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CAPITULO 1
INTRODUCCION

El presente trabajo contempla dos aspectos importantes que se
manejan usualmente en la ingenieria civils los estudios
experimentales y los andlisis matematicos. Haciendo referencia a
dichos estudios experimentales, ta parte mas laboriosa de ésta
tesis, contempla la construccién de un modelo de edificio a escala,

cuyas caracteristicas deberan de ser lo mias parecidas a un edificic

real (prototipo) de concreto reforzado. Para lograr esto, en la
construccidn del modelo, se utilizd un material l1lamado
Ymicroconcreto”, que es en cierta forma un concreto reducido a una

escala determinada, del cual se hablarda con mayor detalle en el

capitulo 3.

El objetiveo principal de este trabajo se enfoca a estudiar el
compor tamiento real de un edificio bajo condiciones de carga
espect Ficas, para comparar con los resultados tedricos calculadgs por
m&todos convencipnales. (Con esto se pretende hacer netar la
importancia de algunos‘faceores que normalmente no se toman en cuenta
en el disefic de estructuras, como por ejemplo el cambie de la rigidez

con el nivel de flexocompresion de los elementos estructurales.

Por otra parte, para relacionar el aspecto experimental con el



tedrice, es necesaric estudiar la relacidén gue existe entre las
caracteristicas geométricas, mecanicas y en general de comportamiento
fisico del modelo a escala con el prototipo. La tecria necesaria para
lograr estwu. se desarrolla en el capitulo 2 "Analisis dimensional v
teoria de modelos", que se refiere principalmente a modelos

astructurales que son los que interesan para este trabajo.

En el capitulo 3, ademdas de tratar lo referente al
microconcreto, se mencionan las caracteristicas que debe de tenar el
alambre que se utilizara como refuerzo de los elementos
eatructurales, también se comentan los tratamientos a que fueron

sometidos los alambres para adquirir el comportamientc adecuado.

£1 Jizuin geométrico y estructural del modelo se desarrvolla en
el capitulo 4, en donde a partir de una cierta escala geomdtrica se
definen las dimensiones del modelo. Asi mismo, se calcula la
distribucidn y cantidad del refuerzo en los elementos estructurales,
tomandos en cuenta los requisitos minimos que establecen las Normas

Técnicas Complementarias para Estructuras de Concreto del D.D,.F.

thnis vez definida la geometria del modelo, sg comenzé su
censtiruccién elaborando primeramente los armados -de columnas y trabgs
para postericrmente ensamblarlos y formar asi la estructura a base de
marcos rigidos. Paralelamente a la construccidn de la est}uctura se
elaboré la cimbra de madera que servira para realizar el colado del
modelo de manera prédctica, por lo cual el disedo de la cimbra es muy
especial. De leo anterior, asi como del colado del modelo se trata en

el capitulo S de ¢sta tesis.



La otra parte nmbortante de este trabaje, se desarrclla en el
capitule &, en el cual se realiza el analisis estructural del modelo,
utilizando un programa tridimensicnal en. donde se simularan las
condiciones de carga a las que se verd sometido el modelo en el
laboratorie. Agui mismo se obtienen diagramas de elementos mecdnicos,
asi comp desplazamientos que servirdn para comparar las mediciones
hechas en los ensayes.

La metodologia de los ensayes hechos al modelo, se trata en el
capitulo 7, en donde se describe tanta el equipo empleadoc como 13
forma en que se instrumentéd el modelo. Asi mismo, se habla acerca de
la magnitud y distribucidén de las fuerzas aplicadas. Finalmente, se
muastran les resultados obtenidos, como son les desplazamientos de
los tres niveles de'que consta el edificio;y la variacidén de los
desplazamientos con respecto a las cargas se indican . con graficas,

hechas para cada ensaye que se practicd.

Finalmente, en el capitulo B, se comparan los resultados de los
ensayes experimentales con los obtenides en el anaAlisis estructuwral,

de donde se desprenden aspectos interesantes.

Es importante mencionar, Qque en el presente trabajo no se
pretendié construir el modelo de un edificio prototipe en particular,
sinc que s disefo tomando en cuenta la geometria u;ual de  un
edificio, pero reduciéndolo a una cierta escala, ademis de que =se
tratd de que fuera lo mas simétrico posible y de geometria no tan
complicada, para reducir problemas tanto en la construccién del

modelo como &n la realizacidn de las pruebas en 21 laboraturio.



CAPTITULO &

TEORIA DE MODELOS

gél.lntroduc:ién

Todo analisis que se realice en el modelo debe tomar en
cuenta los efectos provecados por la escala adoptada. Una maner$
de encontrar la relac:é4n entre las expresiones y constantes que
normalmente se utilizan en el dicelieo, analisis y calculo de
estructuras reales, con un meodelo reducide a wuna cierta escala,
seria realizar una amplia investigacién experimental gue tomara en
cuenta todas las constantes numricas posibles; sin embargoc, una
investigacidn de este tipo representaria un trabajo enorme por la
cantidad de pruebas que se tendrian gque realizar y que ocasionarian
un alto costo tanto en tiempo como econémico. Es por esto que
conviene realizar estudios basadeos en los principios del analiceis
dimensional, para incorporar las wvariables que se consideren
eécenciales. en une expresion adimensional basica y matemdticamente
ordenada. Para esto se debe realizar una planeacidn adecuada de las
combinaciones de las diversas variables que intervienen en ’:ada

problema.

La técnica comUn oara eadcontrar @sas combinacicnes posibles se
apoya en el emplec de parsmetioce adimensionales formados con las
diferentes variables del problema, dichos barémetros son vilidos

tanto para 21 meodelo fisice como para la estructura real,



‘La teoria de la similitud que satisface &sgta necesidad fuéd
establecida bor Kline como sigue: "Si dos sistemas obedecen al
mismo grupe de ecuaciones y condiciones gobernantes, Yy st los
valores de todos los parAmetros y las condiciones se hacen
‘idénticas, los dos sistemas deben de exhibir compertamientos
similares,con tal de que exista una solucidén unica para el grupo de

ecuaciones y condiciones".

Como se verid mas adelante, la similitud va mas alla de 1los
aspectos superficiales de similitud geomdétrica. con la cudl
erréneamente se confuride; es decir, 1a similitud debe entenderse
comp la correspondencia entre el comportamiento del modele y la
estructura real, con similitud geomttrica o sin ella. La similitud
rara vez es perfecta debido a que comunmente es imposible

satisfacer todas las condiciones requeridas para lograrla.

Existen tres clases generales de modelos:

1.,- Geometricamente similares; estos son una reproduccidon a
escala del prototipo.

2.- Distorsionados; El modelo es una reproduccidn del
protatipo, pero s& usan dos 0 mMas escalas. v.gr. €8 puede usar una
escala para longitudes y espesores y otra diferente para alturas o
PeS0S.

3.-Diferentes; En estos no existe ninguna semejanza directa
entre modelo y prototipc. Por ejemplo, las caracteristicas de una
vibracién mecanica se pueden predecir de observaciones hechas en

circul tos eléctricos.



Con relacidn al modele que se va a construir y de acuerdo a
la clasificacién anterior, este es un modelo geométricamente
similar, que no busca representar a alguna estructura “real®
construida o proyectada. Los conceptos de modelo y prototipo se
aplicaran para establecer tendencias de comportamiento entre el

concepto tedrico y el modelo filsico.

El usc de modelos es de mucha ayuda en el disefio de grandes,
costosas y complicadas estructuras, pero lo mas conveniente es
entender con claridad la relaciéon que existe entre el modelo vy
prototipo. A menps que se interprete debidamente, la informacidn

obtenida de los modelos puede ser engafiosa.

El principal objetivo de la teoria de similitud es astablecer
las relaciones necesarias que permitan hacer predicciones
confiabhles en base a las observaciones hechas a los modelos. Esta
teoria se desarrolla mediante un anilisis dimensional, tema gque se

tratara a continuacién.

2.2 Anadlisis dimensional .

El analisis dimensional es una poderosa herramienta analftica
que se desarrolla basandose en las dimensiones de cada una de las
cantidades involucradas en un fendmeno determinado. E1 analisis

. dimensional se basa en los siguientes dos axiomas:

Axioma 1. Una absoluta igualdad numérica entre dos cantidades
s6lo puede existir cuando estas sean similares cualitativamente.

Esto #s, se puede establecer una relacidn general entre dos



cantidades unicamente cuando éstas tengan las mismas dimensiones.
Por ejemplo, una cantidad que es medida en unidades de fuerza, s&lo
puede ser igual a otra cantidad que también westa evaluada en
términos de fuer:za y no puede ser igual a una cantidad que tenga
dimensiones de lengitud, tiempe, masa o cualquier otra, excepto

fuerza.

Axioma 2. La proporcidn de las magnitudes de dos cantidades,
5 independiente de las unidades usadas en su medicidén, siempre vy
cuando é#stas sean congruentes. Por ejemplo, la proporcidn de la
longitud de una tabla a su espesor e€s la misma, no importande si

las dimensiones fueran medidas en pulgadas, pies o metros.

Es posible encontrar la forma general de la ecuacién de un
fendmeno determinado mediante el analisis dimensional. Por ejemplo,
para determinar la forma de la ecuacidn para la distancia en que
una esfera caerd, en un tiempo t, si permanece con una velocidad
conetante, atravesando por un fluide Qque 1le ejerce una cierta

resistencia. se procederid de la siguiente maneras

Lta resistencia que ejerce el fluideo contra la esfera cuanda va
cayendo depende de la viscosidad y densidad del medio, del disdmetro
y la masa de la esfera. Adicionalmente a estos datos intervienen la

aceleracion de la gravedad g, la velocidad y el tiempo entonces;

S = Fl g,v,t,mMd,Pyt ) cicriirecranennnas(R.1)
en donde: g: es la aceleracién de la gravedad

v: es la velocidad de la esfera



t: el tiempo
m: es la masa de la esfera
d: es la distancia recorrida en un cierto tiempo
P: s la viscocidad del fluido
H: es la densidad del! fluido
Esta funcidn puede expresarse como el producte de las variables
involucradas elevadas a un cierto exponente:
< = CQC’VCIL“mC‘dc:pC",f-'
Para encontrar la solucidn de la ecuaciédn {(2.%1a), se tiene que
valuar las ocho incognitas que aparecen; sin embargo, ese numero se
puede reducir con ayuda del analisis dimensional. La ecuacidén
dimanstional correspondiente a 1la ecuacién (2.la) es la siguiente;
sustituyendo las unidades bisicas de cada concepto, se tiene:

—2,c1 —. ~1,c7

L= wr O HerMe e TH%mue T T Llea
Esta ecuacién , se puede resolver con las tres expresiones
auxiliares siguientes, obtenidas de igualar los exponentes de la

variable dependiente con los de las otras variables.

M:0

n

€4 + Co + c? ceases{a)
L:1l=oc+cz+ 5~ 3Jco=-c? ...(b)
T :¢= -8t — cz + ca -~ c? an=fc)
Se tienen siete incégnitas con tres ecuaciones; tres de las
incdgnitas se pueden expresar en términos de las cuatro restantes.

Muchas combinaciones son posibles, upa de ellas es exprasar ci, cz

y cz en términos de c3, c«, C3 y ca. Por ejemplo de 1as ecuaciones




a, b.y c:

ci = g3 + 2ce + €3 — Co 1 T T Y - I
€2 = —c3 — 3c4 — 25 + 3o + B cieinaiincssanale)
€7 = —C4 - Co P PN &

si estos valores se sustituyen en la ecuacisn (2.1a)

3+ Pl scI-com v-ca-BcA-Ec:l +3cos2

s = C(g I C:mc.dcsp:dy-:‘-Cd

)t «{2.1c)

finalmente, agrupando términos gon el mismo exponente, se

llega a
L.

vz t [-%: ] 2 <4 d c3 3 e
s = Da—v—(2i, (2.0, (99, (_E¥., P £ - ¥- 1)
g v 3 z qu

vip
La ecuacidn original que involucraba ocho incédgnitas, se
redujo a una que Unicamente envuelve cinco, lo gque rTepresenta una

considerable simplificacién.

Obviamente existen otras formas de reducir la ecuacion (2.1a),
dependientdo de que exponente se despeje. Otras posibles formas de
expresarla son las siguientes:

e

<t a 3
= —ad_," (_vE_ 8-
3 Cﬂd [ 2 > d y <

2 co dzH <7
a ) TR csancaresnalBole)

[ =9 €5 3,3 <o E3 <? N
B = By ey ek R, T c2an

Se puede notar que en cada caso las cantidades en los
paréntesis son adimensionales, lo mismo gque los

Cny Cy.

coeficientes Ca,

La ecuacion (8.1f) se puede escribir como:



‘3.3 2
- t d eyt t
5. = F(_s—f’ ___-,__"%---,_Ha_)

vt vt

ceeeeenesa{B2.2)

es decir, elI término Ca es funcidén de los grupos adimensionales que
forman las variables que influyen en e@!  fendmeno. Estos grupos
adimensionales los llamaremos numeros FPi, y se designaran como ni.
Entonces, la ecuacidn (2.2) se puede escribir en términos generales
como:

n o= F { 2, w3, ne ... M) P 1 =c }]

En donde s dencta el numere total de grupos adimensicnales que

intervienen en el fendmeno.
El mGmero de grupos adimensionales o npameros ni, que se
requieren para expresar un fendmeno, se pueden determinar a partir

del teorema de Buckingham que se discutird a continuacion.

2.3.Teorema de Buckingham. En términos generales, =@ teorema

de Buckingham establece que el numero de cantidades adimensionales
e independientes que se requieren para expresar la relacion entre
las variables de cualquier fendmeno, es igual al namero de
cantidades invelucradas, menos el numero de dimensiones en que esas

cantidades se miden.

En forma de ecuacidn el teorema Pl se expresa cbmo:

caceas(2.4)

en donde s numere de términos o
n nimerc total de cantidades involucradas .

b mimero de dimensiones basicas invelucradas

10



En el problema presentadc anteriormente, existian ocho
cantidades (g, v, t, m, d, o y & )} y tres dimensiones involucradas
(longitud, masa ¥ tiempo). Por lo tanto se requeriridn cinco numeros

Pi, ¥y la ecuacicon se puede e€scribir como:

m = F ( nz, na, ne, ns ) cecracrrrnsra=aal2.5)

que es anidloga a la ecuacidn (2.2).

La condicion gue deben cumplir los términos P es que

. sean adimensionales e independientes.

Para encontrar los nameros 7 de un determinado problema se

puede seguir un procedimiento como el siguiente:

a) escribir ecuaciones adimensionales auxiliares
b) asignar valores numéricos arbitrarins a los

exponentes desconocidos.

~

c) obtener la solucidn por ecuaciones simultaneas

d) combinar los resyltados para formar un Aamern .

e) repetir los pasos (b) a (d} para determinar los otros nimeros
n: necesarios y,

f) combinar 1los resultados en la forma indicada con la

ecuacidn 2.3
El procedimiento se aplicard al problema de la esfera
propueste anteriormente.

s = fl g, vy ty my dy 25 1 ) tenssnasas(B.B)

11



que se puede eécribir tomo
Co 5"':3:2\/:’1:“ C’dcdpﬂpce 21l eciacceraefB.7)

¥ -1la ecuacidn dimensional correspondiente es:

LTy ) S ALt () T MU T =0 L2 7a)

de esta se pueder escribir tres ecuaciones auxiliares, que son:

cedecerematesesessssnssnavsssnl2.7D)

M: c1 +c? +ca=0

Ls ca +c2z + 3 +co - 3?7 —ca=0 vecsrscnencass$BLTEY

T: —-Bcz - c3 + c4 - c8 = O cesssessscsanncananenanlB2.7d)

Cuando estas tres ecuaciones s utilizaron para calecular las

ocho incégnitas, se asignaron valores arbitrarios a cinco de 1las

incagnitas. Muchas combinaciones son posibles; agul utilizaremos

c1,C2,c6,c? y c8 compo ejemplo.

El determinante de los coeficientes de los términos c3, c4 y
cs ess
Qo 00
100 =1
-1 10

Como el determinante es diferente de cero, el sistema tiene

solucidn.
Los valores asignadeos arbitrariamente son los siguientes:

€4 =1, €c2 = g = €7 = c8 = O

Sustituyendo estos valores en las ecuaciones (2.7b), (2.7c) vy

(2.7d), obtenemos:

€3 = 0O cemenssessesansscsrsesnessrenanscnnan(B2.70)
D -1 23]

tacsassrreensarcsasnancrerrnas«{2,79}

—c3 + ce = Q

12



yec3=-1, c4 = -1, €3 = O

Ahora sustituyendo estos valores en la ecuacidn 2.7, Egnemos ques
- :

vt cecsarerananas

m o=

PR -1}
que es adimensional.

Del teorema de Buckingham, ec. (2.4), se deduce que se

pueden
determinar un total de cince nimeros n. QOtro wimero 7 se puede
determinar asignando wuna diferente combinaciéon de valores

arbitrarios a los exponentes seleccionados, por ejemplo:s
€t = ¢co = ¢c? = ¢c8 =0y g2 =1

wssessscastsanenscasovaaniB2.7L)
v

de donde se obtiene; r2 = gt

Los otros términos n, se pueden obtener de una manera similar,

dando el valor de 1 a 1lps valores de ecd, €7 Yy c8 en cada
calculo,con los otros exponentes seleccionados iguales a cero.

-d .

s =—p— cuscrsscusesnanvesnananensssvansmvesrsannlBe?I)

o2 &

me =B e e (2T

thv
m

ns =

chescscecennssssstsecranssnnanncsenansnslB.71)

Yy la solucidén general se puede escribir como:

ptzv .

3.3
5. =F3t g, EXY YTy eat207m)

vt

Como se puede ver, vesulta muy facil obtener los mimeres

n para un determinado fendmeno; en la siguiente seccidn se vera
como el teorema de Buckingham es de gran utilidad en el estudio de

modelos que es la aplicacién que interesa para este trabajo.

