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RESUMEN

Las estructuras de hormigdn armado constituyen una tipologia cldsica. Estan compuestas por
diferentes materiales que trabajan en conjunto frente a la accidn de las cargas a las que estan
sometidas, presentando un comportamiento satisfactorio.

Dichas estructuras estdan muy extendidas en la actualidad. Es por este motivo, que en los
ultimos afos se ha producido un gran avance y desarrollo en este ambito. No obstante, es a su
vez un material con un comportamiento muy heterogéneo y complejo, que depende de
muchos factores dificiles de controlar.

En este Trabajo Final de Grado, se plantea el estudio de un modelo reducido de una estructura
tipo pédrtico de hormigdn armado. Se trata de un pértico biarticulado de un solo vano, un
elemento estructural que aunque aparentemente pueda resultar una tipologia sencilla,
posteriormente se podrd observar la gran variedad de fenédmenos que puede desarrollar.

Para poder estudiar el comportamiento del pértico biarticulado de un solo vano, son
necesarias unas fases previas hasta llegar a su andlisis. Dichas fases comprenden el disefio,
construccién y ensayo para finalmente poder analizar la pieza y observar cémo se comporta.
Con ello se realiza un breve recorrido por cada una de las etapas que puede incluir un proyecto
de construccion.

La fase inicial es la asumida por el proyectista. Es aquella en la cual se dispone de mayor
libertad de decisién y marca las bases que influirdn en las tareas posteriores. En este caso, se
ha definido la geometria, materiales convencionales y sus caracteristicas.

La construccion de la estructura ha seguido las pautas marcadas por el disefio. En esta fase
destaca la importancia de una buena programacion de tiempos y cumplimiento de plazos.

Una vez se ha materializado la estructura, se ha ensayado. Para ello se le ha aplicado una carga
puntual descentrada y se ha observado como trabaja la estructura en su conjunto. En primer
lugar, se ha analizado mediante observacién directa e inmediata y posteriormente, se han
estudiado y descrito otros fendmenos con mas detalle.

Se ha llevado el pdrtico hasta la rotura, es decir se ha realizado un ensayo destructivo, con el
fin de mostrar de manera proporcional cémo los materiales se desempeiian a lo largo del
ensayo.

Todas las fases descritas con anterioridad se han llevado a cabo practicamente en su totalidad
por las autoras de este trabajo final de grado.
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RESUM

Les estructures de formigd armat constitueixen una tipologia classica. Estan compostes per
diferents materials que treballen en conjunt enfront a I'accié de les carregues a les quals estan
sotmeses, presentant un comportament satisfactori.

Aquestes estructures estan molt esteses en I'actualitat. Es per aquest motiu, que en els ultims
anys s’ha produit un gran avancg i desenvolupament en aquest ambit. No obstant aixo, és al
mateix temps un material amb un comportament molt heterogeni i complex, que depén de
molts factors que soén dificils de controlar.

En aquest Treball Final de Grau, es planteja I'estudi d’un model reduit d’una estructura tipus
portic de formigd armat. Es tracta d’un portic biarticulat d’'una sola obertura, un element
estructural que encara que aparentment puga resultar una tipologia senzilla, posteriorment es
podra observar la gran varietat de fenomens que por desenvolupar.

Per poder estudiar el comportament del portic biarticulat d’una sola obertura, sén necessaries
unes fases previes per a arribar al seu analisi. Aquestes fases comprenen el disseny, construccio
i assaig per finalment poder analitzar la peca i observar com es comporta. Amb aixo es realitza
un breu recorregut per cadascuna de les etapes que por incloure un projecte de construcci.

La fase inicial és I'assumida pel projectista. Es aquella en la qual es disposa de major llibertat de
decisié i marca les bases que influiran en les tasques posteriors. En aquest cas, s’ha definit la
geometria, materials convencionals i les seues caracteristiques.

La construccié de I'estructura ha seguit les pautes marcades pel disseny. En aquesta fase destaca
la importancia d’una bona programacié de temps i compliment de terminis.

Una vegada s’ha materialitzat I'estructura, s’ha assajat. Per a aix0 se li ha aplicat una carrega
puntual descentrada i s’"ha observat com treballa I'estructura en el seu conjunt. En primer lloc,
s’ha analitzat mitjancant observacié directa i immediata, i posteriorment, s’"han estudiat i descrit
altres fenomens amb més detall.

S’ha portat el portic fins al trencament, és a dir, s’ha realitzat un assaig destructiu, amb la
finalitat de mostrar de manera proporcional com els materials s’exerceixen al llarg de I'assaig.

Totes les fases descrites amb anterioritat s’"han dut a terme practicament en la seua integritat
per les autores d’aquest treball final de grau.
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ABSTRACT

The reinforced concrete structures constitute a classic typology. They are composed of different
materials that work together to as a whole to support the loads which they are submitted, and
present a satisfactory behaviour.

These structures are very widespread today. For this reason, in recent years, it has been produce
a great progress and development in this area. However, this material, is at the same time, a
material with a heterogeneous and difficult behaviour, which depends on a lot of external
factors difficult to control.

This Final Project, considers the study about a reduced model of a reinforced concrete gantry
structure. It is a reinforced concrete frame structure with one only span, a structural element
that although it seems a simple typology, later you can realize the great variety of phenomena
that can develop.

To study the behaviour of this gantry structure of one only span, it is necessary some previous
phases. These different phases are the design of this element, its construction and finally, the
test that will permit the analysis of the structure so it is possible to observe which its behaviour
is. With this, it is made a brief tour of each one of the stages that are included in a construction
project.

The first phase is the one that is done by de designer. It is the phase in which it is permitted a
great liberty in decisions, and set the basis that will influence in the next tasks. In this case, is
has been defined the geometry, conventional materials with their characteristics...

The part of the construction of the structure has followed the guidelines established. It highlights
the importance of a good temporal program and also it is important to meet the deadline set.

Once the structure has been physically constructed, it has been tested in a laboratory. To do
this, it has been applied a punctual load off-centre, and then, the objective is to study how it
behaves as a whole. In first place, analyse has been done by observing directly the element.
Then, it has been studied and described other phenomena with more details.

Finally, the structural element has been taken to break, in other words, it has been carried out
a destructive engineering test, and so it can be shown how the materials work and how they
develop throughout all the experiment.

Each of these phases that have been described have been done practically entirely by the
authors of this document.
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CAPITULO 1
Introduccion

En este capitulo se hace una introduccién al
tema del trabajo. Se presentan el objetivo
general y los objetivos especificos. Por ultimo
se expone la estructura del documento con
una pequefia sintesis de cada capitulo.
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Capitulo 1. Introduccion

Capitulo 1. Introduccion
1.1 Introduccion. Concepto y aplicacion de las estructuras tipo portico

Los podrticos son estructuras cuyo comportamiento estd gobernado por la flexidon. Estan
conformados por la unidn rigida de vigas y columnas. Es una de las formas mds populares en la
construccion de estructuras de hormigdn armado y acero estructural para edificaciones, naves
industriales, puentes portico, pasos inferiores, etc.

Los elementos que conforman este tipo de estructuras estan conectados entre si, e interactdan
para distribuir los esfuerzos y dar rigidez al sistema. El sistema compuesto por dintel — soporte
funciona como pértico cuando existe una union rigida a la flexién en el nudo, debiendo reunir
los apoyos condiciones de sustentacion de manera que puedan desarrollar fuerzas que resistan
a las fuerzas horizontales. Se puede decir que esta fuerza es la que origina en el nudo el
momento flector. Cuanto mas importante sea el valor de la fuerza horizontal, mayor sera el
momento en el nudo y por lo tanto menor el momento en el centro del tramo del dintel.

La tipologia de pérticos es una de las mas utilizadas en la actualidad para la construccién de
estructuras de naves de uso agroindustrial, entre otras. Dentro de esta tipologia pueden
distinguirse dos vertientes, el pdrtico biempotrado y el pértico biarticulado. El pértico
biarticulado, al no presentar momento flector en la base del pilar, necesita un volumen de
cimentacién mucho menor que el biempotrado. Sin embargo, los momentos flectores que
aparecen en el nudo de esquina del biarticulado son mayores que los del biempotrado, por lo
cual, un pértico biarticulado necesita un mayor dimensionamiento y cantidad de material que
uno biempotrado.

Los porticos tienen su origen en el primitivo conjunto de la columna y el dintel de piedra usado
por los antiguos, en las construcciones clasicas de los griegos, como en el Partenén y ain mas
atras, en los trilitos del conjunto de Stonehenge en Inglaterra (1800 afios a.C.). En éstos la flexion
solo se presenta en el elemento horizontal (viga) para cargas verticales y en los elementos
verticales (columnas) para el caso de fuerzas horizontales.

Fig 1.1.1 Stonehenge (Wiltshire, Inglaterra) Fig 1.1.2 Partendn (Atenas, Grecia)
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Con la unidn rigida de la columna y el dintel (viga) se logra que los dos elementos participen a
flexién en el soporte de las cargas, no solamente verticales, sino horizontales, dandole al
conjunto una mayor resistencia, y una mayor rigidez o capacidad de limitar los desplazamientos
horizontales. Materiales como el hormigén armado y el acero estructural facilitaron la
construccion de los nudos rigidos que unen la viga y la columna.

Otra de las aplicaciones mas extendidas son los podrticos en la edificacién. Los sistemas
estructurales se pueden clasificar en dos grandes grupos seglin sean primordialmente aptos
para resistir acciones verticales u horizontales.

Una de las tipologias mas empleadas son los pérticos paralelos enlazados entre si por forjados.
En esta tipologia estructural, los forjados (o elementos que reciben directamente las acciones
verticales del edificio) descansan en cada planta sobre elementos llamados pérticos que, a su
vez, transmiten las cargas a la cimentacion. Los porticos estdn formados por elementos
horizontales o vigas sobre los que se apoyan los forjados y por elementos verticales o pilares
sobre los que descansan las vigas. En edificios con grandes luces y/o cargas, los pdrticos se
cruzan en los dos sentidos y los forjados unidireccionales se transforman en placas macizas o

aligeradas.

Fig 1.1.3. Dique 4 Puerto Madero
(Buenos Aires, Argentina)

Los sistemas de pdrticos estan ideados para soportar fundamentalmente acciones verticales,
por lo que si las acciones horizontales cobran importancia evolucionan hacia otras tipologias.
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1.2 Objetivos

En el presente documento se trata el estudio de una estructura tipo pdrtico biarticulado de un
solo vano de hormigén armado. Este estudio se estructura en cuatro fases diferentes.

Disefio del pértico, donde se lleva a cabo la toma de decisiones acerca de su geometria a partir
de unos condicionantes, la eleccidén de los materiales a emplear y la dosificacion del hormigon.
Ademas, se realiza un estudio completo acerca del armado de la pieza.

Construccion de la pieza, materializando todo lo obtenido en el disefio. Esta fase abarca desde
el encofrado de la misma hasta el hormigonado y curado. Planteamiento de las condiciones de
ensayo para la fase siguiente.

Ensayo del elemento estructural en laboratorio bajo un pértico de ensayo. Tras realizar todo el
disefo y construccion de la estructura, ésta quedara preparada para ser ensayada aplicandole
una carga creciente hasta llegar a la rotura. Se preparard la instrumentacién correspondiente,
como galgas y captadores, para obtener la informacién necesaria para realizar el andlisis
posterior.

Analisis del modelo reducido. Desarrollo de un programa experimental seleccionando los
parametros y variables a estudiar. Se analizara el comportamiento del pértico biarticulado de
un solo vano a partir de las deformaciones y desplazamientos que resulten del ensayo. Se
verificard la validez de los pardmetros controlados.

Finalmente, con los resultados obtenidos, una vez procesados se comprobara la validez de los
métodos simplificados de disefio. Se compararan los resultados obtenidos del experimento con
las predicciones tedricas, basadas en métodos y modelos propuestos por cédigos.

Por tanto, el objetivo de este trabajo sera realizar un disefio completo del modelo, incluyendo
el disefio geométrico, disefio de armado y caracterizacién y estudio de los materiales. Ademas,
se construird el modelo preparando encofrados, ferralla y dosificacion y se procederd a la
instrumentacién y ensayo de la estructura. Una vez realizados estos trabajos, se analizaran los
resultados.

En cuanto a los objetivos a alcanzar con el desarrollo de este trabajo, cabe destacar:

e Poner en practica los conocimientos y competencias adquiridos a lo largo de la
titulacioén.

e Formacién en técnicas de laboratorio muy variadas que van desde la fabricacién de
hormigones y de elementos estructurales hasta la aplicacion de técnicas de
instrumentacion.

e Mejora de la capacidad de analisis de resultados, analizando criticamente los procesos
propios de la Ingenieria Civil.

e Comprender las propiedades fisicas, mecanicas, quimicas y tecnoldgicas de los
materiales mds utilizados en construccidn.
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e Aplicar los conocimientos de materiales de construccidén en sistemas estructurales, a
partir del conocimiento de la relacidon entre la estructura de los materiales y las
propiedades mecanicas que de ella se derivan.

e Analizar y comprender como las caracteristicas de las estructuras influyen en su
comportamiento. Aplicar los conocimientos sobre los mecanismos resistentes de las
estructuras para dimensionarlas siguiendo las normativas existentes y utilizando
métodos de calculo analiticos y numéricos.

e Concebir, proyectar, construir y mantener estructuras de hormigén armado a partir del
conocimiento de los fundamentos del comportamiento de dichas estructuras.

1.3 Contenido del documento

El contenido del documento en cuestidn se estructura en 7 capitulos, ademas del anexo de
planos. Se cuenta con los siguientes apartados:

e Capitulo 1. Introduccién.

e Capitulo 2. Disefio del pdrtico biarticulado de un solo vano.

e Capitulo 3. Construccidn del pértico biarticulado de un solo vano.

e (Capitulo 4. Procedimiento de ensayo.

e Capitulo 5. Analisis de los resultados experimentales.

e Capitulo 6. Comprobacion estructural mediante métodos de calculo.
e (Capitulo 7. Sintesis y conclusiones.

En el Capitulo 1 se realiza una breve exposicion de la aplicacién de las estructuras tipo pértico
describiendo los conceptos mas importantes. A continuacidn, se expone el objetivo general, los
especificos, asi como los objetivos que se pretenden alcanzar con el desarrollo de este trabajo.
Se presenta la estructura del documento con la explicacion resumida que comprende cada
capitulo.

En el Capitulo 2 se presenta el disefio del portico biarticulado de un solo vano. En primer lugar,
se habla de los condicionantes geométricos para llevar a cabo el disefio de la geometria del
elemento estructural. Se continla caracterizando los materiales, acero y hormigén. Para el
hormigdn se definen las dosificaciones empleadas y las distintas pruebas realizadas hasta llegar
al hormigdn definitivo. Se presenta de forma breve las leyes de esfuerzos de la pieza con una
carga aplicada de 100 kN. Este capitulo continda con el disefio del armado realizando el andlisis
de los efectos de segundo orden, asi como el estudio en Estado Limite Ultimo y Estado Limite de
Servicio. Se analizan también algunas Regiones D. Se exponen los detalles constructivos
principales. Finalmente, se explica el disefio de los encofrados empleados para la construccién
y se muestran los planos con el despiece de armaduras.

En el Capitulo 3 se describen todas las fases para la construccién del pdrtico. En primer lugar se
explica como se preparan los encofrados y las armaduras. Se detalla la dosificacion definitiva a
emplear y el proceso de hormigonado de la pieza, asi como de las probetas de control.
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El Capitulo 4 trata acerca del procedimiento de ensayo. Se hace una breve descripcion de la
preparacion y metodologia del ensayo, instrumentacidon y equipo necesarios. Se explica la
configuracién del ensayo de manera general contando las fases del mismo. Por ultimo, se
exponen los resultados del control de calidad de los materiales, tanto del acero como del
hormigdn.

El Capitulo 5 esta dedicado a la exposicion del programa experimental. Se detallara el proceso y
etapas del ensayo y el comportamiento del elemento estructural. Se indican las variables
analizadas y se plasman en distintas graficas. Se interpretan los resultados obtenidos para
estudiar los fendmenos que han aparecido en la pieza. Se presentan todos los resultados.

En el Capitulo 6 se hace la comprobacion estructural mediante métodos de calculo para
contrastar los resultados del analisis experimental y obtener el nivel de seguridad de dichos
métodos. Ademas, se dard justificacion a fendmenos que no se pueden describir Unicamente
con el programa experimental.

El Capitulo 7 corresponde a la exposicidon de una sintesis y conclusiones principales extraidas a
lo largo de este proceso.

En el Anexo de planos se recoge toda la informacion grafica que complementa al resto del
documento.

Finalmente, se presenta el apartado correspondiente a las referencias utilizadas en el presente
trabajo.
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CAPITULO 2

Diseno del portico biarticulado
de un solo vano

Este capitulo presenta todo lo referido al disefio del
elemento estructural. Abarca tanto el disefio geométrico y
caracterizacién de materiales, como el disefio completo de
armado y de encofrado. Ademads se incluyen todas las
comprobaciones necesarias y los detalles constructivos.
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2. Diseino del poértico biarticulado de un solo vano
2.1 Condicionantes geométricos. Disefio geométrico del elemento estructural

Se desea disefiar un pértico biarticulado de un solo vano de hormigdén armado. Las dimensiones
se han establecido en funcidn de la geometria del portico de ensayo y del proceso constructivo.
Es por esta razén por la cual no reproduce fidedignamente una estructura real a escala.

Las limitaciones geométricas que presenta el pértico en el cual se ensaya la pieza son las
siguientes:

- La distancia entre apoyos debe ser de 100, 200 o 300 cm si se desea tener la carga
aplicada en el centro del vano. Si se desea conseguir mayores o menores distancias
entre apoyos, se puede colocar un dintel metdlico de apoyo. En nuestro caso, se ha
optado por una distancia de 150 cm, por lo que se tiene la carga descentrada a 25
cm del eje de simetria hacia la izquierda.

- Laaltura maxima de la que se dispone es de 117 cm. No obstante, es recomendable
gue la pieza tenga una altura menor o igual a 90 cm, ya que se debe tener en cuenta
las placas de apoyo, elementos de reparto, etc. Considerando todo esto, se ha
decidido una altura de 80 cm.

- Encuanto al canto y ancho de la pieza no existen limitaciones, salvo por la facilidad
posterior para su construccion. Por ello, se ha optado por una seccién constante de
20 x 20 cm.

En resumen, el pértico tiene una altura de 80 cm, una longitud de 170 cm y todas las secciones,
tanto de la viga como de los pilares, son de 20 x 20 cm. La carga esta aplicada a 25 cm del eje de
simetria.

El apoyo de los pilares se realiza mediante dos carritos materializados con dos cilindros como se
vera posteriormente y se detallaran cada una de las piezas de apoyo.

Ademas, se ha dispuesto una barra de 32 mm de diametro, con eje a 6 cm de la cara inferior de los
pilares, con la intencién de levantar la ley de esfuerzos en los nudos. Por tanto, el elemento
estructural es hiperestatico.

2.2 Caracterizacion de materiales

Los materiales utilizados en la construccion del pértico han sido: acero y hormigdn convencional.
Se han adoptado unos coeficientes de seguridad de los materiales iguales a la unidad ya que el
control de calidad de los materiales es del 100%.

2.2.1 Acero

Se ha empleado acero corrugado tipo B 500 SD segun la EHE-08 y clase C segun el EC-2. Para el
predisefio se ha empleado un mdédulo de elasticidad de 200000 MPa y un limite elastico de 500
MPa.
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Posteriormente, se han determinado los valores medios de las propiedades mecanicas del acero
mediante el ensayo de tres barras para cada didmetro nominal. Los resultados obtenidos se
mostraran mas adelante.

2.2.2 Hormigon. Dosificacion. Pruebas

El hormigén empleado para la construccion del pértico es un hormigdn convencional compuesto
por agua, cemento y daridos. El cemento es tipo Portland CEM | 52,5R. Los dridos utilizados son
arena rodada lavada (0/4) y grava caliza machacada con tamafios desde 4 a 6 mm.

En un primer momento se buscaba conseguir un hormigdn con resistencia a 28 dias de 30 MPa,
pero en las dos pruebas realizadas se observd que se alcanzaba una resistencia superior, en
torno a 40 MPa. Esto es debido, entre otras cosas, a la utilizacion de CEM | 52,5R.

Por tanto, para el disefio se optd por una resistencia del hormigdén de 40 MPa.
e Pruebal:

Esta amasada se realizd el dia 12/02/2014, con una temperatura ambiental de 15°C y una
humedad relativa del 50%.

La dosificaciéon por m® empleada en esta prueba es:

Producto Kg
CEMI152,5R 348
Agua efectiva 220
Grava 4/6 666
Arena rodada 0/4: 1065
Total 2299

Tabla 2.2.2.1.a Dosificacion primera prueba

La relacidn agua/cemento que se tiene con esta dosificacion es de 0,632.

Esta primera amasada fue de 40 litros, con los cuales se hicieron 6 probetas cilindricas (150x300
mm) para el control y caracterizacion de los materiales. Por tanto, partiendo de la dosificacién
en kilogramos por metro cubico, se obtuvieron las cantidades necesarias correspondientes a 40
litros. Ademas, estas cantidades fueron corregidas atendiendo a la humedad de la arena y grava
y al porcentaje de absorcién.

El porcentaje de absorcion de la arena en esta amasada fue de 1,4% y el de la grava fue de 1,65%.
Por otro lado, para la obtencidn de las humedades se cogieron unas cantidades de arena y grava
en bandejas separadas. Estas bandejas fueron pesadas antes y después de introducirlas en el
horno durante 24 horas. Se procedié de la siguiente forma:
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Los resultados han sido:

1) Peso bandeja

2) Peso bandeja + arena

3) Peso bandeja + arena seca
4) Pesoagua=2)-3)
5) Peso arena seca=3)-1)

Peso agua (4)

% humedad (w) = - 100
0 (w) Peso arena seca (5)
Arena Grava
Absorcion % 1,40 1,65
Humedad % 3,84 0,92

Tabla 2.2.2.1.b Absorcion y humedad primera prueba

De forma que las cantidades definitivas de cada material tras la correccidon por humedad fueron:

Producto Kg Corregido Kg
CEM152,5R 13,92 CEM152,5R 13,92
Agua efectiva 8,80 Agua aportada 7,95
Grava 4/6 26,64 Grava 4/6 26,89
Arena rodada 0/4: 42,60 Arena 0/4: 44,24

Tabla 2.2.2.1.c Cantidades definitivas primera prueba

Una vez se conocen los kilogramos necesarios para fabricar la primera amasada se procede a la
separacion de los componentes. Para ello, el dia previo a la fabricacién, se guardan las

cantidades aproximadas de cada material en bolsas de plastico para mantener su humedad vy asi

evitar que se vean afectados por los cambios de humedad y temperatura.

El dia de fabricacidon se pesa cada cantidad exacta corregida por la humedad que se ha obtenido.
Una vez se tiene el material, se vierten en la amasadora los aridos (de mayor a menor tamano)
y se mezclan durante 2 minutos. A continuacidn, se afiade el cemento y se amasa durante otros

2 minutos. Se debe de afadir agua durante un minuto y una vez vertida toda la cantidad, se debe

de mezclar todo durante un minuto mds para conseguir una mezcla homogénea.

Fig 2.2.2.1 Amasada primera prueba
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A continuacién, una vez amasados todos los componentes, se realiza el ensayo del cono de
Abrams para determinar la consistencia del hormigén. Este ensayo consiste en rellenar un molde
metdlico troncocdnico de dimensiones normalizadas, en tres capas apisonadas con 25 golpes de
varilla. Después de retirar el molde, se mide el asentamiento que experimenta la masa de
hormigdn colocada en su interior.

. . Asiento del cono de Abrams
Consistencia

(cm)
Seca (S) 0-2
Plastica (P) 3-5
Blanca (B) 6-9

Fluida (F) 10-15
Liquida (L) >16

Tabla 2.2.2.2 Rangos del ensayo del cono de Abrams

En este caso, se obtuvo un cono de 4,5 cm, lo que corresponde a una consistencia pldstica. Como
consecuencia, el hormigén era muy seco y poco trabajable. Debido a ello, las probetas se
compactaron con mesa vibrante en lugar de picar con barra. El desencofrado de las probetas se
realizd al dia siguiente del hormigonado y se almacenaron en una cdmara humeda para
mantener las propiedades hasta el dia de la rotura.

El dia anterior a la realizacion del ensayo, se refrentan las probetas cilindricas con un mortero
de azufre para conseguir una superficie plana horizontal.

De las 6 probetas realizadas, dos de ellas se ensayaron a compresién simple a los 7 dias, otras
dos a 14 dias y las Ultimas dos a 28 dias. La tabla 2.2.2.1.d se muestran los resultados obtenidos
en el ensayo, la estimacién de la resistencia a 28 dias y el porcentaje de resistencia alcanzado
con respecto a la resistencia caracteristica a la que finalmente se llegé. La f. estimada a partir
de la resistencia obtenida a 7 y 14 dias, supone que se ha alcanzado un 75% y 90% de la
resistencia caracteristica, respectivamente.

Probeta 1 (MPa) | Probeta 2 (MPa) | Media (MPa) | f. estimada (MPa) | % f. 28 alcanzado
7 dias 36,9 34,9 35,9 47,8 91,58 %
14 dias 41,3 40,8 41,0 45,6 104,60 %
28 dias 39,5 38,8 39,2 39,2 100 %

Tabla 2.2.2.1.d Resultados ensayo primera prueba

La rotura observada fue satisfactoria con grietas verticales muy distribuidas. Cabe destacar que
el ensayo a compresion simple a 28 dias se realizd en una prensa antigua distinta a la de los dias
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anteriores y por ello se observa esa anomalia en los resultados. A continuacion se muestran unas
imagenes de las probetas rotas.

Fig 2.2.2.2 Probetas ensayadas primera prueba

A partir del peso y volumen de las probetas se puede estimar la densidad media del hormigédn,
que fue de 2322 Kg/m?3, comprobando asi que el volumen de huecos no era excesivamente alto
y no existian coqueras importantes en su interior.

e Prueba 2:

La segunda amasada se realizo el dia 21/02/2014, con una temperatura ambiental de 19°Cy una
humedad relativa del 44%.

La dosificacidon por m3 que se empled en esta prueba fue la misma que la de la prueba anterior.

Producto Kg
CEMI152,5R 348
Agua efectiva 220
Grava 4/6 666
Arena rodada 0/4: 1065
Total 2299

Tabla 2.2.2.2.a Dosificacion sequnda prueba

La relacion agua/cemento que se tiene con esta dosificacion es de 0,632.

Al igual que en la primera prueba, se amasaron 40 litros, con los cuales se hicieron otras 6
probetas cilindricas. Por tanto, partiendo de la dosificacion en kilogramos por metro cubico
(tabla 5.), se obtuvieron las cantidades necesarias correspondientes a 40 litros. En esta amasada
se cambid la absorcién de la arena y grava y se recalculd el porcentaje de humedad, procediendo
de la misma manera que en la prueba 1:

Arena Grava
ABSORCION % 1,70 0,9
HUMEDAD % 2,47 0,65

Tabla 2.2.2.2.b Absorcion y humedad seqgunda prueba
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De forma que las cantidades definitivas de cada material tras la correccion por humedad fueron:

PRODUCTO Kg Corregido Kg
CEM152,5R 13,92 CEMI152,5R 13,92
Agua efectiva 8,80 Agua aportada 8,54
Grava 4/6 26,64 Grava 4/6 26,81
Arena rodada 0/4: 42,60 Arena 0/4: 43,65

Tabla 2.2.2.2.c Cantidades definitivas segunda prueba

Una vez se realizan las actividades necesarias para fabricar el hormigon, se lleva a cabo el ensayo
del cono de Abrams como ya se ha comentado anteriormente, obteniendo un cono de 14 cm, lo
que corresponde a una consistencia fluida. Esto dio lugar a un hormigén muy trabajable, aunque

se encontraba en el limite de agua ya que se dio la aparicién de los primeros sintomas de
exudacion. Al igual que en la primera prueba, se realizaron 6 probetas que fueron compactadas
con barra. El desmoldeo de las probetas se realizo tres dias después del hormigonado.

Fig 2.2.2.3 Llenado de probetas segunda prueba

De las 6 probetas realizadas, dos de ellas se ensayaron a compresién simple a los 7 dias, otras
dos a 14 dias y las Ultimas dos a 28 dias. En a tabla 2.2.2.2.d se muestra los resultados obtenidos
en el ensayo, la estimacion de la resistencia a 28 dias y el porcentaje de resistencia alcanzado
con respecto a la resistencia caracteristica a la que finalmente se llegé. La f, estimada a partir
de la resistencia obtenida a 7 y 14 dias, supone que se ha alcanzado un 75% y 90% de la

resistencia caracteristica, respectivamente.

Probeta 1 (MPa) | Probeta 2 (MPa) | Media (MPa) | f, estimada (MPa) | % f.28 alcanzado
7 dias 30,8 32,6 31,7 42,2 86,37 %
14 dias 35,7 - 35,7 41,9 97,27 %
28 dias 35,8 - 35,8 35,8 100 %
41 dias - 37,3 37,3 - -

Tabla 2.2.2.2.d Resultados ensayo segunda prueba

Pagina 14




Capitulo 2. Disefio del portico biarticulado de un solo vano

La rotura observada a 7 dias fue satisfactoria. Sin embargo, una de las probetas dio problemas
y a 14 dias sélo se pudo ensayar una de ellas. Por ultimo a 28 dias, se rompié una probeta dando
resultados andmalos, ya que la maquina de ensayo presentaba problemas. Esto obligé a ensayar

la segunda probeta a 41 dias.

Fig 2.2.2.4 Probetas ensayadas sequnda prueba

La densidad media del hormigén en funcién del peso y volumen de las probetas, fue de 2301
Kg/m?3, por lo que de nuevo se comprobd que el hormigdn estaba en buen estado sin presencia
de coqueras.

e Dosificacion definitiva:

En vista de los resultados obtenidos en ambas pruebas, se optd por disefiar con una resistencia
caracteristica del hormigén de 40 MPa. Por otra parte, la dosificacion que se adoptd fue
practicamente igual a la de las pruebas, salvo por que se disminuyd ligeramente el contenido en
agua de 220 Kg/m?* a 210 Kg/m? para prevenir la posible exudacién que ya se habia tenido en la

prueba 2:
Producto Kg
CEM1525R 348
Agua efectiva 210
Grava 4/6 666
Arena rodada 0/4: 1065
Total 2289

Tabla 2.2.2.3 Dosificacion definitiva

La relacion a/c fue de 0,603.

