Universidad de San Carlos de Guatemala
Facultad de Ingenieria
Escuela de Ingenieria Civil

PROPUESTA DE MEJORA DE EFICIENCIA EN NUDOS VIGA-COLUMNA DE
CONCRETO REFORZADO, UTILIZANDO LA FORMA DEL OCTAEDRO

Oscar Adolfo Sincal Tzunux

Asesorado por el Ing. Mario Rodolfo Corzo Avila

Guatemala, noviembre de 2014






UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA

FACULTAD DE INGENIERIA

PROPUESTA DE MEJORA DE EFICIENCIA EN NUDOS VIGA-COLUMNA DE

CONCRETO REFORZADO, UTILIZANDO LA FORMA DEL OCTAEDRO

TRABAJO DE GRADUACION

PRESENTADO A LA JUNTA DIRECTIVA DE LA

FACULTAD DE INGENIERIA
POR

OSCAR ADOLFO SINCAL TZUNUX
ASESORADO POR EL ING. MARIO RODOLFO CORZO AVILA

AL CONFERIRSELE EL TITULO DE

INGENIERO CIVIL

GUATEMALA, NOVIEMBRE DE 2014






UNIVERSIDAD DE SAN CARLOS DE GUATEMALA
FACULTAD DE INGENIERIA

NOMINA DE JUNTA DIRECTIVA

DECANO
VOCAL |
VOCAL I
VOCAL I
VOCAL IV
VOCAL V
SECRETARIO

Ing. Murphy Olympo Paiz Recinos
Ing. Alfredo Enrique Beber Aceituno
Ing. Pedro Antonio Aguilar Polanco
Inga. Elvia Miriam Ruballos Samayoa
Br. Narda Lucia Pacay Barrientos

Br. Walter Rafael Véliz Mufioz

Ing. Hugo Humberto Rivera Pérez

TRIBUNAL QUE PRACTICO EL EXAMEN GENERAL PRIVADO

DECANO

EXAMINADOR
EXAMINADOR
EXAMINADOR
SECRETARIO

Ing. Murphy Olympo Paiz Recinos

Ing. Luis Manuel Sandoval Mendoza
Ing. Luis Estuardo Saravia Ramirez

Ing. Fernando Amilcar Boiton Velasquez

Ing. Hugo Humberto Rivera Pérez






HONORABLE TRIBUNAL EXAMINADOR

En cumplimiento con los preceptos que establece la ley de la Universidad de
San Carlos de Guatemala, presento a su consideracion mi trabajo de

graduacioén titulado:

PROPUESTA DE MEJORA DE EFICIENCIA EN NUDOS VIGA-COLUMNA DE
CONCRETO REFORZADO, UTILIZANDO LA FORMA DEL OCTAEDRO

Tema que me fuera asignado por la Direccion de la Escuela de Ingenieria Civil,
con fecha 16 de octubre de 2012.

Oscar Adolfo Sincal Tzunux






ACTO QUE DEDICO A:

Dios Porque este momento es una muestra mas de

su inmensa misericordia y bondad para mi.

Mi madre Ceferina Tzunux. Tu ilusion de madre alimenta
los suefios de un nuevo mundo y tu esfuerzo

ensefia a forjarlo.

Mi padre Bonifacio Sincal. Tu amorosa disciplina formo
el legado que postergara tus ensefanzas

reflejadas en el valor del trabajo arduo.

Mis hermanas Emily y Emilsa Sincal Tzunux. Porque nuestra
camaraderia inyecta nuevos aires que me

fortalecieron en momentos solitarios.

Mi abuela Juana Chacar. Porque tengo el privilegio de
gue tus ojos aun puedan ver este triunfo tan

anhelado.

Mis abuelos Lorena Pirir y Encarnacion Sincal. A quienes
guardo en mi memoria; el fruto del trabajo que
inici6 en sus generaciones hoy surte los

primeros frutos.



Ing. Miguel Menchu También presente en mi memoria, el pionero de

la ingenieria en la familia.



AGRADECIMIENTOS A:

La Universidad de San

Carlos de Guatemala

Facultad de Ingenieria

ITV. Dr. Imrich

Fischmann

Ing. Mario Corzo

Compairieros de
practicas finales en area
de prefabricados 2012

Seccion de Maderas

Por abrirme sus puertas al conocimiento.

Por inducirme a los mundos de abstracciones

en busca de soluciones concretas.

Por permitirme conocer a compafieros con
quienes conformamos la primera fuerza de
trabajo universitario y que tendré el privilegio de

llamar también colegas.

Por recibirnos bajo el abrigo del conocimiento y
la conciencia de nuestra responsabilidad como
ingenieros, sin olvidar que con su apoyo y
orientacion, el desarrollo de este trabajo ha sido

posible.

Michella Ciani, Felipe Rodas, Elmer Galvez,
Ivan Vielman, Ricardo Cojulin, Daniel Herrera y
Victor Barrios con quienes comparti un periodo

de divertido aprendizaje.

A don JesUs Gatica e Ivan Juarez, por su

disposicion para prestarme de su ayuda.



Seccién de Estructuras

Seccién de

Ecomateriales

Sefior Fabio Sanchez

MEGAPRODUCTOS

Comparieros y amigos

de la facultad y labores

Al grupo de comparfieros practicantes que me
prestaron de su ayuda en la construccién y
ensayo de los modelos a escala, Lucia
Ramazzini, Génesis Cap, Ricardo Orellana,
Naty Carrera, Cristian Galicia, Byron Cajero,

René Medina y Eddy Rodriguez.

Por los compafieros de esta seccion que
también colaboraron en la construccion y

ensayo de los modelos.

Por haber tomado parte activa en la ejecucion
de los ensayos, salvando las dificultades que se

presentaron.

Por su enorme colaboracion para el desarrollo

de este trabajo.

Porque todos dejamos huella en quienes nos
rodean pero solo nosotros decidimos qué huella
imprimir, y sus huellas me han dejado un gran

aprendizaje.



INDICE GENERAL

INDICE DE ILUSTRACIONES ...ttt VII
LISTA DE SIMBOLOS ..ottt sttt XV
GLOSARIO .. XVII
RESUMEN ... et e e e e e e e e e e e eenns XIX
OBIETIVOS ... e e e e e e e e et e e XXI
INTRODUGCCION ...ttt XXIII
1. CONSIDERACIONES BASICAS EN EL DISENO SISMICO.................... 1
1.1. SISIMIOS .o 2

1.1.1. Limites entre placas..........ccccuvvvviiiiiiieeeeeecce e, 4

1.1.2. Tectonica NACIoNal..........coevvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeee 5

1.1.3. ONdas SiISMICAS .....oooeeveieiiiieee 6

1.1.4. MeEdICIONES.....cooi i 8

1.1.5. Registros Yy €SPecCtroS ........ccvvvvvieiiiieeeeeeeiiciee e, 11

1.1.5.1. Espectro de respuesta...........ccceeeee... 11

1.1.5.2. Sismografo......cccceveeeviiiiiiiii 12

1.1.5.3. Acelerdgrafo .........ccceceeeeiiieiiiiii, 13

1.1.5.4. Frecuenciay periodo ........cccccceeeeeeeennn. 14

1.2. IMIBISAL. .. 16

1.3. RIGIAEZ. ... e 20

1.4. RESISIENCIA ... vttt 23

1.4.1. Rigidez y resistencia..........cccccceeeeiiieeeieeeiiiiiee e, 23

1.4.2. Ductilidad y resistencia..........ccccceeeeeeeveeiiiiiciieeeeen, 26

1.5. Propiedades de los materiales ............cccoevvvviiiiiiieeeeeeeeiiinn. 30

1.5.1. Comportamiento monoténiCo..............ccuvvvveeeeeennnn.. 30



1.5.1.1. CONCIet0....ccveieeeeiie e 30
1.5.1.2. ACEIO ... 32
1.5.2. Comportamiento bajo cargas repetitivas.................. 33
1.5.2.1. CONCIeto....c.uuieeieiiie e 33
1.5.2.2. ACEIO ... 34
1.5.3. Comportamiento bajo cargas alternantes................ 35
1.5.3.1. Concreto armado.............ueeeieieeeeneeennns 35
2. NATURALEZA DE LOS APOYOS ... 41
2.1 Analisis estructural (la idealizacion) ...........ccccvvvevvviiiiiiiiiennnnnnn. 41
2.1.1. ¢QUE €S UN QPOYO? ... 41
2.1.2. TIPOS d€ APOYOS ...ceviiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 44
2.1.3. Hipotesis del andlisis estructural .............ccccceeeeeeee. 47
2.1.3.1. Modelo analitiCo .........ccceeeeiiiniiiiiiinnnns 47
2.1.4. Métodos de analiSiS..........cccoeemmmimmiiiiiiies 49
2.1.4.1. El teorema del limite inferior................. 50
2.1.4.2. Puntal-tensor ........cccooeviiiiiis 52
2.1.4.2.1. Componentes de un
modelo puntal-tensor,
segun el apéndice A
del codigo ACI 318-08...54
2.1.4.2.2. Modelo puntal-tensor
y sus mecanismos de
falla..........coooeeee. 56
2.1.4.2.3. Metodologia aplicada
a un modelo puntal-
teNSOr ... 57
2.2. Concreto armado (la idealizacion, un poco mas de cerca)....... 59
2.2.1. AdNEIENCIA ... 59



2.3.

2.4.

2.5.

2.6.

2.2.2. Origen de la adherencia ..., 62
2.2.2.1. Naturaleza fisica o fisicoquimica.......... 62
2.2.2.2. Naturaleza mecanica........................... 63
2.2.3. Estado de esfuerzos.........cccccveeiiiiiiiiieciiicieee e 65
2.2.4. Modos de falla ........coovveeeiiiiiiicci e 68
2.2.5. Longitud de desarrollo ... 70
ApOYO0s de coNCreto armado ..........ccevveveeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 73
2.3.1. Interaccion flexion-cortante...........ccccceeeeeiiiiciinnnnns 74
2.3.1.1. Accion de viga y los voladizos ............. 77
2.3.1.2. ACCION d€ arCO.....ccvvvveeieeeeeeeeeeiiiinnn 78
2.3.1.3. Accion de armadura...........ccceeeevvvnnnnnnn. 80
2.3.2. Interaccion adherencia-flexion.............ccccceevvvvvnnnnn. 82
2.3.3. Enrelacion al ACI 318-08.........ccoooeiviiiiiiii, 83
MENSUIAS ...ttt 86
2.4.1. GEOMELNTA ... i e 87
2.4.2. Mecanismos de falla..........cccoeeeeii 88
Cartelas ..o 92
2.5.1. Geometria y fuerzas internas............cccccccceeeeeeeeennn. 93
2.5.2. Antecedentes experimentales...............cceevvvvvnnnnnnn. 96
2.5.3. Influencias del uso de cartelas............ccccceeeninnnnnnns 99
NUdOS Viga-ColUMNA .........ccevriiiiiiiiie e 100
2.6.1. ¢QUE S UN NUAD? ..vveecciiieeeeeee e 101
2.6.2. Clasificacion de [0S NUdOS ........cccoeeeeeiiiiiiiinnennnnn. 101
2.6.3. Consideraciones en el comportamiento de nudos
Viga-ColUMNA ......cooviiiiiiiicec e 103
2.6.4. Fuerzas sobre un nudo y mecanismos de falla..... 106
2.6.4.1. Falla de adherencia........................... 106
2.6.4.2. Falla por recubrimiento ...................... 110
2.6.4.3. Falla por cortante...........cccoeeeeevevnnnnnnn. 112



2.6.4.4. Falla por formacion de articulaciones

en las vigas y columnas ..................... 118
2.6.4.4.1. Articulaciones
PlAStiCas ........cceevrunnneee 119
2.6.4.4.2. Ductilidad al
desplazamiento........... 120
2.6.4.4.3. Ductilidad de
curvatura ........c.eceeunenees 124
2.6.4.4.4. Mecanismo de
traslacion de columna .125
2.6.4.4.5. Mecanismo de
traslacion lateral de
(/[0 = VPR 126
2.6.5. Articulaciones plasticas segun las NTC-2004 ....... 128
3. DESARROLLO DE LA PROPUESTA ...ooiiiiii ettt 135
3.1. ANAlISiS preliminares ..........ccceeviiieeiiiieee e 135
3.2. Modelo de estudio para nudo rectangular................ccceeveeeennne 137
3.2.1. Predimensionamiento de vigas ...........cccevevvvvvnnnnnn. 137
3.2.2. Predimensionamiento de [0Sas ...........ccccceeunnnnnnns 138
3.2.3. Predimensionamiento columnas ............ccccceeeunnnns 139
3.2.4. Integracion de cargas...........ccoevvvveiiiieeeee e, 142
3.2.5. Analisis estructural .............ccvvvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeee, 147
3.2.6. Disefo por flexion vigas Ny O .....ccooeeeeevvveiiiinnnnnnn. 158
3.2.7. Disefo por cortante .............ooevvvvvieeiieeeeeeeeeiiinn. 163
3.2.8. Disefio de CcolumNas.........cccceeimmmmmmmminiiinnens 166
3.3. Nudo rectangular Caso 1 ..........cooeviiviiiiiieeeiiiieiieee e 179
3.4. Nudo rectangular Cas0 2 ..........coeeuivviiiiiieeeeeeeeieee e 185
3.5. Modelo de estudio para nudo octogonal .............cccceeeeveeinnnnen. 188

A%



3.5.1. MENSUIA ... 189

3.5.2. ConfiN@MIENTO.......iiiiieiiieeiiiee e 192
3.5.3. ACI 318-08; capitulo 21 ..........evvvmvurmnnnnnininniinnnnnnnns 193
3.5.4. [SMAIT Y JIFS@....eeeiiiiiiiiiiiiii e 195
3.5.5. Analisis estructural............cccccvvviviiiiiiiis 198
3.5.6. Disefio por flexion de vigas Ny O.......ccceeeeveeeennnns 210
3.5.7. Disefio por Cortante ..........coeeveieeeieeeeeeeeeeeee 213
3.5.8. Disefio de columnas ...........cooevvvviiinieeeeneeeiiiinnn 215
3.6. NUJO OCIOGONAL......uuuiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 219
3.6.1. Formade trabajo ... 226
3.6.2. Fallas esperadas ...........cccoeeeieiiiii 226
3.6.3. Armado de nudo octogonal..............c.cceeeueeneninnnnnnns 227
COMPARACION TEORICA Y EXPERIMENTAL ....ccoooveverereeeeeeeee, 229
4.1. MOdEI0 @ ESCAlA.......uuuueiiiiiiiiiiiiii 229
4.2. Modelo rectangular...........ccoovvveiiiiiiiiie e 230
4.2.1. Determinacion de la geometria del modelo .......... 230
4.2.2. Determinacion del estado de cargas del modelo.. 233
4.2.3. Determinacion del armado del modelo ................. 234
4.3. \Y/ToTe [=] (o T o Tod 7= Y=o [ (o 1 237
4.3.1. Determinacion de la geometria del modelo .......... 237
4.3.2. Determinacion del estado de cargas del modelo.. 239
4.3.3. Determinacion del armado del modelo ................. 239
4.4, Determinacion y comparacion tedrica de la capacidad de

|OS €lEMENTOS. .. .uuiiiiiiiiiiiii e 242
44.1. Curvas tedricas de comportamiento ..................... 243

4.4.1.1. Momento-curvatura para los
elementos conectados a los nudos.... 246

44.1.2. Anélisis tedérico de los nudos ............. 255



4.5. Determinacion y comparacion experimental de la capacidad

e 10S ClEMEBNTOS .. oo e e 266
CONGCLUSIONES ... e e, 281
RECOMENDACIONES. ..o it ettt ettt 283
BIBLIOG RAF A .. e 285
APENDICES ... e 291

Vi



© N o g bk~ wDbdPE

10.

11.
12.
13.
14.
15.
16.
17.
18.
19.
20.
21.

INDICE DE ILUSTRACIONES

FIGURAS
Situacién tectonica en Guatemala...........cccuvveeeeiieeiiiiiiii e 5
Principales ondas SISMICAS ........ccceeeeiiiiiiiiiiiiiiiee e 8
Magnificacion de aceleraciones ............cccceeeeeiiiiii 16
Modelo de carga sismica como fuerza de inercia.............cccceevvvvvvnnnnnn. 19
Desplazamiento de fluencia-periodo ... 26
Principales puntos en la grafica M-¢ para un elemento ..................... 27
Curva de capacidad de una eStruCtura..........ccceevvvrieiieeeeeeeeeiiiiieeeeeeen, 29

Ciclos de histéresis para carga axial de compresion repetitiva en
CIliNArOS d@ CONCIETO.......uiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeieeeeee ettt 34
Ciclos de histéresis para carga axial repetitiva en acero..................... 35

Comportamiento histerético del concreto armado sometido a

(o= 1o F= L o3 (o [ 0F= 1SR .37
Reacciones €N [0S @POYOS.......coiiiieeiiiieiiiiee e e 43
Apoyos en [0S puntos de CoNEXION..........oceuvuviiiiieeeeeeeeeee e e 44
Flujos internos de 1as Cargas..........ccoovvuvuviiiiiieeeeeeeeee e 51
Trayectorias de esfuerzos en una viga simplemente apoyada............ 53
Discontinuidades geométricas y de carga..........cccccvvveeeeeeeereeevinnnnnnnn. 54
Reticulado para modelo puntal-tenSor............ccevvvvviiiiiiiiiee e, 57
Determinacion del modelo puntal-tensor. ............ooevvieeeiiieeeccceiiinn. 58
Origen de la adherencia ...........ccoevvviiiiiiii i 61
Esfuerzos entre dos corrugas de una barra corrugada ....................... 63
COoNCreto eNtre grietaS . ...uuucii e 66
Estado de esfuerzos entre grietas de un elemento a flexion............... 67

Vi



22.
23.
24.
25.
26.
27.
28.
29.
30.
31.
32.
33.
34.
35.
36.
37.
38.
39.
40.
41.
42.
43.
44,
45.
46.
47.
48.
49.
50.

Equilibrio de fuerzas de adherencia............cccoooeeeii 68

Transmision de cortante a traves de una grieta ..........ooeccvvveeeeeeeeennnnn 75
Acciones de trabazon de agregado y dovela .........coeevviiiiiiiiiiiieeeennn. 76
Voladizo en 1a acCion de VIga...........eeeeiieeiiiiiiiiiiiiiiie e 77
JAXoTol [0 g o [ TR= 1 oo 1 79
Analogia de la armadura de MOrsh ..o 81
Transmision del cortante al @POYO ......ccceeeviiiiiiiiiiiiiee e 84
Limites geométricos para MENSUIAS. .........uueeeiieeeriiiiiiiiiieeeee e e 88
Campos de fuerzas en una MENSUIA...........covvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieiiieeeeee 89
Mecanismos de falla en las ménsulas............ccccooii 90
Cambios de direccion en fuerzas internNas ........ccccceveveeeeeeeieeeeeeeeeeeenne. 94
Influencia de los esfuerzos de flexion sobre el cortante externo.......... 95
Efectos de un nudo deficiente ... 105
Fuerzas sobre un NUAO ..o 107
Efecto de la compresion axial en el comportamiento de un nudo ...... 109
Adherencia €n NUAO EXEEIION .......uuuuuuuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiee e 111
Esfuerzos de adherencia en un nudo exterior..............cccoeeeeeeeeeeeeeennn. 112
Grafica momento-curvatura (M- @)........uueeiieeeeiiieiiiiie e 120
Respuestas sismicas para el primer modo de vibracion.................... 121
Factor de reducCCion ... 123
Mecanismo de traslacion de columna ..........cccceeeeeiie 126
Mecanismo de traslacion lateral de viga .............ccccevvvvvvieiieeeeeceeeennns 127
Fuerza cortante [ref. 21].....cooovviiiiiii e 129
Articulaciones desplazadas del rostro de columna [ref. 21] ............... 134
Bosquejo de planta tipiCa...........ceeviieeeiiiieiiciee e 136
Diagramas de momento viga N, SISm0 pPOSItivo .............ceeeeveeeeieeennnnn, 156
Diagramas de momento viga O, SiSMO POSItiVO .............eeeeeeeeeeeeeennnnn. 156
Diagramas de momento viga N, sisSmo negativo.............ccceeeeeevveennnne 157
Diagramas de momento viga O, SiSmo negativo.............cceeevveeeeennnnn. 157

VIII



51.
52.
53.
54.
55.
56.
57.
58.
59.
60.
61.
62.
63.
64.
65.
66.
67.
68.
69.
70.
71.
72.
73.
74.

75.
76.
77.
78.

Distribucion de deformaciones UnitariasS......ccocovveeeeeiieeeeeieieeeieieaenn, 160

Diagrama de COMantes ..........oooviiiiiiiiei e 164
Seccion transformada agrietada de Viga ..........cccceeeiiiiiiiiiiieniieeeeens 170
Viga de acero equUIValENTE ............uuuuuiiiiiiiiiiii s 172
Diagrama interaccion cuantia 1,54 %............cccccceeeeeeiiieeeceeeeeee 175
Diagrama de interaccion cuantia 2,84 %............cccccceeeeeeeeeiieeeeeeeeee. 177
Cuerpo libre de nUdO 18........coooviiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeeeeee 182
Esfuerzos cortantes €n NUAO.........coovvviiiiiiiiiieeeeeee e 183
Geometria derivada de MENSuUla ............cceevvveiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeee 190
Geometria por confinamMIENTO ........ccvvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiieieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 192
Nudos octogonales en crujia cerrada. ...........coooeeeeeieiiiiie, 199
Diagramas de momento viga N, SiSmMO0 POSItiVO............cceeeeveeeeeeennnnnn. 208
Diagramas de momento viga O, SISm0 POSItIVO ........ccceeeeeeevveeervennnnnn. 209
Diagramas de momento viga N, SiSmo negativo .............ccceeeevvvvnnnnnn. 209
Diagramas de momento viga O, SiSmo negativo. ............cccveeevvvvnnnnnn. 210
Seccion transformada agrietada de vigas Ny O .....ceevvveeevvieeiiiinnnnnn. 216
Diagrama interaccion cuantia 2,67 %0.......cccoceeevveevviiiiiiiieeeeeeeiiinnn 217
N8 o [0 JoTox 1o To [0 - | S 219
Area de NUAO 0CtOGONAL .........eeviiueieeiee e s et 220

Estado de esfuerzos para momentos que tienden a abrir el nudo .... 221

Formacion de puntales de compresion...........cccoevvvviieieieeeee e, 222
Agrietamiento y falla de puntales............cccccceeeiiiiiiiiiiice e, 223
Variacion de la fuerza en el acero dentro del nudo ........................... 225

Comparacion de la variacion en los esfuerzos de adherencia para

nudos octogonal y rectangular. ............ccccceeeieeiiiiiiiiiici e 225
Modelo de estudio para nudo rectangular ............cccccceeeeeeeeiiieiiiinnnnnn. 232
Modelo a escala para nudo rectangular ............cccccceeeeeeiieeiiiiiiiinnnn. 232
Armadura modelo a escala, ConjuNto. ..........ccceeeeeeeiiiiiiiiiiiee e, 236
Armadura modelo a escala, Viga .......cccoeeevviiiiiiiiiiiiiie e 236

IX



79.

80.

81.

82.

83.

84.

85.

86.

87.

88.

89.

90.

91.

92.
93.

94.

95.
96.

Armadura modelo a escala, columna..........ccooevveiviiiiiiiiieece e, 237

Modelo de estudio para Nnudo octaedro.........ccooeeeevvvveeiviiiiinee e 238
Modelo a escala para NUdO OCtaedro...........cevveeeeriiieeiiiiiine e 239
Armadura modelo a escala, CONJUNTO...........uuuuuieiiiiiiiiiiiiiiieee 242
Curva esfuerzo-deformacion para acero grado 60............cccccceeeeeennns 245

Curva esfuerzo-deformacion para concreto confinado con aros
FECTANGUIAIES ... 245
Gréaficas momento-curvatura para los elementos del modelo de

NUAO reCtANQUIAT ... 248
Graficas momento-curvatura para los elementos del modelo de

10T (o T o Tex 7= T=To | o ISP 249
Curva de comparacion teérica de M-¢ entre los elementos del

nudo octaedro y los elementos del nudo rectangular.......................... 251
Comparacion rigidez-resistencia en los elementos de ambos tipos

[0 L= o1 T o Jr PP PP 254
Comparacion de los desplazamientos y flechas en los elementos
conectados a ambos tipos de NUAOS. ........ccoovvvviiiiiiiiee e, 255
Direccion de las deformaciones admisibles al concreto en la

frontera del NUAO. .......uueiiiiiiiiiiiii e 257
Determinacion de la deformacion unitaria del concreto para la
curvatura de 1a SECCION. ......uvviviiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeee e ee e eeeeeees 258
Efecto de dovela sobre el refuerzo diagonal del nudo octaedro......... 259
Efecto dovela sobre la barra diagonal del nudo octaedro en la zona

(o [ oT0] 0] 0] (=151 o] o RS 259
Efecto dovela sobre la barra diagonal del nudo octaedro en la zona

[0 L= =] 0 £ o o PP 260
M-@ en las fronteras del nudo octaedro. .............cceeevvviiiieiiee e, 261

Curvatura de los elementos como deformaciones inducidas



97.
98.
99.
100.
101.
102.

103.

VI.
VII.
VIII.

XI.
XIl.
XIII.

Resultantes locales de tensién y compresion en el nudo.................. 263

Comparacion de tensiones y giros internos en los nudos. ................ 264
Formacién de puntales en nudos bajo estudio...........cccccceeeeiiinnnnee. 266
Modelo matematico para ensayo de nudo rectangular...................... 267
Modelo matematico para ensayo de nudo octaedro......................... 267

Momento-deformacion para tres elementos del mismo modelo,
[0 Tox 7= T o [ o 271
Momento-deformacion para tres elementos del mismo modelo,

£=Tox =Y o [ 1] = 273

TABLAS

Escala de intensidad Mercalli Modificada (MM) .........cccoovveeeevviiiiiinnnnnnn. 9
Caracterizacion de los apoyos en funcion de las fuerzas reactivas

(o[BI o =T =] =1 o [P PPT PP 45
Condiciones para la consideracion de la seccion critica a cortante ... 85

Comparacion de la contribucion al cortante del concreto reportado

€N 10S ESTUTIOS. ..vvvvriiiiiiiiiiiiiiiiiiiib it 99
Valores de ACH 352-02.......uuu e 116
Predimensionamiento VIgas ...........coeuuuueiiiiiieeeeeeeiiiiiie e e e e 137
Predimensionamiento a considerar para vigas .............ccceeevvvvvvnnnnnn. 138
Predimensionamiento de COIUMNAS .........ccouvvvvviiiiiiiiiiiieieiiieeeieeeeeeen 141
Integracidn de cargas verticales sobre eleje 4 .......ccccceeeiiiieiiiinnnn, 142

Integracién de pesos por nivel para la integracién de las cargas

JALEIAIES. ... i 143
Cortante Dasal...........ceevviiiiiiiiiiiiiii 145
Distribucidon de fuerzas por Nivel ..........ccccooeeeiiiiiiiiiiieeeeee, 146
Fuerzas de piso sobre el €je 4 .......ooovvvviiiiiiiiiiicee e, 147

Xl



XIV.

XV.
XVI.
XVII.
XVIII.
XIX.
XX.
XXI.
XXII.
XXIII.
XXIV.
XXV.
XXVI.
XXVILI.
XXVIII.
XXIX.
XXX.
XXXI.
XXXII.
XXXIII.
XXXIV.
XXXV.

XXXVI.
XXXVIL.
XXXVIIIL.
XXXIX.
XL.

Resumen momentos de extremo, analisis estructural por

MELOAO A€ KaNI.....uuuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 151
DT AV 0 [ oK o T 155
Datos para armado de VIgasS............eueuvuumumummmmiiiiiiiiiiiiiiiiiiinnnnanes 158
Valores de cuantias y deformaciones unitarias..............ccccc....... 160
ArmadoS Y CUANLIAS ....cceeeiiiiiiiiiieeeee e 161
Chequeo de armados .............uuueumiiiminiiiii e 161
Modificacion de armados .............uueevrrmriiimiiriieii s 162
Espaciamiento de eStriDOS............uuuuuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiis 165
Corte de DAaStONES.........uuiiiii 166
Refuerzo en Columnas ..........cooovvviiiiiiiiii e 176
Diferencias entre NTC 2004 y [Ref. 11] ......uuvuvirmmiiimiiniiiiiiiiiinnns 188
CAICUIO dE @c...uuuuiiiiiiiiiiii e 190
Calculode ayb. oo 192
Resumen de NUd0S OCtaedrOS. ..........evvruiuiiriiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiinaens 196
Resumen de chequeos de adherencia. ..........ccccoeeveeevvivieiinnnnnnn. 198
Predimensionamiento a considerar €n vigas ...........ccceeevvvvvvnnnnn. 199
Integracién de cargas verticales sobre eleje 4............cccevveees 200
Integracion de pesos Por NIVEl ............ceeiiiieeiiieeiicce e 201
Cortante Dasal.............uuuiiiiiiii s 202
Distribucidon de fuerzas por nivel ............ccoovvviiiiiiie e, 203
Fuerzas de piso sobre el eje 4.......cccoevvieeiiiiiiiiiiii e, 203

Resumen de momentos de extremo, analisis estructural por

\Y/1=] 0 e [0} e [N €= 1 | 204
DErivas d€ PISO ......ccvvuiiiiiiii et .208
Datos para armados de VIgasS .........cceeeeeeeeeeeeiiiiiiieieeeee e 211
Armados Y CUANLIAS .......cevvieiiiiie e 212
Chequeo de armados ...........cooeviiiiiiiiii e 212
Espaciamiento de eStribOS .........c.evvieiiiiiiiiiiiii e 214

Xl



XLI.
XLII.
XLII.
XLIV.

XLV.

XLVI.
XLVIL.
XLVIII.
XLIX.

Reporte de ensayo de cilindros de concreto...........ccccvvvveiieeeeenn.. 243
Capacidad tedrica a flexion 1...........ccccceeeeiii 249
Capacidad teorica a flexion 2...........cccccceeiii 250
Datos obtenidos por medicion directa del ensayo para

NUAO reCtanQUIAI.........cooei e 268

Datos obtenidos por medicion directa del ensayo para

(9107 (oo Tex 7= T=To [ f o 269
Comparacion porcentual para el cortante basal ......................... 276
Comparacion porcentual para fuerzas laterales ...............cc......... 276
Comparacion porcentual de rigideces, momentos y giros ........... 277
Comparacion porcentual de derivas de pPiSO..........cvveeeeveeeereeennnnns 280

Xl



XV



Simbolo

hc
b’

be
by
b;

Vp
Vy
p

&
&
dp
Ac

AAq
Ve
fo

fs

fe
Sh

LISTA DE SIMBOLOS

Significado

Altura efectiva de nudo

Ancho del nucleo confinado medido al exterior de los
aros.

Ancho efectivo de losa usada como ala de viga T
Base de viga

Base efectiva de nudo

Cortante basal

Cortante altimo

Cuantia de acero

Deformacion unitaria en el acero

Deformacion unitaria en el concreto

Diametro de la barra para esfuerzos de adherencia
Diferencia entre acero provisto en rostro de columna
y acero provisto en seccion critica.

Diferencia entre acero requerido en rostro de
columna y acero requerido en seccion critica
Esfuerzo cortante sobre concreto.

Esfuerzo de adherencia

Esfuerzo de tope sobre corruga

Esfuerzo de trabajo en el acero

Esfuerzo de trabajo en el concreto

Espaciamiento de los aros

XV



Ps

fe

Factor de centroide de esfuerzo para cualquier
deformacion unitaria del concreto.

Factor de ductilidad al desplazamiento

Factor de esfuerzo medio en el concreto de un
elemento para cualquier deformacién unitaria del
concreto.

Factor de longitud efectiva

Factor de profundidad de eje neutro

Fuerza horizontal de tension mayorada en la parte
superior de una ménsula.

Longitud de desarrollo

Momentos maximos probables

Para columnas, relacion de altura de ndcleo
confinado sobre altura total del elemento.

Para esfuerzos de adherencia, la relacion alto de
corruga sobre espaciado de corruga.

Peralte efectivo, distancia desde la fibra extrema en
compresion hasta el centroide del refuerzo
longitudinal en tension.

Periodo estructural de vibracion

Relacion de carga de inercia de respuesta elastica
sobre carga de disefio estético del codigo.

Relacion del volumen de refuerzo transversal al
volumen del nucleo de concreto medido al exterior de
los aros.

Resistencia especificada a la compresion para el
concreto.

Resistencia especificada a la fluencia para el acero

XVI



ACI

Articulacion

Bauschinger

Conexion

Cuantia de acero

Histéresis

Longitud de

desarrollo

Ménsula

GLOSARIO

American Concrete Institute.

Elemento conector que no ofrece resistencia a

momento.

Pérdida de rigidez por efecto de deformaciones

plasticas residuales en los materiales.

Conjunto compuesto por el nudo mas las columnas,

vigas y losa adyacentes al nudo.

Area de acero contenido en una seccibn como

proporcion del area gruesa de la seccion.

Alteracion en el comportamiento de un material por

efecto de cargas repetitivas o alternantes.
Longitud de refuerzo embebida en el concreto,
requerida para desarrollar la resistencia de disefio

del refuerzo en la seccion.

Elemento en voladizo con relaciéon luz de cortante a

altura menores que la unidad.

XVII



Médulo de

elasticidad

NTC

Nudo

Obduccién

Placa tectdnica

Sismo

Subduccion

uBC

Relacion entre el esfuerzo normal y la deformacién

unitaria correspondiente.

Normas técnicas complementarias para disefio y

construccion de obras de concreto.

Porcién de la columna localizada dentro de la altura

de la viga més alta de las que lleguen a la columna.
Hace alusion al choque de continentes. Conjunto de
procesos que llevan a las placas continentales a

colisionar.

Estructuras de corteza por la cual esta conformada la

superficie de la Tierra.
De origen tectonico, movimiento ondulatorio
resultado de la liberacion de energia por fracturacion

de roca de la placa tectonica.

Proceso de hundimiento de una placa litosférica bajo

otra en un limite convergente.

Uniform Building Code.

XVIII



RESUMEN

El disefio de nudo octaedro que se plantea en este estudio requiere una
revision a los conceptos de disefio sismico y de andlisis, tanto estructural como
de discontinuidades geométricas en estructuras. Las proporciones geomeétricas
planteadas para este tipo de nudo se derivan de elementos estructurales
semejantes como ménsulas y cartelas aplicando los principios de trabajo para

ellos y relacionandolos a la forma de trabajo de un nudo viga-columna.

La metodologia del estudio se baso en el analisis de un marco estructural
componente de una estructura supuesta para utilizarse como complejo de
oficinas. El analisis se efectudé para una presentacion de marco convencional,
utilizando nudos rectangulares, y otra para la misma estructura pero con la
inclusion del nudo octaedro con el fin de evaluar el comportamiento inducido a
la estructura por el uso del nudo octaedro. Estos mismos marcos sirvieron de
base para la determinacion de modelos a escala que representaran las
estructuras analizadas y que permitieran la aplicacion de un estudio
experimental a través de la aplicacion de un sistema de cargas similares en

condiciones semejantes para ambos modelos.

Los datos obtenidos del analisis de los marcos estructurales, las curvas
tedricas momento-curvatura de los modelos a escala y de las mediciones de los
ensayos a los modelos a escala, se comparan a lo largo del trabajo a través de
tablas y gréficas, resumiéndose puntualmente en las conclusiones vy

recomendaciones del trabajo.
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OBJETIVOS

General

Evaluar el desempefio de la propuesta de mejora de eficiencia en nudos
viga-columna de concreto reforzado para marcos especiales resistentes a

momentos, utilizando la forma del octaedro.

Especificos

1. Exponer los principales factores involucrados en el desempefio de una

estructura sometida a fuerzas sismicas.

2. Analizar la naturaleza de los apoyos y el papel de desempefian dentro de
un sistema estructural, desde la perspectiva del andlisis estructural y del

disefio estructural.

3. Determinar las diferentes formas de clasificacion de los nudos viga-
columna.

4. Desarrollar los mecanismos de falla producidos en un nudo viga-
columna.

5. Determinar la geometria del nudo octaedro en base a propiedades

geométricas de elementos estructurales semejantes tales como

ménsulas y cartelas.
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Desarrollar el planteamiento de la propuesta a través del andlisis y
disefio de elementos estructurales (viga, columna, nudo) para una misma

estructura.

Determinar de manera teérica el desempefio de los nudos esforzados

(nudo rectangular y nudo octaedro).

Establecer las proporciones geométricas y estructurales de los modelos

a escala para ensayo.

Comparar a traveés de las mediciones experimentales el desempefio de

los nudos rectangular y octaedro.
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INTRODUCCION

Toda estructura es un conjunto de elementos estructurales que interactian
entre si a través de sus puntos de contacto y, se comportan como un sistema
debido a esa interaccion. El nivel de interaccion entre los elementos depende
de la configuracion de los puntos de contacto, al punto que dos elementos
semejantes geomeétricamente se comportaran de manera distinta al variar por lo
menos uno de sus puntos de contacto o apoyo. Como consecuencia, siendo
una estructura un conjunto de elementos que interaccionan entre si y dado que
estos elementos se comportaran de acuerdo al tipo de apoyo con el que
cuentan, el comportamiento de una estructura depende en gran medida de un

adecuado sistema de conexiones, en este caso nudos, minimamente alterable.

En cuanto al comportamiento de la estructura es necesario concebir el
disefio estructural basado en cinco factores fundamentales que determinan la
naturaleza de las propiedades que se le otorgaran a la estructura, para que esta
exhiba un comportamiento de acuerdo a las necesidades y disponibilidades
ocupacionales, econdémicas y de seguridad estructural. Estos 5 factores,
abarcan desde el tipo de evento que induce la excitacidbn energética a la
estructura; la masa y la rigidez que determinan la magnitud de la respuesta a la
excitacion inducida; la resistencia que ademas de influir en aspectos
estructurales también se encuentra ligada directamente con el costo de la
construccion y finalmente los materiales a utilizar de acuerdo al sistema

estructural empleado.
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Determinado el sistema estructural, es posible proporcionar a sus
elementos las caracteristicas necesarias para contribucién al comportamiento
de respuesta del sistema. El proporcionar tales caracteristicas requiere dos
enfoques. Primero, los efectos que se estima sufrira la estructura, analisis
estructural, en el cual las idealizaciones elasticas son permitidas para el
enfoque de disefio estatico equivalente. Segundo, cédmo resistir los efectos
determinados en el primer enfoque, proporcionando el refuerzo adecuado en las

zonas adecuadas.

Segun lo anterior, para el primer enfoque una conexion se clasifica por las
fuerzas que requiere desarrollar para conservar sus restricciones estructurales.
Ello debido a que para este primer enfoque todos los elementos estructurales
se reducen a trazos y en el caso de los nudos, se reducen a un trazo sin
dimension. En el segundo enfoque, las proporciones y dimensiones
geométricas de los elementos estructurales son determinantes en la respuesta
de la estructura. En este punto la clasificacion de las conexiones se subdivide
en varios tipos mas de acuerdo a la geometria de las conexiones, nudos para

este estudio.

En resumen el analisis estructural las clasifica en base a fuerzas y dentro
de esta clasificacion, el disefio estructural las redistribuye en subdivisiones
tomando como base a la situacibn geométrica que la conexidon presenta en

relacion a los elementos que conecta.

La importancia de la integridad de los nudos en una estructura es debido a
gue son estos quienes permiten la continuidad estructural para desarrollar el
grado de redundancia propio de la configuracion de la estructura. No obstante,
su andlisis implica abandonar las suposiciones de continuidad en la region

cercana al nudo. Este asunto se convierte en el interés de este trabajo,
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determinando con base en la figura del octaedro, una geometria que disminuya
la discontinuidad geométrica que el nudo implica en la estructura. Tales
proporciones geométricas se derivan de elementos estructurales semejantes

como ménsulas y cartelas.

Determinadas las proporciones geométricas del nudo que mas favorables
resulten a la estructura y que permitan la mayor facilidad en la determinacién de
sus dimensiones para un proceso de predimensionamiento, se analiza su
inclusion en un marco estructural comparando los efectos derivados de su uso
respecto de los efectos generados en una estructura convencional utilizando
nudos rectangulares. Dicho andlisis incluye una revision de los posibles modos

de falla del nudo octaedro y la provision de refuerzo para reducir tales fallas.

Tomando luego como base los marcos estructurales analizados, se
determinan las dimensiones de modelos a escala que permitan efectuar un
estudio experimental con el fin de comparar desde este enfoque el desempefio
de ambos tipos de nudos, rectangular y octaedro, sometiendo los sistemas
equivalentes y a una escala que permita su manejo, a un proceso de carga que
imponga similares exigencias a las consideradas en el andlisis y disefio de los
marcos estructurales a escala natural. Una vez obtenidos los resultados de los
ensayos, se verifica a través de ellos el comportamiento que presentaron

ambos modelos ante exigencias similares en condiciones semejantes.
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1. CONSIDERACIONES BASICAS EN EL DISENO SiSMICO

El enfoque del presente trabajo es la consideraciéon de los nudos viga-
columna contenidos en el sistema principal de resistencia a fuerzas laterales, lo
gue el ACI denota como marcos especiales resistentes a momentos. Por tal
motivo, se hace necesario tratar ciertos aspectos que son parte fundamental en
el disefio sismico tales como la masa, la rigidez, la resistencia, la ductilidad e

incluso el conocimiento de la direccionalidad del movimiento (sismo).

“El caracter accidental de la accion sismica, junto con el elevado costo que
implica hacer que ante un sismo de gran intensidad, la respuesta de una
estructura se mantenga dentro de niveles de comportamiento que no impliquen
dafo alguno, hacen que se trate de aprovechar el trabajo de la estructura para
deformaciones que sobrepasan el intervalo elastico; por ello, las propiedades
inelasticas de los materiales y elementos estructurales, y en particular la

ductilidad, adquieren una importancia fundamental en el disefio sismico.”

La naturaleza de los sismos es accidental y de patrones que dificultan la
determinacién de un evento probable. Sin embargo, se han establecido
zonificaciones de acuerdo a factores locales como historiales sismicos,
caracteristicas mecéanicas de los suelos locales y dafios ocasionados por
sismos ocurridos, para estimar Unicamente, la probabilidad de ocurrencia de un
evento de ciertas proporciones. Estas estimaciones de probabilidades se
encuentran contenidas en los codigos y reglamentos de construccion en formas

de graficas, rangos de valores y caracteristicas de los sistemas constructivos en

! MELI, Roberto. Disefio estructural. p. 396.



general, constituyéndose en una herramienta practica para las estimaciones de

acuerdo al método de disefio aplicado.

Obedeciendo a la importancia de un proyecto determinado, se hace
necesario en muchas ocasiones realizar estudios especificos para delimitar los
rangos contenidos en los cédigos a una aplicacién mas particular. Desde luego,
a pesar de conocer las estimaciones probabilisticas del evento sismico, este
ultimo por si mismo no determina la respuesta de la edificacion, ya que el marco
de disefio sismorresistente implica el conocimiento de la interaccion entre el
movimiento sismico, las propiedades del suelo subyacente y las propiedades de
la estructura misma. Por tal razon este primer capitulo se da a la tarea de
exponer de forma basica ciertos conceptos necesarios, para comprender los

efectos de un sismo sobre la estructura.

1.1. Sismos

Los sismos tienen origenes diversos desde una explosion, un
deslizamiento, erupciones volcanicas o socavamientos subterraneos. Sin
embargo, los sismos de mayor magnitud deben su origen al movimiento de las
placas tectonicas. “El término «placa tectonica» acufiado por J.T. Wilson en la
década de 1960, hace referencia a las estructuras de corteza por la cual esta

conformada la superficie de la Tierra”?.

La corteza tiene un espesor que varia aproximadamente desde 5
kilbmetros bajo los océanos y puede llegar a un espesor entre 70 y 80
kilbmetros bajo las montafias. Adyacente a la corteza terrestre se encuentra el
manto superior cuyo espesor alcanza los 650 kilbmetros y se compone de

material fundido. El estado del manto con material fundido y a altas

2 GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 3.
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temperaturas, genera presiones de gran magnitud, las cuales producen

afloraciones de magma en las cadenas volcénicas.

Las presiones internas del manto luego de hacer ceder la corteza
terrestre, (principalmente en las fallas localizadas en los lechos marinos en
donde el espesor es menor), dan lugar a una expulsion del material contenido
en el mismo hacia la superficie en donde, por la rapida disminucion de
temperatura se solidifica produciendo empujes sobre los bordes de las placas,
gue se transmiten a los bordes opuestos generando una concentracion de
esfuerzos en los puntos de contacto sobre la roca los cuales al acumularse,
superan la resistencia de la roca haciéndola fallar, generando una grande y
subita liberacion de energia transmitida a través de ondas a grandes distancias

produciendo lo que conocemos como sismos de origen tectonico.

Las proporciones del evento sismico en este punto, se encuentran
limitadas por dos aspectos muy importantes: primero, la longitud de la fractura
producida por la falla de la roca. Se conoce que entre mayor es la longitud
afectada por el rompimiento de la roca, mayor es la magnitud del sismo
producido. Esto en relacion a la mecéanica, se entiende en términos de
esfuerzos. Suponiendo que el esfuerzo o resistencia del material idealmente se
mantiene constante, al aumentar el area de falla, la fuerza requerida para la
falla aumenta proporcionalmente con el area F = o * A por lo que la energia
acumulada es mayor aumentando la posibilidad de un evento de grandes

proporciones.

Segundo, el tiempo de acumulacién de la energia de falla se refiere al
periodo de ocurrencia de un evento sismico. El hecho de una intensa actividad
sismica menor no implica la liberacion de energia necesaria para que no se

presente un evento mucho mayor. Sin embargo, el comportamiento a lo largo



de un historial de tiempo y eventos puede responder a las preguntas

relacionadas con los periodos de retorno.

1.1.1. Limites entre placas

La mecanica de la concentracién de esfuerzos sobre los bordes de las
placas tecténicas ya ha sido aclarada, sin embargo, resta aun indicar cémo
interacttan 2 o mas placas, es decir; identificar los resultados de una
interaccion especifica entre placas. El término limite entre placas, hace
referencia a los efectos de la interaccion entre placas tectonicas, mas que a la

forma de la placa misma.

. El limite divergente conocido también como constructivo o como
dorsales; es resultado de la separacion de placas tectonicas generando
un vacio por donde el magma aflora creando nueva corteza, de ahi que

se le conozca como limite constructivo.

. El limite convergente o destructivo deriva en dos fendmenos que son la
subduccion y la obduccion. El primero se produce de la interaccion de
placas oceéanicas y placas continentales. La placa oceanica al ser mas
densa y de menor espesor tiende a hundirse por debajo de la placa
continental que es menos densa y de mayor espesor, dando lugar a la
formacion de fosas marinas y cadenas volcanicas por donde aflora el
material fundido producto del rozamiento entre las placas. El segundo
resulta de un encuentro entre dos placas que se mueven en sentidos
opuestos colisiéon continental, lo que genera un pliegue de los bordes de

ambas placas hacia arriba dando lugar a las cadenas montafiosas.



o El tercer limite conocido como transcurrente, conservativo o neutro no da
lugar ni a la formacion ni a la destruccion de corteza sino mas bien a un
deslizamiento entre placas que describen un movimiento similar, un

ejemplo de este tipo es la falla de San Andrés.
1.1.2. Tecténica Nacional
Guatemala se encuentra geograficamente en el punto de encuentro de
tres placas, placa de Cocos, placa del Caribe y placa de Norteamérica y de la

interaccion de ellas, adquiere su constitucion geografica accidentada.

Figura 1. Situacion tectonica en Guatemala

=y =
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Fuente: tecténica de placas Guatemala. https://www.google.com.gt. Consulta: 16 de septiembre
de 2014.

La placa del Coco posee limites divergentes con la placa del Pacifico y la
placa de Nazca generando corteza nueva, que ademas de crear presiones de
empuje sobre las placas, da paso a la creacién de cordilleras en los lechos

marinos los cuales pueden apreciarse en la figura 1. Derivado de las presiones


https://www.google.com.gt/

impuestas sobre la placa de Cocos, esta se desplaza en direcciébn noreste en
donde los limites convergentes, en un fendmeno de subduccién de la placa del
Coco debajo de la placa del Caribe y la placa de Norteamérica, se evidencian
con la Fosa Mesoamericana y las cordilleras apostadas en las cercanias de las
costas del Pacifico, sin mencionar una gran actividad volcanica y sismica a lo

largo de la historia del pais.

La placa del Caribe por otro lado, describe un movimiento similar con la
placa de Norteamérica y entre ambas existe un limite transcurrente que deriva
en fallas por cizallamiento. Las cuatro mayores fallas en el pais, la falla del
Motagua, la falla Chixoy-Polochic, la falla de Jalpatagua y la falla Jocotan-
Chamelecon son resultado del desplazamiento entre las placas del Coco y de
Norteamérica, sin mencionar otro gran numero de microfallas que son producto
de la ruptura de puntos débiles dentro de la placa principal. Lo anterior pone de
manifiesto la imperiosa necesidad del conocimiento de los factores involucrados
en el disefio sismorresistente, siendo Guatemala una zona eminentemente

sismica.

1.1.3. Ondas sismicas

Producto de la subita liberacion de energia acumulada en la zona de falla,
se propagan ondas en la corteza, las cuales de acuerdo a la configuracion
geoldgica local daran origen a los diversos tipos de ondas presentes en un
sismo. Un sismo del tipo tratado en este trabajo, posee dos tipos de ondas
denominados ondas de cuerpo y ondas de superficie. Dentro de las ondas de
cuerpo pueden numerarse dos clases, las ondas P (Push) o primarias y las
ondas S (Sharpe) o secundarias. Las caracteristicas principales de las ondas de
cuerpo pueden describirse en funcién de la velocidad de transmisién, periodo y

amplitud.



Las ondas P resultan ser las de mayor velocidad, generando esfuerzos de
compresién y decompresién en el medio de transmisién. Adicionalmente, estas
ondas poseen amplitudes y periodos menores a las ondas S. Estas ondas
pueden transmitirse por cualquier medio a excepcion del vacio. Las ondas S por
otro lado, poseen velocidades de transmision menores en comparacion a las
ondas P, generando esfuerzos cortantes en el medio de transmision y sin
posibilidad de ser transmitidas por medios fluidos ya que estos no resisten
esfuerzos cortantes. Las ondas S poseen periodos de aproximadamente el
doble del periodo de las ondas P, sin mencionar que la amplitud de estas ondas

es la que mayor riesgo de destruccion impone sobre las edificaciones.

Las ondas de superficie resultan de la interaccion de las ondas de cuerpo
y la superficie sin mencionar que también se ven afectadas por la configuracion
geologica de los estratos de suelo presentes, generando refracciones o
amplificaciones de onda segun la rigidez del medio por el cual transitan. Entre
las ondas superficiales se cuentan las ondas Love y Rayleigh las cuales poseen
periodos ligeramente inferiores a las ondas S. Algunos de los tipos de onda

mencionados se pueden apreciar en la figura 2.



Figura 2. Principales ondas sismicas
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Fuente: GALLEGO, Mauricio. El concreto y los terremotos. p. 7, 8.

1.1.4. Mediciones

Los sismos como todo fendmeno, para ser estudiados y analizados,
requieren del conocimiento de parametros que los caractericen. Estos
pardmetros por si mismos no proporcionaran mucha informacion sin una
magnitud medible y de interpretacién posible, que permita desarrollar la ciencia
de su estudio. Por ese motivo se incluyen algunas de las mediciones aplicables
a sismos asi como los instrumentos a través de los cuales se obtienen tales

mediciones.

. Intensidad: un evento sismico tendrd una Unica magnitud, sin embargo
puede tener diversas intensidades en funcion de la cercania al epicentro
y los tipos de estructuras desplantadas en el lugar de la medicién, lo que

indica que una medida de intensidad es particular del lugar medido. La
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medicion es cualitativa cuando se basa en los dafios causados a las
edificaciones por un evento sismico. La escala utilizada para medicion de
la intensidad es la escala de Mercalli Modificada, (ver tabla 1). De
manera objetiva, el parametro de medicion usualmente es la aceleracion

maxima.

Foco o hipocentro: el lugar en donde se estima inicia la falla que produce
el sismo. Epicentro, la proyeccion del hipocentro sobre la superficie

terrestre.

Sismicidad: la sismicidad se refiere a la distribucion de frecuencias de
ocurrencia de un evento con caracteristicas determinadas. De los
factores que redne la sismicidad pueden obtenerse valores como: la tasa

de excedencia y su inverso, el periodo de retorno.

Tabla l. Escala de intensidad Mercalli Modificada (MM)

Medida de
Intensidad
Acel. Max.
Suelo (%g)

Grado

Sismico

Efectos sobre las personas, objetos y construcciones

0,001g

El sismo lo sienten unas pocas personas en

circunstancias excepcionalmente favorables.