13



2.4 Aplicacién de la tecria de modelos en estructuras
La ecuacidn general de un protetipo cualquiera se puede
escribir segun lo visto como:

7 = F ( n2, na, ne,... 0w ) cenerseere-ans..(2,.8)

Esta ecuacidn es totalmente general y ce puede aplicar a
cualquier otro sistema en donde intervengan las mismas variables.
Si se aplica a un sistema especi fico llamado modelo,

mim = F (m2m, fam, mem, ... Nsm ) PR - L

Una ecuacidn para predecir nmi a partir de mam, se puede

encontrar directamente dividiendo la ec.(2.8) entre la ec.(2.9)

m1_ F{ w2, M3, N4, ...0s ) cisscennasnslaas(B2.10)
am F( n2m, nam, nam, flem }

por lo que se debe cumplir gque:
zm = 72 L R =0 § B}

f9m = 13

ftem = s

es deciv 3 F( n2, w3, M4,...ns) = Filnam, mam, mem,... @sm )..(2.12)

Finalmente de las eéua:innes 2.10 y 2.12, tenemos que mi=mm ,(2.13)
Esto s6lo es valido si las condiciones de disefic y operacidn

se cumplen, es decir, que se cumpla la ec.(2.11). Si todas estas

condiciones se satisfacen, se puede considerar gque el modele es

' *verdadero'’ y que de éste se obtendrid wvaliosa informacidn

concerniente «l comportamientc del prototipo.

t4



En general, las condiciones de disefic involucran a las
longitudes del modelo y del prototipo. La relacién entre distancias
o longitudes del prototipe con su correspondiente distancia en el
modelo se llama escala de longitudes y se designa usualmente con la

letra n

1 =nim Ssstesenensssssssnarccsnsnially)
A continuacidn se presenta un ejemplo en el que se aplica lo

visto hasta este momento.

Sea una viga de seccidn rectangular de 15.24 cm de ancho y 30.48 cm
de peralte, tiene una carga concentrada de 217%.2 kg a 152.40 cm

dal apoyo izquierdo en un claro de 365.76 cm.

€e requiere esctablecer las condiciones de disefio y determinar
la ecuacion de la deflexidn en cualquier punto, si se va a utilizar

una viga de acero de 20.32 €m de longitud como modelo.

Como primer paso se deben identificar las variables

involucradas en el problema y especificar sus dimensiones

variable dimensiones
1) y; deflexién ceansersacensresk
2) 1; claro seerevesvneenaasal
3) b; ancho P
4) ;s peralte [
3) a;j; localizacidén de la carga PR
6) x; coordenada de la deflexiéon veesmavel
7) P; carga eremmveveccansa F

15



a) E; médulo de elasticidad IR e

Ahora, de acuerde a 1o establecido en el Teorema de
Buckingham, con 1las ocho variables vy las dos dimensiones
involueradas, podemos determinar seis nimereos n. Un posible Jjuego

de numeros 1 se puede determinar con la siguiente ecuacidn general.

ceasaaa(2.15)

una ecuacidén similar para el modelo es:

v Bm dm am R Pm
- = Ft L ’ ’ 4 T (2.16)
1m 1m Im 1m 1m Emlm .

Tenemos gque cada ecuacidén se refiere al mismo tipo de sistema

y las funciones tienen la misma forma . Por lo tanto, las

condiciones de disefio para el modelo se pueden determinar a partir
de la ec.(2.11) y utilizando 1la escala de longitud seqgan la

ec.{(2.14), se tiene que:

‘1’:: =.%_ u...:-f:— R £ I
N am = —2 e eeee o aeetb
T: =-———i— . am = : PPy 1 3]
;: = ’1‘ xm = — P ——— T}
_E..;._Pz_ sz'f—'" J T -1
Emlm® E1l e

Las condiciones ta) y (b) indican que el modelo es similar

16



geom tricamente al prototipo. De la condicidn (c) se puede ver que
la carga puede localizarse en puntos equivalentes en &1 modelo vy
prototipe. La condicidén (d) muestra que la deflexidn puede medirse
en un punto geométricamente similar en medele y prototips. En  la
condicion final (e), la magnitud de la carga a usar en el modelo
queda establecida. Las cinco condiciones de disefio Quedan ligadas
completamente a la escala de longitud y al tipo de material pues de
este dependerd el esfuerzo de fluencia que se maneje. Es;a
limitacién es una consecuencia directa de la eleccidn del mddulo de

elasticidad.

Como datos de partida se tienen 1 y lm, por lo que la escala de

longitudes es

n=—=—=—"—"-——= 18 ssesasasssavannsas-nnssalf)

ademis de las condiciones (a),(b) y ()

bm = = 0.B47 €M seuncvsacnccansaacnennaneelq)
dm = T 1,693 CM  .ecevecnncrennacanseraaseslh)
am = T B.087 CM  ticurcrcsacencesnscsannseali)

Finalmente, la carga queda determinada por 1a condicién (e)

P BLZTBXBLIILON PR o SoKgysrrrnrnnnnnnnnnsfi)

18° (105555.81)
suponiendo que el médulo de elasticidad de la viga real es

1,05555.21 kg/cme.

8i todas las condiciones anteriores se satisfacen, la ecuacién

de prediccidn queda, seqan la exprésién (2.15), como:



T T ceidessacerecencancnccneesnsanlk)

v = nym = 1Bym casscessecsraccssassecessll)

- ..De la ec.{(l), se ve que la similitud geométrica del modele vy
prototipo se extiende a las deflexiones. No solamente son similares
el modelo y el prototipo antes de cargarlc sino también después de

aplicar la carga.

En este caso en particular, va a interesar el poder evaluar
deformaciones y esfuerzos, tomando en cuenta que estos estin en

funcidén de:

ta) las fuerzas y restricciones aplicadas a la estructura
(b) la geomatria de la estructura y
(<) las propiedades de los materiales usados en la construccidén

del modelo.

En general, las fuerzas resultantes que se pueden presentar en

una determinada seccién del modelo pueden ser:

1) Fuerza axialj; tensién o compresidn
2) Fuerzas cortantes
3) Torsidn

&) Flexion

La respuesta de cualquier miembro de la estructura a la accion

de estas fuerzas, estid en funcidn de la geometria de la seccidn



transversal y de las propiedades del material.

As! por ejemplo para carga axial de tension, la geometria
puede quedar descrita adecuadamente por el Area, mientras que las
propiedades del material por medio del médulo de elasticidad, el
limite de proporcionalidad u otra medida de esfuerzo, y en algunos
tasos el médulo de Poisson. Por otro lado si la carga axial es de
compresion, el area puede no ser suficiente para describir la
geometria de la seccidn transversal requiriéndose también el
momento de inercia, por ejemplo. Las mismas propiedades de los

materiales son adecuadas, sin embargo.

Para wun miembro sujeto a esfuerzos cortantes, las
caracteristicas geométricas de la seccién transversal en algunos
casos, pueden ser expresados adecuadamgnte en  términos de una
cantidad, el area, pero en otros el momento de inercia y el espesor
50N necesarios. lLas propiedades involucradas son el mdduleo de

rigidez y la resistencia al esfuerzo cortante.

En torsidén, el espesov y el momento polar de inercia son
parametros importantes, asi como el mé&dulo de rigidez y la

resistencia al esfuerzo cortante.

Finalmente, si el miembro  estiA sujeto a flexion, las
caracteristicas principales son el momento de inercia y las
distancias para localizar el eje neutro; asi como también el mddulo

de elasticidad y alguna medida del esfuerzo normal de fTlexiédn.
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Tomando en cuenta las consideraciones anteriores, en casi todo
modelo estructural se puede definir cualquier desplazamiento a
partir de anilisis hechos para estos cuatro tipos basicos de

cargas.

En general, cualquier desplazamiento " dependerd de 1la
carga, de todas las propiedades de la seccién transversal y de las
propiedades del material. Esto es:

d=(x,Y,2,% 39" 2" Rty vyw,u’ ,v' ,w',A,0,1,3,3c,A",t,5p,5"' ,E,BY

se-aaakB2.17)

En donde:

X, V¥y =t son las coordenadas de un punto cualquiera
®'y V', 2': Son  las coordenadas de un punte de
referencia
Rt es una fuerza resultante actuandoc en cualquier
seccidn transversal
u, v, W: son las coordenadas de un punte en la linea
de accién de R
u', v'y; w': son coordenadas de otro punto en la linea
de accién de R

El resto de 1las wvariables se refieren a las propiedades de

cualquier miembro comp usualmente se manejan.

Ahora bién, la ec.{P.17) se puede simplificar sin dejar de ser
general, incluyendo uUnicamente dos longi tudes: una, la longitud del
miembro u otra que sea conveniente; y la otra, un término general,
A, gque designa alguna o todas las longitu;es involucradas. Con esta

simplificaciéon, la ec. 2.17 queda:
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d=f( 1, N , R, Sp, Sp', E, G ) Y 1= 2R L 2%
Notese que la variable A también representa cualguier

propiedad
geométrica de la secciodn, como podria ser

: @1 momento de inercia
tI), el Area (A),etc.

Aplicande lo establecide en el Tecrema de Buckingham vy
continuandd con el anilisis dimensional es posible encontrar &
(B=2) términos pi.

Y la ecuacidn 2,17a s5e puede pxpresar de la siguiente manera

d = c 1% A%? R°* 5Pc= S;:a 7 0

Cd™ 1A% R 5 55 BT 6 = 1 .uiun...(B.17D)

vy la ecuacidén dimensional correspondiente es

WL O T L) P e e TRl = o
ahora, como ecuaciones auxiliares

F3 ce + C5 + co+c? +co=0 cacevesrsseenssacananes(3.17C)
Ly £t + cz + c3 -~ 8¢s ~8co - B¢c? — 8cs = 0

csesnscasaf2.17d)

Para encontrar los 4 numeros buscados, se. asignaran  valores
arbitrarios a & de las variables, por ejemplo seaj 3 = ce = c©cz =
e = ¢y =0y ¢z =1

entonces de (2.17c), c¢ = 1

y de (2.17d), ct + 1 = 0 . c1 = -1

sustituyendo estos valores en la ec. (2.17b)
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me=

ahora €conj €4 = €5 = €6 = €2 = g2 = 0 y ca = 1
de (2.17c); c? + 1 =0 ceoome o= -1
de (2.17d); €3 — 2(~1) - 2(1)= 0 s ca =0

sustituyendo los resultados anteriores en la ecuacion {(2.17b)

6 E* =1
. G
R na =g
Para encontrar un tercer nNUMEro M, C% = Ca = €8 = €2 = €2 = O
y ce = 1
de (2.17c); 1L+ =0 sLoe? = -1
vy de (2.17d}; ca - 2(-1) = 0 o ca = =2
en (2.17b); A E' R=1
s = R
x*E

De manera similar se hace el desarrollc para encontrar los 3
nameros faltantes, obteniendo finalmente una forma de 1la ecdacisn

general comn la siguiente:

Ao 2, B, B, P, B, _liEam
1 El E sp E

de esta podemos escribir para el modelo cinco condiciones de disefio
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bd
3

1)

=+ " am o= I Y 2SR T -1

-

m

Donde A se refiere a cualquier dimension,ésta ecuacion  impone
1a condicidn de la similitud geom:irica en todos aspectos entre el

modelo y un prototipo.

2y —Pr_ . B s Rm= ER e B S-S 1= -3}

Emlm® E1? En®

Si muchos materiales estan invelucrados, esta ecuacidn es
aplicable a todos estos. En general, se necesitan mis cilculeos si
un tArmino Es' adicional es introducido y para cada uno se tendra

que incluir una condicién adicional de la formas

Esm _ _Eu

ecsssssassasenasnenssesnasas{B.18cC)

este requer:miento establece la similitud entre las rigideces del

modelo y prototipo.

Spm = Sp

3 Er = eecrsecassessarsacascaansssnans(B2.18d)

En la condicidn anterior hay que tomar en cuenta qgue .si, Yy
sdle si, el modelo y prototipo operan en el range de
proporcionalidad de esfuerzos en toda su longitud, este

requerimiento puede ignorarsa.

_§pm = Sp
@y g o T £ P ¢ - 9
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Esta ecuacien establece que los factores de seguridad

relativos de tensivn y crrtante en el modelo deben ser igual a 1la

relacidn de los corvespendientes factores de seguridad en el
prototipo.

g
-]

S)

T £ ] Hm = p eamenemassacneno(2.181)

Esta condicidn indica Qque la rigidez relativa en cortante v

tensidn en el modelo deben ser igual a la correspondiente rig:idez

relativa del prototipo.

8i las cinco condiciones mencionadas se satisfacen y se

considera que:

{a) no se excede el limite de proporcionalidad en el

modelo y prototipo y

th) la homogeneidad en el material del modelo es

comparable con la del material del prototipo. La

ecuacidén para los desplazamiento es:

R S G =1 b aeemreeeeaene (21D
La fuerza resultante R : En la condicion de disefic 2,

ec.(2.18b), el simbolco R se usa para indicar la magnitud de la

fuerza resultante que <ce dasarrella en cualquier seccinn

transversal de la estructura. La fuerza resultante depende de todas
las cargas aplicadas a la estructura, 1la geometria de la misma y de

ios materiales usados en ella. Esto es,
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R=¢p (P, q, ky wy, 1, %, E;, B )

PRPPEAN Y ¢ =13
en donde: i

P; es alguna carga distribuida ........ ... - sFLD)

qQ; es alguna carga distribuida J DY { - it
k; @5 alguna carga repartida P 4 < Tt
w; &@s el peso especifico del material (carga muerta) JFL
1; es cualquier longitud conveniente .,....ccciienaa(L)
A3 es un término general de longitud .......c....0.anil)
E; es el médulo de elasticidad del material N 1 St

G; esc el modulo de rigider del material ...ceecesasens.(FL -3

La ecuacien 2.20, se puede escribir en forma adimensional como
wuna funcidn de siete ntmeros 7. Siguiendo un procedimiento anilogo
al utilizado anteriormente, &8s posible obtener la siguiente

ecuacion.

R » P
R e, B _”2_, £, L, E e
3 1 ql k1 w1 €17 6

Se puede escribir una ecuacién similar para el modelo; se
pueden satisfacer todas las targas haciendo gque la funcisn ¢ en el
mpdelo sea numéricamente igual en el prototipo. Esto se logra
haciendo que cada ndmero Pi en el modelo sea igual al
correspondiente en el prototipo, estableciendc las condiciones de
disefio para las cargas. Estas condiciones me jor Ilamadas

condiciones de operacién, sonjs

L Am A ~ A
Lm0 = 1 é Am = — t2.21a)

as



‘que .coincide con la condicion (2.1Ba)

i Pm o P o P '
E.' Feim = G 1 & qm n-—s—29q .......(E.Elb.)

3.-Pm_ _ _P O kmo= e RE b L. (2.2100
K 1rn® k1?2 F

4y Fm ___ _P C wmo= a?RT 2.2
wrn 1ra® wl?

NYtese como las expresiones 2, 3 y & establecen 1a relacion
necesaria entre las magnitudes de los diferentes tipos de cargas en

la estructura.

Finalmente tenemos la siguiente condicisns

€Em

2
En”

S.- ——— = & P = P seresacs . {B2.2le)

En esta expresidn puede verse como la magnitud de las cargas
aplicadas tiene un limite bidn definido, ademis de que es de la

misma forma que la ecuacisdn (2.18b).

Como puede verse, es relativamente sencillo encontrar con los
procedimientos anteriormente descrites la relacisn entre las
propiedades, tantc geomé&tricas como de los materiales y en general

estructurales de un modelo con su prototipo.

Para 1 casoc particular del modelo del edificae que se
construyd este nx representa un protetipe en especial, por lo que

se tuvo la libertad on f1jar, pc-.r ejemplo, el tipo de refuerzo de
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1la eaestructura, asl como la resistencia a la comprasisn del
microconcreto, y en general la geometria del edificio. En el caso
de gue se guisiera fabricar el modeleo de alguna estructura de
microconcrete de un prototipo en especial, se deberan de cumplir
las relaciones expresad;s en las ecs.no.2.18 y 2.21 tante para el
modelo como para ¢} prototipo y asl poder cobtener informacién
confiable a partir del modelo. Cabe mencionar, que no pretendemos
con dichas ecuaciones abarcar cualquier problema de estructuras,
5ine que son parimetros generales que de alguna manera representan
un gran rimereo de casos, pere existiriAn problemas determinados en
los cuales se deberin incluir parAmetros adicionales con los cuales
se obtendrin otros nimeros 11, utilizando el procedimiento que aqui
describimos; tal es €1 casp cuande se quiere tener similitud

dinimica.
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CAPITULO 3
MATERIALES PARA LA CONSTRUCCION DEL MODELO"

3.1. Alambres para el refuerzo

Aunque la determinacidn de la escala, dimensiones y geometria
del edificio estd ligada con el tamafo del didmetro de los alambres
que se usaran como refuerzo de los elementos estructurales, en este
capitulo unicamente se tratard lo referente a 1las caracteristicas
de los materiales de construccidn. Sin ewmbargo, es importante
mencionar que en realidad primero se fijé la escala y geometria del
modelo pero euto se trata con detalle en el capitulo 4 dee esta

tesis.

El alambre que se utilizard como refuerzoe de 1la estructura

debera cumplir en general con las siguientes caracteristicas.

1} Debera ser de un didmetro adecuado a ta dimensién de los
elemantos estructurales

2) Debera poseer propiedades similares a las del acerp de
refuerzo convencional, usado en estructuras reales. ,

3) En lo que respecta al armado, se deberad cuidar que 1la
cantidad de refuerzo de una determinada seccién no - interfiera con
el paéo del microconcreto al momento de realizar el colado de 1la

estructura.
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En un principio se pretendia usar como refuerzo wvarillas
tec~40 do 4.146 mn de didmetro que son las mas delgadas que se
encuentran en e! mercado. Con estas varillas se armé una columna
gue deberia tener una seccidn cuadrada de 2.5 x 2.5 cm, pero ademas
de que se wveia desproporcionado el didmetro respecto de la
dimensidn de la seccién, se desecharon este tipo de varillas ya que
s@ excadia en mucho el porcentaje de refuerzo usual en columnas,
ademds su esfuerzo de fluencia de este acero es muy alto, del orden
de 6000 kg/cmz. Por ello fué que para cumplir con el punto na. | se
llegé a la conclusién de usar alambres mis delgados come refuerzo.
Por otra parte esto generaria otro problema, los alambres mas
delgados tienen el inconveniente de que son lisos y esto ocasicona
la falta de adherencia entre estos y el microconcrete, sin embargo
eate problema se resolvié tomando en cuenta lo mencionade en 1la
publicacién no.380, ref.(1), en donde se menciona que sometiendo
los alambres lisos a un proceso de moleteado se asegura la
adherencia entre el micreconcreto y los alambres de refuerzo. Este
proceso de moleteado consiste en darle una cierta corrugacisén al
alambre liso, aunque existe el inconveniente de que apartir de
cierto diametro muy delgado el moleteadnr ya no es capazr de
‘*marcar '' al alambre, por lo que esto limita #l1 uso de didmetros

muy delgados.
Una vez hechas las consideraciones anteriores y despuss de

buscar los didmetros comerciales, se llegé a la conclusisén de que

s utilizardn los siguientes didmetros de alambres:
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© alambre galvanizado de 0.8525 cm de ¢ para columnas
% alambre galvanizado de n5.1961 cm de ¢ para trabes y

#+ alambre galvanizado de 0.12 cm de ¢ para estribos

Como se acaba de mencionar, el alambre que se utilizara es del
tipo galvanizado por 1o Qque serd necesario realizarle algunas
pruebas para conocer su tomportamiento. Dichas pruebas consisten en
ensayar una probeta del alambre bajo una fuerza d:k tensién en la
maquina universal, se miden las fuerzas aplicadas Y las
deformaciones que sufre 21 alambre por medic de un deformimetro de
25 cm. de claro. Este dato es muy importante para determinar las
deformaciones unitarias que sen fundamentales para trazar las

graficas de .esfuerzo—-defermacidn y con estas determinar el mdédulo

de elasticidad y el esfuerzo de fluencia del material.