El mismo dia del ensayo, se obtiene la resistencia a compresién simple f. de las probetas
cilindricas.

En el capitulo 3 se explicard con mas detalle el hormigonado definitivo de la estructura.
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Capitulo 2. Disefio del pértico biarticulado de un solo vano

2.3 Leyes de esfuerzos

Para la obtencion de los esfuerzos y reacciones se ha recurrido al programa informatico SAP
2000.

En primer lugar, se han definido dos materiales: acero para la barra de 32 mm (con un peso
especifico de 7850 kg/m?3) y hormigén para el pértico (con un peso especifico de 25 kN/m?3).
Después, se ha definido la geometria de las secciones, tanto del pdértico como de la barra, y se
han asignado a cada una de las barras del modelo. A continuacion, se colocan los apoyos de cada
pilar, que consisten en dos carritos.

Existe una limitacién mecanica de la carga a aplicar al pértico. El gato de ensayo puede alcanzar
las 500 kN, por ello, el rango de la carga maxima de rotura debe estar comprendido entre 100-
300 kN. En este caso, se le ha colocado una carga de 100 kN para ELU. Mientras que para la
comprobacion de ELS, la carga ha sido del 60% (60 kN).

En las siguientes figuras se muestra la carga aplicada, las reacciones y la fuerza ejercida por la
barra:

Estado Limite Ultimo:

100kN |, 0.25
|

19,11kN ‘ 19,11kN
—

0,06

68,16 kKN 34,83kN
Fig 2.3.1.a Estado de carga ELU

Estado Limite de Servicio:

60KN 0,25
|

11,56 kN | 11,56 kN
—

21,5kN
Fig 2.3.2.a Estado de carga ELS
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Una vez definidos los estados de carga, que incluyen tanto la carga aplicada como el peso propio
de la estructura (muy pequefio en comparaciéon a la carga), se ha procedido al calculo,
obteniendo las siguientes leyes de esfuerzos:

e ParaELU:

Momento flector:

21,36kN'm

= &
/] Fig 2.3.1.b Diagrama momentos flectores ELU

Cortante:

34,07 kN

67,43 kN

19,11kN

Fig 2.3.1.c Diagrama cortantes ELU
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Axil:

67,4 kN 19,11kN 34,07 kN

19,11kN

X
68,16 /1\ Fig 2.3.1.d Diagrama axiles ELU 348

La deformada obtenida es:

X
JY) Fig 2.3.1.e Deformada en ELU
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e ParaELS:
Momento flector:
739 kN-m 7,38 kN-m
12,86 kN'm
JY’ % Fig 2.3.2.b Diagrama momentos flectores ELS §£
Cortante:

20,74 kN

40,76 kN

11,56 kN

Fig 2.3.2.c Diagrama cortantes ELS
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Axil:

40,7 kN

11,56 kN

11,56 kN

Fig 2.3.2.d Diagrama axiles ELS

La deformada obtenida es:

Fig 2.3.2.e Deformada en ELS
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2.4 Diseno del armado

Para el disefio del armado se han considerado coeficientes de seguridad de los materiales igual
a la unidad, como ya se ha comentado, debido al control de calidad del 100%.

2.4.1 Andlisis de los efectos de segundo orden

Se ha comprobado si es necesario tener en cuenta los efectos de accién adicionales causados
por deformaciones estructurales. En el caso de tenerlos en cuenta, el momento de célculo se
veria incrementado.

A continuacidn se procede a comprobar si los efectos de segundo orden globales se pueden
despreciar, segun el articulo 5.8.3.3 del Eurocédigo 02, atendiendo a la siguiente expresion:

N . ZEcd ' Ic

Fopa < k1-
vEd = ng+16 L2

Los valores de calculo de los materiales son los siguientes fcx, Ecq ¥ fyq- En este caso, al no
haber empleado coeficientes de seguridad (v, = vs = 1), fek = fea ¥ fyk = fya-

fek = fea =40 MPa
fyk = fyd = 500 MPa

03 03
Fon _ 22000745 22000 |57

E.q =2 = = = 35220,46 MPa
1,2 1,2 1,2

Por tanto, ya se puede entrar en la féormula, teniendo los siguientes datos:

I, es el momento de inercia del area (seccién de hormigdn sin fisurar) del elemento de
arriostramiento. En este caso se trata de una seccidon de hormigdn cuadrada, con lo cual:

I. = i-b-h3 = i-02-023 = 1,333-107*m
¢ 12 12 7 ’ ’
ng es el nimero de pisos. En este caso estamos ante un pértico de un solo nivel
ng=1
L es la altura del edificio
L=08m
k, este valor para su uso en un Estado se puede encontrar en su anexo nacional

ky = 0,31 (como valor recomendado)

F ,pq €s la carga vertical total (en elementos de arriostramiento y elementos
arriostrados). Se deben de tener en cuenta las cargas permanentes y variables. Por tanto
en este caso se trata de la carga aplicada por el gato de ensayo, es decir, 100 kN, junto
con el peso propio de la estructura.

Q =100 kN ; Pesopropio =29kN - F gz =1029kN
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Sustituyendo cada valor en su lugar correspondiente obtenemos:

1 35220,46 - 103 - 1,333 - 10~*

102,9 < 0,31 - .
T 1+16 0,82

= 7335,76
Como 102,9 < 7335,76, se pueden despreciar los efectos de segundo orden globales y por lo
tanto, se puede considerar el pértico como un SISTEMA ARRIOSTRADO.

Ahora se debe realizar la comprobacion para elementos aislados. Se comprueba en lo que viene
a continuacion si los efectos de segundo orden para el elemento aislado se pueden despreciar.
Esto ocurre si la esbeltez A es menor que A, como indica el articulo 43.1.2 de la EHE-08.

Se va a realizar dicho calculo para los dos pilares del pértico. En primer lugar, se comienza por
el pilar izquierdo calculando su esbeltez siguiendo lo que incluye el articulo 5.8.3.2 del
Eurocddigo 02:

i es el radio de giro de la seccidn de hormigdn sin fisurar.
i = \/; , siendo | y A el momento de inercia y el drea de la seccidn del

soporte respectivamente.

Comol=1,333-10 4m*yA=02-02=0,04m?, i= /% = 0,0577 m

[, es la longitud eficaz (o de pandeo)
l, = a-l

Para obtener el valor de a empleamos la formulacién del Eurocédigo correspondiente a
“elementos arriostrados”:

ko

1
— = .14+ —=_
0,45 + kl) A+ 0451k,

a =05: (1+

ky y k, son las flexibilidades relativas de las coacciones al giro en los extremos 1y 2
respectivamente:

El
T =01

SE

siendo,

0 es el giro de los elementos coaccionados para el momento flector M. Se han
obtenido en el modelo del pértico introducido en el programa SAP 2000.

EI es la rigidez a flexion del elemento de compresion

l es la altura libre entre coacciones extremas del elemento
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SOPORTE IZQUIERDO
e 0,00109 35220,46:103-1,33-107%
12,23 k, = YT X = 0,596
0,7m
6 EI - . .

ki = e ky = oo representa el limite sin coaccién. Dado que el
empotramiento perfecto en la practica es raro, se recomiendo un valor minimo
de k; =0,1.

Para la obtencion de los pardmetros k; y k,, se ha utilizado la inercia bruta en lugar de la inercia
nominal, ya que de esta forma, se esta del lado de la seguridad.

Sustituyendo los valores:

0,1 0,596
) : ) = 0,681

@« =05 (1 toas+01) Y045+ 059

Por tanto, la longitud eficazl, = 0,681 - 0,7 = 0,476 m.

Finalmente, la esbeltez mecanica del soporte izquierdo resulta ser:

2= 270 gos
© 00577

Para calcular 4;;,,, se emplea la expresion que aparece en el EC-02 (art. 43.1.2):

)

)

C e; 2
hum = 35+ |21+ +3,4-<——1)]s100

Se tienen los siguientes parametros:

C es el coeficiente que depende de la disposicién de armaduras cuyos valores son:
0,24 para armadura simétrica en dos caras opuestas en el plano de flexién
0,20 para armadura igual en las cuatro caras
0,16 para armadura simétrica en las caras laterales

En este caso, como en el soporte izquierdo se ha dispuesto armadura simétrica en dos caras
opuestas en el plano de flexién, C=0,24.

v es el axil adimensional o reducido de célculo que solicita el soporte.

_ Ngg 67,438
" A;f.q  0,04-40-103

v = 0,042
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e, es la excentricidad de primer orden en el extremo del soporte con menor momento,
positiva si tiene el mismo signo que e,.

e, es la excentricidad de primer orden en el extremo del soporte con mayor momento,
considerada positiva.

Para calcular las excentricidades, es necesario conocer los momentos de primer orden. Estos se
calculan a partir de los esfuerzos obtenidos en el modelo:

Ngq = 67,438 kN
Mgy = 12,23kN-m

Estos momentos de primer orden se obtienen a partir de la siguiente expresion:
Moy = Mgy + Nggq - €; = |Ngq - el
Mo, = Mgy + Ngg-€; = |Ngq - €l

g ! . . .
El valor de la fleche e; se deduce con la relacion e; = ﬁ. Como la longitud eficaz [, esta

. 0,476 h(mm
anteriormente calculada, e; = w00 = 0,00119 m. Por otro lado ¢, = (mem) > 20mm.En
200 .
estecasoe, = 50 = 6,667 mm < 20 mm,ycomo consecuencia, se tomae, = 20 mm.

Ahora ya se pueden resolver los momentos de primer orden:

My; =0+ 67,438-0,00119 = 0,08 kN -m < [67,438-0,02| = 1,349 kN - m,
por tanto:
MO]. = 1,349 kN m

My, = 12,23 + 67,44 - 0,00119 = 12,31 kN - m > | 68,438 - 0,02| = 1,349 kN - m
por tanto:

MOZ = 12,31 kN'm

Las excentricidades de primer orden e; y e, resultan:

1,349
& = G7a3s - O0Em
12,31
e, = 67,438 =0,18m
Finalmente, sustituyendo en la formula:
A = 35 - \/% 1+ o.féz/t.z +34- (% - 1)2] = 166,35 < 100
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Con lo cual, se limita el valor de la esbeltez limite a A;;,;,, = 100. Como se puede observar, la
esbeltez mecanica del soporte izquierdo es menor a la esbeltez limite, y por tanto, los efectos
de segundo orden en este pilar pueden despreciarse.

Una vez finalizada la comprobacién del soporte izquierdo, se procede de igual manera con el
soporte derecho. Por tanto, en primer lugar, se calcula de la misma manera su esbeltez
mecanica:

i es el radio de giro de la seccidn de hormigdn sin fisurar
i= \/; , siendo | y A el momento de inercia y el drea de la seccidn del

soporte respectivamente.

Comol =1,333-10"*m*yA=02-02=0,04m?i= /% = 0,0577 m

[, es la longitud eficaz (o de pandeo)
l,=a-l

Parasacar el valor de a empleamos la formulacidn del Eurocddigo correspondiente a “elementos

arriostrados”:

frd . k1 . k2
a =05 \/(1 + 0,45+k1) 1+ 0,45+k2)

k, vy k, son las flexibilidades relativas de las coacciones al giro en los extremos 1y 2
respectivamente:

EIl

— = 0,1
l

Sk

siendo,

6 es el giro de los elementos coaccionados para el momento flector M. Se han
obtenido en el modelo del pdrtico introducido en el programa SAP 2000

El es larigidez a flexidn del elemento de compresién

[ es la altura libre entre coacciones extremas del elemento
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SOPORTE DERECHO
0,0004869 35220,46-103-1,33-10~*
12,21 ky == o7 = 0,2668
0,7m
6 EI - . .
ki = e ky = o representa el limite sin coaccién. Dado que el
empotramiento perfecto en la practica es raro, se recomiendo un valor minimo
de k1:0,1

Sustituyendo los valores:

0,1 ) ( 0,2668

@ =05 (1 t0a5+01 + 045 1 02668

) = 0,6252

Por tanto, la longitud eficaz [, = 0,6252 - 0,7 = 0,437 m.

Finalmente, la esbeltez mecanica del soporte izquierdo resulta ser:

A= 0437 _ 7,585
00577

Se procede a calcular A5,

c 0.24 e \2
hum =35+ |11+~ +3,4-<——1)]s 100

Al igual que en el soporte anterior, se tienen los siguientes parametros:

C es el coeficiente que depende de la disposicidon de armaduras cuyos valores son:
0,24 para armadura simétrica en dos caras opuestas en el plano de flexidn.
0,20 para armadura igual en las cuatro caras.
0,16 para armadura simétrica en las caras laterales.

En este caso, como en el soporte izquierdo se ha dispuesto armadura simétrica en dos caras
opuestas en el plano de flexién, C=0,24.

v es el axil adimensional o reducido de calculo que solicita el soporte.

_ Ngg 34,067
" A;f.q  0,04-40-103

v = 0,0213
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e, es la excentricidad de primer orden en el extremo del soporte con menor momento,

positiva si tiene el mismo signo que e,.

e, es la excentricidad de primer orden en el extremo del soporte con mayor momento,

considerada positiva.

Se calculan las excentricidades a partir de los esfuerzos:
Ngg = 34,067 kN
Mgg = 12,21 kN -m

Estos momentos de primer orden se obtienen a partir de la siguiente expresion:
Moy = Mgy + Ngg-€; = |Ngg - €l
Moz = Mgy + Ngg-€; = |Ngq - el

., ! : ) .
El valor de la fleche e; se deduce con la relacién e; = ﬁ. Como la longitud eficaz |, estd

. 0,437 h(mm
anteriormente calculada, ej= w00 - 0,0010925 m. Por otro lado g, = (mm) > 20 mm. En
200 .
este caso ¢y = S0 = 6,667 mm < 20 mm,ycomo consecuencia, se toma ¢, = 20 mm.

Ahora ya se pueden resolver los momentos de primer orden:

My; = 04 34,067 -0,0010925 = 0,037 kN -m < 34,067 - 0,02 = 0,681 kN - m,
por tanto:
M01 == 0,681 kN m

My, = —12,21 + 34,06 - 0,001092 = |—12,17|kN - m > |34,06 - 0,02| = 0,68 kN - m,
por tanto:
M02|= _12,17| kN m

Las excentricidades de primer orden e; y e, resultan:

0,681

& = 3067 - O0EM
1217 036
®2 = 34067 = 0™
Finalmente, sustituyendo en la férmula:
A = 35 024 1+0‘24+34 (0‘02 1)2 =239,8 < 100
tim = 0,0213 [1+3536 3 0,36 1=2398=
0,2
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Con lo cual, se limita el valor de la esbeltez limite a A;;,;,, = 100. Como se puede observar, la
esbeltez mecanica del soporte izquierdo es menor a la esbeltez limite, y por tanto, los efectos
de segundo orden en este pilar también pueden despreciarse.

En el caso de la comprobacién de las imperfecciones geométricas, no ha sido necesario realizarla
debido a que se hace un disefio con carga nominal.

2.4.2 Estado Limite Ultimo

Para el disefio de la armadura del podrtico, se ha empleado la formulaciéon dada por el
Eurocddigo-02 en combinacidn con algunos articulos de la Instrucciéon Espaiola de Hormigén
Estructural (EHE).

En cuanto a las caracteristicas de los materiales utilizados, se ha empleado un acero tipo B500S
con un modulo de elasticidad de 200000 MPa, y se designa el hormigén como HA-40/B/6/lla. La
clase de ambiente correspondiente al Eurocddigo es XC3, mientras que en la EHE-08 es Ila. Este
tipo de ambiente es para estructuras de hormigdn dentro de edificios con nivel ambiental
moderado o elevado, como el que se tiene en este caso.

El recubrimiento adoptado ha sido de 25 mm a la armadura longitudinal.

Para el analisis de la viga se han estudiado tres secciones: los extremos izquierdo (A) y derecho
(C) y la seccion en la que esta aplicada la carga (B). Mientras que para el andlisis de los pilares se
han estudiado las secciones superiores (D, E) ya que son las mas restrictivas. En la figura
siguiente estdn sefialadas dichas secciones de estudio.

w) ©
® E)

m
B

= X

Fig 2.4.2.1 Identificacion de secciones de estudio

e Armadura longitudinal

En el cdlculo de la armadura longitudinal, se ha considerado tanto la cuantia por calculo como
las cuantias por minimos, para la viga y para los pilares.

En cuanto a la armadura de célculo a flexidn, la zona de dimensionamiento se encuentra en zona
C del diagrama de interaccion axil-flector, siendo necesaria una armadura en traccidon, mientras
que la armadura en compresidon no es necesaria por calculo, y por tanto, se disponen los
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minimos. La armadura de flexién que se obtiene por cdlculo estd en funcion de los esfuerzos que
hay en cada seccidon y ademas, se ve incrementada por la interaccién con el cortante.

Por tanto, se debe de comparar la cuantia que se obtiene por el calculo con el diagrama
mencionado con la armadura minima de cada seccién. Aquélla que sea mds restrictiva, sera la
que se disponga en el elemento estructural.

- Minimos para vigas:

Se han tenido en cuenta minimos mecanicos tanto en traccién como en compresion, y también
minimos para el control de fisuracién en traccidn.

Minimos mecdnicos (traccion) (art. 9.2.1.1 EC-02):
A ) _fct,m,fl'b'h
s,min 4',8 . fyd

h(mm)

1000 )+ fetms fetm? i feem = 0,3 'fck2/3

Siendo fiimp = max {16 —

Minimos mecdnicos (compresion) (EHE-08):

2,8

Acmin = 03—
smin 1000

A.  B500SD

Minimos para control de fisuracion (traccién) (art.7.3.2 EC-02):

02-b-h-k-fem

As,min -

O-S
- Minimos para pilares:

Atendiendo a lo dispuesto en el articulo 42.3.3 de la EHE-08, para las secciones sometidas a
compresion simple o compuesta, se adoptan unas cuantias minimas para las armaduras
principales a compresion en cada cara que cumplan:

Alsz 'fyc,d =0,05- NEd
A’sl 'fyc,d =0,05- Ngq

Ademas, la EHE-08 en el art. 42.3.2 indica que para secciones rectangulares de hormigoén
armado, la cuantia geométrica minima en la seccién total de hormigén con fy = 500 MPa, es
de:

0,004 - A,

Por otro lado, segun el articulo 42.3.3 se adoptan como valores maximos de las armaduras
principales a compresion en cada cara, los definidos por las siguientes expresiones:

A;z 'fyc,d <05 'fcd 'Ac

A;1 'fyc,d <05 'fcd 'Ac
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A5, eslaarmadura en la cara traccionada
Ag; eslaarmadura en la cara comprimida

A continuacién se muestran los resultados de las cuantias que resultan para cada una de las
secciones. Se procederd primero por el dintel, y luego el pilar.

Dintel

En primer lugar, se va a proceder a obtener las distintas armaduras minimas a partir de las
expresiones que se han expuesto anteriormente. Estas cuantias minimas serdn iguales para
todas las secciones de estudio.

Minimos mecdnicos (traccion):

Se obtiene primero f.; ,m, s cOMo pardmetro intermedio necesario para calcular la armadura en
cuestidn:

_ fct,m,fl “b-h _ 4921-0,2-0,2

Agmin = ~ = 0,0000818725 m?
smin = T8 fy | 48500 - 103 m

form = 3,5088 MPa

ponde feem i = max {(1,6 — ) fom = (16 — 2o) - 3,5088 = 4,912 MPa * ©° la

resistencia media a flexotraccion.
Minimos mecdnicos (compresion):

= R .28 . 09. - 2
As,min - 0,3 1000 AC - 0;3 1000 0,2 0,2 = 0,0000336 m

Minimos para control de fisuracion (traccion):

02-b-h-k-fum 02:02-02-1,07-3,5088-10° X
Asmin = 5 = 500 - 10° =0,000150178 m
X .

Elvalorkes k = 1 — (h(mm) — 300) - 7-10~* = 1 — (200 — 300) - 7 - 10~% = 1,07

Conociendo la armadura minima en la viga, a continuacidn se obtiene la armadura que resulta
del cdlculo mediante el diagrama de interaccion.

SECCION A

Los esfuerzos en esta seccidn son:
Ngg = 19,11 kN
Vgq = 67,43 kN
Mgg = 12,23 kN -m

Suponiendo una cuantia de armadura en esta seccién que satisfaga la cuantia necesaria, y a
partir de los esfuerzos anteriormente calculados, se tiene:
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Armadura supuesta

Compresion (inferior)

Traccion (superior)

Numero

Diagmetro (mm)

Numero

Diagmetro (mm)

2 12

3 10

Tabla 2.4.2.1.a Cuantia de armado dispuesta en la seccion A

Armadura calculada Armadura minima Armadura | Armadura

Flexién | Cortante | Total | Mecdnicos | Control fisuracién | @ disponer supuesta

As,superior (m?) 0 0 0 0,0000336 0 0,0000336 | 0,0002262
As, inferior (m?) | 0,000126 | 0,000067 | 0,000194 | 8,187E-05 0,0001502 0,00019381 | 0,00023562
Total (m?) 0,000126 | 0,000067 | 0,000194 | 0,0001154 0,0001502 0,00022741| 0,00046181

Tabla 2.4.2.1.b Cdlculo de la cuantia de armado en la seccion A

La armadura a disponer es el maximo que satisface tanto la armadura de calculo como los
minimos. Esta armadura debe de cumplir la separacion minima marcada por el Eurocédigo-02
en el articulo 8.2:

Dy
s > max41,25 - dg
20mm

Siendo:
S es la distancia libre entre dos barras consecutivas de armadura pasiva longitudinal
dg es el tamafio maximo del arido
@, es el diametro de la armadura pasiva longitudinal

Ademas, se debe de tener en cuenta el tamafio del vibrador para poder realizar adecuadamente
la compactacién del elemento estructural. El vibrador mds pequefio del que se dispone es de 4
cm.

En este caso la armadura limitante es la de traccién al tener un mayor nimero de barras, por
tanto:

P, =0,01m
0,06 m > max< 1,25 dg =1,25-0,006 =0,0075m » CUMPLE
20mm =0,02m

_ h=2Tmecn@p _

n-1

Siendo:
h es el canto de la seccidn, en este caso, 20 cm
Tmec €S €l recubrimiento hasta la armadura longitudinal, en este caso, 25 mm

n es el nimero de barras, en este caso, 3 barras en la cara de traccién
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Por otro lado, se busca que el elemento estructural sea ductil para que el fallo no se produzca
de forma fragil. Para ello, es necesario que la profundidad de la fibra neutra x << xji,.

d

fya
Es “Ecuf

Xiim =

1+

d es el canto util de la seccién: h — Tymec trace
E; es el médulo de elasticidad

fya €s la resistencia de célculo del acero, que coincide con la caracteristica al no
emplear coeficientes de seguridad

€ = 0,0035

0,17
Xiim = 500
1+ 550000 -0,0035

= 0,099 m

Los resultados de dichos pardmetros para esta seccion son:
x =0,0128m
Xiim = 0,099 m
SECCION B (punto de aplicacidn de la carga)
Los esfuerzos en esta seccién son:
Ngg = 19,11 kN
Veq = 0 kN
Mgg = 21,36 kN - m

Suponiendo una cuantia de armadura en esta seccién que satisfaga la cuantia necesaria, y a
partir de los esfuerzos anteriormente calculados, se tiene:

Armadura supuesta

Compresion (superior) Traccion (inferior)

Numero Digmetro (mm) Numero Digmetro (mm)
2 10 3 12

Tabla 2.4.2.2.a Cuantia de armado dispuesta en la seccion B

Armadura calculada Armadura minima Armadura | Armadura
Flexién | Cortante| Total Mecdnicos | Control fisuracién | a disponer | supuesta
As,superior (m2) 0 0 0 0,0000336 0 0,0000336 | 0,00015708

As,inferior (m2) | 0,000245 0 0,000245 | 8,18725E-05 0,0001502 0,000245 | 0,0003392

Total (m2) 0,000245 0 0,000245 | 0,000115472 0,0001502 0,0002786 | 0,0004963

Tabla 2.4.2.2.b Cdlculo de la cuantia de armado en la seccion B
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Al igual que en la seccion anterior, la separacion limitante es la de traccion:

Q)b = 0,01 m
0,057 m > max{ 1,25 dg =1,25-0,006 = 0,0075m - CUMPLE
20mm=10,02m

h=2-Tmec—n@p _

n-1

Por otro lado, para comprobar la ductilidad en esta seccién:

0,169

500
200000 - 0,0035

Xiim = = 0,0985m

1+

Los resultados de dichos pardmetros para esta seccion son:
x=0,022m
Xiim = 0,0985m
SECCION C
Los esfuerzos en esta seccién son:
Ngg = 19,11 kN
Vegq = 34,07 kN
Mgg =1221 kN -m

Suponiendo una cuantia de armadura en esta seccién que satisfaga la cuantia necesaria, y a
partir de los esfuerzos anteriormente calculados, se tiene:

Armadura supuesta
Compresion (inferior) Traccion (superior)
Numero Diagmetro (mm) Numero Digmetro (mm)
2 12 3 10

Tabla 2.4.2.3.a Cuantia de armado dispuesta en la seccion C

Armadura calculada Armadura minima Armadura | Armadura

Flexién | Cortante | Total | Mecdnicos | Control fisuracion | a disponer | supuesta

As,superior (m2) 0 0 0 0,0000336 0 0,0000336 | 0,0002262
As,inferior (m2) | 0,000126 | 0,000034 | 0,0001602 | 8,1872E-05 0,000150178 0,0001602 | 0,0002356
Total (m2) 0,000126 | 0,000034 | 0,0001602 | 0,0001154 0,000150178 0,0001938 | 0,0004618

Tabla 2.4.2.3.b Cdlculo de la cuantia de armado en la seccion C
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Al igual que los casos anteriores, la separacion limitante es la de traccion:

®b = 0,01 m
s = "‘”nm—_l‘“”’ = 0,06 m >max{1,25-d, = 1,250,006 = 0,0075m - CUMPLE
20mm =0,02m

Por otro lado, para comprobar la ductilidad en esta seccién:

0,17
Xiim = 500
1+ 566000-0,0035

= 0,099 m

Los resultados de dichos pardmetros para esta seccion son:
x =0,0128m
Xim = 0,09 m

Pilares

En el estudio de las secciones de los pilares, se obtendra la armadura en la cara de traccién con
el mismo célculo utilizado para el caso del dintel. Esta armadura se disefia para satisfacer la
armadura necesaria por célculo y las condiciones establecidas por los minimos. Ademas se
obtiene un rango en el que debe de estar comprendida la cuantia de armadura en la cara
comprimida.

SECCION D

En cuanto a los minimos, sustituyendo en la anterior formulacién, se tiene:

2910 0,000157 - 500 - 10® > 0,05 - 67,438 — 78,54 > 3,372 — CUMPLE
2012 0,0002262 - 500 - 103 > 0,05- 67,438 - 113,097 = 3,372 — CUMPLE

Ademas, la EHE-08 en el art. 42.3.2 indica que para secciones rectangulares de hormigon
armado, la cuantia geométrica minima en la seccién total de hormigdn con fy = 500 MPa, es
de:

0,004 - A, = 0,00016 m?

Como se puede observar, la cuantia total 2910 + 2412 es superior a la cuantia total minima
exigida.

Por otro lado, segun el articulo 42.3.3 se adoptan como valores maximos de las armaduras
principales a compresion en cada cara, los definidos por las siguientes expresiones:

2010 0,000157 - 500 - 103 < 0,5-40-10%-0,04 — 78,54 <800 — CUMPLE

2012 0,0002262 -500-103<0,5-40-10%-0,04 — 113,097 <800 — CUMPLE
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Los esfuerzos en esta seccién son:
Ngg = 37,438 kN
Vegqa = 19,11 kN
Mgg = 12,23 kN -m

En este caso, suponemos una cuantia de armadura que satisfaga la armadura de calculo y
ademads que satisfaga los minimos para pilares:

Armadura supuesta
Compresion Traccion
Numero Diagmetro (mm) Numero Diagmetro (mm)
2 12 2 10

Tabla 2.4.2.4.a Cuantia de armado dispuesta en la seccion D

Armadura calculada Armadura a Armadura
Flexion Cortante Total disponer supuesta

As,compresién (m?) - - - - -
As, traccion (m?) 0,0000724 0,00001911 0,00009155 0,00009155 0,000157
Total (m?) 0,0000724 0,00001911 0,00009155 0,00009155 0,000157

Tabla 2.4.2.4.b Cdlculo de la cuantia de armado en la seccion D

En cuanto a la separacidn minima calculada en la armadura de la cara comprimida:

@, =0,012m
5= 1m0 o 0,126 m > méx {125 - dy = 1,250,006 = 0,0075m  — CUMPLE
20mm = 0,02m

Mientras que la separacién maxima en pilares, en la cara de la cara traccionada por ser la mas
exigente debe cumplir:

s < min{15 Oumin 013 < min{ls 001=015m _~yyprp
300 mm 300mm=0,3m
Por otro lado, para comprobar la ductilidad en esta seccidn:
0,17
Xiim = £00 = 0,099 m

1+ 560000-0,0035

Los resultados de dichos parametros para esta seccion son:
x=0,016m

Xiim = 0,099 m
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SECCION E
En cuanto a los minimos, sustituyendo en la anterior formulacién, se tiene:

2910 0,000157 - 500 - 10® > 0,05 - 34,067 — 78,54 > 1,703 — CUMPLE

2012 0,0002262 - 500 - 103 > 0,05 - 34,067 — 113,097 > 1,703 — CUMPLE

Ademas, la EHE-08 en el art. 42.3.2 indica que para secciones rectangulares de hormigdén
armado, la cuantia geométrica minima en la seccion total de hormigén con f;, = 500 MPa, es
de:

0,004 - A, = 0,00016 m?

Como se puede observar de nuevo, la cuantia total 2910 + 2912 es superior a la cuantia total
minima exigida.