0,002g

Lo sienten las personas en reposo, en los pisos

superiores o favorablemente situadas.




Continuacion de la tabla 1.

0,005g

Se siente en el interior de los edificios vy
especialmente en las plantas superiores; los objetos

colgantes se mecen; se puede estimar la duracion.

0,015¢g

Los carros estacionados se mecen; las ventanas, las
vajillas y las puertas vibran; en el rango mas alto de

IV los muros y marcos de madera crujen.

0,030g

Se siente en el exterior de los edificios; los objetos
pequefios e inestables se desplazan o se vuelcan;

los relojes de péndulo se detienen.

0,061g

Vi

Lo sienten todas las personas; muchos se asustan y
corren al exterior; los enyesados caen, las
chimeneas sufren averias; los arboles y arbustos se

agitan.

0,132g

Vi

Es dificil estar de pie; oleaje en los estanques; el
agua se enturbia con fango; averias ligeras y hasta
moderadas en las estructuras normales; averias

importantes en los edificios mal construidos.

0,3069

VI

Averias ligeras en las construcciones antisismicas;
averias considerables en las construcciones
normales; caen las chimeneas y estatuas; fallan
columnas; grietas en el terreno humedo y en las

pendientes muy empinadas.

0,6379

Panico general; averias de importancia en
estructuras antisismicas; caen las estructuras mal
ejecutadas; se rompen las tuberias subterraneas;

aparecen grietas en la superficie terrestre.
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Continuacion de la tabla 1.

La mayoria de las construcciones antisismicas son
1,121g X destruidas; grandes deslizamientos de tierra; los
rieles se doblan ligeramente.

Las tuberias  subterraneas se  destruyen
2,548¢g Xl completamente; los rieles se doblan mucho;

aparecen fallas en la superficie de la tierra.

Destruccion total; se desplazan grandes masas de
>3,567¢g Xl rocas; objetos arrojados al aire; se observan las

ondas sismicas en la superficie de la tierra.

Fuente: GOYTIA, Ivan. Algunos principios de ingenieria sismica. p. 13.

1.1.5. Registros y espectros

El estudio de los sismos involucra sistemas numeéricos y matematicos de
gran complejidad para analizar los registros obtenidos de los sismografos y
acelerografos, y derivar de ellos luego de severas simplificaciones los

parametros que se integran en los denominados Espectros de Respuesta.

1.1.5.1. Espectro de respuesta

‘Los espectros de respuesta corresponden a los valores absolutos
maximos instantaneos de la respuesta de osciladores de un grado de libertad
sometidos a la carga dinamica definida mediante un registro sismico”. Una de
las peligrosas desventajas de disefiar con espectros de respuesta, es que se

construyen a base de valores maximos registrados en una serie de eventos, sin

3GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 53.
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embargo, un Unico evento es de naturaleza ciclica no uniforme por lo que un

maximo no indica la cantidad de ciclos de carga previos a alcanzar tal maximo.

Esto desde luego exigira a la estructura en la misma proporcién de ciclos
previos al maximo, por lo que la rigidez de la estructura se puede ver afectada o
degrada antes de llegar a alcanzar el maximo para el que se diseo.
Adicionalmente, si la rigidez del sistema se degrada, sera dificil que la
estructura llegue a alcanzar el maximo de disefio, esto debido a que la

degradacion misma de la rigidez, altera la respuesta de la estructura.

1.1.5.2. Sismografo

El registro de un sismémetro se denomina sismograma y corresponde al
historial de desplazamientos en el tiempo o duracion del evento sismico;
depende del tipo de instrumento utilizado y el mecanismo del que hace uso. Lo
cierto es que, la lectura de los sismogramas no es directa y esto podria alterar
las cifras por aproximaciones de escalas. De los registros de un sismograma,
interesa medir las amplitudes de onda. Esto porque segun Richter, la magnitud

de un sismo puede estimarse por la amplitud de las ondas que genera.

Ademas sabiendo que las ondas P y S tienen tiempos y periodos
diferentes, estos tiempos de llegada pueden estimarse de un sismograma y por
medio de ecuaciones, estimar la distancia aproximada del epicentro a la
ubicacion de la estacién a la que corresponde el registro. Evidentemente,
conforme aumente el numero de registros y la cantidad de ubicaciones, por
triangulacion, puede reducirse el margen de error en la estimacién del epicentro

de un evento sismico.
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1.1.5.3. Acelerografo

El acelerégrafo también registra un historial en el tiempo, la diferencia es
que el parametro involucrado es la aceleracion del suelo, como porcentaje de la
aceleracion gravitacional, producida por la excitacion sismica. La amplitud que
puede medirse de un sismograma permite la determinacién de la magnitud del
sismo, sin embargo, la magnitud por si misma no tiene aplicaciones
significativas en la ingenieria. Por el contrario la intensidad, a través de la
aceleracion maxima obtenida de un acelerograma, tiene aplicaciones directas

en la ingenieria considerando el dafio producido por el sismo.

“Las caracteristicas de los acelerogramas que mas se relacionan con la
potencialidad destructiva, o sea con la intensidad del sismo, son la aceleracion
maxima, la duracion de la etapa sensible, o sea de aquélla en que la amplitud
de aceleracion tiene un valor apreciable y, finalmente, las frecuencias
dominantes del movimiento™. Los acelerogramas se componen de registros de
aceleracion en tres direcciones denominadas por lo general, norte-sur, este-
oeste y arriba-abajo. De las tres direcciones las que resultan ser mas
influyentes en la naturaleza destructiva de un sismo son las direcciones
paralelas al nivel del suelo, es decir, norte-sur, este-oeste y son éstas

aceleraciones las que generan las fuerzas de inercia dentro de la estructura.

La duracion de la etapa sensible se refiere a la demanda de ductilidad
impuesta sobre la estructura que se relaciona con la intensidad y cantidad de
ciclos de carga sobre la estructura. Las frecuencias dominantes del movimiento
permiten identificar qué tipo de estructura resultara mas dafiada. Para este
propdsito es necesario definir la frecuencia y periodo estructural estableciendo

como principio, que la estructura en nada influira en el tipo de movimiento pero,

* MELI, Roberto. Disefio estructural. p. 404
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ciertas caracteristicas de la misma pueden ser de gran influencia en su

desemperio e integridad ante un evento sismico.
1.1.5.4. Frecuenciay periodo

El periodo de vibraciéon de una estructura es algo inherente a ella misma y

depende de dos factores sencillos, pero de gran valor la masa y la rigidez.

T= 21w (Ec. 1-1)

Por definicion, la frecuencia

2k
w= E (EC 1-2)

El periodo de vibracion que resulta del inverso de la frecuencia es el factor
directamente involucrado en la magnitud de la fuerza de inercia, generada por
el desplazamiento relativo de los pisos adyacentes en una estructura. Codigos
como el UBC 97, seccién 1630.2.1 indican los procedimientos para estimar la
fuerza estatica, o lo que se conoce como corte basal y puede apreciarse de la
ecuacion 1-3, que el periodo influye de manera sensible en la fuerza de inercia

impuesta sobre la estructura.

_ Gyl
=W (Ec. 1-3)

Existen varios métodos para estimar el periodo de vibracion de la
estructura. El mas burdo de ellos, quiza, sea el que considera al periodo como

un décimo del niumero de pisos del edificio.

T=0,1N (s) (Ec. 1-4)
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El coeficiente que la formula toma como 0.1, puede variar en un intervalo
muy grande. Se han medido en edificios reales sujetos a vibraciones de poca
amplitud, periodos que corresponden a un coeficiente que va desde 0,05 para
estructuras rigidas con abundancia de muros de concreto o contravientos, hasta
0,20 para estructuras muy flexibles. Esta formula aproximada esta pensada

para estructuras sobre suelo firme.®
Nuevamente, haciendo acotacion al UBC 97, en la seccién 1630.2.2 se
detallan dos métodos para aproximar el periodo de vibracion de una estructura.

El primer método o método A establece el periodo de vibracion en funcion de la
altura del edificio. El mas usado (NHRP, 1988)

T=oH®** (s) (Ec. 1-5)

El coeficiente a toma los siguientes valores para el sistema métrico.

o 0,085 para edificios a base de marcos de acero
o 0,075 para edificios a base de marcos de concreto
o 0,05 para edificios con muros de rigidez o contraviento

La importancia del periodo de vibracion, como se menciond, se encuentra
relacionada con el dafio causado a una estructura por los desplazamientos
generados por la aceleracion del suelo. Estos dafios se acentdan en la
estructura cuando esta posee un periodo fundamental muy cercano al periodo
dominante del sismo, presentandose la resonancia, que contribuye a la
magnificacion de los desplazamientos, lo que evidentemente aumentara el dafio
sobre la estructura y pondra en riesgo su estabilidad sin mencionar, que de
igual forma magnifica las aceleraciones impuestas tal y como se aprecia en la

figura 3.

> BAZAN, Enrique. Disefio sismico de edificios. p. 148.
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Relacionando los datos obtenidos de un acelerograma como duracion de
la etapa sensible y las frecuencias dominantes del movimiento, se comprendera
gue entre mas duradera sea la etapa sensible, mas se aumenta la posibilidad
de que se presente la resonancia poniendo en riesgo la estructura. De
manera similar, si la estructura posee periodos similares a los dominantes se

ubica en una posicién que la puede condenar a un dafio mayor.

Figura 3. Magnificacion de aceleraciones
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Fuente: BAZAN, Enrique. Disefio sismico de edificios. p. 149.

1.2. Masa

En lo referente a la masa, es necesario recordar que toda materia posee
masa y es afectada por la aceleracion gravitacional. Derivado de este hecho
es evidente que la carga que influird en primera instancia sera el peso mismo
de la estructura para posteriormente integrar a tal efecto, las cargas de uso y
habitabilidad. En cuanto a la carga producto del peso propio, cabe mencionar
gue en gran medida, se encuentra condicionada entre otras cosas, por la

distribucion de los ambientes, los materiales a utilizar a través sus respectivos
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pesos especificos y la geometria de los elementos estructurales como de los no

estructurales.

La distribucion de los ambientes, puede ser de gran influencia en el
comportamiento sismico de una edificacion ya que aun cuando los elementos
estructurales de la edificacion pudieran tener una distribucién uniforme en
planta, si los elementos no estructurales no se distribuyen de la misma forma
vendran a generar concentraciones de masas que redundan en un corrimiento

del centro de masas del piso pudiendo agravar los efectos de excentricidad.

En cuanto a los materiales a utilizar, no se limita Unicamente a los
empleados en elementos estructurales. El potencial peligro radica en los
elementos no estructurales tales como acabados, fachadas, instalaciones,
otros, debido a que frecuentemente se proponen sus distribuciones sin tomar en
cuenta el peso que cada uno de ellos representa e implica en la estructura
como un todo. Por ejemplo, para un muro divisorio el peso de los bloques
huecos segun el RDF-76 oscila entre 0,90 a 2,20 toneladas por metro cubico lo
gue significaria que un muro de 0,15 metros de espesor, una altura de 2,50

metros y una longitud de 2,00 metros pesaria un promedio de 1,15 toneladas.

Concerniente al peso de los elementos estructurales, este se controla
gracias al dimensionamiento y a las formas geometricas sencillas que se
utilizan en ellos. El posible factor que resulta suceptible a la influencia de
factores externos en la construccion y supervision es el peso especifico del
concreto. Sin embargo, los cédigos mismos como el ACI, establecen que aun y
cuando este peso pueda variar, no debe estar fuera de ciertos rangos que para
concreto de peso normal van de 2 155 a 2 555 kilogramos por metro cubico, y
comunmente se toma entre 2 315 y 2 400 kilogramo por metro cubico. Tales

valores son consideraciones para disefio, sin embargo, el hecho mismo de que
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se consideren rangos y no valores puntuales implicitamente devela la

naturaleza de la vulnerabilidad de este material.

Lo anterior comprende la mayor parte de lo que se considera como carga
muerta, aunque, en ciertas ocasiones el tiempo de aplicacion de una carga
considerada como viva al inicio, pueda llegar a constituirla en carga muerta
posteriormente. De ahi que surge la definicion de carga viva y carga muerta,
las cuales se encuentran directamente relacionadas al tiempo de aplicacién de
la misma. Por tal razon, una carga viva frecuentemente se relaciona a
periodos cortos de aplicacion, y una carga muerta con periodos de aplicacion

indefinidos incluso hasta a la vida util de la estructura.

Otro aspecto a considerar es el uso de la edificacion, por lo general los
rangos de carga para cada uso son excedidos o incluso el uso mismo es
modificado, lo cual resulta potencialmente devastador para la estructura. En los
codigos de disefio se proponen rangos para cargas de uso. Sin embargo, la
naturaleza misma de tales rangos es probabilistica o que significa que como
muchas de las estimaciones contenidas en el disefio de una estructura son

precisamente eso, estimaciones.

En este punto es importante el criterio del disefiador y el conocimiento de
la cultura en la que se estara proyectando un disefio, ya que muy
frecuentemente sucede que los usos reales salgan de las consideraciones
tomadas en el disefio original. Esto obliga a considerar una mayor cantidad de
escenarios en el comportamiento de la edificacion, debido a que los modos de
vibracion de la estructura se ven afectados cuando la masa oscilante es
diferente, independientemente si los rangos de carga no son alcanzados como
si son excedidos, aunque resultan ser mucho mas perjudiciales los resultados

en el dltimo caso.
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La relevancia del tema de la masa se debe a que "de manera formal, los
sismos no son cargas sobre la estructura de una edificacion, las fuerzas
internas que se generan son el resultado de la reaccion inercial de las masas en
movimiento que tienden a regresar a su estado original para que no exista

"¢ Realmente lo que se produce

movimiento relativo entre los ejes de columnas
en un sismo, es el movimiento oscilante del suelo producto de la energia
liberada por la falla y, como resultado del movimiento de los apoyos que se
encuentran inmersos en el suelo oscilante, la estructura adquiere un

movimiento igualmente oscilante, aunque con un periodo de vibracion propio.

De esta manera es como se producen las fuerzas internas inerciales,
mismas que pueden modelarse de manera analoga a fuerzas laterales, como la
mostrada en la figura 4, aplicadas sobre la edificacion que produzcan el mismo

efecto de desplazamiento relativo entre los ejes de las columnas de pisos

adyacentes.
Figura 4. Modelo de carga sismica como fuerza de inercia
Fuerzade r-—--——-{\
inercia I L2

Desplazamiento Direccién del desplazamiento del
del terreno terreno

Fuente: BAZAN, Enrique. Disefio sismico de edificios. p. 28.

6 GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 35.

19



De acuerdo a la segunda ley de Newton, F = m*a se evidencian dos
formas de hacer crecer la fuerza de inercia: aumentando la aceleracion o
aumentando la masa y ya que la aceleracién es un pardmetro que como se
menciono antes resulta aleatorio, no puede determinarse su valor. Por tal razon
el Unico medio de control, es distribuir y controlar en lo posible la masa para
tener un estimado de la fuerza de acuerdo a los espectros de aceleracion
utilizados para el disefio en relacion al periodo de retorno y la vida util de la

estructura.

En el desempefio de una estructura también influye la distribucion de
masas en sentido vertical ya que concentrar masas por encima del centro de
gravedad vertical de la edificacion, contribuye a aumentar el riesgo de volteo de
la edificacion aumentando los efectos P-A derivados de las deflexiones
laterales, exigiendo grandemente a las columnas y sobreesforzando las
cimentaciones. Recordando los conceptos de cuerpos sumergidos en fluidos,
para que un cuerpo se considere estable, necesariamente su centro de masa
debe estar por debajo de su centro de gravedad con tal que los momentos
producidos respecto del centro de gravedad, alcancen un estado de equilibrio

sin volcamiento, aun habiendo sido perturbado su estado de reposo inicial.

En una estructura esto no solo tiene como consecuencia el aumento de la
estabilidad de la misma, sino que ademas la masa oscilante por sobre el centro
de gravedad seria menor, lo cual a su vez, contribuye a retardar la degradacion

de la rigidez lateral por efectos P-A al reducir la excentricidad de la carga.

1.3. Rigidez

La rigidez en su concepto, relaciona fuerzas y deformaciones, al ser

definida como la fuerza necesaria para producir en un cuerpo una deformacién
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unitaria. Cabe resaltar que tal definicibn no se encuentra condicionada a la
direccion en la que dicha deformacién pueda ser producida, por tal motivo
puede decirse que un mismo cuerpo puede llegar a tener varios niveles de

rigidez de acuerdo al tipo de deformacion que en el mismo se desee producir.

Existen tres maneras en las que globalmente una estructura puede exhibir
movimiento: axial, traslacional y rotacional las que a su vez dan paso a tres
estados de esfuerzo fundamentales, flexion, corte y esfuerzos axiales. Las
siguientes ecuaciones tomadas de la referencia bibliografica 5, corresponden a
rigidez lateral, rotacional y axial respectivamente y ponen de manifiesto la
relacion de parametros que pueden llegar a influir grandemente en la rigidez de

un cuerpo.
Ky= g (Ec. 1-6)

KF% (Ec. 1-7)

e (Ec. 1-8)

o Las constantes en el caso de la ecuacion 1-6, son validas Uunicamente

para el caso en gque no exista carga axial y todas ellas pueden verse
afectadas por el sentido de la carga sobre el cuerpo. Cuando la fuerza
de inercia produce esfuerzos de tension, las constantes pueden
aumentar su valor, mientras que si los esfuerzos producidos son de

compresion, el valor de la constante deberia disminuirse.

° La literal n en la ecuaciéon 1-6 se relaciona con el nimero de elementos

gue conforman el sistema de resistencia lateral.
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El modulo de elasticidad del concreto; segun el ACI 318-08, puede

tomarse como w°33 f'. en psi para el sistema inglés. En vista de la
posicién que ocupa tal pardmetro en las ecuaciones de rigideces, es
evidente que un aumento en este valor implicara un aumento
proporcional de rigidez. El valor del médulo de elasticidad del concreto
puede afectarse por la velocidad de aplicacién de carga, haciendo que

éste aumente.

La inercia involucra la geometria de la seccion transversal del elemento a
través del segundo momento de inercia y el area de seccion portante del
elemento. Cabe mencionar que un evento sismico, por la naturaleza
ciclica de la carga, generara un deterioro en la rigidez de los elementos
derivado del agrietamiento del concreto, lo que se traduce en una
disminucién del area transversal de la seccién portante y por ende
también se reduce el segundo momento de inercia, que esta
directamente involucrado en la rigidez. Esto lleva a considerar una

inercia efectiva en lugar de una inercia gruesa.

El dltimo factor que se ve involucrado en las ecuaciones de rigidez y
posiblemente el que mas influencia ejerce sobre el valor de la rigidez es
la longitud del elemento. El valor de la longitud se refiere a la longitud
libre del elemento entre sus apoyos. Puede apreciarse ademas, que el
valor de los exponentes de la variable de longitud hacen de este
pardmetro uno de los mas sensibles dentro de las tres ecuaciones de
rigidez siendo mayor su sensibilidad en la rigidez lateral para cuyo caso,
un ligero aumento o disminucion de longitud significaria una gran

reduccion o aumento de rigidez respectivamente.
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Puede decirse entonces que en una estructura al aumentar la altura
efectiva de los pisos se reduce la rigidez lateral, al igual que la rigidez
rotacional. De aca que se entienda que al aumentar la altura de una estructura,
esta aumentard rapidamente su masa sin que exista un aumento en igual

proporcién de la rigidez lateral.

1.4. Resistencia

Generalmente existe una tendencia por suponer que al existir rigidez en
un elemento o estructura no existe ductilidad o viceversa, sin embargo, a lo
largo del desarrollo del comportamiento de la estructura, existe un tercer factor
denominado resistencia, y que acompaiia tanto a la rigidez como a la ductilidad,
siendo realmente quien determina un sensible limite de comportamiento, mas
no asi de existencia, entre la rigidez y la ductilidad que puede llegar a

desarrollar un elemento o una estructura.

1.4.1. Rigidez y resistencia

"Por definicidon todas las edificaciones tienen una resistencia, que es valor
de carga 0 momento maximo antes de que el acero presente en la seccion de
concreto ingrese a su régimen no lineal y no elastico una vez superada cierta

deformacion™’.

La definicion de resistencia involucra las caracteristicas del acero que
hasta este momento no habian sido consideradas. Adicionalmente especifica
gue la resistencia es el valor de una accion externa en funcion de los esfuerzos
internos y deformaciones respectivas, desarrollados particularmente por el

acero. Debido a que dicho valor corresponde al limite del régimen lineal y

’ GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 83.
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elastico en el comportamiento mecénico del acero de refuerzo, implica que el
comportamiento de un elemento estuctural previo a alcanzar su resistencia, es
idealmente lineal y elastico. La resistencia entonces, se controla por la cantidad
y distribucion del acero de refuerzo contenido en la seccién transversal del

elemento.

Aparentemente no existe relacion entre la resistencia de un elemento y su
rigidez, ya que la primera involucra propiedades mecanicas del acero de
refuerzo, mientras que la segunda se gobierna por la geometria del elemento y
el modulo de elasticidad del concreto que por mucho, no evidencia un
comportamiento lineal-elastico como el acero. Sin embargo, ni uno ni otro son
independientes al encontrarse dispuestos en una misma seccion. Segun las
hipétesis de disefio del capitulo 10 del cédigo ACI 318-08, la relacion entre
rigidez y resistencia se presenta en una seccién como concreto y acero a través
de la compatibilidad de deformaciones unitarias supuesta por Bernoulli y su

principio de continuidad.

La compatibilidad de deformaciones da paso a lo que se conoce como
cuantia de acero balanceada, la que se supone corresponde al area de acero,
como proporcion del area de la seccion, para la cual el acero y el concreto con
una misma carga, alcanzan la misma deformacién unitaria, que para el concreto
corresponde a 0,003 y para el acero se encuentra en funcion del grado del
acero utilizado como refuerzo, la cantidad de barras y la ubicacion dentro de la
seccion.

_0858,fc  eF

T
b fy 2+ecEs
S

(Ec. 1-9)

Lo anterior implica que debe tenerse un cuidado especial, porque si el

acero no alcanza su deformacion unitaria correspondiente al esfuerzo de
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fluencia, se concentraran los esfuerzos sobre el bloque de concreto y siendo

este mas fragil que el acero, de producirse la falla, esta sera subita.

En otras palabras sobre reforzar una seccién, no implica un aumento de
rigidez sino un aumento de resistencia, lo que a su vez significa que se
necesitara una mayor deformacion para alcanzar el esfuerzo de fluencia; el
problema derivado es que si la seccidon se mantiene constante, no existira un
aumento en las dimensiones del bloque equivalente de esfuerzos que responda
a la solicitacion del acero, generando fallas fragiles derivadas de la degradacion
de la rigidez, lo cual contradice la opinion de que aumentar la cuantia de
refuerzo rigidiza un elemento. Al contrario, aumentar la cuantia de refuerzo

disminuye la rigidez pero aumenta su resistencia.

Lo anterior puede apreciarse en la figura 5, en donde la rigidez se ve
involucrada a través del periodo estructural. Es evidente que para una misma
rigidez, al aumentar la resistencia (esto es aumentar las cuantias de refuerzo en
una seccion) se magnificaran los desplazamientos necesarios para llevar el
acero al punto de fluencia, lo cual puede superar la capacidad de absorsion de

energia de la rigidez provista al elemento a través del concreto.
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Figura 5. Desplazamiento de fluencia-periodo
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Fuente: GALLEGO, Mauricio SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 85.

1.4.2. Ductilidad y resistencia

"Si los elementos de una estructura tienen comportamiento ductil, cuando
se alcanza el momento flexionante de fluencia en una seccion la capacidad de
carga no crece ya practicamente, pero la seccion es capaz de mantener este
momento para deformaciones muy superiores a las de fluencia y por tanto se

constituye lo que se conoce como una articulacién plastica™.

Existe un valor de momento flexionante que genera una rotacion en el
elemento de magnitud, tal que el acero dispuesto en las secciones de dicho
elemento entra en su régimen no-lineal y no-elastico al alcanzar y
posteriormente superar el valor de fluencia, el cual evidentemente estara
relacionado a la cantidad y a la disposicion del refuerzo en la seccién del

elemento.

® MELI, Roberto. Disefio estructural. p. 333.
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Ahora bien, ademas de que el acero de refuerzo de la seccién se

encuentra en un régimen

no-lineal y no-eléstico, la definicion de articulacion

plastica indica que tal seccion pierde la capacidad de carga pero que conserva

la capacidad de mantener el valor de momento de manera constante hasta un

punto en el cual la rotacién sea excesivamente mayor a la rotacion de fluencia y

el refuerzo llegue a la ruptura. Este hecho describe la capacidad ductil del

elemento relacionando las

esfuerzo-deformacion: de

deformaciones del acero para dos puntos de la curva

esfuerzo maximo y esfuerzo de fluencia. El disefio

sismico busca que la capacidad ductil del sistema sea mayor a la demanda de

ductilidad impuesta por el sismo como lo indica la figura 6.

Figura 6.
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Fuente: GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 84.

Esta es una de las

ventajas del disefio por resistencia dltima, ya que

segun las hipétesis de disefio contenidas en el capitulo 10 de Cédigo ACI 318-

08, se considera que el refuerzo no admite aumentos de esfuerzo luego de
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superado el esfuerzo de fluencia, lo cual en la realidad se convierte en una
ventaja, porque cuando el acero en este punto se encuentra en su régimen
plastico, aun posee resistencia producto del endurecimiento generado en el
mismo. En el marco del ACI, se sabe que se provee de ductilidad reduciendo la
cuantia de acero para la cual las condiciones de deformacién en concreto y

acero dentro de la seccion son balanceadas.

De esta forma se provee de una resistencia equivalente a la carga y
momento para el cual la seccion se plastifica y se cuenta con las reservas de
energia provistas por la ductilidad para la preservacion de la estructura, sin
mecionar que el costo se reduce al reducir las cuantias de refuerzo en los
elementos. Es necesario ademas de controlar las cuantias de refuerzo
longitudinal, proveer del suficiente refuerzo transversal con el fin de confinar el
concreto de la seccidn y aumentar aun mas la capacidad ductil del elemento

reduciendo la degradacion de rigidez en forma de grietas.

Finalmente, uno de los efectos de alcanzar la resistencia en un sistema es
la reduccion de la rigidez del sistema debido a que el comportamiento ddctil que
surge, involucra propiedades plasticas del refuerzo que el concreto no puede
soportar. Derivado de ello, es necesario tener en cuenta que el colapso de un
sistema tras la aparicion de una articulacion plastica (plastificacion de una
seccion) se dara unicamente si la estructura es isostatica. La hiperestaticidad
de una estructura contribuye a su supervivencia de la estructura, gracias a la
redundancia estructural ya que son necesarias un numero de articulaciones
igual al grado de indeterminacion, para alcanzar su resistencia y una

articulacion mas para generar un mecanismo de colapso.
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Légicamente con cada aparicion de nuevas articulaciones plasticas la

rigidez del sistema decaerd, esto puede apreciarse con la forma de la pendiente
de la figura 7.

Al combinar lo anterior con concreto armado, se redirecciona a la
afirmacién que dio inicio al presente capitulo en el sentido que, al proyectar una
estructura no se considera Unicamente su desempefio estructural, sino que se
involucran ademas factores econdémicos y financieros. Proyectar una estructua
gue soporte de manera elastica un determinado evento sismico, implica proveer
de gran resistencia lo cual a su vez redunda en una considerable inversion en la
compra de acero de refuerzo. Por lo mencionado, es necesario proveer a la
estructura no solo de resistencia sino de rigidez y ductilidad adecuados para
aprovechar al maximo las propiedades de los materiales. Dicho sea de paso

cada proyecto es unico y no debe pretenderse uniformizarlos.

Figura 7. Curva de capacidad de una estructura
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Fuente: : GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 89.
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1.5. Propiedades de los materiales

Obedeciendo a la necesidad de conocer las propiedades inelasticas de los
materiales con el fin de obtener el maximo beneficio, no solo en cuanto a
integridad y desempefio estructural sino también en el aspecto econémico y
financiero, se presentan de manera breve las caracteristicas basicas del
concreto, el acero y el concreto armado, bajo tres enfoques: cargas

monotoénicas, cargas repetitivas y cargas alternas.

1.5.1. Comportamiento monotonico

Cargas monotonicas son aquellas con un gradiente constante en la
velocidad de aplicacion de la carga. La direccion de la carga aplicada al
elemento permanece constante desde el inicio mismo de la aplicacién hasta la
falla del elemento. En otras palabras, una carga compresiva permanecera
compresiva sin otra alteracion mas que el aumento o la disminucion de la carga,
durante el periodo de tiempo de observacion. Cabe mencionar para este caso
en particular, que de disminuir la carga, esta no debe cambiar su régimen de

compresiva a carga de tension.

1.5.1.1. Concreto

Al ser este, una combinacion de varios materiales dispuestos de manera
dispersa, su composicion si varia a lo largo de una seccién, lo que viene a
constituirle en un material no-homogéneo y anisotropico y en consecuencia, sus
propiedades igualmente variardn con el tiempo y con el historial de
deformaciones producidas en el mismo. La naturaleza anisotrdpica del concreto
se ve reflejada en los perfiles esfuerzo-deformacion a través del médulo de

elasticidad; es de interés el hecho de que los perfiles al no ser lineales no
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impliquen que no exista una porcion elastica, cuya variabilidad no solo obedece
a la deformacién producida en el espécimen de prueba sino también al cambio
de resistencia del espécimen.

Aspectos importantes en el comprtamiento del concreto simple pueden
obtenerse de los perfiles esfuerzo-deformacién. Entre ellos, el hecho que a
mayor resistencia a la compresion del concreto, la deformacion de ruptura se
reduce, sin mencionar que para concretos de baja resistencia, al alcanzar el
esfuerzo maximo estos mantienen su capacidad de forma casi constante hasta
deformaciones muy superiores a la correspondiente al esfuerzo maximo. Por el
contrario, para concretos de alta resistencia, luego de haber alcanzado el
esfuerzo maximo, la resistencia cae rapidamente en un desarrollo de
deformaciones mucho menor en comparacion a los concretos de baja

resistencia.

Para mejorar el comportamiento del concreto de forma considerable debe
recurrirse al uso de los estribos de confinamiento. El concreto es capaz de
soportar esfuerzos auln a grandes deformaciones con el surgimiento de grietas
en direccion paralela a la direccion de las cargas. El efecto poisson es una
manifestacion del progresivo agrietamiento interno del concreto y, al paso que
este agrietamiento aumenta, la rigidez del concreto disminuye en proporcién
con un aumento en el volumen del concreto para posteriormente producir la

falla.

El confinamiento se considera pasivo debido a que en principio, el
concreto es capaz de soportar los esfuerzos compresivos; sin embargo, pasado
de un punto determinado, el efecto poisson, producido por el agrietamiento
interno, inicia a hacerse presente y es en ese momento en que el acero de

confinamiento inicia a trabajar o a verse exigido en el rango elastico, lo cual
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viene a reducir su capacidad de confinamiento puesto que el acero cede
permitiéndole al concreto continuar su degradacion derivado del agrietamiento

en direccion de la carga.

1.5.1.2. Acero

Para restringir el movimiento longitudinal de las varillas relativo al concreto
gue las rodea, se rolan costillas o protuberancias llamadas corrugaciones en la
superficie de la varilla. Las especificaciones del ASTM requieren que las
corrugaciones tengan un espaciamiento promedio que no sea mayor que 0,7
del diametro nominal de la varilla y una altura minima de 0,04 al 0,05 del
diametro nominal de la varilla; deben ademas encontrarse distribuidas por lo
menos en un 75 por ciento del perimetro nominal de la varilla. Las
corrugaciones se insertan de manera que el angulo al eje de la varilla no sea

menor que 45 grados®.

Es necesario especificar a tal grado las caracteristicas fisicas de las
varillas de refuerzo debido a que en el siguiente capitulo conforman uno de los
temas centrales en el estudio de los apoyos. El acero es un material
homogéneo e isotropico, por tal razén propiedades como el Modulo de
Elasticidad no cambian con el historial de deformaciones, antes de la fluencia,
ni con la resistencia a la fluencia del acero. Su capacidad ductil es mucho
mayor a la del concreto, llegando a desarrollar deformaciones de ruptura muy
superiores a las de fluencia. Es importante que la resistencia real de la barra no
difiera considerablemente con la resistencia nominal para evitar sobre-

resistencias en el elemento con los efectos ya planteados en la seccion 1.4.

? PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 39.
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Adicionalmente con el fin de evitar fallas fragiles y promover la ductilidad,
se requiere una relacion de resistencia Ultima sobre resistencia a la fluencia
como minimo de 1,25. De la definiciébn de articulacion pléstica se tiene que la
capacidad de rotacion de la articulacion, se encuentra en funcién de la longitud
de deformacién unitaria desarrollada en el acero luego de superado el limite de
fluencia hasta la deformacién de ruptura; de aqui que se requiera como minimo

una relaciéon de 1,25.

1.5.2. Comportamiento bajo cargas repetitivas

En el caso de las cargas repetitivas, la carga puede seguir presentando un
gradiente constante en la velocidad de aplicacion, y la carga continta siendo
unidireccional. La diferencia es que en este caso es permitido interrupir la
carga, descargar y volver a cargar. En otras palabras se busca producir ciclos
de carga que no inviertan el signo de la misma, a diferencia de las cargas

monotdnicas que componen un solo ciclo de carga.

1.5.2.1. Concreto

El efecto de las cargas repetitivas es la disminucion de la resistencia
derivado de una degradacion de rigidez que se evidencia con la caida de
pendiente en cada ciclo de histéresis, sin mencionar ademas, que cada hoja de
histéresis se cierra con el aumento en el nimero de repeticiones de carga,
indicando un descenso en la capacidad de disipacion de energia relacionada
con el area encerrada por cada hoja de histéresis tal como se muestra en la

figura 8.
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Figura 8. Ciclos de histéresis para carga axial de compresion

repetitiva en cilindros de concreto
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Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 16.

1.5.2.2. Acero

El acero bajo cargas repetitivas al igual que el concreto, genera ciclos de
histéresis, con la diferencia de que en el caso del acero, se genera un
comportamiento elastoplastico ya que aun y cuando existe una deformacién
unitaria permanente, el material se comporta elasticamente en los nuevos ciclos
de carga y descarga hasta un nuevo punto de fluencia. El aumento en el
esfuerzo hasta el nuevo punto de fluencia de cada ciclo se debe al
endurecimiento del acero; la linealidad en el tramo elastico permite apreciar la

invariabilidad de las propiedades del acero tales como la isotropia, ver figura 9.
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Figura 9. Ciclos de histéresis para carga axial repetitiva en acero
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Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 45

1.5.3. Comportamiento bajo cargas alternantes

En las cargas alternantes al igual que las repetitivas, se generan ciclos de
carga y descarga, sin embargo, en el primer caso si es posible que el signo de
la carga sea invertido en algun punto de un ciclo cerrado de carga y descarga.
El comportamiento de los materiales bajo estas cargas en mucho mas
complejo.

1.5.3.1. Concreto armado

El enfoque bajo cargas alternantes se convierte en el tema central del
capitulo, condensando todos los aspectos inherentes a un sismo, sobre la
aplicacion directa en la estructura. Ademas siendo la naturaleza de un evento
sismico un mero hecho ciclico alternante, se comprenderda la importante
necesidad de exponer el comportamiento del concreto armado bajo cargas
ciclicas alternadas. “Los ciclos de histéresis se producen porque las cargas

externas llevan al concreto y el acero a esfuerzos mas alla de los lineales de

35



sus respectivas relaciones constitutivas y porque la adherencia entre el

concreto y el acero se deteriora™®.

Se hace necesario recordar que el concreto y el acero poseen esfuerzos
qgue corresponden al limite de comportamiento con tendencia lineal y que
llevarlos a exigencias mayores significaria incursionar en los rangos plasticos
de ambos materiales en donde, las deformaciones plasticas residuales,
modifican los perfiles esfuerzo-deformaciéon de ambos materiales, generando

los ciclos histeréticos.

Sabiendo que el area bajo una curva carga-deformacion corresponde a la
energia absorbida por el elemento, y considerando que una grafica de
comportamiento histerético se compone de ciclos o aros cerrados, se tiene que
el area encerrada por un aro histerético corresponde a la cantidad de energia
absorbida en el ciclo. Lo anterior significa que entre mayor es el area contenida

en un aro, mayor sera la energia absorbida por el elemento o el sistema.

No obstante, el agrietamiento, el deslizamiento del refuerzo por falla en la
adherencia y los fenbmenos internos producidos durante los alternantes ciclos
de carga generan una caida de rigidez y de resistencia estrangulando los aros,

lo que se traduce en una disminucién de capacidad de absorcion de energia.

10 GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 145.
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Figura 10. Comportamiento histerético del concreto armado sometido a

cargas ciclicas
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Fuente: GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 144.

Por ejemplo, cuando el sentido de la carga cambia, los esfuerzos en los
elementos también cambian. Si una barra de refuerzo estaba a tension
inicialmente se encontrara a compresion posterior al cambio de sentido en la
carga. En el caso del concreto, sabiendo que no soporta considerables cargas a
tension, si la deformacion producida en el momento en que el concreto cambia
su estado de esfuerzos de compresion a tension, es mayor a la correspondiente
al modulo de ruptura, se producirdn grietas y fisuraciones en el elemento que

necesariamente reduciran su rigidez y su capacidad de tomar las cargas.

La consecuencia del agrietamiento es que si el acero al encontrarse en
tensidén desarroll6 una deformacion plastica, por haber superado su limite de
fluencia y, adicionalmente el concreto se encuentra fisurado, al invertirse el
estado de esfuerzos en un nuevo ciclo, el acero debera vencer la deformacién

plastica residual al retomar la carga de compresion del nuevo ciclo. En el caso
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del concreto, este no podra retomar las cargas sino hasta que la deformacion
sea tal, que las caras de la fisura vuelvan a entrar en contacto. Este proceso
describe el efecto Bauschinger que es uno de los principales causantes en la
pérdida de eficiencia del conjunto concreto-acero bajo ciclos de carga

alternantes.

El agrietamiento adicionalmente afectara la transmision de carga entre
concreto y acero, debido a la falta de adherencia que se genera de la ausencia
de puntos de contacto en la grieta lo que produce una redistribucién en la
transmision de carga a las corrugas siguientes, concentrando mayores
esfuerzos sobre el concreto que rodea la barra, pudiendo fracturarlo. Esto lleva

el sistema a un limite en donde se pierde por completo la adherencia.

Finalizando, un evento sismico generara oscilaciones en el suelo
subyacente transmitidos a través de la cimentacion a la estructura, la cual
oscilara con un periodo de vibracién propio, exigiendo a la estructura con cada
ciclo de carga. Esta situacion reduce la capacidad del elemento en proporcion a
la cantidad de ciclos a la que se vea expuesto y mas aun a la intensidad de

cada ciclo.

En otras palabras, la estructura tendra un historial de respuesta frente a un
historial de exigencia inducida por el sismo y tal historial se vera afectado por
varios factores que pueden modificar su respuesta. Esta es la razén por la que
disefiar con espectros de respuesta se hace un tema delicado ya que como se
mencionod con anterioridad, los espectros se construyen con base en registros
maximos instantaneos, sin considerar el numero y la intensidad de los ciclos

previos al maximo de disefio.
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Ademas, los fenobmenos como el efecto Bauschinger o la pérdida de la
adherencia degradaran grandemente la respuesta del sistema, llevando a la
formacién de articulaciones plésticas en el primer caso y a fallas fragiles que
impiden el desarrollo de la rigidez de los elementos en el segundo caso.

Seguidamente, teniendo conciencia de la posicion geogréfica de
Guatemala y de la situacion tecténica derivada de la misma, es evidente que se
deben realizar los analisis considerando los efectos producidos por cargas
ciclicas con el fin de proveer los lineamientos adecuados en el disefio y
detallado de los elementos con el objeto de garantizar el buen desempefio de la

estructura ante solicitaciones mayores como los sismos.
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2. NATURALEZA DE LOS APOYOS

2.1. Analisis estructural (la idealizacion)

Para comprender la naturaleza de los apoyos, es necesario iniciar su
estudio a través de una serie de idealizaciones permisibles, que permitan
comprender el papel que los apoyos desempefian en una estructura y como se
ven afectados por la circulacion de energia contenida en el sistema. Las
idealizaciones primarias, contenidas en el analisis estructural permiten dicha

comprension y facilitan la visualizacion de la direccionalidad de las cargas.

2.1.1. ¢,Qué es un apoyo?

Basicamente, un apoyo es un soporte que cumple con la tercera ley de
Newton, segun la cual a toda accion siempre existe una reaccion igual y
contraria; quiere decir que de la interaccion entre 2 o0 mas cuerpos o grupos de
fuerzas considerando equilibrio estatico entre ambos, las resultantes de las
acciones impuestas de uno sobre otro son de igual magnitud pero de sentidos
opuestos. En estructuras el soporte principal resulta ser el suelo e incluso, es
este quien rige consideraciones especificas de peso de la estructura, tipo y

dimensiones de la cimentacion de la estructura.

La importancia del conocimiento del suelo sobre el que se desplanta la
estructura se relaciona con propiedades mecénicas y geoldgicas del mismo,
como la compresibilidad del suelo, la cohesién, consolidacion, la capacidad de

soporte, la resistencia al cortante y la rigidez y el periodo del suelo adyacente a
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la estructura por mencionar algunos aspectos del suelo sobre el que se

desplanta la estructura.

Tratar estos temas se encuentra fuera del alcance de este trabajo por lo
gue es necesario reconocer el siguiente nivel de soporte provisto a la estructura
denominado cimentacion. Como se mencioné antes, la cimentacion de una
estructura se encuentra directamente relacionada a la utilidad de la edificacion y
al medio portante (suelo) sobre el cual descansara. La diferencia es que la
cimentacion si es una parte, porcion o extension de la estructura misma y por lo
mismo puede considerarse dentro de los elementos componentes de la

estructura, los cuales son controlados a través de un disefo racional.

Al incluir la cimentacion de la estructura como un elemento de la misma es
necesario tener claro que por su ubicacion, la cimentacion se vera solicitada por
la superposicion de todas las cargas y acciones externas y ambientales a las
gue se encuentra expuesta por sobre y por debajo del nivel del suelo. Una
necesidad importante de la correcta interaccion cimentacién-suelo es mantener

el equilibrio estatico global.

Ahora, haciendo la suposicion que la capacidad del suelo es la
satisfactoriamente adecuada, el analisis global de la estructura como un cuerpo
rigido considerando equilibrio estatico, revela que los apoyos deben generar
superficies de contacto adecuadas que permitan el desarrollo de fuerzas
externas equivalentes a la resultante de la superposicion de todos los efectos a
los que se encuentra sometida la estructura. En otras palabras, los apoyos son
los responsables de cerrar un ciclo de circulacibn de energia que corre o
transita a lo largo de todos los elementos estructurales de manera continua

denominandolos como cargas.
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En la figura 11 puede apreciarse, que la idealizacion de los apoyos se
traduce en la aplicacién de fuerzas externas a la estructura, por lo que puede
considerarse a las reacciones como cargas sobre la estructura. Evidentemente

la direccion de estas cargas es la responsable del equilibrio estatico.

Figura 11. Reacciones en los apoyos

Fuente: McCORMAC, Jack. Analisis de Estructuras. p. 63.

Ahora bien, una estructura no se comporta como un cuerpo rigido, ya que
por ser una interconexion de varios elementos estructurales deformables
capaces de absorber energia transmitiéndola entre si y de disipar la energia
excedente con deformaciones, es necesario que las tasas de disipacion y
absorcion sean tales que no interfieran con la recirculacion de la energia
inducida en la estructura. De esta forma entonces, puede entenderse que al
ser cada punto de conexion un apoyo para los elementos estructurales que
convergen en la conexidon, una estructura no desarrolla fuerzas de reaccién
anicamente en las cimentaciones sino en cualquier conjunto de elementos
estructurales que a través de la interaccion y el contacto entre si contribuyen

cada una al equilibrio estético local y global, ver figura 12.

Lo anterior implica que los puntos de conexion deberan ser capaces de
soportar la accion de las fuerzas de reaccién generadas en ellos mismos por la

interaccidn de los elementos estructurales, no solo bajo condiciones de servicio
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sino bajo las exigencias méaximas consideradas en el disefio, sin olvidar, que es
muy probable que la estructura se encuentre sometida a exigencias similares en

mas de una ocasion durante el periodo de su vida util.

Considerando lo anterior y en el contexto sismico de este trabajo se hace
necesario que los mencionados puntos de conexién permanezcan trabajando
de manera eficiente. De otro modo, las conexiones no serian capaces de
conservar las restricciones para las que se consideraron en el disefio,

manifestandose en el deficiente desarrollo de las fuerzas reactivas.

Figura 12. Apoyos en los puntos de conexion

Vigas secundarias

Vigas principales

Columnas

o &> zaoan

Fuente: MELI, Roberto. Disefio estructural. p. 328.

2.1.2. Tipos de apoyos

Como ya se menciond, en cada punto de conexidn se genera un hamero
de apoyos igual al nimero de elementos convergentes a la conexion y cada
apoyo generara fuerzas reactivas de acuerdo al plano de analisis. Se tiene un
ejemplo de esto al recordar la manera en la que se desarrolla el método de la

ecuacion de los tres momentos para sistemas estructurales indeterminados.
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En esta parte se expondra la caracterizacién de los apoyos en funcién de
la o las fuerzas reactivas que genera, teniendo en mente que existen
Unicamente tres movimientos sobre los que una estructura puede exhibir un
desplazamiento y, ya que las fuerzas de reaccion desarrolladas en los apoyos
son las que permiten el equilibrio local y global de la estructura, es l6gico que
los apoyos generaran fuerzas en los planos correspondientes a los mismos tres

movimientos, ver tabla Il.

Naturalmente, cuantas mas fuerzas de reacciOn genera un apoyo, mas
exigido se vera el mismo, lo que indica que debe proveerse de la resistencia y
rigidez adecuadas principalmente para que no llegue a degradarse o
deformarse de manera tal que las restricciones se pierdan, lo cual conduciria a
la estructura a una situacion comprometedora con la formacion de un

mecanismo de inestabilidad y posible colapso.

Tabla Il. Caracterizacion de los apoyos en funcion de las fuerzas

reactivas que generan

RODILLO:

Ofrece resistencia al movimiento solo en la direccion
perpendicular a la superficie de apoyo bajo el rodillo.

No presenta resistencia a ligeras rotaciones respecto al
eje del rodillo ni a movimientos paralelos a la superficie de
apoyo.

ARTICULACION:

Se supone que esta conectada a la estructura por medio
de un pasador sin friccion.

Impide el movimiento en direccién vertical u horizontal.
No impide ligeras rotaciones alrededor del pasador.

EMPOTRAMIENTO:
Ofrece resistencia a la rotacién alrededor del soporte y al
| movimiento horizontal y vertical.

Fuente: adaptado de McCORMAC, Jack. Andlisis de Estructuras. p. 61, 62.
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Dentro del marco de las fuerzas reactivas generadas en los apoyos de los
elementos estructurales, surge un nuevo concepto; determinacion estatica:
significa que el ndmero de ecuaciones independientes de estatica son
suficientes para determinar las magnitudes de las reacciones de la estructura.
Cuando esto es asi, la estructura es estaticamente determinada o isostatica, de
no cumplirse, la estructura es estaticamente indeterminada o hiperestética.
Existe otro concepto denominado estabilidad, sin embargo, el marco de este
trabajo supone que las estructuras a analizar son hiperestaticas y estables.

Una estructura hiperestatica puede presentar zonas sometidas a grandes
esfuerzos que llegan a plastificar secciones de los elementos sobre-esforzados,
y debido a la continuidad generada por los nudos en las conexiones de los
elementos se desarrolla una redistribucion de los esfuerzos hacia elementos
estructurales adyacentes al elemento plastificado, lo cual se denomina
redundancia estructural y es la capacidad que una estructura como un sistema,

posee como mecanismo de defensa al colapso frente a solicitaciones severas.

Lo anterior pone de manifiesto la necesidad del correcto desarrollo de la
capacidad de un nudo sobre la redundancia estructural. Otra ventaja de este
tipo de estructuras, es que en conjunto y por los arreglos geométricos, poseen
una mayor rigidez a la cual se adiciona el hecho que debido a la capacidad de
redistribucion de esfuerzos, resultan ser mas econémicas debido a la reduccion
de los maximos valores de momento lo que reduce el costo de la estructura en

cuanto al refuerzo requerido para cubrir estos efectos.
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2.1.3. Hipoétesis del analisis estructural

El andlisis de una estructura requiere de la previa idealizacion y
generaciéon de un modelo que reproduzca de manera confiable y lo mas acorde
posible, las condiciones reales tanto de la configuracion de la estructura como
de las cargas bajo las que se estima estard expuesta la misma. Es necesario
aclarar que la tarea de sustituir una estructura real por un arreglo simple por lo
general no es sencilla, ya que no solamente debe reproducir las condiciones
reales de la estructura sino también debe cumplir su propdsito que es,

simplificar el analisis de la estructura.

Tomando en consideracion que el andlisis de la estructura devolvera
resultados cuya veracidad se encuentra condicionada al nivel de semejanza
entre el modelado de la estructura y la estructura misma, es evidente la
importancia del correcto planteamiento de tal idealizacion en un modelo
susceptible de andlisis. Obedeciendo a tal hecho, se presentan algunas de las
principales consideraciones en la idealizacion del modelo mateméatico para
analisis, asi como las reglas generales aplicables al andlisis de los modelos.
Evidentemente, no se trataran a fondo estos detalles, por lo cual se recomienda
la referencia bibliografica 7, en donde se encuentra material relacionado con el

tema.
2.1.3.1. Modelo analitico
La determinacion del modelo analitico estd sujeta a cuatro puntos
fundamentales: el modelo geométrico, el modelo de las condiciones de

continuidad en las fronteras, el modelo de comportamiento de los materiales y

el modelo de las acciones impuestas.
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De acuerdo al primer punto, el modelo debe considerar en primer plano
todos aquellos elementos de la edificacion que constituyen la parte estructural
de la misma, es decir, debe incluir todos los elementos estructurales dispuestos
en la edificacion para resistir las cargas impuestas sobre la estructura y
reemplazarlos por trazos o figuras mateméaticamente conocidas. En segundo
plano, se deben identificar aquellos puntos en donde los elementos no
estructurales interactian con el sistema estructural de la edificacion vy
considerar los efectos que producen los primeros sobre los segundos

respectivamente.

Las condiciones de continuidad en las fronteras, se refiere a la forma en la
gue interactuan entre si los elementos estructurales en el conjunto del sistema
gue conforman. En otras palabras, las condiciones de continuidad en las
fronteras, se refiere a que tipo de conexion existe entre los elementos
estructurales de la estructura real, para considerar en el modelado el adecuado
tipo de apoyo, en funcion de las restricciones que se intuye se presentaran en la

estructura real.

En la consideracion del modelado de las cargas, los factores asociados
son la estimacion de la magnitud de las cargas con las posibles combinaciones
gue generen en la estructura la respuesta mas critica, y la ubicacién de los
puntos de aplicacién de las cargas. Esto se debe a que no todas las cargas se
encuentran aplicadas al mismo instante durante todo el tiempo que comprende
el periodo de vida util de la estructura y, a que no todas las cargas se aplican
sobre la estructura de la misma forma. Finalmente se hace la aclaracion que el
modelo de los materiales ya se tratdé en el primer capitulo, sin embargo, en la
seccion 2.2 se tratara de un punto que importa conocer y que se relaciona con

los materiales.
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2.1.4. Métodos de andlisis

Dentro de métodos de andlisis aplicables a los modelos, existen reglas
generales minimas a considerar en el comportamiento de la estructura. Cada
método de andlisis considera ciertas reglas adicionales pero algunos
concuerdan en un trasfondo elemental, la elastica e incluso, para muchos
métodos tanto de analisis como de disefio estructural, la elastica forma parte de
los conceptos basicos.

Considerando lo anterior, se presentan las reglas basicas para el trazo de

la elastica, especificamente aplicables a los nudos. **

o Un miembro se deforma en la direccion de la carga aplicada a él.
o Las deflexiones de los miembros cargados se esbozan primero.
o Se supone que un nudo en una estructura es rigido. Un nudo rigido

puede desplazarse pero no puede deformarse, es decir, el nudo no
cambia de tamafio o forma al desplazarse. La orientacion relativa de los
miembros conectados a un nudo es la misma antes y después del
desplazamiento del nudo.

o Un nudo solo puede desplazarse de acuerdo con los soportes externos

gue actuan sobre él

Puntos de inflexién, el portal y el voladizo son métodos de analisis
considerados como métodos aproximados, y que hacen uso del trazo de la
elastica de la estructura para la determinacion de condiciones que permitan la
aplicabilidad de alguno de ellos en particular, ademas de constituirse en la base

de la sencillez del método.

