CRITERIOS DE DISENO PLASTICO
Porticos de Hormigén Reforzado

ROBERTO ROCHEL AWAD

- Profesor de Ingenieria Civil, Universidad EAFIT.

Revista Universidad Eafit - No. 81 107



1. REQUISITOS QUE DEBEN SEGUIRSE EN
ESTRUCTURAS EN ZONAS SISMICAS

En las estructuras de hormigén las
caracteristicas que se necesitan para su buen
comportamiento sismico no son intrinsecas del
material. Las estructuras de hormigén, tal como
estan concebidas y se han construido generalmente
en zonas no sismicas, han tenido un comporta-
miento muy negativo en zonas sismicas, el nimero
de fallas, de colapsos totales, de dafios importantes
en estructuras de hormigdn en zonas sismicas es
muy elevado.

Esto se debe a que el hormigdn reforzado no posee
en si algunas caracteristicas esenciales que se
necesitan para un buen comportamiento sismico,
entonces para lograr un buen desempefio se
requiere cuidar con particular atencién algunas
caracteristicas de estructuracién y de refuerzo que
van mucho mas alla de ias normales para zonas no
sismicas, que requieren de gran cantidad de

detalles de refuerzo que son muy costosos y:

constructivamente dificiles de lograr. Esto no ocurre
con estructuras de acero, el acero es un material que
intrinsecamente tiene ciertas propiedades que lo
hacen mas favorable para resistir los sismos y las
diferencias o cuidados que hay que tener al disefiar
una " estructura para. una zona no sismica son
relativamente pequefios o relativamente mucho
menores a los que hay que tener al disefar
estructuras de hormigén.

En estructuras de hormigén son numerosas las
cantidades de cuidados que hay que tener para
darles un buen comportamiento sismico.

El gran nimero de casos de falla en el terremoto de
México de 1985 es €| ejemplo mas claro de este
comportamiento -defectuoso de estructuras de
hormigén cuando no se cumplen ciertos requisitos
especiales. Estos requisitos pueden clasificarse en
tres niveles:

a. Estruqturacién.

b. Disefio.”

¢. Ductilidad.
a. Estructuracion

Se debe seleccionar en la estructuraun  arreglo:
de elementos estructurales que sea iddneo para

resistir las fuerzas sismicas. Idéneo en el
sentido que debe tener una resistenciay rigidez alta
acargalateral y debe evitar llevar ala'estructuraaun
colapso con un tipo de falla fragil.

Se debe evitar por ejemplo que se presenten
torsiones importantes, que se presenten concen-
traciénde esfuerzos enzonas limitadas, la estructura
debe ser razonablemente simétrica y reqular para
evitar estos problemas.

b. Disefio

Se debe proporcionar la resistencia adecuada de
acuerdo a un método de analisis estaticoo  dina-
mico que tenga en cuenta ciertos coeficientes sismi-
cos que sean suficientemente conservadores y que
prevean que la estructura tenga la resistencia ade-
cuada para resistir estas fuerzas.

Este punto es de caracter general para todas las
estructuras, no es muy especifico de las estructuras
de hormigén aunque para estas estructuras
hay ciertos valores que son mas adecuados, sin
embargo, los métodos de analisis y los requisitos que
hay que buscar de resistencia y rigidez son
generales para todas las estructuras.

¢. Ductilidad

Son muy particulares de las estructuras de hormi-
gon para zonas sismicas. Los factores que hay que
cuidar para lograr que una estructura tenga buen
comportamiento sismico son: resistencia, rigidez y
ductilidad, lo que se requiere, en general, es una
combinacién. de estas propiedades. Una estructura
debe tener una capacidad de resistencia bastante
alta para soportar las cargas laterales pero también
debe tener un comportamiento ductil para evitar que
si se excede por alguna razén de esta capacidad se

~tenga un colapso total.

Como no se puede preveer con suficiente confianza
cual va a ser el nivel maximo que puedan alcanzar las
fuerzas sismicas es practicamente imposible
disefar una estructura para que resista las maximas
fuerzas sismicas que pudiesen llegar a presentarse,
entonces se fijan ciertos niveles de resistencia que
es necesario alcanzar pero previendo la posibilidad
de que las fuerzas inducidas por el sismo pueden
exceder esos niveles pues es dificil ponerie un
limite al desplazamiento del terreno. Si las fuerzas
exceden los limites de resistencia que se han
previsto, se pretende que la estructura no tenga una
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falla fragil sino que sea capaz de disipar la energia
adicional que le puede introducir un sismo a través
del comportamiento ineldstico, a través de fluencia,
a través de dafios locales, pero que nunca la lleven
al colapso.

2. COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS
HIPERESTATICAS

Consideremos el caso mas simple de estructuras
hiperestaticas como puede ser el tramo interior de
una viga continua de tres luces. Olvidémonos por lo
pronto del sismo, y consideremos que sobre la viga
actiia una carga uniforme que aumenta desde cierto
valor hasta el maximo que pueda alcanzar.

Los valores de los diagramas de momentos
aumentan proporcionalmente con la carga W si las
rigideces relativas entre elementos adyacentes se
mantienen constantes (Véase figura No. 1). Si es
muy estricto se puede pensar que existen ligeras
variaciones en el diagrama, por ejemplo, cuando el
momento Mc alcance el momento de fisuracion
de esa seccion se tiene cierto cambio de la
rigidez relativa y los momentos de extremo pueden
variar ligeramente, si se omiten estas pequefas
diferencias, se puede pensar que al aumentar el
valor de la carga estos tres momentos aumentan
proporcionalmente manteniéndose las diferencias
relativas.

Esta proporcién se mantiene hasta cierto punto,
hasta que alguna seccion, y de hecho se puede
pensar que las secciones criticas son estas tres,
alcanza su maxima capacidad, el valor de su
momento de fluencia, supongamos que esta
seccion es el apoyo C. A partir de este instante
esta seccién no puede tomar mas momento. Si
ahora tratamos de-aumentar la carga esta seccion
fluye y gira manteniendo su momento Myc, parafines
practicos esto es equivalente a teneruna articulacion
plastica en ese apoyo, y para las cargas superiores
a las que causaron este momento de fluencia la viga
se comporta como una viga continua con una
articulaciéon en ese apoyo (Véase figuraNo. 2) y en
ese entonces el diagrama de momentos cambia
porque Myc se mantiene fijo.

Alincrementar ahorala carga los otros momentos se
incrementan, hasta que otra seccion alcance su
momento de fluencia, supongamos que es el apoyo
B, lo cual equivale aque alli se forme una articulacion
plastica (Véase figuraNo. 3), esto no quiere decir que
la viga ha fallado, la viga sigue siendo estable, pues

si se tiene un comportamiento ductil se mantiene en
esa seccion Myb incrementando las rotaciones el
valor que causd la fluencia. De aca para adelante el
tramo BC se comporta como si fuese una viga
simplemente apoyada, pero con capacidad de
soportar atin mas carga. Dejando fijos los momentos
de apoyo, Myb y Myc, se puede aumentar la carga
aumentandose a su vez el valor del momento en el
centro de la luz hasta que se forme alli una nueva
articulacién plastica (Véase figura No. 4) y se crea
ahora si un mecanismo de falla volviéndose la viga
inestable, asi tenga mas capacidad de rotacion.

Razonando: en estructuras de hormigén, jugando
con el refuerzo, se pueden definir los momentos
resistentes en estas secciones de manera que se
tenga la secuencia de articulaciones que se desee.

Otro ejemplo mas elaborado y més relacionado con
el disefio sismico es el ejemplo de un pdrtico de una
luz y de un piso (Véase figura No. 5), sujeto a una
carga lateral, eliminando ahora el efecto de la carga
vertical.

El momento externo es el producto de lafuerza F por
la altura H, este momento se llama momento de
entrepiso 0 momento de volteo y por equilibrio
estatico debe ser igual a la suma de los cuatro
momentos que se presentan en los extremos de las
columnas.

Dependiendo de los valores individuales de
resistencia se puede lograr una estructura que
resista la misma carga F dandole més rigidez a las
columnas en la parte superior que en la inferior, y
puede llegarse ai caso de darle rigidez nula a los
apoyos, obteniéndose un poértico articulado en su
base, pero para resistir la misma carga F habra que
darle a la columna mdas resistencia en su parte
superior.

El cortante resistente de entrepiso es una propiedad
que se puede dar con diferentes combinaciones de
resistencias individuales. Entonces si por alguna
razén conviene propiciar cierto tipo de mecanismo
puede lograrse a través de dar resistencias
adecuadas a las diferentes secciones.

