglo XIX.

Durante la primera mitad del siglo XIX, los
puentes de acero se proyectaban con frecuencia
con celosias, particularmente en EEUU. Ello se
debia principalmente a su comportamiento econo-
mico como soporte de cargas. Sin embargo, en
Europa este mismo desarrollo se vio interrumpido
durante un breve periodo, cuando se hacian puen-
tes tubulares con grandes vigas de alma llena.

Desarrollo de las vigas de alma llena —Robert
Stephenson

Cuando en 1844 la Chester & Holyhead
Railway Company decidi6 construir una linea de
ferrocarril de Londres a la Isla de Anglesey en el
norte de Gales, habia que superar dos grandes
obstaculos: Menai Street y el rio Conway. Robert
Stephenson (1803-1859), hijo del gran George
Stephenson, estaba a cargo del proyecto. Al
contrario que su padre, que habia sido autodi-
dacta, tenia una sélida formacién como ingenie-
ro. Asumio la direccion de la fabrica familiar de
locomotoras a la edad de veintisiete afios y ya
era bien conocido como ingeniero de ferrocarri-
les y puentes en Gran Bretafia.

Diapositiva 61
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Tras realizar varios estudios para el
paso del Menai Strait con un puente en
arco o utilizando un puente colgante de
cadenas que Thomas Telford habia cons-
truido unos 20 afos antes en el mismo
lugar para el ferrocarril, Stephenson deci-
di6 construir un puente con la forma de
dos tubos de seccion rectangular (cada
uno con 4,4 m de ancho y 9 m de canto)
por el que pasarian dos vias de ferrocarril
(diapositivas 61 y 62). Realiz6 el proyecto
sobre la base de una experimentacion
exhaustiva con modelos a escala 1: 6 uti-
lizando secciones circulares, elipticas o
rectangulares. Las investigaciones se rea-
lizaron en equipo, junto con W. Fairbairn,
responsable de los ensayos y E.
Hodgkinson encargado del trabajo tedrico.
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Se demostré que las vigas de alma llena, de hie-
rro forjado, estrechamente rigidizadas, combina-
das con la construccion celular superior e inferior
de la cubierta, eran lo bastante resistentes para
soportar la carga sobre los vanos de 142 m sin
ayuda de los tirantes de la parte superior de las
pilas. Estos tirantes se colocaron originalmente al
izar las torres, lo que dio al puente su original
aspecto.

El puente, formado por 4 vanos de 70 +
142 + 142 + 70 m, utilizé6 10.600 toneladas de
hierro e incorporé 3,5 millones de remaches. El
trabajo de taller se realiz6 junto a la obra, con
piezas iguales para cada tramo, cada uno de
ellos fue puesto sobre pontones e izado hasta su
posicién final. Tanto el trabajo de taller como el
montaje fueron obras maestras. Cuando el
“puente Britannia”, como se le denoming, fue
inaugurado en 1850, Stephenson no podia saber
hasta qué punto habia contribuido al desarrollo
de la construccion con vigas de alma llena.
Hasta 90 afios después no pudieron construirse
de nuevo puentes de vigas de alma llena con
luces similares. El puente Britannia soportd el
trafico ferroviario durante 120 afios hasta que en
1970 resulté dafiado por un incendio.

Stephenson construy6 sobre el rio
Conway, al mismo tiempo, un segundo puente de
este tipo pero con vanos algo menores.

Puentes de celosia (vigas paralelas)

Como ya hemaos mencionado, la construc-
cion de puentes en celosia de acero se vio alta-

Diapositiva 63

Diapositiva 64

mente influida por los ejemplos de celosias de
madera construidas con varios sistemas en
EEUU. Especialmente en el primer periodo,
cuando so6lo se disponia de barras planas, las
vigas de celosia de Town se copiaron en acero,
resultando unas vigas de fina y densa trama, ya
gue las secciones planas solo podian resistir las
fuerzas de compresion con una longitud de pan-
deo reducida. Sin embargo, las vigas de celosia
mostraron un buen comportamiento estatico y
pronto se construyeron con luces considerables.

El mayor puente de este tipo en Europa,
el Dirschau sobre el Vistula en Alemania, se ter-
min6é en 1857 (diapositiva 63). Este puente de
ferrocarril de via Unica fue construido por el gran
ingeniero de puentes Karl Lentze (1801-1883)
con seis tramos de 131 m cada uno, utilizando
vigas de celosia poco separadas. Su disefo se
vio ampliamente influido por el puente Britannia,
con un perfil tubular similar y con pilares tipo
torre parecidos. Ademas, el puente muestra una
peculiaridad de algunos puentes alemanes: una
construccion de acceso tipo castillo, que a veces
fue criticada irbnicamente en otros paises. Sin
embargo, se consiguieron economias considera-
bles en el uso de acero: el puente Dirschau
necesitd 8,3 toneladas de hierro por metro, fren-
te a las 12,5 toneladas del puente Britannia.

El primer puente de celosia de hierro con
elementos trabajando a compresion fue el
Viaducto de Grandfey cerca de Friburgo, en
Suiza, inaugurado en 1862 (diapositiva 64).
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Diapositiva 65

Aunque de tipo similar a los viaductos en caba-
llete de madera de EEUU (véase la diapositiva
59), fue la primera viga de celosia verdadera-
mente moderna con elementos a compresion
apropiados. El puente tenia siete tramos de 49 m
y se monté lanzando la viga por encima de las
altas pilas de acero.

Otros progresos en la construccion de
vigas de celosia se vieron impulsados por nue-
vos meétodos de analisis estructural. Karl
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Diapositiva 66

Culmann (1821-1881), por aquel entonces un
joven ingeniero aleman, fue enviado a EEUU en
1849 por el Gobierno Real Bavaro para realizar
un informe sobre los nuevos tipos de puentes de
madera y de acero construidos alli. Sus estudios

condujeron al desarrollo de métodos gréficos de
analisis estructural, que publicé en 1860, cuando
era profesor en la ETH Zurich. Desde entonces
existi6 una teoria completa para el disefio de
vigas de celosia.

Un puente de celosia tipico de aquella
época era el puente sobre el Danubio, cerca de
Stadlau en Viena. Se construyd en 1870 como
viga continua con cinco tramos de 80 m cada
uno. La imagen (diapositiva 65) muestra el pro-
ceso de lanzamiento.

La construccién de vigas de celosia fue
desarrollada a la perfeccion por G. Eiffel - como
ya se ha explicado en la seccién “Puentes en
Arco”. Eiffel construyé un gran nimero de puen-
tes de celosia para los ferrocarriles franceses y
portugueses; un ejemplo (diapositiva 66) es la
linea Beira-Alta (1879 - 1881) de Portugal. El
puente mas grande de este tipo construido por
Eiffel fue el puente sobre el Tardes, cerca de
Evaux, con una luz principal de 105 m (72 + 105
+ 72 m), construido en el mismo periodo.

Los puentes de celosia del tipo de viga
paralela fueron construidos en una amplia varie-
dad, especialmente para los ferrocarriles en
Europa, con tendencia hacia sistemas estaticos
mas sencillos como es la celosia triangular. El
puente sobre el Rhin cerca de Maxau en
Alemania, construido en 1938, es un buen ejem-
plo (diapositiva 67). Se trata de un puente mixto
de ferrocarril/carretera con vanos de 175y 117 m.

Diapositiva 67
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Viga Pauli, puente de Saltash, viga Lohse
(vigas de cordoén inferior poligonal o parabo-
lico)

El objetivo de obtener una distribucion
Optima de las fuerzas en los cordones de las
celosias condujo a dos nuevas formas de vigas,
la viga parabdlica, con un cord6n superior curva-
do y la viga de corddn inferior poligonal, con
ambos cordones curvados en direcciones
opuestas. La primera, llamada “viga de Pauli” en
Alemania, demostré ser muy econdémica, con las
fuerzas del cordén aproximadamente constantes
en toda la longitud del puente. Este sistema fue
desarrollado por Friedrich August von Pauli
(1802-1883), un ingeniero de ferrocarriles del
Gobierno Real Bavaro y posteriormente profesor
en la Universidad Técnica de Munich.

Diapositiva 68

La primera viga de Pauli, construida en
1857, fue el puente de ferrocarril sobre el Isar,
cerca de Grobhesselohe (Alemania), con luces
de 53 m (diapositiva 68). Fue construido bajo la
direccion del joven Heinrich Gerber (11832-
1912) que posteriormente se convirtié en uno de
los mayores ingenieros de puentes de Alemania.
Gerber contribuyé en gran medida al disefio y
analisis de la viga Pauli. Sin embargo, su amplia
reputacion le vino del desarrollo del puente de
ménsulas.

En un resumen de los grandes ingenieros
de puentes alemanes del siglo XIX, debe men-
cionarse también a Johann Wilhelm Schwedler
(1832 - 1912). Contribuy6é mucho al progreso de

la construccion en acero alemana. Una de sus
ideas fue una viga parabdlica especifica, utiliza-
da con frecuencia en Alemania y llamada "viga
Schwedler”, que fue disefiada de forma que nin-
guna de las diagonales trabajara a compresion.

Un puente gigantesco del tipo de corddn
poligonal fue el “puente de ferrocarril Saltash”
cerca de Plymouth, también conocido como el
“Royal Albert Bridge” (diapositivas 69 y 70).
Terminado en 1859 y con dos tramos de 139 m
cada uno, el puente Saltash tenia un cordédn
superior tubular con una seccién transversal elip-
tica (5,2 m ~ 3,7 m), hecho de chapa curvada
remachada, y un corddn inferior formado por
cadenas. Las dificultades de construccion impi-
dieron que este tipo de puente se volviera a
construir. El constructor era Isambard Kingdom
Brunel (1806 - 1859), un conocido ingeniero de
ferrocarriles en Gran Bretafia y uno de los mas
ingeniosos de su tiempo, cuyo padre construyé
el primer tanel por debajo del Tamesis en

Arriba: Diapositiva 69
Abajo: Diapositiva 70
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Diapositiva 71

Londres. Brunel, después de terminar sus estu-
dios en Francia, se hizo ingeniero ayudante en el
proyecto del tunel del Tamesis. Aunque poste-
riormente construyo también dos puentes col-
gantes de cadenas, su mayor trabajo en ferroca-
rriles fue el puente Royal Albert. Brunel disefio
también los primeros y mayores barcos para tra-
vesias transatlanticas y participé asimismo en la
construccion de muchos muelles, malecones y
hospitales.

Las vigas de corddn poligonal disefiadas
por Pauli presentaban numerosas ventajas cons-
tructivas y se utilizaron una y otra vez en los
puentes alemanes. Por ejemplo, el segundo
“puente Dirschau” sobre el Vistula, construido
por J.W. Schwedler en 1891, tenia seis tramos
de 131 m. La cantidad de acero utilizado para el
nuevo puente, que tenia dos vias de ferrocarril,
fue la misma que para el primero, construido en
1857, con una sola via (diapositiva 71).

Un puente de tipo similar fue el puente de
vigas de alma llena de doble arco, llamadas
“Viga Lohse” haciendo referencia a su creador, el
ingeniero de puentes aleman Hermann Lohse. El
sistema estructural, un punto intermedio entre el
tipo de corddn poligonal y el tipo de arco atiran-
tado, consistia en dos cordones reforzados, uni-
dos con barras verticales. Los ejemplos mas
importantes son los cinco puentes sobre el Elba,
cerca de Hamburgo, construidos entre 1872 y
1892; un puente de ferrocarril en el sur del Elba
y un puente de carretera y tres puentes de ferro-
carril en el norte del Elba. Todos tienen una

forma similar, con cuatro tramos de 100 m cada
uno (diapositivas 72 y 73) vy, de nuevo, las gran-
des construcciones de entrada tipicas de aquella
época.

Los sistemas de viga parabdlica también
se utilizaron ampliamente, en particular para
puentes de ferrocarril sobre los grandes rios de
Alemania. El “puente Lek” cerca de Culenborg
en Holanda tuvo el vano mas largo para estas
vigas durante mucho tiempo. Lo construy6 el
ingeniero y fabricante Aleméan Caspar Harkort en
1868, utilizando acero por primera vez en puen-
tes. La viga tenia una luz de 155 m y un canto en
el centro del vano de 20,5 m (diapositiva 74).

Puentes de ménsulas, vigas Gerber

Casi todos los puentes de la primera mitad
del siglo XIX estaban hechos con vigas de un
solo vano, lo que significa que los puentes de
vanos multiples se dividian en vanos sencillos

Arriba: Diapositiva 72
Abajo: Diapositiva 73
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Diapositiva 74

sobre las pilas. Naturalmente, los ingenieros de
aquella época eran conscientes del comporta-
miento estatico beneficioso de la viga continua.
Sin embargo, también conocian las desventajas
en relacion con los asientos de los cimientos. Fue
idea del aleman H. Gerber introducir rétulas en
vigas continuas en lugares estaticamente favora-
bles, con lo que se eliminaban los inconvenientes
de los asientos. Esta idea fue patentada en 1868
y dichas vigas se llamaron “vigas Gerber”.

Heinrich Gerber (1832-1912) fue uno de
los mas importantes ingenieros de puentes en
Alemania. Tras su paso por la Real Bavara de
Ferrocarriles, paso a dirigir una importante com-
pafiia alemana de construcciones metélicas y
contribuy6é en gran medida al desarrollo de los
puentes de acero. Fue el primero en introducir
los principios de disefio de Wohlers para la fati-
ga en la construccion de puentes de ferrocarril.

Un tipo especial de estructura de celosia,
conforme al principio de Gerber de vigas articu-
ladas, es el puente de ménsulas. Haciendo la
viga de celosia mas alta en las pilas, pueden
construirse ménsulas hasta cerca del centro del
tramo sin necesidad de apuntalamiento alguno.
Esta técnica es de gran importancia para los
puentes sobre aguas profundas o movidas.

Uno de los mayores puentes cantilever es
el Firth of Forth Bridge en Escocia. Cuando se
construy6 en 1883 - 1890 con vanos principales
de 521 m, obtuvo el récord mundial de puente de
luz mas larga (diapositiva 75). En el texto que
sigue se facilitan algunos antecedentes histori-
cos del proyecto especifico realizado por los dos
ingenieros Sir John Fowler (1817-1898) y su
socio Benjamin Baker (1840-1907).

La construccion del puente estuvo a punto
de iniciarse con un proyecto realizado por Sir
Thomas Bouch, conocido ingeniero de puentes
gue acababa de terminar el puente de ferrocarril
sobre el Firth of Tay, con una longitud total de
3200 m. Este ultimo puente, de celosia de varios
tramos, los principales de ellos de 75 m, colapso
durante una fuerte tormenta el 27 de diciembre de
1879, justo cuando lo cruzaba un tren, causando
la muerte de 72 personas (el poeta aleméan
Theodore Fontane escribi6 un famoso poema
sobre este accidente). Como resultado de ello,
Thomas Bouch perdio toda credibilidad en la com-
pafiia de ferrocarril y sus sucesores, J.Fowler y
B.Baker, tuvieron que mostrar al publico los prin-
cipios estaticos de su proyecto (diapositiva 76).

Diapositiva 75

Diapositiva 76
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El puente, que hoy en dia se considera
una construccién Unica y gigantesca, es una
obra maestra de ingenieria. El canto de la viga,
sobre pilares, es de 106 m, las barras tubulares
principales tienen un diametro de 3,7 m y en
todo el puente se utilizaron 42.000 toneladas de
acero, siendo a veces necesarios 4.600 trabaja-
dores en la obra para acometer el complejo
método de construccion (diapositiva 77).

J.Fowler fue un ingeniero civil notable,
principalmente dedicado a las construcciones de
ferrocarriles. Fue pionero del Metro de Londres y
posteriormente fue nombrado Presidente del
Instituto de Ingenieros Civiles. La forma en que
trabajaron los constructores del puente Forth
puede compararse con la del puente sobre el rio
San Lorenzo, cerca de Quebec. Este puente de
ménsulas, de tipo muy similar al de Forth, se
convirtio, cuando se construyé en 1917, en el
puente de viga articulada mas largo, con una luz
de 549 m. Sin embargo, aunque era so6lo 27 m
mas largo que el puente Forth, tard6 12 afios en
construirse, produciéndose dos roturas impor-
tantes durante la construccion, lo que indicaba
que se habian alcanzado los limites teoricos y
practicos.

El “Hooghly River Bridge” en Calcuta,
construido en 1840 con una luz de 455 m, es el
cuarto puente de ménsulas mas grande (diapo-
sitiva 78). Aunque constituye un ejemplo tardio
del éxito de este tipo de puentes, su forma no
parece tan clara como la de sus predecesores.
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Diapositiva 78
Puentes de celosia en EEUU

Basado en una larga tradicion en puen-
tes de celosia de madera, fue Squire Whipple
quien primero desarroll6 el método de analisis
y disefio de celosias de fundicion y hierro forja-
do. Se le llamé6 el “Padre de los puentes de
celosia de hierro” y construy6 su primer puente
en 1841, una viga de celosia parabdlica que fue
patentada y construida con éxito muchas veces
en los afos siguientes. En 1847 publico un libro
sobre la construccion de puentes y desarroll6 el
puente de celosia trapezoidal, llamado viga
Whipple. Whipple, construyé entre 1852-54,
dos de estos puentes con luces de unos 45 m.
para ferrocarril. Estos puentes tienen cordones
con eslabones de hierro forjado que, en afios
posteriores, fueron sustituidos por Linville, poco
a poco, por barras con ojo de acero, permitien-
do en consecuencia un aumento de los vanos.
El puente més largo de este tipo, con un vano
principal de 155 m, se construyo para el ferro-
carril en 1876 sobre el rio Ohio, cerca de
Cincinnati. La viga de un solo vano mas larga
de aquel tiempo fue una viga de celosia para-
bélica de 165 m. de un puente, también sobre
el rio Ohio, en Cincinnati, construido por
Bouscaren en 1888.

También se construyeron puentes de
ménsulas en EEUU durante el periodo 1877 -
1889, con vanos principales de 65 m. Se monta-
ban utilizando apuntalamientos, por ejemplo el
“High Bridge” sobre el rio Kentucky y el “puente
del rio Hudson”, en Poughkeepsie.
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Diapositiva 79

Puentes de vigas de alma llena y de vigas
cajon

Tras el excepcional Britannia Bridge,
los puentes de viga de alma llena continuaron
teniendo luces de unos 30 m. El desarrollo de
la soldadura en la estructura de acero supuso
un nuevo impulso. La utilizacion de la solda-
dura empezdé aproximadamente en 1929 e
influy6é considerablemente en la construccion
de puentes de acero, en particular en los
puentes de carretera. Después de algun paso
atras debido a fallos por rotura fragil, en los
afios 30 , tuvo lugar un aumento muy rapido
en el tamafio de los vanos. Un ejemplo tipico
de grandes vanos es el “puente sobre el Rin”
en Bonn (1948) con tramos de 99 + 196 +
99 m (diapositiva 79).

Arco atirantado

Un puente de arco atirantado actia como
una estructura de vigas, que soporta la carga
con un comportamiento del arco igual que el cor-
don superior de una cercha, mientras que la viga
del tablero actia como el corddn inferior. La viga
de arco y tablero se conectan sencillamente
mediante péndolas y forman una estructura que
presenta considerables ventajas constructivas
para vanos anchos simples o sometidos a car-
gas pesadas. Los puentes de arco atirantado se
han incorporado a esta seccion porque su com-
portamiento estatico principal se asemeja al de
las vigas més que al de los arcos, por ejemplo al
transmitir las reacciones verticales al estribo
cuando son sometidos a cargas verticales.

Estos puentes se utilizaron con frecuencia
en el pasado, especialmente para puentes pesados
de ferrocarril. Los primeros puentes de gran luz se
construyeron en Hamburgo en el sur del Elba
(1899), con cuatro tramos de 100 m. En 1906 -1910
en Colonia, se construyo el “puente Hohenzollern”
con tramos de 102 + 165 + 102 m (diapositiva 80).
Cuando tuvieron que cambiarse las antiguas vigas
Lohse en Hamburgo (1915) también se utilizaron
puentes de arco atirantados (diapositiva 81).

Puentes atirantados con cables

Del mismo modo que los puentes de arco
atirantados, los puentes atirantados con cables

Diapositiva 80

Diapositiva 81
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Diapositiva 82

se clasifican dentro del apartado de estructuras
de vigas. En realidad se comportan como vigas
continuas elasticamente apoyadas, mas que
como puentes colgantes, aunque a menudo se
les considera relacionados con éstos. Los cables
inclinados proporcionan un soporte mas o
menos elastico en puntos individuales a lo largo
de la viga del tablero. Esta disposicion permite
realizar con vigas relativamente esbeltas puen-
tes con una luz considerable. Como resultado de
la carga vertical, sélo las reacciones verticales
son transmitidas a los estribos.

El puente atirantado de cables es el tipo
de puente con mas reciente desarrollo. Su ori-
gen se encuentra en Alemania (en torno a 1950)
y el primer puente construido en 1957 fue el
“puente Theodor Heuss” en Dusseldorf, con tra-
mos de 108 + 260 + 108m. Un gran numero de
estos puentes, con diferentes tipos de torre y de
disefio de cables, se construyeron a lo largo del
Rhin, por ejemplo, con trazado de formas agu-
das, en Dusseldorf/Oberkassel (diapositiva 82) o
en forma de abanico en el puente Norte de Bonn
(diapositiva 83).

Diapositiva 83
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4. PUENTES COLGANTES

Los predecesores de los puentes colgan-
tes de hierro y acero fueron los puentes para
peatones construidos con cuerdas y diferentes
materiales en los primeros siglos en China, India
y Sudamérica. Los puentes colgantes de cade-
nas de hierro tienen su origen en China, donde,
hace unos 500 afios, se construyeron los puen-
tes de este tipo mas antiguos que se conocen.
Ninguno de ellos estaba rigidizado. Se balance-
aban violentamente al paso de la gente y sus
tableros delgados se fijaban directamente a las
cadenas.

La primera propuesta de un puente col-
gante de cadenas, con tablero horizontal de
paso suspendido de tres cadenas, fue publicada
por Faustus Verantius (1551-1617), un académi-
co del Renacimiento, pero, hasta finales del siglo
XVIIl, no se construyeron tales puentes (diaposi-
tiva 84).

Diapositiva 84

El primero de ellos fue construido por
James Finley (1762 - 1828) en 1796 en EEUU,
seguido por un gran nimero de puentes del
mismo tipo, al haber obtenido éste una patente.
Los puentes de Finley eran relativamente esta-
bles y, por tanto, podian utilizarse para tréafico
rodado.