1 MCcCORMAC, Jack. Andlisis de estructuras. p. 238, 239.
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Estos métodos se basan en la intuicion del comportamiento de la
estructura bajo condiciones especificas de carga, a través del trazo de la
elastica de la estructura. A partir de este trazo se estima la ubicacion de los
puntos de inflexion que son las condiciones que permiten transformar un
problema indeterminado de una estructura hiperestatica, a secciones
estaticamente determinadas, a través de conceptos béasicos como una
articulacion, lo que simplifica el calculo debido a que como se mencioné con
anterioridad, este elemento desarrolla menos restricciones que los

empotramientos disminuyendo asi el grado de indeterminacién de la estructura.

Con anterioridad se apuntd que las tasas de absorcion y disipacion no
deberian interrumpir la recirculacion de las cargas dentro de una estructura, es
necesario entonces complementar el comportamiento de la estructura bajo una
configuracion de cargas, con el flujo que se estima ocurrird dentro de la
estructura misma y a través de todos sus elementos componentes, ver figura
13. Como es de esperar, las estructuras hiperestaticas, no presentan una unica
distribucion en la trayectoria de las cargas internas, sin embargo, se tendra una
trayectoria considerada como verdadera siempre y cuando “cumpla con las

condiciones de compatibilidad de deformaciones entre los miembros”*?.

2.1.4.1. El teorema del limite inferior

Puede decirse que este teorema, posiblemente de rasgos empiricos, es
una manifestacién de la comprensiéon que en la antigiedad se tenia de la forma
de trabajo de una estructura y que posteriormente vino a convertirse en una
herramienta util en cuanto al desarrollo de la ingenieria y del andlisis estructural
propiamente dicho. Conocido también como Teorema del Minimo de la

Plasticidad, establece que, “si, para una determinada carga, se halla una

> MELI, Roberto. Disefio estructural. p. 378.
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distribucién de tensiones de tal forma que en ningln punto se supere la tensién
de plastificacion de los materiales y se satisfaga el equilibrio estatico y las
condiciones de contorno, la estructura resistira dicha carga sin llegar a la

rotura™?.

Este hecho obviamente lo clasifica como un teorema que da paso a una
metodologia muy conservadora, ya que al exponer un limite minimo de carga
para el cual la estructura se comportara elasticamente, tiene la concepcion de
una estructura con una resistencia y rigidez muy superiores a las necesarias, lo
gue se traduce en una inversion mucho mas onerosa. Independientemente de
la escala a la que se esté realizando el analisis, es necesario que siempre se
cumpla con el equilibrio estatico y que no se transgredan las reglas basicas de

la resistencia de materiales.

Figura 13. Flujos internos de las cargas
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Fuente: MELI, Roberto. Disefo estructural. p. 377, 381.

* Universidad Politécnica de Madrid. E/ método de bielas y tirantes.
http://hormigon.mecanica.upm.es/files/PDF/CLASE%2017%20ED2%2022.03.2007%20-
%20EL%20M%90TOD0%20DE%20BIELAS%20Y%20TIRANTES.pdf: Consulta: mayo de 2013.
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2.1.4.2. Puntal-tensor

El Teorema del Limite Inferior sentd las bases para el desarrollo de este
modelo, como consecuencia de la zonificaciébn descrita en la figura 13. El
método puntal-tensor basicamente se dirige al andlisis de zonas discontinuas
dentro de la estructura a través de “la idealizacion de los campos de esfuerzos

internos mediante un reticulado hipotético”*“.

Para comprender lo que se
clasifica como zona discontinua se hace necesario recordar la teoria basica de
la flexion. “Las secciones planas antes de la flexidon permanecen planas
después de la flexion. Principio de Bernoulli”*®. “Las deformaciones unitarias en
el refuerzo y en el concreto deben suponerse directamente proporcionales a la

distancia desde el eje neutro,...**".

A este respecto Park y Paulay afiaden que existe evidencia experimental
gue sustenta tal suposicion y que la misma es valida en todas las etapas de
carga hasta la falla a flexion, siempre y cuando exista una eficiente adherencia
entre el concreto y el acero de refuerzo contenido en el elemento.  Asi
entonces, una zona discontinua es aquella en la que el principio de Bernoulli no
puede considerarse como cierto. Tales zonas son las correspondientes a

irregularidades tanto geométricas como de carga en un elemento.

La figura 14 muestra las trayectorias de los esfuerzos desarrollados en
una viga simplemente apoyada. Puede apreciarse que tal distribucion de
trayectorias corresponden a un comportamiento de aros cicloides conceéntricos y

simétricos respecto el eje neutro de la viga, principalmente en la region central

“ EINAR, Mauricio. Disefio de discontinuidades en vigas de hormigén estructural con
modelos puntal-tensor. p. 17.
<http://cybertesis.uach.cl/tesis/uach/2007/bmfcim828d/doc/bmfcim828d.pdf>. Consulta:
mayo de 2013.

1 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 51.

'® Comité ACI 318-08. p. 137.
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del claro de la viga deformandose en cercanias de los puntos de apoyo. La
razén de tal distorsién en las lineas de esfuerzos se debe a que aun y cuando la
carga aplicada sobre la estructura corresponde a una carga uniformemente
distribuida, las cargas generadas por los apoyos corresponden a cargas
puntuales y debido a tal hecho, estas equivalen a una concentracion elevada de

esfuerzos.

La simetria de los aros contenidos en la region central revela y sustenta la
suposicion de la teoria de la flexion mientras que, en las cercanias de los
apoyos esto no ocurre por lo que las zonas cercanas a los apoyos son zonas
discontinuas. De acuerdo con el principio de Saint Venant “los esfuerzos en el
cuerpo causados por cualquier sistema de carga estaticamente equivalente, son
iguales, siempre que se aleje de la region cargada una distancia cuando menos

igual a la dimensién mayor de la regién cargada”’.

Figura 14. Trayectorias de esfuerzos en unaviga simplemente apoyada

23222 2R22X2 222225 X2 322222225222 REE2E

Fuente: PARK R., PAULAY T.. Estructuras de concreto reforzado. p. 282.

En otras palabras, los esfuerzos debidos a cargas aplicadas, describen
una distribucion uniforme e idealmente constante a una distancia igual a la

mayor dimension de la seccion transversal del elemento, medida desde el punto

" GERE, James. Mecdnica de materiales. p. 139.
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de la discontinuidad, la cual puede ser por geometria o0 por cargas
concentradas. En la figura 15 pueden apreciarse algunas discontinuidades

geométricas y de carga.

Figura 15. Discontinuidades geométricas y de carga
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(a) Discontinuidades geométicas (b) discontinuidades geométricas y de carga

Fuente: ACI Comité 318-05. p. 373.

2.1.4.2.1. Componentes de un modelo
puntal-tensor, segun el
apéndice A del codigo ACI
318-08

Es necesario concebir la aplicacion de un modelo puntal-tensor como la
creacion de un microsistema que permita la solucion de flujos de carga
distorsionados. Al constituirse como un microsistema, se admite que es un
conjunto de elementos y como tal, cada uno de estos elementos deben
obedecer a una estandarizacion para que el método sea de aplicacién y manejo
universal. Se resumen segun ACI los componentes principales del microsistema

generado en este método.
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Nodo: donde se intersectan los ejes de los puntales, tensores y fuerzas
concentradas que acttan en el nudo. Para el equilibrio deben actuar al

menos tres fuerzas en un nudo.

Puntal: un elemento a compresién que representa la resultante de un

campo de compresién paralelo o en forma de abanico.

Puntal en forma de botella: es un puntal en el cual se permite el

ensanchamiento del concreto en la region central del puntal.

Region B (Bernoulli): parte de un elemento en la que pueden aplicarse

las suposiciones de secciones planas mencionadas en la flexion.

Region D (Disturbed): las zonas descritas en la presentacion del método.
Si dos regiones D se superponen 0 encuentran, pueden considerarse
como una sola region D para los fines de disefio. La maxima relaciéon
longitud-profundidad de esa region D debe ser igual a dos. Asi, el
angulo mas pequefio entre el puntal y el tensor en una regién D es

arcotangente de ¥2 = 26,5° que redondeado es igual a 25 grados.

Tensor: un tensor consiste en refuerzo o acero de preesforzado mas una
porcién del concreto que lo rodea y que es concéntrico con el eje del
tensor. El concreto adyacente se incluye para definir la zona en la cual
deben anclarse las fuerzas de los puntales y tensores. Aunque no se
considera en el disefio, el concreto adyacente reduce las elongaciones

del tensor, especialmente al ser sometida a cargas de servicio.

Zona nodal: el volumen de concreto alrededor de un nodo que se supone

transfiere las fuerzas de los puntales y tensores a través del nodo.
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2.1.4.2.2. Modelo puntal-tensor y sus

mecanismos de falla'®

Este método aun siendo de andlisis estructural, ralla en el campo del
disefio estructural, ya que a diferencia de los métodos antes mencionados, esta
considera para su equilibrio la capacidad de los materiales que componen la
zona del elemento al cual es aplicado el método.

. La fluencia en los tensores: puede generar una situacion de fisuracion en
el elemento lo que se traduce en una disminucion de la rigidez y de la

resistencia con la incursion del tensor a la zona plastica.

. El aplastamiento de los puntales: corresponde a una abrupta caida de
rigidez e incluso colapso en el elemento, segun la configuracion del

reticulado propuesto en el modelo.

. Las fallas en las zonas nodales y las fallas de anclaje: se encuentran

relacionadas, porque el anclaje mismo se realiza en las zonas nodales.

Recordando lo expuesto en la seccion 1.5.3, puede agregarse que de
producirse fisuracion del concreto en las cercanias de un tensor (concreto que
no interviene en el reticulado del modelo), la resistencia del elemento se vera
afectada, pero no se genera una situacion de colapso que, por el contrario, se
presenta cuando la fisura atraviesa un puntal, en cuyo caso se considera la falla
del puntal con las consecuencias antes descritas. La figura 16 ilustra la mayoria
de los componentes de un reticulado dispuesto para el analisis por el método

puntal-tensor.

'® EINAR Mauricio. Disefio de discontinuidades en vigas de hormigon estructural con modelos
puntal tensor. Consulta: mayo de 2013.
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Figura 16. Reticulado para modelo puntal-tensor
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Fuente: ACI Comité 318-05. p. 374.

2.1.4.2.3. Metodologia aplicada a un

modelo puntal-tensor

La secuencia de pasos a seguir para determinar el modelo de reticulado
es pequefia, aunque debido a que no puede considerarse la existencia de un
unico modelo que de solucién a los campos de esfuerzos equivalentes en la
region de discontinuidad, la complicacion del método aumenta en relacién a la
familiarizacion y destreza al identificar los patrones y trayectorias de las cargas
en las zonas de interés. Cabe mencionar que el proceso de disefio posterior a
la determinacién de un modelo de reticulado es de naturaleza iterativa. La figura
17 ilustra la determinacion del reticulado para analizar por medio del método
puntal-tensor.
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Determinacién del modelo puntal-tensor™®
o Definir y aislar cada una de las regiones D
. Determinar los esfuerzos resultantes que actian sobre los bordes o

fronteras de cada una de las regiones D

. Seleccionar el modelo de reticulado
. Determinar los esfuerzos en las bielas (puntales) y los tirantes
. Determinar los anchos efectivos de las bielas y las zonas nodales
. Determinar la armadura en los tirantes
Figura 17. Determinacion del modelo puntal-tensor
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Fuente: adaptado de Modelos de bielas. p. 6.

Finalmente, para lograr la unicidad del modelo y el elemento, debe tenerse
presente el hecho de que la distribucion de los esfuerzos internos en un
elemento describe trayectorias caodticas en las discontinuidades pero, que el
campo dominante serd el que represente el menor trabajo realizado por la
estructura. Comprendiendo lo anterior y teniendo conciencia de la naturaleza
del material compuesto con el que se trata, el trazado del modelo reticulado

puede reducirse en el numero de posibles configuraciones.

' Modelos de Bielas. <http://www.inti.gob.ar/cirsoc/pdf/ejemplos/bielas_ejemplos201.pdf>
Consulta: mayo de 2013.
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Esto debido a que si la estructura resiste con el menor trabajo de
deformacion posible, el concreto se coloca como el elemento limitante por su
naturaleza fragil y de poca disipacién de energia a través de deformaciones vy,
ya que en el método puntal-tensor los puntales son representaciones
prismaticas de cufias de concreto, se tiene que el modelo mas cercano al de
una solucidon exacta serd aquel que presente la menor longitud total de

tensores.

2.2. Concreto armado (la idealizacidén, un poco mas de cerca)

A partir del método Puntal-Tensor, las idealizaciones del analisis
estructural han iniciado a superarse para dar paso a consideraciones mas
especificas y puntuales concernientes a los materiales que se ven involucrados
en el elemento analizado. Tales consideraciones se enfocan en los mecanismos
internos que la estructura desarrolla como respuesta a las solicitaciones

planteadas por un sistema de cargas.

2.2.1. Adherencia

“Fernades e Debs (2000) definen la adherencia como el mecanismo de
transferencia de tensiones existente en la interfaz entre las barras de acero de
la armadura y el concreto envolvente. Resaltan que este fendmeno es tan
importante que la propia definicibn de concreto armado se condiciona a su

existencia”®.

Los esfuerzos de adherencia son producto de la correcta interaccion

concreto-barra y son los responsables de que el concreto reforzado como

?® GARZON, Fredy: DE ALMEIDA, Fernando, (et. al.). Adherencia entre barras de acero y concretos
autocompactantes y convencionales sometidos a cargamentos ciclicos y monotdnicos. Consulta:
mayo de 2013.
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elemento estructural sea eficiente en la toma de esfuerzos debidos a un sistema
de cargas dado. El desarrollo de los esfuerzos de adherencia se encuentra

limitado a factores como:

. Resistencia a la tension del concreto circundante a la barra

. La ubicacion de la barra respecto del colado del concreto

. El estado de la superficie de contacto entre el acero y el concreto
. El didmetro de la barra

La distribucion de los esfuerzos de adherencia supone una distribucion
uniforme a lo largo de una longitud de desarrollo o anclaje, sin embargo, la
distribucion real de los esfuerzos de adherencia se vincula al cambio de
esfuerzo del refuerzo entre dos secciones cualesquiera de un elemento.  Por
lo que los esfuerzos de adherencia solamente existen como producto del

cambio de estado de esfuerzos en las barras de refuerzo, ver figura 18.

uz L=TBe=baf (Ec. 2-1)

(o) o

Debido a la naturaleza friccionante en la generacion de estos esfuerzos,
se relaciona al esfuerzo de adherencia como la fuerza cortante sobre un area

unitaria de superficie de la barra, de esta formay segun la figura 18,
AT=AfA,=uly ©

lg= 2 A (Ec. 2-2)
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Figura 18. Origen de la adherencia
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Fuente: PARK R., PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 406.

Adicionalmente, es practico relacionar los esfuerzos de adherencia con los

esfuerzos de flexion y corte con quienes guarda una estrecha relacion.

MejaT— M- 4 yp
9% T ax

Y asumiendo un brazo de palanca interno constante,

— =AT== (Ec. 2-3)

Las relaciones anteriores requieren de un cuidadoso uso especialmente
en puntos de flexion pura en donde AM=0 y V=0. Y los puntos de inflexion
donde M=0 aun cuando V#0. Debido a que la practica general podria indicar
un punto de inflexibn como aquel en el cual puede reducirse el refuerzo a

flexion, en cuyo caso, debido a que V no serd necesariamente igual a cero, los
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esfuerzos sobre las barras disponibles aumentaran haciéndolo también los
esfuerzos de adherencia. Puede entenderse entonces que los esfuerzos de

adherencia reales se producen aun en flexion pura y momento cero.

2.2.2. Origen de la adherencia

Ahora serd necesario, habiendo planteado ya la importancia del
conocimiento del fendmeno, establecer el origen del mismo. De manera formal,

debe su origen a los siguientes 2 casos:

2.2.2.1. Naturaleza fisica o fisicoquimica

Este supone que por efectos de capilaridad y fuerzas moleculares
desarrolladas en la interfase acero-concreto, ambos materiales quedan
vinculados a través del efecto de retraccion de fraguado generando presiones
de confinamiento pequefios sobre las barras de refuerzo. La limitante de estos
esfuerzos se debe a los fendmenos de sedimentacion y segregacion que
pueden presentarse en el colado del concreto de elementos con peraltes altos.
Ademas, debido a que en la parte superior del colado se tiene una ganancia de
agua depositada bajo las barras superiores, se debilita el concreto en contacto

con estas barras por efecto de una mayor relacion a/c.

Por tal razén el ACI especifica que para barras con mas de 12 pulgadas
de concreto fresco colado en una sola operacién, la longitud de adherencia
debe aumentarse, ya que el concreto mas débil en esta localidad requiere
mayor area de contacto para desarrollar un esfuerzo de adherencia
determinado. Cabe mencionar que esta capacidad adherente es limitada ya que
los esfuerzos desarrollados son menores en comparacién con los que se

requiere transmitir por un sistema de cargas dado.
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2.2.2.2. Naturaleza mecénica

Este caso involucra las caracteristicas fisicas y geométricas de la barras
de refuerzo, razon por la cual se detallaron en la seccién 1.5.1.2 en relacién a
las normativas de ASTM. Las corrugas de las barras contribuyen a la
adherencia generando esfuerzos de tope en el concreto que se deposita frente
a las corrugas, todas las fuerzas asi desarrolladas pueden apreciarse en la

figura 19.

Considerando que en gran medida la resistencia del concreto también se
debe a la resistencia del agregado y especificamente del agregado grueso, la
acumulacion del agregado fino en la parte superior del colado del concreto,
afecta la resistencia del concreto en contacto con las barras superiores
limitando el desarrollo de las fuerzas de tope producidas por el concreto entre

corrugas.

Figura 19. Esfuerzos entre dos corrugas de una barra corrugada

Didmetro nominal

Esfuerzos entre dos costillas de una varilla corrugada.

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 409.
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Segun la figura 19 se tienen 3 esfuerzos vinculados al fenbmeno de

la adherencia:

. Los esfuerzos v, correspondientes a la seccién 2.2.2.1 ya expuesto y
gue se originan por contacto de la barra con el concreto.

. Esfuerzos de tope sobre la corruga fj,.

. Esfuerzos cortantes v. actuando sobre la superficie del cilindro de
concreto que rodea a la barra entre las corrugas y que toma la altura de
estas.

La superposicion de estos esfuerzos desarrollados por el concreto debe
ser de la misma magnitud que los cambios de esfuerzo en las barras de acero
embebidas en el concreto, con tal que exista una correcta y eficiente adherencia

sin deslizamiento de las barras.

112 12
. b-d'% ’
AT=md', b+c v +1T 7 fo=11d" CV,

Como se menciond anteriormente los esfuerzos debidos a v, son muy
débiles por lo que se pueden ignorar. Adicionalmente de la geometria de la

corruga se tiene:

b = 0,10c, por lo que el espaciado de corrugas tiende a c.
a=0,005d'y,

AT=1TdbaszTrdbCVc (EC 2'4)

Segun ASTM A 305:
0,057<alc<0,072
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En este punto es necesario reconocer las ventajas asociadas a la
presencia de un gradiente de deformacion a través del miembro. Tal gradiente
de deformaciones corresponde a la hipétesis de continuidad de Bernoulli y que
describe la relacion lineal respecto del eje neutro de la seccién con esfuerzo
cero aumentando a esfuerzos mayores sobre las fibras extremas. Esta
distribucién permite que, dentro de una seccion, una region que se encuentra
sometida a elevados esfuerzos reciba confinamiento de regiones adyacentes en

un estado menos esforzado.

Debido al confinamiento asi producido, el concreto ubicado frente a la
corruga es capaz de soportar esfuerzos de apoyo muy superiores a los
correspondientes a la prueba de compresion gracias a que su situacion se
acerca a un estado de esfuerzos triaxiales. Este beneficio se encuentra
condicionado a la inclinacién a de la corruga la cual debe encontrarse entre los
valores 45° < a < 70° ya que si a < 40° produce un levantamiento del concreto

en contacto con la barra por efecto de cufa.

2.2.3. Estado de esfuerzos

De la figura 20, se tiene que los esfuerzos de adherencia transmitidos al
concreto, sujetan a este a tension excéntrica provocando una rotacion en los
extremos de las grietas y, si la tension es lo suficientemente grande superara la
fuerza de adherencia de origen fisicoquimico entre el concreto y la barra
separando al concreto de la barra. Los esfuerzos de tension del concreto son
maximos en el centro de la longitud entre grietas, pues la ruptura del concreto
en la grieta produce un subito aumento en los esfuerzos sobre el refuerzo en la

grieta, lo que obliga al concreto a equilibrar este aumento de tension.
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Debido a que tanto acero como concreto trabajan de manera compuesta
producto de la correcta adherencia, cuanto mas esfuerzos toma el concreto,
considerando su resistencia a tension, mas esfuerzos aliviar4 el acero de
refuerzo. Por lo mismo, en la figura 21 (e) los esfuerzos sobre las barras de
refuerzo se distribuyen de forma inversa en comparacién con el concreto. De
manera adicional, el cilindro de concreto que rodea la barra y al que se le
atribuye la resistencia a la adherencia por parte del concreto, aumenta de
circunferencia en cercanias de la grieta, lo que induce esfuerzos de tension
perimetrales que pueden provocar fisuracion longitudinal de acuerdo al espesor

del recubrimiento.

Figura 20. Concreto entre grietas
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Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 415.
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Figura 21. Estado de esfuerzos entre grietas de un elemento a flexion

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 246.

Continuando con el analisis de la figura 21, y en acuerdo con lo escrito, la
distribucion de esfuerzos de adherencia figura 21 (c) indica que debido a la
ruptura de la adherencia y a la separacion del concreto sobre la barra en las
cercanias de la grieta, el concreto es incapaz de transmitir los esfuerzos de la
barra por lo que la barra debe soportar la totalidad de los esfuerzos presentes

en la grieta.
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2.2.4. Modos de falla

Existen dos modos de falla asociados a una misma distribucion de
esfuerzos. Segln Tepfers?, la fuerza de adherencia que se transmite del acero
al concreto es equilibrada por este ultimo, mediante fuerzas de compresion
inclinadas un angulo a respecto del eje del refuerzo. De esta manera se forma
un cono de esfuerzos en el concreto el cual permanece en equilibrio debido a
un anillo de tensiones perimetrales que confina el cono evitando que el angulo a
aumente producto de alguna traslacion diferencial, y por ultimo un anillo de

compresiones que evita la traslacion del cono de esfuerzos.

Figura 22. Equilibrio de fuerzas de adherencia

Fuente: RUIZ, Rodrigo; LOREFICE, Ricardo, (et. al.). Analisis mesomecanico del fenébmeno de

adherencia en estructuras de hormigén armado. p. 3.

Las presiones de confinamiento favorecen significativamente a la
distribucion de esfuerzos mostrada en la figura 22 y, adoptando esta
distribucion se tiene que los dos modos de falla son por fisuracién y por
deslizamiento, aunque para barras corrugadas, el modo de falla mas comun se
debe a la fisuracion, debido a que por el efecto de tope provisto por las

corrugas, el deslizamiento se hace menos critico.

*! RUIZ, Rodrigo; LOREFICE , Ricardo, (et. al.). Andlisis mesomecdnico del fenémeno de adherencia
en estructuras de hormigon armado. Consulta: mayo de 2013.
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Ahora, considerando la existencia de un gradiente de deformacién y lo
benéfico que resulta para la adherencia la presiébn de confinamiento, es
evidente que un mayor volumen de concreto circundante a la barra asegura una
mejora efectiva del comportamiento de adherencia, considerando también una
adecuada longitud de anclaje de la barra dentro del volumen de concreto. Sin
embargo en elementos estructurales, la provision de un volumen de concreto
considerable se limita al espesor del recubrimiento. Por tal razon, las fallas de
fisuracion se encuentran en funcién del espesor el recubrimiento mismo,

cuando este es menor que 3d, y de otros factores como:

o Tension perimetral, presente en las proximidades de las grietas por
flexion
. Tensioén transversal, debido a la acciéon de dovela del refuerzo de flexion

El anillo de tensiones perimetrales desarrollado por la adherencia de las
barras, evidencia la necesidad del confinamiento tanto del concreto como de las
barras longitudinales a través de estribos. Ignorando por ahora el confinamiento
provisto por el refuerzo transversal, se tiene que el confinamiento del concreto
sobre la barra se limita no solamente al espesor del recubrimiento sino también
a la separacion de las barras en una misma capa de refuerzo dentro de una

seccion.

Debido a que cada barra genera un anillo de tensiones individual para el
desarrollo de la adherencia, la reducida separacion de las barras de refuerzo en
una misma capa puede llevar a concentraciones de esfuerzos de tensién sobre
el concreto generando un plano de debilidad que puede incluso significar la
separacién de toda la capa de concreto de recubrimiento. Este hecho se

promueve entre mayor es el diametro de la barra.
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En cuanto a los nudos viga-columna y las vigas mismas, no debe
despreciarse el caracter tridimensional del elemento. Por ejemplo,
considerando un nudo interno de una estructura cualquiera, se tienen dos
planos de andlisis correspondientes a los marcos que componen la estructura y
gue se interceptan en el nudo. Al analizar uno de ambos marcos, se tiene que
el sistema de vigas contenido en él impone un estado de tensién en la parte
superior del nudo transmitido por adherencia de las barras de refuerzo
dispuestas para resistir el momento negativo. Los esfuerzos perimetrales de

tension de estas barras tenderan a abrir el nudo en la parte superior.

Si a lo anterior se agrega que las barras de refuerzo a momento negativo
del marco transversal generan un anillo de tensiones perimetrales cada una, se
tiene un aumento de tension que tiende a abrir o separar el concreto de las
barras de refuerzo en el momento negativo limitando el correcto desarrollo de la
adherencia dentro del nudo lo cual puede ser sumamente perjudicial para la

estructura global.

2.2.5. Longitud de desarrollo

El concepto de longitud de desarrollo se basa en el esfuerzo de
adherencia obtenible sobre la longitud embebida del refuerzo. Las longitudes de
desarrollo especificadas se requieren, en gran medida, por la tendencia de las
barras sometidas a esfuerzos altos a fisurar el concreto que retiene la barra
cuando las secciones de concreto son relativamente delgadas. Una barra
individual embebida en una masa de concreto no necesita una longitud de
desarrollo tan grande; aunque una fila de barras, alin en concreto masivo,
puede crear un plano débil con agrietamiento longitudinal a lo largo del plano de

dichas barras.?

> ACl Comité 318-08. p. 213.
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Segun el capitulo 12 del ACI 318-08, la longitud de desarrollo para
refuerzo sometido a tension no debe ser menor que 300 milimetros e incluye la
siguiente ecuacién, que permite tener un panorama claro de la influencia que
tienen los factores antes descritos y algunos otros adicionales sobre la longitud
de desarrollo necesaria para la transferencia de esfuerzos por adherencia.

3y www
_ y trets _
b

c:b+ktr
a *2,5

40A,
tr= sn

Los valores y el significado de cada uno de los factores incluidos en las
ecuaciones se encuentran en la seccion 12.2.4 de ACI 318-08. Para el
refuerzo a compresion, el ACI 318-08 establece que la longitud de desarrollo no

debe ser menor que 200 milimetros y,

=2 d,20,003,d, (Ec. 2-6)

La razén por la que se permite esta reduccion, se debe a que la situacion
del agrietamiento en la zona de compresion es menor en comparacion a la zona
de tensién, esto I6gicamente debido a que el concreto es mucho mas resistente
a esfuerzos compresivos que a esfuerzos tensores que tienden al agrietamiento

del concreto.
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Bajo la consideracion de disefio sismorresistente las inversiones de
momento son esperadas, debido a ello el capitulo 21 de ACI 318-05 establece
lo siguiente para la longitud de desarrollo de barras en traccion que atraviesan

un nudo.

. 21.5.4.1 La longitud de desarrollo, l4;, , para una barra con gancho
estandar de 90 grados en concreto de peso normal no debe ser menor
que el mayor valor entre 8d,, 150 milimetros, y la longitud requerida por

la ecuacion:

fydp

dh=65 T (EC 2-7)
Para tamafos de barras num. 3 a num. 11
. 21.5.4.2 Para barras de la num. 3 a la 11, 14, la longitud de desarrollo en

traccion para una barra recta, no debe ser menor que la mayor de (a) y
(b).:

(@) 2,5 veces la longitud requerida en 21.5.4.1 si el espesor de
concreto colocado fresco en una sola operacién debajo la barra no
excede de 300 milimetros.

(b) 3,5 veces la longitud requerida en 21.5.4.1 si el espesor de
concreto colocado fresco en una sola operacién debajo de la barra

excede de 300 milimetros.

. 21.5.4.3 Las barras rectas que terminan en un nudo deben pasar a

través del nucleo confinado de la columna o elemento de borde.
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Cualquier porcién de 1y fuera del nucleo confinado debe incrementarse

mediante un factor de 1,6.”%

En cuanto a los ganchos de anclaje, el diametro de doblez condiciona los
esfuerzos sobre el concreto circundante a la barra y la barra misma propiciando
elevadas concentraciones de esfuerzos cuanto menor es el didmetro de doblez
de la barra. Adicionalmente en las vigas y columnas discontinuas, debido a la
esperada inversibn de momentos producida por las cargas ciclicas alternas, la
longitud recta previa al doblez, no debe considerarse como parte de la longitud
de desarrollo por lo que el gancho por si solo debe poder desarrollar la totalidad

de los esfuerzos de adherencia.

No solamente el diametro del doblez influye en el correcto anclaje de las
barras, también influye la direccion del gancho de la barra respecto de la fuerza
gue se aplica a la barra. En otras palabras, si la tension de la barra tira de esta
en direccion hacia el concreto del fondo por ejemplo, es menos critico en
comparacion a que el tiron se efectue en direccion del concreto superior el cual
como se plante6 antes sufre reducciones de resistencia por la ganancia de

agua.

2.3. Apoyos de concreto armado

Conviene aclarar que la diversidad de los tipos de apoyo de concreto
reforzado es extensa y que debido a ella, el desarrollo de la propuesta que
supone el presente trabajo reduce tal diversidad a tres tipos de apoyos con tal
de no restar sentido practico a la investigacion, estos son: cartelas, ménsulas y
los nudos viga-columna propiamente. No obstante, si se consideraran efectos

de otros tipos o estados de apoyo en busca de un satisfactorio comportamiento

> AC| 318-08. p. 340.
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de la propuesta que se plantea.  Adicionalmente, a manera de evidenciar la
importancia que tiene la adherencia en el comportamiento tanto de elementos
aislados como de la estructura global, se analizaran los distintos modos de falla

relacionandolos, cuando sea el caso, con este fendmeno.

2.3.1. Interaccioén flexién-cortante

De la figura 14 se aprecia que la flexion en combinacion con el cortante
imponen un estado de esfuerzos biaxiales sobre el concreto, causando una
disminucién de la resistencia del mismo debido a la aparicion de esfuerzos de
tension diagonal. Debido a esta combinacion de esfuerzos, el concreto del
elemento se agrietara presentando 2 tipos de grietas: grietas por flexion y

grietas por cortante.

La figura 23, corresponde al cuerpo libre de una seccion de un elemento
cargado limitada por el apoyo y una grieta diagonal de cortante. Las fuerzas

involucradas en el equilibrio del la seccién son:

. C: compresion de flexion, transmitida por el bloque equivalente de

esfuerzos de compresion.

. T: tension de flexion, transmitida por el acero de refuerzo.

. V.: fuerza de cortante resistida por el bloque equivalente de esfuerzos de
compresion.

. V,: fuerza de cortante resistida por trabazén del agregado dentro de la

grieta. Este esfuerzo basicamente representa la fuerza de friccion

desarrollada por el contacto entre las caras de una grieta. Tal friccion
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depende del tamafio y resistencia de las particulas del agregado y del

coeficiente de friccion entre las caras de la grieta, ver figura 24.

V4: fuerza de cortante transmitida por accion de dovela del refuerzo a
flexién, ver figura 24. La accion de dovela se limita al apoyo que pueda
tener el refuerzo de flexiéon por parte del concreto de recubrimiento. Sin
embargo, debido a los esfuerzos a los que se encuentra sometido el
recubrimiento descritos en la seccién 2.2.4, es conveniente omitir su
aporte. Para que el refuerzo a flexion pueda aportar una considerable
transmision de cortante a través de la accion de dovela, haria falta que
se brinde un apoyo adicional a través de estribos cerrados de

confinamiento.

Figura 23. Transmision de cortante a través de una grieta
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Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 286.
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Figura 24. Acciones de trabazdn de agregado y dovela
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Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 332,334.

Considerando nuevamente la relacion entre los esfuerzos de flexion,
cortante y adherencia, se encontraran dos comportamientos desarrollados

dentro de los elementos sometidos a flexion.

MMV

id AT

Anteriormente, esta expresion resultdo de considerar un brazo de palanca
constante, sin embargo, la determinacién del comportamiento del elemento no
es tan especifica como esta suposicion, ya que el elemento desarrolla
mecanismos nuevos de resistencia en la medida que los actuales se deterioran.
Logicamente este proceso se limita a la compatibilidad de deformaciones entre
cada mecanismo distinto y a una capacidad limitada por el deterioro de la
resistencia y rigidez de los elementos involucrados, hacia un mecanismo final
de colapso. Asi entonces se obtiene una expresion mas general al considerar el

continuo desarrollo de mecanismos internos de resistencia:
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ar

V= dx

: d(jd)
jd e T (Ec. 2-8)
2.3.1.1. Accion de vigay los voladizos

Cuando los esfuerzos de adherencia aun son transmitidos del concreto al
acero, existe un cambio en la tensién sobre la barra y un brazo de palanca
constante para equilibrar el momento externo. De esta forma se produce la
accion de viga, en la que se supone existe correcta transmisién de tensiones a

traves de la adherencia.
=— jd (Ec. 2-9)
Considerando una seccion limitada por dos grietas sucesivas como en la
figura 23, se puede obtener un voladizo como el de la figura 25, donde ademas
se aprecia la interaccion de los cortantes transmitidos dentro de una grieta y la

adherencia que se supone aun operativa.

Figura 25. Voladizo en la accion de viga

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 289.
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Se tiene que los esfuerzos V,, y V., se producen Unicamente si existen
desplazamientos cortantes dentro de la grieta. Estos desplazamientos son
resultado de rotaciones diferenciales del extremo libre del voladizo. Este

comportamiento tiene sus limitaciones en los siguientes aspectos:

Si existen desplazamientos cortantes, la accién de dovela se presentara
imponiendo esfuerzos sobre el recubrimiento que tienden a separarlo. A
medida que las rotaciones se hacen mayores, la capacidad de dovela se reduce
por cedencia del refuerzo, sin antes extender la zona de desprendimiento del
concreto de recubrimiento sobre la barra. Esto implica que la tensién que debe
transmitirse por adherencia al concreto no puede desarrollarse debido al
acortamiento progresivo de la longitud de contacto entre el acero y el concreto.

Aunado a ello, el bloque de concreto que empotra al voladizo, se
encuentra limitado por la resistencia a flexion del concreto y a una reduccion en
la profundidad del mismo bloque debido a la extension de las grietas

introduciéndose a la zona de compresion.
2.3.1.2. Accion de arco

Cuando por alguna razoén la adherencia se ha deteriorado hasta perderse,
en el refuerzo no existe una variacion en los esfuerzos que toma a lo largo de la
seccion en donde la adherencia se ha degradado por completo por tal motivo, el
nuevo comportamiento interno desarrollado surge a partir de la variaciéon del
brazo de palanca interno que intenta equilibrar el momento externo impuesto

por el sistema de cargas.

_ d(jd) _ d(d)
V_W T _W C (EC 2-10)
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Asumiendo ahora, que el bloque de compresién que empotra los voladizos
posee aun la capacidad necesaria para desarrollar la accién de arco, esto es
gue el nivel de agrietamiento no se haya extendido demasiado dentro de la
zona de compresion, la resistencia de la accion de arco depende de la
inclinacion del puntal de concreto desarrollado, expresada como la longitud del
claro de cortante sobre el peralte y, es regida por la razén de cambio del brazo

de palanca, figura 26.
== (Ec. 2-11)

Figura 26. Accion de arco

f Linea de empuje

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 295.

La relacién de la ecuacion 2-11, se aplica a elementos simplemente
apoyados, mas no a vigas continuas debido a la incompatibilidad de secciones
en los apoyos. ElI ACI ha determinado de forma empirica una expresion
aplicable a la gran mayoria de condiciones y predice de manera conservadora,

la resistencia a cortante de los elementos sometidos a flexion y cortante.
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V.= 1,9 f +2 500pw‘(/|Ld b,d<3,5 f.b,d (psi) (Ec. 2-12)

Donde, V,d M, no debe ser mayor que 1y V, ocurre simultineamente

con M, en la seccion considerada.

o Fallas a cortante
Las siguientes categorias de fallas involucran cargas puntuales.
o Tipo I: 3 <a d < 7. Falla de la accion de viga cerca de la carga

de agrietamiento diagonal, no puede desarrollarse la accion de

arco.
o Tipo Il: 2 < a d < 3. Falla de compresion por cortante.
o Tipo lll: a d < 2.5. Falla por accién de arco.*

2.3.1.3. Accion de armadura

Considerando ahora, refuerzo en el alma de la seccion, se desarrolla un
nuevo comportamiento: accion de armadura planteado por Morsh, figura 27.
Entre las ventajas que presenta este comportamiento es un aumento en la
capacidad de transferir adherencia debido a que los voladizos se comportan
ahora como puntales diagonales de compresion.  Las contribuciones de los

estribos a los mecanismos resistentes de cortante son los siguientes:

. Durante el rango elastico, contribuye al control sobre la abertura de las
grietas permitiendo mayor transferencia de cortante por medio de

trabazon del agregado.

24 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 297.

80



o Confina las localidades de concreto sometidas a compresion
contribuyendo a la formacién de los puntales diagonales de compresién

en la accién de arco.

o Brinda apoyo adecuado a las barras a flexion cuando las atraviesa una

grieta, siempre que estén ancladas estrechamente.

o Dentro del rango elastico, cuando el concreto de recubrimiento se
desprende, el refuerzo transversal limita los desplazamientos de cortante
gue podrian triturar el agregado dentro de la grieta terminando con la
transferencia de cortante y reduciendo la capacidad del elemento.

Figura 27. Analogia de la armadura de Morsh

T L 4\
L‘—_xz;é,dcm;

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 304.

La accién de armadura tiene sus limitantes. Al proveer de refuerzo
transversal de manera indefinida, se imponen severos esfuerzos de compresion
sobre los puntales de concreto, sin mencionar la tensiéon del refuerzo
transversal transmitido a los puntales a través de la adherencia, generando un

estado de esfuerzos biaxiales, reduciendo la resistencia del concreto de los
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puntales y generando fallas por aplastamiento o por compresion cortante. Por
esta razon, el ACI limita la cantidad de refuerzo transversal equivalente a los
cortantes de las ecuaciones 2-13 y 2-14, para evitar la falla del alma por
aplastamiento.

ve=8 f, (psi) (Ec. 2-13)
10 fo<vymax<11,5 T, (Ec. 2-14)

Dado que una grieta puede atravesar los estribos en cualquier punto de
toda su longitud, se hace necesario que puedan desarrollarse sin dar lugar a
desplazamientos cortantes que pueden destruir la transferencia del cortante por
medio de la trabazén del agregado y la accién de dovela. Una medida de
proteccion al respecto es amarrar los estribos al refuerzo longitudinal de forma
ajustada con el fin de evitar el colado de concreto entre el estribo y el refuerzo
longitudinal, el cual puede ser aplastado, permitiendo que el estribo se deslice
amentando la abertura de las grietas y dejando sin efecto la transferencia de

cortante por trabazén del agregado dentro de la grieta.
2.3.2. Interaccion adherencia-flexion
De la figura 23 se tiene que la tension de la seccion 2 debe equilibrar el

momento en la seccion 1. Adicionalmente, de la analogia de la armadura de

Morsh se tiene que:

Tu=%+vccota+% cota-cotp (Ec. 2-15)
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Ahora, considerando que la practica comun es colocar los estribos a 90
grados e ignorando la contribucion al cortante del concreto, se tiene que la

fuerza de tensién en una seccidn, luego del agrietamiento es igual a,

My |, Vg
T”=j7+7 cota (Ec. 2-16)

Que evidencia la relacidon que existe en el aumento de la tensién sobre el
refuerzo de una seccion en funcion de la inclinacion de la grieta hasta una
seccion con un momento distinto. Esto consecuentemente, implica que la
adherencia debe transmitir mayores esfuerzos entre el acero y el concreto y de
no contar con la cuantia de refuerzo requerida en la seccion, al aumentar la
fuerza sobre las barras y mantener el area de contacto constante, es mucho
mas probable que se supere la resistencia del concreto que rodea a las barras,
produciendo fallas de adherencia, agravando la situacion de los esfuerzos sobre

el concreto expuestos en la seccion 2.2.3.
2.3.3. En relacion al ACI 318-08

Con base en las consideraciones de los tres comportamientos descritos,
accion de viga, accion de arco y accion de armadura, el ACI adopta medidas de
proteccion para la provisibn de refuerzo apropiado para el desarrollo

satisfactorio de los mismos.

Por ejemplo, de la accién de arco, se tiene que el ACI para elementos no
preesforzados, permite disefiar las secciones localizadas a una distancia menor
a d, medida desde la cara del apoyo para el cortante dltimo, V,,, calculado a una
distancia d. (11.1.3.1, ACI 318-08). Esto se explica revisando nuevamente las
figuras 26 y 27 y considerando la suposicion adoptada de que los puntales de

concreto se inclinan un angulo de 45 grados. Las cargas aplicadas sobre una
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distancia menor al claro de cortante que corresponde igualmente al peralte
efectivo del elemento, se transmiten al apoyo a través de compresion en el alma
en la zona localizada por encima de la fisura por lo que los estribos deben
poder transmitir el cortante a través de la fisura correspondiente al cortante a

una distancia d.

Es necesario que se cumplan dos condiciones: primera, los estribos
requeridos en la grieta deben ser disefiados para el cortante a una distancia d
desde la cara del apoyo, y segunda, existe una fuerza de traccion en el refuerzo

longitudinal en la cara del apoyo, constante en la longitud del claro de cortante.

Figura 28. Transmision del cortante al apoyo

3

SONNNN

SRRRARRRRCYY

S~~~ V aplicada aqui

Fuente: PARK R.; PAULAY T. Estructuras de concreto reforzado. p. 707.

El confinamiento, provisto para mejorar la ductilidad del elemento también
permite una solucién a una simplificacion adoptada en el disefio por cortante, y
es que la resistencia a cortante adoptada corresponde a un esfuerzo promedio
distribuido uniformemente a lo largo de la seccion del elemento, sin embargo,
en vista del comportamiento de la accion de armadura y por la provision misma
de los estribos, los puntales diagonales de concreto, transfieren las cargas
hacia el apoyo concentrandose en la parte baja de la seccion del elemento,

figura 27. Por esta razén la provisidon de la suficiente cantidad de estribos y su
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correcto anclaje sobre las barras longitudinales, busca transferir las cargas del
puntal diagonal hacia las zonas superiores menos esforzadas por el cortante tal
y como lo muestra la figura 28.

Las limitantes de estas consideraciones, se relacionan con la situacion y

tipo de apoyo a considerar, en el cumplimiento de las siguientes condiciones:

o La reaccion en el apoyo en direccion del cortante aplicado introduce
compresion en las zonas extremas del elemento.

o Las cargas son aplicadas en o cerca de la cara superior del elemento.

o Ninguna carga concentrada se aplica entre la cara de apoyo y la

ubicacion de la seccion critica, d.

Tabla Ill. Condiciones para la consideracion de la seccion critica a

cortante

Condiciones tipicas de apoyo donde se puede utilizar la
fuerza cortante a una distancia d del apoyo
1
'V,
Elementos apoyados sobre soportes s
en la base del elemento. }L‘
__/]/__
__Jl,__
[ |
Elementos unidos monoliticamente + l"@ ‘4«; WL
con otros elementos. Ll 4 dl| !
__/],__
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Continuacion de la tabla Ill.

Condiciones de apoyo en las cuales la seccidn critica se
toma en la cara del apoyo

Elementos continuos con un elemento l l l l 1 l l |
de soporte en traccion. "
I, <

Seccién Critica /

Elementos en los cuales las cargas no * / #
estan aplicadas en o cerca de la cara L ﬂi‘ EETEETE
superior del elemento. ﬁ /
Elementos cargados de tal manera i I |
gue el cortante en las secciones entre el .
apoyo y una distancia d difieren Q
radicalmente del cortante a una distancia d ‘i’l

Fuente: adoptado de ACI Comité 318-08. P. 165, 166.

2.4. Ménsulas

El ACI 318-05 presenta en su seccion 11.9 las consideraciones de disefio
asi como la definicion de ménsulas y cartelas como: voladizos que tienen
relacion luz de cortante a altura a, /d, menor que la unidad y con la posibilidad
de que se encuentren sometidas a una fuerza mayorada de traccion horizontal

N,., no mayor que V,. Adicionalmente propone el uso del método del puntal-
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tensor contenido en su apéndice A para el disefio de ménsulas y cartelas con

una relacion de luz de cortante a altura a, /d, menor que 2.

Relacionando la seccion 2.3.1.2 con las razones a,/d entregadas por el
ACI 318-05, se ubica a las ménsulas como elementos estructurales disefiados
especificamente para desarrollar la accién de arco, razon por la que se
establecen consideraciones minimas en cuanto a su geometria con el fin de
preservar dicho comportamiento. Las limitaciones presentadas por el ACI 318-
05 deben su origen a que el método de disefio ha sido validado
experimentalmente para valores de a,/d < 1 y para N, <V, incluyendo
N, = 0.

2.4.1. Geometria

Como se menciondé anteriormente, las disposiciones geomeétricas
gobiernan el comportamiento de las ménsulas buscando la formacién de un
puntal diagonal a través del cual se pueda transmitir el cortante y, tal y como se
expresd con la accion de arco, la capacidad de transferencia del cortante a
través de un puntal diagonal depende del angulo de inclinacion de dicho puntal
y la resistencia del concreto que compone el puntal. Debido a que la resistencia
del concreto en el puntal puede mejorar considerablemente en presencia de
estribos de confinamiento, es logico que lo que debe controlarse es la
inclinacién de tal puntal; razén que impone exigencias en el cuidado de las

proporciones geométricas en la ménsula.

Los limites de las consideraciones geométricas pueden apreciarse en la
figura 29 en donde se tienen tres casos limite presentados por ACI 318-05 y se
indican las inclinaciones tanto del pafio diagonal de la ménsula como del

posible plano de formacién del puntal con respecto de la horizontal y el rostro
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de la columna. Los tres casos limite ilustrados en la figura 29 se presentan a
continuacion, incluyendo la recomendacién del Comité 318-05 de ACI para el

disefo de las ménsulas contenidas en cada una de estas clasificaciones.

o a, d =2, para el que propone el método del puntal-tensor en su disefio.

o a, d =1, para el que las disposiciones de la seccién 11.9 de ACI 318-05
son aplicables.

. a, d=0,50, como caso especial que debe disefiarse considerando

transferencia de cortante por friccion.

Figura 29. Limites geométricos para ménsulas

&

950
e

S

Fuente: elaboracion propia.

2.4.2. Mecanismos de falla

Para una mejor comprensiéon de los mecanismos de falla es apropiado
visualizar las lineas de esfuerzos internos desarrollados, tanto en la ménsula
como en la columna que la contiene. Para dicho propdsito se incluye la figura
30.
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Figura 30. Campos de fuerzas en una ménsula

trayectorias de la compresion
trayectorias de ia tension

magnitud de
los esfuerzos d
principales de tension’ %

‘magnitud de los
esfuerzos de compresién
paralelos a la cara 1.

Trayectorias de esfuerzos en una ménsula eléstica homogénca.

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 717.

Park y Paulay® presentan los mecanismos de falla identificados en las
pruebas realizadas por Kriz y Raths:

o Ocurre falla de tension por flexion, cuando cendencia excesiva del
refuerzo a flexion provoca que el concreto se aplaste en el extremo
inclinado de la ménsula. Las grietas de flexion se hacen sumamente
anchas figura 31a.

o Se desarrolla fisuracion diagonal a lo largo del puntal a compresion
diagonal después de que se forman grietas de flexién. La falla se debe
finalmente a la compresion por cortante figura 31b.

o Una serie de grietas cortas diagonales muy inclinadas puede llevar a una
falla de cortante deslizante, conforme se interconectan las mismas,

cuando la ménsula se separa de la cara de la columna figura 31c.

> PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 718.
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o Puede ocurrir una falla de fisuracion a lo largo de refuerzo a flexion
pobremente anclado cuando la carga se aplica demasiado proxima al
extremo libre de un voladizo corto figura 31d.

. Con placas de apoyo demasiado pequeiias o muy flexibles, o cuando la
ménsula es demasiado angosta, el concreto se puede aplastar por la
parte de abajo, lo que conduce a una falla de apoyo figura 31e.

. Se puede plantear un caso de falla potencial cuando la cara exterior de la
ménsula es poco profunda y también se introduce una carga horizontal
adversa figura 31f.

. El mecanismo de arco lineal implica que se debe desarrollar la capacidad
del refuerzo a flexion en la proximidad inmediata de la placa de apoyo.
Esto lleva a un mecanismo de falla importante en las ménsulas: la falla

de anclaje.

Figura 31. Mecanismos de falla en las ménsulas

[ —

(a) b) fc) ) te) i

Fuente: Park y Paulay. Estructuras de concreto reforzado. p. 719.

De la figura 31 y de los conceptos de transmision de cortante, se observa
gue el patron de agrietamiento en los mecanismos de falla planteados, esta

gobernado por puntales diagonales empinados. Adicionalmente, el ACI 318-05
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especifica en su seccion 11.7 que todas las disposiciones respecto a cortante, a
excepcion de 11.7 estan enfocadas en el control y reduccion de las fallas de
traccion diagonal (grietas), mas que en la transmision de cortante a través de
ellas. Debido a su forma de trabajo, las ménsulas requieren que los estribos
ademas de controlar las fallas de traccion diagonal, sean capaces de permitir
que el sistema continde transfiriendo cortante a través de la grieta por lo que en
este caso los estribos deben ubicarse de manera horizontal debido a las fallas

con planos muy verticales.

Esto es aplicable para aquellas ménsulas que cumplan con la relacion:
0,50 <a, d<1. De la figura 29, para ménsulas con a, d < 0,50, el puntal
diagonal de compresion desarrollado tendra un angulo de inclinacion mayor de
45 grados lo que hace necesario considerar en este caso la transferencia de
cortante por friccion cuyas disposiciones se encuentran en la seccién 11.7 de
ACI 318-05. En el caso de ménsulas con 1 < a, d < 2, de la misma figura 29 se
aprecia que el angulo minimo es de 27 grados lo que implica que de lograr
desarrollar el puntal, este tendra un angulo de inclinacion muy pequefio lo que
representa menor capacidad de transferencia de la carga al apoyo. Por esta
razon ACI 318-05 permite disefiar este tipo de ménsulas por medio del método

puntal-tensor.

En cuanto a las fallas que involucran cargas axiales, se considera que la
componente axial sobre elementos monoliticos podria reducirse gracias a la
redistribucion de esfuerzos que se genera en las estructuras hiperestéticas,
absorbiendo las posibles fuerzas axiales como las producidas por la retraccién,
la relajacion en los elementos por efecto del escurrimiento plastico, otros.
Finalmente, Park y Paulay® presentan una ecuacién de carécter empirico

planteada por ACI y que a través de simplificaciones, relaciona el esfuerzo

2 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 720.
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cortante nominal en la seccion mas peraltada de la ménsula con la carga axial y
el cortante Ultimos, el contenido de acero, la resistencia del concreto y la

relacion claro de cortante/peralte; la ecuacion 2-17 expresada en psi.

_ N, 3
V= 8551 3 15 1+ 64+160 * p

_hl
(9]

(Ec. 2-17)

Donde:
l1d<1
d < 2h’
004<pf, f. <013
N, V,>0,20
Se debe considerar a N, como carga viva
0,5 <A, As <1,0 en que A, es el refuerzo horizontal del alma paralelo
al acero principal a tension A

Vu debe encontrarse entre los siguientes valores

_ 17,2
3,25 fesvys  0,2f, loque sea menor (Ec. 2-18)
800 psi

2.5. Cartelas

Luego de la busqueda de informacion técnica y segun las referencias
obtenidas, el campo de experimentacién respecto del tema de vigas con
cartelas es reducido en comparacién con el desarrollado para vigas prismaticas.
Adicionalmente, indican que incluso en los codigos de construccion y disefio no
se dispone de criterios 0 métodos claramente definidos para la aplicacion y uso
de las cartelas. Aun asi, se presenta una condensacion de la informacién

obtenida en busqueda de la posible aplicacién a la propuesta en desarrollo.
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2.5.1. Geometriay fuerzas internas

Respecto de la geometria de las cartelas es evidente que el cambio de la
seccion en la longitud de la cartela generara una distribucién de fuerzas
internas perturbada. Debido a ello una solucién al problema del disefio, podria
resultar de disefiar las cartelas auxiliandose del método del Puntal-Tensor ya
expuesto en secciones anteriores. De la figura 32, se aprecia que la distribucion
de fuerzas internas desarrolladas en elementos de seccion variable similares a

las cartelas depende del angulo de acartelamiento de la siguiente forma.