Al efectuar la prueba de tensién en los alambres galvanizados
y después de trazar la curva de esfuerzo-deformacidn unitaria, se
observé que el material presentaba un comportamiento fragil por lo
que no servirian en estas condiciones como un substituto del acero
de refuerzo convencional. Para solucionar este prublemé se deeidid
someter al alambre a un tratamjento. térmico para cambiar sus
propiedades y por lp tanto su comportamiento; el trae;miento
térmico consiste en colocar las probetas de alambre dentro de un
horno eléctrico y elevar la temperatura a un cierto wvalor y
mantenerla asi por un tiempo definido. Para determinar la
temperatura y el tiempo adecuado, se tuvieron que realizar varias

pruebas que consistieron en fijar una temperatura por un tiempo



determinado y posteriormente ensayar en una prueba de tensién a los
alanbres para determinar su comportamiento. Después de varias
pruebas se considersé aceptable el comportamiento del alambre con un
tratamiento térmico consistente en mantener una temperatura
constante dentro dal horno de 400°C durante 20 min. Los resultados
de lom ensayes definitivos se presantan a continuacién mismos que

se realizaron a los alambres bajo las siguientes condiciones:

a) alambre galvanizade sin tratamiento térmico ' sin

moleteado.
b) alambre galvanizado sin tratamiento térmico y moleteado.

c) alambre galvanizado con tratamiento térmico y moleteado.
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RESULTADOS DE LOS ERBAYES DE TENGION PARA LOB ALAMBRES

I. Alambre para refuerzo de columnas

TABLA 1.1) § = 0.2585 cm.,(Alambre sin moletear

térmico.)

doformn:i.dn
anitaria

eofuerzo on
:Lg/cm:)

0.00000
0.00024
0.00056
0.00084%
0.00118
0.00148
0.00176
0.00210
0.00850
0.00308
0.00404

0.0035%6

0.00

788.828
1198.23
1597.463
1997.04
B396.45
2795.86
3195.27
3594.468
3994 .09

4393.49
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TABLA 1.2).%= 0.2585 cm, (Alambre wmoleteado y con tratamiento

“térmico de 400°%, durante 25 min.)

deLarvasts” {5 Eaas"
0.00000 0.00
0,00024 377.41
0.00052 798.82
0.00080 1198.23
0.00116 1597.463
0.00148 1997.04
0.00176 2376.45
Q.00212 2795.86
G.00240 3195.27
0.00272 3594 .48
0.00312 3994.09
0.00344 4393.4%
0.00378 4792.90
0.00412 5192.31
0.00520 5591.72
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TABLA 1.3) &= 0.2825 co,{Alambre mocleteado con tratamiento térmico

de 400 °c,durante 25 min.)

deferrastsn “=lpgrig.sm
0.00000 0.00
0.00030 299.41
0.00062 798.82
0.00092 1198.23
0.00120 1597.63
0.00144 1997.04
0.00172 2396.45
0.00198 2795.86
0.00220 3195.27
0.00240 359468
0.00284 3994.09
0.00332 4393,49
0.00530 4792.96
0.01360 5192.31
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TABLA 1.4)% = (.2585 cm, (Alambre moleteado con tratamiento térmico

de 400 “c durante 25 min)

“ehergeeien TN
0.00000 0.00
0.00048 399.41
0.00078 798.82
0.00;.08 1198.23
0.00140 1597.63
0.0017& 1997.04
0.00204 23%94.45
0.00240 a793.86
0.00268 3195.27
0.00320 3594 .48
0.00360 3994.09
0.00436 4393.49
0.00b16 4792.90
0.01300 4992.00
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TABLA 1.5)% = ©.2525 cmy, (Alambre moleteado con tratamiento térmico

de 400°c durante B5 min.)

I i R T
0.00000 0.00
0.00080 399.41
6.00040 798.82
0.00072 1198.23
0. 00084 1597.63
0.00108 1997.04
0.00132 2396.45
0.00152 2795.86
0.001B0 3195.287
0.00202 3594 .09
0.00228 3994 .09
0.00852 4393.49
0.00292 4792.96
0.00340 5192. 3t
0.00780 5591.72
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TABLA 1.6)¢ = 0.8525 cm,{(Alambre moleteado con tratamiento té&rmico

de 400°% durante 25 min.

dehRivants” “2l¥grERat"
0.00000 0.00
0.00008 399.41
0.00028 798.82
0.00052 1198.a3
0.00080 1597.463
0.00104 1997.04
0.00132 2396.45
G.00164 a795.86
¢.00188 3195.27
a.00284 3394. 68
0.00256 3974.09
©.002%0 4393.49
0.00384 4792.96
0.00480 5192.31
0.03200 5791.42
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Las oraficas esfuerzo-deformacisn unitaria
correspondientes a las tablas anteriores se muestran en la figura
3.1.1, La curva no. 3, que representa al alambre que se utilizard
realaente en las columnas del modelo, se calcula graficamente el
modulo de elasticidad seqin el procedimiento acostumbrado, trazando
una recta senciblemente paralela a la curva esfuerzoe-deformacidn
del material en su tramo inicial, y partiendo la recta mencionada
de una deformacidén unitaria de 0.0028. La interseccién de esta
"secante" con la curva del material, define el esfuerzo de fluencia
del mismo y la pendiente de la recta trazada es el médulo de
elasticidad buscado. De esta manera se obtuve un modulo de
elasticidad de 1'371,428.6 kg/:nﬁ, vy un fy de 4,800 kg/cmz, que se

usaran como datos de proyecto de aqui en adelante.

Para el alambre que se utilizard como refuerzo de las
trabes se realizaron pruebas similares a las descritas para las
columnas, a continuacisdn se presentan los resultados dnicamente de
tres pruebas que se consideraron definitivas para la defiﬁicidn de
las propiedades de estos alambres. En la fig.3.1.2 se muestvan las
curvas esfucrzo-deformacion unitaria de estas pruebas, que
pré:ti:amente resul taron iquales, obteniendo un modulo de

elasticidad de 1'509,375 kg/cm2 y un fy de 4830 kg/cmz.
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2.ALAMBRES PARA REFUERZD DE LAS TRABI'S

TABLA 2.1)F =0.1961cm,{Alambre mneleteado con tratamiento

termice de 400% durante 20 min)

deferrastdn sipgrzsam
0.00000 ©.00
0.00052 426 .55
0.Q0088 1253.11
¢.00126 1879.66
0.001&4 a%0s.282
0.00210 3132.77
0.00264 3759.33
0.008%6 4385.88
0.01248 SO18.44
TABLA 2.2) £ = 2.1961 co,(Alambre moleteado con tratamiento

termice de 400%c durante 25 min.)

defgrpastsn eefperzo,m
G-00060 .00
0.00040 686.55
0.00082 1253.11
0.00184 1876.66
0.00152 2506 .22
‘0.00188 3759.33
0.00a44 4385.88
©.00552 5012.44
0.01800 5297.55




STABLA 2.3) 3 = 0.1961 cm.(Alambre moleteado con tratamiento

térmice de 400°%c durante 25 cm.)

seLRlTasid” e,
0.00000 0.00
0.00032 4826.35
0.00048 1253.11
0.00112 1879.4646
0.00148 a250s6.228
0.00192 3132.77
0.00240 3759.33
©.00298 4385.88
0. 00654 5012.44
0.01920 5297.55

Come w2 mencionsd anteriormente, los resultados de . los

ensayes aqui presentados, se obtuvieron midiendo los incrementos de
carga aplicada a las probetas por medioc de una maquina wuniversalg;
por su parte las deformaciones se midieron con un deformimetro, sin
@embargo para el caso de 1los alambres que se utilizaran como
refuerzo de 1losas y estribos no fué posible @edir tales
deformaciones, debidp a que como son didmetros mas pequefios, no se
pudo colocar adecuadamente el deformimetro y uUnicamente se midid de
manera aproximada el esfuerzo de fluencia, tomando la ecarga que
indicé la maguina universal en el momento aparente de fluencia.
Dividiendo dicha carga entre el 4rea del alambre se obtuvo lo
siguiente:
Malla de alambre para losas ; fy=3900 kg/cm2

Alambre para estribos ; Ty=3890 kg/cwf

ha
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3.2 Micro creto
E) microcencreto es un mortero que reproduce el comportamiento
de los concretos convencionales de manera muy similar, y graclas a
esto se pueden realizar estudios de estructuras a escala y con esto
s tiane un manejo mas sentillo y sobre todo el tiempo y cgscu de

construccién que en comparacisén cen un prototipe, es5 mucho menor.

En el pregente trabajo, se siguié la metodologia para la
fabricacién del microconcreto basada en les resultados obtenidos en
una investigacidén reportada en la publicacidn 380 del Instituto de
Ingenieria llamada "Tecnologia del Microconcreto”, en donde se
comprueba que ei microconcreto reproduce las cavacteristicas de los
concratos normales, tales como: la adherencia del concreto con el
acero de refuerzo, la relacidn entre la resistencia a tensisn vy
compresién es del mismo orden, Yy quizd 1lo mas importante, que
presenta la misma Eurva esfuerzo—deformacidn unitaria de los

concretos.

Tomando en cuenta lo anterior vy dado que queda fuera del
alcance de esta tesis, no se hicieron ensayes de adherencia, ni de
tensidén en pryéba brasilefa, sino que se daran -por validos los
resultados qdewspare:en an la publicacidn antes mencionaya; sin
embarge, si se efectuaron ensayes de compresisn en cilinﬁrus de
mi:ro:on:}eto, ya que en pruebas preliminares notamos que habia
algunas diferencras entre las resistencias que obtuvimos con las
gue aparecen en la publicacidn, aunque esto se atribuye al tipo de

cementy que fue distinto, o también a las caracteristicas
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de: los agregados.

3.2.1. Elabpracién del microconcreto

Las escalas recomendables para la elaboracisén de
microconcretos rno deben ser menores de 1:10 tomando por preototipo
un concreto con tamafo maximo de agqregado de 3/4 ", ya que a
escalas thenores se tendrian muchos finos en los agregados, lo cual
afectaria el comportamiento de la mezcla. En la referencia 2 se
manejaron dos escalas, 1:4 y 1:8, siendo la escala del modelo 1:la
decidimps usar para los ensayes de cilindros de microconcretos la
escala 1:8; cabe sefalar que se ha comprobado que el efecto de
escala al colar una mezcla en cilindros de varios tamafos no
interviene en la resistencia pues esta no varia si se emplea un
cilintdro de control de 1x2" respecto a cilindros de menor tamafio,
por lo que nn importa que la escala del modelo no sea la misma para
el microconcreto, le unico que se revisd es que el tamafo maximo de
agregado pudiera entrar en los huecos entre alambres del acero de

refuerzo.

Para la seleccidn de los agregados se tomaron las siguientes

cantidades de material retenidas en cada mallas

porcentaje retenido en la malla numero

100 = charola
2 2

16 : 20 : 30 : 50 :
: 10 @ 20 @ 3

Una vez seleccionada la granulometria de los agregados

retenidos en cada malla, se pesaban y se mezclaban segan las
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proporciones anotadas en la tabla anterior.

Con raspecto al cemento, en la referencia 2 se utilizé cemento
tipo IIl que tiene un grado de molienda mayor que el tipo I y con
esto de alguna forma se busca escalar también al cemento, pero en
nuestro caso usamos del tipe I, ya que dejsé de ser de fabricacidn

comercial el tipo III y no se pudo conseguir.

Al fabricar las mezclas con los proporcionamientos que se
manejaban en la publicarién,se encontrdé que se tenian mezclas muy
secas con revanimiantos que seguramente no serian suficientes como
para evitar el problema de huecos en el colade, por 1lo que
comenzamos a manejar proporcionamientos con menor cantidad de
agregados y con mas agua; sin embargo, al no contar gon algun
pardmetro para saber que fluidez permitiria efectuar el colado
correctamente, se efectud un ensaye preliminar mediante el colado
de una columna, ﬁﬁciéndnle su cimbra y sus armados, se prepard una
mazcla de microconcreto y se cold, al otro dia, al gquitar la cimbra
%0 revissd la columna, encontrando algunos huecos, lo que dié idea
de gque tan fluida deberia ser la mezcla. Para tener un pardmetro
que indicara que tan fluida o seca era la aezcla, se ided una
prueba comparativa del revenimiento Eétra diferentes
proporcionamientos, de la siguiente manera. Con’ cada
proporcionamiento se llenaba un cilindro de 3x6 cm. en tres capas,
@n cada una se picaba @5 veces con un alambre, tratando de abarcar
toda 21 Area vy posteriormente se retiraba el cilindro, colocando el

cilindro a un lado de la masa de microtoncreto, se media la
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diferencia de alturas entre el cilindro y el punto mas alto de la
mezcla para medir en cierta forma su revenimiento. Este m&todo que
se usd fue tratando de imitar la prueba del revenimientoc que se

practica a los concretos.

Por otra parte, para medir la resistencia a la compresisén
simple del microconcreto, los especimenes se colaron en cilindros
hechos con tubo PVC de t * de &, con altura igual a dos veces el
didmetro del tubo, que es la relacidén que guardan los cilindros de
prueba para los concrgtus. El colado y tratamiento de los cilindros
también fue similar al acostumbrado, pero al momente de cabecear
los cilindros con azxufre se tuvo que fabricar un ‘"cabeceador” de
cllindros de este tamafio, torneando una barra de acero con lo cual

se logré colocar el azufre de manera aceptable.

Una vez listos los cilindros se procedidé a ensayarlos 28 dias
después, Al iniciar los ensayes se estaba por debajo de las
resistencias mencionadas en la referencia 1. Estash diferencias se
pueden deber principalmente a dos razones

1) El origen de los agregados era distinto y

2) El haber usado cemento tipo 1 en lugar del tipo III
de cualguier forma, los datos de las tablas de la publlcacién no
resul taran de utilidad por el problema de su bajo revenimiento, asi
que se optd por determinar la resistencia con los agregados vy
cemento que se tenian, conservando la misma granulometria de
agregados que se ano ts en la tabla para todos los

proporcionamientocs que se hicieron.
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Una vez que se tuvo umna cantidad suficliente de cilindros
encayados, se construysé una grafica de resistencia a la compresién
simple (f'c), contra relaciones agua-cemento, anotande en cada
punto la correspondiente relacien agregado—cemento (ver fig.3.2).
Al hacer astas graficas se pretendia que para las diferentes
relaciones agregado-cemanto, se construyeran curvas o segmentos de
r;cta formados por al menos un par de puntos, pero hubo algunas
relaciongs en las que al buscar otro punteo que definiera su curva,
se tenia una mezcla o muy seca o con demasiada agua lo que la
volvia poco manejable, por 1o que se desechaba y por esta razén
existen algunos puntos aislades. Tal vez en algunos cases hubiera
sido posible encontrar pareja para algunos de estos puntos, pero el
tiempo que lleva el buscar esto es demasiado, por tener gque esperar

los 2B dias para conocer su resistencia.

La cantidad de cilindros gque fueron ensayados para la
construccién de la grdfica de la figura 3.2, es tal que para cada
punto se probaron por lo menns tres cilindros, y cuando en una
primera @tapa se noté algan proporcionamiento adecuado, en la
saegunda fase se repitié y es por esto que hay puntos Qque se
definieron hasta por 9 cilindros. En total fueron ensayados no

menos de B0 cilindros.
Como se sabe, la resistencia en un concreto y por ls tanto

én un microconcreto, estid dada por tres parametros:

1.~ relacidn agua-cemento
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2.~ relacién agregado-cemento

3.~ velocidad de carga
después de habaer ensayado todos los cilindros. se pudo percibir lo
importante que es la velocidad- de carga, a mayor velocidad se
tienen resistencias mayores, y es importante sentir esta variacidn
para tratar de manejar una misma velotidad de carga para todos 1los
esprcimenes. Sin embargo, como puede corroberarse en la grafica
3.2, el parametro que mis afecta la resistencia es el contenido de
agua ya que con variaciones pequesas de la relacidn agua-cemento se
puaede observar una variacién muy grande en la resistencia, asi
también se puede concluir que, aunque la relacidn agregado—cemento
influye en la resistencia, se refleja en forma mas significativa en

la fluidez.

En general se tienen que satisfacer dos restricciones para el
microconcreto que se usaria en el modelo: priservo que se tuviera un
valor de f'c de al menos 250 kglc:nz y que tuviera una Tfluidez de
2.5 cm medidos segdin el procedimiento que se adoptéd (los 2.5 cm nos
pare:i.;ron apropiados después de colar algunas columnas de prueba
con ese proporcionamiento). A continuacidn se presant; una tabla

con los diferentes proporcionamigntos que se anotaron en la grafica

con su respectiva resistencia media y su f'c.
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Relacisn w/c Relacidn Asc Res.medial(kg) f'c(kg/cmz)
1.4 5.0 &30 89
1.4 5.5 743 105
1.4 4.5 750 105
1.0 3.5 64 136
1.1 4.0 1088 154
1.05 3.5 e 134
0.9 3.0 1103 156
t.2 4.5 1] 134
1.2 4.0 a0 . 130
1.05 3.75 1193 169
1.0 2.0 1100 154
0.8 2.0 1820 2857
0.8 2.5 193% 274
0.7 1.8 22064 ana
Tabla.3.1. Relaciones agua—cemento, agregado—cemento,

resistencia media y f'c para los diferentes proporcionamientos
ensayados.

De esta swrie de valores, se selecciond el peniltimo
proporcionamiento; w/c=0.8 y A/c=2.5, que tiene una resistencia por
arriba de los 250 kg/cm’. .

A pesar de que lo ideal es utilizar un microcon:reto de
f':~250kg/cmz, al momento de colar el modelo preferimos uti‘lizar al
proporcionamiento seleccionado previendo alguna disminucién en la
resistencia; durante la construccidn del modelo se tomaran muestras
de la mezcla, para posteriormente ensayar los cilindros y conocer

la resistencia del microconcreto.
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CAPITULO 4
DISERO ESTRUCTURAL DEL. MODELO

En el disefioc estructural del modelo se deberd cuidar no sdlo
el construir uma estructura que represente a escala las dimensiones
‘usuales de algan edificio prototipo, sino que se deben de tomar en
cuenta entre otras cosas, los didmetros de los alambres que se
utilizardan como refue}zn de los elementos estructurales; también es
importante tonsiderar que el modelo deherd de tener un tamafio
razonable para que pueda ser desplazado de un lugar a otro sin

mucho problema.