Razonando: en una estructura de hormigdn, en
general, existen ciertas relaciones fijadas por la
estatica que determinan la resistencia y puede
proporcionarse la resistencia que se desee
alcanzar, suministrandole a las secciones
individuales, capacidades diferentes, de maneraque
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propicien el modo de falla que mas conviene,
buscando que si la estructura alcanza el mecanismo
de falla, llegue al menos desfavorable, uno que de
lugar a una falla no fragil, que sea capaz de disipar
energia en forma util y que no de lugar a un colapso,
entonces se puede a través de la manipulacion
de las resistencias individuales de las secciones
proporcionar el mecanismo de falla mas
conveniente.

Si se tiene un portico como el de la figura No. 6a y si
se disefian las vigas y columnas suponiendo que se
conocen exactamente las cargas, se asume ademas
que solo actaan las cargas laterales cuya distribu-
cidn es conocida, como resultado se obtiene cierto
diagrama de momentos, tanto en vigas como en
columnas, y se les proporciona exactamente
resistencias iguales a los momentos solicitantes.

Si se incrementan las cargas laterales, se incremen-
taran los desplazamientos y se incrementaran los

momentos hasta que todas las secciones lieguen
simultaneamente a la fluencia (esto es posible si a
todas las secciones se les proporciona un momento
resistente igual al momento elastico) y se forma
un mecanismo de falla. Seria una casualidad que
esto sucediera pues por simples aproximaciones,
redondeo de varillas o por simples requisitos
constructivos esto nunca se obtiene en la realidad,
siempre hay secciones que quedan mas sobradas
que otras y ademds, hay diferencias debidas a la
variabilidad de las propiedades del hormigén, ese
comportamiento ideal en realidad nunca se
alcanza.

Se pueden obtener dos comportamientos extremos
a partir de los momentos elasticos:

a. Se le da a la viga una resistencia proporcional-
mente mayor a los momentos elasticos de la que
se le da a las columnas, por ejemplo a las
columnas se les proporciona resistencia
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exactamente igual a los momentos elasticos
y a las vigas se les aumenta un 20%. ¢Qué
sucede?

Al aumentar las cargas, las vigas permanecen
eldsticas y para cierto nivel de carga se forman
articulaciones plasticas en los extremos de
las columnas basta que se formen en un
entrepiso, figura No. 6b y el edificio se vuelve
inestable.

. A partir del diagrama de momento elastico se
les proporciona a las vigas exactamente la
resistencia a momento igual a los momentos
elasticos, mientras que los de las columnas se
aumentan en un 20, 30 6 40%, lo que se quiera.
Luego se incrementan las cargas y cuando las
cargas son tales que los momentos aplicados, los
de las vigas, alcanzan su valor de fluencia se
forman articulaciones plasticas en los extremos
de las vigas, si todas se proporcionan

iguales estas se formaran simultdneamente o
secuencialmente de acuerdo a la resistencia
proporcionada, no quiere decir que se forme un
mecanismo, simplemente que en las columnas la
restriccién al giro se limita al momento de fluencia
y queda como una barra en voladizo y finalmente,
para que la estructura colapse se tienen que
formar articulaciones plasticas en las bases de
las columnas, figura No. 6c¢.

En estos tres ejemplos se logran mecanismos de
falla diferentes, dependiendo de la forma en que se
han reforzado las secciones o de los factores de
seguridad, que pueden ser diferenciales o sean,
diferentes de un lugar a otro. Ahora como se puede
escoger el mecanismo de falla, cual de los tres seria
elmas ventajoso desde el punto de vista del compor-
tamiento sismico de las estructuras? es claro que el
tercero (Figura No. 6¢) es mucho mejor que el
primero y a su vez mucho mejor que el segundo. Por
qué?.
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En el primero se forman todas las articulaciones
plasticas al mismo tiempo, el tercero es el mejor por
dos razones, tiene un comportamiento més ductil y
disipa mas energia, porque mientras mas
articulaciones plasticas se necesiten para llegar al
mecanismo de colapso se tiene mas disipacion
de energia y menos se requiere que disipen
individualmente cada una de las articulaciones, se
reparte la disipacion entre muchas articulaciones y
menos demanda de ductilidad local se tiene.