Por otro lado, segun el articulo 42.3.3 se adoptan como valores maximos de las armaduras
principales a compresién en cada cara, los definidos por las siguientes expresiones:

2010 0,000157 - 500 - 10® < 0,5-40-10%-0,04 - 78,54 <800 — CUMPLE
2912 0,0002262 -500-10%3<0,5-40-10%3-0,04 — 113,097 <800 — CUMPLE
Los esfuerzos en esta seccion son:

Ngg = 34,067 kN

Veq = 19,11 kN

Mgg = 1221 kN -m

En este caso, suponemos una cuantia de armadura que satisfaga la armadura de calculo y
ademds que satisfaga los minimos para pilares:

Armadura supuesta
Compresion Traccion
Numero Diagmetro (mm) Numero Digmetro (mm)
2 12 2 10

Tabla 2.4.2.5.a Cuantia de armado dispuesta en la seccion E

Armadura calculada Armadura a Armadura
; disponer supuesta
Flexion Cortante Total
As,compresién (m?) - - - - -
As,traccion (m?) 0,0001093 0,00001911 0,00012847 0,00012847 0,000157
Total (m?) 0,0001093 0,00001911 0,00012847 0,00012847 0,000157

Tabla 2.4.2.5.b Cdlculo de la cuantia de armado en la seccion E
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En cuanto a la separacion minima calculada en la armadura de la cara comprimida:

¢, = 0,012 m
s = "‘“nm—_l‘“”’ = 0,126 m > max{1,.25-dy = 1,25 0,006 = 0,0075m - CUMPLE
20mm=10,02m

Mientras que la separacidn maxima en pilares, en la cara de la cara traccionada por ser la mas
exigente debe cumplir:

15 - @y min 15-0,01 = 0,15m

s < mm{ 300 mm -0,13 < mln{ 300 mm = 0,3 m — CUMPLE
Por otro lado, para comprobar la ductilidad en esta seccién:
0,17
Xiim = £00 = 0,099 m

1+ 550000 -0,0035

Los resultados de dichos pardmetros para esta seccion son:
x =0,0138m
Xiim = 0,099 m

La armadura longitudinal de los pilares debe de comprobarse que no pandea,
<150, =15-12=180mm = 1,8 cm

0, > -@méx=%-1,2=o,3cm

TN

Siendo en este caso, s; = 126 mm la separacidn entra las barras longitudinales, y @; = 12 mm
el diametro empleado para éstas.

e Armadura transversal

A continuacidn, se verifica si el elemento requiere armadura de cortante mediante el
procedimiento general de comprobacion dispuesto en el art. 6.2.1 del Eurocddigo-02. Se definen
los siguientes pardmetros:

VRa,c es el valor de calculo de la resistencia a cortante del elemento sin armadura de
cortante.
Veae = (v+ky-0g) by - d
donde

1
\Y =0;/£'k'(100'[)['fck)§2vmin 'fckenMPa

200

k=1+ TSZ ,condenmm
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A . L . .
pr = Ases el drea de la armadura a traccidn extendida una longitud = ({4 + d)

by.q

1
0075 ;3 5
Vmin = = — k2 f3 , con fo < 60 MPa

k; = 0,15 (valor recomendado segln el anexo nacional)

Ngq
Ocp = A, <0,2 'fcd

b,, es la anchura mds pequeia de la seccion transversal en la zona de traccion
d es el canto util

VRa,s : €s el valor de calculo del esfuerzo cortante que puede soportar la armadura de
cortante al limite elastico.

sw
Vea < VRd,s = T *Z- fywd - cotgl

z = 0,9 -d (brazo mecdnico)

A, €s el area de la seccidn transversal de la armadura de cortante

s es la separacién de los cercos

fywa es el valor de calculo del limite eldstico de la armadura de cortante
1 < cotgh < 2,5 ,enestecaso cotgf =1

Vra,max €S €l valor de calculo del esfuerzo cortante maximo que puede soportar el
elemento, limitado por el agotamiento de las bielas de compresién.

(cotgl + cotga)
1+ cotg6?

VRd,max =0y "V 'fcd ' bw *Z:
a.y €s el coeficiente que considera el estado tensional de la armadura a cortante.

a+ @) para 0 < g, < 0,25 fq4
fea
1,25 para 0,25 f.q < 0cp < 0,5 feq
25-(1— ?) para 0,5 fog < 0ep < 1,0+ fuq
cd

v, es el coeficiente de reduccidn de la resistencia para el hormigdn fisurado a cortante

)

v1=0,6-<1—
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Una vez conocidos estos parametros, se procede a comprobar si el cortante en cada
seccion Vgg < Vgq.. En ese caso, no seria necesario disponer armadura de cortante, y
viceversa. Sin embargo, en aquellos casos en el que el resultado es que no se necesita armadura
de cortante, el Eurocddigo obliga a disponer una cuantia minima de cercos:

Asw _ fetm b - sena
s 75 fk

Se debe comprobar la separacién de los cercos:

_n9ramas-7r-<b2<075 p
ST, 4 ’

Cabe destacar que se ha realizado el calculo de la armadura de cortante incrementando el valor
del esfuerzo de cortante en cada seccién un 10% para asi asegurar que durante el ensayo, el
fallo del elemento estructural no se iba a producir por cortante, si no por flexion.

SECCION A
El esfuerzo de cortante en esta seccion, viéndose incrementado un 10% resulta ser:

Vea = 74,173 kN
Se procede a continuacidn a resolver la resistencia a cortante de la pieza sin tener armadura
de cortante, Vg4 .-

donde:

1
v = 22.2,084- (100 - 0,005898 - 40) = 1,076 MPa , f, en MPa

k=1+ 200—2084<2
B 170 -

__0,000200553

PL= 001 = 0,005898 , A armadura total que se necesita en traccion.

Vmin = &175 -2,0843/2 . 40Y/? = 1,4277 MPa , con f,; < 60 MPa

ki = 0,15 (valor recomendado segun el anexo nacional)

A 477,75 kN < 8000 kN
%0 0202 w2 m?
b, = 02m
d=017m

Pagina 39



Capitulo 2. Disefio del pértico biarticulado de un solo vano

Vrac = (1,4277 - 10® + 0,15 - 477,75) - 0,2 - 0,17 = 50,97 kN

Como se puede observar, Vg; > Vpg ., con lo cual es necesario disponer una cuantia de
armadura de cortante. Esta cuantia se obtiene a partir de Vp, ;.

Asw 74,173
s 09-017-500-103-1

= 0,0009696 m?/m

Con esta cuantia, y sabiendo que los cercos que se van a disponer en la pieza son cercos de
didmetro 6 mm y con 2 ramas, podemos calcular la separacién existente entre cercos, para
comprobar que cumple con la limitacién de separacion mdaxima, asi como para ver si con dicha
separacion es posible realizar correctamente la compactacidn con el vibrador de 4 cm.

2-m-0,0062

S = W = 0,0583 m ~ 60 mm < 0,75 . 0,17 = 0,1275 m — CUMPLE

Con lo cual, en la seccion A se van a disponer los cercos cada 6 cm.
Finalmente, se calcula el valor Vg4 max:
El valor de a,,, en este caso vale:

0,4777
40

1+ ;LZ) =1+ =1,0119 para0<a,, < 0,25 fq

El coeficiente de reduccidn de la resistencia para el hormigdn fisurado a cortante v, :

=06 (1 40)—0504
Vi =5 250)

Sustituyendo los pardmetros calculados:

1
Vramax = 1,0119 - 0,504 -40-103-0,2-0,9-0,17 5= 312,13 kN
SECCION B

El esfuerzo de cortante en esta seccién es nulo, al ser el punto con mayor momento flector.

VEd = 0 kN
Se procede de la misma manera que en la seccion anterior. Se calcula Vgg .

donde

_ 018

1
V=" 2,0878 - (100 - 0,0072484 - 40)s = 1,076 , f., en MPa

k=1+ 200—20878<2
B 169 =
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__0,000244998

PL= " 0160 = 0,0072484, A, armadura total dispuesta en la cara traccionada.

3
Vmin = “2 2,08782 - 40Y/2 = 1,431, con f;; < 60 MPa

k; = 0,15 (valor recomendado segln el anexo nacional)

s 477,75 kN < 8000 kN
%0 =02-02 T me m?
b, = 02m
d=0,169m

Veae = (1,431-103 40,15 - 477,75) - 0,2 - 0,17 = 50,789 kN

Como se puede observar, Vgg < Vg4, al tener cortante nulo en esta seccion. Con lo cual no es
necesario disponer una cuantia de armadura de cortante, y la que se dispone es la cuantia
minima. Esta cuantia se obtiene:

Agy 3,5088-10°-0,2-1
s  75-500-103

= 0,0001871 m?/m

Con esta cuantia, y sabiendo que los cercos que se van a disponer en la pieza son cercos de
didmetro 6 mm y con 2 ramas, podemos calcular la separacién existente entre cercos por los
mismos motivos comentados anteriormente:

2-m-0,0062

s= W =0,3022 m ~300 mm > 0,75-0,169 = 0,126 m - NO CUMPLE

Como esta separacién supera a la maxima, se disponen, en principio, los cercos a una distancia
de 125 mm.

Finalmente, se calcula el valor Vgg max:

El valor de a,,, en este caso vale:

ac 04777
(1 +i) =1+ ==10119 para 0 < g, < 0,25 - foq

El coeficiente de reduccién de la resistencia para el hormigdn fisurado a cortante v;:
=06 (1 40)—0504
= 250/ ~

Sustituyendo los parametros calculados:
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1
Vramax = 1,0119 - 0,504 -40-10%-0,2-0,9 - 0,169 5= 310,3 kN
SECCION C

El esfuerzo de cortante en esta seccion, viéndose incrementado un 10% resulta ser:
Veq = 37,477 kN

Se procede a continuacidn a resolver la resistencia a cortante de la pieza sin tener armadura
de cortante, Vgg .

donde:
0,18

1
v = 222,084 - (100 - 0,00481197 - 40): = 1,00562 MPa , f.; en MPa

k=1+ 200—2084<2
B 170~ =

__0,000163607

PL= "0 = 0,00481197, Ay armadura total dispuesta en la cara traccionada.

3
Vmin = 5+ 2,0842 - 40'/2 = 1,4277 MPa , con f; < 60 MPa

k; = 0,15 (valor recomendado segln el anexo nacional)

_ 1911 477,75 kN < 8000 kN
%r =02-02" T me m?
b, = 02m
d=017m

Vrace = (1,4277 - 10® + 0,15 - 477,75) - 0,2 - 0,17 = 50,97 kN

Como se puede observar, Vg; < Vg4, con lo cual no es necesario disponer una cuantia de
armadura de cortante y por tanto, se coloca la cuantia minima, dada por la siguiente expresion:

Ag, 3,5088-10%-0,2-1
s  75-500-103

= 0,0001871 m?/m

Con esta cuantia, y sabiendo que los cercos que se van a disponer en la pieza son cercos de
didmetro 6 mm y con 2 ramas, podemos calcular la separacién existente entre cercos, para
comprobar que cumple con la limitacién de separacion maxima:

2-m-0,0062

s = W =0,3022m ~ 300 mm > 0,75-0,17 =0,1275m - NO CUMPLE
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Con lo cual, en la seccion C se ha obtenido que los cercos se han de disponer a cada 125 mm.
Finalmente, se calcula el valor Vi max:

El valor de a,,, en este caso vale:

o¢ 0,4777
(1 + i) =14 Tk 1,0119 para 0 < g¢p < 0,25 - foy

El coeficiente de reduccién de la resistencia para el hormigon fisurado a cortante v, :

=06 (1 40)—0504
i =5 250)

Sustituyendo los parametros calculados:

1
Vramax = 1,0119 - 0,504 <40 - 10°-0,2-0,9 - 0,17 - = 312,13 kN

SECCION D

El esfuerzo de cortante en esta seccién del pilar izquierdo, viéndose incrementado un 10%
resulta ser:

Veqa = 21,021 kN
Se calcula, en primer lugar, Vg, .
donde

0,18
1

k=1+ 200—2084<2
B 170 "~ =

_0,000150178
PL=""02017

1
v = 2,084 - (100 - 0,00441 - 40)3 = 0,977 MPa , f,; en MPa

= 0,00441, Ay armadura total que se dispone en la cara traccionada.

Vimin = &175 - 2,0843/2 . 40%/2 = 1,4277 MPa , con f < 60 MPa

ky; = 0,15 (valor recomendado segln el anexo nacional)

_ 67438 _ 1685,95 kN < 8000 kN
%0 0202 T w2 m?2
b, = 02m
d=017m
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Vrae = (1,4277 - 10% 4+ 0,15 - 1685,95) - 0,2 - 0,17 = 57,14 kN

Como se puede observar, Vg; < Vg4, con lo cual no es necesario disponer una cuantia de
armadura de cortante y la que se dispone es la de minimos. Esta cuantia es:

Agw 3,5088-10°-0,2-1
s  75-500-103

=0,0001871 m?/m

Con esta cuantia, y sabiendo que los cercos que se van a disponer en la pieza son cercos de
didmetro 6 mm y con 2 ramas, podemos calcular la separacion existente entre cercos:

2-m-0,0062

s = 00001871 -4 =0,3022m ~ 300 mm > 0,75-0,17 =0,1275m - NO CUMPLE

Con lo cual, al no cumplir la separacién maxima, en principio, se disponen los cercos en el pilar
izquierdo a cada 125 mm.

Finalmente, se calcula el valor Vgg max:

El valor de a,,, en este caso vale:

(1 +@) =1 +1,6859

Foa o = 1,0421 para 0 < g, < 0,25 foq

El coeficiente de reduccion de la resistencia para el hormigdn fisurado a cortante vy:

=06 (1 40)—0504
Vi =5 250)

Sustituyendo los pardmetros calculados:

1
Vramax = 1,0421-0,504-40-103-0,2-0,9-0,17 5= 321,45 kN
SECCION E

El esfuerzo de cortante en esta seccién del pilar derecho, viéndose incrementado un 10%
resulta ser igual que en el pilar izquierdo:

Veq = 21,021 kN
Se calcula, en primer lugar, Vg, .

donde:

1
v ="22.2,084- (100 - 0,003842 - 40)3 = 0,977 MPa , fo en MPa

1

k=1+ 200—2084<2
B 170 "~ =

Pagina 44



Capitulo 2. Disefio del pdrtico biarticulado de un solo vano

_0,000150178

L= "0 0,0044 , A;armadura total que se dispone en la cara traccionada.

Vmin = 2 - 2,084%/2 - 40Y/2 = 1,4277 MPa , con fy < 60 MPa

ky = 0,15 (valor recomendado seguln el anexo nacional)

_ 34067 _ 851,675 kN < 8000 kN
%0 =02-02° T me m?2
b, = 02m
d=017m

Veae = (1,4277 - 103 + 0,15 - 851,675) - 0,2 - 0,17 = 52,88 kN

Como se puede observar, Vg > Vgg -, con lo no cual es necesario disponer una cuantia de
armadura de cortante. La cuantia minima es, como en los casos anteriores:

Agy 3,5088-10%-0,2-1
s  75-500-103

= 0,0001871m?/m

Con esta cuantia, y sabiendo que los cercos que se van a disponer en la pieza son cercos de
diametro 6 mm y con 2 ramas, podemos calcular la separacién existente entre cercos:

2-m-0,0062

S = W =0,3022m ~ 300 mm > 0,75-0,17 = 0,1275m - NO CUMPLE

Con lo cual, al no cumplir la separacién maxima, en principio, se disponen los cercos en el pilar
izquierdo a cada 125 mm.

Finalmente, se calcula el valor Vg max:
El valor de a,,, en este caso vale:

0,8516
40

A+ =1+

=1,021 para 0 < g, < 0,25 - foq
fed

El coeficiente de reduccidn de la resistencia para el hormigdn fisurado a cortante v;:

=06 (1 40)—0504
Vi =5 250) ~

Sustituyendo los pardmetros calculados:

1
Vramax = 1,021+ 0,504 40 -10%-0,2-0,9-0,17 - = 315,015 kN
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A modo resumen de la armadura final que se ha dispuesto en la pieza se tiene finalmente que:

- En el dintel, en la cara superior se disponen 3M10 en toda la longitud para una
construccién mas sencilla al ser esta cuantia necesaria para la seccion A.

- En el dintel, en la cara inferior, los 312 que se necesitan en la seccién B, se disponen
en toda la cara inferior, finalizando la barra central al pasar la carga, con su longitud de
anclaje correspondiente.

- Enlos soportes, en la cara de traccién se disponen 3010, para poder contar con una
armadura continua para los pilares y la viga a lo largo de toda la pieza.

- Los cercos en los soportes se disponen a una separacién marcada por la limitante, es
decir a 125 mm. Mientras que en la viga, se disponen todos a la misma distancia por un
motivo constructivo. La distancia mas limitante en las secciones de la viga es la A, por
tanto todos los cercos estan a 6 cm.

2.4.3 Estado Limite de Servicio

En este apartado del capitulo 3 se van a realizar las comprobaciones correspondientes al
Estado Limite de Servicio. Se van a abarcar tanto las comprobaciones acerca de la limitacién de
tensiones asi como el control de las fisuras.

Por un lado, la fisuracion se debe limitar a una regidn para que asi, el correcto funcionamiento
de la estructura y/o la durabilidad no se vean afectados. Ademas, se relaciona también con
cuestiones de estética y apariencia de la pieza.

Por otro lado, se deben de limitar las tensiones de compresién del hormigdn con el fin de evitar
fisuras longitudinales, micro fisuras o altos niveles de fluencia. Resulta apropiado limitar la
tensién de compresion del hormigén a 0,6 - f,, (para ambientes XD, XF y XS). Debido a que en
este caso el ambiente es XC3, no es necesario realizar esta comprobacién. Ademas, también se
limitan las tensiones de traccién en la armadura con el fin de evitar una deformacién o fisuracion
inaceptable. En este caso, resulta adecuado limitar esta tensién de traccién a 0,8 - fx.

Como se ha hecho en el apartado de Estado Limite Ultimo, estas comprobaciones se llevan a
cabo en las mismas secciones sefaladas anteriormente.

En primer lugar, se debe justificar si la seccidon fisura o no, y para ello se utiliza la siguiente
expresion del momento de fisuracion:

Mgis = (feem —37—) +—-b-h?
donde
fetm €s la resistencia media del hormigon.
fotm = 0,3« fck?/3, en este caso va a ser fo,, = 0,3 - 402/3 = 3,5088 MPa
N es el axil correspondiente a cada seccidn.

b, h es el ancho y canto de la seccién en cuestion.
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Por tanto, conociendo los esfuerzos existentes en cada seccién, se puede comprobar si fisura o
no sabiendo que si el momento de dicha seccidn Mg, es mayor al momento de fisuracion
anterior Mg;s, entonces la seccion fisura, es decir,

Mgq > Mg SECCION FISURADA
Si la seccion fisura, se realiza las comprobaciones de fisuracion y limitacion de tensiones.
e Control de fisuras

Se procede a realizar esta primera comprobacién segun lo que indica el Eurocédigo-02 en el
articulo 7.3. Se establece en la tabla 7.1N del mencionado articulo los valores limite Wy,4,. En
este caso, al estar en un ambiente XC3 y ante una estructura de hormigén armado,

Whnax = 0,3mm

La abertura de fisura wy, se puede calcular a partir de la expresién del articulo 7.3.4 del
Eurocddigo-02:

Wi = Sromax ° (esm - 8cm)
donde
Srmax €S la separacion maxima entre fisuras.
Ecm s la deformacién unitaria media en el hormigdén entre fisuras.

Esm es el alargamiento unitario medio en la armadura bajo la combinacidn relevante de
cargas, incluso el efecto de deformaciones impuestas y teniendo en cuenta los efectos
de la rigidizacion por la colaboracion del hormigdn entre fisuras.

Se puede calcular &, — €., a partir de la ecuacion:

fet,
O-S _kt .C—eff. (1 +ae 'pp,eff)
Pp.eff Os
Em —Eem = I 20,6-E—
S S

donde
o5 es la tension de la armadura de traccidn considerando la seccion fisurada.
os=Es-¢ ; €=¢ +c-vg

k; es un coeficiente dependiente de la duracidn de la carga, en nuestro caso se toma 0,4
gue corresponde a las cargas de largo plazo.

fct,eff = fetm

A . . h—-x h
Pcteff = r:ff, siendo Acerr = b - hepp; hepp = min {2,5 -(h— d);T;E}

.z Es
a, eslarelacidn E

= 5,678

cm
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El otro término a calcular es s, 4y, Cuya expresion depende de la distancia entre las barras de
la armadura longitudinal. La formulacién es distinta para cada caso.

Sila separacién entre las barras < 5 (¢ + g)

¢
Symax = 34 c+ 0,425 - ky - ky - — -

Pp.eff

k, es un coeficiente que considera las propiedades de adherencia de la armadura
adherente. En este caso, al tratarse de narras de alta adherencia (armadura pasiva), este
valor se toma 0,8.

k, es un coeficiente que considera la distribucion de las deformaciones unitarias. En
este caso, al estar en flexion, se toma 0,5.

Si la separacién entre barras > 5 (¢ + g)
Srmax = 1,3 (h—x)

Por tanto, para que sea posible la resolucidon de los parametros, lo primero que se hace es
obtener la profundidad de la fibra neutra x. Para ello, se necesita resolver la siguiente expresion:

M I-@wl-x)-§
N S—(wl-x)-4

Se procede a obtener el area, inercia y momento estatico de la seccion.
AxX)=n.-(b-x—A4Ay) + ng-Ag +ng- A
Sx)=A4,(x)-d + ng-Ag-d + ng-As’-d
I(x) = A.(x)-d? + ng-A;-d? +n,- A - d?

A continuacion, se calcula la curvatura y la deformacion que permitiran obtener la tension del
acero. La expresioén utilizada es la siguiente:

N 1 [A(X) ST e
[M] = E[S(x) ,(x)] : [CO] Eyer = 10000 MPa

Para resolver la igualdad y obtener los parametros requeridos, se ha implementado la
formulaciéon correspondiente en una hoja de célculo de Excel.

e [imitacion de tensiones

Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocddigo-02. Como se ha explicado en la
introduccién de este apartado, se debe de comprobar Unicamente la tensién de traccién del
acero:
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- Tensidn del acero:
os=Es-e=Es-(gg+c-v5) <08 f, =400 MPa

Se procede a continuacion a resolver cada una de las secciones por separado. Estas
comprobaciones se realizan para el 60% de la carga maxima de disefio, es decir, 60 kN.

SECCION A

Los esfuerzos en esta seccion son:
Ngq = 11,56 kN
Mgg =7,39kN -m

En primer lugar, se calcula el momento de fisuracién en la seccion del extremo derecho de la

viga:

My = (3,5088 - 10° ——2 3.1 02022 = 4203 kN
ris = G 0202 g M2 0 =4 m

Como se observa, la seccidn A fisura. Por tanto, es necesario hacer la comprobacion de control
de abertura de fisuras y la de limitacién de tensiones del acero.

e Control de fisuras

En esta seccion, la armadura que finalmente se dispone a partir de lo realizado en el Estado
Limite Ultimo es de:

- Traccion: 4010
- Compresion: 2012

Se obtiene un valor de x para la seccién A de x = 0,0502 m. Con este valor de x, se puede
obtener el area, momento estdtico y la inercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01288 m?
S(x) =0,0007 m3
I(x) =0,0000722 m*
Con estos valores se obtiene una curvatura y una deformacién de:
& = —0,000986
c=0,0198 1/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €, — €.,

79,9 — 0,4 - g'ggﬁg -(1+45,678-0,0315) 79.9
€, —E. = ’ =0,0001366 < 0,6 - —————
sm. mem 200000 200000
=0,0002397
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donde
ag = 200000 - (0,000986 + 0,0198 - (—0,07)) = —79,9 MPa
k.= 04
feterr = 3,5088 MPa

_ A,(4910) _ 0,00031416

- = 0,0315
Petes = " Aeers 0,00998

Siendo Agerr = b - hepr = 0,2 0,0499 = 0,00998 m?

. 0,2 —0,0502 0,2
herr = min {2,5 -(0,2 — 0’17);f;7} = 0,0499 m
Q= -5 = 5,678
Ecm

Por tanto el valor tomado para €,,, — €., = 0,0002397.

A continuacion se calcula S, ,45. Para ello, es necesario saber qué separacion existe entre las

barras longitudinales en la cara de traccion. La separacién en este caso es
(o]

0,055m<5- (c + E) = 0,15 m, por tanto, se calcula con la formulacién del primer caso.

)

0,0315

Sy max = 340,025 + 0,425 -0,8-0,5 - =0,139m

Finalmente, tras haber calculado lo necesario para la abertura de fisura, se llega a:
w, = 139-0,0002397 = 0,0333 mm < 0,3mm - CUMPLE
e Limitacion de tensiones

Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocédigo-02. Como se ha explicado en la
introduccién de este apartado, se debe de hacer para la tensién de traccidn del acero:

- Tensién del acero:
o, = 200000 - (0,000986 +0,0198 - (—0,07)) = =799 MPa = —400 -» CUMPLE
SECCION B
Los esfuerzos en esta seccion son:
Ngg = 11,56 kN

Mgy = 12,86 kN - m

de

En primer lugar, se calcula el momento de fisuracidén en la seccién del extremo derecho de la

viga:

M, = (3,5088 - 103 11,56 ! 0,2-0,22 = 4,293 kN
flS_(' 0’2.0'2) 6 ’ = 4 m
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Como se observa, la seccién B fisura. Por tanto, es necesario hacer las mismas comprobaciones
que en el caso anterior.

e Control de fisuras

En esta seccion, la armadura que finalmente se dispone a partir de lo realizado en el Estado
Limite Ultimo es de:

- Traccion: 3012
- Compresién: 3010

A continuacion se obtiene un valor de x para la seccion B de x = 0,0493 m. Con este valor de x,
se puede resolver el drea, el momento estatico e inercia fisurada de la seccidn, resultando:

A(x) = 0,01289 m?
S(x) =0,000687 m3
I(x) =0,00007256 m*
Con estos valores se obtiene una curvatura y una deformacion de:
& = —0,00173
c=0,0341 1/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros intermedios para calcular €;,,, — €.t

124,88 — 0,4 - 008 (145,678 - 0,03378) 124,88
£ _—g = ’ =0,0003768 > 0,6 - =——
sm " Cem 200000 200000
= 0,0003746

donde
os = 200000 - (0,00173 + 0,0341 - (—0,069)) = —124,58 MPa
k, = 0,4
feters = 3,5088 MPa

Ag(3912) _ 0,0003393
Acerr  0,01004

Pcteff = = 0,03378

Siendo Ageff = b+ hpr = 0,2 0,0502 = 0,01004m?

. 0,2 —0,0493 0,2
h’eff = min {2,5 -(0,2 — 0’169);f;7} = 0,0502m
Qp = =5 = 5,678
Ecm

Por tanto el valor tomado para &,,, — €., = 0,0003768.
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A continuacion se va a calcular S, 4, Para ello, es necesario saber qué separacion existe entre
. . .y .y [
las barras longitudinales en la cara de traccién. La separacién es de 0,057 m < 5- (c + E) =

0,155 m. De nuevo, se utiliza la primera ecuacién.

)

S, .. =34-0025+0425-08-0,5 ————
rmax = 3%+ 0,025 40, 2 0270,03378

=0,1454m

Finalmente, tras haber calculado lo necesario para la abertura de fisura, se llega a que:
w, = 145,4-0,0003768 = 0,0548 mm < 0,3 mm — CUMPLE
e Limitacion de tensiones
Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocédigo-02.
- Tension del acero:
o, = 200000 - (0,00173 +0,0341 - (—0,069)) = —124,58 MPa > —400 MPa - CUMPLE
SECCION C
Los esfuerzos en esta seccion son:
Ngg = 11,56 kN
Mgqg =738kN-m

En primer lugar, se calcula el momento de fisuracidén en la seccion del extremo derecho de la
viga:

M, = (3,5088 - 103 11,56 ! 0,2-0,22 = 4293 kN
flS_(' 0’2_0’2) 6 , = 4 m

Como se observa, la seccién C fisura. Por tanto, es necesario hacer las mismas comprobaciones
gue en los casos anteriores.

e Control de fisuras

En esta seccidn, la armadura que finalmente se dispone a partir de lo realizado en el Estado
Limite Ultimo es de:

- Traccion: 3010
- Compresion: 2012

Se obtiene un valor de x para la secciéon C de x = 0,0447 m. Con este valor de x, se puede
resolver el area, el momento estatico y la inercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,011335 m?
S(x) = 0,00067 m3
I(x) =0,00006698 m*

Con estos valores se obtiene una curvatura y una deformacion de:
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g = —0,00137
¢ =0,0248 1/m

A partir de estos datos, se sacan los parametros intermedios para calcular €, — €.,

72,93 — 0,4 . 3,5088 (1+5,678-0,022757) 7293
€, —E. = 0,022757 = 0,0000164 < 0,6 - ——
sm.mem 200000 ’ 7200000
=0,0002188

Donde
as = 200000 - (0,00137 + 0,0248 - (—0,07)) = —72,93 MPa
k; = 0,4
feters = 3,5088 MPa

_ A4,(3010) _ 0,0002356
Peteflf = "4 ;s 0010353

= 0,022757

Siendo Agerr = b - hepr = 0,2+ 0,05176 = 0,010353 m?

0,2-0,0447 0,2

herp =min{2,5- (02— 0,17); 222247 22k = 005176 m

Es

@, = - = 5,678

cm

Por tanto el valor tomado para €, — €., = 0,0002188.

A continuacion se calcula Sy ,4,. Para ello, es necesario saber qué separacion existe entre las
. . L. .y [
barras longitudinales en la cara de traccion. La separacion, es de 0,06 m <5 - (c + E) =

0,15 m. Por tanto se emplea la primera ecuacion.

0,01
Srmix = 340,025+ 0,425 - 0,8+ 05 - 5o = 0,159702 m

Finalmente, tras haber calculado lo necesario para la abertura de fisura, se llega a que:
w, = 159,702 -0,0002188 = 0,035 mm < 0,3 mm —» CUMPLE
e [limitacion de tensiones
Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocddigo-02.
- Tension del acero:

os = 200000 - (0,00137 +0,0248 - (—0,07)) = —72,93 MPa > —400 MPa - CUMPLE
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SECCION D

Los esfuerzos en esta seccidn son:
Ngg = 40,761 kN
Mgg =7,39kN -m

Se calcula en primer lugar, el momento de fisuracién en la seccién del extremo derecho de la
viga:

M::. = (3,5088 - 103 40761, 1 0,2-0,2%2 = 3,3197 kN
ris = (3, 0,2-0,2)6 ,2+0,2% = 3, m

Como se observa, la seccion D fisura. Por tanto, es necesario hacer las mismas comprobaciones
que en los casos anteriores.

e (Control de fisuras

En esta seccion, la armadura que finalmente se dispone a partir de lo realizado en el Estado
Limite Ultimo es de:

- Traccion: 3010
- Compresion: 212

Para esta seccion, se obtiene un valor de x de x = 0,0582 m. A partir de este valor de x, se
puede obtener el area, el momento estatico y la inercia fisurada de la seccion, resultando:

A(x) = 0,01405 m?
S(x) = 0,000805m3
I(x) =0,0000734 m*
Con estos valores se obtiene una curvatura y una deformacion de:
& = —0,000772
¢ =10,01853 1/m

A partir de estos datos, se sacan los pardmetros intermedios para calcular €, — €.