Puentes colgantes de cadenas

Los primeros puentes colgantes de cade-
nas en Europa se construyeron en Gran Bretafia.

En 1819 Samuel Brown (1776-1852) cons-
truy6 el “Union Bridge” cerca de Berwick, con una
luz de 120 m tras inventar un nuevo tipo de cade-
na, llamada “barras de ojal”. (Después de este
invento, la elaboracién de cadenas pasé de la
fabricacion de cadenas tipo cable de anclaje ordi-
nario en las herrerias a los talleres de forja).

Brown construyé mas puentes de cade-
nas, por ejemplo en 1820/21 el “Trinity Pier
Bridge” en Newhaven, cerca de Edimburgo (3
puentes de cadenas en hilera, cada uno con un
vano de 64 m) y en 1822/23 el “Chain Pier”, en
Brighton, mas grande, que fue disefiado como
cuatro puentes de cadenas de 78 m de luz, en
linea. Este puente sufrié vibraciones inducidas
por el viento y fue destruido dos veces durante
sendas violentas tormentas.

Es interesente saber que, incluso en
1823, Marc Isambard Brunel (1769-1849), el
constructor del tanel del Tamesis en Londres y
padre del gran ingeniero de ferrocarriles I.K.
Brunel, construy6 dos puentes de cadenas en la
isla de Reunién, que estaban eficazmente rigidi-
zados contra el viento mediante cadenas contra-
curvadas situadas debajo del tablero del puente.

Un hito en la construccién de puentes lo
marcaron los puentes construidos por Thomas
Telford, ya mencionado en la seccidon de puentes
en arco.

El puente de cadenas sobre los Menai
Straits en el norte de Gales (diapositiva 85),

Diapositiva 85
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puente de carretera con una luz libre de 177 m,
fue el mas largo de la época. Construido de 1819
a 1826 (Telford tenia 60 afios cuando se terming),
era una estructura notable que influyé también a
Navier cuando establecié su teoria sobre los
puentes colgantes. Telford utiliz6 cadenas de
barra de ojal con uniones especiales mejoradas.
Cada uno de los dos cables tenia 16 cadenas. En
un principio fue construido sin elementos rigidiza-
dores, pero durante el primer afio de servicio se
reforz6 después de que una fuerte tormenta cau-
sara grandes flechas de aproximadamente 1 m.

Telford construy6é un puente similar, pero
con una luz menor, sobre el rio Conway cerca del
castillo de Conway. Cabe sefialar que tanto en
Menai Straits como en el rio Conway, Robert
Stephenson construydé famosos puentes de
ferrocarril cerca de los de Telford, unos 25 afios
después.

El nombre de otro gran ingeniero,
Isambard Kingdom Brunel (1806-1859) también
estd relacionado con los puentes colgantes.
Brunel, conocido por su puente Royal Albert, un
puente del tipo tubular en Saltash, construy6 el
“puente colgante Clifton” cerca de Bristol (diapo-
sitiva 86). Este puente de cadenas, con una luz
de 214 m, no se termind hasta 1864. Utilizaba
las mismas cadenas que el “Puente Hungerford”
(luz de 206 m) en Londres, que habia construido
Brunel en 1845.

Diapositiva 86

Otro ingeniero britanico, W T Clark, cons-
truyd puentes de cadenas durante este periodo,

por ejemplo el “puente Hammersmith” en
Londres (1827, luz de 122 m) y el puente sobre
el Danubio en Budapest (1845, luz de 203 m).

En Alemania, el puente colgante mas anti-
guo fue el puente de cadenas de Malapane,
(Schlesien), construido en 1827 con una luz de
31 m. Le siguid en 1829 el “puente Ludwigs”
sobre el Regnitz en Bamberg, con una luz libre
de 64 m. Este puente, cuidadosamente proyec-
tado, tiene algun interés ya que causé una pro-
funda impresién al joven Johann Roebling cuan-
do estaba estudiando en Berlin. Posteriormente
se convirti6 en el mas importante ingeniero de
puentes colgantes.

Otros antiguos puentes de cadenas, no
mencionados aqui de forma detallada, se cons-
truyeron en Francia, por ejemplo en Paris, sobre
el Sena, por De Verges (1829, luz de 68 m) y en
Langon, sobre la Garona, por P.D.Martin (1831,
luz de 80 m). También el checo B.Schnirch cons-
truyé puentes de cadenas en Praga (1842, luz
de 133 m) y en Viena (1859, luz de 83 m).

Puentes colgantes de cables de alambre

Mientras la construccion de puentes de
cadenas continuaba en Gran Bretafia y
Alemania, en Francia, Suiza y EEUU empezaban
a utilizarse cables de alambre, basados en la
experiencia de que los alambres tenian una
resistencia considerablemente mayor que las
cadenas de hierro. Después de estructuras de
prueba construidas por los hermanos franceses
Ségquin, el ingeniero suizo G.H.Dufour (1787 -
1875) y Marc Séguin (1786 - 1875) construyeron
el primer puente colgante de cable de alambre
del mundo. Este puente, el “Pont St. Antoine”,
situado en Ginebra, era, cuando se construy6 en
1823, el primer puente colgante permanente del
continente europeo. Seis cables de 90 alambres
soportaban cada uno luces de 40 m.

El problema principal en la fabricacién de
cables de alambre paralelo es garantizar que
todos los alambres soportan la misma traccion.
Mientras Séguin, mas emprendedor que ingenie-
ro, intenté conseguirlo utilizando cables con dife-
rentes curvaturas, Dufour resolvié el problema
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pretensando todos los alambres ,de modo que
no quedara ninguno destensado. Esto significa-
ba pretensar los cables con un dispositivo espe-
cial y, seguidamente, elevarlos a los soportes. La
mejor solucién, trenzar los cables in situ, alam-
bre por alambre, fue sugerida en un principio por
el ingeniero francés L. J.Vicat y el método meca-
nico de trenzado fue desarrollado por J.
Roeblking.

Aunque Séguin fund6é una compafia de
construccion de puentes y construyd mas de 80
puentes colgantes de unos 100 m de luz, el
ejemplo mas importante de esta generacién de
puentes de cables de alambre fue construido en
1834 por el ingeniero francés J.Chaley (1795 -
1861) en Gribourg, Suiza. Cruza el valle de
Saane en un tramo Unico de 273 m. Se le llamo
el “Grand Pont Suspendu” (diapositiva 87) y fue
el puente méas largo del mundo hasta que se
inaugurd el “puente de Ohio” en Wheeling, en
1849. Chaley utiliz6 4 cables, cada uno con 1056
alambres, pretensandolos como habia hecho
Dufour antes que él. Los cables se situaron en el
fondo del valle y se elevaron hasta la parte supe-
rior de las torres.

Diapositiva 87

Un disefio interesante fue el realizado con
una ‘hilera’ de puentes colgantes cruzando el
Dordogne cerca de Cubzac (diapositiva 88).
Estaba formado por 5 tramos, cada uno con una
luz de 109 m. y, ademas de los cables principa-
les, tenia tirantes fijados a la parte superior de
una torre y tendidos, hasta la siguiente torre, a la
altura del tablero del puente. Este puente se ter-

min6 en 1839 y fue construido por de Verges y
Emil Martin.

Diapositiva 88

Después de este periodo, el desarrollo de
otros grandes puentes colgantes se trasladé de
Europa a Estados Unidos, debido, en parte a la
expansion del ferrocarril al oeste del pais, y, tam-
bién, a la emigracion de ingenieros europeos a
América y la transferencia de conocimiento téc-
nico. Dos nombres dominaron el progreso princi-
pal en ese tiempo, Ellet y Roebling. Mientras que
Ellet es considerado un ingeniero eficaz y un
gran promotor, los Roebling, padre e hijo, con
sus excelentes conocimientos cientificos y habi-
lidad técnica, imprimieron un impulso importante
al arte de construir puentes colgantes.

Charles Ellet (nacido en 1810), de origen
humilde, fue un ejemplo de ingeniero hecho a si
mismo. Después de trabajar como ingeniero ayu-
dante y ahorrar dinero, decidié estudiar en Europa
en la Ecole Polytechnique de Paris. Completd con
éxito sus estudios y después de ello viajo por
Francia, Gran Bretafia y Alemania, visitando los
puentes y obras de ingenieria mas recientes. A su
regreso a EEUU se hizo muy activo como promo-
tor, trabajando en proyectos de grandes puentes
colgantes y proyectandolos eficazmente. Durante
ese tiempo establecié contacto con J.A. Roebling,
guien sugiri6é colaborar, pero fue rechazado y ello
fue el inicio de una rivalidad que duré siempre.

Después de construir varios puentes con
éxito, el mayor éxito de Ellet fue el puente col-
gante sobre el Ohio, cerca de Wheeling.
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Terminado en 1849 con una luz libre de 308 m,
fue el puente mas largo de la época. Los dos
cables estaban formados por 6 cuerdas cada
uno y cada una de éstas contenia 550 alambres
agrupados lado a lado de forma que, si se hacia
necesario reforzar el puente para su utilizacién
por el ferrocarril, podian afiadirse mas cuerdas.
Antes de que pudiese ser demolido (no dejaba
espacio suficiente para los barcos de vapor) fue
destruido en 1855 por una fuerte tormenta. Seis
afios después fue reconstruido por Roebling.

Puentes Colgantes de Ferrocarril

Antes de hablar en detalle de los
Roebling, conviene hacer algunas observacio-
nes sobre el uso de los puentes colgantes para
el ferrocarril. El primer intento se realizé en 1830,
construyendo un puente de cadenas sobre el rio
Tees cerca de Stockton, para una prolongacion
de la linea Stockton-Darlington. La luz libre era
de 86 m, la carga permanente calculada 150
toneladas pero se comprobo con decepcién que,
con menos de la mitad de la carga, las flechas
eran inadmisiblemente altas. Este comporta-
miento se afiadi6 a las reticencias sobre la apti-
tud de estos puentes para el ferrocarril. Sin
embargo, los ingenieros de puentes colgantes en
Estados Unidos, como Ellet y Roebling, eran
optimistas o estaban incluso convencidos de que
se podia conseguir realizar puentes colgantes
para el ferrocarril. La primera gran prueba fue el
cruce de la garganta del Nidgara (véase mas
abajo). Después de ello, el puente de Brooklyn
se disefid también para soportar el ferrocarril.
Desde entonces se han construido muy pocos
puentes colgantes para ferrocarril. Una excep-
cion fue el puente de cadenas para ferrocarril
construido en Viena por Schnirch sobre el canal
del Danubio, con un vano de 83 m (1859).

Los Roebling

Los principales desarrollos en puentes col-
gantes, hasta los trabajos de los Roebling, los
habian realizado ingenieros britanicos y franceses.
Johann August Roebling (1806 - 1869) naci6 en
Thiringen, Alemania, estudié en la entonces famo-
sa escuela de ingenieria el “Instituto Politécnico
Real” de Berlin y emigr6 en 1831 a Estados

Unidos. Alli se convirtié en uno de los mas reputa-
dos ingenieros en construccion de puentes del
continente, asi como en el principal fabricante de
cables de alambre. Trabajando en un principio
como supervisor en empresas de canales, inventd
maquinas para fabricar cables con alambres y
seguidamente desarrollé una eficaz compariia de
cable de alambre que, posteriormente, bajo la
direccion de sus hijos, llegd a tener 8000 emplea-
dos. Entre 1844 y 1850 construy6 5 pasos Cabak
sobre rios, acueductos, asi como un puente de
carretera, todos soportados por cables de alam-
bres. Estos acueductos, que transportaban la gran
masa de agua del canal en conductos de madera,
le convirtieron en un ingeniero notable. Algunos de
ellos todavia estdn en servicio en la actualidad,
convertidos en puentes de carretera.

Desarroll6 un método de trenzado de
cable en el que los alambres eran soportados
por una rueda sobre las torres y anclajes.
Utilizando este método, el requisito de que todos
los alambres estuvieran sometidos a la misma
tension se cumplia de forma natural, dando a
cada alambre la misma curvatura (flecha). Los
métodos modernos de fabricacion de cables de
suspension todavia son, en principio, los mis-
mos. Algunas de las operaciones ejecutadas de
forma manual en la época de Roebling se han
mecanizado desde entonces.

La idea de que un ferrocarril cruzara la
garganta del Niagara (diapositiva 89), cerca de
las cataratas, representé un gran reto para los
constructores de puentes americanos y europe-

Diapositiva 89
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0s. Mientras ingenieros europeos como Samuel
Brown y Robert Stephenson consideraban que
una luz libre de 250 m para la carga del tréafico
ferroviario era algo demasiado arriesgado o
incluso imposible, los americanos Ellet,
Roebling, Serrel y Keefer (todos en competencia)
apostaron por el proyecto. El primero que tuvo
éxito, consiguiendo el contrato, fue Ellet en 1847,
pero sb6lo construy6é un puente provisional para
peatones y no pudo realizar un puente de ferro-
carril. El siguiente fue Roebling en 1851 y lo con-
siguié, construyendo un puente de doble tablero
para trafico ferroviario y carretera. La viga era
una cercha Howe de madera y los cuatro cables
estaban formados por 3640 alambres cada uno.
Cuando en 1855 se inaugur6 el puente, el primer
puente de ferrocarril con un vano de 250 m,
Roebling se convirti6 en un ingeniero muy res-
petado. Serrel y Keefer construyeron también
puentes colgantes sobre el Niagara, el primero
un puente de carretera (1851, con una luz de
318 m y destruido en 1861 por una tormenta) el
segundo un puente para peatones muy cerca de

Arriba: Diapositiva 90
Abajo: Diapositiva 91

las cataratas (1868, luz de 388 m) llamado
“puente Honeymoon”, que también fue destruido
por una tormenta en 1889.

La principal innovacion del trabajo de
Roebling fue su eficiente disefio conceptual, que
prevenia el efecto de las tormentas rigidizando
mediante vientos diagonales y vientos adiciona-
les debajo de la carretera. Roebling fue también
el primero en construir puentes colgantes con
rigidez sistematica de la viga del tablero. Publicé
sus teorias, destacando la importancia de consi-
derar los efectos del viento en el calculo. Resulta
sorprendente que, posteriormente, muchos inge-
nieros olvidaran la importancia de los efectos del
viento, culminando en el famoso accidente en
Tacoma Narrows en 1940 (véase mas adelante).

En el periodo de 1857 a 1866, Roebling
construyé el puente colgante Allegheny en
Pittsburgh y luego el gran “puente Ohio River” en
Cincinnati, con una luz de 322 m, el mas largo del
mundo cuando se termind en 1866. En este
puente se utilizaron vigas y cerchas de hierro for-
jado para las viguetas del tablero. Durante la
construcciéon de ambos puentes el hijo de
Roebling, Washington A.Roebling (1837-1926)
trabajo como ayudante de su padre. El suefio de
los Roehling, 0 mas hien su obsesion, era cons-
truir un puente sobre el East River, entre Brooklyn
y Nueva York. Su idea era un puente colgante
para ferrocarril y trafico rodado con una luz de
486 m. Pero J.A. Roebling no pudo realizar él
mismo el proyecto a causa de un accidente mor-
tal en la obra, durante el trabajo de supervision,
s6lo 3 afios después de obtener el contrato. Su
hijo asumié su cargo, pero durante los trabajos en
los cajones neumaticos para los cimientos de las
torres sufrié un grave ataque de aeroembolismo.
Desde entonces quedd invalido, postrado en su
cama y afectado por un trastorno nervioso. Llevd
adelante el proyecto desde su habitacion, situada
junto a la obra, observando el avance de los tra-
bajos con unos gemelos desde su ventana.

Su mujer, Emily Warren Roebling dedic6 su
vida al puente, se convirtié en su ayudante y man-
tuvo contacto con los trabajadores y los ingenieros
asociados. Cuando en 1883 se inauguro el puente
de Brooklyn o East River (diapositivas 90 y 91), era
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una obra maestra de ingenieria, el mayor puente
del mundo. Las torres, de fabrica, tenian una altu-
ra de 107 m; los bloques de anclaje pesaban
60.000 toneladas cada uno; cada uno de los 4
cables, con un didmetro de 40 cm, estaba formado
por 5358 alambres; estaba rigidizado por una viga
de celosia de tablero atirantada por gran nimero
de vientos diagonales.

Después de mas de 100 afios desde su
inauguracion, el puente de Brooklyn sigue en
servicio.

Aumento de las Luces

Después del puente de Brooklyn, que
alcanzé una luz de aproximadamente 500 m, las
luces de los puentes colgantes siguieron aumen-
tando. Cincuenta afios después se habian dupli-
cado.

Diapositiva 93

Diapositiva 94

En 1931, el “puente George Washington”
(diapositiva 92) de Nueva York fue la primera
estructura con una luz de 1000 m. Othmar H.
Amman, un ingeniero suizo emigrado que se
convirtié en uno de los mayores constructores de
puentes en Estados Unidos, utilizé 4 cables de
91 cm de diametro de méas de 20.000 alambres
cada uno. El puente soportaba mayor carga no
permanente que cualquier otro, consistente en
dos tableros de trafico y 14 vias, con una luz de
1067 m.

Ciertamente, el mas famoso de todos los
puentes colgantes es el “Golden Gate” (diaposi-
tiva 93) a la entrada de San Francisco. Fue cons-
truido por Joseph Strauss en 1937 con una luz
de 1281 m. Aparte de la maravillosa forma del
puente, es interesante sefalar que el color fue
objeto de una seleccion cuidadosa, escogiéndo-
se el “anaranjado Internacional”. El pueblo de
San Francisco se ha opuesto encarecidamente a
todo intento de cambiarlo.

El “puente Tacoma Narrows” (diapositiva
94) cerca de Seattle, entonces con un vano
medio de 853 m, se hizo tristemente famoso
cuando se colapsé en 1940 por el viento. El
colapso se registré en una pelicula. Los ingenie-
ros, dedicados a calculos estéticos, realizaron
esfuerzos continuos en la construccién de
estructuras més econdmicas y esbeltas, sin
prestar atencion a las lecciones que habia dado
Roebling anteriormente sobre la rigidizacion de
los puentes contra el viento. El puente de
Tacoma oscilaba con el viento, aunque se habi-
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an aplicado correctamente las teorias estéaticas, « Otra tendencia fue adoptada en Europa,
tal como se las conocia entonces. Después de donde el profundo conocimiento de los pro-
este accidente se revisaron los métodos de cal- blemas aerodinamicos llevaron a utilizar
culo y, como resultado de ello, se desarrollaron tableros similares en su forma a las alas de
nuevas tendencias en el proyecto de puentes los aviones. Los puentes mas recientes en
colgantes: Gran Bretafia han sido construidos de esta

manera y uno de ellos, el “puente Humber”,
estableci6 el nuevo récord mundial de luces
libres con 1410 m (diapositiva 96).

Diapositiva 95

« Una tendencia fue adoptada por O.Amman
en Estados Unidos cuando disefi6 el puen-
te “Verrazano Narrows” (diapositiva 95), la
mayor luz de aquel tiempo, 1298 m, cruzan-
do la entrada al puerto de Nueva York. Opt6
por una viga de cajon muy rigida para resis-
tir las vibraciones torsionales debidas a la
influencia dinamica del viento. Diapositiva 96
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5.

RESUMEN FINAL

En las primeras construcciones de puentes
se utilizaron formas similares a las utiliza-
das tradicionalmente en estructuras de
fabrica y de madera.

Los importantes desarrollos en el hierro, y
seguidamente en el acero, han permitido
luces mayores, una mejor eficacia y una
mayor elegancia.

Estos desarrollos se asocian a la mejora del
conocimiento del comportamiento estructu-
ral y a las mejores propiedades de los mate-
riales.

La capacidad de los ingenieros para crear
nuevos conceptos de célculo y realizar ana-
lisis sofisticados también ha sido critica en
este desarrollo.

Los desarrollos en la construccion de puen-
tes no han estado faltos de fallos.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.5.1: Introduccioén al disefo
de edificios industriales
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Describir las razones del uso del acero y
presentar las formas comunes de estructuras
para edificios industriales.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES

Leccion 1.1: Introduccién al Papel del
Acero en la Construccion en
Europa

Leccion 2.2.1:  Principio de Disefio

Leccion 2.3: Bases para la Determinacion
de Cargas

Leccion 9.12:  Celosias

Leccion 16.1.1: Edificios de Una Sola Planta:
Introduccion y Estructura
Primaria

Lecciéon 16.1.2: Edificios de Una Sola Planta:
Cerramientos y Estructura

Secundaria
Leccidon 16.2:  Analisis de Porticos:
Introduccién y Analisis
Elastico
Leccidon 16.3:  Analisis de Porticos: Andalisis
Plastico
RESUMEN

Se discuten las razones del amplio uso
del acero en edificios industriales. Las ventajas
del acero son su alta relacién resistencia-peso,
la rapidez de montaje y la facilidad de amplia-
cion. El acero se utiliza no sélo en la estructura,
sino también para cerramientos.

Se describen los tipos comunes de
estructura. Estos son el pértico, la viga de celo-
sia y la cercha. Se muestra que la estabilidad
general se consigue facilmente. Se presenta la
amplia variedad de perfiles utilizados en edificios
industriales. Se identifican los posibles enfoques
del analisis global.
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1. TIPOS DE EDIFICIOS
INDUSTRIALES

Existe una amplia variedad de tipos de
edificios, desde grandes estructuras como plan-
tas energéticas y de proceso, hasta pequefias
unidades de fabricaciébn de productos de alta
calidad.

El tipo mas comudn es la estructura rec-
tangular simple (figura 1), normalmente de una
planta, que proporciona un espacio confortable-
mente protegido contra la lluvia e inclemencias
ambientales para llevar a cabo actividades de
fabricacién o almacenamiento. Siendo siempre
el coste inicial una consideracion predominante,
con un presupuesto razonable puede conseguir-
se un edificio con buena apariencia y con requi-
sitos de conservacion moderados. Aunque la
facilidad de ampliacién y la flexibilidad son carac-
teristicas deseables en una construccién, el
coste inicial, por lo general, limita los elementos

/\

/

Figura 1 Tipico edificio industrial

Utiles que pueden incluirse en el proyecto para
cubrir estas necesidades potenciales. A pesar
de que se puede conseguir
abaratar el coste de futuras

\ - g . et
modificaciones especificas

mediante las previsiones ade-

cuadas, por ejemplo evitando
el uso de estructuras de porti-

Estructura de testero (no permite futuras ampliaciones)

co terminal (figura 2), los cam-
bios en los procesos de fabri-
cacion o en el uso del edificio
pueden alterar las modifica-
ciones previstas.