En realidad existe una gran libertad para determinar 1la
geometria y dimensiones del modelo, ya que como se menciond
anteriormente, este no pretende ser la reproduccidn a escala de un
edificio "real"” que ya haya sido construido o proyectadeo. Por tal
motive y dada la relativa facilidad para su construccidn, se 1legé
a la conclusién de que el modelo estaria formado por un sistema de
marcos @t dos direcciones perpendiculares y por conveniencia’ seria
una estructura comppletamente simétrica en ambas direcciones,
tratando de que fuera ficil de estudiar y asi evitar efectos de
torsién que complicaran tanto las pruebas en el laboratorio, como

el andlisis estructural del modelo.
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En cuantts & la distribucién y nomere de columnas, s aceordd
que @l modelo estuviera formado por marcos de 3 crujias en una
direccidn y 2 en la otra, lo gue da un total de 12 columnas vy por
tres entrepisos. El siguiente paso fue fijar 1la escala v
dimensiones definitivas del modelo, para esto se tomaron en cuenta
lag dimensiones usuales de un edificio y fud asi que Be
consideraron claros prototipos entre columnas de 4.0m y S.0m, vy
considerando una escala geomdtrica de 1:16“, se tienen claros de 25
cm y 31.85cm rvespectivamente en €1 modela; posteriormente se
decidid que los clarcs fueran de 31.R5 cm a 32.00 cm ..En cuanto a
la altura de entrepiQos, se fijd como de 3.00 m en el prototipo, lo

que da por resultado:

hm = 300/16 = 18.75 cm

esta altura se redujo a 18.60 cm (0.6 cm por la losa del sistema de

piso).

Con respecto a las celumnas, se acords en utilizar seccién
cuadrada y considerando 40.0 cm de lado en el prototipo, se tendran
columnas de; 40716 = 2.5 cm en el modelo. De una manera similar se
determinaron dos secciones tipo para las trabes, quedathdo de
2.5%3.1 cm las de los marcos exteriores vy de 2.523.B cm en los

interiores.

® Esta oscala &e fijé después de analizar  varias  alternativas, ya
que do acuerdo a tam dimensiones propuestas en oL prototipo, tas
correspondientes  en  «l  modele  dieron on gonaral nimeroa fdcilos do

manejar y de un tamaMo adecuado para,la construccidn del modelo.
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En cuante a los sistemas de piso, tentativamente se propusoc un
espesor de 0.6 cm para las losas que seran perimetralmente apoyadas
y coladas monolf ticamente con las trabes, la revisién del peralte
propuesto se trata en el punto "¢ de este subcapitulo. En las

figuras 4.1 a 4.4 se nuestra la geometria y dimensiones del modelo.

Por otra parte, y tomando @n cuenta qgue el modele no serd disefado
para resistir una determinada condicidn de carga, ya gue serfa  muy
dificil disponer de una gran variedad de diiAmetros de alambres para
reforzar los elementos estructurales de acuerdo con las necesidades
de resistencia gque se requieran para una solicitacién de cargas
determinada, se hizo lo siguiente; dada la geometria general que se
propuso, se reforzard a los diferentes elementocs estructurales
tomando en cuenta dos aspectos principalmente; en primer lugar se
procurari que los porcentajes de acero en trabes y columnas se
encuentren dentro de los limites que establecen las NTC del RCDF y
en segundo lugar, s¢ considerd €1 aspecte constructive, este es, se
cuidd que la cantidad y distribucidn del refuerzo no dificultara la
elaboracién del armado, dadas las peqgueffas dimensiones que se
manejan: y por otra parte, que permita el paso del microconcrete a

travee. del refuerze al menento de realizar el colado del modelo.
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Un factor de suma importancia en el comportamiento del modelo,
@s el adecuado diseffo de la cimentacién, la cimentacidn del modelo
no tendria las mismas funciones que una cimentacidn normal, sinc mas
bien tendrda que funcionar como un empotramientc perfecte para el
edificio; ademis de que tendra que resistir los efectes que sobre
@lla puedan provocar los ensayes que se realizaran. Del disefic de
la losa de cimentacién asi como de las caracteristicas de 1la

superestructura se hablarid a continuacién.

4.1. Disefio de log elementos gstructurales

€omo se menciond anteriormente, todos los elementos
estructurales se diseMaran de acuerdo a lps materiales disponibles

y a los requisitos que establecen las normas ref(3).

De acuerdo a lo dicho en el capitulo 3, se dispone de 1los

siguientes materiales para la construccidén del modelo.
1.~ Alambre de 0.2585 em ¢ y fy=4780 kg/cmz, para columnas
2.~ Alambre de 0.196% cm ¢ y Ty=4830 kg/:mz, para vigas

3.~ Alambre de 0.128 ca ¢ vy fy = 3850 kg/cmz, para estribos de

trabes y columnas



G- Haila de alambre de 0.0804 cm ¢ y fy=3900 kg/cnﬁ.para losas

S.- Microconcreto de f'c= 250 kg/cm2

b.1.a Dissﬁn de columpas

Para determinar el armado del refuerzo de las columnas
partiremos de la seccidn propuesta anteriormente:
Propiedades
A = (2.5% = 6.25 cm”

Ix = Iy = (2.5)%/12 = 3.233 en’

Debido a que las dimensiocnes de la seccidn transversal de las
columnas es pequefia, se decidié que el namere de alambres con que
se reforzaran serd el ainimo que se sefiala en las normas. Asi que
se colocaron cuatro alambres repartidos uno en cada esquina de la
seccion. Por otra parte para cumplir con €1 requisito de que 1la
relacidn entre el area de refuerzo vertical y el drea total de la
seccidn no sea menor que 20/fy ( fy en l:g/cmz) , Ni mayor gque .06,
en este caso al utilizar alambre de C0.2525 cm de didmetro, se tione

area de refuerzo de:

As = .= 0,0501 cm

n_(0.2525)°
vy el porcentaje de acero es

_ _4(0.0501)  _
P=—gm 0.0

el porcentaje minimo es el siguiente:

pmin = i‘;’l = a.0042

por lo que se cumple 1la condicidn establecida, es decir:

&0




20/fy < pcolumna < 0.06

por lo que la cantidad de refuerzo es adecuada.

Ahora, considerando que debe existir un espacic razonable
entre los alambres del refuerzo y la cimbra, para permitir el paso
del microconcreto al momente de colar el modelo, se darda un
recubrimiento de 0.25 cm, que en un prototipo representariaz 0.25 x

16 = &4 ¢m, que se tosidera adecuado.

En cuanto al refuerzo transversal minimo, las normas estipulan
que todas las barras iongitudinales deben restringirse contra el
pandeo con estribos con una separacidn no mayor que; B850/7 Ty
veces e} diametro de 1la barra ¢ fy en kg/cmz, es el esfuerzo de
fluancia de ltas barras longitudinales), 48 dilmetros de la barra
del estribo ni que la mitad de 1la menor dimension de la columna; en

nuestro caso tenemos 1o siguiente:

a) 850/7 Fy  (gool) = @'—2—;285%-’—— = 3.10 em

b) aBx{gest) = 48(0.12) = 5.76 cm

c) 2.5/2 = 1.85 cm

Como puede verse, rige la condicién (c) y por lo tanto serd la
separacison entre estribos para columnas. Es impurtaﬁte seffalar que
dicha separacidn se debera reducir a la mitad en wuna longitud no
menpor gua la dimensién transversal de la golumna, un sexto de su
altura libre ni que &0 tm, arriba y abajo de cada unién de columna

¢on trabes o losas, medida a. partir del respectivo planc de



interseccidén ¢ véase el punto 4.2.3 regquisitos para el refuerzo

transversal sagun las normas ).

De las condiciones anteriores aplicadas al modelo tenemss lo

siguiente:z

d) dimensidn maxima = 2.5 cn
#) un sexto de la altura libre = (18.6 - 3.1)/6 = 2.58 cm
f) 60 em en el prototipo representarian en el modelo, segdn la
escala geométricas; 40/16 = 3.75 cm
-~ rige la condicidén (f); finalmente el refuerzo de las columnas en

el modelo quedan comp se indica en la fig.4.S5.

En la siguiente pagina se muestra en su totalidad la geometria

y armado de una columna tipo en el modelo.

4.2.b5 Disefo de las vigas

De 1o previamente dicho, se tienen dos tipes diferentes de
vigas en el modelo, unas, las mas peraltadas, son de 2.5 x 3.8 cm,
mientras que las restantes tendran 2.5 x 3.1 cm de seccién. Por
otra parte, el material disponible para usarlo comp refuerzo de

estos elementos estructurales, consta de alambres &a 0.1961 cm ¢

Por especificacisn el drea minima de refuerzo por flexidn para

secciongs rectangulares estd dada por la siguiente expresisn

o. 7 T'¢c !

Ty bd

Agmin =
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e QW ITE 0.7
-3 Ty

¥~ 250
%830 — = 0.0023

Para las vigas de 2.5 % 3.1 cm, considerandc un recubrimiento
de 0.25 cm, @l Area de 1la seccién transversal con el peralte
efectivo ws:

fe = 2.5 (3.1~0.85) = 7.125 cm”
entonces @l Area de acero minima es
Asmn = 0.0023 (7.125) = 0.0164 cm®

ahora bién, el Area de un s6lo alambre de refuerzo ec:

as = (0.1961)% n/4 = 0,0302 cm®

Como puade observarse, bastaria con colocar un sdlo alambre
como refuerzo de tensidn para cumplir con el requisito mencionade y
esto es valido tanto para momento positivo come para momento
negativo, sin embargo por cuestiones de armado se tendrin que
colocar por lo menos cuatro alambres, esto es, dos como refuerzo de
tensidn y los dos Lestantes como refuerzo de compresidn. En cuanto
al refuerzo transversal, se colocaran estribos de O.12 cm de & a
cada medio peralte efectivo, en una longitud igqual al claro libre
de la viga entre cuatro, a partir de la unidn con columnas; ésta
separacion se aumentard en el centro del claroc al doble, es decir,

a cada peralte efective. El armado propuesto aparéce en la fig.4.6.
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4.82.c Disefo de las losas
Como se mencions anteriormente en este capitulo,se
propuso tentativamente un espesor de & mm para las losas de los
sistemas de piso, los qQue serdn perimetralmente apoyadas y
monoliticamente coladas con las trabes. Antes de proceder

propiamente con el disefip del refuerzo sera necesario revisar el

peralte propuesto segdn las Normas.

En la rﬁvisién' del peralte es necesarioc conocer las
propiedades del material que se usard como refuerzo de las losas.
De acuerdo con lo dicho en @] capitulo 3, se utilizard una malla de
alambre para el refuerzo por flexién y de las pruehas que se
realizaron se encontrd que el esfuerzo de fluencia es

aproximadamente de 3900 kg/cm{

De acuerdo al reglamento el calculo de deflexiones se puede
omitir si el peralte efectivo no es menor que el perimetro del

tablero entre 300.

El tablero mas grande es el mas desfavorable, en este caso
esto corresponde al de 29.5 x 2%9.5 cm (ver Tfig.4.1). Por
especificacidn para calcular el perimetro se tendrdn que

incrementar en un 25% los lados discontinuos, esto es:

P = 3(29.5) + 1.28(29.5) = 185.375 cm

y P/300 = .41B cm
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Este peralte debera incrementarse por 0.03% *T fow cuando no
se cumpla que:
fs < 2000 kg/ca® y w < 380 kgscm®
en donde s = 0.6 fy = 0.&6(3900) = 2340 kg/cw
+ 0.034x*T B340%06.06 = 0.12
finalmante el peralte minimo serad:

Pmin = 1.18(.418) = 0.4468 cm

s5i se considera un recubrimiento en el prototipe de 2.0 €m que @n
el modelo representaria 2/16 = 0.125 cm, el espasor total de la
losa sera:

O.448 + 0,125 = 0,59 cm < O.b6 cm

por lo tanto el espesor de las losas @s correcto.

Una vez revisado el peralte de las losas se precederad a
calcular 1la distribucidn y cantidad de acero de refuerzo, para lo
cual se determinaran los momentos flexionantes en las losas con
ayuda de los coeficientes de momentos que se presentan en las

normas.La planta tipo del modelo se puede ver en la fig.s4.1.

En primer lugar sme calculard la relacidén de lado corto a lado
largo para los tableros de 32.00 x 25.00 cm;
a= 25 - 2.5 = 282.5 cm

as= 32 - 2.5 = 29.5 cam

= 0.74

De igual manera para los tableros He 32.00 x 32.00 cm
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m= 1

Siguiendo con el procedimiento acostumbrado, a continuacién se
dividirdn los tableros en dos franjas extremas y una central 1la
cual para relaciones de “m" mayores a 0.5, tendra un ancho igual a
la mitad del claro perpendicular a esta, mientras que las franjas
extremas tendrAn su ancho igual a la cuarta parte "del mismo.
Aplicando estas especificaciones al modelo los tableros quedan
divididos comp se muestra en la fig. 4.7a donde por simetria

4dnicamente se muestran algunos tableros.

Una vez hecha ia divisiésn de 1las 1lpsas en las franjas
mostradas, se procederd a calcular los momentos flexionantes con
ayuda de los coeficientes de momentos que aparecen en la tabla 4.1
de las normas. Diches coeficientes obtenidos para m = 0.726 y m =
1 se indican en la fig.4.7b, y al igual que en la fig.4.7a,
unicamante se muestran los dos tableros (tipo) que existen en el

modelo. De dichos coeficientes vemos que el mayor es el de 450.

Por otra parte, como datos de proyecto tenemos los siguientes:
diametro de la malla electrosoldada; & = 0.0804 em.
4drea del alambre que forma la maya; A = 0.00507 e

fy = 3900 kg/cm” *

ahora bié¢n, se considerard una carga total sobre las lesa de 600
kg/cnﬁ, carga que no serd precisamente la que se aplicara al modelo
pero de esto se hablarad con mas detalle en el capitulo 7. Se estimé
esa magnitud de carga tomando en cuenta algunas consideraciones que

se& manejan en el reglamento de construcciones del D.F.,en relacidn
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a las cargas vivas de edificios de oficinas.

Fara obtener el momento de disefio, el coeficiente de 450
doberd multiplicarse por IO-‘wa:,dando por resultado un momento por

unidad de ancho.
—4 2z -4 Z
M=a 10 wa = 450 x 10 "x 0.06x22.5° = 1.37 kg-cm/cm
y aplicando un factor de carga de 1.4, Mu = 1.92 kg-cm/em

Ahora el momento resistente de la losa trabajando como viga ess

MR = FRbd f"cqg(1-0.5q)

o

dondes: = 1.0 cm
d = 0.48 cm (tedrico)
fic = 170 kg/cm®
FR = 0.9 (para flexicm)
igualando Mu con MR tenemos lo siguiente:
1.92 = 0.9(1)(0.48)2(170)q(1 - 0.5q)
0.054 = q - 0.5q°
g -~ Bg + 0.109 = O
de donde se obtiene que el indice de refuerzo es g = 0.05&6
y el porcentaje de acero correspondiente eé;
-3 = 0.054(170)/3900 = 0.0024
Yy &1 porcentaje minimo por flexién es:
e =0.7] T'c 7 fy = 0,0023
por lo que el drea de acero minimo sera:
Ammin = 0.0024(1)(0.48)= 0.0012 cm®

finalmente la separacién entre los alambres de la malla tendria que
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ser deg s = 0.005307/0.0012 = 4.2 cm

Gi se analiza esa distancia desde el punto de vista del
prototipo, tendriamos una separacién de; 4.28x16 = 67.2 cm, que no
es aceptable ya que las normas recomiendan la @menor de las
siguientes dimensiones:

1) S0 €m que en £l modelo serian S0/16 = 3.13 cm

3) 3.5 veces la menor dimensién; 3.85x0.6 = 2.1 cm

por lo tanto se colocard una malla con esa separacisén, a pesar de
que quede sobrada la iosa, ya que la otra opciden seria colocar una
malla con alambres mas delgados pero desgraciadamente la de 0.0804
cm de didmetro ®5 la mas delgada en el mercado. Finalmente en la
figura 4.8 se muestra la colocacién definitiva de la malla sobre
las losas, que como Se@ podra observar se dejé toda una parrilla on
el leche inferior para los momantns positivos, y también se
colocaron wuna especie de "bastones" para tomar los momentos

negativos en los bordes de los tableros.
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4.2,d, Disefo de la gimentacidn

Como mencionamos anteriormente 1a cimentacién del modelo
funcionara en realidad como un empotramiento perfecto que sea lo
suficientemente rigido para que no se deforme al momento de ensayar
el mdificio y con esto las deformaciones que se midan sean

anicamente de la estructura.

Al igual que en el disefic de la estructura, se tiene una
cierta libertad para escoger las dimensiones de 1la cimentacidn,
ademis de q;e asta puede ser de concreto reforzado con acero
convencional. En la fig.4.7, se amuestra la geometria y dimensiones
de la cimentacidn, asi como la ubicacidn de tres orificios que se
dejaron para sujetarla con unos tornillos de t*® al marce de acero
en donde serd ensayado el modelo. Dadas las dimensiones de la base,

a continuacidn se disefard su armado segdn 1lo siguiente:

En un principio se pensé que el disefic de 1la cimentacidn
estaria regido por los efectos prevocados por la aplicacidn de las
cargas laterales, pero sin embargo, se hizo un analisis estructural
preliminar para conocer los elementos mecanicos que se presentarian
en los apoyos del edificie y se encontrd que dichos efectos eran
duspraciables, por lo que nNo serian importantes para el disgﬁn, con
lo cual, ta cimentacidn se disefd para cuando el modelo tegga que

ser transportado, es decir, para resistir su propio peso.

Segdn la figura 4.9, el peso de la cimentacidn es:

WL = 0.15(0.84) (1.822)(2.4) = 0.3569 ton
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y el peso de la estructura es:
HT.c = 12(0.025%) (0.558) + (0.0356)(0.025) (0.82+1.28)(3) +
(0.031)(0.085)(2)Y(0.82) + 2(0.641(3) 2.4 =0.0316 ton
Wiomas = 3 0.B2(0.64)(0.008) 2.4 = 0.0227 ton
s el pesp de la estructura ?5:

HE = 0.0543 ton, Yy el peso total del modelo es:

al momento de cargar el modelo, la cimentacién trabajarad como
una viga simplemente apoyada, con un clare de 1.22 ®m, con la

condicidn de carga que se indica en la fig. 4.10.