105,06 — 0,4 - 3,5088 (1+45,678-0,0249) 105,06
0,0249 )
= = 0,000204 < 0,6 -

Esm = Eem = 200000 200000
= 0,000315

donde
os = 200000 - (0,000772 + 0,01853 - (—0,07)) = —105,06 MPa
k. = 0,4
feterr = 3,5088 MPa
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Ay(3910) _ 0,00023562
Acerr 000945

Pcteff = = 0,0249

Siendo Agesr = b - hopr = 0,2 - 0,04725 = 0,00945 m?

0,2-0,0582 _ 0,2} = 0,04725m

herr = min{2,5- (0,2 - 0,17); 222522, 02

Es

A = = 5,678

cm

Por tanto el valor tomado para €,,, — €., = 0,000315.

A continuacion se obtiene el valor de S, ;4. Para ello, es necesario saber qué separacion existe

entre las barras longitudinales en la cara de traccidén. La separacion en este caso, es de

0,06m<5- (c + g) = 0,15 m. Por tanto,

)

0,0249

Sy max = 340,025 + 0,425 -0,8-0,5 - =0,153m

Finalmente, tras haber calculado lo necesario para la abertura de fisura, se llega a que:
w, = 153-0,000315 = 0,0483 mm < 0,3mm - CUMPLE
e limitacion de tensiones
Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocddigo-02.
- Tensidn del acero:

os = 200000 - (0,000772 + 0,0185 - (—0,07)) = —105,06 MPa > —400 MPa - CUMPLE
SECCION E
Los esfuerzos en esta seccion son:

Ngg = 20,475 kN

Mgg = 7,38kN -m

Se calcula en primer lugar, el momento de fisuracién en la seccién del extremo derecho de la
viga:

20,475\ 1
Mg = (3,5088 -103 —f) 502 0,22 = 3,987 kN -m

Como se observa, la seccién E fisura. Por tanto, es necesario hacer las mismas comprobaciones
que en los casos anteriores.

e Control de fisuras

En esta seccion, la armadura que finalmente se dispone a partir de lo realizado en el Estado
Limite Ultimo es de:
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- Traccion: 3010
- Compresion: 212

Para esta seccidn, se obtiene un valor de x de x = 0,0485 m. Con este valor de x, se puede
obtener el area, el momento estdtico, y la inercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) 0,012096 m?
S(x) = 0,000714 m3
I(x) =0,00006915 m*
Con estos valores se obtiene una curvatura y una deformacion de:
& = —0,00117
c=10,0228 1/m

A partir de estos datos, se sacan los parametros intermedios para calcular €g,, — €.,

84,292 — 0,4 - 3,5088 (1+5,678-0,02333) 84,292
0,0233 )
— = 0,00008079 < 0,6 -

Esm = Eem = 200000 200000
= 0,00025288

donde
o, = 200000 - (0,00117 +0,0228 - (—0,07)) = —84,292 MPa
k; =04
feterf = 3,5088 MPa

Ay(3910) _ 0,00023562
Acerr 00101

Pcteff = = 0,02333

Siendo Agess = b - hosr = 0,2 - 0,0505 = 0,0101 m?

—0,0485 0,2
—_—; } = 0,0505m

0,2
hesr = min {2,5 - (0,2 = 0,17); 3 =3

Es

A, = = 5,678

cm

Por tanto el valor tomado para €, — €., = 0,00025288.

A continuacion se calcula Sy 45. Para ello, es necesario saber qué separacion existe entre las
N L. L. ?
barras longitudinales en la cara de traccidn. La separacion es de 0,06 m < 5- (c + 5) =

0,15 m. Este caso es el primero de las dos opciones existentes:

0,01
fr = 3,4 ¢ 2 425 . . —_— = 15787
Srmax = 3,4-0,025+0,425-0,8- 0,5 0,02333 0,15787 m

Finalmente, tras haber calculado lo necesario para la abertura de fisura, se llega a que:
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wy, = 157,87 -0,00025288 = 0,0399 mm < 0,3 mm — CUMPLE

e Limitacion de tensiones
Se sigue lo establecido en el articulo 7.2 del Eurocédigo-02.
- Tensién del acero:

os = 200000 - (0,00117 +0,0228 - (—0,07)) = —84,292 MPa = —400 MPa - CUMPLE

2.4.4 Regiones D

En este apartado se lleva a cabo la comprobacion de las regiones D del elemento estructural que
se esta tratando. Se centra, sobre todo, en el estudio de los nudos del portico.

Las regiones D son estructuras o partes de ellas en las que no es valida la teoria general de
flexion, es decir, no es aplicable la hipdtesis de Bernouilli-Navier.

Con esto, finalmente obtendremos el modelo de bielas y tirantes de la pieza, en el que se
observa claramente la trayectoria de compresiones y tracciones.

La regién D de cada nudo tiene la siguiente forma:

0,2 , h

02
0,2

Fig 2.4.4.1 Regiones D

Donde h es el canto de la pieza, es decir, 0,2 m.

Como se puede observar, hay que prolongar un canto a cada lado del nudo para delimitar la
region D. Es en estas secciones donde se deben de calcular los esfuerzos para poder obtener
correctamente el modelo de bielas y tirantes completo e intuir la celosia equivalente del dintel.

e Nudo Izquierdo

Se analizan ambas partes del nudo. La parte correspondiente al pilar y la parte del dintel. Las
distancias x se toman a partir de los ejes de la estructura.

Se comienza por el dintel.
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Seccién x=0,3 m

En primer lugar, se obtienen los esfuerzos en la seccién de continuidad:
Ngg = 19,11 kN
V gqg = 68,16 kN
Mgy = 8,2176 kN - m

A partir de estos esfuerzos, se obtienen los esfuerzos equivalentes de traccién y compresion en
dicha seccion.

Region D
El brazo mecanico es:
z= 0,139 m

Con este valor del brazo mecanico y conociendo la armadura que hay dispuesta en esta seccidn
(4d10en la cara de traccidon y 3dM12 en la cara de compresidn), se obtiene el valor del momento
equivalente en la cara traccionada a partir de los esfuerzos existentes en la seccidn que se esta
estudiando:

Mypq = 9,555 kN -m

Por tanto, los valores de traccién y de compresion en la seccién de continuidad son:

o — Miea _ 9,555

Z 0139 = 68,726 kN

T = 68,726 — 19,11 = 49,6166 kN

Finalmente, los esfuerzos equivalentes en la secciéon de continuidad son:

68,16
C =68,762 — — = 34,646 kN

68,16
T = 49,6166 + — = 83,69 kN

A continuacidn se procede de manera idéntica para la seccidén correspondiente al pilar. Se
estudia una seccidén a una distancia x tomada desde el eje del dintel hacia abajo:

Seccién pilar x=0,3 m

En primer lugar se obtienen los esfuerzos en la seccion de continuidad.
Ngg = 68,16 kN
Veq = 19,11 kN

Mgy = 6,4974 kN -m
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Regién D

En este caso el valor del brazo mecanico vale igual que en el dintel ya que también se han
empleado diametros de 10 mm en la cara de traccion y de 12 mm en la cara de compresién.

z= 0,139m

Con este valor del brazo mecanico y conociendo la armadura que hay efectiva en esta seccidn
(3010 en la cara de traccién y 212 en la cara de compresidn), se saca el valor del momento
equivalente en la cara traccionada a partir de los esfuerzos existentes en la seccidn que se estd
estudiando:

Myoq = 11,2686 kN - m

Por tanto, los valores de tracciéon y de compresién en la seccién de continuidad son:

_ My 11,2686

¢ z 0,139

= 83,66 kN

T=C—-N=8366- 6816 = 15,498 kN

Como en este caso también hay esfuerzo de cortante, los esfuerzos equivalentes en la secciéon
de continuidad son:

)

2

1
C = 83,66 — = 74,105 kN

19,11
T = 15,498 + — = 25,054 kN

Con todos estos valores obtenidos en las distintas secciones, se puede dibujar el modelo de
bielas y tirantes en el nudo izquierdo y asi poder realizar las comprobaciones correspondientes
en los nudos oportunos.

Para ello, se ha empleado la programacion de una hoja de calculo en la que se le introducen las
coordenadas de los nudos y la relacidn de barras existente en el modelo de bielas y tirantes.
Ademas, es necesario introducirle al programa qué fuerzas hay aplicadas en cada uno de los
nudos. Lo que se obtiene es el valor de la fuerza existente en cada barra, ya sea de traccion
(tirante) o de compresidn (biela), en funcidn de si se trata de una biela o un tirante.

Para representar el modelo de Bielas y Tirantes se necesita conocer el angulo de inclinacién de
las bielas de compresién con respecto al eje de la viga perpendicular al esfuerzo cortante. Este
angulo es de 45° cuando el axil es nulo, pero se ve reducido en presencia de axil, como ocurre
en este caso. La siguiente formulacién permite obtener dicho dngulo:

cotgl =

donde fum = 0,3+ fu*/® = 0,3-402/3 = 3,509 MPa.
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Para el tramo de la viga, este angulo es:

19,11
0,2-0,2

tg0 = |1+4—2e02
cotg t3509-10°

= 1,066 - 6 = 43,17°

Por otro lado, en el pilar, el valor de este dngulo es:

68,16
0,2-0,2

tgo = |1+4—2202
cotg *3509-10°

= 1,219 - 6 =39,37°

En este caso, los nudos del modelo de bielas y tirantes correspondiente a esta regién D son:

Nudo | Coordenadas | Fuerzas aplicadas

n2 X y Fuerza x | Fuerza y
1 0,000 0,000 0,000 | -25,054
2 0,139| 0,000| 19,110| 93,110
3 0,000 | 0,308 0,000 0,000
4
5

0,139 0,169 0,000 0,000
0,275| 0,308 | -34,646 0,000

6 0,270| 0,169 | 15,530| -68,160
Tabla 2.4.4.1.a Nudo del modelo izquierdo de B-T

Una vez conocida la posicion de los nudos y las fuerzas aplicadas en cada uno de ellos, se
introduce al programa la relacidn existente entre cada una de las barras. Los resultados que se
obtienen son los siguientes:

Barras | Nudo inicial | Nudo final | cos(alfa) | sen(alfa) | Fx (kN) | Fy (kN) | F (kN) | Tipo de barra
1 1 2 1,000 0,000 |-19,11| 0,00 |-19,11 tirante
2 1 4 0,635 0,772 | 19,11 | 23,23 | 30,08 biela
3 1 3 0,000 1,000 0,00 | -48,29 |-48,29 tirante
4 2 4 0,000 1,000 0,00 | 93,11 | 93,11 biela
5 3 4 0,707 -0,707 | 48,29 | -48,29 | 68,29 biela
6 3 5 1,000 0,000 |-48,29 | 0,00 |-48,29 tirante
7 4 5 0,699 0,715 | 66,59 | 68,06 | 95,21 biela
8 4 6 1,000 0,000 0,81 0,00 | 0,81 biela

Tabla 2.4.4.1.b Fuerzas de las bielas y tirantes nudo izquierdo

Pagina 60




Capitulo 2. Disefio del pdrtico biarticulado de un solo vano

El modelo de bielas y tirantes que resulta del nudo izquierdo es el que se muestra en el siguiente
grafico:

Fig 2.4.4.2 Modelo de bielas y tirantes nudo izquierdo

Observando el modelo de bielas y tirantes resultante, resulta conveniente realizar Ia
comprobacion de los nudos 4 y 3.

Nudo 4

El nudo 4 esta formado por 5 bielas comprimidas (C-C-C). Estos nudos se resuelven con una hoja
de cdlculo. En esta hoja, se deben de introducir los anchos de las tres bielas, que estan limitadas
por la geometria de la pieza, asi como las fuerzas de cada una de ellas.

La comprobacion a realizar es:
0 < Omax = 0,7 feq
A este nudo le llegan las siguientes bielas con las siguientes fuerzas:

- Biela5:68,29 kN
- Biela8:0,81kN

- Biela 7: 95,21 kN
- Biela 2: 30,08 kN
- Biela4:93,11 kN

Como se necesitan solamente 3 bielas para comprobar el nudo, se deben de componer algunas
de las bielas anteriores. Se van a componer las bielas 2 y 5 por un lado, y la 7 y 8 por otro lado.

Por tanto, el nudo 4 finalmente resulta estar formado por las siguientes 3 bielas con sus
respectivos anchos:
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BIELA Fuerza en x Fuerzaeny Fuerza total Ancho biela
Biela 1 67,4 KN -25,06 KN 71,91 KN 0,05 m
Biela 2 -67,4 KN -68,06 KN 95,78 KN 0,062 m
Biela 3 O KN 93,11 KN 93,11 KN 0,062 m

Tabla 2.4.4.1.c Comprobacion. Fuerzas de las bielas en nudo izquierdo

El ancho de la biela 2 y 3 estd calculado como (rec + g) - 2 tomando este valor como un valor

aproximado. El ancho de la biela 1, como se puede apreciar en el modelo, no tiene restricciones,
por tanto, se prueba, por ejemplo, con un ancho de 0,05 m. El espesor de estas bielas es de
0,2m.

Introduciendo estos valores en la hoja de calculo que resuelve nudos comprimidos, se tiene:

ancho | O« | Gy | c | GRD | theta | beta | (TR | RE T
(m) (kN) | (kN) | (kN) (rad) (rad) (rad) (MPa) (MPa) (MPa)
biela C1| 0,05 | 67,40 |-25,06|71,91| -0,3560 | 2,3611 | 1,5496 7,19 0,15 7,19
biela C2 | 0,062 |-67,40|-68,06 95,79 | -2,3513 | 1,9268 | 1,5600 7,72 0,08 7,72
biela 3| 0,062 | 0,00 | 93,12 {93,12| 1,5708 | 1,9954 | -1,5322 7,50 -0,29 7,51
Tabla 2.4.4.1.d Comprobacion. Caracteristicas de las bielas nudo izquierdo
Los datos obtenidos del circulo de Mohr son los siguientes:
CIRCULO DE MOHR
X R
7,44055 m 0,295254 m
Tension principal 1 Direccion (°) Tension principal 2 Direccion (°)
7,748 MPa 142,87° 7,15 MPa 52,87°

2.4.4.1.e Tensiones principales nudo izquierdo

Por tanto, el valorde la o = 7,748 MPa < 24 MPa -» CUMPLE

La geometria del nudo se muestra en la siguiente figura.

0,05 -

,00 0,0 0,04 0,06
0702
I -0,03 4 ‘[

Fig 2.4.4.3 Geometria del C-C-C nudo izquierdo
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Nudo 3
El nudo 3 esta formado por 2 bielas y un tirante. Estos nudos se resuelven comprobando:
O<Onix =07 foq = U=£
C es el esfuerzo de compresion de la biela.
a, b son las dimensiones de la biela.

A este nudo le llegan los siguientes valores de traccién y compresion:

- Tirante 6: 48,29 kN
- Tirante 3: 48,29 kN
- Biela5:68,29 kN

El angulo a que forman los dos tirantes es 90° y el angulo 8 que forma la biela con los tirantes
es de 45°. El radio de doblado de laarmaduraesR=6-0 =6-0,01 = 0,06 m

El ancho de la biela a se saca con la siguiente expresién:

1+ cosa
2-R+———-senf
sena
1+ cosa
2-R+—— sen(a—10)
sena

b=b—2-rec—9

a = min

Sustituyendo los datos, finalmente las dimensiones de la biela son:

1+ cos90
20,06 + “oen90 sen45 = 0,084 m
a = min sen - a = 0,084m
1+ cos90
2:-006+——— - sen(90 —45) = 0,084 m
sen90

b=02-2-0025-0,01=0,14m
La tension en la biela:

B 68,29
©0,084-0,14 - 1000

o = 5,807 MPa < 24 MPa - CUMPLE

Como conclusion acerca de esta region D del nudo izquierdo del pértico, cabe destacar que no
es necesario afadir mds armadura en esta zona, ya que con la que se ha dispuesto se cumplen
las comprobaciones.

Por otro lado, en los nudos mas criticos, la tensién de la biela de compresién no alcanza la
maxima tension admisible del hormigdn.
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e Nudo derecho

Se lleva a cabo el mismo proceso que en el nudo izquierdo. Se analizan ambas partes del nudo.
Tanto la parte del pilar como la de la viga se estudiaran en una seccién a una distancia de un
canto 0,2 m.

Se comienza por la seccion de la viga:

Seccién x=0,3 m

En primer lugar se obtienen los esfuerzos en la seccién de continuidad:
Ngg = 19,11 kN
Veq = 34,88 kN
Mgg = 1,766 kN - m

A partir de estos esfuerzos, se obtienen los esfuerzos equivalentes de traccién y compresion en
dicha seccion.

Region D
El valor del brazo mecanico es:
z= 0,139m

Con este valor del brazo mecdnico y conociendo la armadura que hay efectiva en esta seccidn
(3®10enlacarade tracciéon y 212 en la cara de compresidn), se obtiene el valor del momento
equivalente en la cara traccionada a partir de los esfuerzos existentes en la seccidén que se esta
estudiando:

Mieq = 3,1037 kN - m
Por tanto, los valores de traccién y de compresion en la seccién de continuidad son:

o Mieq 3,1037
Tz 0139

= 22,33 kN

T=C—-N=2233- 19,11 = 3,22 kN

Como en esta seccién hay esfuerzo de cortante, los valores anteriores deben verse
incrementados por la interaccién con dicho esfuerzo cortante. Finalmente, los esfuerzos
equivalentes en la seccion de continuidad son:

)

C =12233-

= 4,89 kN

34,88
T=322+ — = 20,66 kN

A continuacién se procede de manera idéntica para la parte del nudo correspondiente al pilar.
Se estudia una seccidn a una distancia x tomada desde el eje del dintel hacia abajo:
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Seccidén pilar x=0,3 m

En primer lugar se sacan los esfuerzos en la seccidn de continuidad son:
Ngg = 34,88 kN
Vegq = 19,11 kN
Mgy = 6,4974 kN - m

Region D

En este caso el valor del brazo mecanico vale igual que en el dintel ya que también se han
empleado diametros de 10 mm en la cara de traccion y de 12 mm en la cara de compresion.

z= 0,139m

Con este valor del brazo mecénico y conociendo la armadura que hay dispuesta en esta seccidn
(3110 en la cara de traccion y 2012 en la cara de compresion, se saca el valor del momento
equivalente en la cara traccionada a partir de los esfuerzos existentes en la seccidén que se esta
estudiando:

Mieq = 8939KkN -m
Por tanto, los valores de traccién y de compresion en la seccién de continuidad son:

¢=Miea 8939 _ i aiin
~z 0139

T=C-N=6431- 3488 = 2943 kN

Como en este caso también hay esfuerzo de cortante, los esfuerzos equivalentes en la seccion
de continuidad son:

)

1
C =64,31 —

= 54,755 kN

’

T=2943+

= 38,984 kN

Con todos estos valores obtenidos en las distintas secciones, se puede dibujar el modelo de
bielas y tirantes en el nudo izquierdo y asi poder realizar las comprobaciones correspondientes
en los nudos oportunos.

Al igual que antes, con la ayuda hoja de calculo se obtiene el modelo de bielas y tirantes con las
fuerzas en cada una de las barras.

Para representar el modelo de Bielas y Tirantes se necesita conocer el dngulo de inclinacion de
las bielas de compresion con respecto al eje de la viga perpendicular al esfuerzo cortante.

Para el tramo de la viga, este angulo es:
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19,11
0,2-0,2

m = 1,066 - 0= 43,170

cotgfd = |1+

Por otro lado, en el pilar, el valor de este dngulo es:

34,88
0,2-0,2

m = 1,117 -0 = 41,820

cotgd = |1+

En este caso, los nudos del modelo de bielas y tirantes correspondiente a esta regién D son:

Nudo | Coordenadas | Fuerzas aplicadas

n2 X y | Fuerza x | Fuerza y
1 |0,149(0,000| -19,110| 73,865
2 ]0,288|0,000 0,000 | -38,984
3 10,288|0,294 0,000 0,000
4
5

0,149 0,155 0,000 0,000
0,000 0,294 | -20,660 0,000

6 |0,000|0,155| 39,770| -34,880
Tabla 2.4.4.2.a Nudos del modelo derecho de B-T

Las fuerzas aplicadas son las correspondientes a la seccién que estd a un canto del pilar, hacia la
izquierda y a un canto del dintel hacia abajo (como se mostraba en la figura de la regién D),
siguiendo la definicidn de la region D (x = 0,3 m). Se han introducido al modelo en kN.

Una vez conocida la posicidon de los nudos y las fuerzas aplicadas en cada uno de ellos, se
introduce al programa la relacidn existente entre cada una de las barras. Los resultados que se
obtienen son los siguientes:

Barras | Nudo inicial | Nudo final | cos (alfa) | sen (alfa) | Fx (KN) | Fy (KN) | F (KN) | Tipo de barra
1 1 2 1,000 0,000 -19,11 | 0,00 |-19,11 tirante
2 1 4 0,000 1,000 0,00 73,87 | 73,87 biela
3 2 3 0,000 1,000 0,00 | -60,29 |-60,29 tirante
4 2 4 -0,668 0,744 | -19,11 | 21,31 | 28,62 biela
5 3 4 -0,707 -0,707 | -60,29 | -60,29 | 85,27 biela
6 3 5 -1,000 0,000 60,29 0,00 |[-60,29 tirante
7 4 5 -0,731 0,682 |-37,39 | 34,88 | 51,13 biela
8 4 6 -1,000 0,000 |-42,01| 0,00 |42,01 biela

Tabla 2.4.4.2.b Fuerzas de las bielas y tirantes nudo derecho
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El modelo de bielas y tirantes que resulta del nudo izquierdo es el que se muestra en el siguiente
grafico:

AN /

/
6 l“\\
[

—

Fig 2.4.4.4 Modelo de bielas y tirantes nudo derecho

Al igual que en el modelo de la anterior Region D, resulta importante comprobar que en el nudo
3y 4 no se supera la tensidén maxima del hormigdn. Son los nudos mas criticos.

Nudo 4

El nudo 4 estd formado por 5 bielas comprimidas (nudo C-C-C). Se va a emplear la hoja de calculo
anterior para resolverlo. Es necesario conocer el ancho de las bielas asi como las fuerzas de cada
una de ellas. La comprobacion a realizar es:

0 < Omax = 0,7 feq
A este nudo le llegan las siguientes bielas con las siguientes fuerzas:

- Biela8:42,01 kN
- Biela7:51,13 kN
- Biela5:85,27 kN
- Biela 4:28,62 kN
- Biela2:73,87 kN

Como se necesitan solamente 3 bielas para analizar el nudo, se deben de componer algunas de
las bielas anteriores. Se van a componer las bielas 5y 4 por un lado, y la 8 y 7 por otro lado.

Por lo tanto, las fuerzas de compresién que llegan al nudo 4 son, finalmente:

BIELA Fuerza en x Fuerzaeny Fuerza total Ancho biela
Biela 1 79,4 KN -34,88 KN 86,72 KN 0,06 m
Biela 2 -79,4 KN -38,98 KN 88,45 KN 0,062 m
Biela 3 O KN 73,87 KN 73,87 KN 0,062 m

Tabla 2.4.4.2.c Comprobacion. Fuerzas de las bielas en nudo derecho
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El ancho de la biela 2 y 3 esta calculado como (rec + g) - 2 tomando este valor como un valor

aproximado. El ancho de la biela 1, como se puede apreciar en el modelo, no tiene restricciones,
por tanto, se prueba, por ejemplo, con un ancho de 0,06m. El espesor de estas bielas es de 0,2m.

Introduciendo estos valores en la hoja de calculo que resuelve nudos comprimidos, se tiene:

ancho| ox | oy | c |TPBO theta | beta |[oON TR | TSCE

kN) | (kN) | (KN
(m) | (kN) | (kN) | (kN) oy | ()| (rad) ey | vpa) | (MPa)
biela C1| 0,062 | -79,40|-38,08 | 88,45 |-2,6852 | 1,9848 |-14710| 7,06 | -071 713
biela C2] 0,062 | 0,00 | 73,87 | 73,87] 1,5708 | 2,2712] 1,5681 | 5,96 0,02 5,96
biela C3| 0,06 | 79,40 | -34,89 | 86,73 | -0,4140 | 2,0272| 1,4807 | 7,17 0,65 723

Tabla 2.4.4.2.d Comprobacion. Caracteristicas de las bielas nudo derecho

Los datos obtenidos del circulo de Mohr son los siguientes:

CIRCULO DE MOHR
X R
6,7366 m 0,7790 m
Tension principal 1 Direccion (°) Tension principal 2 Direccion (°)
7,52 MPa -90,75° 5,96 MPa -0,75°

Tabla 2.4.4.2.e Tensiones principales nudo derecho

Por tanto, el valordelag = 7,52 MPa < 24 MPa - CUMPLE
La geometria del nudo se muestra en la siguiente figura.

0,05 -

/

000
(>4

-0,06 -0,04 ,02 ’ 0,00 0, 0,04 0,06
-0,01 4
=002
{ -0,03 4 T
-0,04 -
Fig. 2.4.4.5 Geometria del nudo C-C-C nudo derecho

Nudo 3

El nudo 3 esta formado por 2 bielas y un tirante. Estos nudos se resuelven comprobando:

c
0< Omaxr =07 fea o=
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C es el esfuerzo de compresion de la biela.
a, b son las dimensiones de la biela.
A este nudo le llegan los siguientes valores de traccién y compresion:

- Tirante 6: 60,29 kN
- Tirante 3: 60,29 kN
- Biela5:85,27 kN

El dngulo a que forman los dos tirantes es 90° y el angulo 6 que forma la biela con los tirantes
es de 45°. El radio de doblado de laarmaduraesR=6-0 =6-0,01 = 0,06 m

El ancho de la biela a se obtiene con la siguiente expresion:

1+ cosa
2°R S - senf
a=min 1+ cosa
2R sen(a —0)
sena

b=b—-2-rec—9

Sustituyendo los datos, finalmente las dimensiones de las bielas son:

1+ cos90
2-0,06 + “een90 sen45 = 0,084 m
a = min sen - a=0,084m
1+ cos90
20,06+ ——— - sen(90 — 45) = 0,084 m
sen90

b=02-2-0025-0,01=0,14m
La tension en la biela:

~ 85,27
7= 0,084-0,14 - 1000

= 7,25 MPa < 24MPa —» CUMPLE

Como conclusién acerca de esta regién D del nudo derecho del podrtico, cabe destacar
exactamente lo mismo que en el caso anterior. No es necesario afiadir mds armadura en esta
zona, ya que con la que se ha dispuesto cumple.

Por otro lado, en los nudos mads criticos, la tensién de la biela de compresién no alcanza la
maxima admisible del hormigon.
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2.4.5 Detalles constructivos
e Didmetros de los mandriles para el doblado de barras

El didmetro minimo al que se dobla una barra debe ser suficiente para evitar fisuras o fracturas
de doblado en la barra, y para evitar la rotura del hormigdn dentro del doblado de la barra. El
Eurocddigo-02 establece en el articulo 8.3 unos didmetros minimos al que se dobla la barra
(diametro del mandril), @, 1nin.

En la tabla 8.1N del Eurocddigo-02, aparecen los diametros minimos para evitar dafos a la
armadura. En el caso de barras y alambres:

Diadmetro de | Didmetro minimo del mandril para
barra patillas, ganchos y ganchos en U

P <16 mm 4-9

@ >16mm 7-0

En este caso, para armar el portico se han empleado armadura longitudinal de didmetro 10 mm
y 16 mm, y para el caso de los cercos se ha utilizado didmetro de 6 mm. Por tanto, estamos en
el primero de los casos mostrados en la tabla.

Por un lado, se debe de sacar el didmetro de doblado de los cercos y de las armaduras
longitudinales. Como ya se ha comentado, los cercos son de @ = 6 mm y por tanto, el didmetro
de doblado sera:

D=4-6=24 mm

Sin embargo, a pesar de que se hayan empleado diversos tipos de didmetros para las armaduras
longitudinales, el diametro empleado para el doblado de barras también ha sido el
correspondiente a los cercos. El motivo de esto son las dimensiones de la pieza. Como se trata
de un pdrtico de pequenas dimensiones, utilizar el didmetro de doblado que realmente tocaba
no resultaba adecuado. Por tanto, para las barras,

P=4-6=24 mm
e longitud de anclaje

Para el anclaje de las barras hay que tener en cuenta las condiciones de adherencia y el tipo de
acero que se esta empleando. En este caso, se supone que las condiciones de adherencia son
buenas, y el acero es B500 SD. También hay que conocer la solicitacion de la barra, es decir, si
trabaja en traccién o en compresién.

Segun el articulo 8.4.3 del Eurocddigo-02, la longitud bdsica de anclaje es:

;22 fna
T4 fra

donde:
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fpa €s el valor de calculo de la tensidn ultima de adherencia f4 para barras corrugadas.
El Eurocddigo-02 muestra su expresion en el articulo 8.4.2:

foa = 2,251 Ny * fera

A suvez,

14 es el coeficiente relacionado con la condicién de adherencia y con la posicion de la
barra durante el vertido del hormigén. Es 0,7 en el caso de malas condiciones y 1 en el
caso de condiciones buenas. En este caso, al no estar ni un extremo ni en otro ya que la
pieza se hormigoné tumbada, cada zona tenia unas condiciones. Por tanto, se va a
calcular fj4 con los dos casos y se hard la media.

1, es el coeficiente que tiene en cuenta el didametro de la barra. Para barras de ®<32
mm, este coeficiente vale 1,0.

fcta €s el valor de célculo de la resistencia de hormigdén a traccién. Este valor aparece
en el articulo 3.1.6 del Eurocddigo-02:

_ At ’fctk,0,0S
ctd —
Ye

fetk,0,05€5 el aparece en la tabla 3.1 del Eurocédigo-02 en funcién de la resistencia
caracteristica del hormigon, en este caso 40 MPa.

Con lo cual, f¢x 0,05 Se saca extrapolando con estos valores y la tabla presente en el
Eurocédigo. El valor fix 005 = 2,5 MPa

a.: es el coeficiente que tiene en cuenta los efectos a largo plazo en la resistencia a
traccion y los efectos desfavorables, consecuencia de la forma en que se aplica la carga.
El valor recomendado es 1,0.