Cuando, por razones
de prestigio, el presupuesto
es mas generoso, una forma
de planta compleja o0 una dis-
posicién de estructura inusual
pueden producir un edificio
arquitecténicamente significa-

tivo.

Aungque muchas carac-

teristicas son comunes a todos

Estructura de pértico terminal (permite futuras ampliaciones)

Figura 2 Testeros

los edificios industriales, en
esta leccién se tratan principal-
mente los edificios de una plan-
ta, de construccion y forma
sencillas.
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ESTRUCTURA DE ACERO...

2. ESTRUCTURA DE ACERO
PARA EDIFICIOS
INDUSTRIALES

Comparado con otros materiales, en
particular con el hormigén armado o pretensa-
do, el acero presenta importantes ventajas. Su
alta relacion resistencia-peso y su alta resis-
tencia a la traccién y a la compresion, permiten
la realizacién de edificios relativamente ligeros.

37-153

Figura 3 Cerramiento

El acero es, por lo tanto, el material mas ade-
cuado para cubiertas de gran luz en las que el
peso propio es de primera importancia.
Asimismo, los edificios de acero pueden modi-
ficarse para adaptarlos a ampliaciones o cam-
bios de utilizacién, debido a la facilidad con la
gue pueden unirse perfiles de acero a las
obras existentes.

El acero no sélo es un material versatil
para la estructura de un edificio, sino que ade-
mas existe una amplia variedad de cerramientos
gue logran la resistencia mediante el plegado de
chapas finas para crear formas perfiladas (figura
3). Los sistemas de cerramientos con aislamien-
to, dotados de recubrimientos especiales, se uti-
lizan ampliamente en la actualidad para el cerra-
miento de cubiertas y muros laterales. Tienen
magnifico aspecto y durabilidad y se pueden ins-
talar rapidamente.

La estructura de un edificio de acero,
especialmente de un edificio industrial, se monta
y se cubre rapidamente, proporcionando el
envoltorio contra la intemperie que permite reali-
zar la instalacion de suelos, servicios y acaba-
dos interiores en una fase temprana. Puesto que
el plan de construccién se ajusta siempre a la
fecha de entrega fijada en la programacion de
produccioén, el tiempo ahorrado en la construc-
cion, normalmente, es muy valioso.

En un ambiente cerrado y seco, el acero
no se oxida y so6lo necesita proteccion contra la
corrosion durante el periodo de montaje. Para
otros ambientes, hay sistemas de proteccion dis-
ponibles que, dependiendo del coste y de la con-
servacién apropiados, previenen adecuadamen-
te la corrosion.

Normalmente, las naves industriales
estan exentas de requisitos de protecciéon contra
el incendio de la estructura. El incendio no debe
extenderse mas alla de los limites del edificio
como resultado del colapso de la estructura.
Este requisito puede cumplirse previendo muros
cortafuegos y mediante la interaccion que surge
en la préactica entre las bases y los pilares que
los soportan.
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3. ELECCION DE UN EDIFICIO
INDUSTRIAL

Un futuro propietario puede tener una
memoria detallada de proyecto relativa a la cons-
truccion de plantas industriales situadas en cual-
quier lugar. Mas frecuentemente, el propietario
se ayuda en la eleccion de un edificio adecuado
elaborando una lista detallada de requisitos, a
partir de la cual pueda prepararse una memoria
del proyecto. Deben decidirse, en primer lugar,
las opciones iniciales en lo referente a la ubica-
cion preferida, la adquisicion del solar y las nece-
sidades ambientales. Deben definirse las dimen-
siones principales, la operaciéon de proceso, la
disposicion de la planta, las necesidades de
cimentacidn, los sistemas de manipulacion, la ilu-
minacion diurna, el control medioambiental, las
rutas de servicio, el nivel de personal y el acceso.

La seleccion preliminar debe efectuarse
entre un edificio especialmente pensado para el
propietario, una nueva fabrica construida en gran
medida con componentes estructurales normali-
zados, o la adaptacion de un edificio existente.
La dltima opcién puede ser una unidad construi-
da como desarrollo especulativo, o una unidad
que ha quedado vacante.

La situacién de los pilares interiores y la
altura interior son siempre importantes y la
exclusiva consideraciéon de estos requisitos
puede determinar la seleccién. La ventaja de
tener libertad para planificar el edificio, ajustan-
dolo estrictamente a los requisitos y prever un
desarrollo futuro, es considerable. No obstante,
salvo que existan razones excepcionales, como
la permanencia de un uso especifico, no convie-
ne disefiar un edificio industrial exclusivamente
para un solo tipo de actividad, puesto que las
caracteristicas especiales apropiadas para
aquella pueden dificultar nuevos desarrollos.
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4. FORMAS DE LOS EDIFICIOS
INDUSTRIALES

Por su economia, la forma mas utilizada
es el portico con cubierta inclinada, basado en
rétulas, de una o multiples naves, tipicamente
con luces de 20-30 m y 6 m entre poérticos (figu-
ra 4). Los elementos utilizados normalmente son
perfiles, laminados en caliente o en frio, o vigas
de chapa soldadas.

N

Nave simple

Nave doble sin pilar central

s el

Nave doble con pilar central

Figura 4 Pdrticos tipicos

En los ultimos afos se ha incrementado el
uso de vigas armadas. Este incremento es el
resultado del progreso alcanzado en la automa-
tizacion de la soldadura y en la posibilidad de
adaptar la seccién a las fuerzas internas.

Puesto que los pilares internos anulan un
espacio apreciable a su alrededor, su separacion
puede incrementarse utilizando vigas celosia
longitudinales para soportar las cerchas del pér-
tico. Para este tipo de cubierta, normalmente el
cerramiento es de panel metalico aislante, que
puede también utilizarse en la parte superior de
los muros laterales. La iluminacién con luz natu-
ral se obtiene mediante elementos translucidos
perfilados en la cubierta.

Cuando se usan perfiles laminados en
caliente, normalmente se prevén cartelas (figura 5)
en los aleros y dinteles. Estas ménsulas aumentan

el canto del perfil, reduciendo las fuerzas de los
tornillos. Extendiendo las zonas reforzadas a lo
largo de las cerchas, la viga se refuerza y rigidiza.

Figura 5 Union dintel-pilar del pértico

Figura 6 Estructura de viga de celosia

Las vigas de celosia (figura 6) son mas
ligeras que las cerchas de los pdrticos, pero la
mano de obra adicional incrementa los costes de
ejecucion. Basandose solamente en requisitos
estructurales, los sistemas de celosia resultan
econdmicamente efectivos para luces superiores
a 20 m. Pueden utilizarse cerchas para estructu-
ras que soportan puentes grda pesados (figura 7).

/</y\>\

Figura 7 Partico con soporte y cubierta formadas por celosias
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Angulos enT
enU Columna Viga
hueco cuadrado hueco rectangular hueco circular

Figura 8 Perfiles estructurales

Existe disponible en el mercado
una amplia variedad de perfiles estructu-
rales para vigas de celosia y cerchas,
incluidos los angulares simples, los angu-
lares adosados, los perfiles en T, los per-
files en H o los perfiles huecos (figura 8).
Para cargas ligeras pueden utilizarse
como vigas perfiles en frio con barra de
refuerzo como alma (figura 9).

Los inconvenientes de las cubier-
tas inclinadas de naves multiples se deri-
van de la necesidad de la utilizacion de
canalones y bajantes internos para la
recogida del agua de lluvia, que constitu-
yen una posible fuente de goteras, y, ade-

/Pez:ﬁl conformado en frio
\Pez:ﬁl conformado en frio

N

Figura 9 Viga celosia ligera

que puede ser necesaria alguna forma de elimi-
nacion interna de agua de lluvia si la extension
de la cubierta es grande. El montaje y la protec-
cion contra la intemperie de las instalaciones
situadas en la cubierta resultan sencillos y el
acceso a ellas resulta facil.

Las cubiertas planas pueden estar sopor-
tadas mediante correas laminadas o conforma-
das en caliente sobre vigas principales en | o
vigas de celosia. En estructuras menores, el
panel puede ir directamente de una viga a otra,
sin necesidad de correas.

Recubrimiento reflectante
Membrana impermeable

e
\Cubierla metalica

—\

Tipica secci6n de cubierta

Viga de acero

Recubrimiento reflectante
Membrana impermeable
Plancha aislante

Cubierta metdlica

mas, dificulta el acceso a instalaciones
de la planta montadas externamente en
la cubierta.

La forma de cubierta mas versatil
es la nominalmente plana, sellada por
una membrana aislante sobre panel

metalico (figura 10). Esta forma permite
una amplia libertad en la planta y elimina
la necesidad de canalones internos, aun-

Figura 10 Cubierta plana de chapa
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Cordones inferiores Arriostramientos

Figura 11 Estructura espacial de emparrillado de doble capa

Para cubiertas planas,
cuando las instalaciones de servi-
cios tienen cierta entidad y hay
muchas instalaciones exteriores
en la cubierta, puede resultar muy
adecuado la utilizaciéon de vigas
alveoladas, que, por cierto, tienen
un momento resistente superior
gue las vigas en |, o de una
estructura espacial de doble capa
(figuras 11 y 12). Una estructura
bidireccional distribuye las cargas
locales mejor que cualquier otra.
El soporte para el panel de la
cubierta lo proporciona directa-
mente la capa superior, y el sopor-
te para los servicios la capa infe-
rior de la parrilla.

La iluminacion con luz
natural en las cubiertas planas
resulta costosa, ya que es precisa
la utilizacién de cupulas o lucerna-
rios. Las cubiertas planas son
mas frecuentes en construcciones
industrias en las que la necesidad
de luz natural es minima.

Figura 12 Estructura espacial de emparrillado de doble capa

177



5. LA ESTABILIDAD
DE LOS EDIFICIOS
INDUSTRIALES

Es esencial determinar las cargas apli-
cadas a la estructura y establecer las lineas de
carga desde el cerramiento a las correas y
carriles laterales, a través de las estructuras
principales, y hasta los cimientos. Estas cargas
vienen determinadas por la carga permanente,
las cargas del viento y nieve, a veces, las de
grias o impactos causados por carretillas ele-
vadoras.

La resistencia general de los edificios
industriales sencillos de una planta se consigue
con facilidad. Uno de los atractivos de las cons-
trucciones de pérticos consiste en que la estabi-
lidad en el plano procede de la rigidez de las
uniones de los pérticos. Por lo tanto, el arriostra-
miento entre porticos sdlo es necesario en linea
con el correspondiente arriostramiento de las
cerchas del plano de cubierta.

Para edificios bajos, puede ser suficiente
arriostrar tan solo el extremo de una nave. En
edificios mayores puede ser necesario arriostrar
dos 0 mas naves.

El arriostramiento de cerchas por si
mismo proporciona un freno a las cabezas de los
pies derechos. Las naves de extremos arriostra-
dos proporcionan puntos de anclaje a los que se
fijan los tirantes longitudinales estabilizadores de
las cerchas, que, por lo general, son las correas.
Durante el montaje, el arriostramiento facilita el
aplomado y escuadrado del edificio y proporcio-
na la estabilidad esencial.

Figura 13 Viga de celosia y columnas

Figura 14 Sistemas de arriostramiento

En las estructuras con vigas de celosia
(figura 6), la estabilidad en el plano puede obte-
nerse conectando los brazos superiores e infe-
riores al pilar.

Si el edificio tiene cerchas de celosia
de cubierta (figura 7) o si s6lo los cordones
superiores de las vigas de celosia estan
conectados al pilar (figura 13), la estructura
esta efectivamente articulada al nivel de los
aleros. Para proporcionar estabilidad en
plano, deben fijarse también las bases de los
pilares o disponerse vigas longitudinales en el
plano de cubierta (figura 14). Estas vigas se
extienden entre los extremos de los testeros,
y deben arriostrarse adecuadamente. Si el
edificio es largo o esta dividido por juntas de
dilatacion, el arriostramiento longitudinal
puede no ser viable y los pilares deben tener
bases fijas.

Los edificios con vigas de celosia o cer-
chas deben arriostrarse también para conseguir
estabilidad longitudinal.

Los elementos de arriostramiento de edi-
ficios industriales suelen ser tubos estructurales,
perfiles laminados o angulos.

En presencia de grlas, los requisitos de
estabilidad deben examinarse mas detallada-
mente pues el movimiento longitudinal y trans-
versal de la gria aumenta los esfuerzos en los
sistemas de arriostramiento.
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ANALISIS GLOBAL

6. ANALISIS GLOBAL

La estructura puede tratarse como siste-
ma bidimensional o tridimensional.

Los sistemas de arriostramiento se anali-
zan como si fueran articulados. Cuando se utili-
za arriostramiento transversal, p.e. vertical, se
supone que soélo son efectivos los elementos a
traccion (las barras comprimidas se supone no
son efectivas debido al pandeo).

La seleccion del método de andlisis glo-
bal, plastico o elastico, de los pérticos en los
estados limites maximos depende del tipo de
seccion transversal.

En la figura 15 se facilita un ejemplo del
mecanismo de colapso plastico de una estructu-
ra con ménsulas. Los edificios con grias deben
analizarse siempre con el método elastico. El
analisis elastico debe utilizarse siempre para
determinar las flechas bajo cargas de servicio.

Carga uniformemente distribuida

Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y

Figura 15 Mecanismo de colapso plastico
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7.

RESUMEN FINAL

» La construccién metalica se emplea amplia-

mente para edificios industriales, e incluye
los elementos estructurales (como marcos,
correas, carriles laterales) y los sistemas de
cerramiento.

La estabilidad general se obtiene de la rigi-
dez de las uniones y utilizando sistemas de
arriostramiento.

» Los edificios pueden analizarse utilizando

un esquema bidimensional o tridimensional
y un andlisis elastico o plastico, segun sus
secciones transversales.

Hay disponible una amplia variedad de for-
mas laminadas en caliente para barras
estructurales. Con perfiles armados se
puede obtener una mayor flexibilidad. Las
correas y carriles laterales pueden realizar-
se con perfiles laminados en frio.
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ESDEP TOMO 2
CONSTRUCCION EN ACERO:
INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.5.2: Introduccion al disefo
de edificios industriales singulares
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OBJETIVOS/CONTENIDO RESUMEN
Describir las caracteristicas principales Los edificios industriales singulares son
del proyecto de edificios industriales singulares. de dos tipos: aquéllos cuya construccién es poco

habitual y aquéllos que se proyectan para una
industria especial. Algunas funciones, como los

CONOCIMIENTOS PREVIOS métodos de manipulaciéon, mantenimiento y pro-
teccidn contra incendios, se comentan breve-
Ninguno. mente. Se presentan ejemplos de edificios espe-

cificos como plantas energéticas, hangares, etc.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.5.1: Introduccion al Proyecto de
Edificios Industriales
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1. TIPOS DE EDIFICIOS
INDUSTRIALES SINGULARES

Los edificios industriales singulares son
de dos tipos: aquéllos cuya construccién es poco
habitual y aquéllos otros que se proyectan para
una industria especial. La caracteristica principal
de tales edificios es que se proyectan invariable-
mente para un propdésito o proceso particular vy,
en consecuencia, resulta practicamente imposi-
ble adaptarlos a otra clase de utilizacion.

Entre los primeros se encuentran los edifi-
cios industriales gque, por razones de prestigio mas

gue econdmicas, emplean formas estructurales inu-
suales, gue proporcionan una expresion arquitecto-
nica que contribuyen a la calidad visual del edificio.
Al ser Unicos, estos edificios no pueden considerar-
se genéricamente. Mas adelante, en esta leccion,
se describen brevemente algunos ejemplos.

Entre los edificios proyectados para
industrias especificas figuran las plantas de
industria pesada, hangares para aeronaves,
plantas energéticas, acerias y fabricas de cerve-
za. Muchos de estos edificios presentan caracte-
risticas similares cuyos principios se consideran
a continuacion.

Figura 1 Columnas compuestas

ﬁﬁ1 .0m
I 30t. Gria +
El. +7.0m L
iy Viga canllera I—I
: El. 0.0 <3
\1 24,0m
<
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METODOS DE MANIPULACION

2. METODOS DE MANIPULACION

Las grias moéviles con capacidad de 10
toneladas o mas son una caracteristica de las
plantas de industria pesada y las plantas ener-
géticas. Requieren soportes compuestos y
vigas-carril para soportar las cargas verticales y
de choque (figura 1). Las grias moviles ligeras
con capacidades de 1 a 5 toneladas son habi-
tuales en los hangares para aeronaves y las
industrias ligeras. Pueden ir unidos a la estructu-
ra de la cubierta y proyectarse con soportes mul-

Seccién media Viga principal

\
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Figura 3 Grua sin carril
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Figura 2 Instalacion de grua colgante en hangar existente

tiples para una cobertura amplia,
0 pueden disponerse para trans-
porte lateral de nave a nave (figu-
ra 2). La flexibilidad de la cubier-
ta puede adquirir importancia
para las grias montadas en
cubiertas que se utilicen para
operaciones de montaje.

Hace algunos afios se
desarrollaron las llamadas gruas
“sin carril”.

El concepto de “sin carril”
invierte el principio de gria movil.
Se montan carriles cortos en los
carros de traslacion. Estos carriles
discurren a lo largo de una serie
de ruedas estacionarias. Los
carriles se proyectan para ser algo
mas largos que la distancia maxi-
ma entre tres puntos de apoyo
adyacentes, de forma que la gria
esté siempre soportada por al
menos dos ruedas en cada lado
(figura 3). Como resultado de esta
concepcioén, la via larga conven-
cional para la grda se hace super-
flua. Las ventajas de esta concep-
cion innovadora vienen del ahorro
en los costes de la estructura
metalica del edificio (hasta un
20%) y en la manipulaciéon de
material. Son factibles las “vias”,
para el movimiento de la grda, que
se cruzan unas con otras.
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(

Estacién de trabajo

Figura 4 Sistema transportador

Las cintas transportadoras pueden mon-
tarse en el suelo o en la cubierta. Las cintas para
montaje pueden cargar pesos considerables v,
necesariamente, estar suspendidas de la cubier-
ta (figura 4). Los sistemas mecanicos de trans-

Gula superior 12,0m - 30,0m

porte de rodillos se utilizan también para el
transporte de elementos voluminosos vy, por lo
general, se montan en el suelo.

Como resultado de los avances en su con-
cepcion, en la actualidad son muy comunes los
vehiculos de transporte motorizados, incluidas
las carretillas elevadoras. Su principal influencia
en el proyecto afecta a la calidad del suelo y a la
altura.

El apilamiento automatico de palets
mediante carretillas de horquilla elevadora,
especialmente proyectadas, puede requerir un
control muy estricto del trabajo de taller y del
montaje de estanterias y bastidores de apila-
miento. Los bastidores pueden incorporarse a la
estructura del edificio (figura 5).

T T N n
o N\
/
Horqullia /
ol
ova N Horqullla elevadoia
/
A N
Canil inferior
Vista frontal Vista lateral

Figura 5 Rack de almacenamiento paletizado
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3. ILUMINACION NATURAL

Pocas industrias presentan en la actualidad
necesidades particulares en cuanto a iluminacion
natural, ya que a menudo se prevé el trabajo a tur-
nos. La iluminacién natural a través de paredes y
cubierta se describe, las mas de las veces, como

un porcentaje de la superficie del plano: un 5% da
suficiente luz para un almacén y un 20% para un
proceso de trabajo. Generalmente se utiliza algin
sistema artificial para establecer un nivel conve-
niente de iluminacioén, y se puede prever la ilumi-
nacion natural a efectos de confort visual o para
obtener un efecto arquitecténico.
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4. SERVICIOS

La cantidad de servicios puede variar en
diferentes partes del edificio, desde una norma
estricta de climatizacién apropiada para una
“dependencia limpia”, hasta conducciones de pro-
ceso extensivo. El apoyo y paso de los servicios
puede verse facilitado u obstaculizado por la
estructura de cubierta (figura 6). La calefaccion de
estructuras altas de una sola planta constituye

siempre un problema, particularmente cuando la
seguridad contra el incendio exige un control estric-
to sobre la temperatura de la fuente de calor.
Inevitablemente, las previsiones de grdas, ilumina-
cién, calefaccion y servicios tales como aire y ener-
gia eléctrica entraran en conflicto. Cada una de
ellas influye en la concepcion de la construccion. A
veces, Si los servicios son particularmente extensi-
VoS, resulta ventajoso utilizar una forma estructural
gue proporcione un apoyo abundante para ellos.

Vigas y coireds de cublerta

™

Zona 1 Esfructura de cublerta

* ks

Zona 2 Entrada de alre

[+

Zona 3 Sadllda de dlre

Zona 4 S. eléciico

Zona & Rociadores ’7

—e==_[{

2

L 600 - 1200mm

(a) Servicos auxiares bajo estructura de cublerta

Espaclo en estructura de cublerta

Zona 2 Enfrada de alre

AN

Zona 3 Sallda de dire
Zona 4 S. eléchico

7\ //\V%
\_/

Zona 5 Rociadores

S~ ARY,

(b) Serviclos awdliares dentro de estructura de cublerta

Figura 6 Servicios auxiliares en estructura de cubierta
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5. CARGAS ESPECIALES
EN CUBIERTA

Aunqgue en el disefio de la cubierta de las
fabricas modernas suele preverse una carga
nominal general para servicios y una carga pun-
tual en los miembros principales, esta prevision
puede ser insuficiente en edificios especiales. La
carga de la cubierta puede determinarse previen-
do futuros posibles cambios que pudieran intro-
ducirse en el proceso para el cual se ha proyec-
tado el edificio, o para desarrollos de los métodos
de manipulacién o plataformas de acceso, pro-
yectadas para mejorar la productividad. Estas

disposiciones pueden causar cargas importantes
en la cubierta. Aunque no es posible tener en
cuenta todas las modificaciones que pueden
influir en el disefio del edificio sin incurrir en gran-
des costes adicionales, resulta mucho mas eco-
némico incorporar una resistencia afiadida a un
edificio en la fase de proyecto, que después de
finalizada su construccién, en particular si el uso
intensivo del edificio entraria en conflicto con la
operacion de refuerzo. La capacidad de la estruc-
tura para distribuir lateralmente cargas locales
puede influir en la eleccién de la estructura. Las
estructuras tridimensionales, por ejemplo, tienen
capacidades excepcionales a este respecto.
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6. MANTENIMIENTO

Todo material utilizado en construccion
tiene una vida limitada que, por lo general,
puede prolongarse con un mantenimiento apro-
piado. EI mantenimiento sera de particular
importancia en edificios especiales. El proyecto
del edificio debe prever un acceso adecuado
para el mantenimiento que se precise. Este
puede entrar en conflicto con el uso previsto del
edificio, lo que ocurrira facilmente si el uso de
éste es intensivo; si el mantenimiento requiere
desmontar equipos o izarlos, o se precisan

hacer radiografias y, por consiguiente, es preci-
so despejar areas por seguridad.