Pe acuerdo al diagrama de momentes flexionantes, €1 momento
dltimo sera:
Mu = 1.4 (6455.325) = 9037.46 kg-cm
por otra parte el momento resistente de una seccidn rectangular
es:
MR = FRbd*fcq(1-0.5q)

MR = O.?(B“)(laz)(170)q(1-0.5q)

haciéndo operaciones e igualando MR con Mu, tenemos lo .siguiente:
0.00488 = q(1-0.5q)}
de donde se obtiene la funcidn cuadratica:z
q° - 29 + ©.0098 = O
y finalmante...c.cveevarere.g = 00,0049
con este indice de vefuerzo calculado se obtiene un porcentaje de
acero de: £ = 0.0049(170) /4800 = 0.00020

como puede verse es un  porcentaje muy pequedo, por lo gque La
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cantidad de acero estard regida por &l area de aceroc minima por
Flaxidn, QUE @B+ese-acafEmin = 0.7 ¥ T'c (bd) /Ty

Asmn = 0.7 ¥V 850 (12)(84)/4200 = 2.66 cm®
con varillas del No.2, se necaesitaran:

No. var = B.446/70.3167 = B.4 & ¢ var.

Fipalmente se obtienms qQue se golocardn var # 2 a cada P cm, y en
el otro sentido también Ilevard el mismo armado minimo por
flexidén. Los detalles de armado incluyendo 1la unidn de la

astructura con @l edificio se muestran en las figs. 4.1l y 4.12.
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CAPITULO 5
CONSTRUCCION DEL MODELO

En este capitulo mencionaremos a grandes rasgos el
procedimiento constructive del modelo, el cual represents la etapa
mis laboriosa y difici] de este trabajo, aunque se puede decir que
en gran parte fue un érabajo repetitive sobre todo en el armado de

trabes y columpas.

8.1 Elaboracidn de los armados,

Proptamente dicho la construccidn de los armados gomenzé con
la fabricacidn de cada una de las doce columnas que formaradn al
modelo, dadas las dimensiones de este, fué Tfacil armar cada columna
con sus cuatro alambres de refuerzo longitudinal de una sola pieza
a lo largo de toda 1la altura del aedificio. Dicho refuerzo
longitudinal se confind con estribos de alambre de 0.12 cm &, segan
1o mencionado en el capi{tulo 3. Para la elaboracidn de estos
estribos se fabricé un molde en donde se le daba forma al estribo.
Se necesitaron aproximadamente %60 estribos para las columnas , un

croguis ilustrativo de este molde se presenta en la fig.S.1.

La construccidén de las vigas se realizé de manera similar a

las columnas, excepto en que conforme se armaba un trame de viga se
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tenia que unir a la columna correspondiente para después proseguir
con el armado del clarp sigulente, de esta manera se fabricaron por
saparado tinto marcos completos; es decir, dos marcos de tres
crujias y tres niveles cada uno, dos marcos de dos crujias y tres
niveles cada uno y &1 marco central que también estd formado por
tres crujias y tres niveles; perc ademis se la@ colocaron las vigas
parpendiculares gque servirdn para unir este marco central con lps
dos exteriores. Este procedimiento se indica esquemdticamente en

las figuras 5.2 a 5.6.

Una vez armados y unidos todos los marcos, guedd formada casi
completamaente la estructura del edificio tal y como se muestra an
la figura S.é., faltando per colocar el armadeo de las losas, que
comb ya =@ menciond, seria de malla de acero; sin embargo, antes de
proceder a esto, se probs que rno hubiera problemas con la cimbra en
el edificio, ya gque para esta etapa de construccidn la cimbra vya
@staba practicasente terminada { de la fabricacidn de la cimbra se

hablara mas adelante).

Fue asi como se armé la cimbra por primera vez cubriendo
totalmente los armados, comprobdndose que no habria problemas vya
que el armado de columnas y trabes no impediria el perfecto
ensamblaje de todas las piezas, y que las olguras impidi?ran el
pasp de 1la meicla y quedaran algunos huecos sin rellenar.
Contrariamente a 1o esperado, la cimbra se armé con relativa
facilidad sin tener que forzar ninguna pieza. Hecho esto se

procedié a colocar las mallas de acero de las losas. Esta etapa
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también resulté muy tardada y dificil pues se tenian que doblar
todos y cada unc de los alambres que. se apoyaron en las trabes
perimetrales para tener un buen anclaje y es aqui donde se tuvieron
problemas ya que en esta zona se amarré la malla para momanto
negative y la de momento positivo. Posteriormente, se armé 1la
cimbra para revisar Jlas dimensiones y en esta ocasioén se
hicieron alguncs ajustes variande ligeramente ias dimensiones del
modalo, que seguramente se modificaron al tensar las mallas de

acero.

Con toda la estructura terminada dnicamente faltaba por  armar
la cimentacidn de acuerdo con lo calculado en el cap.4. En esta
stapa no se tuvo mayor problema pues los espacios eran mayoreg,
aunquée se prests atencidn especial a la unidn de la estructura con
los armados de la cimentacién; para lograr un mejor anclaje se
colocaron varillas adicionales que se sujetaron con todas las
columnas; se niveld el edificio para que no se tuvieran problemas
nuevamente con la cimbra. Las figuras 5.7 y 5.8 amsuestran algunos

detalles de lo anterior.

Una wvez terminados 1los armados al 100%, asi como la
construccidn total de la cimbra, se hicieron los preparatives para
realizar el colado del edificic. Ahora bilen, antes de pasar a
explicar como se realizé esto, se dirad algop acerca de la cimbra

para entender mejor el procedimiento que se siguid.
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El disefc de 1la cimbra tenia que cumplir con ciertos
requisttos especiales: en primer lugar colar el edificio de una
spla vez para no tener problemas de falta de adherencia ya gque esto
podria provocar la aparicién de grietas, entre otros problemas. Por
otra parte el colado de los tres niveles no se deberia de realizar
wimultaneo, es decir, serd necesario colar el primer piso previa
colocacisdn de su cimbra y después proseguir con la colocacién de la
cimbra del segundo nivel y realizar el colado de este y asi de
igual manera con el altimo nivel, pero como ya se menclond, . todo
esto en un solo dia. Finalmente, otra restriccidn importante es que
todas las piezas de la cimbra embonaran y se ensamblaran de fal
forma, que pudieran entrar rodeandc los armados Y ademds

permitiéndo el paso entre ellas mismas.

Una vez gque se tuvo el disefo en papel se cuantificaron las
piazas que intervendrian directamente en 1la fabricacidn de 1la
cimbra del modelo, siendo un total de &15 piezas de madera, esto da
una idea de lo laborioso que fue construir la cimbra ademads de que
las dimensiones de cada pileza deberian de ser lo mAs exactas
posibles pera no tener fugas de microconcreto y/o variaciones
considerables en las dimensiones de la estru:tura.‘Adicionalmente a
las piezas mencionadas, se construyd una estructura exterior para

apoyar la cimbra y asi poder colar los tres niveles en un solo dia.

Una vezr que se cortaron y lijaron todas 1 cada\ una de las

piezas, se comenzé a ensamblar con pegamento para madera, clavos en
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algunos casos, las diferentes piezas de la cimbra; postericormente
todas las Areas que iban a estar en contacte con el wmicreconcreto
s barnizaron para que @] triplay nce absorbiera la humedad y no se
dilatara, cambiando asi las dimensicones del molde. Finalmente, se
engrasaron todas las piezas con grasa amarilla para que las partes
en contacto con el microconcreto no se pegaran al descimbrar el
modelo. En las figuras 5.9 a 5.16 se presentan algunas fotografias

de la cimbra y la manera en que se ensambldéd cada nivel.

Con la cimbra y los armados completamente terminados, se

procedid a realizar el colado del modele de la siguiente manera:

En primer lugar se colocd el armado de la cimentacién dentro de
su cimbra de 84 x 122 cm. y 15 cm. de altura que a su vez sirvid de
apoye a la estructura de Ja cimbra del edificio, hecho estc vy
teniéndo perfectamente cuantificados los volumenes de material se

comenzd el cclado de la. cimentacidén en la que se usd concreto

convencional de f'c= 250 kglcmz segin el disefio propuesto.

A continuacidén se comenzdé a elaborar la mezcla de
microconcreto y posteriormente se traté de llenar una columna pero
por si solo no entraba el microconcreto lo que originéd un grave
problema sobre todo en las ceolumnas interiores gque casi no  se
podian alcanzar, para resolver este problema se cuﬁsiguié un
vibrador de los que se usan normalmente en 1la construccién,
haciendo que tan solc tocara una parte de la cimbra con lo cual el

microconcrete entré  perfectamente dentro de la cimbra de 1las
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columnas que era la parte mas dificil de celar. Una vez que  se
rellenarpon todas las columnas del primer pisco, solo restaba vaciar
mis mezcla para rellenar las trabes y alcanzar el espesor deseado
de la losa, asi se hiz2o y se procedid le maAs rapido posible a armar
la cimbra del segundo nivel, actividad que llevé cerca de 280 min.,
pues la cimbra se arma con relativa facilidad ya que precisamente
para ese fue disefada. Una vez hecho esto se coldéd el segunde nivel

de una manera similar y en cierta manera con menos dificul tades.

Finalmente se llegdé a colar toda la estructura y a simple
vista se veia que todo habia salido correctamente y solo se esperd
a descimbrar el modelo unos 14 dias después; en total &l colado de
todo €1 modelo incluyendo su cimentacidn se realizée entre tres

personas en un tiempo aproximado de 10 horas.

En los dias subsecuentes al colado, se realizé el curado de la
mezcla con agua, hasta que llegd el dia de descimbrar el modelo
encontrando que dnicamente se tuvieron problemas de huecos en dos
columnas mismes que se rellenaron con una mezcla igual a la usada
en el resto del edificic esperande que al momento de ensayar el

modelos no Sse presentaran grietas o fallas en estcs lugares.

A continuacién se presentan solo algunas fotografias gue se
tomaron durante el colado del modele ya que desgraciadamente el
resto se hecho a perder v no pudieron ser reveladas , sin embargo
en el capitulo 7 se presenta una fotografia del modelo

completamente colado y descimbrado.
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FIG.S.11. ESTA PIEZA SIRVE DE CIMBRA PARA UN TABLERO DE LA LOSA
- Y ADEMAS PARA LA BASE DE LAS TRABES ¥ UN C[COSTADOD DE
{.AS MISMAS



FIG..:.!E. SE MUESTRA COMO LA PIEZA DE LA FIG.S5.11 SE APOYA SUBRE
LOS LARGUEROS DE LA CIMBRA DE LAS COLUMNAS FARA FORMAR
UN NUDD
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FIG...13. CULOCANDO Uhh PIEZA DE TRIFL AV Sk COMPLEIA kL LIMBKADD
DE LA PARTE INFERIOR DE LNS TRABES PERIMETRALES DEL
NUBO MOSTRADO EN LA FIG. ANTERTOR
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FIG.5.146. VISTA GENERAL. DEL CIMBRADO DE UN NIVEL, LOS DOS
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CAPITULO 6
ANALISIS ESTRUCTURAL DEL MODELG

En este capitulo se hace una 'tlescr:ipcién del métedo de las rigideces y
de las hipotesis en gque se basa, ya que su aplicacién fue necesaria para
determinar técnicamente los desplazamjentos que tendrd el mcdelo vy

compararleos con los medidos durante su ensaye.

Dadas las caracteristicas de la estructura cuya idealizacién lleva a
tener un sistema con 630 grados de libertad, se ve la necesidad de
usar un programa de copputadora utilizando para este caso el denominado
SAP 80 considerando los elementos viga y los elementos placa en la
idealizaciodn,

La mayoria de los programas de anslisis estructural, incluido el que
se uso para la realizacién de este trabajo, se fundamentan en el mé&todo de
las rigideces; por esta razbn, atendiendo al objetivo general de esta
tesis se presenta aquf el método de analisis mencionado, procurando
resaltar las cualidades que 1o hacen apto para 1la elaboracién de
programas de computadora y su facilidad de uso mostrandolo en su forma para
resolver problemas tridimensionales

A continuaciodn se mencionan las hipdtesis basicas gue se emplean porque
algunas de ellas son la causa de las posibles diferencias entre los

resultados del andlisis ¥y los que se obtuvieron del ensaye del medelo.
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Finalmente se describe la idealizacién hecha sobre el modelo para fines
de su an8lisis, la forma de introducir los datos al programa SAP 80 Yy

presentamos los resultados obtenidos.

6.1 FUNDAMENTACION TEORICA.

6.1.1. Hipotesis basicas.

Con el fin de obtener un modelo matemitico relativamente sencillo en los
métodos de anidlisis, se acepta la validez de las hipé6tesis que a
continuacién se mencionan :

Se supone en los materiales que compeonen la estructura por analizar un
comportamientoe 1lineal, es decir gque la relacién entre esfuerzos vy
deformaciones se representa con una linea recta. Como comentario respecto
al wmodelo, que es de concreto reforzado, cabe decir que para esfuerzos
bajos del 30 % de f’c, el concreto presenta un comportamiento casi lineal;
después claramante se aparta de la linea recta. En lo referente al acero,
también se observa una relacién esfuerzo—detormagibn lineal hasta llegar al

estuerzo de fluencia,

Para los materiales usados en el modelo, en el capitulo

correspondiente se presentan sus caracteristicas esfuerzo-deformacién.

Los resultados de un andlisis por el método de las rigideces ,son
exactos si se cumplen dos condiciones: que el material de que esta hecha la

estructura tenga comportamiento lineal y que los desplazamientos para las
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cargas aplicadas sean suticientemente pequefios come para poder copnsiderar
la geometria de la estructura como la misma antes  y después de la
aplicacién de las cargas. Una consecuencia de la linealidad es el principio
de superposicién que se puede .enunciur como sigue: los desplazamientos
resultantes de la aplicacién de un nGmero de fuerzas pueden sumarse para
dar el desplazamiento que corresponde a la suma de fuerzas; © en forma
inversa, las fuerzas que corresponden a un nimerc de desplazamientos pueden
ser sumadas para dar la fuerza correspondiente a la suma de

desplazamientos.

Otra hipétesis bisica de los métodos de anslisis es la de homogeneidad,
se acepta que los materiales de gque esta hecha una estructura tienen las
mismas propiedades en todos sus puntos. Para el caso del concretc, es
evidente que en rigor no se tratata de un material homogeneo; sSin embargo
se supone que s{ lo es usando un Unico valor del m&dulo de elasticidad y un

solo valor para el mb6dulo de Poisson.

6.1.2. Ecuacicnes de equilibrio.

La base del método de rigideces es una aplicacién del principio de
superposicién ( lo cual implica la aceptacisn del comportamiento lineal de

la estructura por analizar ) que lleva al planteamiento de un sistema de

ecuaciones de eguilibrio el, cual se trata de explicar a continuacién.
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Consideremos una estructura idealizada ( que trata de representar a otra

real )}, la cual esta constituida como sigue : un conjunto de nodos a los que
concurren lineas y planos ( representande trabes, columnas Yy 1losas ).
En esos nodos se consideran aplicadas las fuerzas externas (el sistema de
fuerzas externas en la estructura real puede tener cualquier dlstl.:ibucién,
pero se transforma en otro equivalente cuyas fuerzas se encuentran aplcadas
en los nodos). A las lineas y planos que copforman la estructura usualmente
se les denomina elem&ntcs barra y elementos placa respectivamente. Ahora
supongase una configuracién deformada de la estructura, esta puede
descomponerse en una suma de casos particulares, uno por cada grado de
libertad Yy cumpliendo con 1lc¢ siguiente: en 1la estructura idealizada
deformada existe un desplazamiento (que puede ser igual a cero) en cada
grado de libertad, mientras que en cada uno de los casos particulares
supuestos (que sumados dan como resultado la estructura deformada en su
totalidad), existe en un solo grado de libertad un desplazamiento, siendo
este Gltimo el mismo que se tiene en la confiquracién deformada de toda la
estructura.

En lo referente a las fuerzas externas, como ya se menciond, se
encuentran solamente en las direcciones de los grados de libertad (aunque
en algunos casos puede ser igual a cero); ademés, en cualquier punto de 1la
estructura se pueden encontrar fuerzas internas, pero generalmente 'se

calculan las que estan asociadas a los grados de libertad, las que se

evaluan como sigues
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Kit D1 + Ki2a D2 +...+ Kin Dn (6.1)

Donde: '

n @58 el nGmero total de grados de libertad.

\ es el grado de libertad para el cual se esta valuando la fuerza
interna que en el actua. . )

D1 son desplazamientos en los grados de libertad y su subindice indica
en donde ocurre.

Kiy es la rigidez en el grado de libertad | debida a un desplazamiento

en j.

Cada sumande de la expresién anterior se puede deducir de uno de los
casos particulares de deformacién que corresponden a un grado de libertad,
entonces, la sumatoria es el conjunto de contribuciones de todos los grados
de libertad para dar la fuerza interna en uno solo. Si ahora se plantea una
ecuacién de equilibrio para igualar las fuerzas internas y externas para el

grado de libertad i:
K D1 + Kiz D2 + ... + Kin Dn = F1 (6.2)

Donde:
F1 es la fuerza externa que actua en el grado de libertad
Finalmente extendiendo lo anterior a todos los g::ados de libertad, se

llega al siguiente sistema de ecuaciones:
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Kis i +Kiz2D2+ ... + Kin D= Fu

Kaa Dt + K22 D2 + ... + Kan Dn = F2

Knt DI + Kn2 D2 + ... + Knn Dn = Fa {6.3)

En donde los desplazamientos son incognitas y se observa que el sistema

es simétrico con respecto a la diagonal principal,

debido al teorema de
Betti.

6.1.3. Formacién de la matriz de rigideces.

El sistema de ecuaciones 6.3 expresa el equilibrio en cada uno de los

grados de libertad en funcién de sus daesplazamientos, de las rigideces
nodales y de lae fuerzas externas. Expresando lo anterior en notacién
matricial se tiene:

. Kin D2 13}
K21 K22 Kan b2 = F2
Kn1 Koz ... K On Fn | " (6.4)

o en forma condensada:
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[«] [e] = [*] s
Donde:K es la matriz de rigideces, D y F son los vectores de
desplazamientos nodales y fuerzas externas respectivamente.
El sistema de ecuaciones (6.3) expresa el equilibrioc en los nodos que
tienen la libertad de desplazarse, en la seccién 6.1.4. se modiéica para

considerar los nodos restringides.
6.1.3.1. Rigideces nodales.

Dekide a que los grados de libertad considerados en el mé&todo de
rigideces se encuesntran localizados en los nodos, a la fuerza Xij se le

llama rigidez nogal.

Todos los elementos de la matriz de rigideces que se encuentran en una
misma ecolumna son fuerzas causadas por un desplazamiente unitario en un
solo grado de libertad.