El hecho de que una estructura sea altamente
redundante, es decir, que se formen muchas
articulaciones plasticas antes de la falla es una
ventaja. Pero aparte, el mecanismo de vigatiene una
gran ventaja sobre el de la columna, no solo tiene
mas articulaciones plasticas sino su ubicacién en
secciones quetrabajan aflexion, elhecho de lafigura
No. 6b es que esta regido por las articulaciones
plasticas que se forman en las columnas y ademas
en las columnas de planta baja que tienen una
carga axial maxima y para las cuales es muy dificil
lograr un comportamiento ductil mientras que en la
figura No. 6¢ antes del colapso las articulaciones
plasticas se forman en las vigas cuyo trabajo
principal es a flexién con carga axial practicamente
nula, en las vigas se puede obtener mucha
disipacién de energia, por eso este mecanismo de
falla es el mas deseable.

Pensando en el primer efecto, el hecho de que enel
mecanismo de columna son pocas articulaciones y
que enelde laviga son muchas, y que lo que interesa
es que la ductilidad global de la estructura alcance
cierto valor, para que alcance el desplazamiento,
medido en la parte superior, cierto nimero de veces
la deformacién de fluencia, cuantas veces necesitan
exceder larotacidnde fluencia estas articulaciones?.
En el mecanismo de columna para alcanzar cuatro
veces la deformacién de fluencia global se necesita
un factor de ductilidad de 125 en la articulacién mas
critica (que gire 125 veces en su deformacién de
fluencia), eso es casi imposible de lograr en una
seccion de hormigén cualquiera y menos en una
columna que este sujeta a carga axial.

En el mecanismo de viga, para que la estructura
alcance cuatro veces la deformacion de fluencia se
necesita que la deformacién mas critica tenga ocho
veces la deformacion de fluencia, es el doble, de
todas formas es mucho mas la ductilidad local para
llegar a una ductilidad global, pero en el mecanismo
de viga es razonable mientras que en el mecanismo
de columna esta fuera de razén. .

Luego, el mecanismo de falla deseable es aquel que
involucra mecanismo de falla en los elementos que
tengan mds capacidad de rotacion y el mayor
namero de articulaciones plasticas, esto se lograen
las vigas. El punto basico es que se puede escoger
el mecanismo de falla, tan sencillo como se decia,
aumentando el factor de seguridad en el disefio de
las columnas y manteniendo al minimo exigido por
elcddigo enlas vigas, asi se forza a que silas cargas
exceden las previstas el mecanismo de fallaes el de
viga y no el de columna.

lgual que en estos casos existen una serie de
requisitos de estatica, que si se cuida la resistencia
relativa, puede lograrse con ello que se presenten
modos de falla que sean los que yo escoja, es decir,
se puede lograr que unavigatalle porflexién y no por
cortante dando ciertas resistencias relativas a
cortante y a flexion de manera que sea imposible
que una viga falle por cortante porque primero
va a fallar por flexién, de ese modo forzo que el
mecanismo que se presente sea el que se considere
mas conveniente.

Mads dificil de entender entre el disefio de una
estructura en una zona sismica y en una zona no
sismica es el hecho de que en el disefio de la
estructura sismica los resultados del andlisis
elastico nos sirven esencialmente como una guia
inicial pero que finaimente las resistencias para las
cuales se disefia son o pueden ser muy distintas de
las que resultan de un andlisis elastico y son
distintas porque se manipulan los factores de segu-
ridad de manera de forzar cierto mecanismo de falla
y de evitar otros que son ciertamente indeseables.

Se debe tener en cuenta en el disefio de una
estructura de hormigbn que deben cumplirse
ciertos requisitos:

a. Dar cierta estructuracién y ciertos tamafios a los
elementos de manera que ante cargas sismicas
los desplazamientos laterales se mantengan
dentro de ciertos limites y ello es lo que final-
mente determina los tamafios de las secciones y
normalmente la necesidad de elementos de rigi-
dizacién, que pueden ser muros, contravientos,
etc., para poder limitar los desplazamientos
laterales a sus valores admisibles.

b. Se hacen los andlisis y /o se obtienen los
elementos mecanicos y con ellos se dimensio-
nany se refuerzan los elementos paraque los re-
sistan. En la practica el andlisis que se hace
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siempre es elastico, sin embargo, siempre existe
la polémica sobre la forma como todos estos
elementos se estan dimensionando, de articula-
ciones plasticas y de fluencias, etc., que validez
tiene usar un andlisis elasticos para después
alterario?. Si se reflexiona un poco sobre estos
conceptos que hemos visto se puede llegar a la
conclusién que si se proporcionara exactamente
la resistencia dada en los resultados del analisis
eldstico se tendria un mecanismo de colapso
claramente definido por la formacién simultanea
de articulaciones plasticas entodas las secciones
criticasy que seria perfectamente vélido, aun con
un criterio de disefio al limite, reforzar con los
resultados del andlisis el4stico llegaria asi a un
mecanismo de colapso con la presentacion
simultanea de articulaciones plasticas.