Ye=1
1-25
feta = 1 = 2,5 MPa

Por tanto, ya se puede conocer fp4:

foa =2,25-0,7-1-2,5 = 3,937 MPa
foa =225-1-1-25 = 5,625 MPa

La media resulta ser f,q4 = 4,781 MPa

Con estos valores, en funcion del didmetro de la barra que se quiera anclar, se puede obtener
facilmente la longitud bdsica de anclaje.

A continuacion se procede a calcular las longitudes de anclaje de algunas barras longitudinales.

Pagina 71



Capitulo 2. Disefio del pértico biarticulado de un solo vano

Se comienza por los pilares. Las barras a anclar 2.L3 en los pilares son aquellas que estan en la
cara de compresidn, y son, en ambos casos de didmetro 12 mm. Por tanto, la [,:
12 500

lb :T m—31374mm

Ahora se va a llevar a cabo el anclaje de las barras de la viga. Aquellas armaduras dispuestas en
la cara inferior de la viga (2.L4) tienen didmetro 12 mm, por tanto, la l;:
12 500

=—.——=1313,74
Iy 2 4781 313,74 mm

A continuacidn se calcula la longitud de anclaje de la armadura de refuerzo (2.L2) dispuesta en
la esquina izquierda llegando hasta la placa de anclaje. Esta se debe de anclar tanto por el pilar
como por la viga. Esta armadura es de didmetro 10 mm y estd trabajando en traccidén por la
parte del pilar, pero en compresién en la parte de la placa de carga. La longitud bdsica de anclaje
es:

10 500

l, = —. > — 26145
b= 4781 mm

A esta longitud de anclaje, se le debe sumar el valor del canto util, por tanto, finalmente, la
longitud que se debe anclares l, +d = 261,45 4+ 170 = 431,45 mm.

Por ultimo, falta sacar la longitud de anclaje de la barra 2.L5 de la cara inferior del dintel. En la
cara inferior del dintel, existe una zona con una cuantia de 3012 y otra de 2012. Es necesario
conocer en qué seccién la cuantia necesaria pasa de 2012 a 3d12, tanto por la parte derecha
como por la parte izquierda.

En primer lugar, se analiza la seccidn de |la parte derecha. La ultima seccidn en la que se necesitan
3(d12 esta a una distancia x=0,7 m desde el eje del pilar izquierdo. En esta seccidn, la armadura
a anclar esta trabajando en traccidn y su diametro es de 12 mm. Por tanto, la longitud basica de
anclaje es:

12 500

=—.——=2313,74
Iy 2 4781 313,74 mm

Se procede a continuacidn a realizar el mismo calculo pero para la longitud de anclaje de esta
barra en la parte de la izquierda. La seccién donde se pasa de 2012 a 312 estd a x=0,4 m
medidos desde el eje del pilar izquierdo. En esta seccion, se debe de anclar la misma longitud
que en el caso anterior, [, = 313,74 mm

2.5 Diseno de los encofrados

El encofrado es el encargado de dar forma al hormigdn y contener los empujes de éste en la fase
de hormigonado. Para satisfacer estas funciones se ha dispuesto un entramado de maderaen la
plancha de hormigonado, sujeto por medio de gatos y de unos perfiles metalicos que se ajustan
y aprietan a la plancha.
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A la hora de disenar el encofrado se ha analizado tanto la geometria como el material que lo
conforma.

Por un lado, la geometria viene impuesta por las dimensiones de la pieza y por los dos perfiles
metdlicos (superior e inferior) que se ajustan a la plancha de hormigonado, como se vera
posteriormente en fotos y planos. Ademas, se ha estudiado la viabilidad del posterior
desencofrado. Por todo ello, el encofrado estd formado por 5 mddulos mas 3 listones
adicionales. Cada uno de los mddulos se ha realizado con juntas encoladas (reforzadas en
algunos casos con tornillos), y la unidon de unos modulos con otros se ha realizado a través de
escuadras de montaje y tornillos para facilitar el desencofrado.

Por otro lado, se han planteado distintos tipos de madera y modos de obtencidn. Los factores
gue se han considerado son:

- Facilidad de corte y unién

- Ajustarse a las dimensiones requeridas (ancho de 20 cm/longitud entre 20cm y 170cm/
canto entre 1,5cmy 2,5)

- Una Unica puesta

- No debe absorber el agua del hormigonado

- Facilidad de limpieza

- Factor econémico

Con todo ello, se ha optado por realizar el encofrado con tableros aplacados de la empresa
LAMIPLAST. Se trata de un tablero de grandes dimensiones de disefio personalizable, es decir,
proporciondndole las dimensiones necesarias a un programa informatico, la maquina corta de
un tablero los listones necesarios. Esta fabricado con nucleo central de aglomerado de particulas
y tiene dos caras recubiertas con laminado de alta presion (HPL).

TABLERO APLACADO

- Tablero de disefio personalizable.

La siguiente tabla muestra la cantidad y dimensiones de cada pieza, asi como los cortes a
realizar en algunas de ellas para el montaje:
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Identificacion | Cantidad | Largo (mm) | Ancho (mm) | Canto (mm)
Al 4 840 200 19
A2 8 200 200 19
B1 4 320 200 19
B2 4 260 200 19
C1 2 1300 200 19
c2 1 660 200 19
C3 3 580 200 19
Cc4 2 280 200 19
D 1 1700 200 19
E 2 200 200 19

Tabla 2.5.1 Cantidad y dimensiones de las piezas de encofrado

Identificacion | Cantidad | Operacion Detalle
Al 2 ORIFICIO $50 mm
B2 2 ORIFICIO $50 mm
C1 1 RANURAS | ver planos
c3 3 RANURAS ver planos

Tabla 2.5.2 Detalles del encofrado

Ademas, en los encofrados se deja previsto el hueco para la posterior colocacién de la barra de
32 mm. Para ello, se realizan unos orificios en las piezas afectadas donde se colocan dos tubos
de PVC (uno en cada soporte). Los tubos sobresalen unos centimetros del encofrado por lo que
esto me condiciona el orden de desencofrado de los mddulos como se verd en capitulos
posteriores.
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3. Construccion del pértico biarticulado de un solo vano

3.1 Preparacion del encofrado

Una vez se tienen los listones cortados a medida por la empresa suministradora, se realizan
operaciones complementarias de corte.

Se realizan unos orificios de 50 mm de didmetro en cuatro de los tablones para permitir el
paso del tubo de PVC que albergara la barra de 32 mm de didmetro. Para ello, se utiliza una
broca para taladrar madera de dicho didmetro.

Ademads, se deben realizar unas ranuras en cuatro de los tablones de forma que al encajar
unos con otros permitan el cruce. Para estaoperacidn se necesitauna sierra, y en este caso se
ha empleado unasierra circular de mesa, ademas de un taladro de pequefio didmetro.

Cuandose tienentodos lostablones con suformadefinitiva, se puede procederal montaje. En
este caso, las maderas de un mismo mddulo se han ensamblado con silicona, ya que es
suficiente paramantener la forma durante el hormigonado. Algunas uniones también se han
reforzado con pletinas de metal, rectas o con forma de escuadra, atornilladas.

Fig 3.1.1 Montaje de encofrado

3.2 Preparacion de la armadura

La preparacién de la armadura comprende las operaciones de corte, doblado y atado. La
armadura recibida del taller de ferralla esta cortada y doblada en su mayor parte, tal y como
indicaba el pedido. No obstante, se han requerido operaciones adicionales.

Por un lado, la armadura longitudinal exterior formada por 3®10 se encargd en un principio
con tres barras idénticas, perolabarra central en la zona de los apoyos es mas corta debido al
paso del tubo de PVC. Por ello, se ha cortado con una sierra de calar.
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Ademas, laarmaduralongitudinal interior de los pilares (2412) se ha rectificado cortandole 20
c¢m a cada armadura ya que venian defectuosas de fabrica.

En cuanto a los cercos, dos de ellos se encargaron sin doblar, porellose les ha dado forma con
la ayuda de un gato para sujetary de una llave inglesa ajustable con la que hacer palanca. Al
ser de didmetro reducido (6 mm), si en algin momento se ha necesitado cortar la armadura,
se ha empleado una cizalla.

Lo mismo ocurre con los estribos con forma de U, se les ha dado la forma adecuada con la
ayudadel gato, lallaveinglesay la cizalla pues las dimensiones eran mayores con respecto a
las indicadas en el pedido.

Una vez se tiene toda la armadura con las dimensiones y formas correctas, se procede al
atado. Para el atado de la armadura se utiliza alambre, alicates para cortar el alambre y unas
tenazas. En primer lugar, se debe apoyar la armadura principal, en este caso la armadura
longitudinal exterior continua, sobre un caballete para trabajar cdmodame nte hasta que la
pieza vaya adquiriendo rigidez. Ademas, es muy importante marcar la ubicacion de todas las
armaduras, especialmente cercos, desde el principio para evitar arrastrar errores.

El orden de colocacién de las armaduras es muy importante, ya que si hay que rectificar o
volveratras puede serun trabajo muy laborioso. En este caso, se ha empezado atando algunos
cercos a la armaduralongitudinal exterior. Cuando la pieza ha ganado algo de rigidez se le ha
afladido laarmadura longitudinal interior de la viga, y por Ultimo, se han atado las armaduras
de refuerzo al tiempo que se continuaba con los cercos de la viga. Una vez estaba todo el
dintel atado, se han colocado las armaduras longitudinales interiores de los pilares y se ha
continuado de igual forma que en la viga hasta completar los pilares.

Fig 3.2.1 Armado del pértico biarticulado de un solo vano

Posteriormente, se vera que a la hora de colocar la ferralla dentro del encofrado surge un
problema pues los dos estribos inferiores previstos en un principio cerca de los apoyos,
impiden el pasodel tubo de PVC. Esto es debido a ciertos errores que se van arrastrando por
irregularidades de doblado o del montaje. Para solucionarlo, se eliminan esos dos estribos
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inferiores y en su lugar se corta de uno de ellos cuatro armaduras de pequefia longitud de
didmetro 6 mmy se atan a los estribos con forma de U.

3.3 Colocacion de galgas extensiométricas de acero

Para la colocacion de las galgas, se debe prestaratencion no sélo al proceso de instalacién sino
también al proceso de preparacién de la superficie. Si la superficie de instalacién no esta en
perfectas condiciones esto afectard ala medicién de la galga.

Por ello, el primer paso es lijar la superficie y realizar una limpieza quimica de la zona con
acetona. Las galgas se han colocado en las caras exteriores de las armaduras longitudinales
extremas, en planos perpendiculares al suelo (suponiendo que el pértico estd | evantado en
posicidnvertical) yaque esaquidonde se quiere conocer las deformaciones al aplicar la carga.
El lijado de la superficie debe ir en este mismo plano, y se realiza previamente al atado de |a
armadura con una lija automatica apta para acero.

Cuandosetiene laarmadura preparaday la superficielijada se encuentralimpiase puede fijar
la galga. La instalacidn de la galga consiste en lograr una perfecta adherenciay posicion de la
misma sobre la superficie para conseguir una medicion lo mas precisa posible. Para la
colocacién se emplea un adhesivo y [dminas protectoras.

Fig 3.3.1 Galga extensiométrica seccion izquierda

Una vez instalada la galga se cubre con una masilla protectora para evitar dafios durante la
manipulacion de la armadura. Ademas, los cables se conducen a través de la armadura
utilizando bridasy se sacan hacia fuerade la pieza. Esta operacion es muy importante para no
dafiar las galgas durante el vibrado del hormigonado. El lugar porel cual se saca el conjunto de
cables no debe coincidir con la zona de posible rotura, ya que estamos creando una zona de
debilidad en el hormigdn. Se etiquetan los cables de cada galga para tenerlasidentificadas a la
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hora de conectarlas en el ensayo. Dichos cables se guardan en una bolsa de plastico y se
cierran con cinta adhesiva para evitar dafios durante el hormigonado.

3.4 Montaje de la estructura en la plancha de hormigonado

Tras la preparacion del encofradoylaarmadura, y lacolocacién de la instrumentacién interna
necesaria, se procede al montaje de todos estos elementos en la bancada de hormigonado.

El primer paso es limpiarlaplanchade hormigonado para evitar posibles irregularidades en |la
piezaunavezconstruida. Para ello se utilizan espatulas y estropajos de acero (lana de acero).

Después, se colocan los distintos médulos que componen el encofrado y se fijan con la ayuda
de gatos a los perfiles metdlicos de la plancha de hormigonado. También se emplean gatos
para unir unos maédulos con otros y para mantener el ancho constante de la pieza cuando el
hormigdn ejerza un empuje. De nuevo, se han empleado pletinas metdlicas y tornillos para
ensamblar los encofrados entre si, ya que esto permitird posteriormente desatornillar las
piezas para poder desencofrar.

Se ha detectado que unade las piezas que componen el médulo C(C1) era 4 mm mas corta de
lo que se habia encargado. Para resolverese escalén en el encofrado se harellenado con2 mm
de masilla a cadalado y se ha protegido con cinta adhesiva.

El siguiente paso es aplicarel desencofrante conlaayudade unaesponjay una brocha en toda
la superficiedonde posteriormente habra hormigdn para facilitar el desmoldeo y la limpieza.

Previamente a la colocacién de la armadura en el encofrado, se colocan los separadores. Se
han empleado dos tipos de separadores: de hormigdn y de pldstico. Los separadores de
hormigdn se atan con dos alambres que van embebidos en el propio separador, y se han
colocado en la cara que apoya en el fondo del encofrado para centrar la armaduray darle el
recubrimiento apropiado. Por otro lado, los separadores de plastico se encajan en la
armadura, y se han colocado en los laterales de |la pieza con las mismas funciones.

En este punto, se coloca la armadura dentro del encofrado cuidando que los separadores
centran la armadura en la posicidn correcta. A continuacidn, se introducen los tubos de PVC
por los orificios realizados en el encofrado y se fijan con masilla.

El dltimo paso es colocar dos ganchos para poder elevar la pieza una vez hormigonada. Estos
ganchos se ubican de tal forma que la piezase eleve horizontalmente, es decir en el centro de
gravedad. Al igual que el resto de la armadura, se atan con alambre.
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Fig 3.4.1 Montaje delencofradoy armado en la plancha de hormigonado

3.5 Hormigonado del portico y de las probetas de control

En primerlugar, se calculanlos litros necesarios para hormigonar el pértico mas dos probetas
cilindricas por amasada y un 10% de pérdidas. Por tanto, se tiene:

e Dintel
- 0,152

Litros = ((0,2 -02-1,7)+ (2 n

0,3)) -1,1-1000 = 86,5 =~ 871

e Soportes

) - 0,152
Litros=((2-02-0,2-0,6)+| 2- — 03]):-1,1-1000 =64,5 =651

Se ha dividido en dos amasadas pues la capacidad maxima de la hormigonera es de 1101y se
necesitan mas litros.

El hormigonado se realizd el dia 15/04/2014, con una temperatura ambiental de 23°Cy una
humedad relativa del 37%.
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La dosificacion por m*> empleada en ambas amasadas ha sido:

Producto Kg
CEM152,5R 348
Agua efectiva 210
Grava 4/6 666
Arenarodada 0/4 1065
Total 2289

Tabla 3.5.1 Dosificacion definitiva

La relacion agua/cemento que se tiene con esta dosificacion es de 0,603. Se han reducido 10
kg de agua efectivayaque enla dltimapruebael hormigdn presentaba indicios de exudacion.

El dia previo al hormigonado, se realizan las actividades relacionadas con la obtencién de la
humedad de los aridos, tales como pesar las bandejas e introducir una muestra en el horno.
Ademads, se hace una estimacién de los kilogramos de material que se van a necesitary se
separanen bolsas de plastico para que conserven las propiedades del momento de latoma de

muestras.

Por tanto, partiendo de ladosificacion en kilogramos por metro cubico (tabla 1.), se obtienen
las cantidades necesarias correspondientes a 65y 87 litros. Ademas, estas cantidades se

corrigen el dia del hormigonado atendiendo ala humedad de la arenay gravay al porcentaje

de absorcion.

El porcentaje de absorciénde laarenaen estaamasada es de 1,7% y el de la grava es de 0,9%.

Por otro lado, los resultados de humedad obtenidos han sido:

e Arena

1) Peso bandeja = 1,073 kg

2) Peso bandeja + arena = 2,082 kg

4) Peso agua =2) —3) =0,031 kg

)
)
3) Peso bandeja + arena seca= 2,051 kg
)
)

5) Peso arena seca = 3) —1) =0,978 kg

% humedad (w) =978

e Grava

0,031
978

x 100 =3,17%

1) Peso bandeja = 1,065 kg

2) Peso bandeja + grava = 1,880 kg

4) Peso agua =2) —3) =0,008 kg

)
)
3) Peso bandeja + grava seca=1,872 kg
)
)

5) Peso grava seca = 3) — 1) = 0,807 kg
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0,008

% humedad (w) = 2807 % 100 = 0,99%
Por tanto,
Arena Grava
Absorcion % 1,70 0,9
Humedad % 3,17 0,99

Tabla 3.5.2 Absorcion y humedad dosificacion definitiva

De formaque las cantidades definitivas de cada material tras la correccion por humedad son:

e Amasada 87 litros

PRODUCTO Kg Corregido Kg
CEMI1525R 30,28 CEM152,5R 30,28
Agua efectiva 18,27 Aguaaportada 16,86
Grava 4/6 57,94 Grava 4/6 58,52
Arena rodada 0/4 92,66 Arena rodada 0/4 95,59

Tabla 3.5.3 Cantidades definitivas amasada 871

e Amasada 65 litros

PRODUCTO Kg Corregido Kg
CEMI1525R 22,62 CEM152,5R 22,62
Agua efectiva 13,65 Aguaaportada 12,59
Grava 4/6 43,29 Grava 4/6 43,72
Arena rodada 0/4 69,23 Arenarodada 0/4 71,47

Tabla 3.5.4 Cantidades definitivas amasada 65/

En el dia de fabricacién se pesa cada cantidad exacta y se separa en distintos cubos, cada uno
de ellos con 20-30 kg como maximo de cada material para poder verterlo en la hormigonera.

Una vez se tiene el material separado, se preparan el resto de herramientas auxiliares tales
como llanas, cono de Abrams, barra de picar, plataforma horizontal para apoyar el cono, cinta
métrica, probetas de control limpias y con desencofrante, vibrador, etc.

Pagina 83



Capitulo 3. Construccion del pértico biarticulado de un solo vano

Ademads, debido a que se tienen dos amasadas, es necesario un tajamar en la separacién del
dintel y los soportes para controlar dénde se encuentra cada una de las amasadas. Dos trozos
de madera hacen la funcién de este tajamar.

Cuandose tienentodos los materialesy herramientas preparados, comienzala preparacién del
hormigdn. Se vierten en la amasadora los aridos (de mayor a menor tamafio) y el cemento, y
se mezclan durante 4 minutos hasta que la mezcla sea homogénea. Después, se afiade
lentamente el agua durante 1 minuto y se deja amasar durante 4 minutos mas.

A continuacidn, se realiza el ensayo del cono de Abrams para determinar la consistencia del
hormigdn. Se rellena el molde metdlico troncocdnico de dimensiones normalizadas, en tres
capas apisonadas con 25 golpes de varilla y, después de retirar el molde, se mide el
asentamiento, que en este caso ha sido:

Amasada 1 (87 litros) —» Cono = 12,5 cm — Consistencia Fluida
Amasada 2 (65 litros) — Cono =8 cm — Consistencia Blanda

Sin embargo, la consistencia que se ha observado aparentemente es mas seca que los
resultados obtenidos del ensayo del cono de Abrams, en ambas amasadas. Aun asi, se ha
optado por hormigonar con esta consistencia.

El siguiente paso, es transportar el hormigén desde la hormigonera hasta la plancha de
hormigonado dispuesta a unos 10-15 metros. Para ello, se utiliza un cubilote que primero es
transportado con una carretilla elevadora manual hasta dentro del laboratorio, donde el
puente grua eleva el cubilote y lo lleva hasta la zona de hormigonado.

En primerlugar, se vierte el hormigdn enlazonadel dintel conlaamasada de 87 litros. Debido
ala poca trabajabilidad que presenta, se le ayuda al paso entre las armaduras con las barras de
picary con el vibradorde 5 cm de didametro. En todo momento se debe cuidar que no quedan
coqueras y que no se dafan las galgas. Finalmente, se enrasa con la llana para un buen
acabado y se hormigonan y compactan dos probetas cilindricas de control. Después, se
procede de igual forma para el hormigonado de los pilares. Se debe garantizar un correcto
vibrado en la zona de unidn de las dos amasadas para homogeneizar.

El vibrado se prolonga hasta que dejan de aparecer burbujas de aire en superficie. Si éste se
alarga demasiado, puede dar lugar a la segregacion de los componentes del hormigén.

Se han realizado un total de 5 probetas de control: 2 probetas de la amasada de 87 litros y 3
probetas de |la amasada de 65 litros. Dichas probetas se han ensayado a compresion simple a
28 dias. En posteriores capitulos analizaremos los resultados obtenidos.

El dltimo paso es cubrir la estructura hormigonada con pldsticos para el correcto curado de la
pieza.
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Fig 3.5.1 Hormigonado de la estructura

3.6 Desencofrado

Cuando han transcurrido 24 horas desde el hormigonado, se desencofra la pieza. En primer
lugar se aflojanlos perfiles metalicos de la plancha de hormigonado, y a continuacidon se quitan
los gatos. Después se desatornillan las pletinas metdlicas que unen los médulos, y
ayudandonos de un martillo se va desmoldando.

Es muy importante el orden de desencofrado para poder recuperar todos los moldes. Lo
primero que se retira son las piezas sueltas (D, E). También son facilmente recuperables los
modulos A, que simplemente moviéndolos hacia el exterior del elemento consiguen
desencajarse del tubo de PVC que previamente se fijé con masilla. La parte mas complicada es
la zona interior. Primero se retira el médulo C hacia arriba y por ultimo, los médulos B que
también deben desencajarse del tubo de PVC.

Una vez desencofrada la pieza, se le afiade agua para continuar el curado y se vuelve a cubrir
con plasticos.

A continuacién, se exponen esquematicamente las distintas fases del proceso constructivo
acompafadas de un reportaje fotografico detallado.
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PROCESO CONSTRUCTIVO
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Recepcidén del encofrado de madera cortado a medida
Operaciones complementarias de corte (ranurasy orificios) de las maderas
Ensamblar los médulos de encofrado con siliconay tornilleria
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Limpiar la superficie de colocacién de las galgas

Aplicar el adhesivo y colocar la galga
Conducir los cables con bridas, etiquetarlos y protegerlos con una bolsa
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Amasar dosificacién de 87 litros para dintel
Ensayo del cono de Abrams

Hormigonar el dintel
Vibrary enrasar el dintel
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Ensayo del cono de Abrams
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Hormigonar pilares
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CAPITULO 4

Procedimiento de ensayo

En este capitulo se describe el
procedimiento de ensayo de la estructura
tipo poértico, desde la colocacion de la
instrumentacién hastala configuracion final
del ensayo, pasando por el control de
calidad de los materiales. El capitulo
concluye con un amplio reportaje
fotografico que describe el proceso con
detalle.

Autores: Beatriz Cabanero Escudero; Begofia Martinez Jaen






Capitulo 4. Procedimiento de ensayo

4. Procedimiento de ensayo

4.1 Preparacion del portico de ensayo

Comoya se ha comentadoen el disefio geométrico de la pieza, |a carga estd descentrada con
respecto al eje de simetria de la pieza, a 25 cm del eje. Por tanto, la pieza apoya
asimétricamente. (Ver planon®7)

En primerlugar, se colocan los apoyos fijos del pdrtico de ensayo necesarios en funciéon de la
luz que se quiere salvar, en este caso 1,5 metros. Estos apoyos fijos se aprietan al resto del
portico para evitar movimientos durante el ensayo. No obstante, aunque el pértico se
presuponga rigido, se mueve al aplicar la carga a la probeta.

Después, se colocan las placas metalicas en las cuales apoya la pieza y se sujetan a los apoyos
fijos del pdrtico de ensayo mediante gatos.

Fig 4.1.1 Aparatos auxiliares para elensayo

Las placas metalicas sonidénticas enambos apoyos, estando formadas por: placa inferior con
ranura para albergar un cilindro, cilindro de acero pulido sobre el que desliza la piezay placa
superior que se atornilla a la probeta. Para facilitar ese deslizamiento entre las piezas se ha
aplicado grasa lubricante.

Finalmente, el gato aplica la carga a través de una pieza metdlica con forma de cuchillo
basculante para que, ante posibles movimientos imprevistos de la probeta, esta piezase ajuste
transversalmente y asi asegurar que la carga se aplica uniformemente.

Este cuchillo basculante se encaja en otra pieza metdlicaranurada, que igualmentese atornilla
a la probeta. En el contacto entre esta pieza y el cuchillo basculante debe existir unacierta
friccién. Esto se consigue pues la superficie de la ranura no esta pulida sino que presenta
irregularidades.
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4.2 Preparacion de la estructura tipo portico a ensayar

Para la realizacion del ensayo se colocan algunos elementos auxiliares a la estructura, tales
como: placas de apoyo y barra de acero de 32 mm.

La barra de acero de 32 mm de didmetro eslo primero que se coloca, ya que ésta colaborarad a
la hora de elevarlapiezacon el puente gria. En primerlugar, se corta el tubo de PVC sobrante
a ambos lados para poder enroscar las tuercas. Ademas, la barra debe estar centrada con
respectoal tubode PVCque larodea, es decir, en la posicidon para la cual se diseiid. Para ello,
se han colocado cuatro tacos de neopreno entre la barray el tubo. Después, se han colocado
unas arandelas de didmetro superior al tubo y se han apretado con una tuerca y una
contratuerca para evitar que se afloje durante la manipulacién y el ensayo. También se han
colocado dos galgas extensiométricas de acero centradas en la barra de 32 mm, como se vera
en el apartado de instrumentacién.

A continuacion, se haelevado el elemento estructural con ayuda de unas bragas enganchadas
al puente grua y se ha colocado la pieza invertida. En esta posicién se han realizado los
taladros en el hormigdn para posteriormente poder atornillar las placas metalicas. Los
agujeros se han ejecutado con un taladro eléctrico y una broca de 12 mm teniendo las placas
metalicas entodo momento en su posicidn definitiva, ya que pequeiias desviaciones pueden
provocar que después no encajen los tornillos. Por dltimo, se han atornillado las placas con
tornillos para hormigdn con taco.

Después, se le hadadola vueltaal pértico biarticulado con ayuda de cadenas, bragasy eslingas
enganchadas al puente grua y se hataladrado y atornillado la placa metadlica sobre la que se
aplicarala carga en la parte superior, procediendo de igual forma.

4.3 Posicionamiento de la estructura en el portico de ensayo

Unavez se tienen preparados el pdrtico de ensayoy el elemento estructural a ensayar, con las
correspondientes placas de apoyo, sélo queda posicionar la pieza. Con la ayuda del pdrtico
grua, que sujeta la estructura con dos bragas, se coloca sobre los rodillos dispuestos en el
portico de ensayo lo mas centrada posible. Seguidamente, para evitar que deslice hasta el
momento del ensayo, se baja el cuchillo basculante y se encaja en la ranura de la placa de
apoyo.

Tras haber centrado la piezatantolongitudinal comotransversalmente, se han colocado unos
tacos de madera delante y detras de ambos soportes, sujetos con gatos a los apoyos fijos del
portico de ensayo. Estos tacos tienenlafuncidon de impedir que la piezase desplace o gire en el
plano transversal (el perpendicular a la pieza) durante el ensayo. Este movimiento que, en
principio, no se iba a producir, se da porque las superficies de hormigén donde se han
atornillado las placas metdlicas no son perfectamente horizontales.
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A falta de colocar la instrumentacién, el pértico y la probeta estdn preparados para la
realizaciéon del ensayo.

4.4 Instrumentacion
4.4.1 Galgas extensiométricas de acero

Anteriormente, se ha visto cdmo se colocan las galgas en la armadura. Ahora, se va a definir
qué son, cdmo funcionan y en qué secciones se han colocado.

Una galga extensiométrica es un sensor que hace una lectura directa de deformaciones
longitudinales en cierto punto. Cuando un esfuerzo deforma a la galga produce una variacion
en su resistencia eléctrica, esta variacion puede ser por el cambio de longitud, el cambio
originado en la seccién o el cambio generado en la resistividad. La galga se adhiere al objeto
cuya deformacién se quiere estudiar mediante un adhesivo. Existen también caracteristicas
gue dependen de la fabricacidon de la galga, por ejemplo, el factor de la galga, este indica la
sensibilidad que tiene el sensor. En este caso, el factor de la galga proporcionado por el
suministradores K=1,91.

También es muy importante seleccionar el tipo de galga paraobtenerunos resultados fiablesy
precisos en funcién del rango de esfuerzos en el que se esta trabajando.

Las secciones en las cuales se han colocado galgas han sido: dos secciones proximas a los
nudosy una terceraseccion cerca del puntode aplicacion de lacarga, perono exactamente en
esa vertical porque las fisuras pueden dainar la galga.

Se ha dispuesto un total de 12 galgas extensiométricas entres secciones de lapieza (Ver plano
n° 9). En cada seccidon se disponen 4 galgas, dos en la armadura superior y otras dos en la
armadura inferior (en las caras frontal y trasera).

Ademas, se han colocado dos galgas enla barra de 32 mm de didmetro, unaenla cara frontal y
otra en la trasera para medir la deformacidn de dicha barra.

4.4.2 Captadores de desplazamiento

Para medirel desplazamiento relativo de la estructura tipo pdrtico respecto a unos puntos de
coordenadas conocidas se han utilizado 12 captadores de desplazamiento.

Se han dispuesto dos tipos de captadores de desplazamiento, de 50 y 150 mm, todos ellos
provistos de un muelle para acompanar a la pieza en cada punto.
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Fig 4.4.2.1 Captadores de desplazamiento

Identificacion Tipo de captador (mm)
CH1 50
CH2 50
CH3 50
CH4 50
Ccv1 50
cv2 50
Ccv3 150
Ccv4 50
Ccv5 150
CcVvé6 50
cv7 50

CH auxiliar 150

Tabla4.4.2.1 Desplazamiento mdximo de captadores

De los 12 captadores de desplazamiento, 4 de ellos se han colocado ala altura del eje de |a
barra de 32 mm en ambos apoyos (uno vertical y otro horizontal en cada pie), otros 4 en los
extremos del dintel, 2 captadores verticales mas a lo largo de la viga (a ambos lados de la
carga), 1 captador colocado en la placa horizontal del cuchillo basculante registra el
desplazamiento del gato y por ultimo, un captador horizontal auxiliar registra el posible
desplazamiento transversal de laprobeta debido a posibles imperfecciones geométricas o a la
inestabilidad lateral de la misma.