Para ejemplificar lo anterior considerese una parte de alguna

estructura; en la figura 1, los nodos 83, 84, 90 y 48, las barras 37, 87y

111 y la placa 49.

FIGURA §6.!
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Los grados de libertad correspondientes a lcsisnad s comprendides en la
gl‘t

figura 1 se muestran en la figura 2: 3 18 TE—13
[ 9
3¢ i2 (E'Z'/G
Bkl
10

20 FIGURA 6.2

En donde se puede ver que hay seis grados de libertad asociados a cada
nodo, correspondiendo un nimero a cada grado de libertad.
si ahera se da un desplazamiento unitaric en el grado de libertad 1

permaneciendo todos los demas fijos, se presentan las fuerzas gue se

K
muestran en la figura 3: KA:MK,.'(‘"
K 18, 17,
5! C=Kp,1
Kz-l'¢ Kl&&‘%ﬁ.k '
'SE-. Z
A 74
KIQ.I
Koy FIGURA 6.3
Koo,
Kac.l - 22,1 19,1

Todas estas fuerzas (que son rigideces en los grados de libertad
afectados porque el desplazamiento es unitario), se encuentran ubicadas en

la misma columna de la matriz de rigideces.
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Cada rigidez nodal se compcne de las aportaciones de los elementos de la
estructura gque concurren a un mismo nodo. Por ejemplo K1 es la suma de las
rigideces kii de la placa 49 y de las barras 37, 87 y 11l que inciden en el

punto 83 como se ve en la figura 4. +

LI
Kyt

- Ki

Ky .

FIGURA 8.4

A los terminos k se les llama rigidez de elemento.

Asi entonces, el c&lculo de las rigideces nodales y de la matriz de
rigideces se reduce al problema de obtener las rigideces de los elementos.
El desplazamiento unitario mostrade en 1la figura 3 ( tnico en
toda la estructura en este momento } produce un acortamiento también

unitario en la barra 37 que debe ser dado por una fuerza igual a:

A E

L

Donde:
"E es el médulo de elasticidad.
A es el area transversal del elemento.

L es la longitud del elemento.
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En otras palabras esta fuerza es la rigidez ku del elemento 37.

Los elementos 87 y 111 son trasladados lateralmente en el nodo 83,
también una distancia unitaria y la fuerza en el grado de libertad 1 debida
a flexidn que en cada uno de ellos se presenta es igual a:

12 EI

LI

Finalmente en 1la placa 49 por el desplazamiento en el nodo 29 se
presenta una fuerza cuyo valor es:

Et

[(a-u)a+
12 (1-u)

(1-v)y ]
Donde:
v es la relacién de Poisson.

t es el espesor de la placa.
b
B =

K siendo b y a las dimensiones en planta de la placa.
La expresién anterior ( gque presentaremos en la seccién 3.1.3.3.) es la

rigidez de elemento ki de la placa 49.

Supando las rigideces de elemento Kii se obtiene la rigidez nodal Kir.

€.1.3.2, Matriz de rigideces de un elemento barra.

En la figura 5 se tiene una barra de eje recto y de seccién
transversal constante, capaz de

resistir fuerzas axiales, fuerzas
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cortantes, momentos flexionantes alvededor de los ejes principales ¥
momentos torsionantes con respecto al eje centroidal y referenciada a un

sistema de coordenadas local y otro general.
z

FIBURA 6.5 ‘

x

En cada extremc son posibles seis desplazamientos: tres rectos y tres
giros. Es decir que una barra puede tener hasta doce grados de libertad y a
cada uno de ellos se les asocia una fuerza, como se representa en la figura

6.

fa K
y 2 ¢ FlouRA 6.6

118




Segin lo anterjor la matriz de rigideces para el elemento barra descrito

es de 12 x 12; pero si se hacen coincidir los planos de flexién con los
ejes principales de la seccidn, se puede construir la matriz de 12 x 12 a
partir de submatrices de 2 x 2 y 4 x 4.
51 se fijan los ejes locales de referencia de manera gue los planes xy y xz
coincidan con los ejes principales de la seccién, entonces los nomentos
flexionantes y las fuerzas cortantes se pueden considerar independientes en
cada uno de los dos planos.

S1 se supone que las fuerzas son tnicamente de los desplazamientos en
las direcciones paralelas a las fuerzas significa que los planos xy v ¥z
coinciden con los ejes principales de la seccién transversal y el eje ox
coincide con el eje centroidal de la barra. Por lo gue para obtener las

submatrices se procede de la siguiente manera:

FUERZAS AXIALES ( F1 , Fr )
En la figqura 7 se muestra una barra sometida a fuerzas axiales, arbas
fuerzas tienen la misma magnitud y solo dependen de los desplazamientos en

su misma direccién.

—c R Fruzo
9) TR 4
- x
d
(o]
4=0 Hg* B
f—x (0) FIGURA 6.7
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Por aquilibrio se tiene:
F1 = ~F?
si se aplica un desplazamiento di: manteniende fijos todos los demas

grados de libertad, la fuerza gue se presenta vale

FiL = (6.6)

Si adem&s el desplazamiento di es unitario se tiene:

AE
F1 =

(6.7)

Fi1 viene a ser la rigidez en el grade de 1libertad 1 producida por un

desplazamiento en 1, y 6e representa como:

ki = (6.8)

Y dado que las fuarzas axiales son iguales en magnitud pero con signo

contrario, se tiene:

AE
kn = -

(6.9)

como se ve, el primer subindice representamos el grado de 1ibertad en el
que se presenta la fuerza y con el segundo el grado de libertad que se
desplaza. :

cohslderando la parte b) de la figura 7, en donde hay un
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desplazamiento a7 se obtiene en forma analoga a lo anterior:

EA EA

k17 = ——— Yy kiz = -

L L

MOMENTOS TORSIONANTES ( F4, F10 )
Para el momento de torsién, ver figura

unitario d«:

(6.10) y (6.11})

8, se tiene gue para un

A Fa b Fio
1 t
de f—x {a} do =0
Fa N L
FIGURA 6.8 40— ) %o
*
G J
Fe = e (6.12)

Donde:

G es el modulo de elasticidad para cortante.

J es el momento polar de inercia.

L es la longitud de la barra.
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¥ si d« = 1 entonces:

Fa GJ Fio G J

ke,o = - y ki s ~ a -
ds L . . de L
(6.13) . (6.14)

FUERZAS CORTANTES ( Fz y Fs )

Como las fuerzas cortantes y los momentos flexionantes que estan en el
mismo plano son interdependientes, se representan conjuntamente en 1la
submatriz correspondiente dentro de la matriz de rigideces. En la figura 9

se representan los casos en los que se tienen los desplazamientos dz y ds.
2

17

%=0 |' x Fo

m F)ﬁ? (o)
-

Fo 4peo
4220 (5)

FIGURA 6.9

N
dg=0'6 dj2=20
3
El desplazamiento lateral en una viga sujeta a fuerza cortante y

monentos flexionantes esta dado por:
v = Vr o+ ove {(6.15)
Donde w es la deflexi6n lateral debida a flexién y vs a esfuerzos

cortantes tal que:
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d vs- -.Fz2
=

(6.16)
d x G As

Donde As representa el Aarea efectiva en cortante de la seccién

transversal y para flexién:
E Iz ——————0— = F2 x - F6 (6.17)

Integrando (6.16) y (6.17) se llega a:

3 2

Fz x Fs % F2 E Iz
EIzv-——-——+(cl—-————)x+c2(6.18)
6 2 G As

Donde c, ¥ ¢, son constantes de integracién. Usando las condiciones de

frontera indicadas en la figura ga.

a v - B2
T x < TGEA en X=0, x=1 {6.19)

8i v=0en x = 1 se llega a :

F2 x° Fs x° Fz ¢ L® L? F=
Eleve ——pe— - —5— - Tt 1+ &) 5 (6.20)
Donde: .
Fz L 12 E Iz
Fo = — (6.21) y ¢ = = (6.22)
L GAs L

Las fuerzas restantes se pueden determinar con las ecuaciones de
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equilibrio quedando :

Fa w - F2 (6.23) ¥y Fiz = Fe + F2 I, (6.24)

Ahora si x = 0 , v = d2 y entonces de la ecuacidén (6.20) se llega a :
L’ Fa :

dz = (1 +8) (6.25)

12 E Iz

Usando las ecuaciones (6.21) y (6.23) a (6.25):

Faz 12 E Iz
k2,2 = - 3 {6.26)
dz (1+¢)L
Fe Fz L 6 E Iz
ke,2 = = = 3 (6.27)
de 2 d2 {1+9%)0L
Fs - 22 E Iz
ke, 2 = = ——— (6.28)
de (1+¢) 17
Fi2 -Fs +F2 L 6 B I=
k12,2 = . = K (6.29)
diz dz2 {1 +¢&) L

Siendo las Gnicas fuerzas que se prasentan para el desplazamiento en 2.
Procediendo de manera similar con la parte (b) de la figura 10

se llega a gue :
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12'E Iz
ke,g = kz.:-————;—-
(1+e)L

-6 E I:
Kiz,o = ~ ks,2 = —_— {6.31)
(1+¢)0L

FUERZAS CORTANTES ( Fs Yy Fiz )
De la misma forma que en el caso anterior las fuerzas Fz2 y Fs y los
momentos Fs y Fi2 son interdependientes estando representados en la figura

10 con los desplazamientos ds y dia.

P F

d8=0
3 to) \_1)5%0




Ahora considerando las condiciones de frontera @
v =0 en X w0, x =1
d vs £
—— - —————— enh X =1 (6-32)
qax G A
La ecuacién (6.20) se convierte en :
Fz Fs

ETr v e — ( x> L% ) +
€

(L x=-x%) (6.33)

6 Fe
Yy Fr & 0—m—m— (6.34)
4+ %L
Usando las ecuaciones de equilibrio se determinan las fuerzas restantes
y calculando de @

en x = 0
a ve a v a vs
= - = ds (6.35)
a x da x dax
tal que :

Fe (1 +#)
de = ———————  (6.36)
EIz (4+6)

se llega a :
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Fe . (4 +¢) EIx

‘ks.s = — = {6.37)
ds_;", i ) L
Fe | - Fe 6 E It

ka,5 = = = - 3 {6.38)
ds de {1+ &) L
Fi2 -~ Fs + F2 L (2 -4¢)EI:

k12,6 = - = (6.39)
ds ds {1 +¢)L

De iqgual forma con la parte (b) de la figura (10) :

(4 +¢) E I
ka2 = K 6,6 = —m—8m ——————— (6.40)
(L+@) L

FUERZAS CORTANTES ( Fa y F¢ )

De los resultados presentados se pueden obtener las rigideces asociadas
a los desplazamientos ds y de¢; Gnicamente hay que hacer notar gue las
direcciones para los desplasplazamientos consideradas como positivas, que
se presentaron en la figura 10 son diferentes pa'ra los momentos en 155

planos yx ¥ 2X los cualas ge muestran en la figura 11:
<t :
U ’

[} (b} Fi2

[

l 3 [
i
FS

ta) Fi

FIGURA 8.1



De manera que :

ki = ka2 (6.41)
ks,3 = ~Kke,2 (6.42)
k9.2 = Ku,2 {6.43)

k. = «Kin2 (6.44})
Ka,o = kn,u (6.45)
ki,s = =kise (6.46)

MOMENTOS FLEXIONANTES ( Fs y Fu )

Procediendo de igual manera que en la seccién anterior se llega a que:

Ko.s = Ko (6.47)
bos = -ka,» (6.48)
ke = Kiae (6.49)

Los resultados obtenidos en las secciones anteriores Y que forman seis
subratrices, se ensamblan para formar la mnmatriz de rigideces de un

=lemento barra, la que se presenta a continuacién:
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12 E I. . A re
"Y=G—M"Lz_=24(1+") Ay (T] (6.50)
12 E Iy A ry 2
S A A { L ) esn)

Representa la deformaciédn debida a cortante. En el caso de elementos
rz ry
Y

consecuencia, ¢y y ¢x pueden conelderarase igual a cero.

esbeltos,las relaciones toman valores pequeiios y en

Los elementos de la matriz de rigideces anterior estan referidos a un
pistema de ejes locales para cada elemento barra, por lo que no siempre
pueden sumarse elementos de diferentes matrices de rigideces sin haberlas
transformado para referirlas a un sistema de coordenadas globales. Esto
dltimo se logra multiplicando cada matriz de rigideces por la siguiente

matriz de transformacién de coordenadas:
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[ Aex i ]
Aoy ] ; a X 0
Aoz : -
i Aox
0 } Aoy o o
i Aoz
: * Aok
] 0 Aoy o]
! Aoz ’
? Aoz
0 ’ [} [} Aay
l Aoz
|
L J
Donde:

Aox = [ lox  mox nax]
Aoy = [ Loy Moy Moy ]

Aoz = [ loz moz noz ]

Representan los cosenos directores en ox, oy Y oz.
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6.1.3.3. Matriz de rigideces de un elemanto placa.
En la figura 12 se tiene un elemento placa rectangular en el cual. se
represantan sus grados de libertad (dos en cada esquina contenidos en el

plane del elemento} y referida a un sistema local y otro general.

FIGURA 6.12

La matriz de rigideces correspondiente (simé&trica con respecto:ra la

diagonal principal} es:
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Donde :
b

A=

a

v es la Relacién de Poisson.

E es el M&dulo de Blasticidad.

t es el espesor de la placa.

La matriz de rigideces anterior esta referida a un sistema local,

para transformarla a un sistema global se aplica el mismo procedimiento

descrito antes, usando la matriz de transformacién de coordenadas siguiente:

r
Aqr
Ara
0
[+]
[+ ]
L
Donde 3
Apa Y Agr  son
respectivamente.

los

0 o
0 [+]
Aqr
aQ
Apg
° Age
Apq
cosenos
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Pq Y
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6.1.4, Solucién para desplazamientos, reacciones y fuerzas en 1los

elementos de una estructura.

si se consideran los grados de libertad restringidos para incluirlos
la matriz de rigideces se transforma la ecuacién (6.4) en la que

sigue:
= (6.52)

Donde :

[K“] es la matriz de rigideces para 1los grados de libertad no
rastringidos.

['] es la matriz de rigideces para los grados de libertad
restringidos.

[K"]y[xﬂ] son las matrices de rigideces para la combinacién de los

grados de libertad restringides y neo restringidoes.
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[ D] as el vector de desplazamientos en los grados de 1libertad no

restringidos,
[ D'] es el vector de desplazamientos en los grados de 1libertad

restringidos (en general igual a cero).

[ F ] es el vector de las fuerzas aplicadas.

[ Fr ] es el vector de reacciones.

La ecuacién (6.52) puede expresarse como i

[o]=[7] (omm
[o]-1

Fr ] (6.54)

De l1la ecuacitn (6.53) se puede despejar [D] quedando :

-1
[D]-[KII] [[F]—[Klr][Dr]] (6.55)
Con la ecuacién (6.55) se pueden calcular los desplazamientos en las

direcciones de los grados de libertad.
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Una vez que se ha determinado [ D ] se pueden calcular las fuerzas en los
grados de libertad restrlngidos,' es decir las reacciones, usando la
ecuacién (6.54) gquedando determinado el vector [ Fr ].

Finalmente para determinar las fuerzas gque actuan en cada uno de los
grados de libertad no restringides en cada miembro de la est:ruc.tura se

puede usar la sigulente ecuacién :

as el vector de fuerzas.

[ k ] es la matriz de riéideces.
] es el vector de desplazamientos.

Siendo las tres anteriores matrices las particulares para cada miembro

de la estructura y en coordenadas locales.
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6.2 ANALISIS DEL MODELO.

6.2.1. Idealizacién de la estrucura.

6.2.1.1. Geometria.

Dado que las trabes del modelo son de dos secciones diferentes (como lo
representanos an la figura 13) y que los ejes centroidales qe dos &:rabes de_
diferente secccién tienen diferentes alturas y por lo misme no se
intersectan en los cruces (figura 13) , en la idealizaci6n matemAtica se
hicleron coincidir en un punto los ejes centroidales de trabes y columnas
en sus cruces, considerando para esto el promedio de alturas de los ejes
centroidales de los elementos horizontal. En lo referente a las columnas su
ubicacitn se respeto totalmante. Lo anterior es lo gue se hace comunmente

en la practica.

7
/

Eje centroidal

FIGURA 6.13
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cada tablero de losa limitado perimpetralmente por trabes, se dividis en
cuatro partes iguales dando lugar a cuatro tableros quedando definidos

estos Gltimos por nodos ubicados en sus esquinas (figura 14).

,/'

A
d

4
pd

FIGURA 6,14

Hecho lo anterior se determinaron las cooxrdenadas de los nodos lo que
permitio definir 1a ubicacién de todas las trabes y columnas y de todos los
tableros de losa, que en conjunto compenen la estructura idealizada.

Las secciocnes de trabes y columnas, asl como de losas, tienen las mismas
dimensiones el modelo. ‘

6.2.1.2. Caracteristicas de los materjales.

La relacién de Poisson usada fue v = 0.2 valor considerade como
tipico para el concreto.

Para determinar el médulo de elasticidad ma&s representativo posible del
®odelo se uso un procedimiento de tanteos, se inicio considerando un valor
para toda Ja estructura de £ = 100000 kq/cmz con el cual se
calcularon los desplazamientos en la estructura (vei’ seccién 6.2.3.) los

que se compararon con los obtenidos en el ensaye del modelo (ver Capitulo
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8). Se observaron notables diferengias entre el valor tebrico y el
eiperimencal dando evidencia de que la rigidez a flexién no es constante y
que depende de las caracteristicas de waterial y de la geometria de 1la
seccién. Para de alguna manera té:mar en cuenta este efecto, se fue variando
el médulo de elasticidad en los entrepisos hasta que se tuvo una
aproximacién razonablemente buena entre valores tetSricos y experiuentales.

Los mbédulos de elasticidad para el an&lisis final fueron:

trabes y losas E = 85000 kg/cm2
columnas del ler nivel E = 72000 kg/cu®
colunnas del 2do nivel E = 129000 kg/cm®
columnas del 3er nivel E = 110000 kg/cn®

Se observa que la rigidez de la estructura disminuye con el nivel de
flexidén dado por momento de volteo, ya que en los pisos inferiores donde es
maycr la flexion, se tlene la menor rigidez (en este caso el menor valor de
E).

En d los valores para los m6dulos de elasticidad por

cortante G que siguen la relacién:

E
G=—— (6.57)
2(1 + )
6.2.1.3. Grados de libertad y condiciones de apoyo.
En la estructura idealizada se tiene un total de 117 nodos, de los cuales
12, los ubicados en las bases de las columnas, no tienen grados de libertad

asociados ya que se supuso empotramientos perfectos en ellos.
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los otros nodos tlenen seis grados de libertad en cada. uno (tres
desplazamientos lineales y tres glros).