Cuando el refuerzo es continuo y los momentos flectores imponen tension
sobre el refuerzo inferior, el grado de la tension impuesta sobre el refuerzo
tiende a enderezar el refuerzo con lo que es necesario el desarrollo de una
fuerza diagonal que transfiera esta fuerza a la zona de compresion, impidiendo
el enderezado del refuerzo en el punto del vértice. La magnitud de esta fuerza
diagonal se encuentra en funcion del cambio angular de la fuerza de tension
transmitida por el refuerzo como se aprecia en el poligono de fuerzas de la

figura 32.

Adicionalmente, se presentan las recomendaciones para la provision de
refuerzo:
o Cuando el cambio angular es pequefio, a < 15°, la fuerza diagonal puede
proveerse a través de estribos que impidan el movimiento del vértice.
Park y Paulay?’ aconsejan que el refuerzo transversal sea capaz de
desarrollar una fuerza minima de 1,5F (figura 32). EI ACI 318-05 en su
seccion 7.8.1.3 establece que para el caso de columnas en donde el
refuerzo longitudinal requiera doblarse por cambio de seccion, el refuerzo

transversal debe disefiarse para resistir 1,5 veces la componente

27 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 692.
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horizontal de la fuerza calculada en la porcion inclinada de la barra.
Adicionalmente, indica que deben colocarse los estribos a una distancia

no mayor de 15 centimetros de los puntos de doblado.

Cuando el cambio angular es mayor, a > 15°, es mas recomendable
interrumpir la continuidad del refuerzo y proporcionarlo en dos secciones
ancladas a través de longitudes de desarrollo embebidas en concreto,
con el fin de eliminar la fuerza diagonal que en este punto aumentaria
proporcionalmente con el angulo de acartelamiento, lo cual ademas de
llevar a los estribos a la fluencia e incluso a la ruptura, amenazando la
integridad estructural, provocaria con mayor rapidez un desprendimiento
del concreto de recubrimiento, influyendo sobre la rigidez inercial del

elemento. Ambas consideraciones se aprecian en la figura 32.

Figura 32. Cambios de direccion en fuerzas internas

L Bl E a>15°

k)

Cambios de direccién de la fuerza de tensidn. (a) Usando estribos cuando
el cambio angular es pequeio. (b) Varillas principales traslapadas cuando la inclinacién es
grande.

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 691.
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La interaccion de los esfuerzos de flexion y cortante genera una situacion
similar a la de las ménsulas, en cuanto al desarrollo de un puntal diagonal de
compresion que sigue la inclinacion de la cartela, y que afecta la resistencia a
cortante.  Utilizando la figura 33, el puntal de compresion desarrollado en la
cartela influye de acuerdo a la direccion en la que la seccién del elemento
aumenta, en otras palabras, cuando la seccién del elemento, en este caso la
cartela, aumenta en la misma direccibn en que aumentan los momentos
flexionantes, el cortante externo se reduce, caso contrario contribuye a

magnificar el cortante externo.

Figura 33. Influencia de los esfuerzos de flexion sobre el cortante

externo

**%&HWHNHNWT\PWW

El conante efectivo en vigas acarteladas.

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 691.
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2.5.2. Antecedentes experimentales

Como todo estudio®, los andlisis que conforman los antecedentes
experimentales, se encuentran circunscritos al enfoque previsto previo a la
ejecucion del estudio, asi pues, es necesario indicar el enfoque en cada uno de
los estudios consultados, previo a enumerar las conclusiones a las que se

llegaron en cada uno de ellos.

. Debaiky y El-Niema (1982): el estudio se concentro en el
comportamiento a cortante de trabes acarteladas de concreto reforzado

provistas de refuerzo transversal.

. El-Niema (1988): como una extension del estudio previo, se conservaron
las condiciones de carga y angulos de acartelamiento sin embargo, se
aplico a vigas acarteladas de seccion T, aunque no se menciona la

contribucion del patin en la resistencia a cortante.

. Macleod y Houmsi (1994): este trabajo se concentré en determinar el
peralte que debe utilizarse en el disefio de trabes acarteladas de
concreto reforzado sin refuerzo transversal, es decir el peralte critico.
Las trabes fueron ensayadas en doble voladizo, de tal forma que se
modelara de una manera realista el comportamiento de trabes continuas,
es decir evaluando la resistencia a cortante en la zona donde el

momento flexionante (negativo) es maximo.

28 GONZALEZ, Oscar; et al. Estudio experimental del cortante estdtico en trabes acarteladas de
concreto reforzado. Consulta: 4 de octubre de 2013.
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Resultados:

Debaiky y EI-Niema (1982)

o No existe una gran diferencia en el valor de la fuerza cortante que
produce el primer agrietamiento diagonal en trabes con diferente

angulo de acartelamiento.

o La contribucion a cortante del concreto es funcién del angulo de
acartelamiento, mientras que la contribucion del acero de refuerzo

transversal no depende de éste.

o No existe diferencia considerable en el cortante Ultimo que
resisten las trabes acarteladas con el mismo angulo de
acartelamiento, independientemente de la ubicacion del mayor

peralte, ya sea en los extremos o en la parte central de la trabe.

o El agrietamiento diagonal tiende a presentarse en la zona de

menor peralte.

El-Niema (1988)

o) La buena correlacion de la formula propuesta por Debaiky y El-
Niema (1982), basada en trabes de seccion rectangular, con los
resultados del ensaye de trabes acarteladas de seccion

transversal T.

o La ventaja de utilizar trabes acarteladas con seccion T donde el

mayor peralte esté ubicado en los apoyos, debido a que presentan
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una mayor resistencia a cortante y menor capacidad de
deformacion, en comparacién con las trabes acarteladas que

tienen el mayor peralte en el centro de la trabe.

Macleod y Houmsi (1994)

o

Al aumentar el angulo de acartelamiento, se hace evidente el
trabajo de un puntal en la longitud de la cartela y esto se asocia a
la aparicion de mas de una grieta diagonal importante. Este
fendbmeno ocasiona que los elementos presenten una sobre
resistencia considerable. Entendiéndose como sobre resistencia
al incremento de carga que puede soportar el elemento una vez

gue se presenta la grieta principal diagonal.

El acero longitudinal en las trabes acarteladas de concreto
reforzado sin refuerzo transversal, trabaja a esfuerzos muy por

debajo del limite de fluencia.

Al aumentar el angulo de acartelamiento, aumenta la capacidad de
deformacion de las trabes respecto a la observada en una trabe
prismatica cuyo peralte corresponde al mayor de una trabe

acartelada.

El peralte critico de disefio en trabes acarteladas continuas se
encuentra ubicado a una distancia de 2,7 veces el peralte efectivo
de la seccion transversal que corresponde al tramo prismatico
(peralte minimo), medido desde el punto de inflexion hacia el

extremo de la trabe.
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Tabla IV. Comparacion de la contribucién al cortante del concreto

reportado en los estudios

ds: es el peralte efectivo del
. extremo de la trabe.
j— ! .
Debaiky y EI- Vg = 0,66 f'.bdg 1 ;él«aclla$§ralte mayor al centro
Niema (1982) t1,7tana | @
-. el peralte mayor en el
extremo de apoyo
V,p: resistencia al cortante del
concreto calculada para el
peralte minimo.
M d..: es el peralte ubicado a 2.7
MacLeod Voo = V. 4+ — Ftana veces el peralte _minimo a
Houmsi (19%/4) <R P d, partir del punto de inflexion de
F=0,27(1+ tana) una trabe continua hacia el
apoyo
M: momento actuante en la
seccion critica.
Fuente: elaboracion propia.
2.5.3. Influencias del uso de cartelas

De la referencia bibliografica 14, se tienen ademas, consideraciones en
cuanto a la influencia de las cartelas en vigas. Respecto de los beneficios
obtenidos de su uso se mencionan un aumento en la rigidez lateral de los
marcos, una reduccion en el peso de la estructura, una reduccién en la altura
efectiva de entrepiso, una disminucién en la cantidad de concreto e incluso la
facilidad vinculada con la ubicacién de algunas instalaciones. Mientras que la
desventaja principal es un aumento en la labor de habilitacion y cimbrado

respecto de las vigas sin cartelas.
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Debe indicarse que el comportamiento observado en los estudios
experimentales consultados, corresponde principalmente al mecanismo de arco,
reportando que en efecto, la capacidad de absorcién de energia en estos
elementos es considerable. Dado que se desarrolla un mecanismo de arco en
la cartela, los mecanismos de falla también estan asociados a dicho
comportamiento. La gran rigidez, que se debe a este comportamiento, hace
del elemento un punto de sumo cuidado debido a que, por la gran cantidad de
energia que absorben, las fallas son severas y fragiles y en muchos casos, con
indices de dafio tales que la rehabilitacion no solo es un acto sin factibilidad

estructural sino que también muy poco viable econémicamente.

No obstante, si se provee del refuerzo adecuado y se controla
eficientemente la forma de trabajo de una cartela, puede resultar una atractiva
solucion para la rehabilitacion de dafos gracias al facil acceso en los vértices
de las cartelas, que por lo general tienen angulos abiertos, facilitando esta

tarea.

2.6. Nudos viga-columna

Debido a que el tema central parte del comportamiento de los nudos
rectangulares, se buscara presentar de manera clara no solo la caracterizacion
de los nudos de acuerdo a su comportamiento y mecanismos de falla sino que
se hara énfasis en aquellas cuestiones que inevitablemente influyen sobre el
comportamiento de la estructura a nivel global como, la influencia de la
adherencia, las propiedades de los materiales, la importancia del papel que
juega el nudo en la estructura en cuanto al desarrollo de la redundancia
estructural y a la continuidad necesaria para el desarrollo de dos diferentes
mecanismos de comportamiento estructural ante cargas sismicas considerados

en los métodos de disefio.
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2.6.1. ¢Qué es un nudo?

Se iniciara planteando la definiciébn de lo que es un nudo, ya no desde la
perspectiva del analisis estructural pues esta ya quedd clara al inicio del
presente capitulo, mas bien ahora se requiere una definicién en el contexto del
concreto armado. Segun Nilson, un nudo es la porcion de la columna dentro de
la altura de las vigas que se unen hasta él. Segun ACI 352RS-02, una conexion
viga-columna (nudo) se define como la porcion de la columna localizada dentro

de la altura de la viga mas alta de las que lleguen a la columna.

Evidentemente al intentar definir un nudo, es necesario comprender su
geometria y mas aun comprender que la consideracion de la geometria puede
cambiar de acuerdo al tipo de nudo y esto a la vez en funcién de la ubicacion
del nudo bajo consideracion. Un cambio en la geometria en este caso, se
refiere a las dimensiones del nudo y a su situacion respecto de los elementos
gue conecta mas que a su forma. Lo cierto es, que segun ACI 352RS-02, Nilson
e incluso Park y Paulay, la practica de disefio generalizada, indica que se debe
considerar al nudo como una porcion de la columna. Ahora, la cuestion se
encuentra en establecer a cuanto corresponde tal porcién, para lo cual se

presenta la clasificacién de los nudos, de acuerdo a su geometria.

2.6.2. Clasificacién de los nudos

Dentro de la clasificacibn geométrica de los nudos se encuentra la

consideracion de los nudos respecto de su ubicacion dentro de la estructura,

teniendo:
o Nudos de entrepiso, o0 nhudos en los que la columna es continua y
o Nudos de cubierta, en donde la columna es discontinua.
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Respecto a la consideracion de los elementos que conecta el nudo, se
debe a dos aspectos: uno geométrico y otro de cargas. Segun el primero, los
elementos que llegan al nudo pueden brindarle un confinamiento al nucleo del
nudo, generando idealmente, un estado de esfuerzos triaxiales con lo que la
resistencia del nucleo del nudo experimentaria mejoras. Esta idealizacion se
reduce por los esfuerzos de tension diagonal producidos por la transferencia del
cortante a través del nudo, sin mencionar que para que los elementos
convergentes al nudo puedan otorgar el mencionado confinamiento, es
necesario que cumplan consideraciones minimas de geometria, dando paso a

una nueva clasificacién contenida dentro de la primera:®

. Nudos interiores: aquellos que tienen vigas llegando desde los cuatro
lados del nudo, siempre que las vigas cubran al menos % del ancho de la
columna y la altura total de la viga de menor altura no sea menor que %
de la altura total de la viga mayor.

. Nudos exteriores: tienen al menos dos vigas que empatan en caras
opuestas del nudo, siempre que los anchos de las vigas en las dos caras
opuestas del nudo cubran al menos % del ancho de la columna y las
alturas de estas dos vigas no sean menores que % de la altura total de la
viga mayor que llega hasta el nudo.

. Nudos de esquina: aquellos que no satisfagan las consideraciones

anteriores.

Como se menciond, al considerar los elementos que conectan en el nudo,
también existe un aspecto relacionado con las cargas para las cuales deberan

ser disefados.

% NILSON, Artur H. Disefio de estructuras de concreto. p.329.
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o Nudos tipo I: conectan elementos que son disefiados para condiciones
de carga en las cuales la inversion de deformaciones inelasticas es poco
probable y en caso de llegar a incurrir en ellas, estas no seran
significativas.  Es el caso de cargas gravitacionales y cargas laterales
menores tales como, vientos promedios 0 acciones sismicas bajas, las
cuales no exigen requisitos especiales de ductilidad. Por tal motivo, son
disefiados para cumplir con los requisitos de resistencia del Comité 318

de ACI a excepcion del capitulo 21.

o Nudos tipo II: por el contrario, conectan elementos que son disefiados
para condiciones de carga en los cuales la inversion de deformaciones
inelasticas se espera sea significativa, como en el caso de estructuras
sometidas a acciones eolicas fuertes (zonas expuestas a corrientes yet),
explosiones y acciones sismicas de medias a altas, razén por la que
brindar rigidez y ductilidad a este tipo de nudos es de vital importancia,
debido a que la estructura debe absorber y disipar energia en el rango

inelastico y en ciclos de inversion.

2.6.3. Consideraciones en el comportamiento de nudos viga-

columna

Luego de establecida la completa clasificacion de los nudos en una
estructura, es necesario determinar las condiciones que idealmente se esperan

del comportamiento de los mismos; segtn Park y Paulay®:

o Una junta (nudo) debe exhibir un comportamiento bajo carga de servicio

igual en calidad a la de los miembros que une.

30 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 743.
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. Una junta (nudo) debe poseer una resistencia que corresponda al menos
a las combinaciones méas adversas de carga que podrian soportar los

miembros adjuntos, varias veces de ser necesario.

. Normalmente la resistencia de la junta (nudo) no debe gobernar la de la
estructura, y su comportamiento no debe impedir el desarrollo de toda la

resistencia del miembro adjunto.

o Otras caracteristicas notables del disefio de la junta (nudo) debe ser la
facilidad de construccion y el acceso para depositar y compactar el

concreto.

Retomando la concepcion global de la estructura, el cuidado que debe
prestarse tanto al disefilo como a la construccion de los nudos resulta
determinante para el comportamiento de la edificacion. Por lo mismo y
recordando lo expuesto en el inicio del presente capitulo, resulta logico
entonces afirmar que el desarrollo de las capacidades de todos los elementos
gue componen una estructura se encuentra en funcién de la calidad de las
uniones o apoyos de los mismos. De acuerdo con esto, una deficiencia en las
uniones implica una deficiencia en el trabajo de los elementos. La figura 34
muestra cOmo es que las deformaciones en los miembros aumentan cuando la

capacidad del nudo es deficiente.

Ahora, la tarea es determinar las acciones impuestas sobre los nudos,
para establecer los medios a través de los cuales se pueda proveer al nudo de
la capacidad para absorberlas. Nétese que en este punto es necesario absorber
y no disipar energia, ya que si se permite disipacién de energia dentro del nudo

se estara permitiendo el desarrollo de deformaciones en el rango inelastico, lo
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cual significa deformacion residual, que puede resultar en una reduccién de

capacidad en el comportamiento global de la estructura.

Figura 34. Efectos de un nudo deficiente

Musstra A2 como en la figure 13.60
_____ Teorica

Deflexion pig

0z 02
Delleaion, pig

H Carga ascendents
P enexiremos de viga

Perfiles deflexiones de unidad de prucba de junis de viga-colimna es los
miximos de las cormidas de carga ddstica

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 764.

De producirse la situacion de deformacion inelastica en el refuerzo
contenido en el nudo, resulta inevitable que se produzca un agrietamiento
interno a consecuencia de los esfuerzos de tension impuestos sobre el concreto
gue rodea la barra producto de la deformacion residual. El mencionado estado
de agrietamiento representa una peligrosa caida de rigidez del nudo, sin la
posibilidad factible de restaurar el dafio producido debido a la dificultad de
acceder al nucleo del nudo. Esto impone ademas, una redistribucion de
esfuerzos en todos los elementos adyacentes al nudo afectado, y una deficiente
transmision de las cargas dentro de una estructura con deformaciones

irrecuperables modificando el amortiguamiento y el periodo estructural.
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2.6.4. Fuerzas sobre un nudo y mecanismos de falla

Siendo un nudo basicamente una discontinuidad no solo geométrica, sino
también de carga, las distribuciones en los flujos de carga dentro de un nudo no
se comportan como lo suponen las hipétesis de continuidad. Esta es la razén
por la que un adecuado anclaje de las barras debe realizarse cuidadosamente
identificando los posibles modos de falla.

2.6.4.1. Falla de adherencia

La adherencia posiblemente, sea uno de los aspectos mas criticos en el
comportamiento interno de un nudo y es que, debido a que los miembros unidos
al nudo requieren desarrollar su capacidad a la carga impuesta en funcion de
las deformaciones desarrolladas tanto en el refuerzo y concreto de la seccion
(ductilidad), se requiere entonces, que el concreto en el nudo cuente con la
capacidad de absorber los esfuerzos de adherencia provenientes de las barras

de refuerzo.

Lo anterior se encuentra condicionado a aspectos como longitud de
desarrollo, separacion de las barras de refuerzo, didmetro de las barras de
refuerzo y los esfuerzos sobre las barras. Todos estos factores se hacen
criticos en el nudo primero porque la longitud de desarrollo se encuentra
limitada a las dimensiones del nudo y segundo, considerando que una barra
gue ingresa al nudo puede encontrarse sometida a tension a un lado del nudo
mientras que en el rostro opuesto se encontrara a compresion, los esfuerzos
sobre las barras dentro del nudo, requeririan la consideracion de una longitud
de desarrollo para cada estado de esfuerzo lo que resulta ain mas critico

considerando las dimensiones del nudo, ver figura 35.
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Figura 35. Fuerzas sobre un nudo
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Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 606.

En general, las articulaciones plasticas son de beneficio para la estructura
en cuanto a la disipacién de energia, no obstante, al situarse en cercanias del
rostro del nudo, la extension de la longitud de articulacion plastica puede forzar
al ingreso de la cedencia del refuerzo dentro del nudo, lo que significaria
deterioro del concreto a través de agrietamiento progresivo y alternante, dando
lugar a la trituracion del agregado dispuesto entre grietas. Esto reducira
considerablemente la eficiencia de la transferencia de los esfuerzos a traves del
nudo, con lo que el elemento conectado a él, pierde parte de su capacidad y las

deflexiones medidas sobre él pueden amplificarse de forma considerable.

“La penetracién de cedencia bajo sobrecarga ciclica hasta una distancia
de 14 a 18 diametros de barra, cuando se sujetd el concreto en la zona de
anclaje simultaneamente a una compresion transversal de 1 000 libras por
pulgada cuadrada. Se encontré que la penetracion de cedencia en la zona de

anclaje explicaba hasta 60 por ciento de la deflexion total de los voladizos de
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prueba™!. Este dato reportado por Ismail y Jirsa, llama la atencién por dos

razones en especial.

Primero, cuando el ACI 318-08 establece en 21.6.1.1 que la menor
dimension de la seccion transversal no debe ser menor que 30 centimetros, lo
gue realmente podria resultar como un limite demasiado inferior en algunos
casos. Segundo, en ACI 318-08 seccion 21.7.2.3 se lee: donde el refuerzo
longitudinal de una viga atraviesa un nudo viga-columna, la dimension de la
columna paralela al refuerzo de la viga no debe ser menor que 20 veces el
diametro de la barra longitudinal de viga de mayor diametro para concretos de
peso normal. Establece ademas, que con el fin de reducir el deslizamiento del
refuerzo dentro del nudo, se requeriria una relacion de 1/32 entre el diametro de

la barra y la dimensioén de la columna.

Es interesante notar que los limites establecidos en ACI 318-08 en estos
casos, no resultan ser del todo conservadores, ya que en ninguna de las dos
consideraciones se especifica cuantas barras pueden entrar al nudo para que
sea valido aplicarlas. Se hace entonces, mas probable que el deterioro de la
adherencia se extienda por una considerable porcion de la longitud del nudo
afectando al sistema estructural, debido a que si se rompe toda adherencia en

el nudo se contribuye a la pérdida global de rigidez en el sistema.

Adicionalmente se establece en ACI 318-08 21.7.2.1 que el esfuerzo en el
refuerzo debe tomarse como 1,25f, para proveer al nudo de la capacidad
correspondiente a un esfuerzo sobre el refuerzo suficiente para provocar el

endurecimiento por deformacion.

3 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 420
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El uso de un factor de reduccién igual a uno y no de 0,90 como se utiliza
generalmente para flexion, busca un resultado conservador puesto que, al
utilizar un factor de reduccion menor que uno, el momento en el borde del nudo
se reduciria sin una respectiva reduccion del brazo de palanca interno con lo
gue, se estaria suponiendo que los esfuerzos sobre las barras son menores, lo
cual, no resulta conservador para el nudo ya que este se encuentra sometido a
grandes esfuerzos cortantes transmitidos a través de la adherencia al interior

del nudo.

El efecto de la compresion axial sobre las columnas que llegan al nudo
puede contribuir considerablemente a la adherencia de las barras, ver figura 36.
Cuando la compresion en la columna es mayor que 0,12fc, el bloque de
compresion de la columna sobre el rostro del nudo es mayor, con lo que el
puntal diagonal desarrollado en el interior del nudo es mas ancho y vertical
favoreciendo la transmision del cortante y aportando una zona de confinamiento

a la longitud de adherencia de las barras dentro del nacleo del nudo.

Figura 36. Efecto de la compresion axial en el comportamiento de un
nudo
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Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 770.
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2.6.4.2. Falla por recubrimiento

En el caso de nudos interiores, se relaciona mas con la formacién de
articulaciones plasticas en los rostros del nudo tanto en vigas como en
columnas. Por esta razon, el ACI 318-08 en las secciones 21.5.2.3 y R21.6.3,
limitan la ubicacién de empales por traslapo dentro de los nudos y en una
longitud igual a dos veces la altura del elemento medida desde la cara del nudo.
Esto debido a que empalmes de este tipo originan un congestionamiento de
refuerzo que, aunado a los esfuerzos generados por el corte de barras y a los
esfuerzos de tope desarrollados por barras de refuerzo de columnas, aumentan
la situacion de agrietamiento con un posterior desprendimiento del concreto de

recubrimiento en estas zonas.

Proveer de un excesivo recubrimiento puede resultar mas perjudicial que
beneficioso para elementos estructurales como las columnas, en donde el
desprendimiento del mismo provoca una abrupta reduccion de rigidez
relacionada con la reduccion de la seccion transversal del elemento. Por otro
lado, el efecto sobre las vigas no se relaciona solamente con la reduccion de la
seccion sino con una reduccion de la longitud de adherencia de las barras
longitudinales que se anclan al nudo ya que el desprendimiento del
recubrimiento en la columna significa la ausencia de una longitud de adherencia

equivalente al espesor del recubrimiento.

Por esta razon es que se acostumbra en nudos exteriores y de esquina,
ignorar la longitud de adherencia en la seccién recta previa al doblez del gancho
de 90 grados, y se busca que sea en la longitud posterior al gancho en donde

se desarrolle el esfuerzo de adherencia correspondiente, figura 37.
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Figura 37. Adherencia en nudo exterior
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Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 774.

En los nudos exteriores y de esquina, donde las barras longitudinales de la
columna que atraviesan el nudo requieren desarrollar los respectivos esfuerzos
de adherencia sobre el concreto al mismo tiempo que la seccidn recta posterior
al gancho a 90 grados del refuerzo de la viga requiere también desarrollar sus
esfuerzos de adherencia figura 38, el concreto entre las barras se encuentra
sometido a compresion diagonal, misma que causara una tendencia a separar
las barras. Por tal razén, ACI 318 establece la importancia de ubicar los
ganchos a 90 grados dentro de los primeros 5 centimetros del nacleo del nudo

confinado, impidiendo la separacion entre las barras por accion de los estribos.

Aun tomando las consideraciones de armado como la anterior, los
esfuerzos de tension sobre el concreto de recubrimiento, que tienden a
separarlo del refuerzo finalmente conducen a un desprendimiento del mismo
gue afecta la adherencia tanto en las barras de refuerzo de la columna como de
la viga. Una forma de dar soluciéon a este problema es a través de una
extension de la viga como en la figura 37 (b), de esta forma se logran espaciar
las barras de la columna de las barras del gancho de viga, trasladando los

esfuerzos de adherencia y aliviando al concreto del nudo.
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Figura 38. Esfuerzos de adherencia en un nudo exterior
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Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 754.

Segun ACI 318-08 en 21.7.4.1, se permite considerar como elemento de
confinamiento a las extensiones de las vigas que se extienden al menos una
altura h de la viga mas alla de la cara del nudo. Con esto no se pretende
implicar que la dimensién necesaria para aliviar los esfuerzos de adherencia
deba ser igual al peralte de la viga, sino mas bien se hace la salvedad de una
solucion que podria resolver el problema de la concentracion de esfuerzos de

adherencia con el valor agregado de proveer de confinamiento al nudo.

2.6.4.3. Falla por cortante

“La recomendacioén del codigo del ACI 318 de 1971 con respecto a las
juntas (nudos) se basa en pruebas de la PCA. Se apoya en las discutibles
premisas de que el comportamiento de la junta (nudos) esta gobernado por
cortante y que son aplicables los parametros aceptados de la resistencia a

cortante en las vigas”*.

32 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 757.
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Desde entonces, la situacion de los nudos aun no ha presentado
variaciones significativas. De hecho, en ACI 352-02, aun cuando se requiere
gue los nudos sean capaces de resistir, los esfuerzos transmitidos por los
elementos que conecta, se efectlia su disefio en base a la resistencia a cortante
del nudo. Para comprender esta disposicion hace falta revisar ciertas filosofias

de disefo.

Al lado de disefio al limite, el disefio por capacidad, indica que para
considerar un comportamiento con capacidad ductil en una estructura, se
requiere que los modos de falla de naturaleza fragil sean los ultimos en
presentarse durante el desempefo de la estructura, permitiendo que sean las
fallas ductiles las primeras en desarrollarse, para que luego de agotada la
capacidad de disipacion de energia por este medio, el eslabon mas débil sea el
ultimo en fallar. A este mecanismo se le conoce como la cadena ductil. El
disefio del nudo, debe basarse en su resistencia a cortante y siendo éste modo
de falla de naturaleza fragil y también abrupta, ubican a la falla del hudo como

uno de los ultimos eslabones en la cadena ductil.

Un aspecto de interés y de suma importancia es que en su disefio se
consideran aplicables algunas de las suposiciones del mecanismo de armadura
gue se utiliza para resistir el cortante en vigas. Sin embargo, en relacion a esto,
las condiciones en el flujo de cargas internas se alejan de las hipoétesis de
continuidad en el interior de los nudos y en una seccion mas alla de los rostros
del nudo con una extension de longitud aproximada al peralte del elemento que
se conecta al rostro del nudo. Esta es a criterio de quien escribe, una de las
razones por las que el mecanismo de armadura no es necesariamente aplicable

a los nudos.
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Los resultados reportados por estudios experimentales en nudos®
revelaron que la capacidad a cortante del nudo no mejoraba aun con una
cantidad de refuerzo transversal mayor al requerido, segun la analogia de la
armadura. Otra influencia que recibe el mecanismo resistente a cortante
desarrollado en el interior del nudo y que deja ver la fragilidad de la aplicacién
de la analogia de la armadura en los nudos, es que si la contribucion de la
compresioén axial en la seccion gruesa de concreto es menor que 0,12fc (segun
SEAOC 1971) el efecto benéfico en la resistencia a cortante en la junta debe
despreciarse, con lo que deben ser los estribos quienes resistan la totalidad del

cortante en el nudo.

Lo anterior alerta a la situacion de los nudos cuando el sismo impone
tensién en lugar de compresion en la columna que ingresa al nudo. Asi
entonces, la direccion de los esfuerzos axiales en las fronteras de los nudos
influye grandemente en la formacion de los puntales para contrarrestar la
componente vertical de la tension diagonal (cortante) generada dentro del nudo.
Esta variabilidad en la consideracion de la componente vertical ha forzado al
Comité ACI 352-02 a buscar controlar las tensiones diagonales a través del
componente horizontal, que se transmite a través del nudo por medio de los
esfuerzos de adherencia de las barras que atraviesan el nudo y que se resiste

por medio del refuerzo transversal dispuesto en el nacleo del nudo.

Una solucion, idealmente restringiria las cuantias de refuerzo a tensién
dentro del nudo a valores cercanos a la razon de resistencia al agrietamiento
del concreto sobre la resistencia a la fluencia del acero. Sin embargo, esta
pierde sentido practico en vigas o columnas que requieren ser severamente
reforzadas, al punto que las cuantias de refuerzo que ingresan al nudo pueden

llegar a ser tan elevadas que los esfuerzos de adherencia exigidos también se

3 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 761.
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veran magnificados y como consecuencia, el congestionamiento del refuerzo
dentro del nudo, puede impedir el adecuado vaciado del concreto en el volumen
del nudo limitando aln mas, la capacidad de transferir esfuerzos de adherencia,
por efecto de las ratoneras.

Otro eslabén de debilidad en el disefio del nudo se encuentra en relacion a
lo establecido por ACI 352-02 en las secciones 4.2.2.4,4.2.25y 4.2.1.4 al igual
gue por ACI 318-08 seccion 21.7.3.2 que permiten una reduccion en la cantidad
de refuerzo transversal dentro del nudo, atribuyendo dicha reduccion al
confinamiento que otorgan los elementos que llegan a conectarse en el nudo y
gue cumplan las condiciones para nudos interiores en 2.3.6.2. Pero, al
considerar que la formacion de articulaciones plasticas en la interfase del nudo
con los elementos que conecta, promueve el ingreso de la cedencia del
refuerzo al ndcleo del nudo con una degradacion adicional del concreto, el
confinamiento que estos elementos proporcionaban ya no continuaria siendo

efectivo.

Un dltimo punto de debilidad identificado en el disefio de los nudos, segun
guien escribe, es que segun ACI 352-02 seccidn 4.3.1, para conexiones donde
lleguen vigas en dos direcciones perpendiculares, el cortante horizontal en el
nudo debe ser verificado independientemente en cada direccion, debiendo
elegirse un solo valor de Y, ver tabla V, para el calculo de la resistencia nominal

a cortante del nudo.
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Tabla V. Valores de ACI 352-02

Tipo de
Clasificacion conexion
1 | 2
Nudos con columna continua
. Nudos confinados efectivamente en todas las 24 20
cuatro caras verticales.
. Nudos confinados efectivamente en tres caras 20 15
verticales o en dos caras verticales opuestas
. Otros casos 15 12
Nudos con columna discontinua
. Nudos confinados efectivamente en todas las 20 15
cuatro caras verticales.
. Nudos confinados efectivamente en tres caras 15 12
verticales o en dos caras verticales opuestas
o Otros casos 12 8

Fuente: elaboracion propia.

Esto refleja una simplificacion adoptada en el disefio estructural y es
considerar la direccion del movimiento sismico orientado con los ejes
principales de la estructura, y analizar las exigencias impuestas de forma
independiente sobre cada uno de los ejes ortogonales de la estructura, siendo
una simplificacién severa. Este punto estudiado segun Park y Paulay** por
personajes como Armstrong, Row entre otros, revela que para un grado de
ductilidad al desplazamiento dado de 4, solamente basta una desviacion de la
direccion del sismo respecto de los ejes de la estructura de 14 grados para
imponer de manera simultanea cedencia en ambos sentidos, con los siguientes

efectos adicionales:

3 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 600,601.
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o La flexion biaxial de las columnas reduce la resistencia a flexion de las
mismas, pero el momento resultante del sistema de vigas aplicado a las
columnas se aumenta.

o La fuerza cortante que actia en las columnas sera mayor que para la
cedencia de los marcos en solamente una direccion.

o Los ndcleos de uniones en las intersecciones de vigas-columnas seran

actuadas por fuerzas mayores cortantes.

Es evidente que considerar los efectos del sismo en cada direccion
ortogonal de manera independiente puede ocultar efectos como los descritos en
los puntos anteriores. En cuanto al efecto producido sobre la capacidad del
nudo, siendo estos controlados por un mecanismo de falla fragil como lo es el
cortante, el peligro asociado es que al considerar cada direccién por separado,
se considera la totalidad de la resistencia a cortante del concreto en dos
ocasiones llegando a ignorar la magnitud de la resultante de la tension diagonal

(cortante) realmente aplicada al nudo.

A lo anterior se debe sumar la sobre resistencia de las vigas que llegan al
nudo producto de la contribucion del refuerzo de la losa dentro de un ancho
efectivo a cada lado de la viga como lo describe la seccion 21.6.2 y 8.12 de ACI
318-08, haciendo que esta trabaje como una viga T con un patin proporcionado
por la losa. Esto inevitablemente impondra sobre el nudo esfuerzos cortantes
mayores y considerando la cadena ductil, podria incluso invertirse el orden en
los eslabones débiles provocando que a causa del aumento en la resistencia a
flexion de las vigas, la resistencia a cortante provista al nudo quede por debajo
de aquella haciendo susceptible una falla fragil antes que se desarrolle la

capacidad ductil de los elementos que llegan al nudo.
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La resistencia a cortante en el nudo debe calcularse segun ACI 352-02
como sigue:

OV,2V, (Ec. 2-19)

Donde ¢ = 0,85y V, es la resistencia nominal a cortante del nudo, la cual

esigual a:
Vo=y fobjhe  (psi) (Ec. 2-20)

Donde h,. es la altura de la seccion de la columna en la direccion en la que

se considera el cortante del nudo, y b; no debe exceder el menor valor de:

bptbs .
2 b

byt ¢ by (Ec. 2-21)

Donde b, es el ancho de la viga longitudinal y m es un factor que

considera la excentricidad de la viga sobre la columna.

2.6.4.4. Falla por formacion de articulaciones en las

vigas y columnas

Previo a realizar el analisis de este tipo de fallas, es necesario ampliar
ciertos conceptos que no estan contenidos en la seccién de ductilidad del
capitulo 1, y que seran de utilidad en la comprension de los efectos producidos
en el comportamiento de la estructura a raiz del desarrollo de las articulaciones

en los rostros de los nudos.
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2.6.4.4.1. Articulaciones pléasticas

Si los elementos estructurales son capaces de liberar una buena cantidad
de la energia que absorbe, muy seguramente la estructura asi conformada sera
apropiada para resistir el efecto de sismos intensos. Si esto no es posible,
puede resultar ruinoso para la construccion ya que la disipacion de esa energia
se logrard mediante dafio, que de llegar a altos niveles, puede desembocar en

el colapso de la edificacion®.

Una de las ventajas asociadas a la formacion de articulaciones en la
estructura es la capacidad de disipacion de energia a través de ellas, de tal
suerte que una estructura hiperestatica alcanzara su resistencia cuando se
hayan formado n cantidad de articulaciones plasticas en la estructura, donde n
expresa el grado de indeterminacion de la misma estructura, para
posteriormente iniciar con la cantidad de articulaciones plasticas adicionales
para disipar la energia hasta llegar a un numero de articulaciones tal, que el

mecanismo de colapso se promueva.

Debido a que se debe lograr la formacién de las n articulaciones para que
la estructura completa alcance su resistencia, es necesario que las primeras
articulaciones formadas logren mantener la capacidad de rotacion plastica,
mientras se mantiene el momento ultimo, con el fin de que se pueda transmitir
carga adicional conforme los momentos en otras partes se elevan hasta su
valor de fluencia. Légicamente, la aparicion de todas las articulaciones plasticas
previo a que la estructura alcance su resistencia no sera de manera simultanea
con lo que la curva de capacidad de una estructura presentard un

comportamiento curvo.

3> GALLEGO, Mauricio; SARRIA, Alberto. El concreto y los terremotos. p. 133.
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Una representacion de la capacidad de rotacién de una seccion contra los
momentos flectores impuestos sobre ella se conoce como curva Momento-
Curvatura (M-¢). El disefio estructural en las suposiciones simplificadoras
considera que las n articulaciones se forman de manera simultdnea en toda la
estructura idealizando la curva M-¢@ como bilineal. Otra presentacion de la curva
M-¢ considera tres puntos, el primer agrietamiento, la resistencia del sistema y

la falla total, figura 39.

Figura 39. Grafica momento-curvatura (M- @)

Primera cedencia del
acero a tenslon M (’@ j M
Eje neutro

Primer agrietamiento unitaria
del concreto

Momento M

Curvatura ¢

Relacion tipica d¢ momento vs. curvatura para micmbro a flexién
de concreto reforzado.

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 516.

2.6.4.4.2. Ductilidad al desplazamiento

Para iniciar, se debe aclarar que la carga sismica de disefio que
recomiendan los codigos de construccion, por ejemplo UBC 97 tienen la forma
de caga lateral estatica. Una préactica del disefio estructural consiste en aplicar
a la estructura, carga lateral estatica equivalente con una distribucion cercana a
la triangular, imponiendo la mayor carga en la parte superior, simulando con ello
el perfil de deflexiones del primer modo de vibracion, figura 40. La aplicacion de

carga estatica triangular se encuentra sujeta al tipo de estructura a la que se
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aplica, es decir, a la relacion de esbeltez de la estructura y a su estabilidad
requiriendo en algunos casos obviar el andlisis estatico y ejecutar analisis

dinamicos.

Figura 40. Respuestas sismicas para el primer modo de vibracion

Respuesta de i a imis de (a) Res-
puesta elistica. (b) Respuesta elastoplistica.

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 569.

Utilizando la misma figura 40, se presentan dos situaciones para la misma
suposicion del primer modo de vibracion. Una correspondiente a una
respuesta elastica, figura 40 (a), en donde la trayectoria de cargas alternantes
ciclicas, sigue la misma pendiente en suposicion de que no existe degradacion
de la rigidez y el elemento se comporta de forma elastica. El area del triangulo
de la figura 40 (a) representa la cantidad de energia potencial almacenada en el
elemento, cuando este se encuentra en el punto de maxima deflexion lateral.
Paralelamente la figura 40 (b) presenta una respuesta idealmente elasto-
plastica, en donde se produce la formacién de una articulacion plastica en la

base del oscilador, modificando la respuesta del sistema.
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La cantidad de energia potencial almacenada en el Ultimo caso es menor
en comparacion a la energia almacenada en un sistema elastico y se debe a
que por efecto de la articulacion plastica la energia representada por el area
adcg es disipada de la estructura en alguna forma de energia no recuperable.

Una suposicién adoptada en los cédigos de construccion es que las
deformaciones Ultimas asociadas a ambas respuestas son similares. Esta
suposicion se expresa graficamente a través de la figura 41a, de donde se tiene
gue un factor de ductilidad de desplazamiento para una estructura esta

expresado por A, Ay, donde A, corresponde a la deflexion lateral en el extremo
del intervalo posterior al elastico y A, es la deflexion lateral la primera vez que

se alcanza la cedencia.

“El comentario al cédigo SEAOC indica que se puede estimar el factor de
ductilidad de desplazamiento, requerido en el disefio, en base a la relacion de la
carga de inercia de respuesta elastica a la carga de disefio estatico del codigo
(R), y que los valores tipicos para el factor pu de ductilidad de desplazamiento
pueden variar entre 3 y 5”%°. Actualmente cédigos como UBC 1997 (tabla 16-N)
e IBC 2003 (tabla 1617.6.2) presentan los valores para factores de ductilidad al
desplazamiento como los define SEAOC con el nombre de coeficientes de
modificaciéon de respuesta con un valor de 8 para porticos de momento
especiales de hormigén reforzado. La referencia bibliogréafica 4, indica también

un factor de ductilidad de desplazamiento menor o igual que 4.

Los factores p y R corresponden a la misma suposicion y situacion con la
diferencia de que p se expresa en funcién de las deflexiones laterales, mientras
gue R se expresa en funcion de las cargas laterales que conducen a las

deflexiones laterales consideradas en p y se relacionan entre si a través de

3 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 570.
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R=1 p. Blume® utilizé6 un andlisis de energia para el planteo del factor R,
basado en la suposicién de que la energia potencial almacenada en el sistema
cuando responde elasticamente es la misma que la almacenada por el sistema
elasto-plastico, ya que suponer una misma deflexién lateral para ambas
respuestas, puede no resultar conservador, obteniendo un valor que resulta en

un limite superior para el factor de reduccion R, figura 41b.

1
R=— (Ec. 2-22)
2u-1

Es l6gico que resulte como un limite superior para el valor de R ya que no
considera la disipacion de la energia en la articulacion, forzando a la estructura
a almacenar la misma cantidad de energia potencial que el sistema elastico a

través de deformaciones plasticas.

Figura 41. Factor de reduccién
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Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 570.

3 PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 571.
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2.6.4.4.3. Ductilidad de curvatura

La curvatura de una seccion y de un elemento se encuentra en funcion de
la rigidez a la rotaciébn del elemento y de la magnitud de los momentos
impuestos sobre el elemento, alejando o acercando el punto de interseccion de
dos radios perpendiculares a las tangentes de la elastica en dos secciones
consecutivas del elemento. En consecuencia, la curvatura es una aplicacion
de la elastica del elemento en funcion de las deformaciones internas impuestas
por la rotacion de las secciones de la siguiente forma,

—EctEs _ M

r El (Ec. 2-23)

Es necesario también, aclarar que aun cuando la curvatura se define como

una rotacion,

%#%#% (Ec. 2-24)
Yy y y

Debido a que la disipacion de energia requerida en el disefio
sismorresistente se concentra en zonas como las articulaciones plasticas, la
curvatura es un parametro que requiere revision en estas secciones ya que las
rotaciones impuestas sobre las articulaciones pueden superar la capacidad que

estas tienen para curvarse.

Una de las aplicaciones practicas de la curvatura es la generalizacion de

los teoremas de area-momento y los teoremas de la viga conjugada:

9A5= AB(de AAB= ABX(PdX (EC 2'25)
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La disipacion de energia en las articulaciones plasticas no solamente
depende de la curvatura que estas puedan desarrollar sino que también
dependen de la longitud de la articulacion misma. Esto puede ejemplificarse
con el giro que debe efectuar un auto en una via de alta velocidad, se requiere
gue la longitud sobre la que pueda desarrollarse el giro del auto sea mayor
cuanto mayor es la velocidad limite de la via, de lo contrario un giro abrupto
debido a una corta longitud para desarrollar el giro puede provocar un accidente
vial. Igualmente, si la longitud de la articulacion plastica es muy reducida se
tendra una concentracion elevada de esfuerzos en ella, con el riesgo de llevarla

a la falla.

Habiendo establecido los conceptos anteriores y en relacion a las fallas en
los nudos ya planteadas, basta indicar que las fallas por formacion de
articulaciones plasticas en los bordes de los nudos, presentan ademas de todas
las influencias de reduccion de adherencia por penetracion de la cedencia al
nacleo del nudo, la reduccion de la resistencia a cortante, la pérdida de
recubrimiento y por ende de longitudes de desarrollo para las barras de las
vigas, otros., influyen grandemente en el comportamiento de la estructura

vinculados a dos mecanismos de colapso estatico.

2.6.4.4.4. Mecanismo de traslacion de

columna

Es especialmente indeseable esta situacion, ya que deriva en el fenémeno
de piso blando que resulta perjudicial para la estructura. Este mecanismo
requiere de la formaciéon de articulaciones plasticas en ambos extremos de las
columnas y aun cuando el requerimiento de ductilidad de desplazamiento fuese
menor A en la figura 42, el requerimiento de ductilidad de curvatura (¢ en la

figura 42) aumenta considerablemente debido a que la mayor parte o toda la
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deflexion estimada para la estructura se concentra en la altura de un solo piso,
con lo que la ductilidad se ve sobre exigida en los extremos de la columna
pudiendo incluso superar los rangos de deformacion en las secciones de las

articulaciones con lo que llega el colapso.

Figura 42. Mecanismo de traslacion de columna
_-Bpc Momento
Bpe P\l O flexionante
’ ® Articulacion
A — ptastica
= AN -

Mecanismo de traslacion lateral
de columna en la i-ésima planta,

Fuente: adaptado de PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 579.

2.6.4.45. Mecanismo de traslacion

lateral de viga

Implicitamente es el mecanismo deseado y el que se busca a través de las
disposiciones de los cédigos. Este mecanismo basado en el gobierno del primer
modo de vibracién, supone la formacion de las articulaciones en las vigas antes
gue en las columnas. La articulacion plastica al centro del claro de la viga no es
critica debido a que la longitud disponible para que se desarrolle la articulacion
es mucho mayor en comparacion con la situacion de los extremos de las vigas,

en donde la longitud para desarrollar la articulacién plastica se ve limitada.
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Se busca la formacién de las articulaciones en la base de la estructura, de
esta forma para un factor de ductilidad de desplazamiento en la culspide de la
estructura permite que el requerimiento de ductilidad de curvatura en la base se
reduzca considerablemente.  Nuevamente, la capacidad de la articulacién
plastica se encuentra condicionada a la longitud de la misma articulacion.
Debido a ello ACI 318-08 establece que la longitud de confinamiento en las
bases de las columnas del primer nivel de empotramiento en una estructura se
aumente un 50 por ciento, con el fin de otorgar una mayor longitud para el
desarrollo de la articulacion plastica controlando las exigencias de ductilidad a

la curvatura.

Un aspecto importante es que la situacion de carga de las columnas
cuando estan a compresion, reduce considerablemente la ductilidad de
curvatura de sus secciones debido a que la compresion a la que se encuentran
sometidas ya ha impuesto deformaciones sobre la seccion, reduciendo la
posibilidad de desarrollar mayores deformaciones en funcion de la intensidad de
los esfuerzos de compresion, de alli que se busca producir en la estructura el

mecanismo de traslacion lateral de viga.

Figura 43. Mecanismo de traslacion lateral de viga

Fuente: PARK, R.; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. p. 579.
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2.6.5. Articulaciones plasticas segun las NTC-2004

Dado que hasta este punto las referencias y consideraciones de disefio se
han basado en las recomendaciones emitidas por los Comités de ACI, se
considera prudente exponer por lo menos aquellos puntos de las NTC-2004*
gue son de relevancia para este estudio y para el caso particular del
desplazamiento de las articulaciones plasticas de las vigas, resumiéndose como

sigue:

. 6.8 Articulaciones plasticas en vigas, columnas y arcos

Cuando por usar analisis limite, o por alguna otra razon, deban preverse
articulaciones plasticas en vigas, columnas o arcos de concreto reforzado, se
cumpliran los requisitos de las zonas confinadas de vigas y columnas de
marcos ductiles prescritos en el capitulo. 7, en la porcidén del elemento que se
halle a una distancia igual a dos peraltes efectivos, 2d, de toda seccion donde

se suponga, o el analisis indique, que se va a formar una articulacion plastica.

Si la articulacion se forma en una seccion intermedia, los dos peraltes
efectivos se tomaran a cada lado de dicha seccion. Si la articulacion en una
viga se forma al pafio de una columna sin que llegue otra viga a la cara
opuesta, el acero de refuerzo superior e inferior de la viga debe prolongarse
hasta la cara mas lejana del nucleo de la columna y su anclaje cumplira con los

requisitos de la seccion 7.4.5.1.

En estructuras formadas por vigas y columnas se procurard que las

articulaciones plasticas se formen en las vigas (mecanismo de columna fuerte y

*® Normas técnicas complementarias para disefio y construccién de estructuras de concreto,
México, 2004. <http://materiales.azc.uam.mx/tperea/114331/NTC-CONCRETO.pdf>.Consulta:
junio de 2013.
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viga débil). La seccion 7.4.5.1 aludida en el parrafo anterior, trata el anclaje del

refuerzo longitudinal para barras que terminan en el nudo.

J 7.2.4 Requisitos para fuerza cortante

o 7.2.4.1 Fuerza cortante de disefo

“Los elementos que trabajan principalmente a flexion se dimensionaran de
manera que no se presente falla por cortante antes que puedan formarse las
articulaciones plasticas por flexion en sus extremos. Para ello, la fuerza cortante
de disefio se obtendra del equilibrio del miembro entre caras de apoyos; se
supondra que en los extremos actuan momentos del mismo sentido (figura.
7.2), (figura 44 en este trabajo). Estos momentos representan una aproximacion
de la resistencia a flexion y son valuados con las propiedades del elemento en
esas secciones, con factor de resistencia unitario, y con el esfuerzo en el acero
de tension al menos igual a 1,25fy. A lo largo del miembro actuaran las cargas

correspondientes multiplicadas por el factor de carga.”

Figura 44. Fuerza cortante [ref. 21]
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Fuente: NTC-2004.
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En el caso de vigas que formen parte de conexiones viga—columna con
articulaciones alejadas de la cara de la columna (seccién 7.5), para calcular la
fuerza cortante de disefio se podra usar el método anterior, considerando que la
longitud | de la figura 7.2 es la distancia centro a centro entre dichas
articulaciones. El refuerzo por cortante asi disefiado se debera extender dentro
de la region de la viga comprendida entre las secciones 1 y 2 definidas en la
seccion 7.5.2.

La seccion 7.4.4 Resistencia a fuerza cortante en nudos viga-columna,
denominados segun las NTC-2004 como Uniones viga-columna, provee en su
inciso b) la ecuacion 7.6 (ec. 2-26 aca) para calcular la resistencia a cortante en
nudos confinados en tres caras verticales o en caras verticales opuestas escrita

para centimetro y kilogramo por centimetro cuadrado.

45Fs f.b.h (Ec. 2-26)

Donde be y h corresponden a las dimensiones de la geometria del nudo tal
y como se explica en la ecuacion 3-35. Segun 1.7 (b), el factor Fr = 0,8 para

cortante y torsion.
o 7.4.5.2 Barras continuas a través del nudo

Los diametros de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a
través de un nudo deben seleccionarse de modo que se cumplan las relaciones

siguientes:

h(columna)/db (barra de viga) > 20
h(viga)/db (barra de columna) > 20
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Donde h(columna) es la dimensién transversal de la columna en direccion
de las barras de viga consideradas. Si en la columna superior del nudo se
cumple que Pu /Ag fc = 0,3, la relacién del peralte total de la viga al diametro
de las barras de columna se puede reducir a 15. También es suficiente esta
relacion cuando en la estructura los muros de concreto reforzado resisten mas

del 50 por ciento de la fuerza lateral total inducida por el sismo.

o 7.5 Conexiones viga—columna con articulaciones alejadas de la cara de la

columna

o 7.5.1 Requisitos generales

Se aceptara disefar y detallar las vigas, columnas y su unién de modo que
las articulaciones plasticas por flexion de las vigas ante sismo, tanto a flexion
positiva como negativa, se formen alejadas del pafio de la columna (fig. 7.8),
(su equivalente, figura 45). Se aceptara que se disefien y detallen para que se
formen al menos a una distancia igual a un peralte efectivo de la viga. En el
disefio y detallado se aplicaran todos los criterios de estas Normas que no sean

modificadas en la seccioén 7.5.

La seccion 7.5 s6lo se aplica si el claro de cortante de las vigas es al
menos tres veces el peralte efectivo.  El claro de cortante se define como la
distancia entre la cara de la columna y el punto de inflexion en el diagrama de

momentos flexionantes de disefio.

o 7.5.2 Refuerzo longitudinal de las vigas

Se debera usar la combinacién de carga con sismo que produzca el

maximo momento flexionante en la viga.
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En vigas de seccidn constante, se deberan revisar dos secciones. La
seccién 1 corresponde a la cara de la columna y la seccién 2 a una vez el
peralte efectivo de la viga.

Se revisara que la resistencia a flexiéon de la seccién 1, con factor de
resistencia unitario, sea al menos 1,3 veces el momento de disefio
obtenido del andlisis considerando las acciones permanentes, variables y
accidentales.