Los soportes de los captadores deben ser muy rigidos para que los registros sean precisos y los
captadores no se muevan durante el ensayo. En este caso, se han empleado unas bases
pesadas con cuatro orificios alas cuales se les ha enroscado 3 barras de 32 mm, para tenertres
puntos de apoyoy poderequilibrarlas segun lasuperficie de apoyo (bastante irregular). Con la
ayudade barras auxiliares unidas con nueces dobles de distintos tamafos, se hacompletado la
instrumentacioén.
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Fig 4.4.2.2 Colocacion de captadores

4.4.3 Fotogrametria

La fotogrametriaeslatécnicade determinarel tamanoylaforma de losobjetos, a partir de un
andlisis de las imagenes registradas con peliculas, o mediante medios electrénicos.

En este caso, se ha dispuesto una camara digital que abarca la parte izquierda del dintel y |a
zona de debajode lacarga, ya que esazona esuna region Dy se tiene mayor incertidumbre, y
realiza una foto por segundo durante todo el ensayo. Se ha sincronizado la hora de la cdmara
con la del ordenador que registra los resultados del ensayo para poder extraer informacién
complementaria acerca de las fisuras, desplazamientos, etc. También se han colocado dos
focos para una mayor calidad de las imagenes.
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Una vez registradaslasimagenes, se corrige ladistorsidn que se produce enlazonaexteriorde
las fotografias. La fotogrametria proporciona informacién que complementa a los resultados
obtenidos visualmente, y a través de los captadores y las galgas.

4.4.4 Registro de datos

El ultimo paso previo al ensayo consiste en conectartodos los captadores de desplazamiento y
las galgas extensiométricas, identificadas previamente, al ordenador que va a registrar los
resultados.

Durante la realizacién del ensayo se pueden visualizar algunas graficas de lo que ocurre en
tiempo real para controlar en todo momento el ensayo. En este caso, se han seleccionado 6
graficas que registran:

- Captador auxiliar para detectar el posible desplazamiento transversal de la probeta.

- Captadores CH1y CH4 para ver los desplazamientos horizontales de los apoyos.

- CaptadoresCV2, CV3, CV4, CV5, CV6 para conocer el desplazamiento de cada punto a
lo largo del dintel.

- Captadores CH2y CH3 para visualizar el desplazamiento horizontal del dintel.

- Galgas de la barra de 32 mm para ver cuanto trabaja.

- Galgas GD1, GD2, GD3, GD4, GD5, GD6 para conocer las deformaciones de las barras.

4.5 Configuracion del ensayo

A los 28 dias de haberfabricadola probeta se realiza el ensayo. En primer lugar, se aplica una
carga vertical creciente. La pieza, tras unos primeros ajustes, entra en carga a los 300
kilogramos. Cuando se alcanzan las 60 kN, se detiene el ensayo y se miden las fisuras
aparecidas.

A continuacién, se descarga y se reinicia el ensayo, ahora para llegar hasta rotura. Estavez, la

piezaempiezaatrabajara los 500 kilogramos. En los siguie ntes capitulos, se vera la formacion
derétulas plasticasy el comportamiento detallado del pértico. Por tltimo, la carga alcanza las
244 kN y a partir de ahi la carga disminuye y la probeta se sigue deformando. Se realiza la
descargay recuperacion. El cuchillo ha experimentado un descenso total de 15 mm.

Fig 4.5.1 Colocacion del elemento en el pdrtico de ensayo Fig 4.5.2 Registro de datos
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4.6 Control de calidad de los materiales
4.6.1 Hormigon

El dia anteriorala realizacién del ensayo, se refrentan las probetas cilindricas. El refrentado se
realiza con un mortero de azufre que proporciona una superficie horizontal uniforme.

El proceso de refrentado consiste en poner en el plato del dispositivo de refrentar una
cantidad suficiente de azufre liquido. Inmediatamente después, con ayuda de unas guias del
dispositivo de refrentar se colocala probetasobre éste presionandola en sentido descendiente
y contra el soporte perpendicular del dispositivo. Trascurridos 45 segundos, el mortero de
azufre ha endurecido lo suficiente para procederal desmoldado de la probeta. Esta operacion
se efectla golpeando ligeramente el contorno del plato con un martilloligero. A continuacion,
se extrae la probeta del dispositivo.

Una vez refrentadas las probetas de control, se puede realizar el ensayo a compresidn simple.
Como ya se ha comentado anteriormente, se han realizado 3 probetas de la amasada de 65
litros, de las cuales se obtendralatensién de roturaa compresiény el médulo de deformacion
de dos de ellas. Por otro lado, de las 2 probetas realizadas de la amasada de 87 litros, se va a
obtener el médulo de una de ellas y la tensidn de rotura de ambas.

Los resultados obtenidos han sido:

e Amasadade 87 litros

Parametros Probeta 1 Probeta 2 MEDIA
Resistencia mdxima (MPa) 40,937 41,47 41,2
Moddulo de elasticidad (MPa) 28000 - 28000

Tabla 4.6.1.1 Resultados amasada 871

Fig 4.6.1.1 Probetas de control amasada 871
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e Amasadade 65 litros

Pardmetros Probeta 1 Probeta 2 Probeta 3 MEDIA
Resistencia mdxima (MPa) 35,938 42,359 41,61 41,98
Moddulo de elasticidad (MPa) - 28500 28000 28250

Tabla 4.6.1.2 Resultados amasada 65/

En la amasada de 65 litros, se detecté que la probeta 1 tenia grandes coqueras y no estaba en
buen estado, por tanto los resultados obtenidos de esta probeta se han despreciado y no se
han tenido en cuenta para la media.

Fig 4.6.1.2 Probetas de control amasada 65/

4.6.2 Acero

A continuacién, se va a describir el control de calidad del acero a través de los resultados
obtenidos del ensayo de traccion.

Para la realizacion del ensayo es necesario realizar unas marcas en las barras con una sierra
manual separadas una distancia de 5¢ en un lado de la barra, y en el otro lado, la marca se
realiza a tres bolillo para que en caso de que la armadura rompa por una de las marcas,
tengamos otras de referencia. Estas marcas posteriormente servirdn para medir
alargamientos. Se ensayan tres barras de cada didmetro nominal.

El ensayo consiste en colocar la barra en posicién vertical abrazada por dos mordazas. Dichas
mordazas son las que van a traccionar la barra. Ademas, se han colocado dos captadores: uno
de 100 mm de medicién, presente alolargo de todo el ensayo y el otro de 50 mm, que es mds
preciso pero en un cierto momento se debe retirar paraque no se detenga el ensayo por falta
de lectura.
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Una vez realizado el ensayo se miden las distancias entrelas marcas realizadas con la sierra: en
la zona de rotura, para determinar el alargamiento en rotura, y en una zona alejada de la
rotura y de la marca de las mordazas, para medir el alargamiento bajo carga maxima.

En primer lugar, se han realizado los ensayos de las barras de 6, 10y 12 mm de didmetro, con
una velocidad de ensayo de 10 MPa/s, y los resultados obtenidos tras su procesado con una
hoja excel han sido:

Didmetro 6 mm

Longitud (m) 0,599
Peso (g) 129,65
Seccion equivalente (mm) 5,92506447

Tabla4.6.2.1 Seccidon equivalente barra didmetro 6 mm

Parametros medios:
Barra-1 Barra-2 Barra-3 Media
195001,76 | 194802,44 | 227819,69 | 205874,63 | Mddulo de deformacion (MPa)
0,0026 0,0026 0,0022 0,0024 Deformacion de plastificacion
0,0020 0,0020 0,0020 0,0020 Deformacion pldstica del limite de cedencia.
500,24 501,64 500,85 500,91 Limite de cedencia (aparente) - MPa
477,13 477,17 491,42 481,91 Limite de cedencia (real) - MPa
0,0168 0,0171 0,0140 0,0160 Epsilon
531,43 533,16 533,39 532,66 Tension para épsilon - MPa
652,86 652,10 657,68 654,22 Resistencia mdxima.
0,1022 0,1709 0,1371 0,1367 Deformacion correspondiente a la carga madxima.
616,27 599,56 630,16 615,33 Tension para la deformacion mdxima - MPa
0,1030 0,1601 0,1382 0,1337 Deformacion mdxima

Tabla 4.6.2.2 Pardmetros medios barra didmetro 6 mm

MPa

tension

700,0 1

600,0

500,0 A

400,0 A

300,0

200,0

100,0

6,0
deformacién unitaria%

8,0 10,0 12,0 14,0 16,0

Fig 4.6.2.1 Diagrama tension-deformacionbarra diémetro 6 mm
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e Diametro 10 mm

Longitud (m)

0,598

Peso (g)

362

Seccidon equivalente (mm) 9,90886529

Tabla 4.6.2.3 Seccion equivalente barra didgmetro 10 mm

Parametros medios:

Barra-1 Barra-2 Barra-3 Media
201798,34 - 206492,75 | 275821,67 | Mddulo de deformacion (MPa)
0,0027 - 0,0027 0,0022 | Deformacion de plastificacion
0,0020 - 0,0020 0,0020 | Deformacion pldstica para el limite de cedencia.
543,31 - 547,38 542,43 | Limite de cedencia (aparente) - MPa
547,83 - 537,46 539,59 | Limite de cedencia (real) - MPa
0,0460 - 0,0340 0,0373 | Epsilon
554,25 - 560,23 556,05 | Tension para épsilon - MPa
633,97 - 631,59 632,62 | Resistencia mdxima.
0,1282 - 0,1790 0,1389 | Deformacion correspondiente a la carga mdxima.
621,96 - 625,01 623,06 | Tension parala deformacion mdxima - MPa
0,1276 - 0,1513 0,1292 | Deformacion mdxima

*Barra 2 defectuosa

Tabla 4.6.2.4 Pardmetros medios barra 10 mm

700,0

600,0

500,0

MPa

400,0

300,0

tension

200,0

100,0

0,0

0,0

2,0 4,0

6,0 8,0
deformacion unitaria %

10,0 12,0 14,0 16,0 18,0 20,0

Fig 4.6.2.2 Diagrama tension-deformacionbarra 10 mm
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Capitulo 4. Procedimiento de ensayo

Diametro 12 mm

Longitud (m) 0,595
Peso (g) 520,7
Seccion equivalente (mm) | 11,9139435

Tabla 4.6.2.5 Seccidn equivalente barra diémetro 12 mm

Parametros medios:

Barra-1 Barra-2 Barra-3 Media
213210,97 | 202158,94 | 206134,89 | 207168,27 | Mddulo de deformacion (MPa)
0,0026 0,0027 0,0026 0,0026 | Deformacion de plastificacion
0,0020 0,0020 0,0020 0,0020 | Deformacion pldstica para el limite de cedencia.
545,49 547,03 543,08 545,20 | Limite de cedencia (aparente) - MPa
542,38 550,63 541,93 544,98 | Limite de cedencia (real) - MPa
0,0270 0,0210 0,0288 0,0256 | Epsilon
552,66 549,08 557,07 552,94 | Tension para épsilon - MPa
637,73 640,44 636,44 638,20 | Resistencia madxima.
0,1287 0,1386 0,2165 0,1613 | Deformacion correspondiente a la carga mdxima.
614,17 629,99 626,19 623,45 | Tension para la deformacion mdxima - MPa
0,1320 0,1391 0,1607 0,1439 | Deformacion mdxima

Tabla 4.6.2.6 Pardmetros medios barra diagmetro 12 mm

700,0 1

600,0 1

500,0 A

MPa

tension

100,0 A

400,0 1

300,0

200,0 1

0,0

e Barra 1
=== Barra 2

e Barra 3

0,0

5,0

10,0

15,0

deformacion unitaria %

Fig 4.6.2.2 Diagrama tension-deformacionbarra didmetro 12mm

20,0

25,0

Pagina 109




Capitulo 4. Procedimiento de ensayo

Despuésse haensayadolabarra de 32 mm a una carga inferiorala de rotura para obtenerel
modulo de deformacion. Se han realizado tres ciclos consecutivos de cargay descarga hasta
alcanzar 160 kN en cada uno de ellos, con unavelocidad de ensayode 5 kN/sy 8 kN/s.

Se ha calculado la seccién de la barra con el peso y la longitud de la siguiente forma:
Longitud =106 mm

Peso=6239,6 g

6239,6
106-7,85

Seccion (cm) = = 7,499 cm? - Didmetro=30,9mm

Por tanto, la velocidad es:
10 MPa/s - seccion = 7,499 kN/s ~ 8 kN/s

Sinembargo, se ha observado que el ensayo es muy rapidoy se ha realizado unasegundavez
con una velocidad de 5kN/s.

Los resultados obtenidos han sido:
Velocidad 5kN/s

200,0 +

180,0 ~
160,0 ~
140,0 +
120,0 +

MPa

100,0 +
80,0 A
60,0

tension

deformacion unitaria %
Fig 4.6.2.4 Diagrama tension deformacion con ciclos de carga barra 32 mm v=5kN/s

187628,721 | Mddulo 1
184415,742 | Mdodulo 2
184676,524 | Mddulo3
185573,662 | MEDIA
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Velocidad 8KN/s

200,0
180,0
160,0
©
%140,0
120,0
100,0
80,0
60,0
40,0
20,0
0,0

tension

0,0

0,1

... 01, .
deformacidn Unitaria %

0,2

0,2

Fig 4.6.2.5 Diagrama tension deformacion con ciclos de carga barra 32 mm v=8kN/s

192940,738

Moadulo 1

182813,918

Mddulo 2

177767,414

Mddulo3

184507,357

MEDIA

Por tanto, el médulo elastico adoptado hasido de 185.000 MPa

A continuacidn se adjuntaun esquemay un reportaje fotografico del procedimiento de ensayo

y del control de calidad de los materiales
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PROCEDIMIENTO DE ENSAYO

oS TN N NN NN RN NN RN NN AN AN AN NN RN AN AN AN AN AN NN AN AN AN AN NENEEENEENEEEEEEEEREEREEEEY,
*

Colocar los apoyos fijos del pdrtico de ensayo
Posicionar las placas de apoyo con gatos y engrasar

Colocar el cuchillo basculante

esEEEEEEEEEREEEEn,
®sassnassnmnnnnnnt

. .
AN NN AN AN AN NN NN NN E NN NN NN NN AN AN NN NN NN NN NN NN NN NN NN N NN NN NN NN NN NN EEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEEms?®

P T T . T S S S A SIS S S S S S S—— —— —

Centrary enroscar la barrade 32 mm
Colocar galgas extensiométricas en la barra de 32 mm

Realizar los taladros en la pieza para atornillar las placas
Atornillar las placas

e —— — — — — — — — — — — — — — — — — —

——
N——

Posicionar la estructura con la gria portico

Colocar tacos de madera para impedir el movimiento transversal
\

N OEEE N EEE N EEE F S F EEE N EEE O EES F S F EEE F (EE N EES E EEE F EEE N EEm O S F ESm F o mm ' mm

nstalar captadores con soportes suficientemente rigidos
Colocar puntas en los cables
Conectar la instrumentacion al ordenador que registra los datos

3 . . .7

Fotogrametria e iluminacién

N N N N R R S R R SN RN R SN RN R SN RN RN SN RN R SN RN R SN RN RN SN RN R SN RN R SN RN R SN RN R SN RN R S RN R S R R S Ry,

. .7

Configuracién del ensayo

-
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CONTROL DE CALIDAD DE LOS MATERIALES

U U NN NN NN NN NN NN NN NN NN NN NSNS E NN NN NN NN NSNS NN NN NSNS NN NN NN NSNS NN NN NSNS NN NN NN NEEEEEEEEEEy,
. g
3

*

*

Probetas cilindricas de hormigén E

.

Desmoldar las probetas
Refrentar con azufre

Colocar captadores

Realizar el ensayo a compresion simple

Analizar tipo de rotura
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CAPITULO 5

Analisis experimental

En este capitulo se muestran los resultados experimentales obtenidos
tras el ensayo. En primer lugar, se describira el proceso del ensayo
mostrando el patrén de fisuracion y el modelo de celosia de la viga.
Posteriormente se presentaran los resultados de manera gréfica:
deformaciones del acero a partir de las galgas y deformaciones del
hormigén a partir de los captadores de desplazamiento. Ademas,
también hay un apartado en el que se representan las flechas Se
incluyen en este capitulo graficas de los esfuerzos experimentales asi
como de la redistribucidn de esfuerzos. El capitulo concluye con los
diagramas momento — curvatura.

Autor: Begofia Martinez Jaen






Capitulo 5. Andlisis de los resultados experimentales

5. Analisis de los resultados experimentales

Se plasmaran los resultados del ensayo experimental de manera grafica. En la primera seccidn
se explica el comportamiento del elemento estructural durante el ensayo, describiendo
detalladamente todo el proceso desde el inicio hasta el final del mismo. Se mostrara el patrén
de fisuracidn que resulté comparandolo con las fisuras que aparecieron en el elemento. En los
apartados posteriores aparecen las distintas graficas obtenidas a partir de los resultados de los
captadores de desplazamiento y las galgas extensiométricas.

5.1 Observaciones del ensayo
5.1.1 Comportamiento de la estructura tipo portico

El ensayo se llevd a cabo el dia 13 de Mayo de 2014 y tuvo dos fases: primero se cargd hasta
60 kN aproximadamente, que corresponderia a la carga en servicio, y en segundo lugar, se
descargd y se volvié a cargar hasta llevar el pértico a la rotura. Esta estructura habia sido
disenada para soportar una carga de 10 toneladas, sin embargo, la carga ultima que se alcanzé
fue 244 kN.

Una vez estaba todo preparado para comenzar, se fue aplicando la carga poco a poco para
servicio. Se aumenté la carga aplicada por el pdrtico de ensayo lentamente. Observando el
registro de datos que se obtenia durante el proceso experimental, se detectdé que a los 200-
300 Kg el elemento empezaba a trabajar ya que las graficas correspondientes a las galgas de la
barra GEWI registraban datos. Se dejo la carga crecer, dejando que la estructura se
estabilizase. En cuanto la carga se aproximaba a las 60 kN correspondientes de servicio, se
paré el ensayo manteniéndose la carga aplicada en el pértico. En este momento, el pdrtico se
encontraba ligeramente fisurado, contando con varias fisuras distribuidas a lo largo de toda la
pieza. Se procedié a estudiar las fisuras existentes.

Se aprecid que existian 6 fisuras, mas o menos visibles, en funcién de la zona donde se
encontraban. Se midieron estas fisuras con un fisurémetro. En la figura se muestra la posicion
de estas fisuras, las cuales se describiran a continuacion.

Fisura 4 Fisura 2 _
Fisura 5 =
B R Fisura 1
Fisura 3
Fisura 6

Fig 5.1.1.1 Fisuras en Estado Limite de Servicio
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e Fisura 1. Esta fue la primera en aparecer, en la zona del nudo derecho y a una distancia
de la cara superior de 16,5 centimetros. Esta fisura era de flexién, ya que era
perpendicular al eje del soporte. Tenia longitud de 14,5 centimetros, atravesaba
practicamente el nudo entero horizontalmente. La abertura de fisura que se midié fue
de casi 0,05 milimetros. Esta fisura fue la mds grande de las que aparecieron hasta este
instante y se podian ver a simple vista.

Fig 5.1.1.1.a Fisura 1 ELS

e Fisura 2. Aparecié también en el nudo derecho, esta vez en la zona de la viga, a una
distancia de la cara derecha de 22,5 centimetros. La longitud fue de 9,2 centimetros en
vertical con una abertura menor 0,05 milimetros, que era la abertura de fisura minima
posible de medir con el fisurdmetro. Tenia una magnitud inferior a la anterior, pero se
apreciaba facilmente a simple vista. Esta fisura también era de flexion.

Fig 5.1.1.1.b Fisura 2 ELS
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Fisura 3. Fisura que estaba situada en la zona de debajo de la carga, en el plano
inferior. Fue una fisura claramente de flexion, totalmente vertical. Estaba situada a 63
cm de a cara izquierda y tenia 8,2 centimetros de longitud. La abertura fue bastante
menor que las dos anteriores, midiendo menos de 0,05 mm. Se apreciaba con
bastante dificultad ya que no habia empezado a desarrollarse plenamente.

Fig 5.1.1.1.c Fisura 3 ELS

Fisura 4. Al igual que la fisura 2, ésta aparecido en la misma zona pero del nudo
izquierdo. Era totalmente vertical, con una longitud de 7,5 centimetros situada a 21 cm
del plano izquierdo del pértico. Tuvo bastante menor abertura, menos de 0,05
milimetros y al igual que las anteriores, se produjo por flexion.

Fig 5.1.1.1.d Fisura 4 ELS
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e Fisura 5. Esta fisura aparecié de manera horizontal en el nudo izquierdo, en la misma
posicién que la fisura 1 pero en el lado contrario. Se produjo por flexién y estaba
situada a 21, cm del borde superior con una longitud de 8,1 centimetros. Esta fisura no
fue tan importante como la 1, ya que fue de menor tamafio, midiendo menos de 0,05
mm con el fisurdmetro. De esta fisura no se tiene imagen real en la parada de servicio.
De todos modos, al final de este apartado se mostraran imagenes de todas las fisuras y
estado final en la que quedd el elemento ensayado.

e Fisura 6. Por ultimo, esta fisura, también de flexidn, estaba también en la zona del pilar
izquierdo, de forma paralela a la fisura 5, pero algo mas abajo del plano superior. La
distancia al plano superior era de 37,5 cm y la longitud que tenia se aproximaba a la
fisura 5. Al igual que ocurria con la fisura 5, no se obtuvieron imagenes reales en este
momento de la fisura en cuestion.

Cuando se terminé de analizar las fisuras anteriores y habiendo descargado la carga, se volvié
a cargar para proceder con el ensayo en rotura. Para esto, se realizé lo mismo que para
servicio, la carga aumentaba lentamente dejando que la estructura se acoplara. Mientras
aumentaba la carga, se vio en este caso que la estructura comenzé a trabajar a los 500 Kg
aproximadamente ya que se ponia en carga la barra GEWI pasante. Para los primeros valores
de carga, todos los captadores y galgas mostraban valores aleatorios lo que significaba que la
estructura estaba experimentando continuamente movimientos. Conforme la carga
aumentaba, la estructura comenzaba a ser mas estable.

La pieza se inclinaba transversalmente, viéndose estos resultados en el captador auxiliar. La
causa de estas tendencias transversales del pértico se debian a las irregularidades en las
superficies de los apoyos de la pieza tras el hormigonado. Estos movimientos se hacian posible
porqgue el cuchillo permite los giros. Dichos movimientos se estabilizaron e incluso se anularon
para niveles importantes de carga.

Por otro lado, en cuanto a desplazamientos, la pieza experimentéd movimientos debido a los
cambios de rigidez. Los captadores colocados en la parte inferior de los pilares mostraban
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estos valores. A unos 36 kN se empezaban a mover hacia la derecha, pero esto fue cambiando
a lo largo del ensayo como se podra ver en las graficas de los captadores de desplazamiento.
Estos valores, como ya se ha comentado, dependen del estado de fisuracidn y plastificacion de
las distintas zonas del elemento estructural.

Otro de los efectos experimentados durante el ensayo fueron los movimientos de los
captadores verticales de toda la viga, que, a continuacién, en las secciones siguientes se
representaran estos resultados para poder obtener la deformada final de estructura.

Durante la evolucion del ensayo, se fue observando cdmo iba cambiando la superficie de la
pieza con la aparicion de fisuras. Las fisuras existentes se fueron abriendo poco a poco con el
crecimiento de la carga. Sobre todo, la fisura con mas importancia sin duda hasta el momento,
era la del pilar derecho, nombrada anteriormente como fisura 1.

En torno a los 80 kN de carga aplicada, la fisura bajo la carga se empezaba a apreciar con algo
mas de facilidad, y ya se veia rodeada ligeramente de alguna fisura en su lado izquierdo con
cierta inclinacidn, tipicas de cortante. Sin embargo, se podia decir que todavia no eran fisuras
de un grado importante.

Ademas, a esta carga empezaron a aparecer mas fisuras de cortante bajo la carga, con una
inclinacién aproximadamente de 40° respecto a la horizontal hacia el apoyo mas cercano. El
dintel estd sometido a unos esfuerzos combinando axil y flexidn, por tanto es légico que en
esta zona el angulo sea inferior a 45°.

Fisura de cortante

Fig 5.1.1.2 Fisura de cortante

A partir de este momento, en esta zona el proceso de fisuracion fue cobrando importancia, ya
gue se produjo una fase de formacidn de fisuras principalmente de cortante, es decir, no
perpendiculares a la directriz de la pieza.

Se siguid incrementando la carga y a en el para la carga de 130 kN el nudo derecho (fisura 2),
ya estaba muy fisurado. Atravesaba todo el nudo con una amplia abertura. Ademas de esta
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fisura, fueron apareciendo en esta zona fisuras de cortante en la cara superior del nudo. Como
se puede apreciar en las imagenes, estas fisuras habian crecido considerablemente.

Fisura

Fig 5.1.1.3 Fisuracion nudo derecho

Volviendo otra vez a la zona de bajo carga, estando a una carga de 150 kN aproximadamente,
el numero de fisuras aumento, tanto las de cortante como las de flexion en la cara inferior. Se
podia apreciar las dos tipologias de fisuras en esta zona.

Fisuras de cortante

Fig 5.1.1.4 Fisuracion flexion y cortante seccion bajo la carga

A la carga de 190 kN, tanto el pilar izquierdo como la zona bajo la carga comenzaban a estar
muy fisurados. Incluso ya se podia observar con claridad como se iba formando el abanico de
compresiones formado por las fisuras de cortante bajo la carga. Ademads, a los 200 kN, la fisura
vertical que aparecid en un inicio en la seccidn bajo la carga se abrié alcanzando un tamafio
considerable. A los 228 kN se desconchd el recubrimiento de la zona de la placa de apoyo
debido a que los tornillos estaban en esta zona.

Pagina 128



Capitulo 5. Andlisis de los resultados experimentales

A continuacion se van a presentar unas cuantas imagenes para que se pueda ver y entender el
proceso de la formacién del abanico de compresiones dando lugar a una rétula plastica en esta

seccion hasta la carga ultima de 240 kN.

Fig 5.1.1.5 Proceso de formacion del abanico de compresiones

Se aprecia en esta secuencia de imdgenes como la viga se va deformando conforme aumenta
la carga. Como se puede observar, se marcaron perfectamente los campos de compresiones y
de tracciones de la zona.

Ademas, cerca de la carga maxima, la seccién bajo la carga fisurdé por la zona superior, con
fisuras casi horizontales. La apariencia que tenia la zona de la placa de aplicacion de carga tras
haber desconchado el hormigdn era la siguiente:
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Fig 5.1.1.6 Desconchamiento superficial del hormigon

Cuando se alcanzé la carga maxima de 240 kN, el pilar izquierdo también se encontraba muy
fisurado, y la zona del empotramiento derecho también. Sin embargo, el nimero de fisuras no
era muy importante. Unicamente habian incrementado de tamafio las ya existentes.

Fig 5.1.1.7 Fisuracion nudo izquierdo

Para este mismo instante, el aspecto del pilar derecho también evolucioné mucho. La primera
fisura que aparecio (fisura 1), atravesoé la seccion transversalmente, ya que se podia la misma
fisura en tres de tres de las caras del soporte, como muestran las imagenes siguientes. El
tamafio crecid y las fisuras de cortante existentes eran las que ya se tenian con anterioridad, es
decir, no aparecieron nuevas.
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Fig 5.1.1.8 Fisuracion nudo derecho

La apariencia final de la zona de la carga es la que se muestra a continuacién. Se aprecia
perfectamente todo el abanico de compresiones con las fisuras muy visibles, distinguiéndose
los distintos tipos. Se midid la longitud de plastificacién y estaba alrededor de 30 centimetros.
Esta longitud debe de estar en torno a:

l,~2-d=2-16,9=33,8cm

&)

7 1
Longitug-de pIastf?icaclonK:\BOc
§s

Fig 5.1.1.9 Abanico de compresiones. Longitud de plastificacion

Finalizado el ensayo, el desplazamiento final del cuchillo era de 15 mm. La carga aumenté
hasta un maximo de 244 kN, y a partir de ahi se inicié la descarga. Durante esta descarga se
pudo observar cdmo las fisuras se recuperan parcialmente, quedando visible los flujos de
tracciones y de compresiones.

Al final del ensayo, en la zona del pilar izquierdo se retird parte del hormigdn superficial para
comprobar el estado de las armaduras de esta zona. Se pudo verificar que estaban en buen
estado, sin haber sufrido el fendmeno de pandeo. Esto se puede observar en la fotografia.
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Fig 5.1.1.10 Detalle rotura pilar izquierdo

Tras observar y estudiar todas las fisuras y la estructura final que resultd, se examinaron y
analizaron todos los resultados. Lo primero en analizar fue la razén por la cual el pdrtico habia
soportado 244 kN en lugar de 100 kN. El comportamiento elastico-lineal era muy distinto del
observado experimentalmente, ya que se ha aumentado la resistencia de la estructura
hiperestatica frente a lo que se predijo con el andlisis elastico-lineal.

Para ello, se estudiaron los momentos flectores en la seccidon de la carga para cada nivel de
carga aplicada. Estos momentos flectores iban creciendo linealmente conforme la carga
aumentaba. El valor correspondiente a la carga ultima de 244 kN era aproximadamente de 52
KN-m (un 80% superior a la carga de rotura prevista en la seccion), es decir, era mas del doble
del momento maximo calculado en el disefio con el andlisis elastico lineal.

Como esto no era posible, la conclusién a la que se llegd fue la formacion de una rétula
plastica, ya que cuando en la seccidn mas solicitada de una estructura se produce la
plastificacion de la armadura principal de flexién, la rigidez disminuye enormemente,
convirtiéndose en lo que se denomina una rétula plastica.

En este caso, para la seccidn bajo la carga no se disponia de instrumentacion, por tanto, no se
pudo observar graficamente el valor del momento de plastificacion. Se hace necesario tomar
un valor de referencia tedrico. Para ello, en el capitulo siguiente se obtienen los diagramas
momento — curvatura para distintas secciones, por tanto se ha tomado el valor de este
capitulo para poder verificar que esta seccion ha plastificado. El valor de plastificacion
obtenido es de 31,8 kN-m. Es para la cargase de 170 kN aproximadamente cuando se alcanza
ese valor. Otro hecho que corrobora este fendmeno es, que para la carga de 170 kN-m se pudo
observar que la estructura habia plastificacién por el grado de fisuracién que se observaba. A
este nivel de carga, la seccidn bajo la carga empezd a adquirir un grado de fisuracidn
importante, observandose como incrementaban las deformaciones en el vano central. Por lo
tanto, es a partir del momento de 31,8 kN-m cuando la distribucidon de esfuerzos bajo un
aumento de carga es totalmente distinta a la eldsticamente predicha.