Por lo anterior en toda la estructura idealizada se tiene un total
de 630 grados de libertad.

6.2.1.4.Cargas.

Durante el ensaye del modelo (Capitulo 7}, se Adieron. cargas
horizontales y verticales; las verticales se aplicaron como cargas
uniformemente repartidas en 1las losas (constantes durante todo el

procedimiento) teniendo los sigulentes valores:

modelo prototipo
ler nivel 0.01479 kt;]/t:m2 147.9 kg/mz
2do nivel 0.01333 kg/ew®  133.3 kg/m’
ler nivel 0.01579 kg/cn®  157.9 kg/m®

Las cargas verticales no corresponden al maximo exigido por el
reqlamento; sin embargo para efecto del estudio esto no es trasendente.
Las cargas horizontales en el andlisis s8e pusieron como fuerzas
7 concentradas aplicadas en incrementos en los nodos 33, 68 y 103 ( ver
6.2.2. ) con direcciones representadas en la figura 15. En total con 1los
incrementos dados en las fuerzas horizontales se alcanzaron siete niveles
de carga, por lo que se hicieron siete anilisis. En la tabla 1 se dgn los
valores de las fuerzas horizontales gue se aplicaron durante el ensaye del

modelo (en el Capltule 7 se describen con mds detalle),
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Tabla 1

Fuerzas horizontales aplicadas al modelo durante el ensaye en kg

Nimero de carga Nivel 1 . Nivel 2 Hivel 3 Nivel de carga
1 o 3} o 1
2 5.63 12.58 20.59 2
3 11.59 25.49 41.18 -3
4 17.88 38.41 61.76 4
5 24.17 50.00 B82.35 5
6 17.88 38.41 63,24 4
7 23.84 50.33 82.35 5
8 18.54 38.41 63.24 4
9 24.17 50.66 80.88 5

10 30.46 62.25 101.47 6
11 25.17 50.31 82.35 5
12 18.87 38.08 61.76 4
13 24.83 50.33 82.35 s
14 30.79 63.25 101.47 [
15 36.75 74.83 122.06 7
16 31.46 62.50 102.94 - [
17 25.17 50.99 83.82 5
18 18.87 38.08 63,24 -4
19 12.58 25.17 41.18 3
20 5.63 12.25 20.59 ° 2
21 0.66 0.66 7.35 1
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para el andlisis solo se consideré la carga con gque se llegd por primera

vez a cada nivel, como se muestra en la tabla 2.

Tabla 2

Fuerzas horizontales aplicadas para el

Ansiisis

1

o M A U N

-

Hivel 1

[

5.63
11.59
17.88
24.10
30.46

36.75

Nivel 2

0
12.58
25.49
38.41
50.00
62.25

74.83

andlisis, en kg

Nivel 3

. .

20.59

41.18

61.76

82.35
101.47

122.06

Ademis de las cargas descritas, en el programa usado para los andlisis

consideramos cargas gravitacionales correspondientes a un peso volumétrico

de ©.0024 kg/cm’.

Las secciones transversales de los elementos barra (trabes y columnas) y

el espesor de los elementos placa (losas) se muestran en la figura 16.
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6.2.2.Datos de entrada al Programa SAP-80.
En las figuras de las péginas siguientes se muestran los nodos,
elementos barra y elementos placa, dando sus numeraciones y ubicaciones

respectivas.
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Como resumen de las caracteristicas de los materiales, en la tabla 3 se
muestran E, G y v.
Tabla 3
E constante
E en kg/c:mz G en kg/cmz v
100000 41667 0.2

E variable

) E en kq/cm2 G en )cn;/cm2 v
trabes y losas 85000 35417 0.2
columnas ler n. 72000 30000 0.2
columnas 2do n. 129000 53750 0.2
columnas 3er n. 110000 45833 0.2

6.2.3. Repultados del an&lisia.

En las paginas siquieﬁtes se encuentran representados 1los elementos
mec&nicos calculados para el marco B considerando: a) un solo m&dulo de
elagticidad, y b) variando el m6dulo en cada entrepiso para hacer coineidir
los desplazamient;)s teSricos y los calculados, los resultados astan en las
siguientes unidades:

fuerza axial en kg
fuerza cortante en kg

momento flexionante en kg-cm
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En lo referente a desplazamientos, en las tablas 4,5,6 y 7. se dan los

resultados obtenidos.

Tabla 4
E constante

Desplazamientos teéricos calculados en la direccién X en cm

Andlisis Rodos

19 y 47 54 y 82 89 y 117
1 ©.000005 0.000006 -0.000020
2 0.006155 0.014593‘ 0.021122
3 0.012402 0.029362 0.040258
4 0.018693 0.044183 0.060546
s 0.024762 0.058480 0.080262
6 0.{)30817 0.072678 0.099592
7 0.037345 0.088113 0.120812
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Tabla 5
E constante

Desplazamientos de entrepiso calculados en la direccién x en cm

An4lisis Entrepiso

Primero Segundo Tercero
1 0.000005 0.000001 -0.00002§
2 0.006155 0.008438 0.005429
3 0.012402 0.016960 0.010896
4 0.018693 0.025490 0.016363
5 0.024762 0.033718 0.021782
6 0.030817 0.041861 0.026914
7 0.037345 0.050768 0.032699
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Tabla 6
E variable

Desplazamientos teb6ricos calculados en la direccién x en cm

Andlisis Nodos

19 y 47 54 y 82 89 y 117
1 0.000012 0.000005  ~0.000025
2 0.008168 0.016132 0.021682
3 0.016454 0.032470 0.043616
4 0.024799 0.048878 0.065618
5 0.032850 0.064714 0.086992
6 0.040883 0.080442 0.107977
7 0.043752 0.097520 0.130972
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TABLA 7
E variable

Desplazamientos de entrepiso calculados en la direccién x en cm

Andlisis Entrepiso
Primero Segundo Tercero
1 0.000012 ~-0.000%15 —0.000039
0.008168 0.007964 0.005551
3 0.016454 0.016016 0.011146

0.024799 0.024079 0.016740
0.032850 0.031864 0.022278

0.040883 0.039559 0.027535

Ny o

0.049752 0.047768 0.033452
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CAPITULO 7
METODOLOGIA DE ENSAYE

Comop se manciond anteriormente, el principal objetivo de ésta
tesis £s5 el de comparar la respuesta del modelo, al ensayarlo en el
laborateric, con los resultados obtenidos an el analisis
getructural del modelo. En este capitulo se tratara de lo referente -’
al procedimiento seguido en los ensayes del modelo, asi como de los

resultados obtenidos en dichas pruebas.

En general, las pruebas consistieron en aplicarle a la
estructura una carga vertical constante y varios niveles de carga
horizontal, simulande un efecto de sismo, y se midieron por medio

de micrémetros las deformaciones del modelo.

Para la instrumentacicn y construccién de 1los dispositivos
necesarios para aplicar las cargas horizontales al .modélp, fue
necesario colocar al modelo en un marco formado por perfiles de
acero que se encuentra en €l laboratorio de materiales de 1a Fac.
de Ingenieria (ver fig. 7.1). El modelo se fijsé por sedio de unos
pernos de 1" & para que no se deslizara ni se levantara la
cimentacién al momento de aplicar las fuerzas laterales y medir
unicamente el desplazamiento de la estructura. El siguiente pasc
fud construir el dispesitive con el cual ’se lograra aplicar las

cargas horizontales a cada nivel del edificio, para esto se disefid
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una diagonal formada por dos angulos espalda con espalda entre  los
cuales se colocaron tres valeros que servirian come poleas para
transmitir las fuersas deseadas, colocando cargas verticales en
unas "“canastas metdlicas " gque cuelgan de cada polea por medio de
unos cables de acero, el lado opuestu de dichos cables es el que se
sujetard de gada piso para tranmsmitir la carga horizontal. En 1la

figura 7.1 se puede observar el dispositivo asencionado.

€5 1mportante mencionar que se traté de medir, tarnto  las
fuerzas como los desplazamientos, con la mayor exactitud posible,
por lo cual se decidid colocar celdas de carga entre el modelo vy
tas poleas de la diagonal, para medir la carga real que se aplicd
huy1zontalmente al modelo. Estas celdas de carga conectadas a un
puente de Winston seon capaces de registrar cargas axiales tante de
tensidn como de compresicn, las cuales se registran en el aparato
en forma digitai; que con una previa calibracidn de cada celda, se
transforman en cargas. En este caso se utilizaron tres celdas
"tebow", dos de S00 1b .y una de 2000 1b. La calibracidn de estas

s realizés en el Instituto de Ingenieria y las lecturas obtenidas

se presentan a continuacidn.

Celdas lLebow de S00 1b.

P(kg) Lecturas

] o

S0 151
100 296
150 437
200 s82
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Celda Lebow de 200 lb.

Pi{kg) Lecturas
[e] o]
50 34
100 &8
150 100
200 131
a590 165
300 196
350 2287
400 8260
450 294
500 328

‘Las graficas de las tablas anteriores se muestran en las
figuras 7.2 y 7.3 respectivamente; como puede observarse, tienen un
comportamiento lineal, con lo que se¢ simplifica el trabajo para
transformar las lecturas del puente durante el ensaye del modelo,
ya que dnicamente se tendran que multiplicar dichas lecturas por
las siguientes constantes:

fara las celdas de 500 1b. con una regla de tres tenemos que
la constante es, S0/151 =0.331

y para la celda de 2000 1b la constante serd, 50/34 = |.471

Siguiendo con la instrumentacisén del modelo, un aspecto muy
1mportante es la forma de aplicar las cargas horizontales en 1la
estructura, para solucionar esto, se construyeron tres dispositivos
en forma de “T", utilizando nuevamente angulos espalda con espalda,
lo que se pretende con esto es jalar a la estrqctura de 1la manera

que e explica ilustrativamente'en la fig. 7.4, para en cierta
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FIG. 7.1 MODELO MONTADO SOBRE UN MARCO DE ACERO, CON DISPOSITIVOS PARA LA APLICACION DE
CARGAS.
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FIG. 7.4  DETALLE DI’ UNION DE LOS CABLES POR MEDIO DE TENSORES, CON LOS ANGULOS ESPALDA
CON ESPALDA PARA LA APLICACION DE CARGAS.



forma repartir la carga en todo el nivel, y que sea la losa la

encargada de transmitir la carga a las columnas.

En cuanto a la carga vertical, se pensé en un principio llegar
a dar un total de 180 kglnf como carga repartida en cada nivel,
esta carga se estimsé siguiendo las especificaciones del reglamento
de construcciones del D.F. Sin embargo, ese valor representaba del
orden de 283 kg de peso, que se tenian que acomodar en cad;
entrepiso, perc detido a lo limitado del tamafo de los entrepiscos
solo se colocd aproximadamente 150 kg/m? en cada pisoc; tratando de
que la carga fuera lo mas repartida posible evitando
concentraciones. La carga real aplicada en cada entrepiso tuvo los
siguientes valores:
Para el primer piso: 77.485 kg, es decir 147.91 kg/m*
Para el segundo piso: 70.00 kg, es decir 133.38 kghf

Para el tercer piso: 82.87 kg, es decir 157.91% kg/m2

€5 importante mencionar que para el andlisis estructural del
modelo, se tomaron en cuenta estos valores, como podrd comprobarse

en el capitule correspondiente.

Una vez que se solucions lo relativo a .as cargas, 1o
siguiente fue preparar la colocacién de los micrémetros; para esto
se construyd un marco formado por pequefios perfiles de al;minio,
mismn que S8 sujetés a la cimentacién del modelo por medic de
tagquetes y tornillos procurando que no se moviera, para legrarle Yy
debido a que los micrometros seon muy sensibles, se arriostrd el

marco coleocando unas diagonales de acero entre el marco y la
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cimentacién, evitando asi cualquier deformacidn de dicho marco. Con
respecto a los micrémetros se consiguieron seis de los llamados de
cardtula, marca Mitutoyo de alta sensibilidad, adquiridos
recientemente por el laboratorio de materiales de la F.I. Estos
Vmicrémetros se colocaron en los marcos exteriores en el sentido de
la carga, ya que por €} marce central se encuentran todos los
dispositivos relacionados con la aplicacidn de las cargas
horizontales. En la figura 7.5 se presenta un esquema general del

modelo instrumentado con todo lc antersormente descrito.

Es importante mercionar que ademas del puente de Winston fus
necesario utilizar una unidad de “switcheo", ya que el puente solo
puede tomar la lectura de una celda a la vez, Yy con la unidad
mencionada se pueden tener conectadas las tres celdas y por medio
de interruptores se selecciona la lectura de cualquiera de las tres

celdas de carga.

Los ensayes propiamente dichos, se llevaren a cabo en tres

dias y en general consistid en lo siguiente:

En primer lugar se colocaron los micrémetros tratande de que
la lectura inicial fuese cero, de no poder lograr esto, de
cualquier manera se tomard la lectura inicial de 1los micrémetros
que 5 realmente la importante, posteriormente - se cargaria
verticalmente al medelo con las cargas antes mencionadas pero Sin
aplicar ninguna carga horizontal. Despusés de .EEhO S8 comenzd &
aplicar los incrementos de carga horizontal que se escogieron de
manera proporcipnal a la altura de cada pisp, pensando en que las
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DO LISTO PARA EL ENSAYE. NOTENSE LOS MICROMETROS

MODELO TOTALMENTE INSTRUMENTA!
DE CARATURA EN CADA NIVEL.

FIG. 7.5



fuerzas sismicas son también proporcionalas a la altura. Se calculé
que los incrementos de carga aplicada en las canastas serfan de 7
kg. para el primer piso, de 14 kg. para el segunde y de 21 kg para
el tercero. para lograr lo anterior antes de realizar 1lo& ensayes
se juntaron varios grupos de 'piezas, principalmente placas de
acerc, que pesaran 7, 14 y 21 kg. para asi facilitar la aplicacisn

de los incrementos me@ncionados.

Una vez que se tuvo todo listo, se procedid a real:izar los
ensayes de los cuales obtendriames las lecturas del puente para
cada celda para cada incresento o decresento de carga, asi{ como
también la lectura de cada unc de los seis micréeetros. La
identificacidén de las lecturas fu® secuencial y al misso tiempo se
tomaban lecturas de micrémetros o celdas de carga, para después

seguir con el siguiente incremento o decremento, con 1lo cual se

cargaban o descargaban las canastas.

Como marco de referencia es conveniente indicar que, tomando
el frente del edificio comp referencia, los micrémetros del lade
izquierdo se identifican en los datos como izq. En las tablas 7.1 a
7.4 se hace referencia a las lecturas del 1lado izquierdo o
derecho. En dichas tablas se presentan las lecturas de los
micrédmetros para cada namero de carga asi como algunas
observaciones. Posteriormente en las tablas 7.5 y 7.%. se praesentan
las lecturas de las celdas de carga; finalmente, en las tablas 7.7
a 7.10 se muestran las lecturas ya transformadas a fuerzas
horizontales en kg., con su respectiva ﬁéforma:ién en milimetros

calculada de los micrdmetros.
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No. micrémetro 1| micrémetro 2| micrometro 3 condicisn de
carga lectura lectura lectura carga
1 0.000 0.000 1.000 no hay carga
2 0.030 0.050 1.075 peso de canas
tas
3 0.090 0.200 1.280 canastas
(7,14,21) kg
[ 0.035 0.070 1.100 descarga,s0lo
canastas
5 0.0720 0.195 1.880 canastas +
(7,14,21) kg
& 0.140 0.345 1.480 canastas +
(14,28,48)kg
7 0.100 0.230 1.325 descarga, G«
+(7,14,21)kg
] ©0.041 6.083 1,185 dascarga,solo
canastas
9 0.100 0.215 1.309 canastas +
(7,14,81) kag
10 0.150 0.352 1.490 canastas +
(14,28,48)kg
11 Q0.180 0.415 1.555 canastas +
(21,42,48)kg
12 0.2280 0.510 1.710 canastas +
(21,482,463 kg
i3 0.1830 0.415 1.565 descarga, C.
+(14,28,42)kg
14 o.224 0.524 1.720 canastas +
(21,42,63)kg
15 §.@55 ¢.585 1.7590 canastas +
(88,56,463) kg
16 0.295 0.671 1.230 canastas +
(88,56,843kg
17 o.262 0.614 1.845 descarga, ©
+(21,4R,43)Kkg
18 0.300 0.692 1.955 canastas +
(28,56,84)kg
19 0.259 0.600 1.830 descarga, ©-.
+(8l1,42,463)kg
20 0.205 C.480 1.6465 descarga, cC.
+(14,28,42) kg
al 0.140 0.335 1.470 descarga, Ce
+(7,14,21) kg
22 0.0465 0.155 1.380 descarga,solo
canastas
23 0.028 0.070 1.100 Sin_carga

Tabla 7.1 Registros de lecturas de los micrémetros del lado
derecho, para el primer ensaye.
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No. micrametro 1| micrometro 2i micrésetro 3| condicién de
carga luctura lectura lectura carga
1 2.000 1.000 1.000 Sin carga
2 a2.02s 1.055 1.085 paso de
canastas
3 2.0%5 1.210 1.2850 B canastas +
(7,14,21)kg
& 2.035 1.075 1.105 peso de
canastas
5 2.095 1.210 1.390 canastas +
¢7,14,215kg
) 2.165 1.370 1.900 canastas +
(14,208,422 kg
7 B.110 1.850 1.340 dascarga, t.
+(7414,2813kg
8 2.045 1.095 1.130 peso de
canastas
g £.110 1.230 1.315 Canastas +
(7,14,21)kq
10 2.160 1.380 1.500 canastas +
(14,28,42)kg
11 2.190 1.440 1.570 canastas +
(21,42,42) kg
12 2.230 1.540 1.730 canastas +
(21,43,563)kg
13 2.190 1.440 1.5%90 descarga, c.
+(14,28,42)kg
14 2.240 1.560 1.750 canastas +
(21,42,63)kg
19 2.275 1.620 1.820 canastas +
(28,56,63)kg
16 2.320 1.730 1.970 Canastas +
(28,56, 84)kg
17 2.290 1.655 1.880 descarga, C.
+(21;42,43 kg
18 2.385 1.740 1.970 canastas +
{(28,56,8B4)kyg
19 2.880 1.550 1.865 descarga, c.
+(21,42,630kg
20 2.820 1.920 1.690 descarga, .
+(14,28,42)kg
21 2.150 1.370 1.490 canastas +
(7,164,813 kag
a2 2.070 1.185 1.835 peso de
’_—é canastas
3 2.020 1.085 1.110 sin carga
Tabla 7.2. Registros de lecturas de log micrdmetros del lado

tzquierdo, para el primer ensaye.
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No | micréomtre 1| micrémetro 2| micrémetro 3 condicién de
carga lactura lectura lectura carga
1 1.000 0.000 0.000 sin carga
E 1.080 0.13% 6.185 Canastas +
(7,14,21) kg
3 1.163 0.300 0.410 canastas +
(14,28,48)kg
3 1.233 0. 465 0.635 canastas +
{2l,42,63) kg
5 1.300 0,410 0.835 Canastat +
(28,546,84) kg
& 1.250 0.508 0.700 descarga, C.
+(21,42,63)kg
7 1.300 0.613 0.840 canastas +
(88,56,84)kg
[3] 1.25% 0.511 0.703 descarga, C.
+{21,42,563)kg
K4 1.365 0.630 0.8&60 canastas +
{28,56,84)kg
10 1.440 0.790 1.075 canastas -+
(35,70,105)kg
11 1.401 0.708 0.760 descarga, c.
+(28,56,86)kg
iz 1.350 ©.585 0,751 descarga, C.
+{21,428,63)kg
13 1.400 0.691 0.939 canagtas +
{28,556,84) kg
14 1.450 0.811 1.100 canastas +
(35,70,105)kg
15 1.540 1.024 1.380 canastas +
(42,84,126)kg
16 1.505 C. 945 T.e81 descarga, G-
+(35,70, 105 kg
17 1.455 0.832 1.135 descarga, c.
+(28,56,84)kg
18 1.3%7 0.700 0.951 descarga, C.
+(21,42,b63) kg
17 1.320 0.530 Q.720 descarga, C.
+(14,28,42)kg
O 1.240 0.350 0.455 descarga, :C.
+ (7,14,21)kg
21 1.151 0.140 0.185 descarga total