En adicién al refuerzo longitudinal principal, calculado de acuerdo con el
parrafo anterior, la seccion 1 se reforzara con al menos cuatro barras
longitudinales dispuestas en dos lechos intermedios y que sean
continuas a través del nudo, (figura 45). El area total del acero intermedio
no sera mayor que 0,35 veces el area del acero principal a tension. Las
barras intermedias deberan ser del menor diametro posible y se deberan
anclar dentro de la viga, a partir de la seccion 1, en una distancia igual a
la longitud de desarrollo de la barra calculada segun la seccién 5.1.1.
En ningun caso la longitud de anclaje de las barras intermedias dentro de
la viga serd menor que 1,5 veces el peralte efectivo de la seccidn.

Si es necesario, con objeto de aumentar la resistencia a flexion, se
podran adicionar barras en los lechos extremos de la seccién 1 y con
longitud igual a la del acero intermedio (figura. 45).

La resistencia a flexion de la seccion 2, con factor de resistencia unitario,
debera ser igual al momento de disefio calculado en el analisis en esa
seccion y para la misma combinacion de carga que la usada en el inciso
7.5.2.b.

Para calcular la resistencia a flexion de esta seccién no se

consideraran las barras intermedias ni las barras adicionales (si existen),

de la seccion 1.
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o 7.5.3 Resistencia minima a flexion de columnas

Las resistencias a flexion de las columnas en un nudo deben satisfacer la
ec. 7.8

>Me = 1,25Mg (7.8)

Donde:

o 2Me: suma al pafio del nudo de los momentos resistentes calculados
con factor de resistencia igual a uno y con un esfuerzo en el acero de

tension al menos igual a 1,0 fy , de las columnas que llegan a ese nudo

o 2Mg: suma al pafo del nudo de los momentos resistentes calculados con
factor de resistencia igual a uno y con un esfuerzo en el acero de tension

al menos igual a 1,0 fy , de las vigas que llegan a ese nudo.
Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos de las

columnas se opongan a los de las vigas. La condicion debe cumplirse para los

dos sentidos en que puede actuar el sismo.
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Figura 45. Articulaciones desplazadas del rostro de columna [ref. 21]

Secciénde  Seccion de

diseo (D)  disefo (@

— hm\umna—j* . 41-’ » -
Barras continuas A— Adticulacion plastica
a través del nudo. i supua's!a en las secciones 7.2a 7.4 e
| | Articulacion plastica alejada de la columna (7.5) Barras principales
Y PN FN Punto de corte del acero
|
| \! RN 7 longitudinal intermedio h
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4 | Claro de cortante = 3h
i <t Barras principales
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1.3Ma1, M| M, (supuesto)
::;zié?]v;sar Diagrama de momentos
flexionantes de analisis
! e Seccion 2

' Secciones de disefio

o

Figura 7.8 Marcos ductiles con articulaci plisticas alejadas de la cara de la columna

Fuente: NTC-2004.
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3. DESARROLLO DE LA PROPUESTA

3.1 Analisis preliminares

En acuerdo con lo expuesto en los anteriores capitulos, el punto critico en
un nudo es su rigidez, no obstante esto no implica descuidar su resistencia, sino

mas bien proporcionarla en funcion de la rigidez que se requiere posea el nudo.

Para iniciar con el desarrollo de la propuesta, es necesario considerar la
existencia de una estructura sobre la cual puedan realizarse los calculos,
comparaciones e incluso recomendaciones. Por tal razon y debido a que este
trabajo es de naturaleza exploratoria, es decir, busca sentar un precedente para
posteriores investigaciones, se estima permisible que tal estructura exhiba

simetria tanto geométrica como de cargas.

Habiéndolo aclarado ya, se presenta en el apéndice A, una distribucion en
planta de una estructura supuesta cumpliendo con criterios del asesor de este
trabajo de graduacién en cuanto a las longitudes de los claros de las crujias,
siendo 6 metros la longitud econémica y 9 metros la longitud maxima
recomendada. Tal distribucion se utilizara en una edificacién de 5 plantas y para
usarse como complejo de oficinas. Se obviara la distribucion de ambientes,
equipo, otros, debido a que lo que se busca Unicamente es, un estimado de los
efectos sobre una estructura para considerarlos en el desarrollo de la propuesta
y evaluar el comportamiento de la misma. La figura 46 muestra un pequefio

bosquejo de una esquina en la planta tipica del apéndice A.
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Figura 46. Bosquejo de planta tipica
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Fuente: elaboracién propia, con programa Autocad 2013.

Es evidente que las magnitudes de las luces pueden resultar en espesores
de losa considerables y en una mayor inversion, debido a la cantidad de
refuerzo necesaria para controlar las deflexiones de las losas, adicionalmente
se tiene un aumento del corte basal por efecto del mayor peso. Por tal motivo,

se supondra el uso de vigas secundarias para reducir el peso muerto.

Utilizando el método estatico equivalente, se determinara el estado de
cargas Yy los efectos producidos sobre los elementos estructurales debidos a los
diferentes sistemas de cargas. Lo anterior, con el fin de poder medir el efecto
gue produce la inclusion del nudo octaedro dentro de la estructura.
Considerando ademas un analisis elastico lineal para determinar las soluciones
de armado para los elementos que se unen a un nudo en especifico dentro de
la estructura. Para este caso se analizara el marco del eje 4 y el nudo namero
18 de dicho marco, por lo que se debera resolver el armado para los elementos
del marco en el eje 4 que se conectan al nudo 18, ver planta tipica y la

elevacion del marco 4 en el apéndice A.
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3.2. Modelo de estudio para nudo rectangular

Los modelos de estudio para nudo rectangular y para nudo octogonal,
buscan a través del proceso de disefio de los elementos involucrados e
indicados en la seccion anterior, aplicar a dicho proceso, los conceptos

descritos en los primeros 2 capitulos, con el fin de determinar las mejores

condiciones de disefo estructural.

3.2.1. Predimensionamiento de vigas

A la propuesta de una seccion se le llama predimensionamiento y debe

cumplir con algunos parametros. Para el predimensionamiento de vigas, se

consideran los siguientes puntos:

Vigas principales:  h=0,08|

Vigas secundarias: h=0,06l

Vigas de borde: h/b~1 — 1,5 (por efectos de torsion)

Vigas interiores: h/b~1,5 -2

Tabla VI. Predimensionamiento vigas
Vigas letras | Vigas nimeros |
Primarias Primarias
Seccion Seccion
Eje Luz libre Altura Base Eje Luz libre Altura Base
A 6 0,50 0,35 1 9 0,75 0,50
B 6 0,50 0,30 2 9 0,75 0,40
SECUNDARIAS SECUNDARIAS
6 | 0,40 | 0,25 9 ‘ 0,55 ‘ 0,30

Fuente

: elaboracion propia.
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De las vigas 2 y B se tiene que la altura de la viga B no cubre las % partes
de la altura de la viga 2, y para poder considerar a los nudos internos como
interiores debe cumplirse esta condicion. Debido a ello, para las vigas de ejes
letras se aumentard la altura de vigas de un 8 a un 10 por ciento de la longitud

del claro. Asi entonces, se obtienen las siguientes dimensiones en la seccion

de las vigas:
Tabla VII. Predimensionamiento a considerar para vigas
Vigas letras Vigas numeros
Primarias Primarias
_ Luz Seccion ) Luz Seccidn
Eje | Eje |
libre Altura | Base libre Altura | Base
A 6 0,60| 0,40 1 9 0,75/ 0,50
B 6 0,60 0,30 2 9 0,75| 0,40
SECUNDARIAS SECUNDARIAS
6 0,40| 0,25 9 0,55/ 0,30
Fuente: elaboracion propia.
3.2.2. Predimensionamiento de losas

t= perimetro

—~ (Ec. 3-1)

Utilizando esta ecuacion, se obtiene para el caso en consideracion un
t=0,08m. que luego de chequear con ACI 318-08 secciones 8.12, 13.24 y

9.5.3.3 se establece con un valor minimo de 0,09 metros.
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3.2.3. Predimensionamiento columnas

El nivel de empotramiento en la base de la estructura se chequea con
base en la ecuacion 3-2, donde H es la altura de la estructura que, para este
caso, con una altura de entrepisos de 3,5 metros y un primer nivel de 5,5

metros, se tiene una altura total de 19,5 metros.

Nempotramiento=H"*0,10+0,40 (Ec. 3-2)

Entonces, de la ecuacion 3-2 se tiene una profundidad de empotramiento
de 2,35 metros con lo que el primer nivel tendria una altura final de 3,15 metros
gue es menor a la altura de los entrepisos superiores, por lo que se aumentara
la altura del primer nivel a 6 metros, desde el desplante de la cimentacion hasta
la losa del primer nivel. De esta forma la altura total resulta ser 20 metros, y la
profundidad de empotramiento de 2,40 metros lo que implica que la altura del
primer nivel resulta de 3,60 metros. Ademas, con estas alturas, puede
considerarse a la estructura como un edificio bajo con lo que resultan

congruentes las suposiciones de cargas estaticas (UBC 1997, 1529.8.3).

Segun criterio del asesor de este trabajo, el volumen de obra gris en una
estructura va del 5 al 7 por ciento del volumen del bloque soélido, cuyas
dimensiones corresponden a las cotas totales de la distribucion de la estructura
tanto en planta como en elevacion. Para este caso en particular se estimara

como un 6 por ciento de dicho volumen.

Vol=20m*30m*36m*0,06=1 296 m3
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Considerando un peso especifico del concreto de 2,4 ton/m®

2,4Ton
Westructura=1 296m3* e =3 110,4Ton

Debido a que un nudo viga-columna se define como una seccion de
columna dentro de la altura de la o las vigas que conectan con la columna, es
I6gico suponer que la clasificacion de los nudos también aplica a las columnas.
De esta forma sobre una columna interna, se tributa carga desde cada arista de
su seccion generando un estado ideal de carga axial. Tomando como referencia
el area tributaria necesaria para que se establezca un estado de carga
idealmente axial sobre una columna interna, es posible determinar un namero
equivalente de columnas por piso con tal que este nuevo numero de columnas
simulen columnas internas cargadas axialmente eliminando los momentos

producidos por carga exceéntrica.

La razon de buscar un namero de columnas internas equivalentes es que
la primera dimension de la seccion de columna se obtiene despreciando los
efectos de esbeltez y resolviendo en base al peso de la estructura y a la
resistencia del concreto, el area requerida para resistir una carga axial
correspondiente a la impuesta por el peso de la estructura, P,=0,1 Ag fc.
Finalmente el nimero de columnas internas equivalentes se obtiene de dividir el
area tributaria de una columna interna dentro del area total del piso. Con base
en esta modificacion se tienen los primeros dos casos de carga sobre las

columnas de una estructura.

. Considerando unicamente las columnas internas equivalentes del primer

nivel.
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o En el siguiente caso si se consideran las columnas internas equivalentes

de todos los niveles.

o Mientras que el ultimo de los casos es un limite en ocasiones no practico
por devolver secciones pequefias. Consiste Unicamente en considerar

todas las columnas fisicas de la estructura.

En la tabla VIII se resumen los tres casos anteriores, el nimero de
columnas obtenidas por cada uno de ellos y la seccion que requeriria la
columna para resistir la carga impuesta. Segun ACI 318-08, 21.6.1.1, la
menor dimension de la seccion de columna, no debe ser menor que 30

centimetros, por lo que la ultima opcidn de 27 centimetros debe ser desechada.

Asi entonces, la seccidon de columna se establece como el promedio de
los primeros dos resultados de la tabla VIII con lo que resulta una columna con

50 centimetros por lado y un area de 2 500 centimetros cuadrados.

Tabla VIII. Predimensionamiento de columnas
COLUMNAS
Area de .
Carga total #de Carga/columna . Arista
Caso Seccioén
(Ton) columnas (Ton) (cm)
(cm2)
31104 20 155,52 5554,29| 74,53
31104 100 31,10 1110,86| 33,33
31104 150 20,73 740,57 | 27,21

Fuente: elaboracién propia.
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3.2.4. Integracion de cargas

Finalizado el predimensionamiento de entrada, es posible determinar la
distribucién de cargas, tanto muertas como un estimado de la fuerza sismica a
través de las disposiciones del Codigo UBC. Para el caso de carga viva, el uso
ya ha sido indicado con anterioridad.

Tabla IX. Integracion de cargas verticales sobre el eje 4
ELEMENTO: VIGAS SECUNDARIAS
Cm sin Cv sin
) i ) _ | Peralte/areasec.
Eje Carga Area tributaria mayorar | mayorar
(m,m2)
(ton/m) (ton/m)
LOSA 9,00 0,09 0,32
LETRA PESO PROPIO - 0,10 0,24
OCUPACION 9,00 0,59
CM 0,56
CcVv 0,59
ELEMENTO: VIGAS PRIMARIAS
. Cm sin Cv sin
] i ) _ | Peralte/areasec.
Eje Carga Area tributaria mayorar | mayorar
(m,m2)
(ton/m) (ton/m)
LOSA 18,00 0,09 0,43
NUMERO |PESO PROPIO - 0,30 0,72
OCUPACION 18,00 0,78
CM 1,15
CVv 0,78

Fuente: elaboracién propia.
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Tabla X. Integracion de pesos por nivel para la integracion de las

cargas laterales

Nivel Elemento Cantidad Altura Base (m) | Longitud (m) Peso total
(m) (ton)
Losa 1 0,09 30,00 36,00 233,28
2 0,51 0,40 30,00 29,38
Vigas letras 3 0,51 0,30 30,00 33,05
4 0,31 0,25 30,00 22,32
5to. 2 0,66 0,50 36,00 57,02
Vigas nimeros 4 0,66 0,40 36,00 91,24
5 0,46 0,30 36,00 59,62
Columnas 30 0,50 0,50 1,75 31,50
Ocupacion 108,00
Carga muerta total 557,40
Carga viva total 108,00
Nivel Elemento Cantidad Altura Base (m) Longitud Peso total
(m) (m) (ton)
Losa 3 0,09 30,00 36,00 699,84
0,51 0,40 30,00 88,13
Vigas letras 9 0,51 0,30 30,00 99,14
12 0,31 0,25 30,00 66,96
Ho.- 6 0,66 0,50 36,00 171,07
2do. Vigas numeros 12 0,66 0,40 36,00 273,72
15 0,46 0,30 36,00 178,85
Columnas 90 0,50 0,50 3,50 189,00
Ocupacién 1 263,60
Carga muerta total 1766,71
Carga viva total 1 263,60
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Continuacion de tabla X.

_ _ Altura Longitud | Peso total
Nivel Elemento Cantidad Base (m)
(m) (m) (ton)
Losa 1 0,09 30,00 36,00 233,28
2 0,51 0,40 30,00 29,38
Vigas letras 3 0,51 0,30 30,00 33,05
4 0,31 0,25 30,00 22,32
ler _ 2 0,66 0,50 36,00 57,02
Vigas
) 4 0,66 0,40 36,00 91,24
nameros
5 0,46 0,30 36,00 59,62
Columnas 30 0,50 0,50 7,75 139,50
Ocupacion 421.20
Carga muerta total 665,40
Carga viva total 421,20

Fuente: elaboracion propia.

Para el calculo del peso de la estructura que se considera en el cortante

basal, no intervienen las cargas vivas integradas en la tabla X debido a que

segun UBC solamente deben considerarse cuando correspondan a cargas de

bodega, en cuyo caso se toma un 25 por ciento de la totalidad de la carga viva

de piso.

El célculo del periodo estructural se efectia a partir de la ecuacion (30 —
8) de UBC 1997:

T=Cy(h,)* *
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Donde:

C: para porticos de hormigon reforzado resistente a momentos es
igual a 0,0731 para el sistema métrico.
h, corresponde a la altura total de la estructura (medida a rostros de

nudos).

Luego de efectuado el calculo correspondiente se obtiene un periodo
estructural de 0,59 segundos.

Las suposiciones para el calculo de las cargas

laterales en acuerdo con UBC 1997, son las siguientes:

o Zona sismica: para Guatemala, en la region central corresponde una

zona sismica4 conloquez=0,4

o Tipo de sismo: A
o Cercania a la falla: se estima una cercania mayor de 10 kilometros
o Tipo de suelo: Sp considerando que por no tratarse de un disefo

estructural no se dispone de informacién técnica del suelo

o Debido al valor del periodo estructural, se toma la fuerza F; = 0. (UBC

1997, 1630.5)

Tabla XI. Cortante basal
Cortante basal UBC 1997
Paradmetros Ecuacion Vb (ton)
Ca 0,44
v 0.76 30,4 456,58
| 1,00
R 8.50 30,5 386,88
T 0,59
a 0.40 30,6 144,69
Nv 1,20
West. | 2 989,51 30,7 135,06

Fuente: elaboracién propia.
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Segun UBC 1997, 1630.2.1, el cortante basal debe tomarse por la
ecuacion 30,5.

Tabla XII.  Distribucion de fuerzas por nivel

) ) ) W*H

Vb (ton) | Nivel | W nivel (ton)| H nivel (m) Fx (ton)
(ton-m)
5 557,40 16,25 9057,79| 111,09
386,88

4 588,90 13,50 7 950,18 97,51
Ft 3 588,90 10,75 6 330,70 77,65
0 2 588,90 8,00 4711,22 57,78

1 665,40 5,25 3 493,36 42,85

TOTALW*H| 31 543,25

Fuente: elaboracion propia.

En este punto es necesario establecer en qué direccion se considerara la
accion del sismo. Con anterioridad se indicO que este punto resulta
determinante en el comportamiento de los elementos estructurales,
magnificando algunos efectos en ellos. No obstante, de acuerdo a limitaciones
gue se analizaran en el siguiente capitulo, es necesario para este estudio limitar

la aplicacion a un solo sentido de la edificacion.

Se considera la aplicacion sobre los ejes numeros debido a que su
redundancia estructural es menor a la que posee la estructura en direccion de
los ejes letras, esto inevitablemente impondra exigencias mayores sobre los
nudos en la direccion de los ejes numeros. Ahora, considerando que debido a
gue la fuerza de inercia es una funcién de la masa, se distribuira la fuerza de
piso entre los ejes de la estructura en funcion de la masa concentrada en el eje
y gracias a la simetria planteada en este caso, es practico suponer que la masa

se distribuye uniformemente en toda el area del piso.
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Con esta suposicion es valido establecer la distribucion de masas sobre
los ejes en proporcion a las areas que tributan carga a los mismos ejes. De
esta forma, en la direccion de los ejes numeros se tienen 10 franjas tributarias
de 3 metros por 36 metro. Considerando el eje 4, la totalidad de las areas
tributarias sobre este eje es de 216 metros cuadrados y con un area total de
piso de 1 080 metros cuadrados, en proporcion, el eje 4 recibe 20 por ciento de
la fuerza de piso y, debido a la similitud de todas las plantas, se puede
considerar que todos los niveles reciben el mismo porcentaje de fuerza en el eje
4.

Tabla XIII. Fuerzas de piso sobre el eje 4
Nivel Fuerza eje 4
5 22,22
4 19,50
3 15,53
2 11,56
1 8,57

Fuente: elaboracion propia.

3.2.5. Analisis estructural

El reducir los elementos estructurales a trazos geométricos como lineas,
puntos, otros inducen a que se pierda de vista la naturaleza de los nudos
reduciéndolos a trazos geométricos sin dimension y desviando la atencién hacia
aquellos elementos mas visibles en el modelo matematico de una estructura
despreciando la rigidez y resistencia de los nudos, e incluso asumiéndolos

resueltos al resolver los elementos que se conectan a él.
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El analizar la estructura con cotas a ejes sin considerar las propiedades
de los nudos como dimension, rigidez y resistencia genera omisiones
importantes en el desempefio estructural. Tomando como base la ecuacion 2-
23, cuando la inercia tiende al infinito o en otras palabras, aumenta
abruptamente en un punto especifico, la curvatura tiende a cero, por lo que
puede decirse que no existe curvatura o que esta es nula. Si esto es asi, las
secciones planas del elemento permanecerdn sin giro aparente antes o
después de la carga del elemento, lo cual puede responder a dos cuestiones:
un abrupto incremento de rigidez (debida al empotramiento) o una abrupta

disminucién de los momentos en el mismo punto.

_&tes _ M
d El

(Ec. 2-23)

Debido a la suposicion de continuidad de la carga, no es posible una
disminucion de momentos tan abrupta a no ser por algun tipo especial de
discontinuidad en la carga, lo que resulta hasta cierto punto algo improbable.
La primer opcion que implica un giro relativo igual a cero en las secciones
planas del elemento en el interior del empotramiento, sugiere que no existe
deformacion unitaria que induzca el giro en estas secciones lo cual, implica una
gran rigidez en ese punto en comparacion con el elemento antes del

empotramiento.

Suponiendo que los nudos funcionan como empotramientos, el rapido
incremento en la rigidez en ellos es un hecho que responde a su naturaleza de
discontinuidad geométrica. Curiosamente resulta ser de una discontinuidad
geométrica de quien depende la continuidad estructural, siendo Unicamente
ésta ultima la que se considera en los métodos de analisis cuando se analizan

las luces medidas a ejes.
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Lo anterior aunado a que el factor de distribucién hace alusion a la
capacidad ideal del nudo para distribuir a los elementos estructurales aquellos
efectos que por su naturaleza alteran el equilibrio en el nudo mas no su rigidez,
ubican al nudo y su efecto sobre la estructura en un plano relegado. Por tal
razén y en vista de que el presente trabajo busca evidenciar la importancia de
no despreciar el efecto que los nudos tienen sobre la estructura, se practica
para las diversas configuraciones de carga el analisis estructural unicamente,

con las luces entre los rostros de los nudos.

En las siguientes tablas se resumen los resultados obtenidos del analisis
estructural realizado a través del método de Kani a la estructura presentada en
el apéndice A. Sin embargo, se hara uso de una combinacion del método de
Kani con el método de Pendiente-Deflexion en el calculo de los giros debido a la
claridad y sencillez que proporciona tal método, ya que en sus ecuaciones
anicamente se requiere el conocimiento de los momentos finales en los
extremos de las barras los cuales como se mencioné ya, han sido determinados
a través de Kani. El factor y en las ecuaciones del método de Pendiente-
Deflexion se define como el giro debido a la traslacion del nudo es decir, A/L y

en Kani, esta razon esta definida por lo siguiente,

==K (Ec. 3-4)

Una ultima consideracion es que tanto en el método de Kani como en el
de Pendiente-Deflexién, se desprecian las deformaciones axiales en los
miembros, y aun cuando en las columnas se desarrolle un momento adicional
producto del desplazamiento transversal del nudo, no existe en el nudo una
rotacion adicional, ademas al no considerar asentamientos diferenciales en las

columnas, el factor y=0.
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Ecuaciones pendiente-deflexion

1
GA=a 2MAB_MBA +y (EC 3'5)
1
GEF& 2MBA_MAB +y (EC 3‘6)
Donde:
=50 _Mi _
p= TE T e (Ec. 3-7)

y dado que las secciones de las columnas son constantes, el momento
M”ik es el mismo para ambos extremos de las columnas, asi entonces las

ecuaciones Pendiente-Deflexion para Kani quedan como sigue,

1 n
GA=@ 2MAB'MBA+M (EC 3'8)

=1
6EK

95 2MBA_MAB+M” (EC 3'9)

El siguiente resumen de momentos corresponde al caso de carga total y
uniforme sobre toda la estructura. Por motivos obvios no se incluye el resumen
de momentos obtenidos por los 24 casos de carga denominados tableros de
carga, mostrados en los apéndices, sin embargo, en los momentos necesarios

se hace mencion a dichos resultados.
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Tabla XIV. Resumen momentos de extremo, analisis estructural por

método de Kani

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 1,65E-03 m3
Kc = 1,89E-03 m3
Cs Ccv CM Cs Ccv CM
Kcc = 9,92E-04 m3
DIRECCION
#NveL | # nupoi DE MOMENTO M MOMENTO M MOMENTO M GIRO GIRO GIRO
VOMENTO (TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
M12 6,99 0,00 -4,00 0,0000 -5,32 0,0000 | 3,19E-04 -6,18E-04 -2,71E-05
' M16 -6,99 -19,70 4,00 0,1140 5,32 0,1512 | 3,19E-04 1,75E-04 5,19E-04
M21 5,97 0,00 7,50 0,0000 9,96 0,0000 | 1,97E-04 7,58E-04 5,82E-04
2 M23 5,12 0,00 -7,03 0,0000 -9,35 0,0000 | 1,98E-04 -8,12E-04 -4,11E-04
M27 -11,09 -19,70 -0,46 0,1140 -0,62 0,1512 | 1,97E-04 -1,94E-05 -4,94E-05
M32 5,28 0,00 6,31 0,0000 8,39 0,0000 | 2,17E-04 7,84E-04 2,96E-04
5 3 M34 5,28 0,00 -6,39 0,0000 -8,49 0,0000 | 2,17E-04 -7,86E-04 -3,09E-04
M38 -10,56 -19,70 0,08 0,1140 0,10 0,1512 | 2,17E-04 7,10E-06 1,57E-05
M43 5,12 0,00 6,94 0,0000 9,23 0,0000 | 1,98E-04 8,08E-04 3,98E-04
4 M45 5,97 0,00 -7,53 0,0000 -10,01 0,0000 | 1,97E-04 -7,61E-04 -5,85E-04
M49 -11,09 -19,70 0,59 0,1140 0,79 0,1512 | 1,97E-04 3,15E-05 7,84E-05
M54 6,99 0,00 4,03 0,0000 5,35 0,0000 | 3,19E-04 6,22E-04 2,75E-05
° M510 -6,99 -19,70 -4,03 0,1140 -5,35 0,1512 | 3,19E-04 -1,62E-04 -5,19E-04
M61 -3,45 -35,88 3,09 0,0310 4,11 0,0412 | 6,89E-04 7,99E-05 4,73E-04
6 M67 15,75 0,00 -5,40 0,0000 -7,18 0,0000 | 6,90E-04 -7,13E-04 -1,97E-04
M611 -12,31 -35,88 2,31 0,0310 3,07 0,0412 | 6,89E-04 7,45E-05 3,31E-04
M76 14,21 0,00 7,08 0,0000 9,41 0,0000 | 5,05E-04 7,80E-04 4,64E-04
M72 -8,15 -35,88 -0,25 0,0310 -0,33 0,0412 | 5,04E-04 2,58E-06 -4,31E-05
! ! M78 12,80 0,00 -6,66 0,0000 -8,86 0,0000 | 5,05E-04 -7,90E-04 -3,63E-04
M712 -18,86 -35,88 -0,16 0,0310 -0,22 0,0412 | 5,04E-04 -2,75E-06 -2,36E-05
M87 12,93 0,00 6,49 0,0000 8,63 0,0000 | 5,21E-04 7,83E-04 3,35E-04
8 M83 -7,66 -35,88 0,07 0,0310 0,10 0,0412 | 5,20E-04 6,06E-06 1,19E-05
M89 12,93 0,00 -6,56 0,0000 -8,72 0,0000 | 5,21E-04 -7,86E-04 -3,46E-04
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Continuacion de la tabla XIV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 1,65E-03 m3
Kc = 1,89E-03 m3
Cs Ccv CM Cs Ccv CM
Kcc=  9,92E-04 m3
DIRECCION
#NveL | # nupoi DE MOMENTO M MOMENTO M MOMENTO M GIRO GIRO GIRO
VMOMENTO (TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
8 M813 -18,20 -35,88 0,00 0,0310 0,00 0,0412 | 5,21E-04 7,31E-07 2,13E-06
M98 12,80 0,00 6,60 0,0000 8,77 0,0000 | 5,05E-04 7,88E-04 3,52E-04
M94 -8,15 -35,88 0,39 0,0310 0,52 0,0412 | 5,04E-04 1,06E-05 6,51E-05
° M910 14,21 0,00 -7,16 0,0000 -9,52 0,0000 | 5,05E-04 -7,88E-04 -4,70E-04
! M914 -18,86 -35,88 0,17 0,0310 0,23 0,0412 | 5,04E-04 4,56E-06 2,82E-05
M109 15,75 0,00 5,45 0,0000 7,25 0,0000 | 6,90E-04 7,20E-04 1,99E-04
10 M105 -3,45 -35,88 -3,29 0,0310 -4,37 0,0412 | 6,89E-04 -8,48E-05 -4,89E-04
M1015 -12,31 -35,88 -2,16 0,0310 -2,87 0,0412 | 6,89E-04 -6,23E-05 -3,14E-04
M116 -8,53 -49,86 2,51 0,0049 3,34 0,0064 | 1,08E-03 9,54E-05 3,40E-04
11 M1112 24,55 0,00 -5,08 0,0000 -6,76 0,0000 | 1,08E-03 -6,92E-04 -1,59E-04
M1116 -16,01 -49,86 2,57 0,0049 3,42 0,0064 | 1,08E-03 9,35E-05 3,52E-04
M1211 21,92 0,00 7,18 0,0000 9,54 0,0000 | 7,69E-04 7,75E-04 4,91E-04
M127 -16,33 -49,86 -0,21 0,0049 -0,28 0,0064 | 7,69E-04 -7,97E-06 -2,69E-05
12 M1213 19,58 0,00 -6,73 0,0000 -8,94 0,0000 | 7,69E-04 -7,95E-04 -3,70E-04
M1217 -25,17 -49,86 -0,24 0,0049 -0,32 0,0064 | 7,68E-04 -9,23E-06 -3,15E-05
M1312 19,89 0,00 6,48 0,0000 8,61 0,0000 | 8,06E-04 7,85E-04 3,30E-04
’ M138 -15,48 -49,86 0,01 0,0049 0,02 0,0064 | 8,05E-04 1,78E-06 1,62E-06
" M1314 19,89 0,00 -6,49 0,0000 -8,62 0,0000 | 8,06E-04 -7,85E-04 -3,31E-04
M1318 -24,29 -49,86 0,00 0,0049 0,00 0,0064 | 8,05E-04 1,69E-07 2,23E-07
M1413 19,58 0,00 6,71 0,0000 8,93 0,0000 | 7,69E-04 7,94E-04 3,68E-04
M149 -16,33 -49,86 0,24 0,0049 0,31 0,0064 | 7,69E-04 1,19E-05 2,98E-05
" M1415 21,91 0,00 -7,19 0,0000 -9,56 0,0000 | 7,69E-04 -7,76E-04 -4,94E-04
M1419 -25,17 -49,86 0,24 0,0049 0,32 0,0064 | 7,68E-04 9,57E-06 3,23E-05
15 M1514 24,55 0,00 5,07 0,0000 6,74 0,0000 | 1,08E-03 6,91E-04 1,56E-04
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Continuacion de la tabla XIV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 1,65E-03 m3
Kc = 1,89E-03 m3
CSs cv CM Cs Ccv CM
Kcc = 9,92E-04 m3
DIRECCION
MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
# NIVEL | # NUDO i DE M M M
(TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
MOMENTO
M1510 -8,54 -49,86 -2,50 0,0049 -3,33 0,0064 | 1,08E-03 -9,78E-05 -3,32E-04
3 15
M1520 -16,01 -49,86 -2,57 0,0049 -3,41 0,0064 | 1,08E-03 -9,35E-05 -3,51E-04
M1611 -13,28 -65,47 2,46 0,0024 3,27 0,0032 1,37E-03 8,20E-05 3,47E-04
16 M1617 31,61 0,00 -5,25 0,0000 -6,98 0,0000 | 1,37E-03 -7,03E-04 -1,78E-04
M1621 -18,33 -65,47 2,79 0,0024 3,71 0,0032 | 1,37E-03 8,12E-05 4,09E-04
M1716 28,88 0,00 7,14 0,0000 9,49 0,0000 | 1,04E-03 7,79E-04 4,79E-04
M1712 -22,54 -65,47 -0,21 0,0024 -0,27 0,0032 | 1,04E-03 -6,10E-06 -2,98E-05
17
M1718 26,31 0,00 -6,66 0,0000 -8,86 0,0000 | 1,04E-03 -7,91E-04 -3,62E-04
M1722 -32,65 -65,47 -0,27 0,0024 -0,36 0,0032 | 1,04E-03 -5,84E-06 -4,20E-05
M1817 26,46 0,00 6,51 0,0000 8,65 0,0000 | 1,06E-03 7,85E-04 3,37E-04
M1813 -21,84 -65,47 0,00 0,0024 0,00 0,0032 | 1,06E-03 1,69E-07 1,11E-07
2 18
M1819 26,46 0,00 -6,51 0,0000 -8,66 0,0000 | 1,06E-03 -7,85E-04 -3,38E-04
M1823 -31,08 -65,47 0,00 0,0024 0,00 0,0032 | 1,06E-03 8,27E-08 1,11E-07
M1918 26,31 0,00 6,66 0,0000 8,85 0,0000 | 1,04E-03 7,91E-04 3,61E-04
M1914 -22,54 -65,47 0,21 0,0024 0,28 0,0032 | 1,04E-03 6,44E-06 3,07E-05
19
M1920 28,88 0,00 -7,14 0,0000 -9,49 0,0000 | 1,04E-03 -7,79E-04 -4,79E-04
M1924 -32,65 -65,47 0,27 0,0024 0,36 0,0032 | 1,04E-03 6,00E-06 4,22E-05
M2019 31,61 0,00 5,25 0,0000 6,98 0,0000 | 1,37E-03 7,03E-04 1,78E-04
20 M2015 -13,28 -65,47 -2,45 0,0024 -3,26 0,0032 | 1,37E-03 -8,10E-05 -3,46E-04
M2025 -18,33 -65,47 -2,79 0,0024 -3,71 0,0032 | 1,37E-03 -8,10E-05 -4,09E-04
M2116 -10,49 -59,26 3,25 0,0005 4,32 0,0007 | 2,19E-03 1,29E-04 4,30E-04
21 M2122 47,82 0,00 -4,54 0,0000 -6,04 0,0000 | 2,19E-03 -6,56E-04 -9,13E-05
1
M21E -37,33 -59,26 1,29 0,0005 1,72 0,0007 | 2,18E-03 1,28E-04 2,85E-04
22 M2221 40,77 0,00 7,37 0,0000 9,79 0,0000 | 1,34E-03 7,69E-04 5,40E-04
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Continuacion de la tabla XIV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 1,65E-03 m3
Kc = 1,89E-03 m3
Cs Ccv CM Cs Ccv CM
Kcc = 9,92E-04 m3
DIRECCION
MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
# NIVEL | # NUDO i DE M" [\ [\
(TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
MOMENTO
M2217 -29,76 -59,26 -0,37 0,0005 -0,49 0,0007 | 1,34E-03 -1,63E-05 -4,66E-05
22 M2223 34,78 0,00 -6,83 0,0000 -9,08 0,0000 | 1,34E-03 -8,01E-04 -3,84E-04
M22E -45,78 -59,26 -0,16 0,0005 -0,22 0,0007 | 1,34E-03 -1,59E-05 -3,64E-05
M2322 35,84 0,00 6,42 0,0000 8,54 0,0000 | 1,47E-03 7,84E-04 3,19E-04
M2318 -27,16 -59,26 0,00 0,0005 0,00 0,0007 | 1,47E-03 8,27E-08 2,33E-08
23
M2324 35,84 0,00 -6,43 0,0000 -8,54 0,0000 | 1,47E-03 -7,85E-04 -3,19E-04
M23E -44,51 -59,26 0,00 0,0005 0,00 0,0007 | 1,47E-03 3,28E-08 4,44E-08
M2423 34,78 0,00 6,83 0,0000 9,08 0,0000 | 1,34E-03 8,01E-04 3,84E-04
M2419 -29,76 -59,26 0,37 0,0005 0,49 0,0007 | 1,34E-03 1,64E-05 4,67E-05
24
1 M2425 40,77 0,00 -7,37 0,0000 -9,79 0,0000 | 1,34E-03 -7,69E-04 -5,40E-04
M24E -45,78 -59,26 0,16 0,0005 0,22 0,0007 | 1,34E-03 1,60E-05 3,65E-05
M2524 47,82 0,00 4,54 0,0000 6,04 0,0000 | 2,19E-03 6,56E-04 9,13E-05
25 M2520 -10,49 -59,26 -3,25 0,0005 -4,32 0,0007 | 2,19E-03 -1,29E-04 -4,30E-04
M25E -37,33 -59,26 -1,29 0,0005 -1,72 0,0007 | 2,18E-03 -1,28E-04 -2,85E-04
El ME121 -48,29 -59,26 0,65 0,0005 0,86 0,0007 | 6,63E-07 6,96E-07 2,28E-04
E2 ME222 -52,52 -59,26 -0,08 0,0005 -0,11 0,0007 | -4,71E-19 3,28E-08 -2,91E-05
E3 ME323 -51,89 -59,26 0,00 0,0005 0,00 0,0007 | -6,63E-07 3,28E-08 4,44E-08
E4 ME424 -52,52 -59,26 0,08 0,0005 0,11 0,0007 | -4,71E-19 3,28E-08 2,92E-05
E5 ME525 -48,29 -59,26 -0,65 0,0005 -0,86 0,0007 | 6,63E-07 -6,31E-07 -2,28E-04
Fuente: elaboracién propia.
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Tabla XV. Derivas de piso

DERIVA 1ER ORDEN DERIVAS IBC 2003
M Aen A seguin Aen
NIVEL | RESULTANTE | K (m3) |Ec (Kg/m2)|Hpiso |A (cm)| proporcién | IBC 2003 | proporcion a
(ton-m) a H piso (cm) H piso
5 -19,43 1,89E-03| 2,53E+09 2,75 0,19 0,07% 5,50 2%
4 -35,81 1,89E-03| 2,53E+09 2,75 0,34 0,12% 5,50 2%
3 -49,85 1,89E-03| 2,53E+09 2,75 0,48 0,17% 5,50 2%
2 -65,46 1,89E-03| 2,53E+09 2,75 0,63 0,23% 5,50 2%
1 -59,26 9,92E-04 | 2,53E+09 5,25 2,06 0,39% 10,50 2%
DERIVA COMPLETA DE PISO A CUSPIDE 3,70 0,99% 32,5 10%

Fuente: elaboracion propia.

Para la construccion de la envolvente se tuvieron a la vista las
combinaciones tanto del capitulo 9 de ACI 318-08 como del apéndice C del
mismo ACI 318-08 y UBC 97, de donde, para este caso en particular, la
condicion critica se presenta con las combinaciones contenidas en el apéndice
C de ACI 318-08 y de las diversas distribuciones de tablero con el objetivo de
lograr los maximos efectos sobre la estructura. El resultado se presenta en las

siguientes graficas en donde adicionalmente se encuentran los Mpr respectivos.
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MOMENTO (TON-M)

MOMENTO (TON-M)

Figura 47. Diagramas de momento viga N, sismo positivo

70
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-20 —
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40 |
(C.9-1) (C.9-2) (C.9-3) —(C.9-4) —— (C.9-5) —— (C.9-6) —— Mpr
Fuente: elaboracion propia.
Figura 48. Diagramas de momento viga O, sismo positivo
70
4
60 7
50
40 /' '//
//
30 N /// // Pl
20 ~ L )
~N N VI AT T
10 1T NN A ]
N = S
A
0 -y = d
9 ——10_ 1 ~g2— 13 —14 157 16 1
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-30 =
-40 ]
(C.9-1) (C.9-2) (C.9-3) —(C.9-4) —— (C.9-5) —— (C.9-6) —— Mpr

Fuente: elaboracion propia.
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MOMENTO (TON-M)

MOMENTO (TON-M)

Figura 49.

Diagramas de momento viga N, sismo negativo
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Figura 50.

(C.9-2) (C.9-3) (C.9-4) —— (C.9-5) —— (C.9-6) —— Mpr

Fuente: elaboracion propia.

Diagramas de momento viga O, sismo negativo
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Fuente: elaboracion propia.
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3.2.6. Disefio por flexion vigas Ny O

El disefio por flexién toma los datos obtenidos en el andlisis practicado a la
estructura en la seccidn anterior, considerando 24 estados de carga en el marco
del eje 4 de la estructura propuesta, resumiéndose las combinaciones en las

figuras 47 a 50.

Tabla XVI. Datos para armado de vigas
Parametro| Valor |Dimensionales Referencia

f'c 280,00 kg/cm2

fy 2 800,00 kg/cm2

Ec 2,53E+05 kg/cm2

Es 2,00E+06 kg/cm2 ACl 318-08; 8.5.2
0,90

d 70,00 cm
0,85 ACI 318-08; R10.2.7

Fuente: elaboracion propia.

14
pmin=f—=0,005
y
— 2 4 P _
M=¢@pf, bd” 1 e (Ec. 3-10)
M=493,92E6p 1-5,88p (Ec. 3-10.1)

Para la cuantia minima, se obtiene un momento de 23,97 toneladas por

metro, por lo que la cuantia minima cubre los momentos positivos al centro de

158



los claros de ambas vigas (N,O) ver graficas. El calculo de la cuantia requerida
en la viga N se determina solucionando la ecuacion de segundo grado como

sigue para los mismos valores de la tabla XVI.
-3,2282E9p?+548,8E6p- % =0 (Ec. 3-11)

El valor de Mu es de aproximadamente 47 toneladas por metro para
ambos extremos de la viga en los nudos 18 y 17. Solucionando la ecuacion
para este valor se obtiene el valor de la cuantia requerida para dicho momento
de 10,12E-3. Para el caso de la viga O, los momentos en los extremos
correspondientes a los nudos 18 y 19 presentan magnitudes de momento del
mismo orden, esto debido a la simetria del sistema de cargas, por lo que resta
ahora comprobar la cuantia maxima permitida. En el entendido de que
Pmax = 0,50p, corresponde a distribucion de momentos y para ubicaciones de

alto riesgo sismico.

_085"B,*f;  0,003Es
b fy 0,003Es+fy

(Ec. 3-12)

Donde 0,003 corresponde a la deformacion unitaria maxima en la fibra
extrema a compresion.  Utilizando la ecuacién (3-12) y la condicién para la
cuantia maxima, se obtiene un p, =49,26E-3 con lo que la cuantia maxima
resulta de 24,63E-3 que es mayor a las cuantias requeridas. Es necesario
ahora chequear si se requiere refuerzo a compresion evaluando las

deformaciones unitarias en el refuerzo.
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Figura 51. Distribucion de deformaciones unitarias

£C

Fuente: elaboracion propia.

€c _ €cteg
— = (Ec. 3-13)
€s=Eg g -€¢ (Ec. 3-14)
_a _ pbdfy _ 3
C=085 0s57rp 0857, pd (Ec. 3-15)
Para los valores de f'; y f, de la tabla XVI.
c=13,84pd (Ec. 3-16)
Sustituyendo (3-16) en (3-14) se obtiene,
— &
ST 1384p C (EC. 3-17)
Tabla XVII. Valores de cuantias y deformaciones unitarias

Cuantia | Deformacién unitaria | Deformacién a la fluencia

10,12E-3 18,42E-3
5,0E-3 40,35E-3

Fuente: elaboracién propia.
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Es evidente que con las cuantias otorgadas a los elementos, estos

trabajaran como elementos simplemente reforzados.

Tabla XVIIl.  Armados y cuantias

As tedrico

As real

Cuantia

As (cm?)

Armado

As (cm?)

Cuantia

10,12E-3

28,34

2#9 + 447

28,34

10,12E-3

5E-3

14,00

1#9 + 2#7

14,17

5,06E-3

Fuente: elaboracion propia.

Habiendo determinado una distribucion inicial de armado es posible
corregir el valor del peralte para los momentos negativos. Para dos camas de
refuerzo y didmetros #7 y #9 con un espaciado entre camas de 27, el peralte
resulta de 65,92 centimetros. Este cambio originara modificaciones en la
ecuacion (3-10.1), los cuales se resumen a continuacion.

M*=493 92E6p 1-5,88p (Ec. 3-10.1 repetida)

M =438,02E6p 1-5,88p (Ec. 3-10.1 modificada)

Utilizando el peralte y las ecuaciones modificadas para el momento

negativo, se obtienen los valores de la tabla XIX.

Tabla XIX. Chequeo de armados

Armado
2#9 + 4#7
1#9 + 2#7

As (cm?)
28,34
14,17

Cuantia
10,12E-3
5,06E-3

Mresistente (tO n 'm)
41,70
24,25

Fuente: elaboracién propia.
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Con un momento positivo resistente de 24,25 toneladas por metro, se
cumple la disposicion de ACI.  Sin embargo, el momento negativo es inferior al
requerido, razén por la que se hace necesario recalcular las areas de acero,
tabla XX.

Tabla XX. Modificacion de armados
Cama | Armado | As (cm?) | Cuantia | Miesistente (ton-m) | Def. unitaria
NUDO 17, 18y 19
Cama superior | 3#7 + 3#9 30,88 | 11,71E-3 47,76 15,51E,3
Cama inferior | 1#7 + 2#9 16,70 | 5,97E-3 28,45 39,84E-3

Fuente: elaboracion propia.

Esta nueva distribucion de armados cubre los momentos requeridos y
cumple los requisitos de ACI 318-08 ademas, las deformaciones unitarias
indican que el elemento adn continla comportandose como simplemente

reforzado, esto facilita el célculo de los Mpr en las vigas.

- 2 4 ]
M=1,25pf,bd” 1 o (Ec. 3-18)
M, =608,36E6p 1-5,88p (Ec. 3-18.1)
M;,=686E6p 1-5,88p (Ec. 3-18.2)

Para las cuantias de 11,71E-3 y 5,97E-3 se obtienen valores de Mpr

iguales a 66,33 y 39,52 ton-m respectivamente.
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3.2.7. Disefio por cortante

Para el disefio por cortante, se tuvieron presentes 2 enfoques, el descrito
por Park y Paulay en su libro y el contenido en ACI 318-08. La diferencia entre
ambos métodos, y que se presenta a continuacion, es el célculo del cortante

vertical adicional al generado por los momentos en los extremos del elemento.

o Park y Paulay

vz Harle 4 2 (Ec. 3-19)

Donde: Aa=0,25g
w =0,75(1,40D + 1,70L)
I, = claro libre

. ACI 318-08; 21.5.4.1

V, = Mpr1|:Mpr2 + W?'n (Ec. 3-20)

Donde: w=1,20D + 1,0L + 0,20S
S = carga de nieve

I, = claro libre

Evidentemente el enfoque presentado por Park y Paulay, para el disefio
por capacidad devuelve resultados mas conservadores considerando el disefio
bajo el concepto de la cadena ductil. Por lo tanto, se disefiara por cortante

segun el enfoque de Park y Paulay.
Aa= 2,45

Weis = 0,75(1,40%1,15 + 1,70%0,78)(2,45) = 5,40 ton/m
Wipun, = 0,75(1,40%1,692 + 1,70*1,755)(2,45) = 9,83 ton
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Debido a la simetria del sistema, es posible determinar el refuerzo por

cortante para la viga N y aplicarlo al mismo tiempo a la viga O.

Figura 52. Diagrama de cortantes
- " N " “
4032 40,32
15,41 15,41

Fuente: elaboracion propia.

V,=Ve+V, (Ec. 3-21)
V.=0,53\ f.b,d (Ec. 3-22)

Utilizando la (ec 3-22) se obtiene un cortante resistido por el concreto de
23,38 toneladas y, ya que el 50 por ciento del cortante inducido por sismo es de
20,16 toneladas, se concluye que la contribucion del concreto para resistir el
cortante puede ser considerada. Asi entonces, el cortante que debe resistir el
acero transversal corresponde a la diferencia entre el cortante actuante, figura

52, y el cortante resistido por el concreto.

Vs = 40,32 - 23,38 = 16,94 ton
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El esfuerzo sobre el refuerzo transversal:

16940

== 2
s~ 2070 6,05 kg/cm

V

Para un diametro de estribo de 3/8” y un factor de reduccién ¢ = 0,75
segun ACI 318-08; 9.3.2.3, la separacion entre estribos se obtiene de resolver
la siguiente expresion, donde fy es igual a 4 200 kilogramos por centimetro
cuadrado.

g= sl (Ec. 3-23)

bvg

Al sustituir los valores de la ecuacion 3-23, se obtiene un espaciamiento
de estribos de 18,48 centimetro, el que luego de chequear con ACI 318-08;
21.5.3.1; 21.5.3.2 se define en 15 centimetros con una longitud de

confinamiento igual a 1,50 metros, tabla XXI.

Tabla XXI. Espaciamiento de estribos
S 17,5 cm d/4
S, 22,88 cm 86,

Ss 22,85cm 24 6,

S, 30,48 cm 127

Calculado 18,48 cm

Fuente: elaboracién propia.
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Tabla XXII. Corte de bastones

A, cortado (cm?) | A contintia (cm?) | Miesistigo (ton-m)
1#7 2#7 + 3#9 42,15
2#7 3#9 30,34

Fuente: elaboracion propia.

De acuerdo con los conceptos de los capitulos anteriores, a los bastones
de la tabla XXIlI, se les debe agregar la longitud de desarrollo mas una longitud
igual al peralte debido al corrimiento del momento a través de una grieta de

cortante.

14=3,25 % (Ec. 3-24)

Para determinar la longitud de corte de los bastones es necesario el uso

de las figuras de la 47 a 50, ya que los momentos resistidos que figuran en la
tabla XX deben ser ubicados en dichas figuras y estimar el punto de
interseccion entre dicha capacidad de momento y la curva mas externa en
direccion al centro del claro. A la longitud asi determinada se agrega una
longitud igual al peralte del elemento y la longitud de desarrollo obtenida de la
ec. 3-24. Para ©4; = 70,20 centimetros; para ©x9 = 90,35 centimetros. Los

detalles de armado se encuentran en las hojas correspondientes.
3.2.8. Disefio de columnas
El disefio de las columnas a diferencia del de las vigas, requiere primero
clasificar la columna como corta o esbelta y ello a su vez requiere de una

disposicion de refuerzo preliminar en donde la experiencia del disefiador y la

orientacién de los cddigos juega un papel importante.
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. Clasificacion de columna

Para efectuar el disefio de una columna primero debe clasificarse a la
columna como corta o como esbelta a través de la relacion Kl /r establecida en
ACl 318-08; 10.10.1, para lo que es preciso determinar el factor K.
Adicionalmente asumiendo como primer intento que la columna es esbelta, se
inicia considerando el Método Amplificador de Momentos de ACI 318-08;
capitulo 10, en el que, “para obtener una exactitud compatible con la exactitud
global del método amplificador de momentos, los calculos de @ deben estar
basados en una EIl de columna calculada de 0,2E.ly + Esls y una EIl de viga

calculada para la seccién transformada agrietada””.

Respondiendo a la recomendacion anterior, a continuacion de desarrollara
el calculo respectivo para clasificar a la columna en estudio, utilizando los
conceptos de secciones transformadas en vigas y en columnas de acuerdo a lo
gue se indica tanto en codigos como en la literatura consultada, con el fin de
determinar su influencia en el comportamiento de los elementos estructurales a
través de la modificacion de la inercia y por ende de la rigidez a flexion, no sin

antes realizar una revision del concepto de transformacion de seccion.

Debido a que el concreto reforzado es un material compuesto, y en
consecuencia no homogéneo, la distribucion de esfuerzos en una seccidén no es
uniforme y para responder a tal complejidad, la teoria de la flexion ha supuesto
una distribucion idealmente uniforme de deformaciones dentro de una seccion.
Considerando ademas, que la flexién desarrolla internamente mas de un
régimen de esfuerzos sobre los materiales componentes del elemento, el
enfoque de la seccién transformada se centra en los esfuerzos axiales

generados sobre una seccién cualquiera del elemento estructural, reduciendo la

** PARK, R; PAULAY, T. Estructuras de concreto reforzado. pp. 194.
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complejidad derivada de los esfuerzos sobre un material compuesto a la

sencillez de los esfuerzos axiales desarrollados sobre cada material.

Asi entonces, bajo la concepcion del comportamiento elastico y una
distribucién lineal de deformaciones en la seccién transversal del elemento,
para una misma deformacién unitaria y carga, es posible efectuar una
transformacion del area esforzada con base en la relaciéon de los médulos de
elasticidad de los materiales involucrados, acero y concreto, conocida como
relacion modular. De esta manera, el area de acero contenida en la seccion del
elemento se modifica a un area equivalente con tal que el esfuerzo producido

en esta nueva area corresponda a la misma deformacion unitaria inicial.

Resta aun responder por qué razén se transforma el area de acero de la
seccion a un area equivalente de concreto. Para ello basta con recordar los
conceptos presentados en el tema de puntal-tensor, capitulo 2, en donde se
establece un principio en la forma de trabajo de las estructuras. Dicho principio
indica que una estructura disipara energia a través de aquellos medios en los
cuales realice el menor trabajo y ya que una deformacion es una disipacion de
energia y que el menor trabajo lo efectia el concreto al ser la parte rigida de la
seccion, se entiende por qué razon una seccion transformada se rige por la

capacidad de deformacion del concreto y no por la del acero.