Se concluye por tanto, que esta zona plastifica para el nivel de 170 kN. La zona plastificada al
no poder absorber mds momento, lo traspasa a otras secciones contiguas menos solicitadas
hasta generar otras rétulas siempre y cuando se tenga suficiente capacidad de rotacidon
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plastica. Este valor de momento se bloquea, lo que produce una redistribucion de esfuerzos
hacia los empotramientos de la viga y pilares. Por este motivo la carga ultima es mucho mayor
los que se esperaron en el disefio anterior (ver apartado 5).

Por otro lado, el incremento de resistencia que ha obtenido la pieza para soportar de 100 kN
hasta 170 kN a una sobreresistencia en la seccion central debido a que se tiene mas armadura
de la prevista.

Con lo cual, a modo resumen, lo que realmente ha sucedido es que se ha formado una rétula
pldstica bajo la carga, lo que ha producido que el momento flector en esta zona se bloquee
para el valor tedrico obtenido con el diagrama M-c equivalente elastico plastico perfecto.
Como consecuencia, en los empotramientos de la viga y en los pilares, los momentos flectores
se vean incrementados. Al formarse esta primera rétula plastica, la estructura se convierte en
una estructura isostatica. Con la formacion de una rdtula mas, se alcanza el agotamiento de la
pieza.

Limitando el valor del momento flector en la seccion mas solicitada, la ley de momentos
flectores del pilar y de los empotramientos de la viga contindan creciendo para que se
satisfaga el equilibrio con las cargas exteriores. La siguiente seccidn en plastificar fue la del
pilar izquierdo, que se intuyé también por el aspecto que tenia esta zona. Por eso, para una
carga de 240 kN (carga ultima), la estructura agota, ya que se han formado dos rétulas
pldsticas. Este comportamiento es debido al comportamiento dlctil que tiene la pieza.

Este es el comportamiento tipico de una estructura hiperestatica de grado 1. En el apartado
5.6 se profundiza en este concepto de redistribucién de esfuerzos.

A continuacién se plasman fotografias que reflejan el aspecto de la estructura al finalizar en
ensayo de rotura.

n | | W D

|

Fig 5.1.1.11 Posicion de las rotulas pldsticas formadas
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Se contrastara este resultado en el capitulo 7 con los modelos tedricos.
5.1.2 Patron de fisuracion

Las tensiones producidas por las cargas externas dan origen a diferentes patrones de fisuras.
En este caso, al tratarse de una pieza sometida a flexidn, en las zonas mas traccionadas del
elemento estructural aparecen fisuras verticales.

Ademas, como también existe esfuerzo de cortante, al combinarse con la traccién, genera otro
tipo de fisuras de tipo diagonal que se propagan desde las zonas mas traccionadas hasta
alcanzar el eje neutro y/o incluso a veces alcanzan las regiones comprimidas sobrepasando la
profundidad de la fibra neutra.

Las siguientes ilustraciones muestran este tipo de fisuras.

'

4

Fia 5.1.2.1 Tipos de fisuras

Para que la representacién de todas las fisuras de la pieza pudiera visualizar estas tipologias de
fisuras, se dibujé el patrén de fisuracion. Este se llevd a cabo una vez finalizado el ensayo. Para
ello, se cogieron varios papeles de acetato y se colocaron a lo largo de la pieza, cubriendo toda
la longitud de la viga y parte de los nudos. Con unos marcadores permanentes se fue
marcando tanto la geometria de la pieza deformada como las distintas fisuras. Se utilizaron
distintos colores para diferenciar cada tipo de fisura.

El patrén de fisuracion obtenido es el que se muestra en la figura 5.1.2.2. Como se puede
observar, se han diferenciado las fisuras de cortante de las de flexién. Aquellas que tienen
inclinacién son las de cortante, de color rojo; las que son practicamente verticales son las
fisuras producidas por la flexién, de color azul. Sin embargo, se pueden tener fisuras como
combinaciéon de ambos efectos, es decir, que empiezan siendo de flexién (verticales), y
terminan siendo de cortante.

Todas estas fisuras permiten intuir los flujos de los campos de tracciones y compresiones
producidos por la carga.
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Fig 5.1.2.2 Patron de fisuracion

Como se aprecia, en la zona bajo la carga las fisuras de cortante tienen dos tipos de
inclinaciones. Esto es porque se ubica en la zona de maximo momento y el esfuerzo cortante
cambia de signo y por tanto varia la inclinacién de las tensiones de compresién diagonal. A
partir de este punto en el que hay una carga aplicada, este cambio de inclinacién esta asociado
con una distribuciéon de tensiones de compresién en forma de abanico, como se ha podido
mostrar en las fotografias del apartado anterior.

La inclinacion de las fisuras de cortante es diferente segln la zona de la pieza. En la zona bajo
carga el dngulo formado con la horizontal es aproximadamente 40°, mientras que en los
pilares el dngulo estaba muy cerca de 45°. En el empotramiento izquierdo el angulo era
bastante inferior, en torno a 24° y en el derecho era de 40°. A continuacion se ven reflejados
estos angulos, que serdn necesarios para el calculo de la cotangente de beta.

Fig 5.1.2.3 Angulo de las bielas en distintas secciones
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Otro parametro medido fue la separacién de las fisuras. Como también eran distintas para las
distintas zonas del elemento estructural, se calculd la media para cada zona. En la siguiente
tabla aparecen las distintas secciones del pértico en las que se ha llevado un estudio mas
riguroso, y la separacion media correspondiente (distribucion de fisuras).

Seccion Separacion media
Empotramiento pilar izquierdo 7,5cm
Empotramiento izquierdo viga 8,25cm
Seccidn bajo carga 6cm
Empotramiento derecho viga 10,5 cm

Tabla 5.1.2.1 Separacién de fisuras en distintas secciones

5.1.3 Modelo de celosia

En este apartado se muestra la superposicidn del patrén de fisuracién con el modelo de celosia
equivalente. Este modelo de Bielas y Tirantes se ha obtenido a partir de las observaciones del
ensayo.

El modelo de Bielas y Tirantes da una idea acerca del comportamiento de los elementos de
hormigdn, tanto en regiones B como regiones D. Los elementos que forman parte del modelo
son:

- Tirantes: representan en este caso las armaduras pasivas.

- Bielas: representan el campo de compresiones de ancho uniforme o variable, o incluso
en forma de abanico.

- Nudos: son la interseccién de los campos de tracciones de los tirantes con el campo de
las compresiones de las bielas.

A partir del aspecto final de la pieza, se puede obtener el modelo de celosia equivalente de la
viga. En el patrén de fisuracién se pudo observar claramente el camino de los flujos de
compresiones y de tracciones en toda la pieza, asi como cual fue su desarrollo durante todo el
ensayo. El modelo de celosia presentado a continuacion corresponde para el estado final de la
estructura, es decir, para el momento en el que la estructura agoté.

Donde se tienen fisuras de cortante, se cosen con cercos verticales de dos ramas. Por otro
lado, aquellas fisuras debidas a la flexion (correspondientes a la zona traccionada), son las que
deben ser cosidas por las armaduras longitudinales.

En este apartado se ha tratado de superponer el modelo de celosia intuido a partir de la
fisuracidn, con el patrén de fisuracién. Este modelo de celosia se ha realizado conociendo el
angulo de las fisuras en cada tramo de la viga tras el ensayo. Se puede observar ademas, que
se ha dispuesto en el lugar adecuado la necesidad de armadura transversal (cortante) o
longitudinal (flexion).

A continuacidn se muestra la celosia equivalente del modelo de bielas y tirantes en conjunto
con el patrén de fisuracion.
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Fig 5.1.3.1 Superposicion del patrén de fisuracion con el modelo de B-T

Por otro lado, viendo la disposicion de armadura que se tiene en la pieza, se puede observar
como la separacion de las fisuras viene influenciada por la disposicion de los cercos.

Fig 5.1.3.2 Influecia de la armadura en la separacion de las fisuras

5.2 Deformaciones del acero

Las deformaciones de las barras de acero se miden con las galgas extensiométricas. Como se
comentd en capitulos anteriores, se colocaron 14 galgas, 12 repartidas en tres secciones de la
viga, y 2 en la barra GEWI.

Tras el ensayo, se analizaron los resultados que se obtuvieron con estas galgas, y se observé
gue ocho de ellas no funcionaron durante el ensayo, ya que se detectaron valores anémalos.
Estas galgas fueron las cuatro dispuestas en la seccidon derecha y dos de la seccidn izquierda.
Por tanto, aquellas galgas de las que se han obtenido resultados son las 2 galgas de la barra
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GEWI, 2 galgas situadas en la seccion central de la carga (una superior y otra inferior), y 2 de la
seccion izquierda de la viga (una superior y otra inferior). En la tabla siguiente se presentan las
galgas utilizadas con su seccidn correspondiente.

Seccion Galga
Izquierda IFS ITI
Central CTS CFI
GEWI GEWI_T | GEWI_F

A continuacidn se van a presentar las graficas de las galgas que han dado resultados validos. Se
representa la fuerza en KN en el eje x y la deformacidn del acero en tanto por mil en el eje y.
Con estas graficas se puede conocer la deformacion de las barras de acero de la viga durante el
ensayo para cada nivel de carga.

Es importante comentar que las galgas no se situaron justo en la seccidn critica en cada caso.

Cabe destacar que el ensayo queda validado, siendo la fuerza horizontal de la barra de 32 mm
la Unica fuerza horizontal presente a lo largo de todo el ensayo. Esto queda demostrado con la
realizacion del ensayo de la estructura de hormigédn armado ensayada por el otro grupo
perteneciente a este taller de trabajo. Es decir, vistos los resultados obtenidos, se observé que
para la disposicion de carga, la barra era quien transmitia la fuerza horizontal. Queda validado
el ensayo. Ademas, los movimientos horizontales no estaban restringidos.

En primer lugar, para las galgas situadas en la seccién izquierda y central, se observa que de las
secciones analizadas de la viga, las barras en la zona de la carga sufren mayores
deformaciones, en torno al 3%. tanto en compresién como en traccién. Sin embargo, las
barras en la zona izquierda sufren menor deformacion ya que en esta seccidn las tracciones y
compresiones son inferiores al estar esta seccién con una solicitacion menor. En traccién se
observa una deformacién maxima de 1%. aproximadamente, mientras que la deformacién en
compresion es poco importante. Esto se representa en las gréficas 5.2.2 y 5.2.3.
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Fuerza (KN)
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Fig 5.2.1 Grdfica Deformacion — Fuerza de las galgas de la seccion izquierda de la viga (a 0,15 m del apoyo izquierdo)
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Fig 5.2.2 Grdfica Deformacion — Fuerza de las galgas de la seccion central de la viga (a 0,69 m del apoyo izquierdo).

Las siguientes grdficas representan las galgas situadas en la barra GEWI. Se muestra la
deformacién de ambas galgas y la media de éstas. Para realizar los cdlculos, se han utilizado los
valores medios de las deformaciones (MEDIA GEWI).
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Fuerza (kN)
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Fig 5.2.3 Grdfica Deformacion — Fueza de las galgas de la barra GEWI

En la siguiente figura se presenta la evolucidon de las deformaciones de la barra GEWI a lo largo
de todo el ensayo (tiempo en segundos).

Tiempo (s)
0 300 600 900 1200 1500 1800 2100 2400 2700 3000 3300 3600 3900
0,00 ——

-0,05

-0,10

0,15

-0,20

Deformacion (%o)

-0,25

-0,30

GEWI_F

-0,35 GEWI_T

MEDIA GEWI

-0,40

Fig 5.2.4 Grdfica Deformacion — Tiempo de las galgas de la barra GEWI

Finalmente, como ya se ha comentado, no se han representado las galgas de la seccién
derecha ya que no se obtuvieron resultados fiables.
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5.3 Desplazamientos. Deformada de la estructura

En este apartado se muestran los resultados de cada uno de los captadores situados en
distintos puntos de la estructura ensayada.

Ha sido necesario corregir los valores obtenidos del experimento de los 5 captadores verticales
de la viga (CV2, CV3, CV4, CV5 y CV6). Esta correccién se hace con respecto a los dos
captadores colocados en los apoyos (CV1 y CV7) debido a que el eje de referencia de los
captadores esta constantemente cambiando a lo largo del ensayo a causa de los
desplazamientos y giros del pértico (movimientos internos).

Los valores positivos de los captadores indican que el captador se esta comprimiendo,
mientras que los valores negativos representan que el captador se extiende.

En primer lugar se presentan los resultados de cada uno de los captadores en funcidn del nivel
de carga aplicado. En segundo lugar, se ha representado la deformada de la estructura para
unos niveles en concreto de carga escogidos.

Como se muestra en la figura 5.3.1, los apoyos del pdrtico presentan movimientos alternos a lo
largo del ensayo debido a los cambios de rigidez de la estructura. Se puede observar cdmo hay
un cambio de desplazamiento para el momento en el que la pieza empieza a fisurar. El
siguiente cambio de comportamiento se debe a otro cambio de rigidez correspondiente a la
formacidn de la rétula bajo la carga.

Comienzo de la fisuracién Formacidn de la primera rétula plastica

\ e

»
w

[y

o
%)

Desplazamiento (mm)
o

e CH1

e CH4

0 50 100 150 200 250 300
Carga (KN)
Fig 5.3.1 Grdfica Desplazamiento — Carga de los captadores CH1 y CH4
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La figura 5.3.2 representa los otros captadores que hay dispuestos horizontalmente en la parte
superior de la estructura ensayada. Estos captadores demuestran que los dos nudos del
portico tenian desplazamientos hacia la derecha a lo largo de todo el experimento.

Desplazamiento (mm)
o

4 —CH2
———CH3

0 50 10 150 200 250 300

0
Carga (KN)

Fig 5.3.2 Grdfica Desplazamiento — Carga de los captadores CH2 y CH3

En la figura 5.3.3 se puede observar como los dos captadores primero se comprimen, es decir,
los apoyos sufren una ligera elevacién pero esto es debido a los giros que sufre la pieza en los
primeros niveles de carga. A partir de unas 75 KN, el captador CV7 registra valores en negativo,
es decir, se alarga, lo que indica que el apoyo derecho desciende. Por tanto, se puede decir
que la pieza ha tenido una tendencia a inclinarse hacia la derecha.

(mm)
= N
- w N w

o
wn

Desplazamiento
e ,9
wv - w o

e CV/ 1
e CV7

0 50 100 150 200 250 300
Carga (KN)

Fig 5.3.3 Grdfica Desplazamiento — Carga de los captadores CV1y CV7
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Los captadores representados en la figura 5.3.4 son los que estan situados a lo largo de la viga,
gue como se ha comentado en la introduccion de este apartado, han sido corregidos, para que
los registros fueran los que realmente contabilizaban estos captadores, sin considerar
movimientos de los inferiores. Por tanto, los resultados que se muestran no son los
directamente obtenidos del ensayo. De la grafica expuesta se interpreta que todos los
captadores tienden a alargarse, exceptuando los captadores extremos.

cv2

Desplazamiento (mm)

cv3

-10 cv4

12 cvs

Ccve

-14

0 50 100 150 200 250 300
Carga (KN)
Fia 5.3.4 Grdfica Desplazamiento — Caraa de los captadores CV2, CV3, CV4, CV5 v CV6

Todas las graficas anteriores son aquellas con las que se puede obtener la deformacién de la
estructura. Al final del apartado, se mostrara dicha deformada.

A continuacion, lo que se va a representar es la deformada de la viga de hormigdn para
algunos niveles de carga. Se puede observar como las flechas van aumentando conforme la
carga aumenta.
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Fig 5.3.5 Deformada de la viga para distintos niveles de carga

5.4 Flechas

En esta seccidn se obtendra el valor de las flechas en distintos puntos de la viga, en los puntos
donde hay captadores y en los que no hay dispuestos captadores, se ha obtenido mediante
interpolacién.

Para obtener la flecha en servicio, se calcula para una carga del 40%, 60% y 70% de la carga
para la cual la pieza plastifica. Es decir, como la carga de plastificacion que se alcanzé fue de
170 kN, el cdlculo de flechas se realizard para 68 kN, 102 kN y 119 kN respectivamente.

Para obtener estas flechas, estos captadores han tenido que ser corregidos por segunda vez
para obtener el desplazamiento relativo a los extremos del dintel. La flecha se ha medido con
respecto al eje de la viga, pero como éste estd en movimiento durante el ensayo, su posicién
va variando. Por tanto, lo que se ha hecho es corregir los resultados de los captadores CV3,
CV4 y CV5 respecto los dos extremos de la viga, que son los de referencia (CV2, CV6).

En la siguiente tabla se muestran los valores registrados por los captadores para los niveles de
carga a analizar. Estos valores tienen en cuenta tanto la flecha de la viga como el
desplazamiento en vertical de estos puntos debido al giro que se produce en los nudos.

CV | x |Q=68KN| Q=102 KN Q=119 KN
cv2 0 0 0 0
cv3| 220| -1,215 -1,232 -1,224
Cv4| 400| -1,561 -2,328 -2,786
cv5| 670| -0,753 -1,271 -1,606
CV6| 1300 0 0 0

Tabla 5.4.1 Flechas de la viga para distintos niveles de carga (mm)
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Se ha calculado el giro del empotramiento izquierdo para posteriormente poder comparar la
flecha sin tener en cuenta este giro de los empotramientos. Para ellos, se han utilizado las
fotos que se realizaron para la fotogrametria, y con la ayuda del programa AutoCAD. Se han
comparado dos fotografias, una en el inicio del ensayo y otra para cada instante de la carga
gue se desee.

En las siguientes imagenes se presentan las distintas imagenes a partir de las cuales se ha

obtenido el giro. Esta primera es para la carga de 68 kN, en donde el giro vale 0,1°.

El siguiente giro, correspondiente a una carga de 102 kN tiene un valor de 0,2°.

Por ultimo, el giro es de 0,6° para el momento en el que la carga es de 119 kN.

Fig 5.4.1 Giros para distintas cargas del nudo izquierdo

Pagina 145



Capitulo 5. Andlisis de los resultados experimentales

5.5 Esfuerzos experimentales

Se van a mostrar a continuacion las graficas en las que se representa cada esfuerzo (momento
flector, axil y cortante) en funcion del nivel de carga aplicado. Se verd, para cada caso, qué
relacidn existe y cdmo ha evolucionado cada uno de los esfuerzos.

Para poder hallar los esfuerzos de la estructura en cualquiera de las secciones deseadas, ha
sido necesario calcular el valor de la traccién de la barra GEW!I para poder realizar el equilibrio.
Se ha calculado el valor de la traccion a partir de las deformaciones obtenidas con la media de
las galgas de la GEWI y con el modulo elastico que se obtuvo en el ensayo de calidad de los
aceros.

F=E-¢-A
donde
F es el valor de traccion de la barra

E es el mdédulo de elasticidad de la barra, en este caso se tiene un médulo de 185.000
MPa

€ es la deformacion de la barra
A es el area de la seccion transversal de la barra, con un didmetro de 32 mm

Con lo cual, una vez resuelta la traccidn en la barra para cada carga, se realiza el equilibrio,
obteniendo las reacciones de los apoyos. Para realizar este equilibrio, la carga aplicada se ha
distribuido en el ancho de la placa de apoyo. Con todas las cargas externas calculadas, se
escogen distintas secciones de estudio y se sacan los esfuerzos para los distintos niveles de
carga existentes.

Por otro lado, se han corregido los momentos flectores de la viga, ya que se tienen en cuenta
los efectos de segundo orden con la geometria deformada.

Para el calculo de los esfuerzos de la estructura, se ha tenido en cuenta la redistribucion de
esfuerzos de la misma. Es decir, hasta el instante de carga de 170 kN en el que la zona bajo
carga plastifica, el diagrama sigue la ley elastica lineal. A continuacidn, a partir de la formacion
de esta rotula plastica la estructura pasa a ser isostatica y los esfuerzos se obtienen a partir de
los incrementos de carga. Los resultados obtenidos son los siguientes:

V<Vy V>Vy

AV

Ri1 Re Ry Rz AR AR

Fig 5.5.1 Obtencion de esfuerzos
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EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO VIGA
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Fig 5.5.2 Grdfica Momento — Carga en el empotramiento izquierdo de la viga
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Fig 5.5.3 Grdfica Cortante — Carga en el empotramiento izquierdo de la viga
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Fig 5.5.4 Grdfica Axil — Carga en el empotramiento izquierdo de la viga
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e SECCION BAJO CARGA
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Fig 5.5.5 Grdfica Momento — Carga en la seccion bajo la carga

Carga (KN)
0 50 100 150 200 250 300
0
-5
-10

Cortante (KN)
8

-50

Fig 5.5.6 Grdfica Cortante — Carga en la seccion bajo la carga
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Fig 5.5.7 Grdfica Axil — Carga en la seccidn bajo la carga
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e EMPOTRAMIENTO DERECHO VIGA
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Fig 5.5.8 Grdfica Momento — Carga en el empotramiento derecho de la viga

100

90

80

D N
o o

Cortante (KN)
g

40
30
20
10
0
0 50 100 150 200 250 300
Carga (KN)

Fig 5.5.9 Grdfica Cortante — Carga en el empotramiento derecho de la viga
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Fig 5.5.10 Grdfica Axil — Carga en el empotramiento derecho de la viga
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e EMPOTRAMIENTO PILAR IZQUIERDO
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Fig 5.5.11 Grdfica Momento — Carga en el empotramiento del pilar izquierdo
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Fig 5.5.12 Grdfica Cortante — Carga en el empotramiento del pilar izquierdo
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Fig 5.5.13 Grdfica Axil — Carga en el empotramiento del pilar izquierdo
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5.6 Redistribucion de esfuerzos

El concepto de redistribucion de esfuerzos es importante en las estructuras de hormigén
armado que tienen elevada ductilidad. Conseguir la ductilidad en las estructuras es un
requisito deseable para evitar las roturas fragiles y ademads, para proyectar estructuras
seguras. Por tanto, la capacidad de una estructura para redistribuir esfuerzos se relaciona con
su capacidad de aumentar su maxima resistencia debido a la ductilidad.

La redistribucién de esfuerzos no debe de entenderse independientemente al andlisis eldstico
lineal, ya que cuando una estructura esta solicitada por alguna fuerza exterior, los esfuerzos se
distribuyen conforme la rigidez va variando. En esta estructura hiperestatica, la distribucion de
los esfuerzos depende de la variacién longitudinal de la rigidez y ésta, a su vez, del estado
tenso-deformacional de los materiales. Las secciones mas rigidas tienden a absorber mds
solicitaciones que las menos rigidas. Es decir, cuando una seccion fisura, al perder rigidez,
recibe, frente a los incrementos de carga, menores esfuerzos que no se hubiera fisurado. Esto
mismo, pero mucho mas acusado, se produce cuando una seccion plastifica, pues su rigidez
practicamente se anula y no puede recibir incremento alguno de la solicitacion. Por ello, para
mantener el equilibrio, los esfuerzos tienen que aumentar en las secciones con mayor rigidez,
fendmeno conocido como redistribucion de esfuerzos. Inicialmente esta disminucién de rigidez
es debido a la fisuracion del hormigdn, y posteriormente, debido a que las armaduras
alcanzan el limite eldstico formando una rétula plastica. En la estructura se produce
continuamente una distribucidén de esfuerzos debido a la modificacién de la rigidez de los
distintos elementos conforme se incrementa la carga aplicada de la estructura.

Una rétula pldstica es un concepto tedrico que idealiza el comportamiento de una zona de la
estructura de hormigén en la que la armadura de traccidn ha alcanzado la plastificacion y
puede girar bajo incrementos de carga sin apenas aumentar el momento. La rotula plastica,
situada en la seccién de momento maximo resistente, tiene una longitud, conocida como
longitud de plastificacién que como se ha mencionado antes, en este caso es de 30
centimetros.

Para permitir esta redistribucién de esfuerzos, es necesario contar con secciones ductiles, y de
esta manera, se obtiene una distribucién de momentos distinta a la dada por el andlisis
eldstico lineal. El grado de redistribucion dependera de las caracteristicas de deformacion del
elemento. Esto se puede representar en diagramas momento — curvatura, donde se observa
gue para secciones ductiles, se mantienen los valores de momento flector cercanos al maximo
para curvaturas grandes.

La naturaleza no lineal de la relacion momento — curvatura provoca un cierto ajuste en los
valores de momentos flectores. Es decir, debido a las rotaciones plasticas en algunas
secciones, los momentos flectores adoptan un patréon distinto al deducido en el modelo
eldstico lineal. Todas las secciones de momentos positivos y negativos criticos alcanzan sus
momentos de agotamiento cerca de la carga ultima. Por eso, la redistribucion de momentos
puede tener influencia en la carga maxima aplicada a una estructura hiperestatica.
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Diagrama de momentos elastico

Diagrama de momentos redistribuido

5.6.1 Leyes de esfuerzos

Una vez introducido el tema de la redistribucidon de esfuerzos, se va a representar en graficas
cémo han ido evolucionando los momentos flectores en la viga para distintas cargas y asi
visualizar el comportamiento de la estructura hiperestatica.

-30 Q10,059
—Q20,02
—Q30,12
— Q40,22
—Q69,9
—Q79,99
—Q90,09
—0Q99,9
——Q 110,01
—Q 121,16
——Q 150,05
Q160,08
Q170,14
Q179,95
Q192,94
Q200,02
Q 210,04
Q 220,07
Q229,98
Q 240,02

Fig 5.6.1.1 Momentos flectores para distintos niveles de carga. Redistribucion de esfuerzos
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Momento flector (KN-m)

40
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Con la siguiente imagen se ha tratado de visualizar la evolucién de la ley de momentos a lo
largo del ensayo. Se puede apreciar con claridad como aumenta la ley de esfuerzos en los
empotramientos de la viga al bloquearse bajo la carga aplicada. Por consiguiente, la ley de
flectores de los dos pilares también crece.
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Fig 5.6.1.2 Redistribucion de esfuerzos en toda la pieza

5.6.2 Momentos experimentales vs. Eldstico-Lineal

El objetivo de este apartado es contrastar la distribucion de momentos obtenida en el analisis
lineal con el obtenido experimentalmente. Se van a representar para el caso de Estado Limite

de Servicio y Estado Limite Ultimo.

Se representa este gréfico con los momentos flectores de las dos secciones en las que se ha
formado rotula plastica, es decir, la zona bajo la carga y el empotramiento del pilar izquierdo.
Las lineas de trazos indican la solucidn elastica-lineal del pértico. La linea continua indica la
relacion de momentos real para cada seccion, segun el nivel de carga aplicado.

En primer lugar, se muestra el grafico para Estado Limite de Servicio. Para estos niveles de
carga, la pieza sufre una prefisuracion, la cual se vera reflejado en el diagrama de Estado Limite

Ultimo.

14

PR it M experimental emp. pilar

M elastico lineal emp. pilar

10

Momento (KN-m)

30 40 50 60 70
Carga (KN)

Fig 5.6.2.1 Modelo eldstico lineal frente a valores experimentales ELS
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Para el caso de Estado Limite Ultimo, la pieza cuenta con la prefisuracién anterior.

Como se ha especificado anteriormente, se muestra la evolucién de los momentos flectores en
las secciones de los pilares y en la de bajo carga.

60
----- M experimental pilares
50 M elastico lineal pilares
----- M experimental bajo carga
20 M el3stico lineal bajo carga

Momento (KN-m)
S 8

10

0 50 100 150 200 250 300
Carga (KN)

Fig 5.6.2.2 Modelo eldstico lineal frente a valores experimentales ELU

Para cada seccidn, la diferencia entre el momento dado por el analisis eldstico lineal y el
momento real actuante se conoce como redistribucién de esfuerzos.

En todo lo anterior, cabe destacar que la pieza se ha disefiado con la suficiente ductilidad para
que la seccion bajo carga, una vez plastifica (formacion de rétula plastica), sea capaz de
deformarse lo suficiente para que bajo incrementos posteriores de carga se pueda producir la
plastificacion de la seccion del pilar.

Como se puede observar en la grafica anterior, para cargas bajas, la distribucion de momentos
flectores debido a la carga concentrada coincide con la distribuciéon de la teoria eldstica.
Conforme se va aumentando la carga aplicada, llega un momento en que la seccién mas
solicitada (bajo carga) alcanza el momento de fisuracidn y a partir de ahi disminuye tanto la
rigidez de la seccién bajo la carga que se forma finalmente una rétula plastica. Al mismo
tiempo, aumenta el momento flector en las secciones extremas para satisfacer el equilibrio. Se
alcanza el momento maximo en la seccidon bajo la carga, antes de que se alcance en las
secciones de los empotramientos. Como la estructura ensayada se ha disefiado para que
tuviera ductilidad, el elemento es capaz de transmitir carga adicional debido a que la
articulacién plastica gira mientras mantiene constante su momento maximo (31,8 KN-m;
referencia tedrica del diagrama M-c del capitulo siguiente). Una vez se bloquea este valor
ocurre una redistribucion de esfuerzos hasta que alguna de las secciones criticas restantes
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alcancen su momento maximo. En este caso, la otra seccion critica fue la del empotramiento
del pilar izquierdo.

Con lo cual, se concluye que como se ha tenido suficiente capacidad de rotacion plastica en la
seccion bajo la carga, la distribucién resultante de los momentos flectores para la carga
maxima es distinta a la calculada utilizando la teoria elastico lineal. Ademas, esta capacidad de
redistribuir esfuerzos también depende de los momentos de agotamiento de cada seccidn, los
cuales se mostraran en el capitulo siguiente.

El grado de redistribucion de esfuerzos de la estructura se calcula a partir de los momentos
maximos de cada seccién correspondientes al andlisis elastico lineal y al ensayo experimental.

Para finalizar este apartado, se van a exponer las ventajas de la redistribucién de esfuerzos:

e Permite un mejor aprovechamiento de los materiales, en particular de las armaduras.

e Reducir el drea de las armaduras en las zonas mas reforzadas trae la ventaja de
disminuir las tensiones maximas en el hormigédn comprimido. Ademads, por este
motivo, se mejoran las condiciones del hormigén al tener menor congestion de
armaduras, resultando un hormigdn de mejor calidad.

e Sise disefia partiendo de la hipdtesis de que hay redistribucion de esfuerzos, se tiene
mas libertad para dimensionar las vigas, especialmente en la distribucion de las
armaduras longitudinales de traccion.