El mantenimiento de la cubierta es de
particular importancia. Las posibles consecuen-
cias de una acumulaciéon excesiva de agua en la
cubierta, debida a un posible atasco de las
bajantes, o a emisiones del proceso, o a lluvias
torrenciales nieve o granizo deben considerarse
cuando se decida el tipo de cubierta. Debe con-
siderarse asimismo el posible deterioro de la
superficie de la cubierta debido al clima o a emi-
siones agresivas.
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PROTECCION CONTRA INCENDIOS

7. PROTECCION CONTRA
INCENDIOS

Debido a las caracteristicas de la activi-
dad que deba realizarse en el edificio, puede
ser preciso adoptar medidas excepcionales res-
pecto a la prevencion de incendios y explosio-
nes, a la proteccion contra el incendio y a la
limitacion de dafios. Pueden ser necesarias ins-
talaciones de rociadores de capacidad excep-

cional, asi como dispositivos de inyeccion de
diéxido de carbono.

La explosion de polvos representa un riesgo
en procesos que dependen del transporte, median-
te cinta o conducto de aire, de polvos finos. El con-
trol de los resultados de una explosion se consigue
a menudo situando estratégicamente paneles anti
explosion. Las explosiones de gas pueden ser
mucho mas destructivas y dificiles de controlar.
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8. ALGUNOS
EJEMPLOS
DE EDIFICIOS
ESPECIALES

Caldera 40,0m

Precipitadores

32,5m
8.1 Centrales .
térmicas T ooy
7 folado de operacior
de carbdn
0,00

ﬁuﬁr/ VWY /L‘jw

Central térmica tipica
de tamafio medio (figuras 7 y
8) consiste en una sala de tur-
binas con una luz de 38,6 m.
flanqueando una nave de
silos de 13 m de luz, junto a
una sala de calderas de luz
31,5 m. y un edificio de precalentadores de aire
de 12m de ancho. La altura de la sala de turbi-
nas es normalmente de 30 m, y esta determina-
da por los requisitos de mantenimiento de las

020

Sala de méquinas Nave de folva  Sala de
calderas

Calentodor anexo  Edificio de precipitador Chimenea

Azado

Figura 8 Central térmica de carbdn: alzado

turbinas y generadores. La altura de la nave de

silos, en la que se almacena combustible para

varias horas, y la de la sala de calderas, son

similares y vienen determinadas por la altura de
la caldera y el tamafio de los silos de
combustible, siendo tipicamente de 60
m. La longitud del edificio depende del
numero de generadores instalados,
cada uno con su propia caldera.

Este tipo de planta energética
se construye casi totalmente con
estructura y revestimiento de acero.
Se elige la construccién en acero por-
que la realizacion de la sala de calde-
ras se encuentra siempre en el camino
critico critico del programa de ejecu-
cion. La ejecucién de la estructura,
proyectada para adaptarse a la calde-
ray de la cual se suspende ésta, es el
elemento central del programa. Los

Precipitador Precipitador
NC N7 N7 N7
3 =
¥ $—
5 m . Sala de calderas e
‘g Sala de
&| || Naves de méquinas
) 15 naves a 10,0m

Planta

Figura 7 Central térmica de carbdn

puntales de la estructura de la caldera,
a menudo en numero de seis, son
generalmente de perfil compuesto en
H y soportan cada uno 1000 tonela-
das; la caldera va suspendida de vigas
armadas que se extienden sobre los
puntales. La estructura de acero exter-
na de la sala es relativamente ligera y
se apoya principalmente en la estruc-
tura de la caldera, que también refuer-
za al edificio.
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celosia ligeras,

Talleres
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excepto cuando

se requiere una

m resistencia adicio-

nal para facilitar la
instalacién de la

B747

97.5m
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W: ] Cenamlento
Aciistalamiento

graa.

B Puede pre-
verse la amplia-
cién de la sala de
turbinas, pero la
ampliacion de la
sala de calderas
depende de Ia
eleccion de la cal-
dera, por lo que
debera confiarse

Actistalamiento

Figura 9 Hangar de dos naves

En la nave de silos, que también es una
estructura de acero, se encuentran los grandes
silos de alimentaciéon con una capacidad de 600
toneladas; construidos con chapa de acero y
soportados a un elevado nivel, se abastecen de
combustible mediante transportadores. Existe un
riesgo de incendio y explosion en los transporta-
dores de abastecimiento y en los conductos que
conectan el silo al pozo de combustible y éste a la
caldera. En esta parte de la planta se requiere, por
lo tanto, una proteccion contra incendios mediante
rociadores y diéxido de carbono, asi como una
aplicacion ignifuga para la estructura metalica.

En la sala de turbinas, los grupos genera-
dores se montan a 10 m por encima del suelo
con condensadores instalados debajo. Debido al
peso de los grupos, la estructura soporte, que
habitualmente es de acero pero que también
puede ser de hormigén, es de construcciéon
pesada. Para el mantenimiento de los grupos
generadores se dispone de una gria puente de
100 t. que se desplaza a lo largo de toda la lon-
gitud de la sala y requiere pilares pesados ado-
sados a la pared lateral para soportar las vigas-
carril. La estructura de la cubierta es de vigas de

| en la facilidad de
conexion a la
estructura metali-
ca existente.

El manteni-
miento de la planta generadora es una conside-
racion importante en el proyecto de una planta
energética. EI mantenimiento del edificio es
razonablemente facil, puesto que la generacién
no crea condiciones o desechos agresivos. La
corrosién no es un problema mayor, de modo
que resulta adecuado limpiar con chorro de
arena y pintar la estructura metdlica.

La construccion de térmicas de este tipo
muestra la versatilidad del acero, cuyo uso va
desde la estructura pesada para soportar la plan-
ta a la estructura ligera de la cubierta y su recu-
brimiento. A esta versatilidad se une la velocidad
de ejecucion en la obra que permite el trabajo de
taller fuera de la obra. Por lo tanto, resulta com-
prensible que en este campo de aplicacion se uti-
lice casi exclusivamente el acero.

8.2 Hangar de mantenimiento
de aeronaves

Un hangar tipico para el mantenimiento
de aviones Boeing 747 (figuras 9, 10 y 11) tiene
76 m. de anchura y 97,5 m. de longitud y puede
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estar compuesto
por una, dos o tres

naves. La altura

maxima libre es

normalmente de

23,5 m. para dejar 1

espacio a los ale-
rones de cola de 0.0

Tallefes

20 m de altura de
la aeronave, pero
sb6lo son necesa-
rios 17 m. sobre el
fuselaje y las alas
principales. Por lo
tanto, la cubierta
puede tener dos niveles: la altura en la zona de
la cola sera de 23,5 m. y el resto de 17 m. La
cubierta de dos niveles obliga a la aeronave a
entrar de proa, mientras que un hangar de altura
constante permite entrar de proa o de popa. En
la parte posterior del hangar se encuentra un
blogue de 2-3 plantas de taller y administracion,
con 10 m de profundidad y la misma anchura
que el hangar. La pendiente de la cubierta es
normalmente escasa para evitar una altura exce-
siva y utiliza una membrana de cubierta aislada
sobre tablero de metal o un recubrimiento ais-
lante de dos capas. La estructura de cubierta se
compone normalmente de cerchas de celosia,
vigas de alma llena o porticos, pero también se
han utilizado pérticos tridimensionales de parrilla
de doble capa.

Figura 11 Hangar de dos naves

Normalmente, la puerta principal tiene
una altura de 21 m y puede ser deslizante-ple-
gable o de deslizamiento tangencial. La anchura
de la apertura total es de 80 m. Si el espacio de
alojamiento de las puertas solapa la apertura, la
anchura de la nave se incrementa en conse-

Cublerta metélica disiada

Secclén longttudinal

cuencia. Algunas puertas de hangar tienen una
altura de s6lo 14 m, con una puerta adicional de
7 m de altura para la cola, o pueden tener una
seccion central plegable verticalmente de 21 m
de altura.

Aunque algunos hangares pequefios se
han construido en hormigén pretensado, en la
actualidad casi todos se construyen con estruc-
tura y cerramientos de acero.

Los hangares se especializan para el man-
tenimiento de un tipo de aeronave o para varios
tipos. El acceso a una aeronave, debido a la forma
y tamafio de ésta, es un problema que se resuel-
ve mejor mediante andamiajes especialmente
adaptados al tipo de aeronave en particular. Esta
disposicién permite la realizacion del manteni-
miento por un personal numeroso. Tipicamente, el
andamiaje consiste en una estructura para las
alas principales, una para la cola y otra para el
fuselaje. Se desplazan hasta su posicién una vez
la aeronave se ha situado en una posicién fija.
Puesto que para desmontar los trenes de aterri-
Zaje es necesario elevar
1,5 m la aeronave, nor-

23,5m IS NN N e e e %

/I\I\I\l\l\l\/l/l/l/l/l

21,0m malmente los andamios

Cerra

| 7 7 W
| P v v

0.0

Liertas

deben disponer de ajus-
te vertical. El uso de
fosos puede hacer inne-

Figura 10 Hangar de dos naves

cesaria la elevacion,
pero incrementa consi-
derablemente el coste y
supone una especiali-
zacion afiadida.

ReZ)



JITEA

ALGUNOS EJEMPLOS DE EDIFICIOS...

Salvo que puedan desplazarse fuera del
hangar, los andamios ocupan una gran cantidad
de superficie cubierta. Obstruyen la colocacion y
mantenimiento de otros tipos de aeronaves
cuando no se utilizan. En consecuencia, los
andamios de cola y de fuselaje se suspenden a
veces de la cubierta del hangar. Puesto que los
andamios de cola pesan 12-50 toneladas y los
andamios de fuselaje 50-100 toneladas, el pro-
yecto de la cubierta debe tenerlos en cuenta.

Normalmente los hangares disponen de
graas moviles ligeras que cubren toda la superfi-
cie. Se utilizan para manipular piezas desmonta-
das de hasta 1 tonelada de peso. Pueden, asi-
mismo, preverse montacargas motorizados
aislados con una capacidad de hasta 10 tonela-
das. Como alternativa, las graas moviles pueden
tener una capacidad de 10 toneladas. Pueden
surgir conflictos entre las grdas y los andamiajes
suspendidos. Si se ha proyectado una cubierta
de dos niveles, serd necesaria una gria aparte
para la nave de cola.

La energia eléctrica, el aire y otros servicios
pueden suministrarse desde tomas méviles mon-
tadas en la cubierta o en el suelo. La calefaccion
puede realizarse por elementos radiantes embebi-
dos en el suelo o mediante ventiladores de alta
potencia suspendidos de la cubierta. Los ventila-
dores son grandes unidades apropiadas para la
altura del hangar. Puede hacerse una instalaciéon

r»B
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Figura 12 Planta de leche en polvo
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Figura 13 Planta de leche en polvo

de rociadores, dependiendo esto de la extensién
de las operaciones de mantenimiento realizadas y
de los procedimientos de seguridad adoptados en
relacién con el combustible a bordo.

Salvo para el mantenimiento de la cubier-
ta, los requisitos de mantenimiento de un hangar
son normalmente escasos, ya que las emisiones
agresivas se limitan al drenaje del suelo del han-
gar donde se realiza la pintura o de talleres de
limpieza o procesamiento quimico. Debido a la
gran superficie de la cubierta y a su altura, asi
como al entorno caracteristicamente expuesto
de un aeropuerto, los dafios por tormentas siem-
pre son posibles. Las goteras de la cubierta pue-
den tener graves consecuencias debido al alto
valor de las piezas de las aeronaves.

Los desarrollos en la concepcion de las
aeronaves y la mayor competencia para la
obtencion de los contratos de mantenimiento
hacen necesario prever modificaciones en los
hangares. La introduccion del tipo 747 y otras
aeronaves de fuselaje ancho oblig6 a ampliar
muchos de los hangares que se utilizaban en
aquel tiempo. Sin embargo, el uso intensivo de
un hangar y las estrictas normas contra incen-
dios y de seguridad aplicadas cuando las aero-
naves se encuentran en su interior dificultan la
realizacidn de modificaciones. Por lo tanto, la fle-
xibilidad debe preverse en la fase de proyecto.
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Cubierta metdlica
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Figura 14 Planta de leche en polvo

La superioridad de la estructura de acero
en la construcciéon de hangares de aeronaves
es un hecho incuestionable. La rapidez de
construccion, la adecuabilidad para cubiertas
de gran luz, la versatilidad para el montaje de
servicios diversos y andamiaje, asi como la
adaptabilidad a posibles futuras ampliaciones,
virtualmente excluyen otros materiales estruc-
turales.

12 Naves a 24,0m
| |

8.3 Fabrica de leche en polvo

Una tipica fabrica de leche en polvo (figuras 12,
13 y 14) consiste en una torre deshidratadora de
aspersion de 18 m por 17 m, por 32 m de altura
con una sala de calderas externa, un silo y una
planta embaladora anexa de 16 m por 18 m, asi
como un almacén para el producto ya empaque-
tado de 54 m por 54 m, con una altura libre de 7
m para el transporte por carretillas elevadoras y
apilamiento.

La torre y anexos tienen una estructura
porticada de acero, con forjado de hormigoén y
cerramientos de acero. El almacén suele ser de
naves multiples con poérticos de luz pequefa con
correas de acero y con un revestimiento consis-
tente en placas de fibrocemento o de chapa sen-
cilla de acero .

El deshidratador de aspersion es un tambor
de acero inoxidable con 10 m de diametro y 14 m
de altura soportado en varios pisos. La leche y el
aire caliente se inyectan por la parte superior y la
leche en polvo seca se recoge en el fondo de la
tolva. De ahi se transporta a los silos de la planta
de embalaje. La carga de los suelos es ligera, salvo
en la planta auxiliar y en el deshidratador de asper-
sion, que, en funcionamiento, pesa 60 toneladas.

Existe un riesgo
apreciable de explo-
sion por la leche en

........................

Cerramiento perimeiradl

.............. E ECEEETEE P S

polvo finamente dividi-
da. El deshidratador

.. L 5 Almacén

incorpora conductos
resistentes y un panel

exterior anti-explosion
para controlar la direc-

cion y el resultado de
una posible explosion.

Planta de distribucién

Figura 15 Centro Renault, Swindon

En la estructura metali-
ca de la torre se prevé
esta instalacion.

La gran cantidad
de aire inyectado en el
proceso requiere extrac-
tores de salida para
extraer la leche en polvo
del aire de escape.
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Incluso con un mantenimiento regular, los extrac-
tores nunca son eficaces al 100%, por lo que se
escapa algo de polvo, que puede acumularse rapi-
damente. Las acumulaciones de polvo pueden
causar problemas en el drenaje de la cubierta que,
por lo tanto, requiere un proyecto apropiado. La
leche en polvo contiene acido lactico que es mode-
radamente agresivo, en particular para cerramien-
tos de cubiertas planas como el asfalto y el fieltro.
Por lo tanto, debe considerarse la durabilidad de la
cubierta.

A nivel interno, se requiere un entorno
biolégicamente limpio a fin de que la planta cum-
pla con las reglas sanitarias del proceso. Las
superficies internas deben poder limpiarse facil-
mente. Esta exigencia se cumple mejor median-
te revestimientos internos de alta calidad. El evi-
tar fisuras que puedan depédsitos de material
condiciona la eleccion y especificacion de los
detalles de cualquier estructura de acero
expuesta al medio interno.

La competencia en la fabricacion de leche

24,0m

| 60m

en polvo requiere un control estricto del coste ini-
cial y de los costes de explotacion. Puesto que
los deshidratadores evolucionan, puede ser
necesario un cambio de deshidratador que impli-
gue importantes alteraciones de la torre. El uso
del acero en la estructura y cerramientos facilita
el control de costes tanto en la construccion
como en la modificacion.

8.4 Complejo industrial

Algunos importantes proyectos industria-
les proporcionan la escala y la oportunidad para
adoptar formas estructurales inusuales que pre-
sentan ventajas particulares. Un buen ejemplo
de forma estructural inusual es el Centro de
Distribucion de Piezas de Renault en Swindon
(figuras 15, 16 y 17).

Se precisaba un edificio de una sola plan-
ta de 25.000 metros cuadrados, con un almacén,
un centro de formacion, una sala de exposicio-
nes y oficina, con la perspectiva de una posible
una ampliacién del 50%. Para
adecuar las formas de apila-

>|| miento en el almacén se
adopto6 una nave de 24 m x 24
m, con una altura interna de 8

10

iento

m, iluminacién en cubierta del
2,8% vy acristalamiento en
paredes laterales en algunas
areas. La superficie principal
es de 4 naves de anchuray 9
naves de longitud, con 6
naves adicionales en un
extremo.

La estructura consiste
en un esqueleto formado por
porticos estructurales sobre
los ejes rectangulares y dia-

gonales. Los mastiles princi-

10

Parte de planta

Figura 16 Centro Renault, Swindon

pales son tubos estructurales
de 16 m de altura y 457 mm
de diametro rigidizados con
tirantes. Los elementos de
cubierta son cerchas simples
formadas por vigas en | con
una flecha de 1,4 my rigidiza-
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das en su parte inferior con arriostramientos rea-
lizados con barras y montantes tubulares cortos.
La continuidad entre los mastiles y las cerchas
se establece mediante el arriostramiento con
barras que conectan las cabezas de estos a un
cuarto de las cerchas. Mientras los pies mastiles
internos se equilibran mediante cerchas en cada
lado, los perimetrales, que tienen cerchas trans-
versales y diagonales s6lo en un lado, se equili-
bran mediante anclajes en el suelo que sujetan
tirantes conectados a los mastiles en el mismo
nivel que las cerchas.

Para los tirantes de mastiles se utilizaron
barras de aleacion y para los arriostramientos de
acero Fe 510. Las barras se conectan a los mon-
tantes principales mediante grilletes de fundi-
cion, hechos a propésito, atornillados a las car-

15,6m

telas soldadas a los tubos de 457 mm de didme-
tro, y a las cerchas a través de manguitos mon-
tados en los perfiles de las vigas.

En cada nave las cerchas se arquean
hacia una claraboya central de 4 m x 4 m. La
cubierta esta formada por una membrana aislan-
te sobre tablero metalico soportado por correas
entre las cerchas. Las limahoyas formadas por
las cerchas arqueadas se desaguan mediante
conductos incorporados en los mastiles. Los ten-
sores de los mastiles principales y de los arrios-
tramientos pasan a través del recubrimiento de
la cubierta.

El aspecto general es inusual, semejante
a una marguesina, de mastiles y tensores que
sobresalen de la cubierta.

Parte de secclén

Figura 17 Centro Renault, Swindon
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0. RESUMEN FINAL » Si los servicios son extensivos, resulta ven-
tajoso utilizar una forma estructural que pro-

e Algunas industrias requieren estructuras porcione apoyo abundante.
especiales. También pueden realizarse « La rapidez de construccién, la adecuabili-
estas por razones de prestigio. dad a grandes luces, la versatilidad para el
e Las gruas y transportadores soportan montaje de servicios y la adaptabilidad se
pesos considerables y pueden suspenderse benefician del uso del acero para los edifi-

de la cubierta. cios industriales.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.6.1: Introduccion al Proyecto
de Puentes de Acero y Mixtos |
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar los puentes de acero y mixtos.
Comentar los componentes de los puentes y los
sistemas estructurales. Describir los tipos comu-
nes de puentes de acero —puentes de vigas
armadas, viga en cajon y viga de celosia.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Ninguno.

LECCIONES AFINES

Leccion 2.6.2: Introduccion al Proyecto de
Puentes de Acero y Mixtos Il:
Lecciones 18.1a18.12: S iste mas
Estructurales:
Puentes

RESUMEN

Se describen los fundamentos de los
puentes. Se indican los componentes basicos de
la estructura de un puente y se comentan los
tipos de sistemas estructurales en el contexto de
su utilizacién. Se describen los aspectos genera-
les y los sistemas de tablero de los puentes de
acero antes de tratar los puentes de viga com-
puesta, viga en cajon y viga de celosia.
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1. FUNDAMENTOS

El hombre ha construido puentes para
salvar obstaculos, como desfiladeros, rios, valles
0 carreteras existentes, que imposibilitaban o
dificultaban sus desplazamiento. El objeto de un
puente es llevar un servicio como puede ser una
carretera 0 una via de ferrocarril.

Los puentes desempefian un papel muy
importante en la técnica de la construccion y han
recibido la denominacion de “oubrages dart” en
francés.

La eleccion entre un puente de acero y un
puente de hormigén (hormigén armado u hormi-
gon pretensado) es una decisién basica que
debe tomarse en una fase preliminar del proyec-
to. Varios factores influyen en esta decision, por
ejemplo:

« las luces necesarias

« los procesos de ejecucion

« las condiciones locales

* las exigencias de los cimientos

La decisién debe basarse en comparacio-
nes de:

e comportamiento estructural
e aspectos econdémicos
* estética

En la comparacién de costes deben con-
siderarse tanto los costes iniciales como los de
mantenimiento necesarios a lo largo de la vida
de la estructura. El tiempo necesario para la
ejecucion, que en los puentes de acero es
generalmente menor que en los puentes de
hormigén pretensado, también puede influir en
la decision.

En el pasado, los puentes de hormig6n
no podian competir con los puentes de acero
en luces medias y grandes, debido a la menor
eficiencia (resistencia/carga permanente) de
las soluciones de hormigén. Con el desarrollo
del hormigén pretensado, no es facil decidirse
entre una solucién de hormigén y una de acero
para puentes de luz media (aproximadamente
entre 40 y 100 m). Incluso para grandes luces,
entre 200 y 400 m, para los que generalmente

se proponen soluciones atirantadas por cables,
la eleccién entre una superestructura de puen-
te de hormigén, de acero o mixto no resulta
facil.

A veces la decision entre una solucién de
acero y una soluciéon de hormigdn se reconside-
ra después de las licitaciones de los fabricantes
para acometer las obras del puente.