En cuanto a una seccion transformada agrietada, hace falta extender el
anterior concepto debido a que, entre otras razones, este admite la toma de
esfuerzos tensores en el area de concreto. En el primer capitulo de este
trabajo, se planteod la situacion de los materiales dentro de una seccion cuando
estos son sometidos a esfuerzos ciclicos y alternantes, de igual manera, en el
capitulo 2 se presentaron las formas en las que los esfuerzos se redistribuyen

en los materiales debido al agrietamiento de la seccion.
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Una grieta supone una discontinuidad en la transmision de esfuerzos
axiales sobre las fibras de concreto dispuestas en la zona que cubre la grieta en
la seccion agrietada. Esto indica que inevitablemente el &rea portante de la
seccidn se reduce a aquella en donde el agrietamiento aun no ha llegado. ACI
318-08; 10.10.4.1 presenta valores que indican como puede tomarse la
influencia del agrietamiento sobre la seccion transversal del elemento. Otro
enfoque, que es el que se utilizara en este caso, es suponer que el concreto en
la zona de tensidén no es capaz de tomar esfuerzos en esta parte por lo que se

considera la seccion transformada, agrietada hasta la zona del eje neutro.
o Seccion transformada agrietada de viga

Aun cuando las vigas se diseflaron como simplemente reforzadas, es
inevitable que se comporten como vigas doblemente reforzadas debido a la
existencia de ambas camas de refuerzo (superior e inferior), por lo tanto, se
consideraran ambas cuantias de refuerzo en la transformacion de la seccion.

Para el calculo del eje neutro se hara uso del enfoque del par interno.

c=kd (Ec. 3-25)

;
'l 2
k= p+p' 2n?+2 p+% n -p+e'n (Ec. 3-26)

Donde:
p: cuantia de acero a tension
p’: cuantia de acero a compresion
n: relacion modular n = E; E. 1+ C;

C:. coeficiente de flujo plastico

Con los mismos valores de la tabla XVI para los modulos de elasticidad

tanto del acero como del concreto y despreciando los efectos de flujo plastico,
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se tiene n = 7,915 y para las cuantias de refuerzo de la tabla XX
correspondientes a la union de las vigas al nudo 18, se tiene una profundidad
de eje neutro de 22,41 centimetros. Con la obtenida profundidad de eje neutro
corresponden deformaciones unitarias en el refuerzo de 2,33E-3 para el
refuerzo a compresién y 5,82E-3 para el refuerzo a tensién, con lo que se

concluye que todas las barras se encuentran fluyendo.

Acero a tension: nAs = 7,915(30,88) = 244,42 cm?
Acero a compresion: (n-1)As = (7,915 — 1)(16,70) = 115,48 cm?

Figura 53. Seccion transformada agrietada de viga

0,03
N
N

0.05

002

039

EJE NEUTRO

sy | L
§' L 0,20 0,40 0,20 L
1 1

Fuente: elaboracién propia.

Con un momento de inercia de 6,7070E-3 metros a la cuarta potencia y
con un E. de tabla XVI, se tiene un producto E.l, de 16,9687E6 kilogramo—

metro cuadrado.
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Para la ecuaciéon 3-27 es necesario definir el factor Bgns que es utilizado
para calcular la reduccion de rigidez de las columnas, debido a las cargas

axiales permanentes.

o Park y Paulay: lo definen como la relacién de la carga muerta de disefio
maxima a la carga total de disefio maxima. 0 <3 <1.

o ACIl 318-08: relacion entre la maxima carga axial sostenida mayorada
dentro de un piso y la maxima carga axial mayorada asociada con la

misma combinacion de carga, pero no debe ser mayor de 1,0.

Se debe aclarar ademas, que en ACI 318-08 (Ec. 10-14) parece existir un
error, el cual fue corroborado revisando versiones anteriores de ACI 318 (2002
y 2005) ademas del libro de Park y Paulay siendo correcta la forma de la

siguiente expresion.

_ 0,2Eglg+Eslse
1"'Bdns

El (Ec. 3-27)

Haciendo uso de la tabla X, se tienen los pesos sin mayorar de la
estructura por nivel, y considerando que la carga se distribuye uniformemente
por todo el entrepiso debido a la simetria, se puede estimar la carga sobre la
columna como un porcentaje del peso de los niveles superiores expresado
como el area tributaria de la columna sobre el area total de piso, obteniéndose
un aporte del 5 por ciento. Utilizando la combinacion Cu = 1,4Cm + 1,7Cv, se
obtiene Cu = 202,25 ton, y Bans = 0,60. Con la geometria de la columna se

tiene un momento de inercia de 5,208E-3 metros a la cuarta potencia.

Para lse Sin embargo, es necesario primero estimar un refuerzo preliminar.
Asi pues con ACI 318-08; 21.6.3.1, como referencia, al utilizar 6#9, se tiene una

cuantia de 15,39E-3, adicionalmente, con un recubrimiento de 4 centimetros y
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barras #9, se tiene una distancia a centros de las camas de refuerzo de 39,14
centimetros. Asumiendo que cada cama se comporta como una franja

equivalente de espesor igual al diametro de la barra, se tiene la figura 54.

Figura 54. Viga de acero equivalente

[se]
N 8
o
[=]
@
[=]
0

Fuente: elaboracion propia.

Con un momento de inercia de 1,4765E-4 metros a la cuarta potencia y

con un Eg de la tabla XVI, se tiene un producto E.l. de 3,49E6 kilogramo—metro

cuadrado.

Obtenidos los productos El, tanto para elementos de compresion como
para los elementos a flexién, puede procederse al calculo de los factores @,y
WYy correspondientes a los extremos superior e inferior de la columna y que

expresa la restriccion rotacional en los nudos.

_ EIq::ol ly
LIJ—W Ec. 3-28)

Donde:
lu: corresponde a la longitud libre no apoyada de la columna

In: andlogamente, corresponde a la longitud libre no apoyada de la viga
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Wa = 0,6361; wg = 0,4847. De ambos se obtiene el promedio como Y, =

0,5604 que es necesario para el célculo de K.

Para .y < 2 y columnas no arriostradas, se tiene:
209y T
K= >0 1 +l.|Jav (EC 3'29)

Obteniendo un valor de K = 1,2141, que en conjunto con la longitud libre
no apoyada de la columna y el radio de giro de la misma permiten su
clasificacion por medio de la expresion, Kl,/r.  Kl/r = 23,14 por lo que se

considera una columna esbelta.

2
p =Ttk (Ec. 3-30)

Kly 2

La Pc para este caso resulta de 3 087,68 toneladas. Utilizando el método
amplificador de momentos, contenido en la seccién 10.10.7 de ACI 318-08 para

porticos con desplazamiento lateral, se obtienen los siguientes valores:

5Py = 4 * 202,25 ton = 809 ton

SP. =5 *3 087,68 ton = 15 438,4 ton

8s = 1,075

Mins = 1,4(3,12) + 1,7(2,35) = 8,36 ton-m
Mans = 1,4(3,11) + 1,7(2,34) = 8,33 ton-m
8sMys = 1,075(27,16) = 29,19 ton-m
8sMas = 1,075(31,08) = 33,41 ton-m

M; = 8,36 + 29,19 = 37,55 ton-m

M, = 8,33 + 33,41 = 41,74 ton-m
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La siguiente condiciébn a cumplir se encuentra en ACI 318-08; 21.6.2.2.
Tomando los momentos resultantes de la combinacion C.9-2 se tiene lo

siguiente:

SMc= 1,2 My = 1,2(47,14 + 17,19) = 77,20 ton-m

Ahora, la reparticion del momento se efectia en funcion de las rigideces
de las columnas y ya que son de la misma magnitud, el momento se reparte por
partes iguales entre las columnas, con un valor de 38,60 toneladas por metro.
Por ultimo, se tiene Pu segun ACI 318-08; 10.3.6.2 con un valor de 360,66
toneladas. Asi entonces se procede a la construccion del diagrama de

interaccidén con una seccion de 50 x 50 centimetros y 6#9 (figura 55).

Para la figura 55, el color rojo indica la carga obtenida del analisis 157,26
toneladas, el color verde sefiala la carga obtenida por ACI 318-08 de 360,66

toneladas. y el color azul representa la capacidad de la columna.

Evidentemente no es capaz de resistir los momentos obtenidos con
anterioridad, por lo que debe efectuarse las veces necesarias el calculo
respectivo hasta alcanzar en la columna una capacidad tal que los valores
requeridos queden contenidos dentro de la curva azul. Este primer calculo se
documenta con la intencion de que el lector comprenda la manera en la que son
obtenidos los valores de la siguiente tabla XXIII que resume los resultados

obtenidos de iteraciones sucesivas a la presentada.
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Figura 55. Diagrama interaccion cuantia 1,54 %
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Fuente: elaboracion propia.

La anterior situacion presenta ademas la oportunidad de direccionar el
estudio a un caso en donde el congestionamiento de refuerzo en el nudo sera
mucho mas fuerte, modificando la seccién de columna y su armado. Cabe
destacar que el comportamiento del elemento con los cambios de su seccidn
son como siguen, reduciendo la base del elemento, se reduce la capacidad
axial, mientras que aumentando su altura, se aumenta su capacidad a
momento. En cuanto al refuerzo no influye solamente la cantidad sino la

distribucion del armado.
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Tabla XXIII.

Refuerzo en columnas

It # . Kly/r Seccion Requerimiento Refuerzo | Cuantia | Cap. de Col.
eracion
Pinteg, | 213,36 Pmax | 750,00
2| 16,988 | 0,40x 0,75 Manélisis 44 28 | 10#9 + 6#7 2,91% Mméx 59,32
Myigas | 38,60 P, | 487,72
Pinteg, | 213,36 Pmax | 700,00
31| 16,988 | 0,40 x 0,75 Manaiisis 44,28 6#9 + 8#7 2,32% Minax 50,22
Muigas | 38,60 P, | 464,00
Pinteq. | 202,25 Pmax | 720,00
4 17,47 | 0,40x 0,70 Manéﬁsis 41,74 | 1049 + 447 2,84% Mméx 51,03
Migas | 38,60 P, | 452,47
Pinteg, | 202,25 Pmax | 700,00
5 17,47 | 0,40 x 0,70 | Manaiisis 41,74 6#9 + 8#7 2,48% Minax 45,36
Myigas | 38,60 P, | 439,00
Pinteg, | 202,25 Pmax | 720,00
6| 17,47 | 0,40x 0,70 | Mapaisis | 41,74 | 6#9 + 10#7 | 2,76% | Mpnax | 49,70
Migas | 38,60 P, | 449,48

Fuente: elaboracion propia.

Para la tabla XXIll, los valores para las cargas P y los momentos M estan

dados en tonelada y tonelada por metro respectivamente. La clasificacion de las

columnas en las iteraciones, indican que tales casos de columna se comportan

como columna corta, es decir, pueden despreciarse los efectos de la esbeltez

por lo que no es necesario utilizar el método amplificador de momentos sino

gue se utilizan los efectos mayorados maximos producidos en el elemento para

lo cual se utilizé la combinacion C.9-2 de ACI 318-08. Los valores maximos

para momentos por carga viva y carga muerta se obtuvieron de los tableros 8 y

9.
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Figura 56. Diagrama de interaccion cuantia 2,84 %

700

600 =
500 §

s
§ 400
53 \
S
(8]
300
200 = l
//
/
/
100 f
/ //
// .7/
0
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55

Momento (ton-m)

—P-M Pu (req) Pu (res) Lbalance

—— Manalisi Mvigas Lbalance

Fuente: elaboracién propia.

Para calcular el refuerzo por cortante en las columnas es necesario
obtener los Mpr de las columnas, para lo cual se recurre a un proceso similar al
de la construccién del diagrama de interaccién con la salvedad de que debe
encontrarse un rango de cargas y momentos para el cual todas las barras se
encuentren fluyendo. Al ubicar dicho rango de cargas y momentos, se debe
modificar para las barras a tension, la resistencia fy por una resistencia de 1,25f,

y ya que todas las barras se encuentran fluyendo, las barras a compresiéon no
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requieren cambio en su resistencia. De esta manera se obtiene para el caso
considerado un Mpr de 57,41 toneladas por metro para un rango de cargas que
va desde 176 hasta 216 toneladas cuando el valor de c, va del 36 al 43 por

ciento de la altura de la columna.

Con lo anterior se busca cumplir con ACI 318-08; 21.6.5.1 y ya que el
refuerzo es el mismo en ambos extremos de la columna, el Mpr es el mismo,
ademas, considerando ACI 318-08 en las notas de la figura R21.5.4 inciso 3,

Mpr de las columnas no debe ser mayor que los Mpr de las vigas.

I\/Ipr1 +Mpr2

V, = (Ec. 3-31)

lu

Siendo los Mpr 1y 2 de la misma magnitud, se obtiene un Ve de 41,75 ton
y para un peralte aproximado de 60 centimetros se obtiene un Vc de 21,28
toneladas que representa el 50 por ciento del cortante actuante por lo que se
considerara la contribucion del concreto a la resistencia de cortante de la
columna considerando que el esfuerzo compresivo sobre la columna es de
alrededor de 0,20 fc que es aproximadamente 4 veces lo requerido por ACI
318-08 para ignorar la contribucion del concreto. Asi entonces, se obtiene un

esfuerzo sobre el refuerzo de 8,53 kilogramos por centimetro cuadrado.

Utilizando barras de diametro 3/8 de pulgada con fy de 2 800 kilogramos
por centimetro cuadrado se obtiene segun la ecuacidén 3-23 un espaciamiento
de 10 centimetros con una longitud de confinamiento de 0,70 metros en cada
extremo de la columna y un espaciamiento de 0,15 metro en el resto del
elemento. Lo anterior chequeado en base a ACI 318-08; 21.6.4.1; 21.6.4.3.
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Chequeo de As, con ACI 318-08; 21.6.4.4:

A,=0,3%cfe Ao 4 (Ec. 3-32)
fyt Ach
Agn=0,09 ' (Ec. 3-33)
vt

Con la geometria de la configuracion A para refuerzo transversal en las
hojas de detalle de refuerzo para columna, se obtiene de las ecuaciones 3-32 y
3-33 un  Aq, igual a 3,948 y 2,88 centimetros cuadrados respectivamente,
mientras que dicha configuracion cubre un Ag, de 1,42 centimetros cuadrados
unicamente por lo que es necesario aumentar el diametro a 2" y agregar un
gancho suplementario como se muestra en la configuracion del detalle B de las
hojas de detalle de refuerzo para columna obteniendo un As, de 3,80
centimetros cuadrados y una mejor integridad estructural en cuanto al armado,

cumpliendo con los requisitos descritos en el capitulo 7 de ACI 318-08.

Se considera aceptable aun estando por debajo de la ecuacion 3-32
debido a que el nucleo de la columna tiene aproximadamente el doble de
refuerzo transversal, adicionalmente esta nueva configuracion de refuerzo
transversal puede llegar a desarrollar hasta 47 toneladas que representa mas

del 100 por ciento del cortante inducido.
3.3. Nudo rectangular caso 1

Para este estudio particularmente no sera aplicable una consideracion que
se encuentra contenida en ACI 352-02, la cual se presenta a continuacion con

la posterior explicacion de la razén por la que no se considerara la aplicabilidad

de la misma a este estudio.
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3.3.2 Para conexiones Tipo 2, cuando la losa construida integralmente
esté en traccidon, la resistencia a flexion de la viga debe determinarse
considerando el refuerzo de la losa localizado dentro de un ancho de ala
efectivo, be, €n conjunto con el refuerzo longitudinal de la viga localizado dentro
del alma. Las fuerzas introducidas al nudo deben basarse en la resistencia a
flexion de la viga considerando la contribucion al momento negativo del refuerzo
efectivo de la losa (losa en traccién). Se debe considerar que el refuerzo de la
losa actiia como el refuerzo en traccion de la viga con una deformacion unitaria
igual a la ocurrida en el alma a la altura del acero de refuerzo de la losa. Solo
el refuerzo de la losa continuo o anclado debe considerarse que contribuye a la

resistencia a flexion de la viga.

Se debera usar la seccion 8.10.2 de ACI 318-02 para vigas con losas a
ambos lados. La Seccion 8.10.3 se debe usar para vigas con losa en solo un
lado. EIl ancho efectivo de la losa no debe ser tomado menos a 2by,, donde bb

es el ancho del alma de la viga.

4.4.1 La resistencia a flexion de los miembros en la conexién debe incluir

la participacion de la losa tal como se define en la Seccién 3.3%.

Tal y como lo mencionan las anteriores secciones de ACI 352-02, la losa
debe considerarse en la resistencia de los miembros que llegan al nudo debido
a que la contribucion de un patin efectivo provisto por la losa monolitica con la
viga, inicialmente rectangular, hace que la viga realmente trabaje como viga T la
cual como se sabe, es mucho mas ddactii que una viga rectangular
esencialmente por la existencia del mismo patin de compresion (cuando los

momentos imponen compresion sobre el patin) y es mucho mas resistente

% ACI, Comité 352RS-02. p. 7,20.
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(cuando los momentos imponen tension sobre el patin) debido a un mayor

contenido de refuerzo.

Como se expreso en el primer capitulo, esto retrasa el ingreso del refuerzo
a la zona de fluencia y, aunque permite mayores deformaciones previas a este
punto, las mismas pueden superar los limites admisibles para la integridad
estructural. La razén de considerar este comportamiento en el disefio de los
nudos es que el esfuerzo cortante inducido en el nudo por las barras de
refuerzo de la viga estara en funcion del esfuerzo al que estas se encuentren

trabajando y no necesariamente sera la resistencia de fluencia.

En este estudio no se considerara la contribucion de la losa ya que el
principal efecto buscado es el ingreso del refuerzo de las vigas a la zona de
fluencia en el rostro del nudo para establecer si la medida de proteccion
buscada es lo suficientemente eficiente como para mantener la fluencia del
refuerzo fuera de la zona del nudo y de esta forma mantener la integridad del
nudo al no permitir el agrietamiento producido en el concreto por la fluencia del

acero.

Adicionalmente considerando las limitantes que se tienen en cuanto a la
capacidad del equipo con el que se cuenta en el laboratorio en el cual se
proyecta la realizacion de los ensayos, se hace necesario de acé en adelante,
anicamente para motivos de ensayo, considerar al nudo como un nudo exterior,
es decir, confinado por dos caras opuestas. Habiendo establecido la anterior
excepcion, se disefiara el nudo 18 en cumplimiento de los parametros y
consideraciones de ACI 352-02.
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Figura 57. Cuerpo libre de nudo 18
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Fuente: elaboracion propia.

Los cortantes en las vigas y los momentos en la figura 57, corresponden al
analisis por cortante que se efectio con el fin de determinar el refuerzo
transversal en las vigas Ny O. Los extremos del diagrama de cuerpo libre
corresponden a las articulaciones supuestas en las columnas a 0,50 de la altura
de piso. Efectuando un andlisis de equilibrio de fuerzas respecto el eje de la
columna y en la parte inferior del diagrama de cuerpo libre se tiene que V¢o =
35,82 ton. De acuerdo con ACI 352-02 la seccion critica para evaluar el
cortante en el nudo corresponde a aquella situada a la mitad de su altura,

asumiendo una resistencia de 1,25f,.

As y A’s corresponden a las areas de acero de refuerzo en las camas
superiores de las vigas a ambos extremos del nudo. Del equilibrio del nudo se
obtiene un Vngo = 130,71 ton como cortante actuante. Para verificar la
capacidad a cortante del nudo se hace referencia a las ecuaciones 4.6 y 4.7 de
ACI 352-02 (MPa).
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Figura 58. Esfuerzos cortantes en nudo
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Fuente: elaboracion propia.
OV,2V, (Ec. 3-34)
V,=0.083y f.bjh, (Ec. 3-35)

Donde:
Y: para este caso en patrticular y de la tabla V, le corresponde un valor
de 15
bj y hc: corresponden a las dimensiones del nudo o en otras palabras

representan el area efectiva del nudo

Utilizando las ecuaciones anteriores con los valores correspondientes, se
llega a obtener una resistencia ultima a cortante en el nudo de 140,56 toneladas
gue es suficiente para resistir el cortante ultimo que actda en el nudo. Sin
embargo, debido a que este nudo se considera como de borde, no es posible
hacer reducciones de refuerzo transversal segun ACI 352-02 por lo que el
refuerzo transversal de la columna contintda ininterrumpido a través del nudo
otorgandole wuna capacidad total a cortante de 188,41 toneladas

aproximadamente el 40 por ciento mayor al actuante.
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Respecto de los dafios ocasionados por el deslizamiento de las barras de
refuerzo de las vigas que atraviesan el nudo o que se anclan a él, ACI 318-08
comenta en R21.7.2.3 lo siguiente,

Investigaciones han mostrado que las barras rectas en vigas pueden
deslizar dentro del nudo viga-columna durante una secuencia de inversiones de
momento de gran magnitud. Los esfuerzos de adherencia en estas barras
rectas pueden ser muy altos. Para reducir sustancialmente el deslizamiento
durante la formacion de articulaciones en las vigas adyacentes, es necesario
tener una relacion entre el diametro de la barra y la dimensién de la columna de
aproximadamente 1/32, lo que conduciria a nudos muy grandes. Con base en
una revision de los ensayos disponibles, se han elegido limites de 1/20 de la
dimension de la seccion de la columna en la direccion de la carga como tamafio

maximo de las barras en vigas de concreto de peso normal.*

El comité ACI 352-02 va un poco mas lejos y en la seccién 4.5.5
proporciona dos expresiones con el fin de reducir el potencial deslizamiento de
las barras dentro del nudo tanto para las barras de las vigas como para las
barras de la columna que atraviesan el nudo, sin embargo, la relacion de 20

permanece. El comentario de ACI 352-02 expresa:

Es probable que ocurra deslizamiento de la barra dentro del nudo con la
longitud 20¢pb. Esto reduce considerablemente la rigidez y capacidad de
disipacion de energia de la region de la conexion. Son deseables mayores
longitudes de desarrollo, particularmente cuando estan combinadas con
esfuerzos cortantes grandes y relaciones bajas de resistencia a la flexiéon entre
columnas y vigas. Ensayos de conexiones a media escala indican que los

nudos con longitudes de anclaje entre 24 y 28 diametros de la barra se

*L ACI. Comité 318-08. p. 359.
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comportan mejor que aquellos con 16 a 20 diametros de barra.* Estas

expresiones se escriben aqui para kilogramo por centimetro cuadrado.

h f
coumna) __ >20 Y220 (Ec. 3-36)
mb(barras de vigas) 4200
hoig) 500 % _>00 (Ec. 3-37)
M b(barras de columna) 4200

Para este caso, fy es 2 800 kilogramo por centimetro cuadrado por lo que
definitivamente las relaciones deben ser mayores que 20. Para la ecuacion 3-36

una relacion de 24,5 y para la ecuacion 3-37 de 26,25.

3.4. Nudo rectangular caso 2

Como se menciono al inicio de este capitulo la referencia bibliografica 11,
sugiere medidas para la proteccion de los nudos a través de cartelas o de lo
gue en la referencia se denominan como corbatas. Ambas gobernadas por
criterios semejantes, siendo las cartelas como las del tipo expuesto en el
capitulo anterior (aumento de peralte en los extremos), mientras que las
corbatas consisten en refuerzo colocado en el extremo de la viga y que
atraviesa el nudo (o se ancla en él), de acuerdo al tipo de nudo, con el fin de
aumentar la resistencia a flexiéon en el extremo de la viga y en cercanias del
rostro de la columna con el propdsito de desplazar la articulacion plastica de la
viga a una distancia igual a la altura de la viga o 50 centimetros, la que resulte

menaor.

Esto se logra agregando, por facilidad constructiva un maximo de 2 barras

gue cumplan con el siguiente criterio:

*2 ACI. Comité 352-02. p. 26.
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> (Ec. 3-38)

Donde:

Ac: diferencia entre el area de acero de refuerzo provisto en el rostro de

la columna y el area de acero de refuerzo provisto en la seccion critica.

AAs: diferencia entre el area de acero de refuerzo requerido en el rostro
de la columna de acuerdo a un analisis estructural, y el area de acero de
refuerzo requerido en la seccion critica obtenido también a través de un

analisis estructural.

Sin embargo, en este caso con una viga de 75 centimetros de alto, se
tiene que segun los criterios de esta propuesta, la seccion critica debe ubicarse
a 50 centimetros del rostro de la columna, lo que evidentemente, con referencia
a las hojas de detallado de los elementos, resulta Ac = 0 ya que las tensiones
se extienden una longitud muy superior a esta dimensién. Por tal razén se

descarta la posibilidad de la posible aplicacion al marco de este estudio.

Por otro lado, las Normas Técnicas Complementarias NTC-2004 del
Distrito Federal de México, presentadas en la parte final del segundo capitulo,
presentan una propuesta muy similar a la anterior y que también busca
desplazar la articulacion plastica mas alla del rostro de la columna. Segun la
seccion 7.5.1 de estas recomendaciones, son aplicables solamente si el claro
de cortante es al menos 3 veces el peralte efectivo. Para el acero a tension, el
peralte efectivo es de aproximadamente 66 centimetros con lo que el claro de

cortante resulta de aproximadamente 2 metros.

De las figuras 47 a 50, los diagramas de momento para diversas

combinaciones muestran que cuando no actla carga sismica, el punto de
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inflexion se encuentra aproximadamente a 2 metros de distancia desde el eje
de la columna y se aleja tanto como 3 a 3,5 metros del mismo eje en caso de
que el sismo se considere en la combinacion. Sin embargo, ya que debe
utilizarse la combinacion con carga sismica que produzca el mayor momento
sobre la viga, se tiene que el punto de inflexion se ubica a 3 metros de distancia
del eje de la columna de acuerdo a la direcciéon del sismo, por lo que en
conclusion, las disposiciones de 7,5 son aplicables.

Considerando a la viga como doblemente reforzada debido a que aun
cuando se disefia como simplemente reforzada se comporta como doblemente
reforzada por la existencia de refuerzo en ambos extremos de la altura de la
viga, se tiene una profundidad del eje neutro de 22,74 centimetros a partir de la
fibora extrema a compresion con todas las barras fluyendo. Suponiendo
sumatoria de momentos respecto el centroide del refuerzo a tension, se alcanza
una capacidad a momento de 130 toneladas por metro. De esta forma la viga
resiste, con las cuantias de acero en el rostro de la columna del nudo 18, un
momento de 130 toneladas por metro equivalente a 2,55 veces el momento de

disefio cumpliendo asi, 7.5.2(b).

El refuerzo adicional segun 7.5.2: con As a tension de 34,75 centimetros
cuadrados el 35 por ciento resulta igual a 12,16 centimetros cuadrados como
maximo para el refuerzo adicional. Utilizando 6#4 para reducir el
congestionamiento y por sentido practico ya que corresponde al didmetro de los
estribos de las columnas se obtiene un area de acero adicional de 7,60
centimetros cuadrados correspondiente a un 21,87 por ciento del As a tension.
La longitud de desarrollo segun la seccion 5.1 de NTC 2004 devuelve un valor
de 31 centimetros, no obstante, se indica en 7.5.2(b) que la longitud de

desarrollo no debe ser menor que 1,5 veces el peralte efectivo, que para este
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de 85 centimetros.

caso es 85 centimetros, se establece como longitud de desarrollo una longitud

Tabla XXIV. Diferencias entre NTC 2004 y [Ref. 11]
NTC 2004 REF.
El refuerzo adicional no | No se brinda un método del todo claro

necesariamente aumenta la resistencia
a flexién del elemento.

Las 4 barras intermedias incluso
brindan mayor estabilidad lateral a la
viga en toda su altura.

La condicién de que las barras sean del

para determinar el area de refuerzo
adicional, ademas ubicar el refuerzo
adicional en las camas extremas
modifica en una forma considerable el
comportamiento del elemento a flexién
en este punto.

Un nimero de dos barras Unicamente

no beneficia en mucho a la estabilidad
del elemento.

menor diametro posible y la ubicacion
intermedia de las mismas barras, no
promueve la situacién de saturacion de
refuerzo en las camas extremas del
elemento permitiendo con ello que el

El brazo de palanca resulta el mismo
que para el refuerzo normal de la viga

vaciado del concreto no se vea |lo que incluso puede provocar que el
interrumpido  en el ingreso del | refuerzo normal retarde su ingreso a la
elemento. zona de fluencia aumentando Ila

resistencia a flexibn de la viga
aumentando la transmision de cortante
dentro del nudo sin mencionar la
posibilidad de trasladar la articulacién
hacia la columna.

La ubicaciéon de las barras adicionales
no implica un aumento considerable en
la transmision de fuerzas cortantes
dentro del nudo.

Fuente: elaboracion propia.

3.5. Modelo de estudio para nudo octogonal

Existe una diversidad de posibilidades que podrian aplicarse en cuanto a
geometria se refiere, sin embargo, el estudio de este trabajo se enfoca en
elementos estructurales existentes para derivar de ellos la geometria necesaria
o cuando menos adecuada, para el desarrollo de este nudo propuesto. De
esta manera, y luego de evaluar las posibilidades, se ha reducido el universo de

posibilidades a cuatro configuraciones posibles, las cuales son:
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Ménsula: considerando las relaciones a/d y las alturas de los peraltes en

los extremos de la ménsula.

Considerando ACI 318-08 y ACI 352-02, un nudo se considera confinado
con una extensibn como minimo, de longitud igual a la altura del
elemento que se conecta a €l y, considerando que por la formacién de
articulaciones plasticas en el rostro de las columnas, las vigas ya no
proporcionan un adecuado confinamiento, se proponen las dimensiones

del nudo en funcion de las alturas de los elementos que conectan en él.

Utilizando la relacion 1/32 del diametro de la barra que atraviesa el nudo
sobre la dimension paralela del elemento correspondiente. Esta

consideracion se encuentra en ACI 318-08 capitulo 21.

Considerando las observaciones de Ismail y Jirsa contenidas en el texto
de Park y Paulay que describen la extension de la zona de fluencia una
longitud igual a 18 diametros de barra, desde la cara del nudo o donde

se genere la fluencia hacia el nacleo del nudo.

3.5.1. Ménsula

Derivando la geometria del nudo de la geometria de la ménsula y tomando

como referencia las dimensiones de los elementos que conectan en los nudos

rectangulares anteriores, se tiene un calculo iterativo hasta que no se modifique

la dimension base. Esto se logra manteniendo constante las proporciones

entre las dimensiones de la seccion y la longitud de los elementos viga y

columna, es decir, altura de viga como 8 por ciento de la longitud de la viga y

altura de columna como 20 por ciento de la altura de piso, que corresponden a

las proporciones de los elementos que conectan en nudos rectangulares.
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Figura 59. Geometria derivada de ménsula
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Fuente: elaboracion propia.

La forma del calculo es como sigue:
Long;=Long,-2hey ;.4 (Ec. 3-40)

Longo es constante y corresponde a la longitud inicial considerada en nudos
rectangulares.
Tabla XXV. Célculo de a.

Columna
Long. hcol

3,50 0,70
2,10 0,42
2,66 0,53
2,44 0,49
2,53 0,51
2,49 0,50
2,50 0,50

Fuente: elaboracién propia.
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Se aprecia que la altura de la columna no varia mas alld de 0,50 metros
gue corresponde a una reduccién del 28 por ciento de la dimensién de la
seccioén inicial. Ahora, debido a que esta suposicién se encuentra en funciéon
de la columna, es necesario aun determinar la reduccion en el elemento viga,
gue ahora, sera mas sencilla al haber obtenido el valor de a.. Este célculo se
efectia de manera similar al célculo de a. con la diferencia de que en lugar de
utilizar la longitud de la columna, se utiliza la longitud de la viga y con el valor de
a prefijado en el célculo previo.

Longuiga = 9,00 — 2(0,50) = 8,00 m
H.iga = 0,08(8,00) = 0,65 m aproximadamente

Logrando una reduccion en la altura de la viga del 13 por ciento y
permitiendo de esta forma, mantener un angulo de 45 grados en la ménsula
supuesta. Un chequeo adicional de acuerdo al capitulo 2 es el siguiente, h, >
0,50(a + hy).

Lnudo = h, + 2a = 0,65 + 2(0,50) = 1,65m
Hnudo= h¢ + 2a = 0,50 + 2(0,50) = 1,50m

Ademas, la longitud de la viga se reduce a 8,00 metros y la longitud de la
columna se reduce a 2,50 metros. EI volumen del nhudo con esta configuracion
es de 0,79 metros cubicos. El volumen de la conexion es de 3,37 metros

cubicos.
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3.5.2. Confinamiento

El proceso es similar, sin embargo, en este caso si se buscara en el
proceso iterativo una respuesta que cierre los ciclos de iteracién tanto en la

geometria de la columna como de la viga.

Figura 60. Geometria por confinamiento
b= hv T
Lnudo L
8 ‘ z
£
2
[} -]
©

/

he

Fuente: elaboracion propia.

Tabla XXVI. Célculodeayhb

Viga Columna
Long. hviga Long. hcol
9,00 0,70 3,50 0,70
7,60 0,60 2,10 0,42
7,80 0,60 2,66 0,53
7,80 0,60 2,44 0,49
7,80 0,60 2,53 0,51
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Continuacion de la tabla XXVI.

Viga Columna
Long. hviga Long. hcol
7,80 0,60 2,49 0,50
7,80 0,60 2,50 0,50

Fuente: elaboracion propia.

Con estos valores de a y b, se tiene una reduccion en la altura de la
columna del mismo orden que con la derivacion de la ménsula, y una reduccion

en la altura de viga del 14 por ciento.

Lnudo = hc + 2hv = 0,50 + 2(0,60) = 1,70m
Hnud0= hv + 2hc = 0,60 + 2(0,50) = 1,60m

La longitud de la viga se reduce a 7,80 metros y la longitud de la columna
se mantiene en 2.50 metros. El volumen del nudo es de 0,848 metros cubicos

y el volumen de la conexion de 3,22 metros cubicos.

3.5.3. ACI 318-08; capitulo 21

En este caso a diferencia de los dos anteriores, la geometria del nudo
requiere un conocimiento previo del tipo y configuracién del refuerzo provisto en
los elementos que conectan en él. En el caso particular de este estudio, los
diametros mayores tanto de viga como de columna son los mismos e iguales a
barras #9, lo que implica que tanto a como b tendran las mismas dimensiones y

gue el angulo de la diagonal del nudo sera de 45 grados.
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Asi entonces, se procede al calculo de a y b para este caso, recordando
que debe mantenerse una relacion 1/32 entre el diametro de la barra y la altura
del elemento paralelo a la barra del elemento bajo consideracion, es decir, tanto
Lnudo como Hnudo deben ser iguales a 32¢, donde el didmetro de barra

corresponde al elemento perpendicular a la dimensién considerada.

Lnudo = Hnudo = 320, = 91,5cm, y con las mismas dimensiones para

viga y columna obtenidas para nudos rectangulares, se tiene.

a= "ol =0 080, 10m (Ec. 3-41)

b==nuee =0, 105~0,10m (Ec. 3-42)

con lo que:
Lviga = 9,00 — 2(0,10) = 8,80m y una altura de viga de 0,70 metros
Leo. =3,50 —2(0,10) = 3,30m y una altura de columna de 0,65 metros

La segunda iteracion involucra las nuevas dimensiones de L y H de nudo.

Hnudo = hy + 22 =10,70 + 2(0,10) =0,90m
Lnudo = he +2b=0,65 + 2(0,10) = 0,85m

De esta forma se tiene que sustituyendo las relaciones de H y L de nudo
en las ecuaciones 3-41 y 3-42, el resultado sera siempre igual a la dimension a
y b, por lo que se puede suponer que el valor final tanto de a como de b
corresponde a 0,10 metros. La longitud de viga se reduce a 8,80 metros y la
longitud de columna a 3,30 metros con un volumen de nudo de 0,298 metros

cubicos y un volumen de conexién de 3,62 metros cubicos.
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3.5.4. Ismail y Jirsa

Considerando las observaciones de Ismail y Jirsa acerca de la extensién
de la zona de fluencia de alrededor de 14 a 18 didmetros de barra dentro del
nudo, y con el propésito de expulsar esta zona del nudo, se ubicara la longitud
de fluencia antes de cada rostro del nudo para evitar que ingrese a su nucleo.
Esto al igual que el caso anterior, implica un conocimiento previo del refuerzo

provisto a los elementos conectados al nudo.

Utilizando una relacion de 169, corresponde a 45 centimetros.

Hnugo = hy + 22 = 0,65 + 2(0,45) =155m
Lnudo = hc + 2b = 0,50 + 2(0,45) = 1,40 m

Lyga = 9,00 —2(0,45) = 8,10 m con una altura de viga de 0,65 metros

Heo = 3,5 -2(0,45) = 2,60 m con una altura de columna de 0,50 metros

Volumen de nudo de 0,706 metros cubicos y un volumen de conexion de
3,33 metros cubicos. En este caso al igual que en el anterior, debido a que los
diametros de barra utilizados en viga y columna son los mismos, también las

dimensiones a y b son de magnitud igual.

A manera de referencia se tiene que el volumen de los nudos
rectangulares es de 0,21 metros cubicos y que el volumen de la conexion es de

3,89 metros cubicos para este estudio en particular.
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Tabla XXVII. Resumen de nudos octaedros

Vol Vol
Base de L H .L L hv hc a b © nudo conex.
propuesta nudo | nudo | viga | columna (grados) md md
Ménsula 150 | 1,65 | 8,00 2,50 0,65 | 0,50 | 0,50|0,50| 45,00 0,790 3,37
Confinamiento | 1,70 1,6 7,80 2,50 0,60 | 0,50 |0,50|0,60| 39,81 0,848 3,22
ACI 318-08 0,85 | 0,90 | 8,80 3,30 0,70 | 0,65 | 0,10 |0,10| 45,00 0,298 3,62
Ismail y Jirsa 1,40 | 1,55 | 8,30 2,80 0,65 | 0,55 |0,45|0,45| 45,00 0,706 3,33
Fuente: elaboracion propia.
Con los datos anteriores, se tiene que:
o Las propuestas 2 y 4 representan las soluciones mas economicas en
cuanto al volumen del concreto.
. Las propuestas 1 y 2 pueden incluirse en la etapa del

predimensionamiento de una estructura debido a que sus
consideraciones son puramente geomeétricas y derivadas de la geometria
de los elementos que conectan, que bien se sabe, son sencillos de
predimensionar.

. Las propuestas 3 y 4 no presentaron variacion de a y b debido a que los
diametros de barras resultaron siendo los mismos en columnas y vigas,
sin embargo, podria ser posible que un cambio entre a y b para estos
casos pueda generar una variacion de volumenes de concreto. La
desventaja es que no se pueden predimensionar sino hasta después de
obtener un disefio previo del refuerzo de los elementos que se conectan

en el nudo.

Considerando ahora en minima porcion las cuestiones arquitectonicas, si
es que se permite este atrevimiento, se tiene que estos nudos octaedros

presentaran mayores ventajas ubicandolos en los marcos exteriores de la
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estructura debido a la interferencia que tales nudos puedan generar en el
interior de los ambientes donde se pudieran ubicar, no obstante, no se descarta
la posibilidad de que en el futuro se alcance una solucion practica para esta
dificultad presente y de esta forma diversificar el uso de este tipo de nudos.

En consideracién de su uso en los marcos exteriores, se tiene que la
reduccion de area de iluminacion por aro cerrado de la estructura es del 2 por
ciento para la propuesta 2 y de 1,27 por ciento para la propuesta 4. No es que
se estime bajo el porcentaje de reduccion de area, pero las mejoras

estructurales que se estiman, se plantean como una ventaja a considerar.

° Verificando adherencia

Para este caso las expresiones de las ecuaciones 3-36 y 3-37 se

modifican como sigue:

L f,
(wd) __ >202X->20 (Ec. 3-43)
rIb(barras de vigas) 4200
H(nudo) fy
>20——>20 (Ec. 3-44)
mb(barras de columna) 4200

Y ya que la razén fy/4200 es menor que 1, se tiene que cumplir que
cualquiera de las relaciones anteriores sea mayor que 30. Todo lo antes
expuesto concluye con que la propuesta 2 ademas de ser la propuesta menos
pesada también es la que provee una proteccién del orden de 3 veces la
requerida, sin mencionar que las nuevas solicitudes sobre el elemento seran
menores que las existentes en un nudo rectangular justo en la cara del nudo lo
gue permite inferir que la proteccion efectiva es del orden del 300 por ciento
como minimo, lo que satisface el enfoque y el interés del presente trabajo, tabla
XXVIIl. Resta ahora determinar las ventajas de la geometria de este nudo a

través de un proceso analitico.
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Tabla XXVIII. Resumen de chequeos de adherencia

# Diametro
Lnudo | Relacion [Hnudo | Relacion
Propuesta (m)
1 0,028 1,5 53,57 1,65 58,93
2 0,028 1,7 60,71 1,6 57,14
3 0,028 0,85 30,36 0,9 32,14
4 0,028 1,4 50,00 1,55 55,36

Fuente: elaboracion propia.

3.55. Analisis estructural

Recordando al lector que lo que se determiné con anterioridad es la
geometria de un nudo y no las cartelas de una viga o una columna, se efectla
el andlisis estructural a través del mismo método de Kani con la modificacion de
gue, las longitudes libres ya no corresponden a las mismas que se utilizan en
un andlisis de estructuras con nudos rectangulares sino mas bien se reducen a
las longitudes libres a partir del rostro de los nudos octaedros como en la figura
61 y utilizando Unicamente la propuesta niumero 2 ya que fue la mejor propuesta

en vista de los puntos considerados con anterioridad.

Con el fin de determinar precisamente los efectos en las caras de los
nudos, se utilizaran para el analisis estructural, las dimensiones libres de los

elementos tanto vigas como columnas que corresponden a 7,30 metros y 1,90

metros respectivamente.
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Figura 61. Nudos octogonales en crujia cerrada
J ‘\ L 7.30
/' ‘\’I
= o
N /
0.50
28 K
- N
7 RN

Fuente: elaboracién propia, con programa Autocad 2013.

Tabla XXIX. Predimensionamiento a considerar en vigas
Vigas letras Vigas numeros
Primarias Primarias
Eje|Luzlibre Seccion Eje|Luzlibre Seccion

Altura | Base Altura|Base

4,31 0,50| 0,30 1 7,30 0,60| 0,40

B 4,31 0,50| 0,30 2 7,30 0,60| 0,40

SECUNDARIAS SECUNDARIAS
6| 0,40| 0,25 9,00 0,55| 0,30

Fuente: elaboracion propia.
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Tabla XXX.

Integracion de cargas verticales sobre el eje 4

VIGAS
ELEMENTO:
SECUNDARIAS
. Cmsin | Cvsin
_ Area Peralte/asec.
Eje Carga _ _ mayorar | mayorar
tributaria (m,m2)
(ton/m) | (ton/m)
Losa 9,00 0,09 0,32
Peso
Letra ) - 0,10 0,24
propio
Ocupacion 9,00 0,59
CM 0,56
Cv 0,59
ELEMENTO: VIGAS PRIMARIAS
i Cmsin | Cvsin
_ Area Peralte/asec,
Eje Carga _ _ mayorar | mayorar
tributaria (m,m2)
(ton/m) | (ton/m)
Losa 18,00 0,09 0,43
Peso
Numero _ - 0,24 0,58
propio
Ocupacion 18,00 0,78
CM 1,01
Cv 0,78

Fuente: elaboracion propia.
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Tabla XXXI.

Integracion de pesos por nivel

_ ) Altura Base | Longitud | Peso total
Nivel Elemento Cantidad
(m) (m) (m) (ton)
Losa 1 0,09 30,00 36,00 233,28
2 0,41 0,30 30,00 17,71
Vigas letras 3 0,41 0,30 30,00 26,57
- 4 0,31 0,25 30,00 22,32
0.
_ 2 0,51 0,40 36,00 35,25
Vigas
4 0,51 0,40 36,00 70,50
ndmeros
5 0,46 0,30 36,00 59,62
Columnas 30 0,50 0,40 1,75 25,20
Carga muerta total 490,45
Carga viva total 108,00
_ ) Altura Base| Longitud| Peso total
Nivel Elemento Cantidad
(m) (m) (m) (ton)
Losa 3 0,09 30,00 36,00 699,84
6 0,41 0,30 30,00 53,14
Vigas letras 9 0,41 0,30 30,00 79,70
12 0,31 0,25 30,00 66,96
4to. -
6 0,51 0,40 36,00 105,75
2do. |Vigas
12 0,51 0,40 36,00 211,51
ndmeros
15 0,46 0,30 36,00 178,85
Columnas 90 0,50 0,40 3,5 151,20
Ocupacion 1 263,60
Carga muerta total 1 546,95
Carga viva total 1 263,60
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Continuacion de la tabla XXXI.

Fuente: elaboracién propia.

202

) ) Longitud | Peso total
Nivel Elemento Cantidad | Altura (m) | Base (m)
(m) (ton)
Losa 1 0,09 30,00 36,00 233,28
2 0,41 0,30 30,00 17,71
Vigas letras 3 0,41 0,30 30,00 26,57
4 0,31 0,25 30,00 22,32
ler 2 0,51 0,40 36,00 35,25
Vigas nimeros 4 0,51 0,40 36,00 70,50
5 0,46 0,30 36,00 59,62
Columnas 30 0,50 0,40 7,75 111,60
Ocupacion 421,20
Carga muerta total 576,85
Carga viva total 421,20
Fuente: elaboracion propia.
Tabla XXXII. Cortante basal
Cortante basal UBC 1997
Parametros Ecuacion Vb
Ca 0,44
30,4 477,57
Cv 0,76
[ 1,00
30,5 338,31
R 8,50
T 0,49
30,6 126,53
Z 0,40
Nv 1,20
30,7 118,10
West, 2 614,25




Tabla XXXIII. Distribucion de fuerzas por nivel

) W nivel )

Vb Nivel H nivel (m) | W*H (ton-m) | Fx (ton)
(ton)
5 490,45 12,80 6 277,75 91,55
338,31

4 515,65 10,90 5 620,58 81,96
Ft 3 515,65 9,00 4 640,85 67,68
0 2 515,65 7,10 3661,11 53,39

1 576,85 5,20 2 999,62 43,74

TOTALW*H | 23 199,91

Fuente: elaboracion propia.

Tabla XXXIV. Fuerzas de piso sobre el eje 4

Fuerza eje
4

NIVEL

18,31

16,39

13,54

10,68

| N W b~ O

8,75

Fuente: elaboracion propia.
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Tabla XXXV.

Resumen de momentos de extremo, analisis estructural

por Método de Kani

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 9,86E-04 m3
Kc = 2,19E-03 m3
Cs Ccv CM Cs Ccv CM
Kcc = 8,01E-04 m3
DIRECCION
#nivee | #nubo bE MOMENTO " MOMENTO - MOMENTO - GIRO GIRO GIRO
MOMENTO (TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
M12 3,23 0,00 -3,78 0,0000 -4,48 0,0000 | 2,38E-04 -8,77E-04 | -1,56E-04
' M16 -3,21 -13,65 3,78 0,1597 4,48 0,1891 | 2,39E-04 | 1,49E-04 | 3,72E-04
M21 2,90 0,00 5,58 0,0000 6,62 0,0000 | 1,71E-04 9,97E-04 5,84E-04
2 M23 2,60 0,00 -5,28 0,0000 -6,26 0,0000 | 1,70E-04 -1,04E-03 | -4,43E-04
M27 -5,50 -13,65 -0,30 0,1597 -0,35 0,1891 | 1,71E-04 -9,91E-06 | -1,92E-05
M32 2,65 0,00 4,96 0,0000 5,88 0,0000 | 1,80E-04 1,01E-03 3,67E-04
5 3 M34 2,65 0,00 -5,04 0,0000 -5,97 0,0000 | 1,80E-04 -1,02E-03 | -3,86E-04
M38 -5,29 -13,65 0,08 0,1597 0,09 0,1891 | 1,80E-04 7,19E-06 1,38E-05
M43 2,60 0,00 5,20 0,0000 6,16 0,0000 | 1,70E-04 1,03E-03 4,24E-04
4 M45 2,89 0,00 -5,63 0,0000 -6,67 0,0000 | 1,70E-04 -1,00E-03 | -5,91E-04
M49 -5,50 -13,65 0,43 0,1597 0,51 0,1891 | 1,71E-04 2,28E-05 4,56E-05
M54 3,23 0,00 3,78 0,0000 4,48 0,0000 | 2,38E-04 8,80E-04 1,53E-04
° M510 -3,23 -13,65 -3,78 0,1597 -4,48 0,1891 | 2,38E-04 -1,34E-04 | -3,67E-04
M61 -0,73 -24,51 2,74 0,0562 3,25 0,0667 | 4,62E-04 5,58E-05 3,31E-04
6 M67 6,58 0,00 -4,63 0,0000 -5,48 0,0000 | 4,62E-04 -9,71E-04 | -3,14E-04
M611 -5,85 -24,51 1,89 0,0562 2,23 0,0667 | 4,64E-04 5,00E-05 2,13E-04
M76 6,23 0,00 5,29 0,0000 6,26 0,0000 | 3,92E-04 1,01E-03 4,70E-04
M72 -3,06 -24,51 -0,11 0,0562 -0,13 0,0667 | 3,91E-04 7,19E-06 -1,63E-05
! ! M78 5,88 0,00 -5,12 0,0000 -6,06 0,0000 | 3,92E-04 -1,02E-03 | -4,10E-04
M712 -9,05 -24,51 -0,06 0,0562 -0,07 0,0667 | 3,92E-04 1,09E-06 -5,80E-06
M87 5,89 0,00 5,04 0,0000 5,97 0,0000 | 3,94E-04 1,01E-03 3,92E-04
8 M83 -2,92 -24,51 0,08 0,0562 0,09 0,0667 | 3,93E-04 7,19E-06 1,01E-05
M89 5,89 0,00 -5,11 0,0000 -6,06 0,0000 | 3,94E-04 -1,02E-03 | -4,10E-04
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Continuacion de la tabla XXXV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 9,86E-04 m3
Kc = 2,19E-03 m3
Cs Ccv CM Cs Ccv CM
Kce = 8,01E-04 m3
DIRECCION
#rver | #nupo oE MOMENTO " MOMENTO " MOMENTO W GIRO GIRO GIRO
MOMENTO (TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
8 M813 -8,86 -24,51 0,00 0,0562 -0,01 0,0667 | 3,94E-04 1,09E-06 2,00E-06
M98 5,88 0,00 5,05 0,0000 5,98 0,0000 | 3,92E-04 1,01E-03 3,94E-04
M94 -3,06 -24,51 0,26 0,0562 0,31 0,0667 | 3,91E-04 7,49E-06 3,59E-05
9
M910 6,23 0,00 -5,37 0,0000 -6,36 0,0000 | 3,92E-04 -1,03E-03 | -4,82E-04
4
M914 -9,05 -24,51 0,06 0,0562 0,08 0,0667 | 3,92E-04 1,09E-06 1,19E-05
M109 6,59 0,00 4,64 0,0000 5,50 0,0000 | 4,64E-04 9,77E-04 3,10E-04
10 M105 -0,73 -24,51 -2,93 0,0562 -3,47 0,0667 | 4,63E-04 -5,76E-05 | -3,41E-04
M1015 -5,85 -24,51 -1,71 0,0562 -2,02 0,0667 | 4,64E-04 -3,61E-05 | -1,96E-04
M116 -2,65 -35,99 2,17 0,0089 2,57 0,0106 | 7,52E-04 7,52E-05 2,21E-04
11 M1112 10,55 0,00 -4,39 0,0000 -5,20 0,0000 | 7,52E-04 -9,45E-04 | -2,69E-04
M1116 -7,90 -35,99 2,22 0,0089 2,63 0,0106 | 7,53E-04 7,20E-05 2,31E-04
M1211 9,83 0,00 5,38 0,0000 6,37 0,0000 | 6,08E-04 1,01E-03 5,03E-04
M127 -6,66 -35,99 -0,10 0,0089 -0,12 0,0106 | 6,07E-04 -2,51E-06 | -8,98E-06
12
M1213 9,17 0,00 -5,14 0,0000 -6,09 0,0000 | 6,07E-04 -1,02E-03 | -4,14E-04
M1217 -12,35 -35,99 -0,14 0,0089 -0,17 0,0106 | 6,08E-04 -5,43E-06 | -1,32E-05
M1312 9,24 0,00 5,05 0,0000 5,98 0,0000 | 6,21E-04 1,02E-03 3,92E-04
3 M138 -6,35 -35,99 0,02 0,0089 0,02 0,0106 | 6,20E-04 2,89E-06 1,22E-06
13
M1314 9,24 0,00 -5,06 0,0000 -6,00 0,0000 | 6,21E-04 -1,02E-03 | -3,96E-04
M1318 -12,13 -35,99 0,00 0,0089 0,00 0,0106 | 6,21E-04 2,68E-07 3,18E-07
M1413 9,17 0,00 5,12 0,0000 6,07 0,0000 | 6,07E-04 1,02E-03 4,10E-04
M149 -6,66 -35,99 0,14 0,0089 0,17 0,0106 | 6,07E-04 8,29E-06 1,29E-05
14
M1415 9,83 0,00 -5,39 0,0000 -6,39 0,0000 | 6,07E-04 -1,01E-03 | -5,06E-04
M1419 -12,35 -35,99 0,13 0,0089 0,15 0,0106 | 6,08E-04 5,37E-06 1,26E-05
M1514 10,56 0,00 4,38 0,0000 5,19 0,0000 | 7,53E-04 9,44E-04 2,66E-04
15
M1510 -2,65 -35,99 -2,16 0,0089 -2,56 0,0106 | 7,52E-04 -7,66E-05 | -2,14E-04
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Continuacion de la tabla XXXV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 9,86E-04 m3
Kc = 2,19E-03 m3
CSs Ccv CM Cs CVv CM
Kce = 8,01E-04 m3
DIRECCION
MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
#NIVEL | # NUDO DE M M Mm"
(TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
MOMENTO
3 15 M1520 -7,90 -35,99 -2,22 0,0089 -2,63 0,0106 | 7,53E-04 -7,17E-05 | -2,30E-04
M1611 -4,90 -55,26 2,05 0,0044 2,42 0,0052 | 1,02E-03 | 5,67E-05 | 2,24E-04
16 M1617 14,78 0,00 -4,53 0,0000 -5,37 0,0000 | 1,02E-03 -9,61E-04 | -2,94E-04
M1621 -9,89 -55,26 2,48 0,0044 2,94 0,0052 | 1,02E-03 5,56E-05 2,87E-04
M1716 14,23 0,00 5,34 0,0000 6,33 0,0000 | 9,13E-04 1,01E-03 4,86E-04
M1712 -8,97 -55,26 -0,09 0,0044 -0,11 0,0052 | 9,12E-04 -9,32E-07 | -1,15E-05
17
M1718 13,65 0,00 -5,10 0,0000 -6,04 0,0000 | 9,13E-04 -1,02E-03 | -4,05E-04
M1722 -18,90 -55,26 -0,15 0,0044 -0,18 0,0052 | 9,12E-04 -1,37E-06 | -1,96E-05
M1817 13,62 0,00 5,07 0,0000 6,01 0,0000 | 9,07E-04 1,02E-03 3,99E-04
M1813 -8,95 -55,26 0,00 0,0044 0,00 0,0052 | 9,07E-04 2,68E-07 1,57E-07
2 18
M1819 13,62 0,00 -5,07 0,0000 -6,01 0,0000 | 9,07E-04 -1,02E-03 | -3,99E-04
M1823 -18,29 -55,26 0,00 0,0044 0,00 0,0052 | 9,06E-04 1,32E-07 1,57E-07
M1918 13,65 0,00 5,09 0,0000 6,04 0,0000 | 9,13E-04 1,02E-03 4,05E-04
M1914 -8,97 -55,26 0,09 0,0044 0,11 0,0052 | 9,12E-04 1,77E-06 1,13E-05
19
M1920 14,23 0,00 -5,34 0,0000 -6,33 0,0000 | 9,13E-04 -1,01E-03 | -4,87E-04
M1924 -18,90 -55,26 0,16 0,0044 0,19 0,0052 | 9,12E-04 1,93E-06 2,09E-05
M2019 14,78 0,00 4,53 0,0000 5,36 0,0000 | 1,02E-03 9,61E-04 2,93E-04
20 M2015 -4,90 -55,26 -2,04 0,0044 -2,42 0,0052 | 1,02E-03 -5,55E-05 | -2,24E-04
M2025 -9,88 -55,26 -2,49 0,0044 -2,95 0,0052 | 1,02E-03 -5,60E-05 | -2,87E-04
M2116 1,38 -45,51 3,11 0,0008 3,68 0,0009 | 2,04E-03 1,12E-04 3,09E-04
21 M2122 27,60 0,00 -4,02 0,0000 -4,76 0,0000 | 2,04E-03 -9,05E-04 | -1,98E-04
M21E -28,98 -45,51 0,91 0,0008 1,08 0,0009 | 2,03E-03 1,13E-04 2,22E-04
1
M2221 24,66 0,00 5,53 0,0000 6,55 0,0000 | 1,45E-03 1,01E-03 5,56E-04
22 M2217 -12,94 -45,51 -0,25 0,0008 -0,30 0,0009 | 1,45E-03 -1,04E-05 | -2,34E-05
M2223 22,04 0,00 -5,19 0,0000 -6,15 0,0000 | 1,45E-03 -1,03E-03 | -4,24E-04
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Continuacion de la tabla XXXV.