En disefio sismico conviene disefiar con los
resultados del andlisis elastico, se disefian las
secciones en las cuales se aceptan que se
formen articulaciones plasticas, esas secciones
se disefian con el momento elastico exactoy con
el factor de seguridad minimo dado por el cédigo.
Pero después, para las secciones en que no
se desee un comportamiento ineldstico, se
procede de otra manera; puede serde dosformas
diferentes: una, que es la manera mas simplista,
es usar los mismos valores del andlisis elastico
pero aumentando los factores de seguridad y
esto es mucho mas sencillo por usar resultados
elasticos. Esto no es estrictamente riguroso
porque no se puede asi asegurar que se forme
todo el mecanismo previo (articulaciones
deseadas) pues no se sabe si el factor de
seguridad del 20 ¢ 30% es suficiente.

Existe otra alternativa y es ver que elementos
mecanicos se introducen enlas secciones que se
desean proteger cuando las otras lleguen a la
fluencia y disefiar para estos elementos con un
factor de seguridad. Este es una especie de
disefio plastico o de disefio en dos etapas,
primero se disefia por métodos elasticos las
secciones que se desea se plastifiquen y
después, cuando se plastifiquen esas secciones,
se ve qué elementos mecanicos corresponden a
las otras y se disefian para ellas.

Este segundo procedimiento lo recomienda el
ACI, en México se aceptan los dos, el segundo
implica revisar el equilibrio parte por parte y
disenar las vigas y columnas por cortante etc,
para todos los modos de falla fragiles, de modo

que cuando lleguen los otros a la falla ver las
fuerzas que se introducen y disefiar para ellas,
es un disefio en dos etapas una primera elastica
y una segunda plastica. Este concepto no
tiende a tener tantos disefios como vigas y
columnas haya, siempre en disefio lo que
se hace es tender a uniformizar los tamafios de
los refuerzos por razones constructivas, €so
se puede hacer dentro de estos conceptos, lo
que hay que mantener son ciertos valores
relativos de la resistencia para que de todas
maneras se propicien ciertos mecanismos de
falla.

3. ALGUNOS CONCEPTOS SOBRE DISENO
PLASTICO

3.1 Cortante en Vigas

Si se aisla un tramo de viga de un pdrtico, por
efectos de la carga lateral, se presentan unos
momentos de extremo, de signo contrario, que
generan una cortante (figura No. 7).

Lafuerza cortante, generada por cargas laterales, es
igual a la suma de esos dos momentos divididos por
la longitud. Esto es estatica, esta relacién nos dice
que el cortante que se introduce por sismo es igual a
la suma de los momentos que se introducen por
sismo divididos por Ia longitud de la viga. Entonces:
¢, Cual es el maximo cortante que se puede introducir
por sismo?

El maximo cortante que se puede introducir por
sismo es el que corresponden cuando los momentos
de extremo Miy Md alcancen sus valores de fluencia.
En el momento en el cual Mi alcanza su valor de
fluencia ya no puede aumentar mas, se incrementa
entonces Md hasta que alcance su valor de
fluencia. En este caso, la suma de Miy Md no puede
pasar de ese valor y por lo tanto el cortante
que se introduce en la viga nunca lo podra exceder,
independientemente de que tan fuerte sea el sismo
al que corresponde la suma de los momentos
de fluencia divididos por L. ¢Qué quiere decir
esto?