En general, las soluciones de acero pue-
den presentar las siguientes ventajas en compa-
racion con las soluciones de hormigon:

e cargas permanentes menores

e cimientos mas econémicos

» métodos de montaje mas sencillos
* menor tiempo de ejecucion.

Un inconveniente del acero comparado al
hormigén es el coste de mantenimiento para la
prevencion de la corrosién. Sin embargo, actual-
mente se reconoce que los puentes de hormigén
también presentan problemas relacionados con
la conservacion, es decir, relacionados con los
efectos de la corrosion de los refuerzos de acero
sobre la durabilidad de la estructura.

Aunque los costes de mantenimiento y la
estética desempefian un papel importante en la
decision del proyecto, por lo general el coste ini-
cial de la estructura es el parametro mas decisi-
vo en la seleccion de una solucion de puente de
acero o de hormigén. Generalmente se estudian
soluciones de ambos tipos, al menos en una
fase preliminar del proyecto.

En la figura 1 se muestran los principales
componentes de la estructura de un puente. Las
dos partes basicas son:

* la estructura de apoyo
* la superestructura.

La primera incluye las pilas, los estribos y
los cimientos.

La segunda esta formada por la propia
estructura del tablero que soporta las cargas
directas debidas al trafico y todas las demas car-
gas permanentes y variables a las que esta
sometida la estructura.
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Cimientos
Diafragma en pilas,
Viga transversal arriostramiento en cruz
/ a intervalos entre pilas.
Superestructura : seccién transversal

Figural Componentes bésicos de un puente

La conexion entre la estructura de apoyoy  den adoptarse también conexiones rigidas entre
la superestructura se efectia generalmente las pilas (y a veces los estribos), particularmente
mediante aparatos de apoyo. Sin embargo, pue- en puentes de poértico con pilas altas (flexibles).
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2. LA ESTRUCTURA DE APOYO

Las pilas pueden ser de acero o de hor-
migén. A menudo se opta por pilas de hormigdén
armado, incluso en puentes de acero o mixtos.
En algunos casos de pilas muy altas o las reali-
zadas con segmentos de hormigdn prefabricado,
puede utilizarse el hormigén pretensado. Las
pilas son de dos tipos basicos:

* pilas columnas
* pilas de muro

Por razones estructurales o estéticas las
columnas de hormigén pueden tener una sec-
ciébn maciza o una seccion en cajon (figura 2) .

Las pilas de muro son generalmente
menos econémicas y menos agradables desde el
punto de vista estético. Muy a menudo se adop-
tan en casos en que existen condiciones particu-
lares, por ejemplo pilas en rios con una accién
hidrodinamica importante o en puentes con pilas
altas para las que se adoptan secciones de cajon.

La seccion de las pilas puede ser cons-
tante o variable. La primera solucién se adopta
generalmente en pilas pequefias 0 medias,
mientras que la ultima se utiliza en pilas altas en
las que al menos una de las dimensiones de la
seccion varia con la longitud de la pila.

/i

(a) Pilas de columna

(b) Pilas de muro
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Figura 2 Seccion transversal de pilas

Figura 3 Estribo de muro

Los estribos establecen la conexion entre
la superestructura del puente y los terraplenes.
Se proyectan para soportar las cargas debidas a
la superestructura, que son transmitidas por los
aparatos de apoyo, y las presiones del terreno.

Los estribos deben incluir juntas de dila-
tacion para acomodar los desplazamientos del
tablero, es decir, los movimientos de contraccion
y dilatacién del tablero debidos a la temperatura.

Pueden considerarse dos tipos basicos
de estribos:

* estribos de muro (contrafuerte)
* estribos abiertos.

Los estribos de muro (figura 3 y 4) se
adoptan solamente cuando las condiciones
topograficas y las formas del terraplén son tales
gue no se puede utilizar estribos abiertos (figura
5). Generalmente se adoptan cuando la altura
requerida del muro frontal es superior a 5,0 e
inferior a 8,0 m (figura 4). Si la altura es inferior
a este orden de magnitud, los muros de contra-
fuertes pueden no ser necesarios, pudiéndose
adoptar un simple muro que vuele desde los
cimientos.

La conexion entre los estribos y el terra-
plén puede incluir un forjado de transicion (figu-
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Losade
transicién

Unién

3a5m

SN

—>

N

Seccion A-A

Figura 4 Estribo de contrafuerte
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Figura 5 Estribo abierto

ra 4) que asegura una superficie uniforme del
pavimento incluso después del asiento del terra-
plén adyacente.
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3. INTRODUCCION A
LA SUPERESTRUCTURA

En la terminologia de puentes suele dis-
tinguirse entre:

* el sistema estructural longitudinal
+ el sistema estructural transversal.

Debe entenderse que las estructuras de
puentes son basicamente sistemas tridimensio-
nales que solamente se dividen en estos dos sis-
temas basicos al objeto de entender su compor-
tamiento y simplificar el analisis estructural.

El sistema estructural

20 m) a medias (20 - 50 m) o grandes (> 100 m).
En luces medias y grandes, se adoptan muy a
menudo vigas continuas con canto variable por
razones de comportamiento estructural, de eco-
nomia y de estética (figura 1).

Los puentes de p6rtio son una de las
alternativas posibles a las vigas continuas (figu-
ra 6b). Evitando aparatos de apoyo y proporcio-
nando un buen sistema estructural para soportar
las acciones longitudinales horizontales, por
ejemplo seismos, en la tecnologia moderna de
puentes se han adoptado pérticos en puentes de

longitudinal de un puente
puede ser de uno de los
tipos siguientes, ilustrados
en la figura 6:

e puentes de vigas

e puentes de portico
* puentes en arco

e puentes atirantados
* puentes colgantes

Modelos estéticos
/4!/ A

A A A

Los tipos de vigas de

alma llena incorporados a
todos estos tipos de puentes
pueden ser continuos (perfi-
les laminados, vigas com-

2 PA JAY
g / Modelo

analftico

puestas 0 vigas en cajon), o
discontinuos, es decir, vigas
de celosia.

Los puentes de vigas
son el tipo mas comun y sen-
cillo de puente (figura 6a),
tanto si utilizan vigas deter-
minadas estaticamente
(vigas sobre dos apoyos o
vigas Gerber) como si utili-
zan vigas continuas. Las
vigas sobre dos apoyos se
adoptan por lo general sola-
mente para luces muy

N
§

“a

NI

(d) Puente atirantado

2
o

pequefas (hasta 25 m). Las
vigas continuas son uno de
los tipos mas comunes de
puente. Las luces pueden
variar desde pequefias (10 -

a7

(e) Puente colgante

Figura 6 Sistemas estructurales longitudinales de puentes
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hormigén pretensado o en puentes de acero y
mixtos. Los pdrticos pueden adoptarse con pilas
verticales (el tipo mas comun) o con barras com-
primidas inclinadas (figura 6b).

Los arcos han desempefiado un papel
importante en la historia de los puentes. Se han
construido algunos excelentes ejemplos, desde los
arcos de albafiileria construidos por los romanos
hasta los arcos modernos de hormigén pretensado
0 de acero con luces del orden de los 300 m.

El arco puede trabajar desde debajo del
tablero, desde encima del tablero o en posicién
intermedia al nivel del tablero (figura 6c¢). La
solucion mas conveniente depende basicamente
de la topografia local. En gargantas rocosas y
con buenas condiciones geotécnicas para los
arranques, un puente en arco del tipo represen-
tado en la figura 6(c) es generalmente la solu-
cibn mas apropiada tanto desde el punto de vista
estructural como estético.

Los arcos trabajan basicamente como
una estructura sometida a compresién. La forma
se escoge para minimizar los momentos flecto-
res bajo cargas permanentes. La fuerza resul-
tante de las tensiones normales en cada seccion
debe permanecer dentro del alma central del
perfil a fin de evitar tensiones de traccién en el
arco. Los arcos son las estructuras ideales para
construir con materiales que son resistentes a
compresion pero débiles a traccion, por ejemplo
el hormigon.

El “arco invertido” ideal en su forma méas
simple es un cable. Los cables se adoptan como
elementos estructurales principales en los puen-
tes colgantes cuando el cable principal soporta
cargas permanentes e impuestas sobre el table-
ro (figura 6(e)).

Para resistir las fuerzas de anclaje del
cable se requieren buenas condiciones de apoyo.

En los Ultimos afos se ha utilizado una forma mas
sencilla de puentes de cables: el puente atiranta-
do o de cables inclinados.

Los puentes de cables inclinados (figura
6(d)) se han utilizado para luces generalmente
entre 100 m y 500 m, cuando el puente colgante
no constituye una solucién econdémica. El abani-
co de luces para los puentes de cables inclina-
dos es muy diferente del abanico habitual de
luces para los puentes colgantes, de 500 m a
1500 m. Los puentes de cables inclinados pue-
den utilizarse con un tablero de hormigén o de
acero. Generalmente, los puentes de cables
inclinados se proyectan con tableros muy esbel-
tos soportados “continuamente” por los vientos,
gue estan formados por varios alambres de
acero de alta resistencia.

Pueden considerarse tres tipos principa-
les de sistema estructural transversal:

* losa

* viga-losa (losa con vigas de alma llena
transversales)

* vigas en cajon para el sistema estructural
longitudinal que contribuye al sistema
estructural transversal.

Las secciones transversales de losa solo
se adoptan para luces pequefias, generalmente
inferiores a 25 m, o cuando se utilizan vigas mul-
tiples para el sistema estructural longitudinal,
con separaciones de 3 - 4,5 m. Las secciones
transversales de viga-losa (figura 1) se adoptan
generalmente para luces medias inferiores a 80
m, cuando sélo se utilizan dos vigas de alma
llena longitudinales. Para luces grandes (> 100
m) y también para algunas luces medias (40 - 80
m), las vigas en cajén son una solucién muy con-
veniente que produce estructuras de puentes
con un buen comportamiento estructural y esté-
ticamente agradables. Las vigas en cajoén se uti-
lizan en puentes de hormigén pretensado, de
acero o mixtos.
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Durante la revolu-
cion industrial del siglo
XIX, los productos de 4790 10000 4790
acero se hicieron mas ||< + + >||

competitivos y el acero
empezé a ser adoptado
para la construccion de
puentes. Desde entonces
se desarrollaron grandes puentes de celosia y
puentes colgantes. Lamentablemente, este
desarrollo se vio acompafnado de algunos acci-
dentes, por ejemplo el del puente de ferrocarril
sobre el Tay-Firth de Forth Bridge [1] en 1879 y
el puente de Quebec en 1907. El primero fue
reconstruido en 1890, con luces de 521 m; el
puente de Quebec no fue reconstruido hasta
1917.

Se han adoptado ampliamente vigas de
celosia o arcos construidos mediante sistemas
de cerchas. En la figura 7 se muestra un ejemplo
de puente en arco-celosia proyectado por G.
Eiffel (el proyectista de la famosa torre de Paris).
Este puente, construido en 1868 en Oporto
sobre el rio Duero, Portugal, tiene una luz central
de 160 m.

NN N
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N

ROZOZOTOTOZOT

Figura 8 Puente de vigas armadas con dos vigas y luz maxima de 71 m

Resulta interesante observar que uno de
los tipos mas comunes de puente de acero
moderno -el puente de viga en cajon- fue intro-
ducido inicialmente en 1846 por Stephenson,
con el “puente Britannia” (un puente de viga en
cajon de fundicién con una luz de 142 m), aun-
gue no se desarroll6 por completo hasta des-
pués de la Segunda Guerra Mundial. Se utiliza-
ron los conocimientos de ingenieria aeronautica
referidos a estructuras de pared de poco espe-
sor. Entre 1969 y 1971 se produjeron varios acci-
dentes en puentes de vigas en cajon, por ejem-
plo el puente de Viena sobre el Danubio (1969),
el puente de Milford Harven en el Reino Unido
(1970), el puente de Melbourne en Australia
(1970) y el puente de Coblenza en Alemania
(1971). Como resultado de ello, en las ultimas
dos décadas se ha realizado un gran esfuerzo
para investigar el elemento estructural basico de
estos puentes: la
chapa rigidizada. En la
actualidad el compor-
tamiento de las chapas
rigidizadas es lo sufi-
cientemente conocido
como para proyectar
puentes en acero de

o ¢
(\/\/ una

160,0m

vigas en cajén grandes
y seguros. Se presta
consideracion
especial durante las

.

Figura 7 Puente DAa. Maria Pia

. A

fases de montaje y eje-
cucibn a todos los
aspectos de la estabili-
dad estructural.
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Para las superestructuras de puentes de
acero se adoptan tres tipos basicos de elemen-
tos estructurales:

* Vigas y vigas armadas
* Vigas de celosia
 Vigas en cajén

Muy a menudo se prefieren los puentes
de vigas armadas con sélo dos vigas, incluso
para tableros muy anchos (figura 8), en aras de
la sencillez [2]. Sin embargo, en la construccién
de puentes, una solucién clasica consiste en
adoptar varias vigas en | (perfiles laminados en
caliente para luces pequefias, hasta 25 m), con

Figura 9 Tableros de chapa ortotrépica y hormigdén armado

una separacion de entre 3,0 y 4,5 m. Pueden
incorporarse diafragmas entre las vigas (vigas
transversales) para contribuir a la reparticion de
la carga transversal y al arriostramiento lateral.
Las alas superiores de las vigas tienen un apoyo
lateral continuo contra el pandeo, proporcionado
por el tablero.

4.2 Sistemas de tablero

Existen dos soluciones basicas para el
tablero [3]: una losa de hormigén armado o de
hormigén pretensado parcialmente o una chapa
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(c) Seccién transversal de 1a superestructura
€l centro del vano

Figura 10 Puente Niteroi (Brasil): [4]

de acero ortotropico (figura 9). En el primer caso, placa y las vigas sea absorbido por los conecto-
la losa puede actuar independientemente de las res.

vigas (una solucién muy poco econémica para

luces medias y grandes) o trabajar junto con las Los tableros de hormigdén resultan gene-
vigas (tablero de puente mixto). La accién con- ralmente mas econdémicos que las chapas de
junta requiere que el flujo de cortante entre la  acero ortotrépico y estas Ultimas solo se adoptan
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Seccién transversal de 1a superestructura
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Vistas de las torres

Figura 11 Puente Faro (Dinamarca): [5]

cuando el peso del tablero es un componente El tablero de chapa ortotropica, que
importante de la carga, es decir, para puentes de actia como el ala superior de las vigas princi-
gran luz y méviles. pales, proporciona una seccion muy eficiente a
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_162,5m

gue pueden ser de sec-
cion abierta o cerrada.
Transversalmente, los
nervios se conectan
mediante las vigas

é‘ |\*30m 1 380m

transversales (figura 9),
é, con el resultado de un

Lzsom 1,410m

sistema de emparrilla-
S30m do complejo en el que

Alzado

Torres
(Hormig6n armado)

Figura 12 Puente Humber: [4,8]

flexion. El tablero consiste basicamente en una
chapa de acero superpuesta con una superfi-
cie de desgaste que puede ser de hormigén o
de asfalto de masilla. La chapa de acero se
rigidiza longitudinalmente mediante nervios

“ las vigas principales, la
chapa de acero, los
nervios y las viguetas
actdan conjuntamente.

Las alas supe-
riores de las vigas en
cajon, por ejemplo en
el puente Niteroi (figu-
ra 10) con una luz de
300 m [4] (el puente de
vigas de cajén mas
grande del mundo) o
en el tablero de los
puentes de cables
inclinados (figura 11)
[5] o en puentes col-
gantes como el puente
Humber (figura 12) con
una superficie de des-
gaste ligera, producen
un puente con una

Tablero del puente: seccién transversal carga permanente muy

baja que constituye
una solucién muy ade-
cuada para luces gran-
des [4,8]. EI mayor
inconveniente de los
tableros de chapa de
acero ortotropica es su
coste inicial y el man-
tenimiento que requieren en comparacion con
una losa simple de hormigén. No obstante,
para las vigas en cajon, el coste de manteni-
miento puede ser menor que para un tablero
ortotrépico abierto.
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PUENTES DE VIGAS ARMADAS

5. PUENTES DE VIGAS
ARMADAS

Los puentes de vigas armadas pueden
constituir una solucibn muy competitiva para
puentes de luz pequefia o media. Casi siempre
se proyectan para actuar conjuntamente con una
losa de hormigén.

Las vigas compuestas se realizan con
dos alas soldadas a un alma delgada que nor-
malmente tienen rigidizadores transversales y
pueden tener rigidizadores longitudinales.

Pueden utilizarse tres tipos para secciones
transversales de puentes. Para losas pequefias,

hasta 60 m, las vigas multiples con separaciones
de 3 a 4,5 m permiten utilizar una simple losa de
hormigén armado, tal como muestra la figura
13(a).

Para luces medias (50 a 100 m), normal-
mente resulta mas econdémico utilizar sélo dos
vigas armadas (figura 13(b)). Puede utilizarse
una losa de hormigdn pretensado, normalmente
de canto variable, que se asienta directamente
sobre las dos vigas.

Alternativamente, pueden adoptarse tra-
vesafos con dos vigas longitudinales que dan
apoyo a las losas con una separacién de entre 3
y 4,5 m entre ejes.

La complejidad del
trabajo de taller de la viga

armada se controla prin-

I11 111 [ 111

cipalmente mediante la

@

esbeltez del alma (rela-
cién canto/espesor). Para
luces pequefias resulta
viable una esbeltez baja
con un alma no rigidiza-
da, salvo en las posicio-
nes de los apoyos trans-
versales y de los apoyos
principales. Para luces
medias, el alma tendra
gue ser normalmente de
una esbeltez intermedia y
requerira rigidizacién ver-
4 tical (transversal). Para
luces grandes, el alma

il
\

&H
)

requerira probablemente
rigidizacion transversal y
longitudinal, tal como se
muestra en la figura
13(b).

(®)

Figura 13 Vigas compuestas para puentes mixtos

La distancia entre
los rigidizadores transver-
sales es del orden de mag-
nitud del canto de la viga.
Cuando son necesarios,
normalmente se incorpo-
ran entre 1 y 3 rigidizado-
res longitudinales.
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Figura 14 Sistema de arriostramiento en puente de viga
armada en curva

En las secciones sobre los apoyos, es
esencial adoptar rigidizadores verticales para
resistir las altas fuerzas de reaccion.

Uno de los requisitos basicos al proyectar
puentes de vigas armadas es el sistema de arrios-
tramiento (figura 13b y 14), necesario siempre salvo
para las estructuras mas simples. El arriostramiento:

» proporciona estabilidad lateral a las vigas,
en particular durante la ejecucién

 soporta los esfuerzos de cizallamiento hori-
zontales debidos a acciones horizontales
(viento, seismos)

* trabaja como un sistema de reparticion de
la carga transversal.

* participa en los flujos de cizallamiento debi-
dos a la torsion por carga excéntrica o cur-
vatura del plano.

El sistema de arriostramiento incluye
generalmente:

* arriostramiento lateral horizontal
* porticos transversales intermedios - diafrag-
mas

El primero (figura 14) consiste en un con-
junto de barras diagonales cruzadas y se sitGa
junto a las alas inferiores o junto a las alas supe-
riores e inferiores; el tablero del puente puede
actuar como arriostramiento horizontal.

Los segundos son un conjunto de arrios-
tramientos perpendiculares al eje del puente
(figura 13) que proporcionan resistencia a la
deformacion de todas las secciones transversa-
les del puente.

En la construccion moderna de puentes
se han intentado varias simplificaciones para
reducir, en lo posible, la complejidad de los sis-
temas de arriostramiento. En algunos casos, el
sistema de arriostramiento horizontal situado
junto a las alas inferiores se ha eliminado. La ulti-
ma simplificacidn consiste en eliminar completa-
mente los poérticos transversales intermedios.
Esto sélo es posible si la estabilidad lateral de
las vigas esta garantizada y si los esfuerzos hori-
zontales son recogidos por otros elementos de la
superestructura.
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6. PUENTES DE VIGAS

DE CELOSIA M M

En algunos casos puede adoptarse
una viga de celosia como alternativa a la | 375m | 450m | 375m |
viga compuesta. Aunque en la construc- | | | |
cibn moderna se utilizan con menor fre-
cuencia debido a su alto contenido de tra- Alzado
bajo de taller, puede ser una solucién
econdémica para luces grandes, digamos
entre 100 y 200 metros.

Una viga de celosia plana puede ! !
considerarse como una viga de gran
canto en la que las alas son los cordones
de compresién y traccion de la celosia y el
alma de la viga se sustituye por un siste-
ma triangular abierto que resiste los
esfuerzos de cizallamiento.

En el proyecto de puentes se utili-
zan varios tipos de vigas de celosia. En la
figura 15 se muestran algunos ejemplos
tipicos. Pueden adoptarse vigas de celo-
sia en tramos libremente apoyados (figura
15) o en tramos continuos (figura 16 y 17).

Los sistemas de arriostramiento
son necesarios en los puentes de vigas de  Figura 16 Vigas de celosia Warren para puente de ferrocarril

celosia s6lo ya que estas s6lo pueden resistir
esfuerzos en sus planos.

Warren Las vigas de celosia que trabajan desde
encima del tablero (figura 16) se han utilizado
ampliamente en los puentes de ferrocarril, inclu-
A A 4 A so para luces medias del orden de 40 a 100
metros [6].

A A Desde un punto de vista estético, es
importante reducir en lo posible el nimero de
elementos de barra en la viga de celosia. Si es

m M W\ posible, el sistema triangular més sencillo (tipo
Warren) produce el mejor aspecto cuando se

mira el puente desde angulos sesgados (figura
16).

Howe K . .
Los cordones de celosia y las diagonales se

_ _ _ realizan mediante perfiles laminados en caliente,
Figura 15 Tipos de viga celosia generalmente de forma abierta para simplificar las
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Figura 17 Puente sobre rio Fulda (Alemania)

conexiones. No obstante, pueden utilizarse tubos  Alemania [7]. En este puente se utilizd una
estructurales, por ejemplo para los cordones. celosia tipo Warren con una relacion luz maxi-
ma/canto de 23,8. El tablero es una chapa
En la figura 17 se muestra el ejemplo de ortotropica que reduce el peso propio de la

un puente sobre el rio Fulda en Kassel, superestructura.
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/. PUENTES
DE VIGAS
CAJON

Para luces gran-
des (digamos superiores
a 100 m) la vigas en
cajon son, en general, el
tipo de superestructura
de puente mas comun y
eficiente.  Construidas
con un tablero de chapa
ortotropica para reducir
el peso propio del puente
0 con una losa de hormi-
goén para obtener una
seccion transversal
mixta, las vigas en cajon
presentan numerosas
ventajas estructurales en
comparacion con las
vigas compuestas y las
vigas de celosia. Algunas
de las ventajas son:

1,76m 11,26m 2,00m 11,26m 1,75m

1,5% 1.5%
é__

YYYY[YYYYYYYY YYYYYYYY [YYYY

~

10,256m

4,50

10,25m 7.50m

A

e e >
T T i

Figura 19 Viga cajon de una celda con puntales inclinados

» amplio espacio interno para acomodar ser-

vicios
« alta rigidez torsional » mantenimiento sencillo debido a la facilidad
- alas superiores e inferiores anchas suscep- de acceso al interior de la superestructura
tibles de soportar esfuerzos longitudinales » mejor aspecto debido a la gran esbeltez y a

la suavidad de las superficies inferiores.