Ec = 2,53E+09 Kg/m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kv = 9,86E-04 m3
Kc = 2,19E-03 m3
CSs Ccv CM Cs CVv CM
Kce = 8,01E-04 m3
DIRECCION
MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
#NIVEL | # NUDO DE M M M
(TON-M) (TON-M) (TON-M) (RAD) (RAD) (RAD)
MOMENTO
22 M22E -33,76 -45,51 -0,09 0,0008 -0,10 0,0009 | 1,45E-03 -1,14E-05 | -2,05E-05
M2322 22,37 0,00 5,02 0,0000 5,95 0,0000 | 1,51E-03 1,02E-03 3,84E-04
M2318 -11,53 -45,51 0,00 0,0008 0,00 0,0009 | 1,52E-03 1,32E-07 2,81E-08
23
M2324 22,37 0,00 -5,03 0,0000 -5,96 0,0000 | 1,51E-03 -1,02E-03 | -3,86E-04
M23E -33,22 -45,51 0,00 0,0008 0,00 0,0009 | 1,51E-03 6,50E-08 7,70E-08
M2423 22,04 0,00 5,19 0,0000 6,14 0,0000 | 1,45E-03 1,03E-03 4,22E-04
M2419 -12,94 -45,51 0,26 0,0008 0,31 0,0009 | 1,45E-03 1,09E-05 2,43E-05
24
M2425 24,66 0,00 -5,53 0,0000 -6,55 0,0000 | 1,45E-03 -1,01E-03 | -5,56E-04
1 M24E -33,76 -45,51 0,09 0,0008 0,10 0,0009 | 1,45E-03 1,16E-05 2,06E-05
M2524 27,60 0,00 4,01 0,0000 4,76 0,0000 | 2,04E-03 9,04E-04 1,98E-04
25 M2520 1,38 -45,51 -3,11 0,0008 -3,68 0,0009 | 2,04E-03 -1,12E-04 | -3,09E-04
M25E -28,97 -45,51 -0,91 0,0008 -1,08 0,0009 | 2,04E-03 -1,12E-04 | -2,22E-04
El ME121 -37,23 -45,51 0,45 0,0008 0,54 0,0009 | 2,46E-06 -7,56E-07 1,77E-04
E2 ME222 -39,63 -45,51 -0,04 0,0008 -0,05 0,0009 | 8,21E-07 8,86E-07 -1,63E-05
E3 ME323 -39,36 -45,51 0,00 0,0008 0,00 0,0009 | 8,21E-07 6,50E-08 7,70E-08
E4 ME424 -39,63 -45,51 0,04 0,0008 0,05 0,0009 | 8,21E-07 -7,56E-07 1,65E-05
E5 ME525 -37,23 -45,51 -0,45 0,0008 -0,54 0,0009 | 1,64E-06 8,86E-07 -1,77E-04

Fuente: elaboracion propia.
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Tabla XXXVI. Derivas de piso

DERIVA 1ER ORDEN DERIVA IBC 2003
M Aen A Segun Aen
NIVEL | RESULTANTE | K (m3) | Ec (Kg/m2)|H piso [A (cm)| proporcion IBC 2003 proporcién
(ton-m) aH piso (cm) a H piso
5 -13,30 2,19E-03 | 2,53E+09 1,90 0,08 0,04% 3,8 2%
4 -24,39 2,19E-03 | 2,53E+09 1,90 0,14 0,07% 3,8 2%
3 -35,97 2,19E-03 | 2,53E+09 1,90 0,21 0,11% 3,8 2%
2 -55,25 2,19E-03 | 2,53E+09 1,90 0,31 0,17% 3,8 2%
1 -45,51 8,01E-04 | 2,53E+09 5,20 1,94 0,37% 10,4 2%
DERIVA COMPLETA DE PISO A CUSPIDE 2,68 0,76% 25,6 10%

Fuente: elaboracion propia.

Figura 62. Diagramas de momento viga N, sismo positivo
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Fuente: elaboracién propia.
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Figura 63. Diagramas de momento viga O, sismo positivo
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Fuente: elaboracion propia.
Figura 64. Diagramas de momento viga N, sismo negativo
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Fuente: elaboracion propia.
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Figura 65. Diagramas de momento viga O, sismo negativo

45

35

N \\ / :
SNANSN
59 1 11 \a&\&\ 1 /ﬂ/

N

MOMENTO (TON-M)
u
/ /

N\

-15

Y

(C.9-1) (C.9-2) (C.9-3) —(C.9-4) —(C.9-5) —(C.9-6) —— Mpr

~

-25

Fuente: elaboracién propia.

3.5.6. Disefo por flexion de vigas Ny O

El disefio por flexion toma los datos obtenidos en el analisis practicado a la
estructura en la seccion anterior, considerando 24 estados de carga en el marco
del eje 4 de la estructura propuesta y considerando la inclusién de los nudos
octaedros en su areglo. Las combinaciones de carga se resumien en las figuras
62 a 65.
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Tabla XXXVII. Datos para armados de vigas

f'c 280,00 | kg/cm2
fy | 2 800,00 | kg/cm2
Ec|2,53E+05 | kg/cm?2
Es|2,00E+06 | kg/cm2| ACI 318-08;8.5.2

0] 0,90
d 0,55| cm
B 0,85 ACI 318-08; R10.2.7

Fuente: elaboracion propia.

M=ppf,bd® 1- 1"72. (Ec. 3-10, Repetida)

M=304,92E6p 1-5,88p (Ec. 3-45)

Para los valores de la tabla XXXVII, la ecuacion 3-10, devuelve la
ecuacion 3-45. Para la cuantia minima, se obtiene un momento de 14,90
toneladas por metro, el cual cubre los momentos positivos al centro del claro
mas no asi los momentos positivos en los extremos de la viga por lo que se

requiere refuerzo adicional en los extremos.

-1,9929E9p2+338,8E60- M; =0 (Ec. 3-46)

De la ecuacion 3-46 se obtiene que para un valor de 27,9 toneladas por
metro se requiere una cuantia de refuerzo de 9,71 E-3 y, debido a que la
cuantia maxima involucra las propiedades geométricas del elemento a través
de valores de deformacion supuestas y prefijadas, el valor de cuantia maxima
no sufre cambio considerable en estos dos casos estudiados. En la tabla

XXXVIIl, se resumen las cuantias calculadas para estas vigas, asi como la
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cuantia real que se otorga a los elementos en virtud de los diAmetros de barras

comercialmente existentes.

Tabla XXXVIII. Armados y cuantias
As tedrico As real Deformacion unitaria
Cuantia | As (cm2) | Armado | As (cm2) | Cuantia
9,71E-3 23,30 4#9 25,65 | 10,69E-3 17,28E-3
5,04E-3 12,10 2#9 12,82 | 5,83E-3 34,18E-3

Fuente: elaboracion propia.

El ajuste debido al armado preliminar se sustenta en los datos de la
siguiente tabla XXXIX obtenidos de la ecuacion 3-45 modificada para el nuevo

valor de peralte.

M =261,36E6p 1-5,88p (Ec. 3-45 modificada)

Tabla XXXIX.  Chequeo de armados
As teorico As real Mresistente Def.
Cuantia | As (cm2) | Armado | As (cm2) | Cuantia (ton-m) Unitaria
9,71E-3 23,30 4#9 25,65 | 12,59E-3 30,47 | 14,22E-3
5,04E-3 12,10 2#9 12,82 | 5,83E-3 14,91 | 34,18E-3

Fuente: elaboracion propia.

Se verifica que la distribucion de armados es efectiva para cubrir los
momentos exigidos por efecto de las cargas consideradas y que ademas se
cumplen los requisitos de ACI 318-08 establecidos para el armado de vigas.
Enseguida se resumen los valores de los momentos maximos probables para

las cuantias obtenidas en los calculos previos utilizando la ecuacién 3-18 y las
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modificaciones de acuerdo al momento maximo probable que se esté

calculando obteniendo las siguientes ecuaciones.
M, =363E6p 1-5,88p (Ec. 3-47)
M;r=423,5E6p 1-5,88p (Ec. 3-48)

Los resultados obtenidos para una cuantia de 12,59E-3 un M. de 42,30
tonelada por metro y para una cuantia de 5,83E-3 un M,,. de 23,84 tonelada por

metro.
3.5.7. Disefio por cortante

Habiendo indicado ya en el disefio por cortante para la estructura con
nudos rectangulares, la consideracion de 2 enfoques para el calculo del
cortante, y habiendo elegido el enfoque de Park y Paulay para desarrollar el
mencionado disefio, no es conveniente, ya que se busca comparar el
comportamiento de las dos estructuras, cambiar de enfoque en el disefio de

estos elementos, por lo que, el enfoque de Park y Paulay se mantiene.

Aa= 2,45
Weis = 0,75(1,40%1,01 + 1,70%0,78)(2,45) = 5,03 ton/m
Wpun, = 0,75(1,40%1,68 + 1,70%1,77)(2,45) = 9,85 ton

Debido a la simetria que este caso en particular presenta, puede
estimarse permisible disefiar por cortante para una sola direccibn de sismo
puesto que el sismo actuando direccion positiva como negativa produce el
mismo efecto en relacion a los momentos. Siendo de esta forma, y con el auxilio

de la figura 52, se obtiene un V; de — 14,22 toneladas y un V, de 32,34
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toneladas. Con la ecuacion 3-22 se obtiene un valor de cortante resistido por
el concreto de 18,06 ton el cual es aproximadamente igual al 56 por ciento del

cortante inducido por el sismo.

Vs = 32,34 — 18,06 = 14,28 ton

El esfuerzo sobre el refuerzo transversal:

14280
40*55

Ve= =6,50 kg/cm?

Utilizando los mismos valores y suposiciones que en el primer caso de
disefio de vigas y utilizando la ecuacion 3-23 se obtiene un espaciamiento de
estribos de 11,5 centimetros, que por temas constructivos se fija en 10
centimetros y segun ACI 318-08 con una longitud de confinamiento de 1,20

metros a cada extremo de la viga.

Tabla XL.  Espaciamiento de estribos

S1 13,75cm d/4
S2 22,88 cm 86b
S3 22,85cm | 24 Be
S4 30,48 cm 127
Calculado | 10,00 cm

Fuente: elaboracion propia.

Se establece entonces un espaciamiento de estribos de 10 centimetros
dentro de la longitud de confinamiento y el resto del elemento se refuerza de
manera similar a la practicada con los nudos rectangulares. Para el corte de

bastones, debido a que se tienen 4#9 en la cama superior, se hard un anico
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corte de 2#9. Con el mencionado corte se tiene un area de acero retirada de
12,83 centimetros cuadrados, lo que implica que el momento resistente de la
viga a partir del punto de corte de los bastones es de 15,84 toneladas por metro
gue aun es superior a lo requerido por momento positivo. Evidentemente a la
longitud del baston siempre hay que agregar la longitud de desarrollo y
recomendablemente una longitud igual al peralte del elemento, para transmision

de cortante en la grieta.

3.5.8. Diseno de columnas

El proceso de calculo y disefio para estas columnas es el mismo descrito
con anterioridad para el caso de nudos rectangulares, por lo que ya no se
incluiran todos los detalles sino solamente aquello que permita la determinacion

final del armado de las columnas.

Con base en las cuantias de las vigas N y O se obtiene a través del
enfoque del par interno, un valor de k de 0,3359, una profundidad del eje neutro
de 18,47 centimetros y ya que todas las barras se encuentran en un régimen de
deformacion superior al de fluencia, se concluye con la seccion transformada de
la figura 66, con una inercia de 314,4E3 centimetros a la cuarta potencia y un

producto Ecl, de 7,95E6 kilogramos por metro cuadrado.

En el caso de las columnas, con una seccion preliminar de 0,50x0,40
metros y de la integracion de los pesos por nivel, se obtiene una carga ultima
sobre la columna de 187,31 toneladas, un momento de inercia de 4,16E-3
metros a la cuarta potencia y una relacion Bgns de 0,5687 con un armado de 6#9

se alcanza un producto Ecl. de 3,22E6 kilogramo por metro cuadrado.
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Con los datos anteriores de vigas y columnas se obtienen los factores y,y
Wp de 1,556 y 1,062 respectivamente con un g, de 1,309 con lo que el factor K
resulta de 1,42. Con un radio de giro de 0,1443 metro y una longitud efectiva
de 1,90 metros se clasifica a la columna como columna corta con una relacion
kl,/r de 18,697 por lo que los efectos de esbeltez pueden ser ignorados segun
ACI 318-08; R10.10.1 con la posibilidad de disefar los elementos sometidos a

compresiéon basandose en las fuerzas determinadas por un analisis de primer

orden.
Figura 66. Seccion transformada agrietada de vigas Ny O
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Fuente: elaboracion propia.

Utilizando las combinaciones del apéndice C de ACI 318-08 se obtienen
los momentos maximos en el nudo 18 y el nudo 23 de 30,35 toneladas por
metro y 21,95 toneladas por metro respectivamente, los que deberan ser
evaluados en el diagrama de interaccién conjuntamente con la carga axial de

187,31 toneladas obtenida también de la integracion de cargas.
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Debido a que la curva de interaccién para una columna de 0,50 de lado y
con un armado de 6 # 9 se presenta en la figura 55 se incluira Gnicamente la
curva final que, para el caso de la columna en consideracion corresponda a la
solucién de geometria y armado necesario para resistir los efectos del sistema
de cargas. Dicha solucion resulta en una columna de 0,40 x 0,60 de seccién
con un armado de 10 # 9 correspondiente a una cuantia de 2,67 por ciento, que
resulta ser menor a la cuantia obtenida en la columna para el caso de nudos
rectangulares.

Figura 67. Diagrama interacciéon cuantia 2,67 %
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Fuente: elaboracién propia.

La columna asi reforzada tendra capacidad para soportar las 187,31
toneladas procedentes de la integracion de cargas, los 23,78 toneladas por
metro estimado a partir de las vigas y cumpliendo el requisito del capitulo 21 y

el momento obtenido de analisis de 30,35 toneladas por metro.
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El Mpr para esta columna tiene un valor de 42,42 toneladas por metro,
para un rango de cargas de 103 a 225 toneladas para un correspondiente valor
de c del 26 al 51 por ciento del valor de la altura de la columna. Con estos datos
es posible determinar el refuerzo transversal de la columna tal y como se

efectud en el primer caso con los nudos rectangulares.

A partir de la ecuacion 3-31 se obtiene el valor de cortante actuante en la
columna de 44,65 toneladas. Con un peralte aproximado de 50 centimetros se
obtiene un aporte del concreto para resistir el cortante de 17,75 toneladas que
representa el 40 por ciento del cortante actuante, por lo que es necesario
verificar el esfuerzo compresivo en el concreto para una carga axial de 187,31
toneladas y seccion de columna de 0,40 x 0,60 metros, resultando un esfuerzo
compresivo de aproximadamente 20 por ciento de la resistencia a la
compresion del concreto, por lo que puede considerarse la contribucion del
concreto con el cuidado de no proporcionar un pobre refuerzo debido a la

magnitud del cortante actuante y considerando la vulnerabilidad del concreto.

Colocando la misma configuracion utilizada en la resolucion de la primer
columna, se obtiene para este caso una capacidad de desarrollar en el refuerzo
transversal hasta 39 toneladas que representa el 86 por ciento del cortante
actuante, con lo que el concreto se aliviaria en gran proporciéon en lo
relacionado al esfuerzo cortante contribuyendo Unicamente con el 33 por ciento

de su capacidad.

De las ecuaciones 3-32 y 3-33 se obtienen areas de 4,24 centimetros
cuadrados y 2,88 centimetros cuadrados, mientras que con el acero provisto se
alcanza a cubrir Gnicamente un area de 3,8 centimetros cuadrados, sin
embargo, como se puede apreciar en la hoja de detalles de columna, esta area

se distribuye Unicamente en dos tercios de la seccion transversal de la columna
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con un dultimo tercio conteniendo 6,3 centimetros cuadrados por lo que
asumiendo una redistribucién de los esfuerzos internos se tiene un promedio de
4,63 centimetros cuadrados, cubriendo el requisito mayor de 4,24 centimetros

cuadrados.

3.6. Nudo octogonal

Noétese de la figura 68 que la longitud entre puntos de inflexién supuestos
para columnas continda inalterable, esto debido al hecho de que la edificacion
continta siendo de la misma altura, mientras que la columna se modifica debido
a la introduccion del nuevo tipo de nudo reduciendo su altura util. Efectuando
un analisis de equilibrio de fuerzas se obtiene un V. = 30,87 ton, que
juntamente con el armado de la viga y con las suposiciones presentadas en el

caso del nudo rectangular y la figura 57, se resumen en un V4o = 103,80 ton.

Figura 68. Nudo octogonal
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Fuente: elaboracién propia.
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Notese de la figura 68 que la longitud entre puntos de inflexién supuestos
para columnas continda inalterable, esto debido al hecho de que la edificacion
contindia siendo de la misma altura, mientras que la columna se modifica debido

a la introduccion del nuevo tipo de nudo reduciendo su altura util.

Efectuando un analisis de equilibrio de fuerzas se obtiene un V¢, = 30,87
toneladas, que juntamente con el armado de la viga y con las suposiciones
presentadas en el caso del nudo rectangular y la figura 57, se resumen en un
Vnudo = 103,80 toneladas. La capacidad de resistencia a cortante del nudo en
base a las ecuaciones 3-34 y 3-35 es de 481,90 toneladas siendo muy superior
a la requerida. EI ACI 352-02 indica que en ningin momento debe tomarse el
area del nudo mayor al area de la seccion transversal de la columna, sin
embargo, el marco que abarca el estudio de ACI 352-02 son configuraciones
regulares y estimando la Unica aplicacion a nudos rectangulares mientras que,

este estudio se extiende hacia una nueva aplicacion.

Figura 69. Area de nudo octogonal

Nt

Fuente: elaboracién propia.

Previo a determinar la solucién al armado de este nudo se deben
considerar algunas cuestiones en relacion a su forma de trabajo y posibles tipos

de fallas. Siguiendo la suposicién de Tepfers acerca de la transferencia de los
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esfuerzos por adherencia entre en concreto y el acero, los esfuerzos diagonales
se superponen en el sector de la cuiia del nudo, lo que induce una expulsion de
la misma cufia. La figura 70 muestra esta superposicion de fuerzas y la posible
zona de falla; en cuanto a la variaciéon de los esfuerzos de adherencia, se

resolvera posteriormente.

Figura 70. Estado de esfuerzos para momentos que tienden a abrir el
nudo
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Fuente: elaboracion propia.

En el caso de momentos que tienden a cerrar el nudo, las componentes
de adherencia se superponen formando pequefios puntales de concreto a
compresion que en algin momento, debido a la carga compresiva transmitida
llegaran a expandirse por el centro debido al efecto Poisson y al acortamiento
de las fibras, dando paso a puntales de botella e induciendo una falla en un
plano paralelo al angulo de la cufia. EIl agrietamiento por compresion mas la
tensidén secundaria inducida empujard una porcion de la cufia expulsandola del

nudo. En los puntos Ay B también se producira un aplastamiento del concreto.

Adicionalmente, si el concreto en la cufia es lo suficientemente resistente,

se producira un efecto de pandeo hacia los bordes laterales del nudo con
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posibilidad de un desprendimiento de recubrimiento. De producirse la falla de
compresion cortante, esta se producird en cercanias del borde de la cufia
debido a que los puntales en este punto son mas esbeltos, se encuentran
sometidos a mayores esfuerzos compresivos y no se encuentran confinados por
otro puntal adyacente como es el caso de los puntales en cercanias del punto

C. Lasfiguras 71y 72 se presentan para ilustrar el fenbmeno antes descrito.

Figura 71. Formacién de puntales de compresion
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Fuente: elaboracion propia.
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Figura 72. Agrietamiento y falla de puntales
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Fuente: elaboracion propia.

o Comportamiento de los esfuerzos de adherencia dentro del nudo

octogonal

En la siguiente demostracion se utilizan las vigas como ejemplo pero de
igual forma es aplicable al caso de las columnas. Recordando que los
esfuerzos normales en una viga homogénea pueden expresarse a través de
o = Mc [, se tiene para el esfuerzo normal sobre las barras de refuerzo en vigas
gue tanto | como c, permaneceran constantes idealmente debido a que se
requiere que jd también permanezca constante con tal que efectivamente

existan esfuerzos de adherencia.
Ahora, considerando la seccion en el punto A justo antes de que exista

deformacion considerable en sus fibras y esto implique que ¢ # 0 (curvatura

diferente de cero), se produce el siguiente fenébmeno:

o=— (Ec. 3-49)



Donde:

M: permanece constante y correspondiendo al valor maximo obtenido en
el rostro del nudo.

C: permanece constante para efectos de adherencia y corresponde a la
longitud desde el eje neutro geométrico de la seccion y el centroide de
las barras a tension.

La inercia dentro del nudo varia de acuerdo al cubo de la hnygo.

Lo anterior indica que el esfuerzo varia con el cubo de la altura del nudo

de la siguiente forma:

_ 12Mc

3 (Ec. 3-50)
behhudo

Utilizando ademas conceptos de mecanica de materiales, se obtiene la
fuerza en las barras para una barra de diametro equivalente e introduciendo el

factor m como la tangente del angulo de la cuiia respecto de la horizontal.

F= 3Mc @2,
be hy+2mx 3

(Ec. 3-51)
Segun la ecuaciéon 2-1 se pueden expresar los esfuerzos de adherencia

para un diametro equivalente de la siguiente forma:

3McPeq
be hy+2mx 3

(Ec. 3-52)

Suponiendo ademas por simplicidad, que los momentos en los cuatro
extremos del nudo son de la misma magnitud y que los ejes neutros de las
vigas como de las columnas coinciden con el eje geométrico de su seccion, se

tiene una variacion lineal entre los esfuerzos de dos caras opuestas del nudo.
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Figura 73. Variacion de la fuerza en el acero dentro del nudo
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Fuente: elaboracion propia.

Utilizando la ecuacion 3-52 y la figura 73, se puede graficar la variacion de
los esfuerzos de adherencia dentro del nudo tal y como lo muestra la figura 74.

Figura 74. Comparacion de la variacion en los esfuerzos de adherencia

para nudos octogonal y rectangular

Fuente: elaboracion propia.

Como se aclaré con anterioridad, esta deduccién aplica también para
columnas y ayuda a determinar la forma de trabajo del nudo octogonal asi como

sus posibles mecanismos de falla.
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3.6.1. Forma de trabajo

De acuerdo a la deduccion anterior, la forma geométrica del nudo
disminuye la discontinuidad geométrica, ampliando los cadticos campos de
fuerza interna generados en el nudo, permitiendo que su naturaleza cadtica se
vea disminuida al permitir que las redistribuciones internas de fuerzas tengan
lugar en una mayor extension. A continuacién se resumen las comparaciones

en la forma de trabajo del nudo octogonal frente al nudo rectangular.

o El nudo octogonal permite una transicion gradual en el nivel de

empotramiento, contribuyendo a la continuidad estructural.

. El nudo rectangular obliga a una discontinua y abrupta transicion de
empotramiento, haciéndose menos eficiente en la continuidad

estructural.

. En el nudo octogonal, la continuidad estructural se basa en una
reduccion o aumento progresivo de los esfuerzos entre caras opuestas

del nudo, favoreciendo a la integridad del nudo.

. El nudo rectangular no ofrece gradual reduccién o aumento en los
esfuerzos producidos entre caras opuestas, esto genera una
redistribucion interna potencialmente perjudicial para la integridad del

nudo.

3.6.2. Fallas esperadas

No es posible considerar en su totalidad la forma de trabajo de un

elemento si no se consideran también sus posibles mecanismos de falla. De
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hecho podria decirse que los posibles mecanismos de falla presentan un mejor

panorama de como si puede trabajar el elemento, por tal motivo se enlistan las

posibles fallas esperadas en este estudio para ambos nudos.

En el nudo octogonal, aplastamiento del concreto en las fronteras del
nudo con momentos que tienden a cerrar el nudo con la posibilidad de
planos de fisura en zonas de menor riesgo perjudicial para la integridad
del nudo. Luego de producirse la falla, el nudo aun es lo suficientemente
grande como para transferir una redistribucion de esfuerzos internos de
naturaleza aun gradual, sin mencionar que de producirse dichas fallas, la
posibilidad de reparacion se estima mayor en comparacion con los nudos
rectangulares debido a los angulos abiertos y de facil acceso (cuando

menos en la parte inferior del nudo).

En el nudo rectangular, aplastamiento y agrietamiento en los rostros del
nudo con muy poca facilidad de reparacion y una gran reduccion de area
efectiva del nudo sin mencionar que la transferencia seria aun mas

abrupta debido a la reducida longitud de transferencia.

3.6.3. Armado de nudo octogonal

Para el armado del nudo octogonal se utilizaran puntos considerados a lo

largo de este desarrollo, especificamente aquellos contenidos en las

disposiciones de las NTC-2004 y que se refieren al desplazamiento de la

articulacion del rostro de la columna.

Para el refuerzo longitudinal de la cufia, se utiliza el criterio de NTC-2004
con el que este refuerzo no debe ser mayor que 0,35 del As, agregando

que As corresponda al elemento menos congestionado. Estas barras se
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anclaran en los ejes neutros de los elementos con el fin de disminuir en
lo posible la transmision de tensiones o compresiones a través de estas
barras, con el fin de no entorpecer el funcionamiento de la cufa
ingresando esfuerzos adicionales. La longitud de desarrollo de estas
barras se medira a partir de la seccion en la que conecten con el eje

neutro del elemento.

. El confinamiento de vigas debe extenderse por lo menos un 50 por ciento
de la longitud de la cuiia dentro del nudo y luego interrumpirlo, esto
debido a que por ser un prototipo experimental no se cuenta alin con una
cantidad de datos para determinar un refuerzo definitivo. En el caso de
las columnas, debido a que el nudo a ensayar en el capitulo 4 se
constituye como nudo exterior se dird que conserva el confinamiento de

la columna como se hizo con el nudo rectangular.

o El refuerzo transversal adicional en el area de la cuiia, consta de una
malla de ganchos suplementarios dispuestos para controlar el
agrietamiento en la zona de la cufia. Es imprescindible que el gancho
sismico a 90 grados del gancho suplementario quede siempre dentro del
nacleo confinado y que el gancho sismico de 135 grados se ubique en la
seccion mas exterior del nudo con el fin de evitar su abertura y la pérdida
de la integridad estructural. Los ganchos suplementarios se ubicaran

conjuntamente con los paquetes de estribos de la columna.

Con base en todo lo anterior, se presenta en la hoja correspondiente el
detalle de armado para nudo octogonal habiendo verificado las cantidades de

refuerzo provistas en base a ACI 318-08.
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4. COMPARACION TEORICA Y EXPERIMENTAL

En el presente capitulo se desarrollard la obtencion de modelos a escala
gue permitan la aplicaciébn experimental de los disefios planteados en el
capitulo anterior, aclarando que Unicamente se tiene la capacidad para
reproducir un modelo por cada uno de los siguientes casos: nudo rectangular
(tradicional) y la propuesta desarrollada numero dos de los nudos octogonales,
correspondiente a la aplicacion del confinamiento por elementos adyacentes al

nudo.

4.1. Modelo a escala

Para este capitulo, el término escala no se maneja como en las
proyecciones de los planos y hojas de detalle, sino mas bien significa la
busqueda de un espécimen a través del que se pueda reproducir de la manera
mas fiel posible el disefio efectuado en el anterior capitulo. Para la obtencién
del espécimen de ensayo se tienen dos vias, por geometria o por cargas. No
obstante debido a que el sistema de cargas aplicado a la estructura real implica
pequefas dificultades que en laboratorio no pueden ser controladas se intentd
obtener dicho espécimen considerando el enfoque de geometria, de donde el
resultado obtenido implicaba especimenes de tamafios muy grandes para los

gue el equipo de laboratorio no tiene capacidad.

Por tal razén se busco una tercera opcion segun la cual, fuese posible
considerar tanto un sistema de cargas estaticamente equivalentes como una
geometria adecuada para su manejo, siendo la solucién, un enfoque de

esfuerzos que involucra tanto cargas como geometria del elemento. De esta

229



forma es posible efectuar una reduccion simultanea entre cargas y geometria
hasta un punto en que tanto el equipo hidraulico como el de medicién y humano
de laboratorio pudiese manejar y controlar las variables involucradas. Los tres

enfoques anteriores se logran por aproximaciones sucesivas.

4.2. Modelo rectangular

En capitulos anteriores se expuso la dificil tarea de construir un modelo
matematico para analizar una estructura real, sin embargo, la construccion de
un modelo real a partir de un modelo matematico plantea nuevos retos a
considerar con tal que el modelo obtenido pueda ser manejado, y cuyos

resultados puedan compararse con los obtenidos del modelo tedrico.

4.2.1. Determinacion de la geometria del modelo

Primera iteracion: de la integracion de cargas, para la columna se tiene
una carga axial de 202,25 toneladas con una seccién de 0,40 x 0,70 metros
correspondiéndole un esfuerzo axial de 722,32 toneladas por metro cuadrado.
Conociendo que la capacidad de carga del marco hidraulico en donde se
realizara el ensayo es de 150 000 libras, que la capacidad recomendada es de
140 000 libras y que para asegurar que el espécimen llegue a la falla se reduce
la capacidad recomendada en un 80 por ciento se obtiene una capacidad para
ensayo de 112 000 libras equivalente a 56 toneladas. Con una carga de 56
toneladas se requiere una seccion de 0,078 metros cuadrados y manteniendo
las proporciones geométricas de los elementos de la estructura real se concluye

en una seccién de 0,20 x 0,35 metros.
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Para el célculo de la geometria y longitudes restantes tanto de la columna
como de la viga en el espécimen de ensayo se hace uso de proporciones
geomeétricas entre los elementos de la estructura real tratada en el capitulo
anterior. Para esta primera iteracion se obtiene un espécimen con un peso de
0,97 toneladas, lo que obliga a reducir ain mas sus dimensiones con el fin de

reducir el peso buscando sea manejable para el equipo humano de laboratorio.

Segunda iteracion: relacionando la carga axial aplicada y el peso del
espécimen de la primera iteracion se busca una nueva carga axial que permita
la reduccion en el peso del espécimen a un valor relativamente mas bajo de
0,23 a 0,27 toneladas.

56 ton B x ton 1398 1
097ton 023ton <0 o

Tomando como base a la columna y el esfuerzo axial sobre su seccion se
obtiene con una carga de 13,28 toneladas una seccion de aproximadamente
0,11 x 0,16 metros y un peso total aproximado de 0,24 toneladas. En este
caso es necesario considerar que aun cuando la geometria del elemento puede
reducirse, los diametros de las barras de refuerzo no reducen su seccion,
limitando la aplicacion de un estudio experimental, si dentro de la seccion fijada

no se puede disponer del refuerzo acorde al disefio de la estructura real.

Por tal razén se modifican las dimensiones de la seccion de la columna
para obtener el modelo final de ensayo para el nudo rectangular, como un
promedio de las dimensiones obtenidas por las dos iteraciones anteriores,
fijando las dimensiones de la seccién como sigue: 0,15 x 0,25 metros. De esta
forma se tiene una relacion aproximada de 5/14 del modelo a escala y la

estructura real. Las figuras 75y 76 muestran la seccion comprendida entre los
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puntos de inflexion, considerando las luces a rostros de nudo, para la estructura
real del modelo de estudio y para el modelo a escala para ensayo. Cabe
mencionar que el modelo a escala para ensayo puede considerarse como una

idealizacion sujeta a modificaciones producto de la factibilidad de ensayo.

Figura 75. Modelo de estudio para nudo rectangular
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Fuente: elaboracion propia.

Figura 76. Modelo a escala para nudo rectangular
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Fuente: elaboracién propia.
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Estrictamente, los puntos de inflexion incluso en analisis por portal no se
encuentran a la mitad de los claros, esto puede comprobarse facilmente con los
valores de la tabla XIV o los diagramas de momentos por carga sismica del
apéndice A. No obstante, las desviaciones en las que se incurre al idealizar la
situacion no alteran de manera significativa la aplicacion experimental que se

busca.
4.2.2. Determinacion del estado de cargas del modelo

Nuevamente tomando como base el estado de esfuerzos inducidos en la
estructura real analizada en el capitulo anterior e idealizando la estructura como
compuesta por elementos homogéneos e isotrépicos, es posible hacer uso de la
expresion o = Mc I, de la cual se obtiene para un momento Migi3 de la tabla
XIV de 21,84 toneladas por metro y de una columna con seccion 0,40 x 0,70
metro un esfuerzo axial en la fibra extrema de la seccion de 668,59 toneladas
por metro cuadrado. Teniendo el esfuerzo generado por el momento en la
estructura real, se facilita la determinacion de un momento de ensayo para el

modelo a escala determinado en la seccidon anterior.

o 668,59:200 15m*0,25°m?
— m

c 12*0,125m

Mensayo= =1,04 ton-m

Tomando ahora la figura 76 se determina un brazo de palanca para el
momento encontrado, recordando que el analisis planteado en este trabajo
consiste en considerar Unicamente la luz libre de los elementos. De este modo
con una luz en la columna de 0,38 metros y suponiendo aplicacién de carga a
0,05 metros del extremo, se concluye que para generar un momento de 1,04
toneladas por metro en la fibra extrema del modelo a escala se requiere de una

carga lateral de 3,15 toneladas.
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4.2.3. Determinacién del armado del modelo

Una de las complicaciones que presenta la determinacion del armado para
un modelo a escala de un elemento estructural, es precisamente el armado del
modelo. Esto debido a que alun y cuando las dimensiones de la seccién puedan
ser determinadas facilmente, permitiendo calcular el area de acero del refuerzo
a través de las cuantias de acero, el acero disponible en el mercado no
respondera a las necesidades de escala del modelo, sino mas bien, el modelo
debe ajustarse a las areas de acero que poseen las barras de acero en el

mercado.

. Refuerzo longitudinal columna

Del capitulo anterior se tiene que para la columna del modelo de estudio
para nudo rectangular, se dispondra de una cuantia de 2,84 por ciento con
refuerzo grado 40. En el caso del modelo a escala con la cuantia y grado de
acero de refuerzo dados, se requiere de 10,65 centimetros cuadrados, sin
embargo, dentro del material donado por Megaproductos S.A., figura acero de
refuerzo grado 60 por lo que al hacer el ajuste debido, se determina que
solamente se requieren 7,10 centimetros cuadrados, por lo que utilizando
barras de refuerzo # 3 se requiere para el refuerzo longitudinal de la columna 10

barras.

° Refuerzo transversal columna

El caso del refuerzo transversal signific6 modificar la configuracion
determinada en el capitulo anterior para la columna del modelo de estudio para
nudo rectangular. Suponiendo una distribucion uniforme del refuerzo transversal

a lo largo de la longitud de la columna, se tiene con 3 # 4 (2 ramas de estribo +

234



1 rama de gancho) y un espaciamiento de 15 centimetros, una distribucién de
0,252 centimetros cuadrados por centimetro. Mientras que en el modelo a
escala se utilizan Gnicamente 2 # 2 (2 ramas de estribo) y un espaciamiento de
5 centimetros, alcanzando una distribucion de 0,126 centimetros cuadrados por

centimetro.

o Refuerzo longitudinal viga

Las cuantias requeridas sobre la seccion gruesa son de 10,29 E-3 para el
acero negativo y de 5,568 E-3 para el acero positivo. Luego de realizar el
ajuste debido al cambio de resistencia en el acero disponible para la
construccion del modelo a escala, se tienen cuantias de 6,86 E-3 para acero
negativo y de 3,71 E-3 para acero positivo. Utilizando barras #3 y con una
seccion de 15,0 x 25,0 centimetros en la viga se requiere de 4 barras para

acero negativo y de 2 barras para acero positivo.

o Refuerzo transversal viga

En el caso del modelo de estudio para nudo rectangular se utilizé acero
grado 60 para el disefio de refuerzo transversal por lo que en este caso el
ajuste se efectla a la inversa ya que el acero disponible para la construccion
del modelo a escala es de menor capacidad. Utilizando 2 # 3 y con un
espaciamiento de 15 centimetros y adicionalmente habiendo realizado el ajuste
pertinente, se tiene una distribucién de acero de 0,142 centimetros cuadrados
por centimetro. En el modelo a escala se tienen 2 # 2 y un espaciamiento de 6
centimetros, alcanzando los 10,53 centimetros cuadrados por centimetro. (Ver
figuras 77-79).
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Figura 77. Armadura modelo a escala, conjunto

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Figura 78. Armadura modelo a escala, viga
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Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
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Figura 79. Armadura modelo a escala, columna
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Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.
4.3. Modelo octaedro

Como se puede ver a través de la obtencién del modelo a escala para
nudo rectangular, la construccion de un modelo real a escala requiere
determinar una geometria para los elementos que componen el modelo, de tal
forma que permitan su construccidon con los materiales disponibles en el
mercado de la construccién. El sistema de cargas estaticas equivalentes
determinado debe considerar la capacidad del equipo disponible para el

ensayo.

4.3.1. Determinacion de la geometria del modelo

En el caso del modelo a escala para nudo octaedro, se tomé como base el

modelo a escala para nudo rectangular considerando las relaciones entre las
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estructuras reales para ambos tipos de nudos y aplicando tales relaciones a los
modelos a escala. De esta forma el modelo a escala para nudo octaedro
también guarda una relacién aproximada de 5/14 respecto la estructura del
modelo de estudio del capitulo anterior. Las figuras 80 y 81 presentan también
secciones entre puntos de inflexion idealizados para la estructura del capitulo

anterior y para el modelo a escala de este capitulo respectivamente.

No esta de mas recordar que el nudo que se estudid en el capitulo anterior
y del cual se busca determinar un modelo a escala corresponde al nudo 18 del

marco del eje 4 de la estructura bajo analisis.

Figura 80. Modelo de estudio para nudo octaedro
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8
o
8 2
=) o
8
3
8
.

Fuente: elaboracion propia.
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Figura 81. Modelo a escala para nudo octaedro
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Fuente: elaboracion propia.

4.3.2. Determinacion del estado de cargas del modelo

Utilizando la misma mecanica presentada para el modelo a escala del
nudo rectangular y tomando de la tabla XXXV y de los diagramas de momento
por carga sismica del apéndice B el momento Migiz de 8,95 toneladas por
metro se requiere una carga de ensayo, para una seccion de 0,15 x 0,20

metros, de 1,95 toneladas.

4.3.3. Determinacion del armado del modelo

Para el caso del nudo octaedro (octogonal segun su proyeccién en el
plano), es necesario considerar en este punto un apartado adicional, ya que la
forma del mismo nudo requiere distribuir el armado en su seccion con el
objetivo de proporcionar un adecuado anclaje a las barras sin limitar su

capacidad de trabajo o impedir su construccion.
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. Refuerzo longitudinal columna

Del capitulo anterior se tiene que para la columna del modelo de estudio
para nudo octaedro, se dispondra de una cuantia de 2,67 por ciento con
refuerzo grado 40. Y como se mencion6 con anterioridad, esta cuantia debe
ser ajustada al valor de fluencia del acero que se usara en la construccion del
modelo a escala. De esta forma es necesario colocar 8 barras #3 como refuerzo

longitudinal de la columna.

. Refuerzo transversal columna

En el caso del refuerzo transversal, debido a que las estructuras
disefiadas en el capitulo anterior disponen del mismo refuerzo transversal, la
modificacion efectuada al modelo a escala para nudo rectangular también se

aplica para este caso de nudo octaedro.

. Refuerzo longitudinal viga

Las cuantias requeridas sobre la seccion gruesa son de 10,68 E-3 para el
acero negativo y de 5,34 E-3 para el acero positivo. Luego de realizar el ajuste
debido al cambio de resistencia en el acero disponible para la construccion del
modelo a escala, se tienen cuantias de 7,12 E-3 para acero negativo y de 3,56
E-3 para acero positivo. Utilizando barras #3, se requiere de 3 barras para
acero negativo y de 1,5 barras para acero positivo, lo que evidentemente no es
posible disponer en la realidad por lo que se adopta ubicar el mismo tipo de

armado longitudinal para ambos modelos a escala.
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o Refuerzo transversal viga

En el caso del modelo de estudio para nudo octaedro se utilizé acero
grado 40 para el disefio de refuerzo transversal. Utilizando 2#3 y con un
espaciamiento de 15 centimetros, se tiene una distribucion de acero de 0,095
centimetros cuadrados por centimetro. En el modelo a escala se tienen 2#2 y
un espaciamiento de 6 centimetros, esta distribucién de acero alcanza los 10,53

centimetros cuadrados por centimetro.

o Refuerzo longitudinal nudo

En el nudo octaedro disefiado en el capitulo anterior se ubicO acero
longitudinal correspondiente al 28 por ciento del acero longitudinal de la viga
menos congestionada. Para el modelo a escala dado que se tienen 6 barras
en la seccion de la columna, se tiene que el 28 por ciento de este refuerzo
corresponde a 1,68 barras por lo que se ubican 2 barras #3 como refuerzo

longitudinal en las cufas del nudo octaedro.

. Refuerzo transversal nudo

En el caso del armado del nudo octaedro, fue necesario efectuar algunas
modificaciones en lo que respecta al refuerzo transversal. Las modificaciones
se presentan en los planos finales. En la figura 82 se presenta una fotografia
del conjunto; para los detalles del armado de viga y columna debido a que se
utiliza el mismo armado en ambos modelos, pueden consultarse las figuras 78 y
79.
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Figura 82. Armadura modelo a escala, conjunto

20114702706 12:45 PM

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

4.4, Determinacion y comparacion teérica de la capacidad de los

elementos

En base a las secciones, las propiedades del concreto utilizado y a los
armados provistos a los especimenes es posible determinar su capacidad y
desempefio. Fueron realizados ensayos de concreto fresco en la seccion de
Estructuras del CII, tales como la prueba de slump y masa unitaria obteniendo
un asentamiento de 5,5 centimetros y un peso especifico de 2,28 toneladas por

metro cubico.

Adicionalmente, se utilizaron 2 cilindros para determinar la resistencia del
concreto a los 28 dias, siendo ensayados en la Seccion de Agregados,
Concretos y Morteros del Centro de Investigaciones de la Facultad de
Ingenieria, obteniendo los siguientes resultados tomados del informe extendido

por esta seccion:
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Tabla XLI. Reporte de ensayo de cilindros de concreto

o < [«
O O
o g CILINDRO oo | E& Te | SS |24 29
ST | REPRESENTATIVO | Q2 | W2 | 2SS | a2 |EL|Es
WS | DELAFUNDICION | &0 | G | 2o | §c |2 N 3
= < ) ] 0
(@] (] L
o o
28 Columna 12,300 | 14,900 | 29,950 | 66,440 | 16,90 | 2450
28 Columna 12,205 | 14,915 | 29,807 | 62,036 | 15,80 | 2290

Fuente: informe de ensayo a compresién para cilindros de concreto, CII.

Debido a que la cantidad de testigos para la determinacion de la
capacidad del concreto utilizado en la construccion de los modelos no cumple
con los parametros de muestreo recomendados por ACI 318-08, el resultado
promediado de las resistencias del concreto contenidos en la tabla XLI, (166,6
kg/cm?), debe tomarse como fc y afectarlo por un factor de 0,85 para tomarlo
como el valor de fc a utilizar en el desarrollo de calculo que sigue, (141,61

kg/cm?).
44.1. Curvas tedricas de comportamiento

Dado que se pretende establecer el comportamiento tedrico de los
elementos se hace necesario conocer las curvas teoricas del comportamiento
de los materiales involucrados, esto es, acero y concreto, referidos a
deformaciones unitarias. Para tal objeto se refieren a continuacion las funciones
gue describen las curvas tedricas del acero y del concreto confinado

presentadas en la referencia bibliogréfica 10.
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° Acero
fs=€sEq £5S€y
fs=f, €, <€sSEgp,

m eg-€gp +2 + €g-€sh 60-m
Y 60 eg-eqy +2 2 30r+1 2

£ =f

€sh <£sS£su

_ fou fy 30r+1 2.60r-1
15r2

r=€su-Esh

Hace falta establecer los parametros de los que estas dependen y que
para este caso fueron tomados de la referencia bibliografica 12.

o Alargamiento a la ruptura: <« 20%

o Larelacion Fu/Fy de 1,2a 1,8

o Zona elastica hasta ¢,
o Zona de flujo plastico restringido ¢, a 2¢,
o Zona de flujo plastico no restringido 2e, a 15¢,
o Zona plastica 15¢, a 185¢,
. Concreto
2
—f 2¢, &
fo=f'c 0003~ 0,002 €.<0,002
f.=f'c 1-z €,-0,002 0,002<g.=€g 5
_ 0,50
- €50u+€50h-0,002
g = 3t0.002f,
S0u™ "¢ 1000

_3 b
€50n= 7 Ps s

244



Figura 83. Curva esfuerzo-deformacion para acero grado 60
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Fuente: elaboracion propia.

Figura 84. Curva esfuerzo-deformacién para concreto confinado con

aros rectangulares
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Fuente: elaboracion propia.
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44.1.1. Momento-curvatura para los elementos

conectados alos nudos

Las graficas momento curvatura se obtienen a partir de un proceso
iterativo en el que se propone un valor para la profundidad del eje neutro y con
base en la teoria de la flexion, que supone la proporcionalidad lineal de
deformaciones unitarias, es posible para deformaciones unitarias del concreto y
profundidades del eje neutro determinar las del acero tanto a tensibn como a
compresion y con el auxilio de las figuras 83 y 84 es posible determinar el
estado de esfuerzos sobre el concreto y el acero para establecer las fuerzas
internas desarrolladas y evaluar el equilibrio interno. El valor de la profundidad

del eje neutro se encuentra condicionado al equilibrio interno.

En este proceso iterativo se considera que el valor de fc se ve afectado
por un factor ks obtenido de pruebas de la PCA referencia 10, resultando un
valor denominado f’; que representa el valor maximo de la resistencia del
concreto dentro de un elemento. A su vez se define la fuerza de compresion
sobre el bloque de concreto como C. = af ¢bkd actuando a una distancia Ykd de
la fibra extrema a compresion. El factor k, es el mismo que se utilizé en el
capitulo anterior bajo el concepto del par interno, para determinar la profundidad
del eje neutro definido como kd. Los factores a y Y se definen a partir de la

curva esfuerzo-deformacion del concreto como sigue:

q= -0 o (Ec. 4-1)

fe€em

(Ec. 4-2)
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Las figuras 85 y 86 fueron construidas para la idealizacién trilineal que
relaciona tres puntos en el comportamiento de los elementos: momentos y
curvatura a la primera grieta, a la primera cedencia y a la carga ultima, los
mismos tres puntos de la tabla XLIl. Para el momento ultimo se considera que
el acero a compresion ingresa al régimen de fluencia o que el concreto tiene
una deformacion unitaria alrededor de 0,004 que es a la cual el recubrimiento
del elemento admite la toma de esfuerzos lo que significa que utilizar
deformaciones mayores implicaria modificar el calculo y extender el
procedimiento analitico a precisiones que no desviarian la fiabilidad de los

resultados obtenidos por esta aproximacion.

En el caso de la curva de la columna se determind un punto extra debido a
gue el armado de la misma implicaba el analisis de mas de dos camas de acero

como en el caso de las vigas.

Las curvas de la figura 85 corresponden a lo siguiente: el trazo verde
representa la curva momento-curvatura de la columna, el trazo azul representa
la curva momento-curvatura para una viga sometida a momento negativo y el
trazo rojo representa al momento-curvatura para una viga sometida a momento
positivo.  Una viga es mucho mas ductil cuando posee acero a compresion,
€s0 se aprecia con la curva roja de donde es evidente que el elemento puede
admitir una gran rotacién a partir de la fluencia de la seccién hasta su capacidad

ultima.

La curva azul indica una mayor cantidad de refuerzo a tension por lo que
la rotacion se ve condicionada a la deformacién que se genere en la totalidad
del acero a tensién simultaneamente, en otras palabras y tal como fue
mencionado en el primer capitulo, la cantidad de acero aumenta la resistencia

pero reduce la rigidez, prueba de ello la curva azul finaliza en un valor de
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momento superior pero una curvatura menor. El hecho del aumento de rigidez
es evidente en dos formas mas sobre la misma curva; la pendiente desde la
primera grieta hasta la primera cedencia y la relacién de curvatura ultima a
curvatura de cedencia. Estas dos caracteristicas indican una menor capacidad
de disipacion de energia porque la naturaleza rigida del elemento lo obliga a

absorber una mayor cantidad de energia

Figura 85. Graficas momento-curvatura para los elementos del modelo

de nudo rectangular
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Fuente: elaboracion propia.