Los momentos de fluencia deben conocerse pues se
sabe cual fué el refuerzo que se colocd en esas
secciones y con base en ello puede calcularse el
momento que soportan, luego se conocen cual es el
valor del cortante maximo que se puede introducir y
es igual a la suma de estos momentos dividida porL.
Esto por sismo. :
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Si al cortante por carga vertical se le suma el del
sismo multiplicado por un factor de seguridad, 1.25
por ejemplo (CCCSR Sec. C. 21.10.1), y se disefian
los estribos para que soporten estos cortantes se
logra que esa viga nunca pueda fallar por cortante,
independientemente de que tan pequefio o que tan
grande sea el sismo, por equilibrio estatico esa viga
no podra fallar por cortante pues el que se introduce
esta limitado por la fluenciade los extremos, es decir,
se tiene limitado por la fluencia de los extremos, es
decir, se tiene alli como un fusible que impide que
entre mas cortante del que puede resistir fa viga pues
antes falla por flexién. '

Si se disefia con este concepto se esta forzando a
que esa viga tenga un modo de falla dictil o sea que
si se alcanza su resistencia, esa resistencia sea
debida a la fluencia de articulaciones plasticas por
flexién y nunca va a tener problemas de cortante.

Para hacer lo anterior seria necesario tener que
revisar viga porviga, y de acuerdo al refuerzo que se
coloque por flexion determinar el refuerzo que se
necesita a cortante para garantizar que no haya
falla por cortante. EI CCCSR permite escoger el
procedimiento: Se hace de acuerdo al anterior
criterio 0 se usa el cortante que se obtiene del
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analisis elastico conunfactor de seguridad de dos (2)
para el cortante por sismo, es decir, se emplea un
60% mas de factor de seguridad con el cual se puede
esperar que se presenten primero las articulaciones
plasticas y que nunca falle por cortante.

En resumen, se procura evitar que lafalla que rija el
comportamiento inel4stico de este elemento sea un
modo de falla fragil. En la época moderna es muy
facil esta revisiébn por computador pues es facil
formular un algoritmo que una vez se disefie por
flexién revise todos estos factores. Los momentos de
fluencia deben calcularse con el refuerzo real que se
va a colocar.

3.2 Momentos en Columnas

Similarmente a lo anteriormente expuesto,
puede razonarse paralas columnas. Se tiene (figura
No.8) que el momento que se introduce por sismo en
las columnas es igual a los momentos de la viga.

Veol

a———
H/2
Mvi
+ Mo o Mt
H 3 )M"" Veol = —-V'T-‘-'_
N/2
- Posicion supuesta del
punto de inflexion.
Vol

CORTANTE SISMICO EN COLUMNAS
Figura No. 8

Cual es el maximo momento que se puede introducir
por sismo en estas columnas?

El maximo momento que un sismo puede introducir
en las columnas es el momento de fluencia en las
vigas, luego si se disefian estas columnas no con el
momento obtenido del andlisis el&stico sino que una
vezdeterminado cual va a ser el refuerzo de las vigas
se calcula el momento resistente de las vigas, ese
momento se reparte entre las columnas y estas se
disefian con un factor de seguridad de 1.2 (CCCSR

Sec. C. 21.7.2.1), asi se garantiza que nunca se va
a alcanzar el momento de fluencia de las columnas
porque primero van a fluir de las vigas, y al fluir las
vigas, por intenso que sea un sismo, se presenta alli
un fusible que impide introducir en las columnas un
momento superior al que la viga puede resistir. En
México se usa un factor de seguridad de 1.5.

3.3 Contante en Columnas

El anterior concepto puede utilizarse para
el analisis del cortante. Suponiendo que en las
columnas los puntos de inflexién se presentan a
media altura, se tiene en su punto medio una
articulacion, pero mas que una articulacion ese esun
punto de inflexién en la columna, entonces, por
equilibrio, enlafiguraNo.8 se tiene que elcortante en
las columnas multiplicado porla atturaH esigual ala
suma de los momentos de las vigas, entonces si se
determina cual es el momento resistente negativo de
un lado y positivo del otro, se suman y se divide por
H, se obtiene asi el maximo cortante que se puede
introducir en las columnas y si se disefia para ese
cortante con un adecuado factor de seguridad se
garantiza que esa columna no puede fallar por
cortante porque las vigas no le podran introducir
mas cortante que el que alcance su capacidad.

Este disefio se llama disefio por capacidad, se
analiza para que se alcance la capacidad del
mecanismo de falla que se busca y después obtener
por equilibrio las fuerzas que se introducen en los
otros elementos.