Debido a la alta rigidez torsional de este
tipo de seccidn transversal, las vigas en cajon
resultan una solucibn muy conveniente para
puentes de planta curva.

Para luces grandes, el canto de las vigas
cajon continuas puede variar a lo largo del tramo,

mejorando la eficiencia estructural para acomodar
el gran momento flector en los apoyos (figura 10).

La seccibn transversal puede estar forma-
da por una caja de una sola célula con almas
verticales o inclinadas, o por una caja de células
multiples (figura 18). Otras posibilidades consis-

A\

/

Figura 18 Vigas cajon de una y varias celdas

= ten en utilizar, por ejemplo, una Gnica célula con
barras comprimidas inclinadas para el apoyo de
grandes voladizos (figura 19).

Para luces medias, un tipo muy comdn de
tablero de vigas en cajon en la construccion de
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Figura 20 Puente mixto de viga cajén multiple

puentes, por ejemplo en Norteamérica, es el for-
mado por varios cajones paralelos interconecta-
dos por una losa de hormigén armado (figura
20). La accion conjunta entre las vigas en cajén
y la placa de hormigébn armado se obtiene
mediante conectores.

Las dos alas asociadas con cada alma en
los puentes mixtos de vigas en cajén pueden ser
bastante estrechas, ya que sé6lo deben transmi-
tir la carga al alma y acomodar los conectores.
Por lo tanto, puede definirse una anchura mini-
ma del ala mediante distancias a los bordes y
holguras para la soldadura automatica de los
conectores.

Los diafragmas de apoyo son necesarios
en los soportes para transmitir las fuerzas de
reaccion. Ademas, incluso en vigas en cajon
pequenfias, resulta conveniente adoptar pdrticos
transversales intermedios (digamos con una
separacion de entre 10 y 15 m) para evitar la
deformaciéon de la seccién debida a cargas
excéntricas (figura 21). Cabe sefialar que duran-
te la construccién, algunas vigas “en cajon” tie-
nen las secciones abiertas y, por ello, quedaran
sujetas a deformacidn por carga excéntrica. En
la figura 22 se resumen las deformaciones que
pueden ocurrir en los cajones con la parte supe-
rior abierta durante la construccién. Un arriostra-

Figura 21 Pérticos transversales intermedios para evitar la
distorsion en vigas cajon

miento superior entre las alas superiores y/o un
arriostramiento transversal diagonal entre las
almas resulta generalmente conveniente para
superar los efectos de deformacién durante la
ejecucion. El arriostramiento en cruz de San
Andrés puede consistir en pequefios angulares
soldados a los rigidizadores de chapa.

El uso de vigas en cajon compuestas en
puentes anchos con grandes luces es posible
con cajones de una sola célula. Pueden utilizar-
se travesafios internos, no sélo para mantener la
forma de la seccion (evitando la deformacion)
sino también para soportar largueros longitudi-
nales para la losa de hormigén armado. En la
figura 23 se muestra una solucién de este tipo

[71.
P e R B R R
byl
- e

Carga excéntrica

-
-

Torsién
no uniforme

Distorsién debida
atorsién

Figura 22 Componentes de carga simétricos y disimétri-
cos y efectos de deformacion
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Figura 23 Puente Wuppertal (Alemania)

Para grandes luces es preferible un table-
ro de chapa ortotrépica para reducir la carga per-
manente de los puentes de vigas en cajon. En la
figura 24 se muestra una solucién con un puen-
te de vigas en cajon rectangulares con un tramo
principal de 200 m, representado por el “puente
Europa” en Austria [7].

La utilizacion de vigas en cajén no se limi-
ta a los puentes de vigas. En puentes de cables
inclinados se han utilizado vigas en cajon esbel-
tas con tableros de chapa ortotrépica (figura 11).
Aunque, en los Ultimos afios, los tableros de
vigas en cajon de hormigén han demostrado ser

una solucién econdmica para algunos puentes
de cables inclinados, las vigas en cajon de acero
son la solucibn mas conveniente para luces
grandes. Comparados con las secciones abier-
tas, los tableros de vigas en cajon en los puentes
de cables inclinados presentan una importante
ventaja en lo que se refiere a la estabilidad aero-
dindmica. La ventaja esta asociada a una mayor
frecuencia natural de la vibracion torsional del
tablero, que evita una interaccién con el modo
fundamental correspondiente a las vibraciones
verticales (solicitaciéon a flexion). Los riesgos de
inestabilidad por oscilacién quedan asi elimina-
dos.
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Figura 24 Puente Europa (Austria)

Por razones similares a las expuestas En la figura 12 se muestra la seccién del puen-
para los puentes de cables inclinados, en los te Humber, en el que se adoptd una viga en cajon de
puentes colgantes modernos se han adoptado acero con un peso de 2,6 kN/m?2 solamente. Las mis-
las vigas en cajon de acero esbeltas con tableros mas ventajas aerodindmicas apuntadas para los
de chapa ortotrépica. tableros de vigas en cajon de los puentes de cables

inclinados son vélidas para los puentes colgantes.
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8. RESUMEN FINAL

Al decidir el tipo de puente que se debe utilizar
en un lugar en particular debe considerarse
una amplia gama de factores, por ejemplo
luces, procesos de ejecucion, condiciones
locales, exigencias para los cimientos.

» Por lo general, los puentes de acero presentan
las ventajas siguientes: menores cargas per-
manentes, cimientos economicos, métodos de
montaje simples, menores tiempos de ejecu-
cion.

 Las partes basicas de un puente son la supe-
restructura, consistente en la estructura del
tablero, y la subestructura consistente en las
pilas, los estribos y los cimientos.

« El sistema longitudinal de un puente puede ser
de uno de los tipos siguientes: viga, portico,
arco, cables inclinados o colgante.

» Existen tres tipos principales de sistemas
transversales de puentes, losa, viga-losa o
viga en cajon.

» Las superestructuras de puentes pueden utili-
zar los sistemas estructurales de vigueta y viga
compuesta, viga de celosia o viga en cajon.

* Los sistemas de tablero utilizan una losa de
hormigon armado, con o sin vigas transversa-
les, o una losa de hormigbn pretensado par-
cialmente, o una chapa de acero ortotropica.
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Nota: Al final de la leccién 2.6.2 se facilita una
lista mas amplia de bibliografia.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.6.2: Introduccion al Proyecto
de Puentes de Acero y Mixtos: Parte 2
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OBJETIVOS/CONTENIDO

Continuar con la introduccion a los puen-
tes de acero y mixtos. Describir pasarelas, puen-
tes moviles y puentes de servicios. Proporcionar
una guia inicial en la seleccién de la forma y la
luz del puente.

CONOCIMIENTOS PREVIOS

Introduccién a los Puentes
de Acero y Mixtos (I)

Leccion 2.6.1:

LECCIONES AFINES

Sistemas Estructurales:

Puentes

Lecciones 18:

RESUMEN

Esta leccion continta con la introduccién
a los puentes de acero y mixtos iniciada en la
lecciébn 2.6.1. Describe tres tipos de puentes
especiales, destacando algunas de las caracte-
risticas del proyecto. Los puentes peatonales
son estructuras estrechas, de carga ligera, fre-
cuentemente en lugares visualmente sensibles.
Los puentes mdviles estan sujetos a exigencias
particulares de geometria y masa. Los puentes
de servicios ofrecen la oportunidad de realizar
un proyecto innovador. La leccién concluye con
alguna orientacién sobre la seleccion apropiada
de la forma del puente y sobre la determinacion
de los vanos 6ptimos para los viaductos.
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1. INTRODUCCION

En la leccién 2.6.1 la atencion se con-
centrd tanto en los principales parametros del
disefio como en las diversas formas estructu-
rales que el proyectista puede considerar cuan-
do realiza el proyecto preliminar o conceptual
de un puente. Se puede afirmar, sin temor a
equivocarse, que la gran mayoria de los puen-
tes son estructuras fijas que soportan una
carretera 0 una via de ferrocarril y resulta facil

darse cuenta de cémo los tipos de estructuras
comentados pueden utilizarse en la construc-
cién de aquellos. En esta segunda parte de las
lecciones 2.6, se prestara atencion, en primer
lugar, a las consideraciones particulares que
afectan a algunos tipos especiales de puentes.
Se discutiran tres tipos: puentes peatonales,
puentes mdviles y puentes de servicios (con-
ductos, etc.). Asimismo se facilita alguna orien-
tacion sobre la eleccién del tipo y el vano del
puente.
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2. PASARELAS PEATONALES libre grande y, entonces, la rigidez de la estruc-
tura deviene en una circunstancia que requiere

Las pasarelas peatonales son estructuras especial consideracion. Ademas estos puentes
erigidas para proporcionar a los viandantes paso guedan, muchas veces, claramente a la vista del
a través de vias de
trafico o algun otro
obstaculo  fisico
como puede ser un
rio. En compara-
cion con los puen-
tes de carretera o
de ferrocarril, las
cargas que sopor-
tan son bastante
modestas vy, en la
mayoria de los
casos, se requiere
una estructura muy
ligera. Sin embar-
go, requieren con
frecuencia una luz

Figura 2 Tipicos requisitos de acceso para puentes peatonales

T SN

publico y, por ello, su estética merece una
atencion especial. El acero ofrece formas
de construccién econdémicas y atractivas
gue se ajustan a los requisitos que se le
exigen a una pasarela peatonal. En la
figura 1 se muestran vistas esquematicas
de varias formas estructurales de acero.

2

Al igual que cualquier otro puente,

las pasarelas deben ser lo suficiente-

DO O O I D D O O I T mente largas para superar el obstaculo
que se debe cruzar y lo suficientemente
altos para no interferir en lo que discurra

e por debajo de ellas. Sin embargo, el
R R R R R N R R R RIS acceso a una pasarela peatonal es a

menudo muy diferente del de un puente
de carretera: no hay necesidad de una
alineacion horizontal suave (es mas,
puede gue se prefiera una via de acceso
escarpada en angulo recto al tramo). La

continuidad estructural es, por lo tanto,
AL LI R s menos frecuente: el tramo principal esta
. amenudo libremente apoyado.

En las pasarelas peatonales, se
especifican, frecuentemente, accesos ade-
cuados para sillas de ruedas y bicicletas
Figura 1 Ejemplo de puentes peatonales sobre autopistas (véase la figura 2). Deben, entonces, incor-
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Figura 3 Tipicas secciones transversales basicas para
puentes peatonales

porarse rampas, limitando al minimo su pendiente.
La longitud de las rampas, cuando el acceso se
efectia desde el nivel de la calle sobre la cual se
extiende el puente, puede ser mucho mayor que el
propio puente. La forma de construccion adecuada
para las rampas puede tener una influencia domi-
nante sobre la forma del puente.

Como se muestra en la figura 3, la anchu-
ra de una pasarela peatonal es normalmente
bastante modesta, justo lo suficiente para permi-
tir el paso libre de peatones en ambas direccio-
nes. Ocasionalmente, el puente dispondra de
carriles separados para peatones y ciclistas, en
cuyo caso debera ser mas ancho.

Se incorporan barandillas para la seguri-
dad de los peatones y del trafico que pasa por
debajo. Las pasarelas peatonales sobre vias de
ferrocarril pueden necesitar barandillas mas
altas e incorporar sélidos paneles directamente
sobre las vias de tren.
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3. PUENTES MOVILES

3.1 Generalidades

En un terreno llano, un puente fijo, de
carretera o ferrocarril, sobre una via de agua
navegable, requerira una obra de acceso al
puente muy larga. Incluso una autovia tipica con
una pendiente limitada del 4% requerira una lon-
gitud de accesos al puente de 750 m a cada lado
para una altura de 30 metros (no es una cifra inu-
sual para un curso de agua en el que pueden
navegar barcos de altura). A ello se afadiria la
altura de construccion del puente. Para un puen-
te de ferrocarril, con sus menores pendientes, la
longitud seria aiin mayor.

Una alternativa es mantener el puente en
un nivel bajo y disefiarlo para que se abra para

(d) Puente levadizo "holandés"

Figura 4 Tipo de puente basculante

permitir el paso de los barcos. La ventaja princi-
pal es que el coste de construccion de un puen-
te moévil es casi invariablemente mucho menor
gue el de un puente de nivel alto (y muchisimo
menor que de la otra posibilidad, un tanel).
Ademas, en un terreno llano para el cual se esta-
blece la comparacién, un puente de nivel alto
puede ser visualmente muy molesto. El inconve-
niente principal de un puente mévil, naturalmen-
te, son los retrasos que impone al trafico cuando
el puente se abre para dejar pasar a los barcos;
otros inconvenientes son la necesidad de mani-
pulacion y mantenimiento del sistema de apertu-
ra, el riesgo de averias con las consiguientes
interrupciones del trafico fluvial o rodado y el
riesgo de colisién de los barcos causando dafios
a la estructura.

Cuando la carretera y la via navegable
son rutas principales, puede que no haya alter-
nativa a un puente de nivel alto o a
un tanel. Sin embargo, cuando es
aceptable un elemento de retraso
se suelen utilizar puentes moéviles.
Holanda y las regiones orientales
llanas del Reino Unido son dos
regiones en las que existen muchas
estructuras de este tipo.

El proyecto de puentes movi-
les es un tema altamente especiali-
zado y so6lo puede abarcarse muy
brevemente en los términos gene-
rales de esta leccion. Los puentes
moviles modernos seran probable-
mente de uno de estos tres tipos
(basculante, giratorio o levadizo),
siendo tal vez los basculantes los
méas comunes. A continuacion se
comentan brevemente las caracte-
risticas principales de cada uno de
ellos.

3.2 Puentes basculantes

Un puente basculante con-
siste en dos brazos en ménsula (o
“batientes”) que pivotan sobre ejes
horizontales en pilas de estribo
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(figura 4a, b y d) o se desplazan hacia atras
sobre una via (figura 4c). Normalmente, estos
puentes sobre vias de tren o carreteras impor-
tantes se construyen con un solo batiente, pues-
to que entonces se comportan como vigas libre-
mente apoyadas para soportar cargas de trafico;
si se utiliza una configuracién de doble batiente,
incluso las cargas del trafico son soportadas por
estructuras en ménsula que, en consecuencia,
deben tener una construccién mucho mas resis-
tente.

La ventaja principal de un puente bascu-
lante es su eficiencia en el funcionamiento. Los
batientes basculantes se elevan y descienden
rapidamente y, para el paso de embarcaciones
pequefas, sblo es necesario elevarlas parcial-
mente, lo que acelera aln mas el funcionamien-
to. Ademas, a diferencia del puente giratorio,

(véase el punto 3.3) funcionan dentro del area
protegida de la estructura.

Un inconveniente del puente basculante
de rétula simple, tal como se muestra en las figu-
ras 4 (a) y (b), es que la masa de la ménsula
debe equilibrarse mientras pivota a fin de mante-
ner los requisitos de energia dentro de un nivel
razonable. Esto significa un tramo posterior
importante, con una pila de estribo muy profun-
da para acomodarlo una vez elevado, o el uso de
un contrapeso muy substancial. Este problema
se resuelve en parte con el tipo de “puente leva-
dizo holandés” (figura 4(d)) en el que el contra-
peso se monta en una estructura elevada y, asi,
no necesita estribos profundos para acomodarlo.

Otro inconveniente es la gran cantidad de
energia necesaria para su funcionamiento en
condiciones meteorolégicas adversas.

Un viento fuerte que sople a través de

un rio puede provocar fuerzas muy

grandes sobre los batientes basculan-

tes y la carga de nieve incrementara la

masa elevada sin contrapeso alguno

que la compense; otras demandas

C vienen de los sistemas de acciona-

miento y frenado. Naturalmente, debe
sefalarse que la alta reserva de ener-

Nota : en estas fireas la
tierra estd "esterilizada"

Figura 5 Puente giratorio

gia necesaria en estas condiciones
contribuye materialmente al funciona-
miento eficaz en condiciones norma-
les.

Aunque estructuralmente efi-
caz en la mayoria de los lugares, un
puente basculante ancho puede pre-
sentar problemas en cruces altamen-
te sesgados, ya que la forma no
simétrica de los batientes produce
fuerzas no equilibradas durante la
elevacion.

3.3 Puentes giratorios

Un puente giratorio pivota
sobre un eje vertical hasta que la
superestructura se alinea dejando
via libre a los barcos (figura 5). La
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ventaja principal de un puente giratorio es que
probablemente sus necesidades de energia son
mas bajas que las de cualquier otro tipo de
puente mavil. Si el puente es simétrico (brazos
giratorios de igual longitud), los efectos del vien-
to durante el giro son pequefios, ya que se equi-
libran ampliamente en ambos brazos, mientras
que la carga de la nieve no requiere energia adi-
cional; el aumento de la inercia sélo provoca un
ligero incremento del tiempo de giro debido a la
menor aceleracion y frenado.

Estructuralmente, un puente giratorio es
eficaz en la medida en que puede construirse
como una viga simple (de alma llena o de celo-
sia) que queda en voladizo a cada lado de la pila
de pivote durante el giro, pero que reposa sobre
los estribos formando una viga continua de dos
vanos cuando soporta tréafico; si el vano del vola-
dizo durante el giro es excesivo, resulta compa-
rativamente mas facil proyectarlo como configu-
racion de cables inclinados con una torre sobre la
pila de pivote. La funcién principal de los vientos
es soportar la carga permanente durante el giro.
Un cruce al sesgo no es ningln problema para un
puente giratorio; al contrario, puede ser incluso
una ventaja, ya que reduce el arco de giro.

Los principales inconvenientes de un
puente giratorio son el tiempo
comparativamente mayor nece-
sario para girar de una posicién
a otra y la gran superficie nece-
saria para acomodar la estruc-
tura cuando el puente esta
abierto para la navegacion; una
vez girado, evidentemente,
tiene la ventaja de que el espa-
cio libre vertical (“el tiro de aire”)
es ilimitado. Normalmente, un
puente giratorio debera girar
completamente para cualquier

vamente innecesario y la estructura adicional
resulta costosa. El coste estructural adicional
puede minimizarse acortando el tramo posterior
y contrapesandolo, pero ello reducira algunas de
las ventajas citadas anteriormente; por ejemplo,
la carga del viento ya no se compensara y por lo
tanto se necesitara mas energia para accionar el
puente con viento fuerte. Ademas, la carga de la
nieve aplicard una carga vertical no compensada
sobre la estructura. jQuiza el lugar “ideal” para
un puente giratorio sea un rio con una isla exac-
tamente en medio y canales de navegacion a
cada lado!

3.4 Puentes levadizos

En los puentes levadizos el tramo se
eleva sobre torres en cada extremo para despe-
jar el canal de navegacion (figura 6).
Estructuralmente, los puentes levadizos son muy
eficientes, ya que son tramos liboremente apoya-
dos, tanto en servicio como durante la operacion
de elevacion. Se proyectan como vigas (de alma
llena o de celosia) y, puesto que no deben fun-
cionar como ménsulas en ninguna condicion,
pueden proporcionar luces de apertura mucho
mayores que los puentes basculantes o girato-
rios.

barco, cualquiera que sea el

tamafio de éste, puesto que
una apertura parcial provocaria -
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el riesgo de que el barco golpe-

ara la estructura. Ademas,
puesto que normalmente sélo
existe un canal de navegacion,
el “tramo posterior” es operati-

Figura 6 Puente levadizo
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El principal inconveniente de un puente
levadizo es que sélo puede dar la altura que den
las torres; asi, si se necesitan alturas muy gran-
des, la torres resultan muy costosas. No obstan-
te, al igual que con los puentes basculantes, no
es necesario elevar completamente el tablero
para barcos pequefios, 1o que mejora la eficien-
cia de funcionamiento. Ademas, aunque eviden-
temente el peso propio del tablero levadizo esta-
ra contrapesado, el sistema de accionamiento
debe prever la posibilidad de presencia de nieve
durante la elevacion.

3.5 Otros tipos de puentes
moviles

Otros tipos de puentes mdviles que se
han utilizado en el pasado (y ocasionalmente en
el presente) son:

» Puentes flotantes, en los que una seccion
puede botarse sobre pontones para permi-
tir el paso de los barcos.

» Puentes transportadores, en los que un
vagon gue transporta vehiculos se suspen-
de de un carro de puente-gria sobre una
viga, y la cruza, a una altura suficiente para
dejar paso a la navegacion.

» Puentes deslizantes, en los que la estructu-
ra del puente se desliza hacia atras desde
el rio en linea con ella misma.

Todos estos tipos de puentes presentan
graves inconvenientes operativos y de otros
tipos para casi todas las aplicaciones de hoy en
dia.
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PUENTES DE SERVICIOS

4. PUENTES DE SERVICIOS

La mayoria de los puentes, ya sean de
carretera, ferrocarril o peatonales, sirven tam-
bién para conducir algin servicio publico (electri-
cidad, teléfono, agua, gas, etc.). Las previsiones
que deben hacerse para llevar estos servicios
varia segun el tipo de puente; por ejemplo, las
vigas en cajén proporcionan un area evidente
para conducirlos (aunque debe tomarse las pre-
cauciones oportunas para prevenir accidentes;
juna viga en cajon inundada como consecuencia
de la rotura de una conduccién interna de agua
podria ser desastrosal). En los puentes de vigas
armadas se pueden conducir los servicios por el
interior de las aceras o suspendidos de las vigas
transversales, si las hubiera.