Las curvas son similares en cuanto a curvatura a la cedencia debido a que
la disposicién del acero dentro de estas secciones es la misma tanto antes
como después del nudo. Para la tabla XLII y XLIII, los valores de momento se

encuentran en toneladas por metro y las dimensionales para las curvaturas es
de radianes por metro.
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Tabla XLIl.  Capacidad tedrica a flexiéon 1

NUDO RECTANGULAR

Viga derecha Vigaizquierda Columna
Momento | Curvatura | Momento | Curvatura | Momento | Curvatura
Agrietamiento 0,45| 1,07E-03 0,43| 1,02E-03 0,45| 1,04E-03
Primera
fluencia 2,26 | 1,57E-02 1,24| 1,48E-02 2,23 | 1,55E-02
Segunda 2,49 2,51E-02
fluencia
Carga ultima 2,79 | 7,48E-02 1,60| 1,25E-01 3,03| 7,51E-02
Factor de
ductilidad 4,77 8,46 4.84
Fuente: elaboracién propia.
Figura 86. Graficas momento-curvatura para los elementos del modelo
de nudo octaedro
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Fuente: elaboracién propia.
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Los colores de las curvas corresponden a la convencion utilizada en la
figura 85. Debido a que se mantiene constante el area de acero en ambos
modelos, en un modelo que corresponde a secciones mas reducidas en sus
elementos, las consecuencias son elementos sobre-reforzados. Debido a ello,
el acero dispuesto en sus secciones admite grandes esfuerzos antes de llegar a
la fluencia, mientras que el concreto posiblemente ya ha perdido su capacidad
de deformacion, deteriorandose y derivando asi en una caida de rigidez del
elemento, lo que conlleva a una disminucion de la capacidad de absorcion de
energia interna en el elemento. Esto queda comprobado al comparar el area

bajo las curvas de las figuras 85 y 86.

Tabla XLIII. Capacidad teorica a flexion 2
NUDO OCTAEDRO
Viga derecha Vigaizquierda Columna

Momento | Curvatura | Momento | Curvatura| Momento | Curvatura
Agrietamiento 0,29 1,34E-05 0,277| 1,27E-03 0,27| 1,30E-03

Primera fluencia 1,70| 2,18E-04 0,91 1,20
1,75E-02 2,05E-02
Segunda fluencia 1,51 3,78E-02

Carga ultima 1,18 1,72
1,99| 7,77E-02 1,26E-01 6,88E-02
Factor de ductilidad 3,57 7,19 3,36

Fuente: elaboracion propia.

Los puntos de la tabla XLII y XLIII fueron obtenidos para un médulo de
elasticidad del concreto obtenido por la seccion 8.5.1 de ACI 318-05 con tal de
obtener un valor para el modulo de elasticidad, que involucrara la mayor
cantidad de caracteristicas del concreto utilizado para de esta forma, hacer mas
representativo el valor del médulo de elasticidad asi obtenido. (181,43 E?

kg/cm?).
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La figura 87 muestra las graficas de comparacion tedrica entre los
elementos conectados a los dos tipos de nudos. Con la Ec. 2-23 y con los
elementos del nudo rectangular como referencia se puede leer de la figura 87 lo
siguiente, por ejemplo, para el primer agrietamiento, la columna del nudo
octaedro alcanza el 60 por ciento de la resistencia que la columna del nudo
rectangular y desarrolla una curvatura de un 125 por ciento respecto de la

curvatura que desarrolla la columna del nudo rectangular.

Figura 87. Curva de comparacion teorica de M-¢ entre los elementos

del nudo octaedro y los elementos del nudo rectangular
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Fuente: elaboracién propia.

Es interesante notar que aun cuando los factores de ductilidad para cada
elemento en los diferentes modelos de nudo presentados en las tablas XLII y
XLIII, indigue una menor ductilidad para las secciones de los elementos

conectados al nudo octaedro, al comparar estas curvaturas con las
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desarrolladas por las secciones de los elementos conectados al nudo
rectangular, resultan ser mucho mas ductiles los elementos conectados al nudo

octaedro.

En cuanto a la resistencia, es evidente que la capacidad desarrollada por
los elementos conectados al nudo octaedro es menor a la que los elementos
conectados al nudo rectangular, la razén es que aun y cuando se cuid6é de
proporcionar las secciones, longitudes y cuantias de acero lo mas cercana
posible a las reales de la estructura analizada en el capitulo anterior, el factor y
gue relaciona la longitud del nucleo confinado en direccion de la altura de la
seccion respecto de la misma altura de la seccién no fue modificada, es decir, el
recubrimiento utilizado en los elementos conectados al nudo octaedro fue el

mismo utilizado en el calculo de los elementos conectados al nudo rectangular.

Lo anterior implica que el brazo de palanca interno se reduce haciendo
inevitable que el mismo efecto se vierta sobre el desempefio de los elementos.
El hecho adicional que fuese la columna la mas afectada por este fenGmeno
responde a lo expuesto en la referencia 10, en donde se plantea el peligro de
otorgar un gran recubrimiento a la columna haciendo que su rigidez disminuya

mucho mas rapido que si el recubrimiento fuese el adecuado.

Todas las deducciones anteriores se comprenden al visualizar las figuras
85 y 86 de donde las curvas correspondientes a los elementos conectados al
nudo rectangular son mas abiertas por lo que el area bajo ellas es mayor en
comparacion a las curvas correspondientes a los elementos del nudo octaedro,
lo cual indica una mayor capacidad de trabajo en los elementos conectados al

nudo rectangular.
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Comparando ahora la rigidez contra la resistencia de los elementos en
ambos tipos de nudos, se obtiene la figura 88 de donde se aprecia que la
rigidez de los elementos del nudo octaedro es menor. De igual forma se
aprecia nuevamente para la curva correspondiente a la columna, que el
agrietamiento genera una caida grande en la rigidez del elemento debido al
factor y que expone la relacion entre el nucleo confinado del concreto en la

columna y la altura de la misma.

Para evidenciar tal efecto, el factor y en la columna del nudo rectangular
es de 0,76 mientras que en la columna del nudo octaedro, y es igual a 0,70, es
decir, que el brazo de palanca interno se reduce y la cantidad de recubrimiento
admite esfuerzos solamente de manera limitada al agrietamiento, por lo que el
area portante y el momento de inercia se reducen reduciendo consecutivamente
la rigidez del elemento hasta el punto de la primera cedencia. El siguiente
aumento progresivo en la rigidez y resistencia de la columna es debido a que al
poseer dos camas de acero, al ingresar la primera cama en la zona de fluencia,
esta prontamente inicia el proceso de endurecimiento, esto evidentemente

aumenta su resistencia.
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Figura 88. Comparacion rigidez-resistencia en los elementos de ambos

tipos de nudo
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Fuente: elaboracion propia.

Para la figura 89, relacionando los cortantes con las rigideces, se tiene
gue la pendiente de la curva corresponde a las derivas o flechas de los
elementos para un cortante determinado. Debido a que los elementos
conectados al nudo octaedro son mas ductiles, se deformaran con mayor
facilidad lo cual puede analizarse en la figura 89. Una relacién de cortantes de
0,75 indica que para producir en los elementos la misma deformacion, los
elementos conectados al nudo octaedro solamente requieren el 75 por ciento de

cortante del que requieren los elementos conectados al nudo rectangular.
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Figura 89. Comparacion de los desplazamientos y flechas en los

elementos conectados a ambos tipos de nudos
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Fuente: elaboracion propia.
4.4.1.2. Analisis tedrico de los nudos

Se plantea como base fundamental para esta seccion, el hecho de que los
elementos de los modelos de ensayo poseen el mismo armado en todas sus
longitudes libres por lo que puede considerarse que las curvas M-¢ de la
seccion anterior, corresponden a cualquier seccién a lo largo de la longitud libre
del elemento al que pertenezca la curva en cuestion. Por tal razén para el nudo
rectangular, de las curvas M-¢ de sus elementos pueden tomarse las
curvaturas, como los estados de deformaciones impuestas o inducidas desde

los elementos hacia el nudo y que por lo tanto este ultimo debe poder absorber.
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Para el planteamiento anterior existe una excepcion y es que para los
elementos conectados al nudo octaedro, la seccion en la frontera del nudo no
corresponde en armado a las secciones sucesivas a lo largo de los claros de los
elementos conectados a este nudo, por lo que se hace necesario desarrollar
una serie de célculos para corregir el valor tanto de la resistencia como de la
curvatura de la seccion frontera entre el nudo y los elementos que se conectan

aél.

Partiendo de los conceptos de la direccionalidad de la carga presentados
en el segundo capitulo, se efectuaran dos consideraciones que modifican la
forma de calcular la curva M-@ para la frontera con los elementos que se
conectan al nudo octaedro. Para exponer tales consideraciones de la forma
mas clara posible se hace uso de las figuras 90 y 92 cada una como ilustracion
de una consideracién distinta pero aplicable necesariamente al célculo

requerido.

La figura 90 muestra como es que las deformaciones unitarias del
concreto cambian de direccibn en un nudo respecto del otro debido a la
direccionalidad de las cargas dentro del nudo. En el nudo rectangular, las
deformaciones unitarias del concreto se tienden sobre los ejes ortogonales,
mientras que las deformaciones unitarias del concreto en la frontera del nudo
octogonal se distribuyen hacia las diagonales del nudo, por lo que la
deformacion unitaria del concreto a considerar en el giro de la seccion plana del
elemento en la frontera del nudo, no es €. sino una proyeccién de la misma

sobre el eje ortogonal paralelo al eje longitudinal del elemento que se conecta.
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Figura 90. Direccion de las deformaciones admisibles al concreto en la

frontera del nudo
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Fuente: elaboracion propia.

Este efecto necesariamente restringe la curvatura de los elementos
conectados al nudo proporcionandoles mas rigidez en cercanias al rostro del
nudo, lo que repercute en la traslacion del punto de inflexion, del elemento
conectado, en direccion hacia el centro del claro del elemento, esto, en la
idealizacion de que en el elemento conectado no se forme una articulacion
plastica en el rostro del hudo que deteriore la rigidez del elemento conectado.
Esto corresponde al comportamiento esperado por la introduccién del nudo
octaedro en el sistema, aumentando la rigidez del sector haciendo que las
disipaciones de energia se alejen del nudo y que este participe principalmente

de la absorcion de energia antes que de la disipacion.
Para determinar la deformacion unitaria que debe utilizarse en la

construccién de la curva M-@ para estos elementos, se utiliza la figura 91, de

donde se obtiene con apoyo de los angulos auxiliares, la ecuacion 4-3 obtenida
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utilizando las propiedades geomeétricas del nudo presentadas en el capitulo
anterior.

1 h . 1 h -
€cx=€c COS tan™ h—° -sin tan™ h—° tan tan” de_sc (Ec. 4-3)

v A

Debido a que la curvatura representa un valor de angulo muy pequefio, es
posible simplificar la ecuacién 4-3, haciendo que m tienda a cero, por lo que

resulta la ecuacion 4-4.

he

Ecx=Ec COS tan™ (Ec. 4-4)

v

Figura 91. Determinacion de la deformacion unitaria del concreto para

la curvatura de la seccién
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Fuente: elaboracion propia.

La segunda consideracion, a diferencia de la primera, no se relaciona con
deformaciones sino que lo hace con fuerzas. Debido a que el nudo octaedro
posee refuerzo diagonal para armar las diagonales del nudo, este refuerzo se
encuentra presente en la seccion ubicada en la frontera del nudo. A

consecuencia de la posicion del refuerzo, este no estara sujeto a esfuerzos
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axiales sino mas bien estara sujeto a un efecto de dovela que inevitablemente
proporcionara una resistencia adicional a la seccién, reduciendo aun mas su
curvatura. Utilizando la figura 24(b) para la resistencia a cortante por efecto de
dovela debido a la torcedura de una barra, se obtiene el andlisis en base a la

figura 92.
Figura 92. Efecto de dovela sobre el refuerzo diagonal del nudo
octaedro
7\\\ A ()} o
N ¢ 3
N\ ‘“ﬂr*: :
S I A
Seccién plana Seccion girada
Fuente: elaboracion propia.
Figura 93. Efecto dovela sobre la barra diagonal del nudo octaedro en

la zona de compresion

Fuente: elaboracién propia.
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Dos suposiciones son necesarias para la simplificacion de la figura 93.
Primero, existe traslacion tnicamente en las fibras contenidas dentro del giro de
la curvatura, por tal razdn se toma €< en el vértice inferior de la torcedura
producida en la barra diagonal. Segundo, los dos tramos de barra diagonal
antes y después de la zona de torcedura permanecen paralelos entre si y para
con el borde de la diagonal del nudo, es decir, el recubrimiento a lo largo de la
diagonal del nudo es uniforme. Con estas dos suposiciones y con auxilio de la
ecuacion de cortante de dovela por torcedura de la figua 24(b), la segunda

consideracion plantea la siguiente expresion:

Vax=Asf, cos a cos w (Ec. 4-5)

Donde:
a=@+6=tan” = +tan” % (Ec. 4-6)
w=90-8=90-tan™" M (Ec. 4-7)

Para a es posible efectuar una simplificacion mas, debido nuevamente a

gue el angulo de curvatura @ es muy pequefio y tiende a cero, a = 6.

Figura 94. Efecto dovela sobre la barra diagonal del nudo octaedro en

la zona de tensién

Fuente: elaboracién propia.
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Para la figura 94 se aplican las mismas suposiciones de simplificacion
aplicadas en la figura 93. La expresion para la resistencia adicional por efecto

de dovela cuando éste se presenta en la zona de tension, es la siguiente:

Va=Asf, cos? a (Ec. 4-8)
Donde, a =90 -0
Figura 95. M-¢ en las fronteras del nudo octaedro
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Fuente: elaboracion propia.

Indicado lo anterior, la curvatura de los elementos que se conectan en el
nudo rige el estado de deformaciones en el mismo y como producto de tales
deformaciones, también se genera un estado de esfuerzos que bien puede ser
modelado por medio del método puntal-tensor descrito en el segundo capitulo.

En este punto el estudio se limita Gnicamente a determinar el nivel de esfuerzos
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tomando como base las deformaciones impuestas por la curvatura de los

elementos conectados al nudo y suponiendo un material homogéneo e

isotropico, figura 96.

Figura 96. Curvatura de los elementos como deformaciones inducidas

al nudo
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Fuente: elaboracion propia.

Al hacer un acercamiento a dos de las esquinas del nudo en el diagrama
anterior, tanto para compresion como para tension, se obtiene la figura 97. Sin
embargo, la resultante mostrada en la figura 97 es Unicamente una resultante
local, es decir, la resultante en la esquina en la que se encuentra pero el nudo
tiene dos resultantes locales mas que, en conjunto con las dos que se muestran

dan paso a una sola resultante de deformacion y de esfuerzo dentro del nudo.
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Figura 97. Resultantes locales de tension y compresién en el nudo
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Fuente: elaboracion propia.

El analisis de las resultantes de deformacion y esfuerzos desarrollados en
el interior del nudo girara alrededor de los esfuerzos tensores, que resultan ser
los méas criticos en el concreto, en base a dos consideraciones.  Primero
considerando que Park y Paulay sefalan una resistencia a tension en el
concreto de hasta 20 por ciento la resistencia a compresion, y que para criterio
del asesor de este trabajo se estima conveniente que este porcentaje se fije en
10 por ciento, se afecta la curva esfuerzo-deformacion para el concreto
reduciendo los esfuerzos hasta un 10 por ciento conservando las

deformaciones correspondientes a los esfuerzos de compresion.

Segundo, que el médulo de poisson relaciona la deformacion unitaria
transversal desarrollada en un elemento debida a la deformacién unitaria
longitudinal producto de una carga axial. De acuerdo a esto, es posible
suponer que la deformacion transversal por un esfuerzo compresivo puede
corresponder a una deformacion debida a un esfuerzo tensor en el plano de la

deformacion transversal. De esta forma las deformaciones compresivas
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desarrolladas sobre el puntal de compresion dentro del nudo se idealizan como
producidas por un esfuerzo compresivo axial con lo que a través del médulo de
poisson se obtiene una deformacion transversal tomada como deformacion de
tension la que se evalla en la curva de la primera suposicion del parrafo

anterior.

De estas 2 consideraciones y la figura 36 se tiene lo siguiente, en cada
nudo existe una resultante de tensiones o un tensor al igual que una resultante
de compresiones o puntal, trabajando con el tensor y transformando el puntal
en tensor a través de las deformaciones de compresion y el médulo de poisson,
se obtiene una sola resultante de tensiones en el nudo y un angulo de
inclinacion del tensor. En la figura 98 se muestra la variacion de tensiones y de

los angulos de inclinacion de los tensores dentro del nudo a lo largo de la carga.

Figura 98. Comparacion de tensiones y giros internos en los nudos
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Fuente: elaboracién propia.
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De la figura 98, la curva roja corresponde al nudo octaedro y la azul all

nudo rectangular. De la misma puede inferirse lo siguiente:

o Hasta el agrietamiento, la resultante de tensiones dentro del nudo
octaedro exhibe mayores angulos de inclinacién lo cual indica una mejor
transferencia de esfuerzos de un extremo a otro del nudo en

comparacion con el nudo rectangular.

o Luego del agrietamiento el nudo octaedro conserva una estabilidad en el
giro de su resultante de tensiones para un amplio rango de esfuerzos
tensores hasta la primera fluencia, mientras que en el nudo rectangular
inicia una disminucion en el angulo de inclinacion de la resultante de

tensiones.

o Desde la primera fluencia hasta la carga ultima, se evidencia una mayor
capacidad en la distribucion de esfuerzos internos para el nudo octaedro
alcanzando menores angulos de inclinacion para un rango de esfuerzos

tensores de mayor magnitud en comparacion con el nudo rectangular.

La razon de la capacidad del nudo octaedro frente al nudo rectangular
descrito en la figura 98 y en los parrafos anteriores resulta mas explicita con la

figura 99.

La cantidad de area encerrada en las hojas de las curvas en la figura 98
propone un indicativo de la capacidad del nudo de absorber energia
distribuyéndola internamente con lo que la rigidez del nudo puede relacionarse

con la misma cantidad de area.
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Figura 99. Formacién de puntales en nudos bajo estudio
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Fuente: elaboracion propia.
4.5. Determinacion y comparacion experimental de la capacidad de

los elementos

La fase de experimentacion que se desarrollara a continuacion fue
ejecutada en la Seccidn de Estructuras del CIl y prosigue a las secciones 4.2 y
4.3 en donde se determinaron las dimensiones y armados de los elementos.

Las figuras 100 y 101 muestran los modelos matematicos utilizados en el

analisis de los modelos reales ensayados.
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Figura 100. Modelo matemético para ensayo de nudo rectangular
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Fuente: elaboracion propia.

Figura 101. Modelo matematico para ensayo de nudo octaedro
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Fuente: elaboracion propia.

Para las tablas que siguen, la deformacion 1 corresponde a la deformacién
medida a 5 centimetros del extremo de la columna superior, en las figuras 100 y
101; la deformaciéon 2 corresponde a la deformacion de la viga izquierda y la
deformacion 3 a la viga derecha. Las tablas XLIV y XLV contienen los datos
obtenidos a través de las notas de mediciones hechas durante el ensayo de los

modelos.

267



Tabla XLIV. Datos obtenidos por medicion directa del ensayo para nudo

rectangular

CARGA Def.1 | Def.2 | Def.3

(ton) (mm) (mm) (mm) OBSERVACIONES
0,23 0,00 0,00 0,00

0,47 0,16 0,05 0,01

0,70 0,46 0,13 0,05

0,94 0,78 0,23 0,11

1,17 1,09 0,33 0,18

1,40 1,53 0,53 0,28

1,64 1,89 0,66 0,36

1,87 2,21 0,74 0,43

2,11 2,57 0,86 0,51

2,34 3,11 0,94 0,58

2,57 3,51 1,02 0,63

2,81 3,95 1,12 0,74

3,04 4,39 1,24 0,81 la grieta
3,28 4,89 1,35 0,89

3,51 4,30 1,42 0,94 2a grieta

la. Grieta se extiende por el
3,74 5,75 1,52 0,99 | ancho del elemento. Una 3a.
Grieta. Regresa a 1500

3,98 6,30 1,65 1,07
4,21 6,62 1,75 1,12
4,45 6,95 1,85 1,17 extension 3a grieta
4,68 7,48 1,99 1,23
4,91 7,84 2,08 1,27
5,15 8,26 2,16 1,35
5,38 8,67 2,26 1,40
5,62 9,17 2,39 1,45
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Continuacion de la tabla XLIV.

Tabla XLV.

CQSSA [()ri‘:m)l [()ri‘:m)z [()r‘ﬁ‘;n;’ OBSERVACIONES
5,85 9,58 2,49 1,50 Grieta al centro del nudo
6,08 10,25 | 2,62 1,55
6,32 10,69 | 2,69 1,57 Grietas en columnas
6,55 11,31 | 2,79 1,63
6,79 12,06 | 2,90 1,65 Mayor abertura de grietas
7,02 13,44 | 3,05 1,73
7,25 14,63 | 3,15 1,75
702 | 4930 | 452 | 10,92 g”gé";‘eiz :‘;“ijzqu; rr(‘j‘;do
7,25 50,86 4,72 11,07 regresa a 3000

Fuente: elaboracion propia.
Datos obtenidos por medicién directa del ensayo para nudo
octaedro

CQESA '(Dr‘f]tn)l '(Dr‘f]tn)z '(Dr‘;fm‘;g OBSERVACIONES

0,00 0,00 0,00 0,00
0,23 0,13 0,05 0,00
0,47 0,22 0,13| -0,05
0,70 0,43 0,23 0,05
0,94 0,70 0,30 0,19
1,17 0,92 0,38 0,36
1,40 1,16 0,46 0,48
1,64 1,42 0,56 0,64
1,87 1,75 0,61 0,76

269




Continuacién de la tabla XLV.

CARGA Def. 1 Def. 2 Def. 3 OBSERVACIONES
(ton) (mm) (mm) (mm)

2,11 1,96 0,69 0,94

2,11 1,96 0,69 0,94

2,34 2,29 0,76 1,09

2,57 2,59 0,84 1,24

2,81] 290 0091 1,37 1a grieta

3,04 3,19 0,97 1,47

3,28 3,51 1,04 1,63

3,51 4,06 1,12 1,75

3,74 4,35 1,24 1,93

3,08 3.01 1.47 231 Inicia aggeeltgcr)rlllljenr]lrt](;en base

4,21 3,29 1,63 2,49

4.45 3.41 1,75 267 Baja a 1850 con grieta vertical
en columna

4,68 3,47 2,08 3,01

4,91 3,73 2,26 3,10

5,15 5,03 2,41 3,43 baja a 2150

5,38 4,41 2,57 3,61| 2a grieta columna superior

5,62 4,77 2,74 3,78

5,85 5,02 2,84 3,94 baja a 2450

6,08 5,27 3,00 4,14

6,32 5,62 3,15 4,29 Grietas en columnas

6,55 5,86 3,28 4,17

6,79| 6,16 343 472 9nets pl‘;;fjlleexr'gg enviga

7,25 8,06 3,81 4,93 regresa a 3000

Fuente: elaboracién propia.
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Figura 102. Momento-deformacion para tres elementos del mismo

modelo, octaedro

4.00

0.08+00 1.0£-03 2.0£-03 3.0£-03 4.0E-03 5.0E-03 6.0£-03 7.0£-03 8.0E-03 9.0£-03

0.20

Momento (ton-m)

0.01

Deformacién (m)

Fuente: elaboracion propia.

Los colores de las curvas se conservan con la misma asignacién que en
las curvas tedricas. Al incluir en una sola gréfica las curvas que representan el
comportamiento de los elementos del modelo a los cuales fue posible
realizarles una medicion directa, se pretende establecer en base a la similitud
del comportamiento entre los elementos a los que representa cada curva, que
tal similitud solamente es posible gracias a la continuidad que otorga el

desemperio del nudo.

Se eligio escala logaritmica de base 20 para el eje de los momentos con el
fin de apreciar como varia la rigidez del elemento a lo largo del estado de carga.
Asumiendo la pendiente de la curva como la rigidez a flexion del elemento, se

aprecia que en un inicio, la rigidez es sumamente alta pero que con el
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agrietamiento interno y externo asi como las disipaciones de energia por calor,
otros., la pendiente o rigidez, disminuye. Es interesante notar que las curvas
para las vigas sufren un cambio de pendiente muy marcado en cercanias de las
0,25 tonelada por metro. Al verificar la tabla XLIII se tiene que para ambas
vigas, el momento de agrietamiento se encuentra cercano a este valor de la
gréfica, lo que concuerda con la caida de pendiente o disminucién de rigidez
debido al agrietamiento.

En cuanto a las rigideces, la que corresponde a la viga derecha inicia
sumamente alta debido a que la mayor cuantia de acero en este caso se
encuentra a tensién, aumentando la capacidad a momento de la seccion al
disminuir la profundidad del eje neutro. Caso contrario, la viga izquierda que
inicia con una rigidez un tanto menor debido a que en esta viga la cuantia a
tensidn es menor, lo que aumenta la profundidad del eje neutro, disminuyendo
la capacidad de flexion del elemento. Adicionalmente, como era de esperarse,
la rigidez de la columna evidencia ser mayor a la de cualquier elemento en el

sistema mientras que las vigas muestran una rigidez muy similar

Si se presta atencion, para el modelo de nudo rectangular, se vera que las
vigas no superaron el régimen elastico en su comportamiento y que incluso la
columna parece comportarse de la misma forma con una Unica excepcion en
cercanias de las 0,50 toneladas por metro, en donde la curva exhibe una leve
hendidura la cual al revisar la tabla XLII parece corresponder al cambio de

rigidez por el agrietamiento inicial de la columna.
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Figura 103. Momento-deformacion para tres elementos del mismo

modelo, rectangular

4.00

0.0E+00 2.0€-03 4.0E-03 6.0€-03 8.0£-03 1.0£-02 1.2€-02 1.4¢-02 1.6€-02

0.20 A ///

Momento (ton-m)

0.01
Deformacion (m)

Fuente: elaboracion propia.

Debido a la aparicion de la articulacidon plastica en la unién de la columna
y el nudo, la disipacion de energia del modelo se concentré en este punto de la
articulacion y considerando que en una articulacion el concreto se ve
deteriorado grandemente, es posible suponer que la disipacion de energia en la
articulacion se debe principalmente a la deformacion del acero longitudinal y
con el apoyo del acero transversal admite grandes disipaciones energéticas,
razon por la cual también la columna pareciese exhibir un comportamiento muy
similar al elastico, sin embargo se ha determinado que dicho comportamiento

corresponde al acero longitudinal dispuesto en la seccidén de la articulacion

plastica.
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Comparando la evidencia experimental obtenida de los ensayos a los
modelos construidos, se tiene que en ambos modelos de ensayo se presento la
formacioén de articulaciones en el rostro del nudo, sin embargo, sabiendo que la
columna del modelo octaedro trabajaria mas a cortante que a flexion, se hace
mas critica la formacién de articulaciones en el rostro del nudo. Pese a ello,
puede apreciarse de las figuras 102 y 103 que la columna que se vio mas
afectada fue la correspondiente al nudo rectangular. Esto es facilmente
apreciable en las figuras 102 y 103 a través de la relacion de deformacion en el
extremo de la columna con la deformacion desarrollada en las vigas conectadas

al nudo.

Entre una de las complicaciones presentadas en los ensayos fue la gran
capacidad del nudo octaedro frente al nudo rectangular, ya que el equipo de
ensayo sufrid6 un leve desplazamiento lateral, por lo que el ensayo al nudo
octaedro tuvo que detenerse antes de hacer fallar al nudo de manera similar a
la falla que se obtuvo con el nudo rectangular. El desplazamiento del equipo
de ensayo se evidencia en la curva de la columna en la figura 102 en donde se

aprecian dos discontinuidades en la trayectoria de la curva momento-deflexion.

En la proyeccion de la realizacidon de los ensayos a los modelos de nudos
se considerd no aplicar carga axial a la columna con el fin de hacer mas critico
el cortante en el nudo y acariciar la posibilidad de llevar los nudos hasta la falla,
sin embargo, como se explicé en el parrafo anterior, esto no fue posible para los
dos modelos. Cabe mencionar que el refuerzo a cortante de la diagonal en el
nudo octaedro no se proporcion6é como lo establecido en el disefio del nudo
presentado en el capitulo 3 lo que repercuti6 en un tipo de falla que se
esperaba debido a la falta de refuerzo en la zona. Esto evidencia que puede
descongestionarse el nucleo del nudo distribuyendo el refuerzo hacia las

diagonales del nudo octaedro.
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Retomando ahora los conceptos de fallas en nudos presentados en el
segundo capitulo, es evidente que la formacion de articulaciones es mucho mas
critica en las columnas de un sistema, no obstante, a través de los ensayos
realizados para este trabajo, se evidencia una reduccion en la aparicién de la
articulacién en la base de la columna con la utilizacion del nudo octaedro e
incluso, por la figura 102 es posible estimar que el sistema trabajé de manera
conjunta en un rango de cargas mas amplio en comparacion con el sistema de

nudo rectangular.

Hasta ahora se ha efectuado la comparacion tedrica y experimental, tanto
del nudo como de los elementos conectados al nudo y el sistema sometido a
ensayos, pero por el tercer capitulo de este trabajo de graduacion es posible
comparar el comportamiento de una estructura convencional con una estructura
cuyos elementos se conecten a través de nudos octaedros, resultando las
siguientes tablas, en las cuales en lugar de encontrar valores de los parametros
descritos en ellas, se encontrara la relacion porcentual del sistema de nudos
octaedros respecto del sistema con nudos rectangulares para dichos
parametros. Para familiarizacion con las tablas es conveniente revisar las

tablas del capitulo 3.
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Tabla XLVI. Comparacion porcentual para el cortante basal

Cortante basal UBC 1997
Parametros Ecuacion Vb
Ca 100,00% 30,4| 104,60%
Cv 100,00%
I 100,00% 30,5| 87,45%
R 100,00%
T 83,60% 30,6| 87,45%
Z 100,00%
Nv 100,00% 30,7| 87,44%
West. 87,45%

Fuente: elaboracion propia.

Tabla XLVII. Comparacion porcentual para fuerzas laterales
Nivel Fulerza
eje4d
5 82,40%
4 84,05%
3 87,19%
2 92,39%
1 102,10%

Fuente: elaboracién propia.
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Tabla XLVIII. Comparacion porcentual de rigideces, momentos y giros
Kv = 59.76% M3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kc = 115.87% M3
Kce = 80.75% M3 Cs Ccv CM Cs Ccv CM
# NIVEL #NUDO i DIRECCION DE MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
MOMENTO
M12 46,21% | 94,50% | 84,21% | 74,61% | 141,91%| 575,65%
' M16 45,92% | 94,50% | 84,21% | 74,92% | 85,14%| 71,68%
M21 48,58% | 74,40%| 66,47% | 86,80% | 131,53%| 100,34%
2 M23 50,78% | 75,11% | 66,95% | 85,86% | 128,08% | 107,79%
M27 49,59% | 65,22%| 56,45% | 86,80% | 51,08%| 3887%
M32 50,19% | 78,61% | 70,08% | 82,95% | 128,83% | 123,99%
5 3 M34 50,19% | 78,87% | 70,32%| 82,95% | 129,77%| 124,92%
M38 50,09% | 100,00% | 90,00% | 82,95% | 101,27%| 87,90%
M43 50,78% | 74,93% | 66,74% | 85,86% | 127,48% | 106,53%
4 M45 48,41% | 74,77%| 66,63% | 86,29% | 131,41%| 101,03%
M49 49,59% | 72,88%| 64,56% | 86,80% | 72,38%| 58,16%
M54 46,21% | 93,80% | 83,74% | 74,61% | 141,48%| 556,36%
> M510 46,21% | 93,80% | 83,74% | 74,61%| 82,72%| 70,71%
M61 21,16% | 88,67% | 79,08%| 67,05%| 69,84%| 69,98%
6 M67 41,78% | 85,74%| 76,32% | 66,96% | 136,19% | 159,39%
M611 47,52% | 81,82%| 72,64% | 67,34% | 67,11%| 64,35%
M76 43,84% | 74,72%| 66,52% | 77,62% | 129,49% | 101,29%
M72 37,55% | 44,00% | 39,39% | 77,58% | 278,68%| 37,82%
’ M78 45,94% | 76,88% | 68,40% | 77,62% | 129,11%| 112,95%
M712 47,99% | 37,50%| 31,82% | 77,78% | 139,64% | 24,58%
! M87 45,55% | 77,66%| 69,18% | 7562% | 128,99%| 117,01%
M83 38,12% | 114,29% | 90,00% | 75,58% | 118,65% | 84,87%
° M89 45,55% | 77,90% | 69,50% | 75,62% | 129,77% | 118,50%
M813 48,68% 75,62% | 149,11% | 93,90%
M98 45,94% | 76,52% | 68,19% | 77,62% | 128,17%| 111,93%
9 M94 37,55% | 66,67%| 59,62%| 77,58%| 70,66% | 55,15%
M910 43,84% | 75,00% | 66,81%| 77,62%| 130,71% | 102,55%
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Continuacion de la tabla XLVIII.

Kv = 59.76% m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Ke = 115.87% m3
Kecc=  80.75% m3 cs cv cM cs cv cM
#NIVEL | #NUDO Dl;‘:\ﬂiﬁ?;E MOMENTO | MOMENTO | MOMENTO GIRO GIRO GIRO
9 M914 47,99% 35,29% | 34,78% | 77,78% 23,90% 42,20%
M109 41,84% 85,14% | 75,86% | 67,25% | 135,69% | 155,78%
! 10 M105 21,16% 89,06% | 79,41%| 67,20% 67,92% 69,73%
M1015 47,52% 79,17% | 70,38% | 67,34% 57,95% 62,42%
M116 31,07% 86,45% | 76,95% | 69,63% 78,83% 65,00%
11 M1112 42,97% 86,42% | 76,92% | 69,63% | 136,56% | 169,18%
M1116 49,34% 86,38% | 76,90% | 69,72% 77,01% 65,63%
M1211 44,84% 74,93% | 66,77% | 79,06% | 130,32% | 102,44%
M127 40,78% 47,62% | 42,86% | 78,93% 31,49% 33,38%
- M1213 46,83% 76,37% | 68,12% | 78,93% | 128,30%| 111,89%
M1217 49,07% 58,33% | 53,13%| 79,17% 58,83% 41,90%
M1312 46,46% 77,93% | 69,45% | 77,05% | 129,94% | 118,79%
M138 41,02% | 200,00% | 100,00% | 77,02% | 162,36% 75,31%
3 3 M1314 46,46% 7797% | 69,61% | 77,05% | 129,94% | 119,64%
M1318 49,94% 77,14% | 158,58% | 142,60%
M1413 46,83% 76,30% | 67,97% | 78,93% | 128,46% | 111,41%
M149 40,78% 58,33% | 54,84% | 78,93% 69,66% 43,29%
14 M1415 44,87% 74,97% | 66,84% | 78,93% | 130,15% | 102,43%
M1419 49,07% 54,17% | 46,88% | 79,17% 56,11% 39,01%
M1514 43,01% 86,39% | 77,00% | 69,72% | 136,61% | 170,51%
15 M1510 31,03% 86,40% | 76,88% | 69,63% 78,32% 64,46%
M1520 49,34% 86,38% | 77,13% | 69,72% 76,68% 65,53%
M1611 36,90% 83,33% | 74,01% | 74,45% 69,15% 64,55%
16 M1617 46,76% 86,29% | 76,93% | 74,45% | 136,70% | 165,17%
2 M1621 53,96% 88,89% | 79,25% | 74,45% 68,47% 70,17%
M1716 49,27% 74,79% | 66,70% | 87,79% | 129,65% | 101,46%
Y M1712 39,80% 42,86% | 40,74% | 87,69% 15,28% 38,59%
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Continuacion de la tabla XLVIII.

Kv = 59.76% m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Ke = 115.87% m3
Kcc=  80.75% m3 cs cv cM cs cv CM
#NIVEL | #NUDO Dl;‘:\ﬂiﬁ?;E MOMENTO | MOMENTO | MOMENTO GIRO GIRO GIRO
M1718 51,88% 76,58% | 68,17% | 87,79% | 128,95% | 111,88%
Y M1722 57,89% 55,56% | 50,00% | 87,69% 23,46% 46,67%
M1817 51,47% 77,88% | 69,48% | 8557% | 129,94% | 118,40%
M1813 40,98% 85,57% | 158,58% | 141,44%
8 M1819 51,47% 77,88% | 69,40% | 85,57%| 129,94% | 118,05%
M1823 58,85% 85,47% | 159,61% | 141,44%
2 M1918 51,88% 76,43% | 68,25% | 87,79% | 128,95% | 112,19%
M1914 39,80% 42,86% | 39,29% | 87,69% 27,48% 36,81%
+ M1920 49,27% 74,79% | 66,70% | 87,79% | 129,65% | 101,67%
M1924 57,89% 59,26% | 52,78% | 87,69% 32,17% 49,53%
M2019 46,76% 86,29% | 76,79% | 74,45% | 136,70% | 164,61%
20 M2015 36,90% 83,27% | 74,23% | 74,45% 68,52% 64,74%
M2025 53,90% 89,25% | 79,51% | 74,45% 69,14% 70,17%
M2116 113,16% 95,69% | 85,19% | 93,15% 86,82% 71,86%
21 M2122 57,72% 88,55% | 78,81% | 93,15% | 137,96% | 216,87%
M21E 77,63% 70,54% | 62,79% | 93,12% 88,28% 77,89%
M2221 60,49% 75,03% | 66,91% | 108,21% | 131,34% | 102,96%
M2217 43,48% 67,57% | 61,22% | 108,21% 63,80% 50,21%
22 M2223 63,37% 75,99% | 67,73% | 108,21% | 128,59% | 110,42%
M22E 73,74% 56,25% | 45,45% | 108,21% 71,70% 56,32%
' M2322 62,42% 78,19% | 69,67% | 102,72% | 130,10% | 120,38%
M2318 42,45% 103,40% | 159,61% | 120,60%
23 M2324 62,42% 78,23% | 69,79% | 102,72% | 129,94% | 121,00%
M23E 74,63% 102,72% | 198,17% | 173,42%
M2423 63,37% 75,99% | 67,62% | 108,21% | 128,59% | 109,90%
24 M2419 43,48% 70,27% | 63,27% | 108,21% 66,46% 52,03%
M2425 60,49% 75,03% | 66,91% | 108,21% | 131,34% | 102,96%
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Continuacion de la tabla XLVIII.

Kv = 59.76% m3
MOMENTOS DE EXTREMO GIROS
Kc = 115.87% m3
Kce = 80.75% m3 Cs Ccv CM Cs Ccv CM
DIRECCION DE
#NIVEL | #NUDOI MOMENTO MOMENTO MOMENTO GIRO GIRO GIRO
MOMENTO
24 M24E 73,74% 56,25% | 45,45% | 108,21% 72,50% 56,44%
M2524 57,72% 88,33% | 78,81% | 93,15% | 137,80%| 216,87%
25 M2520 113,16% 95,69% | 85,19% | 93,15% 86,82% 71,86%
M25E 77,61% 70,54% | 62,79% | 93,58% 87,50% 77,89%
1 El ME121 77,10% 69,23% | 62,79% | 371,04% | 208,62% 77,63%
E2 ME222 75,46% 50,00% | 45,45% 2701,22% 56,01%
E3 ME323 75,85% 223,83% | 198,17% | 173,42%
E4 ME424 75,46% 50,00% | 45,45% 2404,88% 56,51%
ES ME525 77,10% 69,23% | 62,79% | 247,36% | 240,41% 77,63%

Fuente: elaboracion propia.

Tabla XLIX. Comparacion porcentual de derivas de piso

DERIVA 1ER ORDEN
Nivel |M" resultante (ton-m)|A (cm)|A en proporcion a h piso
5 68,45% | 42,11% 57.14%
4 68,11% | 41,18% 58.33%
3 72,16% | 43,75% 64.71%
2 84,40% | 49,21% 73.91%
1 76,80% | 94,17% 94.87%
DERIVA COMPLETA DE PISO A CUSPIDE | 72,43% 77,55%

Fuente: elaboracién propia.
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CONCLUSIONES

La rigidez y ductilidad de un elemento se encuentran ligadas entre si
gracias a un tercer factor denominado resistencia, el cual determina en
gran medida la magnitud de absorcion y disipacion de energia en el

elemento.

Un analisis estructural adecuado incluye el analisis de las zonas
discontinuas, sean estas por geometria o por carga, con el fin de
proporcionar la cantidad y disposicion adecuada de refuerzo necesario
para propiciar la continuidad estructural entre la interaccion de los

elementos.

Los nudos se clasifican de acuerdo al tipo de cargas a las que se

sometera la estructura y a la cantidad de elementos que conecta.

La caracteristica fundamental que existe entre la diversidad de modos de
falla de un nudo, es la magnificacion del dafio causado a los elementos

adyacentes debido al sobreesfuerzo redistribuido sobre ellos.

La geometria del nudo octaedro depende de la rigidez a flexién de los
elementos conectados al nudo, afectando Unicamente la inclinacion de
las diagonales mas no asi la forma de octdgono proyectada sobre un

plano vertical, haciendo al nudo, un nudo autoconfinante.

La introduccion de nudos octaedros en la estructura analizada permitio

una reduccion del 12,55 por ciento de peso de la estructura, implicando
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una disminucién de 10,65 por ciento de fuerza inducida por nivel. En
cuanto a los momentos desarrollados por la estructura estos se reducen
en 50,15 por ciento para carga sismica, 25,60 por ciento para carga viva
y 34,18 por ciento para carga muerta. En el caso de los giros, con
excepcioén de los giros por carga viva, los giros correspondientes a carga
sismica y carga muerta muestran una reduccion promedio de 12,62 por
ciento. Para las derivas en proporcion a la altura del piso, la reduccion es
del 31,46 por ciento. Todos los porcentajes en base a la estructura con

nudos rectangulares y con medias geométricas.

Teoricamente, el nudo octaedro posee la ventaja de redistribuir los
esfuerzos internos en un rango de amplitud mayor a la que posee el
nudo rectangular, en la etapa de carga hasta la primera fluencia. Esto le
permite admitir mayores esfuerzos sin repercutir considerablemente en la
integridad y capacidad del nudo, permitiendo que este aporte su mayor
capacidad en el rango de cargas que van desde la primera fluencia hasta
la carga ultima con una menor redistribucion, lo cual favorece a la

integridad del nudo.

Experimentalmente, el nudo octaedro integro a los elementos conectados
a él de una manera mas eficaz que el nudo rectangular e incluso la
aparicion de articulaciones, que era mas critica en el modelo de nudo
octaedro, fue mas retardada permitiendo que el sistema trabajara de
manera conjunta para un rango de cargas mayor que el modelo de nudo
rectangular. En otras palabras, el nudo octaedro conserva su integridad e
induce en los elementos conectados a él, el comportamiento esperado,
sirviéndose al maximo de las propiedades de los materiales en los

elementos conectados al nudo.
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RECOMENDACIONES

Aun y cuando la inclinacién de las diagonales del nudo octaedro
depende de la relacion de rigideces a flexion de los elementos
conectados a él, se recomienda que este angulo de inclinaciébn no

supere un valor dentro del rango de 30 a 60 grados.

Para futuros estudios, se podria evaluar la cantidad a la cual puede
reducirse el refuerzo transversal en el nucleo del nudo para distribuirlo

hacia las diagonales del octaedro.

En el caso de la determinacion de modelos a escala, deben
considerarse cuidadosamente no solo las proporciones geométricas y
de refuerzo del modelo, también debe prestarse atencion a la
distribucion del refuerzo dentro de las secciones, para conservar la

coherencia de pares internos.

Un estudio adicional podria incluir asimetrias geométricas y de carga en

la estructura con el fin de evaluar el desempefio del nudo octaedro.

Considerando la nobleza del sistema concreto armado, otra propuesta
de estudio para un futuro, consiste en exponer el nudo octaedro a
reversiones ciclicas de carga, con el fin de estimar su desempefio bajo

un estado de cargas dinamicas.

283



284



BIBLIOGRAFIA

Altos hornos de México, AHMSA. Manual de disefio para la
construccion con acero [en linea]. México: 2013.
<http://www.ahmsa.com/Acero/Complem/Manual_Construccion_2
013/MANUAL_AHMSA_ 2013.pdf>. [Consulta: 12 de julio de 2014].

American Concrete Institute. Bond and development of straight
reinforcing bars in tension. ACI 408R-03 [en linea].
<http://civilwares.free.fr /ACI/MCP04/408r_03.PDF>. [Consulta: 11
de julio de 2014]

Recomendaciones para el disefio de conexiones viga-
columna en estructuras monoliticas de concreto reforzado. ACI
352RS-02. U.S.A.: 2002. p. 3-27.

Requisitos de reglamento para concreto estructural. ACI

318-08, ACI 318-05. U.S.A.: ACI, 2008. p. 85-100, 111-149, 321-
341.

285



5. ARCHUNDIA, Hans; TENA, Arturo, GONZALEZ, Oscar. Mecanismos de
resistecia y deformacion a cortante de trabes acarteladas de
concreto reforzado [en linea]. Revista internacional de Ingenieria
de Estructuras. Vol. 11.1.1-24 (2006). <https://www.google.com.gt
/?gws_rd=cr&ei=0c_BU73iJI6kyATftIHY Aw#g=mecanismos%20de
%?20resistencia%20y%20deformaci%C3%B3n%20a%?20cortante%
20de%20trabes%?20acarteladas%20de%20concreto%20reforzado
>. [Consulta: 12 de Julio de 2014]

6. Estudio experimental del cortante estatico en trabes
acarteladas de concreto reforzado [en linea].  Universidad
Autonoma Metropolitana, 2005. ISBN 970-31-0491-6. <http://ww
w.researchgate.net/publication/259487569 Estudio_experimental
del _cortante _esttico_en_trabes_acarteladas_de concreto_reforza
do>. [Consulta: 12 de Julio de 2014].

7. BAZAN, Enrique; MELI, Roberto. Disefio sismico de edificios. México:
Limusa, 2009.15-174 p. ISBN: 13:978-968-18-5349-5.

8. GALLEGO SILVA, Mauricio Sarria Molina, Alberto. El concreto y los
terremotos. Instituto del concreto. 1-44, 82-98, 133- 173 p.

0. GARZON, Fredy, DE ALMEIDA, Fernando, KHALIL, Mounir, (et. al).
Adherencia entre barras de acero y concretos autocomparcantes y
convencionales sometidos a cargamientos ciclicos y monoténicos
[en linea]. <www.seer.ufu.br/index.php/cieng/article/download/117
3/5624>. [Consulta: 11 de julio de 2014].

286


http://www.seer.ufu.br/index.php/cieng/article/download/1173/5624
http://www.seer.ufu.br/index.php/cieng/article/download/1173/5624

10.

11.

12.

13.

14.

15.

GERE, James,M, TIMOSHENKO, Stephen, P. Mecanica de Materiales.
Garcia Gonzalez, José (traduccién); Dominguez, Carlos
Magdaleno (revision técnica) 2da ed. Editorial Iberoamerica 1986.
ISBN 968-7270-16-0

GOYTIA, Ivan, VILLANUEVA, Rolando. Modernizaciéon de la ensefianza
aprendizaje en la asignatura de ingenieria antisismica [en linea]
2001. <http://es.scribd.com/doc/7740296 4/Algunos-Principios-de-

Ingenieria-Sismica>.

HIBBELER, Russell. Analisis estructural. DE LA CERA, José
(traduccion); RAMIREZ, Mario (revision); 3a. ed. Pretince-Hall
Hispanoamericana, 25-34 p. ISBN: 0-13-493370-2.

MELI, Roberto. Disefio estructural. México: Limusa, 1985. 317-333,
377-381, 395-415 p. ISBN: 968-18-1671-4.

Modelo de bielas-Ejemplos de aplicacion del reglamento CIRSOC 201-
2005-207 [en linea].<http://www.inti.gob.ar/cirsoc/pdf/ejemplos/bie
las_ejemplos201.pdf>. [Consulta: 11 de julio de 2014].

MORALES BEYER, Einar Mauricio. Disefio de discontinuidades en
vigas de hormigén estructural con modelos puntal-tensor [en linea]
Director: Adolfo Castro Bustamente. Universidad Austral de Chile,
Escuela de Ingenieria Civil en Obras Civiles. <http://cybertesis.
uach.cl/tesis/uach/2007/bmfcim828d/doc/bmfcim828d.pdf>.
[Consulta: 12 de julio de 2014]

287



16.

17.

18.

19.

20.

21.

NAVA, Alejandro. Los terremotos. Fondo de cultura econémica. México
1998, pp. 5-47.

NELSON, James, MCCORMAC, Jack. Andlisis de estructuras. DE LA
CERA, José (trad.); ARRIOJA, Raul (revisién técnica); Xante
Studio (diagramacién). 3a. ed. México: Alfaomega, 2006. 61, 237-
239, 387-392 p. ISBN: 970-15-1118-2.

NILSON, H. Artur. Disefio de estructuras de concreto. Yamin, Luis
Eduardo (traduccion); Quiroga, Pedro Nel (revision); 12a. ed.
Colombia: McGraw-Hill, 1999; 329 p. ISBN: 958-600-953-X.

Norma Chilena NCh 204-2006 [en linea] [ref. de 12 de julio de 2014].
Disponible en Web: <http://www.capacero.cl/NCh204_0Of2006.
pdf>.

Normas técnicas complementarias para disefio y construccion de
estructuras de concreto [en linea]. México 2004. <http://materia
les.azc.uam.mx/tperea/114331/NTC-CONCRETO.pdf>. [Consulta:
13 de julio de 2014].

PARK R.; Paulay T. Estructuras de concreto reforzado. Fernandez
Everest, Sergio (versién espafola); De la Cera, Jose (revision).
México: Limusa, 1988 13-46, 51-55, 178-354, 405-438, 515-630,
689-723, 742-779 p. ISBN: 968-18-0100-8.

288


http://www.capacero.cl/NCh204_Of2006.pdf
http://www.capacero.cl/NCh204_Of2006.pdf

22. PELLECER ZEHNTNER, Sergio Wolfgang. Disefio de nudos en marcos
de concreto armado. Trabajo de graduacion de Ing. Civil,
Universidad de San Carlos de Guatemala, Facultad de Ingenieria.
Guatemala, 1992. p. 5-32.

23. RUIZ, Rodrigo; LOREFICE, Ricardo; ETSE, Guillermo, (et. al). Analisis
mesomecanico del fendbmeno de adherencia en estructuras de
hormigbn armado [en linea].  <http://www.cimec.org.ar/
ojs/index.php/mc/article/viewFile/4156/4082>. [Consulta: 12 de
julio de 2014].

24. TEIXEIRA, Johanna. Disefio de nodos viga-columna en porticos de
concreto estructural [en linea]. Universidad Catolica Andrés Bello.
<http://es.scribd.com/doc/37756268/Diseno-de-Nodos-en-concreto
-Armado>. [Consulta: 13 de julio de 2014].

289


http://www.cimec.org.ar/%20ojs/index.php/mc/article/viewFile/4156/4082
http://www.cimec.org.ar/%20ojs/index.php/mc/article/viewFile/4156/4082

290



APENDICES

291



292



Apéndice 1. Armado nudo rectangular

WH 60:60 h0720/hI102

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 2. Armado nudo octaedro

Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.

Puede apreciarse la falta de refuerzo vertical en las diagonales del nudo.
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Apéndice 3. Formaleteado nudo octaedro

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 4. Formaleteado nudo rectangular

Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
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Apéndice 5. Montaje de nudo rectangular para ensayo

2014703712 11:56 HM

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 6. Montaje de nudo octaedro para ensayo

2014703713 I12:13- PM

Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
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Apéndice 7. Falla por cortante en nudo rectangular, Lado A

2014703712 I'l-:52° AM

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 8. Falla por cortante en nudo rectangular. Lado B

4

(
2014703712 ‘II:SE { AM

Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
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Apéndice 9. Falla en vértice de nudo.

N2 0/IH703741 28811159551 M

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 10. Ingreso de falla por articulacién al nudo

2014703713 “0i:31° AM

Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
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Apéndice 11. Fallas en el modelo de nudo octaedro

Nudo octaedro luego de ensayo, con las fallas en vigas y columnas marcadas.

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.

Apéndice 12. Fallas en los elementos conectados al nudo octaedro.

2014703713 SI2HI4" FM

-
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Fuente: Seccion de Prefabricados. CII/USAC.
Apéndice 13. Falla en nudo por omisién de refuerzo a cortante en

diagonales

2014703713 12:21 PM

Fuente: Seccién de Prefabricados. CII/USAC.
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Apéndice: Hojas de detalle nudo rectangular
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Apéndice: Hojas de detalle nudo octaedro
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