3.4 Uniones Viga-Columna

Los problemas de las uniones viga-columna
son de varios tipos, uno es de confinamiento para lo
cual se debe prolongar el refuerzo de la columna
dentro del nudo pero el problema mas critico es el del
anclaje de las varillas de las vigas en el nudo, el
anclaje se vuelve critico en los nudos extremos.

Usualmente se tiene una viga con refuerzo impor-
tante que tiene que terminar dentro de una coiumna,
el refuerzo termina con un tramo recto dentro de la
columna y luego con un gancho de 90° estandar,
Figura No. 9a.

Si la columna no tiene suficiente profundidad la
longitud del tramo recto es insuficiente como para
anclarlabarra, no se puede olvidar que enel extremo
se va a desarrollar la maxima resistencia, es la
seccién critica, alli es donde se va a fluir y donde la
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tensién del acero alcanza el valor de fy, o sea, que
alli se va a pasar de fy a “0”, hay que anclar una
fuerza, que es igual al area de la barra por fy, por
adherencia dentro del nudo, esto no se puede hacer
con la longitud vertical del gancho, por mucho que se
prolongue esta parte (1, 2 6 3 metros) no se puede
emplear como anclaje porque el hormigén se
aplastaria en el doblez de la barra, al cambiar el
angulo de inclinacién de la fuerza se produce una
fuerza diagonal que aplastaria al hormigén, se
permite que sélo una parte de esta fuerza se tome
con la parte vertical y el resto se debe tomar conuna
longitud horizontal. (Figura 9a.).

Para fy = 4200 kg/cm?, f'c = 245 kg/cm? y para una
barra de 3/4" se tiene que Idh =31cm, 0 sea que una
columna de 35 cm se necesita para poder anclar este
refuerzo. En un edificio de varios pisos se termina
usualmente conbarrasde 1", para las caracteristicas
anteriores: Idh = 41 cm, es decir ahora se necesita
una columna de 45 para poderla anclar o se tendria
que hacer una prolongacién de la viga, figura No. 9b,
la cual es muy deseable desde el punto de vista del
comportamiento al producir descongestién del
refuerzo que facilita el vaciado, se evitan tensiones y
concentracién de esfuerzos en los dobleces, desde
el punto vista estructural este seria el nudo ideal
pero estética y constructivamente muchas veces no
se puede, en ese caso habria que recurrir a un
anclaje mecanico que consiste en soldar de
punta una varilla contra una placa extrema de
manera que esté presionando contra el hormigon,
figura No. 9c, revisando no sobrepasar el esfuerzo

de aplastamiento del concreto. Sino se puede hacer
una de estas dos ultimas alternativas hay que
aumentar las dimensiones de las columnas necesa-
riamente.

3.5 Problemas de Adherencia.

El problema de adherencia es tanto mas
critico en columnas interiores que en exteriores, en
las exteriores el problema es de anclaje como se ha
visto. En columnas interiores el problema no es de
anclaje pero si de adherencia, en ellas falla la
adherencia, pero esto no quiere decir que labarrase
suelte, en un nudo interno si se presenta la falla por
adherencia sigue habiendo refuerzo en las vigas, a
ambos lados del nudo, pero nada se cae o se suelta,
simplemente hay pérdida de adherencia.

Analizando la situacion de equilibrio de una varilla
superior o inferior de un nudo, de un lado se tiene
momento negativo y del otro momento positivo, esto
debido al sismo, luego lavarilla de un lado esta sujeta
atensién y del otro a compresion, ;qué quiere decir
esto?, que en una barra se debe pasar de un fy a
tensién aunfs, en ellimite, de compresion, transicion
que debe hacerse solo en el ancho de la columna,
luego las tensiones de adherencia que se tienen que
generar alli son elevadas porque la varilla tiene que
cambiar de esfuerzo en al ancho de la columna,
luego las tensiones de adherencia que se tiene que
generar alli son elevadas porque la varilla tiene que
cambiar de esfuerzo en el ancho de la columna o del
muro.
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Qué sucede si no hay suficiente longitud como para
que las tensiones de adherencia que se generan
sobre la varilia puedan permitir ese cambio?