En esta seccibn, sin embargo, la atencion
se centra en los puentes cuyo propdsito exclusi-
VO es Unicamente conducir un servicio.
Claramente, un puente de servicios puede ser de
cualquiera de los tipos de puente fijos descritos,
pero existen algunas consideraciones especia-
les. La carga es generalmente muy ligera en
comparacion con el trafico rodado o ferroviario y,
por lo tanto, presentan también algunos de los
problemas de los puentes peatonales. Quiza la
forma méas comudn de puente de servicio es una

Tirantes tubulares que forman
las tuberias de gas

Muchos vanos

Una de cada tres naves hueca
para dar estabilidad aerodinimica

Planta de tirante

Figura 7 Puente de celosia para tuberia de gas

simple viga de celosia ligera, aunque las consi-
deraciones estéticas pueden llevar a desestimar-
la en ciertos lugares.

Una variacion interesante de la simple
viga de celosia se ha empleado ocasionalmente
para servicios que requieren conductos, por
ejemplo gas o0 agua. Se trata de utilizar los tubos
de conducciéon como cordones; un ejemplo de
ello es una viga de celosia tridimensional de sec-
cion triangular que conduce gas a alta presion en
sus cordones (figura 7); este tipo de estructura
presenta un pequefio problema por cuanto los
cordones tubulares dan pie a un cierto nivel de
excitacion aerodinamica y, aunque esto puede
no constituir un problema inmediato, podrian
aparecer efectos de fatiga a largo plazo. Esto
ultimo se solucion6 con un sencillo cambio aero-
dinamico en la seccion.

La utilizacion de estructuras de cables es
también frecuente en los puentes de servicios.
A veces el propio servicio los proporciona: un
cable elevado de transmisién de energia eléc-
trica es, en efecto, una amplia serie de tramos
en que los conductores hacen de puente. En
largos cruces de electricidad, puede ser nece-
sario adoptar medidas especiales para eliminar
toda tendencia a la oscilacion aerodinamica.
Las estructuras de cables pue-
den también utilizarse para
sujetar conductos cuando la
longitud es demasiado grande
para dejar el conducto sin
apoyo. En tal caso, se han utili-
zado tanto los puentes colgan-
tes como los puentes de cables
inclinados, a veces utilizando el
propio conducto como viga de
rigidez y a veces disponiendo
una viga separada.

Seccion

Sin embargo, es probable
gue, si se opta por un puente col-
gante, el peso propio sera tan
bajo que la estructura sera ina-
ceptablemente flexible. Ademas,
sera muy débil en la direccion
transversal cuando se someta a
la carga del viento. Una forma
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Figura 8 Puente colgante para tuberia de gas

sencilla de corregir ambos defectos es introducir el cable principal de suspension (figura 8). Esta
dos cables adicionales en cada lado del conducto forma de estructura es muy ligera y adecuada
(o en la vigueta separada si existe), inclinados para utilizarla en areas donde el acceso es dificil
hacia atras desde el conducto y tensados contra para transportar piezas pesadas.
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5. GUIA PARA EL DISENO
INICIAL

5.1 Seleccidon de la forma
del puente

Cada forma del puente es adecuada para
un dominio particular de tramos (véase la figura
9, en la que se muestra también el vano mas
grande para cada tipo de solucion).

Los puentes colgantes o de cables incli-
nados son las formas capaces de conseguir
las mayores luces. Claramente, son menos
adecuadas para puentes de carretera o de
ferrocarril de luz pequefia 0 media. Sin embar-
go, pueden ser apropiados para puentes pea-
tonales de luz pequefia, en parte porque no
tienen ninguna carga concentrada que requie-
ra una viga de rigidez costosa, y en parte por
consideraciones estéticas. (Cabe sefialar que
la misma consideracidn necesaria para luces
grandes, como la estabilidad aerodinamica,

debe aplicarse a los puentes peatonales de
acero).

Los puentes colgantes siguen utilizando-
se para las luces mayores en los que las pilas
intermedias no son viables. Los cables estan
sujetos a una traccidn muy alta y se anclan en el
suelo, generalmente mediante cimientos de gra-
vedad combinados a veces con anclajes de roca.
Asi pues, la presencia de roca en la superficie
del suelo o junto a ella resultan esenciales.

Los puentes de cables inclinados son de
forma colgante con cables directamente conec-
tados al tablero.

La estructura se ancla por si mismay, por
lo tanto, depende menos de las buenas condi-
ciones del suelo. No obstante, el tablero debe
proyectarse previendo esfuerzos axiales impor-
tantes desde el componente horizontal de la
fuerza del cable. El proceso de construcciéon es
mas rapido que en el puente colgante, ya que los
cables y el tablero se montan al mismo tiempo.

Humber
. :1|4m
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Atirantado | < AN s |85|‘s
Bayona (Nueva York)
mew | | | o
Save
apirteo | S | NN |
Quebec
it | G——sp T
. Rio{Niterol
e, | | )
de viga Milford haven
punt | ———— -,
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Vano (m)

Figura 9 Variacion normal de vanos y vanos record para diferentes tipos de puentes de acero
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Los tipos de puentes tales como arcos o
porticos pueden ser adecuados para lugares
especiales. Por ejemplo, un arco es la solucion
I6gica para una luz media que cruce un barranco
de lados escarpados. Un arco con tirante es una
solucion adecuada para una luz Unica en la que
la altura de construccién es limitada y la presen-
cia de una carretera de geometria curva o algu-
na otra obstruccién entran en conflicto con los
vientos posteriores de un puente de cables incli-
nados.

Los puentes de pérticos son generalmen-
te adecuados para luces pequefias o medias. En

una forma de tres tramos con montantes inclina-
dos, pueden ser una solucion econdémica al

Ecu/m?
A

700

Coste total

300-

Coste de cimentacién
200

100

reducir la luz principal; asimismo, tienen un
aspecto atractivo. El riesgo de colisién de barcos
debe considerarse si los montantes inclinados se
utilizan sobre rios navegables.

Los puentes en voladizo se utilizaron
durante la primera etapa de la evolucién de los
puentes de acero. Para la construccién moderna
se adoptan raramente.

Las vigas de canto variable se utilizan fre-
cuentemente para estructuras continuas en las
que el tramo principal supera los 50 m. Su aspec-
to es mas atractivo y la mayor eficacia de la cons-
truccion de canto variable compensa ampliamen-
te los mayores costes de trabajo de taller.

Las vigas sencillas, es
decir, vigas de canto constante,
se utilizan para todos los puentes
de luz pequena, tanto en tramos
simples de construccién continua
como para luces de hasta aproxi-
madamente 30 m. Los perfiles
laminados son viables y general-
mente ofrecen una mayor econo-
mia. Encima de este tramo seran
necesarios perfiles trabajados en
taller.

Tanto las vigas de canto
variable como las sencillas pue-
den ser vigas armadas de
chapa o vigas cajon. El desarro-
llo de la fabricacién semiauto-
matica de vigas compuestas ha
supuesto una marcada mejora
de su economia relativa. Esta
forma de construccion es, pro-
bablemente, la solucién preferi-
ble para luces de hasta 60 m
aproximadamente, si su altura
de construccién no esta espe-
cialmente limitada. Por encima

Coste dela
superestructura

Figura 10 Resultado del tipico estudio de costes para determinar la luz 6ptima

de un viaducto

de los 60 m de altura, y muy por
debajo de esta cifra, si la altura
de construcciéon esta limitada o
existe curvatura de plano, la
viga en cajon serd probable-
mente la mas econdmica.
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5.2 Selecciéon delaluz

Para cruces importantes, la seleccion de
la luz se regird probablemente por la topografia
local. Incluso para cruces menores, el tamafio
fisico de obstaculos que se deben cruzar sera el
principal determinante de la luz.

No obstante, para los viaductos de tramos
multiples se puede optar entre varias luces y el
ingeniero debera tratar de hallar la solucién mas

econdmica. La siguiente tabla resume los facto-
res que influyen en esta eleccion.

Para viaductos largos vale la pena rea-
lizar proyectos iniciales presupuestados para
diferentes luces a fin de determinar la combi-
nacion mas econdmica de costes de superes-
tructura e infraestructura. En la figura 10 se
muestra el resultado de un estudio tipico. A
continuacién se muestran las luces 6ptimas
tipicas.

Factor

Razones

Situacion de los obstaculos

Altura de construccion

Costes relativos de superestructura e infraes-

tructura

Viabilidad de construir pilas intermedias en
cruces de rios

Altura del tablero por encima del suelo

Cargas

La posicion de las pilas viene a menudo dic-
tada por rios, vias de ferrocarril
y servicios enterrados.

La longitud de la luz puede verse limitada por
la altura de construccion maxima
disponible.

Unas malas condiciones del terreno requieren
cimientos costosos; las luces mayores favore-
cen la economia

€) Los rios con mareas o de caudal
rapido pueden impedir la
utilizacion de pilas intermedias

(b) Para cursos de agua navegables, la coli-
sion accidental de barcos puede impedir
la utilizacién de pilas intermedias.

Cuando la altura supera

aproximadamente los 15 m, los costes de las
pilas son importantes, por lo que se seleccio-
naran luces mayores

Para cargas mas pesadas como las del ferro-
carril se seleccionaran luces mas cortas

Tabla 1 Factores que influyen en la seleccion de luces para viaductos

Condiciones Carretera Ferrocarril
Cimientos simples 25-45 20-30
(cimiento en losa
o pilotes pequefios)

Cimientos dificiles 35-55 25-40
(pilotes de 20 m

de largo)

Pilas de 15 m de altura 45-65 30-45

Tabla 2 Luces 6ptimas tipicas para viaductos
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RESUMEN FINAL

* Los puentes peatonales de acero son

estructuras ligeras y econdémicas que ofre-
cen considerables oportunidades para pro-
yectos atractivos e innovadores.

En terrenos llanos, los puentes méviles per-
miten economias considerables respecto a
los puentes fijos o los tuneles.

Los puentes moviles son generalmente
puentes basculantes, puentes giratorios o
puentes levadizos. Cada uno presenta ven-
tajas e inconvenientes particulares y requie-
ren prestar atencion, en el proyecto, a las
caracteristicas clave.

* Los pliegos de condiciones limitados

para las prestaciones de los puentes de
servicio puede dar como resultado solu-
ciones estructurales excepcionales.

Para los puentes colgantes, de cables incli-
nados, de arco, de pértico, de ménsula y de
vigas de alma llena existe una gama de
luces preferibles. La eleccién de la forma de
la estructura es una de las mas importantes
decisiones del proyecto inicial.

Aunque muchas luces vienen dictadas
por exigencias exteriores, es posible opti-
mizar la eleccidon de las luces para los
viaductos.
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CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.7.1; Introduccién al Disefo
de Edificios de Varias Plantas: Parte 1
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OBJETIVOS/CONTENIDO

Presentar los temas preliminares en el
disefio de edificios de varias plantas.
CONOCIMIENTOS PREVIOS

Comprension de las principios de disefio
y de las configuraciones estructurales.
LECCIONES AFINES
Proceso de Disefio

Leccién 2.1:

Leccion 2.2.1:  Principios de Disefio

Leccion 2.2.2: Bases de Disefio en Estados
Limite y Coeficientes de
Seguridad
Leccion 2.3: Bases para la Determinacién
de Cargas
RESUMEN

La leccion describe brevemente los
componentes fundamentales de la estructura
de un edificio. Presenta las diferentes configu-
raciones estructurales para resistir las cargas
horizontales y verticales. Por ultimo, se consi-
dera la cuestiéon de la proteccion contra incen-
dios.
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1. INTRODUCCION

Un edificio de varias plantas debe resistir
los efectos combinados de las cargas horizonta-
les y verticales; se compone de cimientos,
estructuras y losas del forjado.

La estructura comprende pilares y vigas
junto con arriostramientos horizontales y vertica-
les que estabilizan el edificio resistiendo las accio-
nes horizontales (cargas del viento y sismicas).

Las losas de forjado se apoyan mediante
vigas de modo que las cargas verticales se
transmiten a los pilares. Son de hormigén arma-
do o mixtas con chapas de acero perfiladas.
Normalmente los pilares son de perfiles en H o
secciones huecas de acero laminado en calien-
te. La utilizaciébn de secciones huecas rellenos
de hormigdén puede mejorar su resistencia al
fuego. Normalmente las vigas son de perfiles en
| y en H. No obstante, la utilizacion de perfiles

compuestos soldados puede ofrecer soluciones
mas racionales en algunos casos.

Los sistemas estructurales habituales
pertenecen esencialmente a dos categorias: sis-
temas de pérticos rigidos y sistemas arriostra-
dos, siendo los segundos los mas sencillos y, por
tanto, la solucién mas econémica.

En las estructuras arriostradas, los arrios-
tramientos verticales se forman mediante barras
diagonales dentro de la estructura de acero.
Estos arriostramientos puede tener formas dife-
rentes (forma en X arriostrados transversalmen-
te; formas en V o en V invertida; pértico simétri-
CO 0 asimétrico). Los muros o ndcleos a cortante
de hormigbn armado son alternativas a los
arriostramientos de acero.

Estos componentes principales de los
edificios de varias plantas y su proyecto se des-
criben en el punto siguiente:

Z
/’//
A
/// <
/////4
AP A AR Armazén
A AAr—+|
/L A A //
Forjado AU =
~=e= P
>s AL A )
%// | &2
= 5 | &2
| L] L A
L2 L2
Cimientos

Figura 1 Principales componentes estructurales de un edificio de varias plantas
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EL ESQUEMA ESTRUCTURAL

2. EL ESQUEMA ESTRUCTURAL

Un edificio de varias plantas incluye los
elementos estructurales siguientes (figura 1):

a. cimientos
b. estructura
c. estructuras de forjado.
Los cimientos se realizan con hormigoén
armado. El tipo de cimentacidn se selecciona

conforme a las caracteristicas y condiciones del
terreno.

La estructura de acero proporciona
resistencia a las cargas y soporta los elementos
secundarios tales como la losa del forjado y
cerramientos.

Todas las cargas externas, tanto vertica-
les como horizontales, son transmitidas a los
cimientos por medio de la estructura de acero.
Se compone principalmente de elementos verti-
cales (pilares) y elementos horizontales (vigas),
que pueden estar conectados de diferentes
maneras. Segun el grado de embridado de las
conexiones viga-pilar, el
armazoén puede conside-
rarse como “rigido”, “semi-
rrigido” o “articulado”. En
el caso de que sea articu-
lado, el armazoén deben

incorporar elementos de

arriostramiento que se

sitan en los planos rec-

tangulares acotados por
pilares y vigas.

@

©

(b) Las losas del forja-
do deben resistir las car-
gas verticales que actian
sobre ellas y transmitirlas
a las viguetas en las que
se apoyan. Transmiten asi-
mismo las cargas horizon-
tales a los puntos del
armazon donde estan

situadas las barras de

arriostramiento.

La disposicién es-

tructural de los edificios de

@

varias plantas a menudo se

/ inspira en la forma de la

4 planta del edificio, dando
- como resultado soluciones
diferentes (figura 2). La plan-

ta puede ser rectangular

(figura 2a), en L (figura 2b),

curvada (figura 2c), poligo-

© nal (figura 2d) o quiza com-
puesta de elementos rectan-
gulares y triangulares (figura

Figura 2 Disposicién estructural segun la forma de la planta del edificio 2e).
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3. PILARES

Los pilares son los elementos estructura-
les que transmiten todas las cargas verticales de
los forjados a los cimientos. El medio de trans-
mision de la carga vertical esta relacionado con
el sistema estructural particular utilizado para la
estructura (figura 4).

La situacion de los pilares en planta se
rige por el plano estructural. Las disposiciones

de emparrillado mas comunes son cuadrada,
rectangular u ocasionalmente triangular, de
acuerdo con la eleccion del sistema estructural
global (figura 3). La separacion de los pilares
depende de la resistencia a la carga de las vigas
y la estructura del forjado. Puede variar de 3 a 20
m, pero normalmente es del orden de 6 a 10 m.

La transmision de cargas de los forjados
a los pilares puede producirse directamente
desde las viguetas a los pilares (figura 4a) o indi-
rectamente. En la transmision
indirecta se utilizan vigas de
“transferencia”  principales
(figura 4b), que resisten todas
las cargas transmitidas por los
pilares de arriba.

En los sistemas sus-
pendidos (figura 4c), la trans-
mision de las cargas vertica-

les es mucho mas compleja.
Se realiza directamente

?ﬁ
3
Y L

mediante barras de traccion
(tirantes) colgadas de las
vigas superiores que soportan
la carga vertical total de todos

los forjados. Un numero limita-
do de grandes pilares transmi-

ten la carga total a los cimien-
tos.

La seleccibn de la
situacion y separacion de los
pilares depende del sistema
estructural, que debe armoni-

zar requisitos funcionales y

Figura 3 Diferentes colocaciones de columnas

econdmicos.

Las formas de las sec-
ciones utilizadas normalmente
para los pilares pueden subdi-
vidirse en (figura 5):

» secciones abiertas.
e secciones huecas.

Las secciones abiertas
son basicamente perfiles en |
y en H laminados en caliente
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Figura 4 Diferentes métodos de transmision de carga vertical

(figura 5a). Las secciones
en doble T pueden asimis-
mo formarse por soldadu-
ra. Las secciones en forma
de cruz pueden obtenerse
soldando perfiles en L,
chapas o perfiles en doble
T (figura 5b).

Las secciones hue-
cas son tubos de seccién
circular, cuadrada o rectan-
gular (figura 5c). Pueden
también formarse soldando
chapas o perfiles en doble
T (figura 5d).

Las secciones hue-
cas circulares y cuadradas
presentan la ventaja de
que tienen la misma resis-
tencia en las dos direccio-
nes principales, lo que per-
mite obtener secciones de
dimensiones minimas. A
veces las secciones hue-
cas se rellenan de hormi-
gén, aumentando su resis-
tencia al mismo tiempo que
se consigue una importan-
te resistencia al fuego (>
60 minutos) (figura 5e). Sin
embargo, las conexiones
viga-pilar son mas comple-
jas que las conexiones
entre perfiles en I.
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4, VIGAS i ji -
Las vigas soportan los elementos del for- Z ﬁ / / P

(@ ®)

jado y transmiten sus cargas verticales a los pila-
res.

En una estructura tipica de edificio rec-

tangular, las vigas comprenden los elementos

horizontales que se extienden entre pilares

adyacentes; pueden utilizarse asimismo vigas
@ @©

secundarias para transmitir las cargas del forja-

do a las vigas principales (o primarias).
- -

En los edificios de varias plantas, las 4 o
formas de seccion mas comunes para las ks —/
vigas son las formas en | laminadas en calien- ® ®
te (figura 6a) o en H (figura 6¢) con alturas de Y
80 a 600 mm. En algunos casos pueden utili- ih°

zarse también perfiles en U (simple o doble)
(figura 6b).

i : (@) L, ..- o

@

Figura 6 Diferentes secciones de vigas

(b)

H
H
H
E
E
E

Cuando es necesaria un mayor canto
pueden utilizarse perfiles compuestos. Las vigas
armadas pueden tener forma simétrica doble
(figura 6d) o asimétrica (figura 6e), siendo prefe-
rible la primera para perfiles mixtos de acero-
hormigén. Combinando chapas y/o perfiles, pue-
den componerse perfiles en cajon (figura 6f) o
perfiles abiertos (figura 69).

A veces son necesarias aperturas en las
almas de las vigas para permitir el paso de servi-
cios horizontales, como tuberias (para agua o
gas), cables (electricidad y teléfono), conductos
(climatizacién), etc. Las aperturas pueden ser cir-
culares (figura 6h) o cuadradas con rigidizadores
adecuados en el alma. Otra solucién a este pro-
blema es utilizar vigas alveoladas (figura 6i) que
se componen soldando dos partes de un perfil en
doble T cuya alma ha sido previamente cortada a
Figura 5 Diferentes secciones de columnas lo largo de una linea trapezoidal.

250



ITEA

VIGAS

Para los edificios, la relacién normal entre
luz y canto es del orden de 15 a 30 para conse-
guir el proyecto mas eficiente.

Ademas de resistencia, las vigas deben
tener una rigidez suficiente para evitar grandes
flechas que podrian ser incompatibles con com-
ponentes no estructurales (como tabiques). A tal
efecto, la flecha maxima en el centro del vano de
una viga se limita normalmente a una fraccién de
la luz igual a 1/400 - 1/500. Cuando esta limita-
cion es demasiado severa, puede preformarse

en la viga una deformacién inicial adecuada
(contraflecha) igual y opuesta a la flecha debida
a las cargas permanentes.

Los perfiles de acero pueden envolverse
parcialmente de hormigén rellenando el espacio
entre las alas del perfil. Los perfiles parcialmen-
te envueltos en hormigén son resistentes al
incendio sin la proteccién contra incendios con-
vencional (figura 5e). Para periodos mayores de
resistencia al incendio son necesarias barras de
refuerzo adicionales.
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5. ESTRUCTURAS DE FORJADO

Los forjados deben resistir las cargas ver-
ticales que actian directamente sobre ellos.
Normalmente estan formados por losas apoya-
das en las vigas de acero secundarias. La sepa-
racion de las vigas de apoyo debe ser compatible
con la resistencia de las losas del forjado. Las
losas del forjado pueden ser de hormigén prefa-
bricado, hormigén in situ o losas mixtas con
chapa de acero. Hay disponibles varias opciones:

* hormigon convencional in situ sobre enco-
frado provisional (figura 7a).

» elementos delgados prefabricados (40 - 50
mm de espesor) con revestimiento supe-
rior de hormigon estructural in situ (figura
7b).

H=—===H===F===H===a==——H====1

(@ (b)

» elementos mas gruesos de hormigdén prefa-
bricado que no requieren revestimiento
superior estructural (figura 7c).

» chapa de acero que actla solamente como
encofrado permanente (figura 8b).

» chapa de acero con ondulaciones adecua-
das para que actle también conjuntamente
con la placa de hormigén (figura 8c).

Las luces tipicas para las losas de hor-
migén son de 4 m a 7 m, evitando asi la nece-
sidad de vigas secundarias. Para losas mixtas
se dispone de varias formas de seccion de la
chapa de acero (figura 8a). Se clasifican en
tres categorias segun su resistencia a las car-
gas:

* perfiles con una forma plana trapezoidal sin
rigidizadores, con
una altura de hasta
80 mm (figura 8c);

» perfiles con una
forma trapezoidal
con rigidizadores
longitudinales en
el alma y el ala,
con una altura de
hasta 100 mm
(figura 8d);

« perfiles con rigidi-
zadores longitudi-
nales y transver-
sales con una
altura de hasta
220 mm (figura
8c).

prefabricado La longitud
de las luces de las

chapas es del orden
de 2 a 4 m para la
primera categoria,
de 3 a5 m para la
segunda categoria
yde 5a7 mparala
tercera categoria.
© En el dltimo caso se
pueden evitar las
viguetas secunda-

Figura 7 Estructura de forjado con losas reforzadas de hormigon rias.
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@

Figura 8 Diferentes tipos de chapas perfiladas

@©

®

Las luces admisibles para las
chapas de acero se ven influidos por las
condiciones de ejecucion, en particular
si se utilizan puntales provisionales. Es
mejor evitar tal apuntalamiento, ya que
de lo contrario se reduce la ventaja prin-
cipal de utilizar tableros de acero, es
decir, la velocidad.