Tabla 7.3. Registros de lecturas de los micrémetros del lado
derecho,para el sequndo ensaye.
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No |} micrometro 1§ micrometro 2] micrémetro 3 condicién de
carga lectura lectura lectursa carga
1 1.000 0,000 ©.000 sin carga
2 1.560 0.183 a.a15 canastas +
(7,14,281) kg
) 1.170 0. 340 0,450 canastas +
(14,2B,42) kg
4 1.250 0.510 0.8&675 canastas +
t21,42,63)kg
5 1350 0.650 0.800 Canastas +
(28,56,84) kg
) 1.270 O.550 074G descarga, c.
+(21,42,63) kg
7 1.330 0.650 0.885 canactas
¢28,56,B4) kg
8 1.275 0.580 0,750 dascargas Ce
. +(21,42,563)kg
) 1.340 0695 G.B80 canastas @+
(28,56,841kg
10 1.420 0.865 1.116 canastas +
{35, 70, 105}kg
11 1,560 ©.780 0. 970 descarga,; ©.
+{28,556,B4 kg
12 1.320 0.650 G.820 descarga, C.
+(21,42,583)kg
13 1.370 0.760 0.965 canastas +
(28,56,84) kg
14 1.430 0.830 1.140 capastas +
(35,70, 105) kg
15 1.580 1.110 1.430 canastas +
(42 ,84,126) kg
16 1.510 1.033 1.330 descarga, C-.
+(35,70,105) ky
17 1.435 0.920 1.180 descarga, C.
+(28,56,84) kg
i8 1.370 0.780 0.990 descarga, c.
+(21,42,53 kg
19 1.290 0.500 0.730 descarga, C.
+(14,28,42) kg
20 1.800 G.400 0.485 descarga, C.
+ (7,14,21%kg
21 1.100 0.190 0.200 descarga total
Tabla 7.4. Registros de lecturas de los micrémetros del lado

izquierdo, para el segundo ensaye.
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No. carga 1" piso 2" piso 3" pimo
1 6898 7003 7210
2 &888 4985 7203
3 &870 &9457 7189
4 6887 4985 7804
S &£869 4950 7189
& 6851 &£909 7175
7 6866 69752 7188
8 &£887 £985 7203
9 6869 &£947 7188

10 6850 6910 7176
11 6833 £872 7176
ie 5833 4872 ‘71862
13 &B847 4910 71764
14 &£832 4877 7162
15 &815 4839 7162
16 6815 6833 7149
17 &£8828 4859 7160
i8 6814 &833 7149
19 &880 £877 7163
20 &B47 6910 7179
21 &B&8 &950 7190
ea &887 4985 7806
23 [ [ 7002 7218

Tabla 7.S. Lecturas de las celdas de carga para

@]l primer ensaye.
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No. carga 1" pimo 8% plso 3% piso
1 6904 7003 7205
2 65887 &£965 7191
3 68469 &a926 . 7177
4 &850 &887 7163
S &831 4852 7149
& &850 6887 7168
7 6832 6851 7149
8 46848 &887 7162
? 4831 68350 7150

10 &B812 &4B1S 71346
11 &B828 6851 7149
12 6847 4886 7163
13 . L8279 6851 7149
14 6811 &818 7134
15 6793 &777 7122
14 &B0OY9 &814 7135
17 &B268 &849 7148
18 4$847 4888 7162
19 4H8&4 &927 7177
20 6887 &968 7191
21 5702 7001 7200

Tabla 7.6. Lecturas de las celdas de carga para
el segundo ensaye.
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o Primer piso Segundo piso Tercer pleo
carga B{kg? S{mm) Pkg) S{mm) Pikg)? STmm)
1 0.00 a.000 0.00 0.000 0.00 0. 000
a2 3.3t 0.030 5.94 0.050 10.29 0.075
3 9.27 0.090 18.54 0.200 30.88 0.280
& 3.64 0,035 5.96 ©.070 8.82 0.100
S 9.60 0.090 17.55 0.195 30.86 0.280
& 15.56 0.140 31.13 0.345 51.47 0.480
s 10.&0 0.100 16.89 0.230 32.35 0.3as
8 3.64 0.041 5.63 0.085 10.29 0.129
? ?.60 0.100 18.54 o.215 32.35 0.309
10 15.8% 0.150 30.79 0.352 50.00 0.490
11 21.92 0.180 43.38 0.415 50.00 0.53355
12 21.52 0.220 43.38 0.510 70.5% 0.710
13 16.89 Q.180 30.79 0.41% S50.00 0.585
14 21.85 O.2a84 “4tr.72 0.524 70.59 o.7z8
15 27.48 0.855 54.80 0.585 70.59 0.790
16 27.48 0.295 556.39 0.5671 B89.7t 0,930
17 23.18 o.as62 47.68 O.614 73.53 0.845
18 27.81 0.300 S6.89 G.a%92 a9.7t 0.955
19 23.18 0.25%9 41.72 0.5600 &9.12 6.830
20 16.89 0.205 30.79 0.480 49.59 0.665
21 9.93 0.140 17.55 0.335 29.41 6.“70
a2 3.64 0.065 5.96 0.155 .88 0.220
a3 1.32 0.028 0.33 0.07¢ 0.00 0.100
Tabla 7.7. Valores de carga contra deformacisen del lado

derecho para el primer ensaye.
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No Primer piso Segundo piso Tercer piso
carga Pl{kg) S{mm) Plkg) &{mm) P{kg) ‘&{mm)
1 0.00 0.000C 0.00 0.000 .00 0.000
a2 3.31 0.025 S5.96 0,055 10.8% 0.085
3 9.27 0.0%5 18.54 ¢.210 30.88 0.2%90
4 .64 0.035 5.96 0.075 8. 82 0.105
=] ? .60 0.995 17.55 0.210 30.88 0.2790
& 15.546 0.165 .13 ¢.370 51.47 ¢.500
? 10.60 0.110 16.89 0.850 32.35 0.340
a 3.64 0.045 5.63 0.095 10.2% 0.130
2 9.60 0.110 1B.54 0.230 32.35 0.315
10 15.8%9 0.1&0 30.7% 0.380 50.00 0.500
11 21.58 0.190 %3.38 0.440 50,00 0.570
12 a21.52 0.230 43.38 0.540 70.59 0.730
13 16.89 0.190 30.79 0.440 50.00 0.590
14 21.85 C.240 4Hr.782 0.5460 70.5%9 0.730
15 27.48 0.275 S4.80 0.420 70.59 o.a20
16 27.48 0.3280 S56.29 0.730 89.71 0.970
17 23.18 0.2%0 47.68 0.4655 73.53 . 0.880
18 27.81 0.335 546.829 0.740 89.7% 0.970
19 23.18 0.280 41.72 Q.450 &9.12 0.865
20 16.69 0.220 30.79 0.520 45.59 0.6%0
21 ?.93 0.150 17.55 0.370 29.41 0.4%90
aa 3.64 0.070 S5.96 0.185 5.88 0.235
23 1.32 0.020 0.33 G.08BS 0.00 0.110
Tabla 7.8. Valores de carga tontra deformacidn del lado

izquierdo para el primer ensaye.
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No Primar piso Segundo piso Tercer Piso
Carga P{kg) S(mm} P{Kkg? &(mm) P{kg) S{mm)
1 0.00 ©.000 0.00 0.000 Q.00 0.000
2 5.43 0.080 12.58 0.135 20.59 0.185
a 11.59 0.163 25.50 Q.300 41.18 0.410
& 17.88 0.233 38.41 O.465 &1.76 0.4635
S 24.17 0.300 S50.00 0.610 82.35 0.835
& 17.88 Q.250 38.41 0.508 &3.24 0.700
7 23.84 0.300 | s0.33 0.613 az.as | 0.840
8 18.549 0.a59 38.41 0.511 &3.284 0.703
e 24.17 G.365 50.66 0.630 ao0.88 0.860
10 30.94 O0.440 &2.285 0.7%0 101.47 1.075
11 85.17 0.401 50.33 0.708 82.35 0.940
12 18.87 0.350 3g.08 0.585 61,76 0.791
13 24.83 0.400 50.33 O.498 82.35 0.939
14 30.79 0.450 63.25 0.811 101.47 1.100
15 36.75 0.540 74 .83 1.024 122.06 1.380
16 31.44 0.505 6&2.58 0.945 102.94 1.8281
17 285.17 0.455 90.99 0.832 83.82 1.135
18 18.87 0.397 38.08 0.700 &3.24 0.951
19 lE.}SB 0.320 25.17 0.530 ;01.19 0.720
(=1 S5.63 0.240 12.25 0.350 20.59 0,435
21 0.466 0.151 0.66 0.140 7.as 0.185
Tabla 7.9. Valores de carga contra deformacién del lado
derecho para el segundo ensaye.
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No Primer piso Segundo - piso Tarcaer piso
“carga Pikg) S{mm) P{kg) &(mm) P(kg) S(mm)
1 0.00 0.000 Q.00 0.000 0.00 ¢.000
e S5.63 0.090 {a.sa 0.165 20.59 c.215
3 11.59 0.170 25.50 0.340 41.18 0.450
& 17.88 Q.250 3B.41 0.510 61.76 0.675
5 24.17 0.320 50.00 0.650 82.35 0.880
) 17.88 0.270 38.41 0.550 63.24 0.740
7 23.84 0.320 50.33 0.660 82.35 0.885
8 18.54 0.275 a8.41 0.560 43.24 0.750
9 a4.17 0.340 50.5646 Q.695 80.88 0.880
10 30.96 0.4280 62.85 0.865 101.47 1.110
11 25.17 0.380 50.33 0.7€80 82.35 0.990
12 18.87 0.320 38.08 0.650 61.76 0.820
13 24.83 0.370 $50.33 0.760 82.35 V.965
14 30.79 0.430 &3.85 0.890 101.47 1.140
15 36.75 0.580 74.83 1.110 122.04 1.430
16 31.446 0.510 62.58 1.035 102.9% 1.330
17 BS.17 0.435 50.99 0.920 B83.88 1.180
18 18.87 0.370 38.08 0.780 &3.249 0.990
19 12.58 0.a2%90 85.17 Q.500 41.18 0.750
20 S.463 0.200 12.25 0.400 20.59 0.483
21 Q.66 0.100 0.66 0.190 7.35 0.200

Tabla 7.10. Valores de carga contra deformacién del lado
izquierdo para el segundo ensave.
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Del programa experimental se observd que los desplazamientos
totales y relatives medidos (tablas 7.15 vy 7.16) diferian
considerablemente de los calculados anali ticamente si se segqulan
las recomendaciones para determinar el mddulo de elasticidad como
lo indica el reglamento (ver tablas 7.11 y 7.i2 )3 lo anterior
confirma que en la realidad la rigidez, o mas bién el parametro £I
de los elementos de concreto, varia con el nivel de flaxidén y carga

axial que soportan.

Los desplazamientes relativos y totales medidos en planta baja
son 35% al obtenido del an2lisis, un 10% en el segundo nivel y casi
iguales en el tercero; para tener una idea de como variaban los
desplazamientos, se precedid a ir medificande el mddulo de
elasticidad en los distintos niveles hasta lograr 1la me jor
aproximacién posible entre los resul tados experimentales y
tedricos. Esto se logro de manera bastante aceptable para 1lps

siguientes valores de E ( var tablas 7.13 y 7.14)

Primer nivel, E = 72000 kg/cmz
Segundo nivel E = 189000 kg/cm”

Tercer nivel E = 11000 kg/cmz

De los analisis realizados para E variable y E constante, para
una misma condicidén de carga, podemes comparar los élementos
mecaAnicos para cohocér su variacidn; por ejemplo, comparando los
momentos flexionantes para la condicidn de carga 1 -1

algunos nudos tomados al  azar, tenemos 1o siguiente:
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Valor del momento flexionante en kg-cm
E constante € variabla
2.58 : 2.13
1.24 1.07
2.57 2.22
26.23 26.24

Come puede observarse en la tabla anterior, los momentos
flexionantes y en general los elementos mecinicos no wvarian tan
significativamente como las deformaciones, esto confirma nuevamente
lp importante qQue es la variacién del valor del maduleo de

elastitidad con respecto a las deformaciones.

De lo anterior se desprende la necesidad de conocer cdmo varla
la rigidez de vigas y columnas con su nivel de flexidn y carga
axial, con la finalidad de que se obtenga una distribucion de

elementos mecanicos y deformaciones mas reales.
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Analisis Nodos ]
19y 47 sS4 y g2 89 y 117
K 0.00000S ©.000006  —0.000020
2 0.006155 0.014593 0.021182
3 0.018402 0.029348 0.040258
B 0.018693 0.046183 0.060546
s 0.024743 0.058480 0.080242
& 0.030817 0.072478 0.099592
2 0.037345 0.089113 0.120812

Tabla 7.1t. Desplazamientos totales tedricos calculados

en la direccion x en cm, E constante.

Andlisis Entrepiso
Primero segundo tercero
1 0.000005 0.000001 =0.000026
a 0.0046155 0.008438 0.005429
3 0.012402 0.0146940 0.010896
4 0.01B493 0.025490 0.0156343
S 0.0847&2 0.033718 0.021782
& 0.030817 0.041841 0.0286914
7 0.037345 0.050748 0.032699

Tabla 7.i12. Desplazamientos relativos de entrepiso
calculados en la _direccién x en cm, E

variable.
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Analisis

Nodos

19 4 a7 S4 y 82 a7 y 117
1 0.000012 0.000005 -0.000085
2 0.008148 0.016132  0.021482
3 lo.o18454 0.032470  0.043616
4 0.02479% 0.048878  0.0465618
5 0.032850 0.064714  0.086992
& 0.050883 0.080442  0.107977
7 0.049752 0.097520  0.130972

Tabla 7.13. Desplazamientos totales

‘ en la direccidn x en cm,

tedricos calculados

E variable

Analisis Entrepiso

Primero Segundo Tercero
1 0.000012 ~0.000115 ~0.000030
2 0.0081568 0.0079564 0.005551
3 0.016454 0.014016 0.011144
4 0.024799 0.02407% 0.0156740
S 0.0328350 0.0318b64 0.022278
& . 0.0QOBBS 0.039559 0.037835
7 0.0&9?52 0.047768 0.033452

Tabla 7.14. Desplazamientos relativos de entrepiso

calculados en 1la

variabla.
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Anilisis Nivel
Pr'u;er Segundo Tercer
1 0.00000 0.00000 0.00000
a 0.00850 0.01500 0.02000
3 0.01665 ¢.03200 ©0.04300
4 0.02400 0.04875 0.056550
5 0.03100 0.06300 0.08570
~ & 0.04300 0.08275 0.10925
7 0.05400 0.10420 0.14050

‘Ta.bl.a 7.15. Desplaramientos totales medidos en el ensaye

* &n cm.
Analisis Entrepiso
Primer Segundo Jercer

1 0.00000 0.00000 0.00000
a2 0.00850 0.00650 0.00500
3 0.01665 0.015346 0.01100
4 0.02400 0.02475 0.01675
S 0.03100 0.03200 0.02270
-3 0.04300 0.03975 0.025650
7 0.05500 0.05020 0.03430

Tabla 7.16. Desplazamientos relativos de entrepisec

medidos en el ensaye en cm.
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CAPITULO B
RESUL.TADOS PRELIMINARES Y CONCLUSIONES

Como conclusiones de este trabajo se pueden extraer las

siguientes:

1)

a2

-

3>

4y

3)

€l trabajo experimental sobre& modelos es una tAcnica gue nos
avuda a entender el comportamiento complejo de las estructuras.
En sste trabajo experimental y como se ba observado en
medicioness de edificios reales, las estructuras son mis
deformables que lo que los anidlisis dan comp resultado; lo cual
origima problemas tales como el golpeteo entre edificios cuando
se presenta un sismo.

Los desplazamientos calculados tomindo como v&lidos los valores
para el médulo eldstico indicados en el reglamento, no son
iguales a los medidos en 2] modelo, lo cual hace wver que &8s
necesario considerar el efecto de la flexidn y de la carga axial
en la rigider de vigas y columnas.

Los resultados del modelo tienden a indicar que la flaxidn
reduce la rigidez de los elementos, al igual gque la carga axial,
tal como tedricamente se indica en la refl(ai

Al menos para esta estructura en particular, se observa Qque la
diferencia en el valor de los elementos mecaAnicos al hacer
cambios en las rigideces de los elementos no es
significativa; esto ha hecho que no se ponga mucha atencion a
valuar mas confiablemente las rigideces de los elementos

estructurales.
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&) La experiencia de elaborar medelos estructurales sensibiliza

a)

para que en la prictica profesional se tenga mayor cuidade en
detalles estructurales y constructivos, ya que fisicamente se
puede observar lo que va a pasar cuando una estructura esta

cerca de fallar.

Recomendaciones

Es necesario establecer un procedimiento aue permita
confiablemente calcular la rigidez de los elementes de ceoncreto,
por lo que deben seguirse estudios sobre modelos anallticos
donde se de variacién de la rigidez, por ejemplo el
procedimiento de la ref (2)

Es importante utilizar al m&ximo los modelos estructurales, por
lo que el empleado en este trabajo debe usarse para comprobar
axperimentalmente técnicas de reparacidn y reforzamiento de

astructuras dafadas.
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