Lo que sucede es lo siguiente: si se necesita una
longitud de adherencia para que el acero desarrolle
toda su tensién, al ser el espesor de la columna
insuficiente en la cara opuesta del nudo la barra
va a seguir en tensién (figura No.10) y esta varilla
que tedricamente deberia de estar trabajando a
compresion para resistir ese momento no sirve
para compresién porque esta vencida la adherencia.
Esto es desfavorable pero no es un problema de
anclaje, en este caso la seccién no es tan ductil ni
tan favorable como deberia de ser. Si se desea
garantizar el cambio de esfuerzos se deben respetar
estas secciones, segun el reglamento Mexicano:

hc (ancho de la columna en direc. viga)
> 20

Diametro mayor barra en la viga

Para una barra de 3/4" se requiere una columna de
38 cm, lo mismo puede hacerse para controlar el
espesor de vigas:

h de la viga > 15 carga axial alta
> 20 carga axial baja

Diametro de la mayor
barra en la columna

Enelcaso de las columnas se tiene la ventajade una
carga axial y es dificil que se llegue a necesitar una
fluencia entensién, aunque teéricamente es posible.

Los requisitos para regular el espesor de la viga son
correctos, pero en los planes es dificil de cumplir,
porque en una losa de 30 cm es ilégico pensar
que se tenga tension a un lado de la columna y
compresion en el otro, porque en 30 cm no alcanza
la varilla a cambiar de signo, para que realmente se
tenga un efecto de marco se necesita un sistema de
entrepiso que tenga cierta altura que permita ese
cambio de signo, si no hay marco la columna no
cambia de curvatura.

3.6 Estructuracion

La estructuracién a base de pdrticos tiene
muchas limitaciones para su uso en edificios,
primero es una estructura relativamente flexible con
lo cual es dificil de cumplir los requisitos de
desplazamientos laterales permisibles y se necesita
llegar a columnas y vigas bastante grandes para
cumplir con ellos y segundo los momentos que se
presentan son elevados y los requisitos que se
tienen que cumplir también.

Resulta mucho mas eficiente, en estructuras de
varios pisos, en resistir buena parte de la carga
lateral con elementos que son mucho mas resisten-
tes y mas rigidos como son los contravientos y /o
muros de rigidez o de cortante, que por su gran altura
(H) tienen una resistencia y rigidez mucho mas
elevadas. El pardmetro basico para el disefio de
muros es su relacién altura-longitud, para muros
esbeltos rige la flexién y como las cargas axiales son
normalmente bajas comparadas con los momentos
se tiene que determinar el refuerzo en los extremos
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. Figura No. 10
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de los muros para resistir esa flexién, se deben
revisar también por cortante y por deslizamiento en
la base para lo cual se exige un refuerzo minimo que
pase por las juntas de vaciado para resistir el desli-
zamiento.

Las cargas axiales de tensién o de compresién que
hay en los extremos, hacen llegar no a la necesidad
pero si a la conveniencia de tener columnas en los
extremos o ensanchamientos en donde se puedan
alojar verdaderas columnas (figura No. 11) endonde
se pueda alojar el refuerzo que se necesita, es valido,
si la carga axial no es muy alta, hacer una columna
dentro del muro o aprovechar las uniones con los

muros transversales; pero esto es valido solo hasta

cierto limite de esfuerzos, silas fuerzas de tensidny
de compresién son muy aitas hay que ir a la solucién
inicial. Los cédigos exigen que si la carga axial
sobrepasa de cierto valor el refuerzo en las esquinas
debe reforzarse con los mismo requisitos de colum-
nas, refuerzo minimo longitudinal y transversal,
sepacion, estribos, etc., si se necesita algin hueco
en el muro para pasar algun ducto debe reforzarse
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en voladizo

Figura No.11

cuidadosamente a la periferia de los huecos para
evitar fallas locales.

En resumen:; 1a combinacién de una estructura de
marcos ductiles con muros de hormigén se puede
decir que es la estructuracién ideal para edificios de
cierto numero de pisos porque se combinan las
ventajas de los dos sistemas, una es la alta ductilidad
que se puede proporcionar con los pérticos y otra es
la resistencia y rigidez a cargas laterales que esta
dada esencialmente por los muros. En lugar de
forzar el tamafio exagerado de columnas y vigas,
ademads de forzar que sélo con pérticos ductiles se
tome la fuerza sismica en zonas de alta sismicidad,
se debe llegar a la solucion natural para obteneruna
eficiente estructura resistente a sismo con una
combinacién abundante de muros en ambas direc-
ciones con pérticos ductiles para evitar problemas de
colapso.
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