Para incrementar la resistencia y
la rigidez de las viguetas puede obte-
nerse un sistema mixto de acero-hormi-
gén mediante esparragos apropiados
soldados a la parte superior del ala
(figura 8f). En este caso, la losa y la
vigueta pueden proyectarse conjunta-
mente utilizando la teoria convencional.
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6. ARRIOSTRAMIENTO

Los sistemas de arriostramiento se utili-
zan para resistir los esfuerzos horizontales
(carga del viento, accion sismica) y transmitirlos
a los cimientos.

Cuando una carga horizontal F (figura 9a)
se concentra en cualquier punto de la fachada del
edificio, se transmite a los dos pisos adyacentes a
través de los elementos del cerramiento (figura 9b).

Los efectos de las cargas H que actlan
en la losa del forjado se distribuyen a los ele-
mentos de apoyo verticales que estan situados
en posiciones estratégicas del plano estructural
(lineas punteadas en la figura 8c) por un ele-
mento resistente horizontal apropiado en el for-
jado.

X
—> ©) —>
X
—> ©) —>
J
)
—> ) —>
(@ (b) ©
() © ®

Figura 10 Diferentes tipos de colocacion de arriostra-
mientos

Los elementos de apoyo

vertical se llaman arriostramientos
verticales; el elemento resistente

horizontal es el arriostramiento

horizontal, que estad situado en

cada piso.

Cuando son necesarios

arriostramientos horizontales, tie-

nen la forma de barras diagonales

R 2R R 1R 18R R A

en la planta de cada piso, tal como
se muestra en la figura 9c).

Si se utiliza chapa de
acero, el arriostramiento en cruz
de S. Andrés puede sustituirse por

: la accion de entramado de la
— | chapa de acero si esta fijado ade-
' cuadamente.

Los arriostramientos hori-
zontales y verticales representan

H
F =)
->
->
H
SO O O 5 N0 WWW PO RO
@
b T T -}ZZIIZZIIZi'- I
P — : P é P — P — : “—
i i == : i
i T : Tt 1
Atriostramiento f]H fH
horizontal
©

Figura 9 Funcion de los sistemas de arriostramiento

Al ili  conjuntamente el sistema global
de arriostramiento que transmite
todos los esfuerzos horizontales a
los cimientos.

Los arriostramientos verti-
cales se caracterizan por diferen-
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ARRIOSTRAMIENTO

tes configuraciones de las barras diagonales en
el armazdén de acero. Son (figura 10):

a. Diagonal unica

b. Arriostrado transversal (arriostramiento en

c. Arriostramiento en V invertida

d. Pértico asimétrico
e. Portico simétrico
f. Arriostramiento en V

X)
Muro Nicleo Muro
° 1
2B —f— L
B
Al A C| A A A
L=nA+c
Ntcleo Nicleo
B
- 1
B
Al C|A| Al Al A C| A

L=nA+2c

Figura 11 Muros y nucleos de hormigén armado

Una alternati-
va a los arriostra-
mientos de acero son
los muros o nicleos
de hormigén armado
proyectados para
resistir los esfuerzos
horizontales (figura
11). En estos siste-
mas, denominados
sistemas duales, la
estructura metalica
estd sujeta solamen-
te a fuerzas vertica-
les. Los nucleos de
hormigén armado se
sitlan normalmente
en torno a las zonas
de escaleras y ascen-
sores.

Normalmente,
la losa del forjado
puede proyectarse
para resistir fuerzas
en el plano a fin de
evitar el uso de dia-
gonales horizontales.
Este es el caso de las
losas de hormigdn
armado in situ o las
losas mixtas con
conectadores apro-
piados.
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/7. SISTEMAS ESTRUCTURALES

Para que un edificio de varias plantas
resista los efectos combinados de las cargas
horizontales y verticales, existen dos conceptos
alternativos posibles para el sistema estructural.

El primero, denominado rigido, es una
combinacién de elementos horizontales (vigas) y
verticales (pilares) que son capaces de resistir
acciones axiales, de flexion y de cizallamiento.
En este sistema no es necesario ningun elemen-
to de arriostramiento. EI comportamiento de la
estructura rigida se obtiene solamente si las
conexiones viga-pilar lo son también, producien-
do una estructura de porticos con un alto grado
de redundancia. Como consecuencia de esta
eleccion:

* |las conexiones 0 uniones entre elementos
son complejas.

* la interaccion entre fuerzas axiales y
momentos flectores es critica para el disefio

de los pilares.
._\/\_. ._\/\_.
m e
@ (b)

i
INAR AN

© (d

Figura 12 Uniones de viga a columna en estructuras rigidas

 la deformabilidad transversal general de la
estructura puede ser demasiado elevada,
ya que depende solamente de la inercia de
los pilares.

En la figura 12 se muestran los detalles
tipicos de uniones viga-pilar para sistemas rigi-
dos: Se denominan “uniones rigidas” y su fun-
cién es transmitir el momento de flexion de la
viga al pilar. El tipo (a) puede transmitir solamen-
te momentos flectores limitados, ya que el alma
del pilar puede pandear debido a la concentra-
cion local de efectos. La presencia de rigidizado-
res horizontales en el alma del pilar (Tipo (b))
recrea la seccién de una viga y el alma del pilar
debe resistir solamente la fuerza de cizallamien-
to.

Los tipos (a) y (b) requieren la ejecucion
de operaciones de soldadura in situ. Dichas ope-
raciones no son completamente fiables y ade-
mas resultan costosas y pueden provocar retra-
sos en el montaje.

Una alternativa mejor es utilizar uniones
atornilladas que permiten realizar conexiones
rigidas sin los inconvenientes de las soldaduras
in situ. Dos soluciones tipicas para estructuras
de armazén rigido, mostradas en las figuras 12c
y 12d son:

*» El tipo (c) es la union de placa de testa pro-
longada.

* El tipo (d) es la union de cubrejuntas

Estas soluciones permiten hacer el uso
mas adecuado de los métodos de conexién, es
decir, soldar en el taller para formar elementos
prefabricados y atornillar in situ para conectarlos.
Este tipo de unién puede denominarse, por lo
tanto, “soldada en taller y atornillada in situ”.

A fin de evitar los problemas préacticos de
la construccién de un armazén rigido, puede
obtenerse una solucibn mas conveniente conci-
biendo el comportamiento estructural de una
manera diferente. Las funciones de resistencia a
las cargas horizontales y verticales se separan
en las diferentes “familias” de elementos que se
agrupan en dos subestructuras (figura 13):
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a. un entramado simple compuesto por
vigas articuladas capaz de transferir
las cargas verticales a los cimientos
(figura 13a).

b. una ménsula fijada al suelo que resis-
te las fuerzas horizontales y transmite
sus efectos a los cimientos (figura
13b).

La subestructura a. es hiperestatica;
las vigas flexan en el plano vertical, los pila-
res son simplemente comprimidos, las
uniones articuladas entre vigas y pilares
absorben solamente las fuerzas de cizalla-
miento.

La subestructura b. es isostatica;
su funcidn de arriostramiento puede obte-
nerse mediante vigas de celosia de acero
0 mediante paredes de hormigén armado.
Estas estructuras de arriostramiento
estan sujetas principalmente a cargas de
cizallamiento y flexién y su deformabilidad
debe comprobarse en condiciones de ser-
vicio a fin de limitar su deformacion trans-
versal.

La combinacién de las dos subestruc-
turas a. y b. proporciona la estructura com-
pleta (figura 13c) que es capaz de resistir
tanto las cargas verticales como las horizon-
tales.

¢F1 fz ¢F3 ¢F1
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— d —
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Figura 13 Modelo de calculo para estructura arriostrada
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Figura 14 Uniones de viga a columna en estructuras simplemen-

te apoyadas

Las principales ventajas de
esta soluciéon, denominada “sistema
de pértico arriostrado”, son:

* |los detalles constructivos de las
uniones son muy simples, ya que
actian como roétulas.

» la deformabilidad transversal de
la estructura esté limitada por el
sistema de arriostramiento
(subestructura b).

* la interaccion entre fuerzas axia-
les y momentos flectores en el
pilar es practicamente inexisten-
te.
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En contraste, aparecen algunas complica-
ciones en los cimientos de los arriostramientos
que deben resistir las fuerzas totales horizonta-
les con una cantidad muy pequefia de compre-
sion axial. Se producen altos valores de excen-
tricidad que requieren grandes dimensiones en
el area de contacto debajo de los cimientos.

En estos sistemas estructurales, las unio-
nes viga-pilar deben resistir solamente fuerzas

axiales y de cizallamiento. Algunas soluciones
tipicas de uniones para estructuras articuladas
se muestran en la figura 14; son uniones “solda-
das en taller y atornilladas in situ”. La que se uti-
liza con mayor frecuencia es la conexién atorni-
llada entre el alma de la viga y el ala (0 alma) del
pilar mediante angulares dobles (figura 14e, f).
Son mas econdmicas que las soluciones com-
pletamente soldadas (figura 12a, b) para estruc-
turas rigidas y permiten un montaje sencillo.
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JITEA REQUISITOS DEL DISENO
8. REQUISITOS DEL DISENO (1)  debe ser posible considerar cualquier
sistema de forjado como una estructu-
En el disefio de un sistema estructural ra plana, sujeta por los arriostramien-
para un edificio de varias plantas se debe tener tos verticales.

en cuenta su comportamiento espacial.

(2) los arriostramientos, como sujeciones

Para el “sistema de pérticos arriostrados”, que externas del sistema de forjado, deben
parece ser el mas conveniente por su economia proporcionar un sistema de al menos
y fiabilidad, es necesario situar un nimero sufi- tres grados de restriccion.
ciente de arriostramientos para poder resistir
cualquier carga horizontal. Para ello, los requisi- (3) el sistema de forjado debe ser capaz de
tos son: resistir las fuerzas internas debidas a las

cargas horizontales aplicadas.

® Q2@ 3
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Figura 15 Edificio de varias plantas con arriostramientos horizontales de
acero

Para satisfacer el requisito
(1), deben utilizarse arriostramien-
tos en cruz de S. Andrés en el
plano del forjado, transformando
asi el propio sistema de forjado en
una viga de celosia horizontal.

Como alternativa, la losa
de elementos de hormigén prefa-
bricado del sistema de piso puede
suponerse que resiste directa-
mente las fuerzas horizontales
como una estructura de chapa
plana, puesto que su deformabili-
dad es normalmente desprecia-
ble.

Cuando se utilizan placas
de hormigén, el montaje de la
estructura metalica requiere una
atencion particular, ya que es
inestable hasta que se colocan los
elementos del forjado. Resulta
necesario, por lo tanto, un arrios-
tramiento provisional durante esta
fase de la ejecucion.

Para satisfacer el requisito
(2), los arriostramientos de acero
s6lo son activos en su propio
plano y por lo tanto representan
una sujecién simple para la
estructura del forjado. Cuando se
utilizan arriostramientos de hormi-
goén armado, pueden tener uno,
dos o tres grados de restriccion,
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segun su resistencia a la flexion en el plano
(pared), la flexion biaxial o la flexién y torsién bia-
xiales (nucleo), respectivamente.

Por ultimo, el requisito (3) se satisface
evaluando los esfuerzos en los elementos del
forjado debidos a las cargas horizontales, consi-
derando la situacion de los arriostramientos ver-
ticales.

Figura 16 Estructuras longitudinales y transversales

En la figura 15, se muestra una estructura
tridimensional para un edificio de varias plantas
con arriostramientos de acero. Todos los puntos
de la estructura del forjado estan fijados en dos
direcciones. En particular, las diagonales que
conectan los puntos A y B sujetan a todos los
puntos de la linea “1” en la direcciébn “x". El
arriostramiento del forjado es capaz de recibir
fuerzas externas en las direcciones “X” e “y" y

transmitirlas a los arriostra-
mientos verticales.

La estructura espacial
puede reducirse a subestruc-
turas planas cuyos esque-
mas estaticos se muestran
en la figura 16. La fachada
longitudinal a lo largo de la
fila “3" estd directamente
arriostrada en su plano, asi
como las fachadas laterales
mediante arriostramientos
transversales de los ejes “a”
y “b".

e

.'A‘l

8
ER!

En las uniones articu-
ladas de los poérticos trans-
versales intermedios y de los
porticos longitudinales de los
ejes “1" y “2” se evita cual-
quier desplazamiento hori-
zontal ya que todas estan
conectadas a los arriostra-
mientos verticales mediante
los arriostramientos del forja-
do. Por lo tanto, pueden con-
siderarse como poérticos sin
deformacion transversal.

En la figura 17 se
representa el esquema
estructural espacial de un
edificio de varias plantas con
un nacleo de arriostramiento

Fllas de hormigon armado. Puede
fransversales  considerarse como una solu-
intermedias cion alternativa al ejemplo

anterior para el mismo edifi-
cio, en la que el nacleo de
hormigén sustituye a los

260



Bi..

REQUISITOS DEL DISENO
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Figura 17 Edificio de varias plantas con nucleo de hormigon

arriostramientos longitudinales y
transversales de acero.

Pueden considerarse dos
sistemas de arriostramiento del
forjado:

Si las cuatro paredes del
ndcleo de la escalera son estruc-
turalmente efectivos, la solucion
de la figura 17a es correcta. Si
solo son estructuralmente efecti-
vos tres lados de la escalera, la
transmisién a la pared longitudinal
de las fuerzas horizontales en la
direccién longitudinal requiere el
uso de diagonales de forjado adi-
cionales, tal como se muestra en
la figura 17b.
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9.

RESUMEN FINAL

Los poérticos estructurales para edificios de
varias plantas consisten en una configuracion
apropiada de losas, vigas, pilares, cimientos y
arriostramientos.

Existe una amplia variedad de formas que
cada uno de estos elementos pueden adoptar
para satisfacer los diferentes requisitos detalla-
dos.

las configuraciones estructurales estan influi-
das por la forma de la planta del edificio; la dis-
posicién de los pilares debe tener en cuenta
consideraciones econémicas y funcionales.

Los pérticos pueden ser resistentes a momen-
tos (con conexiones viga-pilar rigidas), pero se
utilizan con mas frecuencia conexiones viga-
pilar articuladas simples, asegurando la estabi-
lidad lateral mediante un sistema independien-
te de arriostramiento.

 El arriostramiento es necesario en tres planos
ortogonales (generalmente estos planos son
dos planos verticales no paralelos y uno hori-
zontal en el interior de los forjados), ya sea
mediante la propia placa del piso o0 mediante
arriostramiento en cruz de S. Andrés.

* El arriostramiento en el plano vertical se consi-
gue normalmente mediante arriostramiento
transversal 0 mediante muros a cortante para
edificios de poca altura.
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ESDEP TOMO 2

CONSTRUCCION EN ACERO:

INTRODUCCION AL DISENO

Leccion 2.7.2: Introduccioéon al Disefo
de Edificios de Varias Plantas: Parte 2
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OBJETIVOS/CONTENIDO

OBJETIVOS/CONTENIDO

Comentar las configuraciones estructura-
les en edificios de varias plantas con particular
referencia a la resistencia a las cargas laterales.
CONOCIMIENTOS PREVIOS

Comprension de los principios de disefio,

las configuraciones estructurales y el calculo
estructural estatico y dinamico.

LECCIONES AFINES

Leccién 2.1: Proceso de Disefio

Leccion 2.2.1:  Principios de Disefio

Leccidon 2.2.2: Bases de Disefio basada en
Estados Limite y Coeficientes
de Seguridad

Leccion 2.3: Bases para la Determinacion

de Cargas

Lecciones 2.4: Historia del Hierro y el Acero

Lecciéon 16.8:  Clasificacion de Podrticos de
Varias Plantas
Leccion 16.9: Métodos de Andlisis para

Pérticos de Varias Plantas
Lecciéon 16.10: Edificios de Varias Plantas
Arriostrados y sin Flecha
Horizontal

Métodos de Andlisis de
Porticos de Nudos Rigidos

Leccion 16.14:

RESUMEN

En esta leccion se discuten los diferentes
sistemas estructurales (pértico de cizallamiento,
porticos de celosia de cizallamiento, acero-hor-
migoén, pantallas, etc.). Se comentan en particu-
lar los edificios de gran altura y los efectos sis-
micos.
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1. INTRODUCCION

La utilizacion de la estructura de acero en el
siglo pasado permitié un considerable incremento
en la altura de las construcciones llegandose con
ello a los edificios modernos de gran altura.

Para edificios de pequefia altura la solu-
cion estructural mas comun se obtiene integran-
do dos sistemas diferentes de resistencia de car-
gas en la misma estructura:

e porticos semirrigidos o articulados, que
resisten solamente las acciones verticales.

* arriostramientos de acero o muros y nucle-
os de hormigdn, que resisten las acciones
horizontales.

Mediante la denominada cuarta dimen-
sion de la construccidon metalica (que introduce,
aparte de las tres dimensiones geométricas, el
grado de resistencia del material disponible), es
posible unificar las secciones de las elementos y,
por lo tanto, obtener soluciones 6ptimas y eco-
ndémicas para una gama de formas de edificios.

Para los edificios de gran altura (hasta
120 plantas) se utilizan diferentes sistemas
estructurales segun la altura:

» hasta 30 plantas, sistemas de pared o
nacleo de hormigon.

» de 30 a 60 plantas, sistemas de portico.
* mas de 60 plantas, sistemas de tubo.

Para pdrticos metalicos arriostrados pue-
den utilizarse diferentes tipos de arriostramiento
segun los requisitos estructurales y funcionales.

Existen modelos de calculo apropiados
para edificios de varias plantas para las estruc-
turas articuladas y los arriostramientos de celo-
sia.

Para las estructuras metalicas resistentes
a los seismos, pueden obtenerse unas presta-
ciones y una ductilidad excelentes. Los requisi-
tos del proyecto en tales casos corresponden a
tres estados limite dados: estados limite de ser-
vicio, resistencia a dafios y prevencion del colap-
so.

266



“ITEA

DE LOS EDIFICIOS DE VARIAS PLANTAS...

2. DE LOS EDIFICIOS
DE VARIAS PLANTAS A
LOS RASCACIELOS

En los dltimos cien afios el hombre ha
aceptado el reto de aumentar el tamafio de los
edificios de varias plantas. La altura se ha incre-
mentado con éxito gracias al uso del acero, que
proporciona propiedades mecanicas adecuadas
en términos de resistencia y ductilidad.

La gama resultante de edificios se extien-
de de los edificios de varias plantas a los edifi-
cios altos y a los “rascacielos”. El aumento de la
altura esta cambiando gradualmente el horizon-
te de muchas ciudades (figura 1). El desarrollo
de edificios més altos ha estimulado la creacion
de nuevos sistemas estructurales, capaces de
proporcionar una resistencia creciente ante los
efectos de la altura. La accién dinamica del vien-
to ha dejado de ser despreciable a medida que
el nimero de plantas ha aumentado y se hace
tan importante como las acciones sismicas hori-
zontales de los terremotos. Pueden encontrarse

ejemplos de esta situacion en los edificios de
gran altura de Estados Unidos. En 1965, el John
Hancock Center de Chicago se consideraba el
edificio mas alto del mundo con 100 plantas y
335 m de altura (figura 2), aparte del tradicional
Empire State Building de Nueva York construido
en 1931 utilizando la practica ingenieril de la
época. El innovador sistema estructural del John
Hancock Center consiste en una estructura por-
tante perimetral que se comporta como un tubo
porticado con arriostramiento diagonal.

En 1970 se inicié la construccion de las
dos torres del World Trade Center de Nueva
York, que superaba en altura al John Hancock
Center y al Empire State Building. Las dos torres
tienen una planta cuadrada y su sistema estruc-
tural se denomina un “tubo en un tubo”, debido a
gue estd compuesto por una pared externa con
pilares de acero muy juntos (tubo porticado) y un
nacleo interno donde se concentran todas las
instalaciones (escaleras, ascensores y demas).
Este concepto permitié que el edificio alcanzara
las 104 plantas y 411 metros de altura (figura 3).
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Figura 1 Datos basicos sobre rascacielos famosos
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ble. Es interesante observar que la estructura
perimetral esta formada completamente por ele-
mentos prefabricados de tres tramos y dos plan-
tas de altura, lo que caracteriza a la fachada
(figura 4b).

La torre de Sears sigue siendo el edificio
mas alto del mundo. En los Ultimos veinte afios,
se han construido muchos tipos de edificios de
varias plantas y de edificios de gran altura, no
s6lo en EEUU, sino también en Europa y Japén.
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3. CARACTERISTICAS
PRINCIPALES DE
LOS EDIFICIOS DE ACERO
DE POCA ALTURA

La forma mas sencilla de resistir las car-
gas verticales y horizontales es utilizar pdrticos
rigidos (casos 1y 5 de la figura 5), con estructu-
ras de forjados orientadas en direccién transver-
sal y longitudinal respectivamente. Esta solucion
no es racional y, por lo tanto, no es la mas eco-
ndémica porque requiere vigas y pilares con sec-
ciones diferentes en los distintos niveles.
Ademas, es susceptible a las deformaciones
transversales cuando el numero de plantas es
superior a 4 6 5. Una soluciéon mejor se obtiene
mediante el uso de dos sistemas estructurales
diferentes en el mismo edificio (casos 2, 3, 4, 6,
7, 8 de la figura 5), es decir:

e porticos semirrigidos o articulados, que
resisten solamente las acciones verticales.

e arriostramientos de acero o paredes y
nacleos de hormigén, que resisten las
acciones horizontales.

Ambos sistemas se conectan mediante
estructuras de forjado que proporcionan un dia-
fragma rigido en cada nivel de planta. La princi-
pal ventaja de esta solucién es que permite uni-

ficar las formas de todas las vigas
independientemente del nivel del piso.
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Figura5 Casos 1 y 5: Portico longitudinal y transversal
respectivamente
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Figura5 Casos 2y 3: Pdérticos longitudinales
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Figura5 Casos 4 y 6: Portico longitudinal y transversal
respectivamente
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Figura5 Casos 7y 8: Pdérticos transversales
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