5.7 Diagrama Momento — Curvatura experimental

En el presente capitulo se van a mostrar las graficas Momento — Curvatura de algunas
secciones. Las secciones que se han estado analizando hasta ahora han sido la seccién bajo la
carga, los empotramientos de la viga y el empotramiento del pilar izquierdo, que son las zonas
con mas interés.

Sin embargo, a la hora de obtener la curvatura, no se ha podido llevar a cabo en dichas
secciones ya que no se colocaron galgas en ellas, debido a que eran secciones que podian
sufrir durante el ensayo, incluso llegar a romper. Con lo cual, como las galgas son un
instrumento de medida sensibles, se decidié colocarlas en secciones cercanas a las de estudio
para evitar posibles lecturas erréoneas.

Por otro lado, como ya se ha comentado, las galgas que se situaron en la zona derecha de la
viga no dieron resultado validos. Por tanto, los diagramas que se van a representar en este
capitulo serdn los correspondientes a la seccién central y a la seccién izquierda de la viga.

Un diagrama de “momento — curvatura” es una grafica que relaciona, basicamente, las
condiciones de resistencia con las deformaciones de una seccién sometida a flexién. La
resistencia se refleja mediante el momento flector resistente y las deformaciones mediante la
curvatura correspondiente en la seccidn. El uso de este tipo de graficas permite visualizar y
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comprender el comportamiento de la seccién de hormigdn en flexion a medida que la misma
pasa por las distintas etapas (elastico, fisurada y plastica). Cada etapa mostrara condiciones
diferentes de resistencia y rigidez a flexién de la seccion.

La curvatura se ha obtenido como:

Siendo
€' y ¢ las deformaciones en compresidn y en traccion respectivamente
| distancia que separa las dos galgas extensiométricas. Es igual a d-d’

Como se pude observar en la grafica 5.7.1, sélo hay rama elastica, por lo tanto esta seccion no
ha llegado a su momento de plastificaciéon ni ha agotado. El momento maximo que se alcanza
durante el ensayo es 10 kN-m aproximadamente. La seccién tiene un comportamiento basado
en una relacion lineal entre tensiones y deformaciones.

La curvatura de esta seccion se ha obtenido a partir de las galgas IFS ITl, que son las galgas en
traccidn y en compresion respectivamente. Estan a una distancia la una de la otra de 0,139 m.

15

=
o

Momento (KN-m)

w

0 0,01 0,02 0,03 0,04
Curvatura

Fig 5.7.1 Grdfica M — c seccion izquierda de la viga

Como se puede ver en el grafico, esta seccidn tiene un comportamiento distinto a la anterior.
En este caso, se supera la fase elastica, estando esta seccion fisurada. La gréfica muestra una
zona de la rama plastica a partir de que la seccion pierde rigidez. Este comportamiento se debe
a la formacién de la rétula plastica.
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La curvatura se ha obtenido con las deformaciones obtenidas de las galgas CTS y CFl, que son
las de compresidn y traccion respectivamente. La distancia que las separa es de 0,139 m.

35

30

25
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o

Momento (KN-m)
=
(6]

=
o

0 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08
Curvatura

Fig 5.7.2 Grdfica M — c seccion central (galga) de la viga

Como se comentd en otros apartados de este capitulo, es importante destacar que las galgas
no se colocaron justo en las zonas criticas de la estructura. Esto produce que los resultados de
las gréficas obtenidas me den una aproximacidn del comportamiento en las zonas criticas.

5.8 Conclusiones
Entre las conclusiones a destacar en este apartado destacan:

- La estructura ha experimentado un aumento de su capacidad resistente. Estaba
disefada para resistir 100 kN, y soportd 240 kN.

- El aumento de la resistencia se debe a la colocacidn de un redondo adicional en la
zona bajo la carga, por un lado, y por otro debido al proceso de redistribucion de la
estructura.

- Laredistribucién de esfuerzos se debe al cambio de rigidez de la zona bajo la carga.

- El cdlculo de esfuerzos se realiza en dos fases. Una primera fase con la estructura
siendo hiperestatica. Una segunda fase a partir de la plastificacién de la zona bajo la
carga, siendo la estructura isostatica.

- Debido a la redistribucion de esfuerzos, la ley de momentos flectores experimental
difiere de la ley elastica lineal.

- La zona bajo la carga plastifica a los 170 kN, con un momento de agotamiento de 31,8
kN-m. este valor se ha obtenido del diagrama tedrico M-c del capitulo siguiente.

- La zona bajo la carga tiene un comportamiento ductil, formdndose un amplio abanico
de compresiones.
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Se intuye que es el empotramiento del pilar izquierdo la siguiente seccidon en
plastificar, y por tanto a partir de la cual se produce el agotamiento.

Los diagramas M-c experimentales son una aproximacién al comportamiento de
algunas secciones.
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CAPITULO 6

Comprobacion estructural
mediante métodos de calculo

Tras la presentacion de los resultados
obtenidos del analisis experimental, en este
capitulo se realizan comprobaciones con
métodos simplificados para contrastar los
resultados obtenidos y poder describir el
comportamiento de la estructura.
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6. Comprobacion estructural mediante métodos de calculo

6.1 Estado Limite Ultimo

A continuacién, se vaa comprobar cada unade las secciones criticas comparando los esfuerzos
experimentales con los de agotamiento. Para ello, se expone el proceso de obtencién de los
esfuerzos ultimos. En primer lugar, se comentan los axiles y flectores de agotamiento y
posteriormente, se hablara de los cortantes de agotamiento.

En relacién a las solicitaciones normales, se representa el diagrama momento —curvatura, a
partir del cual se contrastan los resultados.

6.1.1 Solicitaciones normales
6.1.1.1 Axil y flector de agotamiento

La comprobacidn de una seccidon consiste en determinar si una seccidn resiste una
determinadasolicitacién de calculo Ngg4, M4, y con ello poder explicar el comportamiento de
la estructura durante el ensayo.

La forma analitica de abordar esta verificacidn, segun el articulo 6.1 del Eurocddigo-02, es
calculandolos momentos de agotamiento M,, que correspondena un esfuerzo axil igual al de
cdlculo N, y verificar siel momento flector de calculo Mg, queda comprendido entre ambos
valores, en cuyo caso no se produce la rotura.

Previamenteal calculo del momento ultimo debe comprobarse que el axil de calculo N4, estd
comprendido entre los dos valores extremos del diagrama de interaccidn: el axil maximo que
la seccion es capaz de resistir en la situacion de compresion simple Ny, = N,, (), y el axil
minimo que la seccion es capaz de resistir en la situacion de traccion simple Ny; = Ny, (—o0).
En caso contrario, en el que Ng4, esta fuera de ese rango, se produce la rotura de la seccién.

El célculo de uno de los dos momentos de agotamiento (M;' o M;) puede evitarse si
previamente se conoce la parte del diagrama de interaccién con la que se debe comparar el
momento flector de cdlculo, es decir, si se trata de curvaturas positivas o negativas. Este
proceso de eleccién de la parte del diagrama de interaccion N-M que debe emplearse se
conoce como comprobacién de borde.

La comprobacién de borde se expresa de la siguiente forma:

-M
SiMgg = My +—5—— . (Ngg — Nyt) > comprobar Mgy < M;
Nuc - Nut
Si Mgq < Mye +—"——" - (Ngq — Ny) > comprobar Mgg > My
Ny — Ny

donde
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Nyt = _ZAsi 'fyd
NuczAc'fcd+zAsi'Jsi
My = _ZAsi'fyd'esi

My =Sc'fcd+zAsi * Osj " €gi

siendo:
A es el dreade laseccion de hormigén
Agies el drea de armadura pasiva
fca es laresistencia de célculo del hormigén
fya es laresistencia de célculo del acero de la armadura pasiva
Osi = Es- €cue
es; es ladistancia de las armaduras al centro de gravedad

En este caso feq = fek 5 fya = fyr Yaquey, = 1;ys =1 portenerun control de calidad de los
materiales del 100%.

A continuacién, paracalcularel momento flector de agotamiento que corresponde al axil Ng4
enel diagrama de interaccién elegido, debe resolverse la ecuacién de equilibrio de axiles cuya
Unica incognita es la profundidad de la fibra neutra x:

Ngg = N,(x) » x

El valorobtenido x se introduce en la ecuacidon de momentos paraobtenerel momento flector
de agotamiento:

M, = M, (x)

Las ecuaciones son las siguientes:

0 s
M0 = [ 000 dA+ Y Ay ou(®)
Ac i=1
0 s
M@= [ 0@z dA+ Y A 0u() e
Ac i=1
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La comparacion escalar entre el momento flector de calculo Mg, y el momento flector de
agotamiento obtenido M,, permite verificar la rotura o no de la seccién como se vera a
continuacion.

La ecuacién de equilibrio de axiles es analiticamente diferentesegun el intervalo de x, debido a
la definicidn por tramos del diagrama de pivotes y a las diferentes ramas de las ecuaciones
tensidon-deformacion de los materiales. Portanto, parasu resolucion se haseguido un proceso
iterativo.

Este proceso consiste en suponer un intervalo de x en el que se encontrard la solucién,
resolver la ecuacién analitica resultante y, posteriormente comprobar que la solucién x
obtenida queda en el intervalo supuesto. Si se cumple quiere decir que las hipdtesis son
correctas. En caso contrario, se debe volver a formular la ecuacidon de axiles en un nuevo
intervalo. Lasolucidn de x errénea obtenidaen el paso anterior indica el nuevo intervalo de x
en el que debe plantearse la ecuacidn de equilibrio.

Los tres pivotes del diagrama son:

PIVOTE A: limite de alargamiento por traccion de la armadura pasiva.

Xap = Xo
PIVOTE B: limite de deformacién unitaria del hormigdn a compresion.
Xgp<x<h
PIVOTE C: limite de deformacién unitaria del hormigdén a compresion pura.
x=h

donde

Ecuf

XaB = d:0,259d

gcu,f + Esu

Como se trabaja con el modelo de bloque rectangular (con f,; < 50 MPa), tenemos los
siguientes parametros:

Ecur = 0,0035
Ecuc = 0,00175
s = —0,01

Por otro lado, se han empleado las caracteristicas reales de los materiales, obtenidas de los
ensayos realizados tanto al acero como al hormigon. Los resultados son los siguientes:

fore = 41,6 MPa

fyk

545,20 MPa; Eg = 207168.27 MPa para 12 mm
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05 = Eg- €0y r = Eg - 0,00175 = 362,54 MPa  (912)
fyk = 542,43 MPa ; Eg = 204145,50 MPa para $10 mm
05 = Eg- €0y r = Eg - 0,00175 = 357,25 MPa  (910)

Se han elegido cuatro secciones criticas para las cuales se han calculado los esfuerzos de
agotamiento. Dichas secciones son: bajolacarga, en el empotramientoizquierdo de laviga, en
elempotramientoderecho de lavigay en el empotramiento del pilarizquierdo. En cada una
de estas secciones se hanadoptado como esfuerzos de célculo el maximo momento flectory el

axil concomitante de los resultados experimentales.
P 3@10
SECCION BAJO CARGA

La seccién de 0,2 x 0,2 m estd formada por:

d=0,169m \

d' =0,03m

Los esfuerzos de célculo son:
.’
Nggexp = 31,07 kN

MEd,exp =318kN -m \@

El momento maximo en esta seccidn se da para la carga de 160,37 kN.

e Comprobaciones
— Comprobacién de borde:

0122

m-0.012 - 0.
Ny=-—(3 T 542,43 - 103 +3 T 545,20 - 103 | = —312,79 kN

m-0.012 m-0.0122
My,;=-13": — 542,43 -103 - 0,07 + 3 - — 545,20 - 103 - (—0,069)
=3,82kN-m
- 0.012 m-0.0122
Nyc=41,6-103-0,2-02+3 7 357,25- 103 + 3 T 362,5- 103
=1871,17 kN
- 0.012 m-0.0122
M, =3 T 357,25 -103 - (0,07) + 3 S 362,5 - 103 - (—0.069)
=—2,59kN-m
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Por tanto,

—2,59 — 3,82
1871,17 — (—312,79)

31,8 >3,82+ (31,07 — (=312,79)) = 2,81 - M

— Comprobacidon Ny < Ngg < Ny
—-312,79 < 31,07 < 1871,17 - CUMPLE
e Obtencidondelaprofundidad de lafibraneutraa partirde la ecuacidon de axiles

La ecuaciénde equilibrio de axiles es diferente segun los distintos intervalos de la profundidad
de la fibra neutra, como ya se ha comentado anteriormente. Para la resolucidn se realiza un
proceso iterativo, que comienza con el planteamiento de unas hipdtesis:

a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (a5 = —f,4)
b) La armadura superior esté plastificadaen compresién (¢'s = fy,4)
Se obtiene la profundidad de la fibra neutra con estas hipodtesis:
Ngg =Ny =fcq-08-x-b—As-fya+A's fya

m-0.0122

31,07 =(41,6-103-0,2-0,8 - x) — <3 - 545,20 - 103>

m-0.012
+13 S 542,43 - 103 -x =0,01326 m
Esta solucion sélo esvalidasi se cumplen las hipétesis realizadas en la formulacidon empleada.

Para comprobarlo se realizan unos calculos auxiliares:

En este caso,

gcu'f 0,0035

=S g— P 0169 = 0,043815
A8 s ¥ Esu . 0,0035 + 0,01 m

0,01326 < 0.0438 - PIVOTE A

€ 0,0035
Xy = ——2 —d= e 0,169 = 0,0965 m
e o+ 24 0,0035 + s _
cwf T Ey 207168,27
e 0,0035
Xppme = ——L . q' = .0,03 = 0,125 m
’ yd 0.0035 ﬂ
Eeuf ~ F ’ ~ 2041455

N
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Ademas, como x < x;;, queda comprobado que la armadura inferior esta plastificada tal y
como se habia impuesto en la hipdtesis inicial. Sin embargo x < xj;, ., es decir que la
armadura superior no esta plastificada.

Con locual, se replantealaecuacién de equilibrio de axiles con las nuevas hipétesis adoptadas:
a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (a5 = —f,4)
b) La armadura superior NO esta plastificada (o' = E - &)

En este caso, la deformaciéon de laarmadurasuperior se obtiene:

&, 0,01 - (x — 0,03)
= - £, =
x—d d-—x y 0,169 — x

Se planteade nuevo laecuacién de axiles con las nuevas hipotesis:
Nd =Nu=fcd' 0,8'X‘b—As'fyd +A’S'O-S,

- 0.0122

31,07 =(41,6-10%3-0,2-0,8 - x) — (3 - 545,20 - 103)

4 (3.72001% 001-G=003) s 502 0,0316
. . . . - =
4 0,169 — x ' = nEeem
Esta solucion cumple con las dos hipdtesis adoptadas.

e (Cdlculodel momento de agotamiento parael axil de calculo

La ecuacion de equilibrio de momentos referidos al centro de la secciéon proporciona
directamente el momento flector resistido por la seccion cuando el axil es Ngg.

h h h
o - (fcd 08 xb (- 0,4.x)) ; (f (4 _E)) oy Ceary
M, = (41,6 -103-0,2-0,8-0,0316 - (0,1 — 0,4 - 0,0316))

m-0.0122
+13 R 545,20 - 103 - (0,169 — 0,1)

+(3 - 0,012 0,01-(0,0316 — 0,03)
4 0,169 — 0,0316

=31,53kN-m

- 204145,5-10% - (0,1 — 0,03)>
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2012
SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DEL PILAR IZQUIERDO

La seccién de 0,2 x 0,2 m estd formada por:

¢ .
d=017m

d' =0,031m \

Los esfuerzos de calculo son:

NEd,exp = 161,398 kN .\ b /.

MEd,exp = 31,698 kN -m \@

El momento maximo en esta seccion se da para la carga de 240,82 kN.

e Comprobaciones

— Comprobacién de borde:

m-0.012 - 0.0122
Ny=-—13 -T- 542,43 - 103 +2+-——-54520-103 ) = —251,13 kN
m-0.012 m-0.0122
My =-—1|3- T- 542,43 -103 - (—0,07) + 2 - T 545,20 - 103 - 0,069
=0,31kN-m
- 0.012 m-0.0122
N, =416- 103-0,2-02+3 -T- 357,25- 103 +2 -T- 362,5- 103
= 1830,18 kN
- 0.012 - 0.0122
M,.=3 -T- 357,25 -103 - (—0,07) + 2 -T -362,5 - 103 - (0.069)
=—0,2346 kN -m
Por tanto,
—0,2346 — 0,31

31,698 = 0,31 +

' -\~ = +
53017 — (asiig) (161,398 — (-25113)) = 0,202 - M

— Comprobacidon Ny < Ngg < Ny
—251,13 < 161,398 < 1830,17 — CUMPLE
e Obtencidonde laprofundidad de lafibraneutraa partirde la ecuacidon de axiles
Hipotesisiniciales:
a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (a5 = —f,,4)

b) La armadura superior estd plastificadaen compresién (o's = fya)
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Se obtiene la profundidad de la fibra neutra con estas hipoétesis:

NEd:Nu:de‘O,8'x'b_AS'fyd+A,S.fyd

- 0.0122
161,398 = (41,6 - 103-0,2-0,8-x) + | 2-——— - 545,20 - 103
- 0.012
—{3 7 542,43 - 103 - x =0,0249m
A continuacion se verifican las hipétesis iniciales:
En este caso,
fouf g 00035 170 = 0,04407
X = ——:—" =——-0, =0, m
B eur tEsu 0,0035 + 0,01
0,0249 < 0,04407 - PIVOTE A
Ecuf 0,0035
Xjim=—"F—"d = -0,17 = 0,0964 m
fya 0,0035 4+ 24243
Eouf * R ’ 204145,5
gcu,f ’ 0,0035
Xime=—""F—-d' = -0,031=0,125m
' fya 0.0035 — _ 545,20
Ecuf — E. ’ 207168,27

S

Ademas, como x < x;;, queda comprobado que laarmadura inferioresta plastificadatal y
como se habia impuesto enlahipétesisinicial. Sinembargo x < xj;, ., esdecirquela
armadura superior no estd plastificada.

Con locual, se replantealaecuacidn de equilibrio de axiles con las nuevas hipétesis adoptadas:
a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (o5 = —f,,4)
b) La armadura superior NO estaplastificada (o' = Es - &)

En este caso, la deformacién de laarmadurasuperior se obtiene:

& e 0,01 - (x — 0,031)
= o —
x—d d-—x y 017 — x

Se planteade nuevolaecuacién de axiles con las nuevas hipétesis:
f— — ! !
NEd_Nu _fcd'0r8'x'b_As'fyd+A s Os

m-0.0122 0,01 - (x —0,031)
4 0,17 —x

161,4=(41,6-103-0,2-0,8- x) + <2-

( - 0.012
3.—

-207168,27 - 103>

-542,43 - 103> —x =0,0391m
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Esta solucion cumple conlas dos hipdtesis adoptadas.
e (Cdlculodel momento de agotamiento parael axil de calculo

La ecuacién de equilibrio de momentos referidos al centro de la seccién proporciona
directamente el momento flectorresistido porlasecciéon cuando el axil es Ngg.

M, = <fcd-0,8 -x-b- (g —0,4-x>) + (As-fyd . (d —g)) + (A’S-as’ . (g_d'))

M, = (41,6-103.0,2-0,8-0,0391 - (0,1 — 0,4 - 0,0391))

- 0.0102
+(3-————-542,43- 10 (0,17 - 0,1)
i (2 0012 001 (00391 ~0031) 71065 103 - (0,1 — 0,031)
4 0,17 - 0,0391 ' S
=32,9kN-m

20912
SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA

La seccién de 0,2 x 0,2 m esta formada por:

d=017m 0/ \0

d' =0031m

Los esfuerzos de célculo son:
Nigexp = 52,83 kN ~**/

Mggexp = 17,69 kN -m \L
4810

El momento maximo en esta seccion se da para la carga de 240,82 kN.

W/

e Comprobaciones

— Comprobacién de borde:

- 0.012 - 0.0122
Ny=-—-\4 A 542,43 - 10342 - ——— - 545,20 - 103 | = —293,73 kN
- 0.012 m-0.0122
My =~ 4 —F— 542,43 -10% - (—0,07) + 2 - — 545,20 - 103 - 0,069

=3,42kN-m
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- 0.012 m-0.0122
Ny =416-10% 02 0,2+ 4 ——-357,25- 10° + 2 - —, ——- 362,5- 103
= 1858,23 kN
- 0.012 m - 0.0122
Mye =4 -——,—357,25-10%- (=0,07) + 2- ——,——+362,5 - 10° - (0.069)
=—22kN-m
Por tanto,
—2,2 — 3,42
17,69 > 3,42 + - (52,83 — (=293,73)) = 2,51 — M;

1858,23 — (—293,73)
— Comprobacion Ny < Ngg < Ny,
—293,73 < 52,83 <1858,23 - CUMPLE
e Obtencidn de la profundidad de la fibra neutra a partir de la ecuacion de axiles
Hipdtesis iniciales:
a) La armadura inferior esta plastificada en traccion (a5 = —f,4)
b) La armadura superior esta plastificada en compresion (o5 = fy,4)
Se obtiene la profundidad de la fibra neutra con estas hipodtesis:
Ngg=Ny=fea08-x-b—As-fya+A's fya

- 0.0122
- ——- 545,20 - 103

52,83 =(41,6-103-0,2-0,8 -x) + <2
m-0.012
— 4—-T-542,43-103 - x =0,015m

A continuacién se verifican las hipétesis iniciales:

En este caso,

_fer o000 170 = 0,04407
B eur +Esu 00035+ 001 0 m
0,015 < 0,04407 » PIVOTE A
R 0,0035
Xpim = d= -0,17 = 0,0964 m
f d 542,43
Eeus + 0,0035 + o2
cuf ’ 204145,5
gcuf , 0,0035
Xlime = -d' = -0,031=0,125m
, fyd 00035 — _ 545,20
Eeuf ~ ' 207168,27

S
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Ademas, como x < x;;, queda comprobado que la armadura inferior esta plastificada tal y
como se habia impuesto en la hipdtesis inicial. Sin embargo x < xj;, ., es decir que la
armadura superior no esta plastificada.

Con locual, se replantealaecuacidn de equilibrio de axiles con las nuevas hipétesis adoptadas:
a) La armadura inferior estad plastificada en traccion (a5 = —f,4)
b) La armadura superior NO esta plastificada (o5’ = E; - &)

En este caso, la deformacidn de la armadura superior se obtiene:

Ey Esu 0,01 - (x —0,031)
= - £, =
x—d d-—x y 017 — x

Se plantea de nuevo la ecuacién de axiles con las nuevas hipoétesis:
e —_ ! !
Ngg = Ny —fcd'0'8'x'b_As'fyd+A s 0s

m-0.0122 0,01 - (x —0,031)
4 0,17 —x

52,8=(41,6-103-02-08-x) + (2 -207168,27 - 103>

m-0.012
— 4-T- 542,43 - 103 -x =0,0327m
Esta solucion cumple con las dos hipdtesis adoptadas.

e (Cdlculo del momento de agotamiento para el axil de célculo

La ecuacion de equilibrio de momentos referidos al centro de la secciéon proporciona
directamente el momento flector resistido por la seccion cuando el axil es Ngg.

h h h
Mu:(fcd.o,g.x.b.(5_0,4.x))+(As.fyd.(d_5))+(Afs.gsf.<§_df»
M, = (41,6-103.0,2-0,8-0,0327 - (0,1 — 0,4 - 0,0327))

7 - 0.0102
+14- — 542,43 -10%- (0,17 — 0,1)

+(2 m-0.0122 0,01 -(0,0327 —0,031)
4 0,17 —0,0327
=31,25kN-m

-207168,2 - 103 - (0,1 — 0,031)>
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2012
SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DERECHO DE LA VIGA

La seccién de 0,2 x 0,2 m estd formada por:

d=017m 0/ \0

d' =0,031m

Los esfuerzos de calculo son:
Nggexp = 52,83 kN ‘\ ¢ f

Mggexp = 2571kN -m \L
3@10

El momento maximo en esta seccion se da para la carga de 240,82 kN.

\/

e Comprobaciones
— Comprobaciénde borde:

0122

m-0.012 - 0.
Ny=-—(3 T 542,43 - 103 + 2 T 545,20 - 103 | = —251,13 kN

m-0.012 m-0.0122

Mye = —( 3+ —,— 542,43 - 10% - (=0,07) + 2+ ——,——-545,20- 10°- 0,069

=0,31kN -m
- 0.012 - 0.0122

Ny =41,6-10% 02 0,2+3 - ————-357,25- 10° + 2 - —,——- 3625 - 10°

= 1830,18 kN
- 0.012 m - 0.0122
Mye =3 -——,—+357,25 -10% - (=0,07) + 2- ——,—— - 362,5 - 10° - (0.069)
= —0,2346 kN - m
Por tanto,
—0,2346 — 0,31
25,71 = 0,31 + -(52,83 — (=251,13)) = 0,23 - M}

1830,17 — (—251,13)

— Comprobacidon N,;; < Ngg < Ny

—251,13 < 52,83 < 1830,17 — CUMPLE
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e Obtencidonde laprofundidad de lafibraneutraa partirde la ecuacidon de axiles
Hipodtesisiniciales:
a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (o5 = —f,,4)
b) La armadura superior estd plastificadaen compresién (o' = fya)
Se obtiene la profundidad de la fibra neutra con estas hipdtesis:
Ngg=Ny=feq-08-x-b—As-fya+A's fya

- 0.0122

52,83 = (41,6-103-0,2-0,8 -x) + (2 2

( - 0.012
(3. —

- 545,20 - 103>

- 542,43 - 103> —x = 0,0086m

A continuacidn se verifican las hipdtesis iniciales:
En este caso,

£ 0,0035
xyp=— L g=——"0 0170 = 0,04407 m
Ecuf + Esu 0,0035 + 0,01

0,0086 < 0,04407 — PIVOTE A
Ecus 0,0035

Xiim = —fyd d= 00030 1 51243 0,17 = 0,0964 m
euf + p ' 2041455
P 0,0035
Xlime = Lff d'= E45 30 0,031 =0,125m
Sy f — L“ 0,0035 — =—o
cuf 207168,27

S

Ademas, como x < x;;, queda comprobado que laarmadura inferior esta plastificadatal y
como se habia impuesto enlahipétesisinicial. Sinembargo x < xj;,, ., esdecirquela
armadura superior no estd plastificada.

Con locual, se replantealaecuacidon de equilibrio de axiles con las nuevas hipétesis adoptadas:
a) La armadura inferior estd plastificadaen traccion (g5 = —f,4)
b) La armadura superior NO esta plastificada (o' = E - &)
En este caso, la deformacién de laarmadurasuperior se obtiene:

& e 0,01 - (x — 0,031)
x—d d-—x y 017 — x
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Se planteade nuevolaecuacién de axiles con las nuevas hipdtesis:
— — 1A
Ngg =Ny =fcq-08-x- b_As'fyd+A’s'0'S

m-0.012%2 0,01 - (x —0,031)
4 0,17 — x

52,8=(41,6-103-02-0,8-x) + (2 . -207168,27 - 103>
7 - 0.012
—-13 T 542,43 - 103 | » x = 0,0284m

Esta solucién cumple con las dos hipdtesis adoptadas.
e (Cdlculodel momento de agotamiento parael axil de calculo

La ecuaciéon de equilibrio de momentos referidos al centro de laseccidn proporciona
directamente el momento flector resistido porlaseccion cuando el axil es Ng.

Mﬁ(fcd.o,s.x.b.(g_o,4.x))+(,45.fyd.(d_g))ﬂ,qfs.gsf.(g_dq)

M, = (41,6-103.0,2-0,8-0,0284 - (0,1 — 0,4 - 0,0284))

7 -0.0102
+|3.———-542,43-10%- (0,17 — 0,1)
+(2 m-0.0122 0,01 -(0,0284 —0,031) 2071682 - 10° - (0,1 — 0,031)
4 0,17 —0,0284 ’ ’ ’

= 25,108 kN-m

Una vez se conocen los momentos ultimos de las distintas secciones se pasaacomparar dichos
resultados con lo obtenido en el analisis experimental. De esta forma, se explicara el
comportamiento real de la piezay se dard justificaciéon alos fendmenos observados durante el
ensayo. No obstante, cabe destacar que los momentos de agotamiento calculados tienen un
error de un 5%.

Momento madx. Momento de
experimental (kN-m) | agotamiento (kN-m)
Bajo carga 31,8 31,53
Empotramiento pilar izq. 31,7 32,9
Empotramiento izq. viga 17,69 31,25
Empotramiento dcha. viga 25,71 25,11

Tabla 6.1.1.1.1 Momento mdx experimental-Momento ultimo tedrico

En el andlisis realizado en el capitulo anterior, se haobservado un proceso de redistribucién de
esfuerzos. Laseccion bajo carga ha resistido un momentode 31,8 kN-m. Dicho momento se ha
obtenido del diagrama momento —curvaturatedricoya que, porfallo de la instrumentacion en
estazona, nose disponiade este dato en el andlisis experimental. Como se observa en la tabla
adjunta, el momento de agotamiento de esta seccién Mu = 31,53 kN - m se ha superado.
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Esto significa que se ha formado una rétula plastica, y por tanto, este momento se ha
bloqueado.

De los resultados experimentales se observaademas que el maximo momento resistido por el
empotramiento izquierdo es de 17,69 kN-m, que es muy inferior a su momento de
agotamiento Mu = 31,25 kN - m, por tanto esta seccion esta lejos del agotamiento.

Por otro lado, el comportamiento del empotramiento derecho es diferente ya que ha
alcanzado un momentode 25,71 kN-m, siendo su momento ultimo Mu = 25,11 kN - m, y pese
a que todo apunta que el agotamiento de esa seccién era inminente, ésta no se llegd a
producir pues se dio antes en el pilarizquierdo.

Al haberse producido laredistribucion de esfuerzos, laley de flectores en esta seccion también
se ve afectadaaumentandotraslaformacidn de la rétula plasticaenla seccidn bajo la carga. El
maximo momento que ha soportado el empotramiento del pilarizquierdo es de 31,7 kN-m,
qgue se compara con el momento de agotamiento Mu = 32,9 kN - m. Teniendo en cuenta el
error del 5% asumible en el momento de agotamiento tedrico, se puede afirmar que el
agotamiento global de la estructura se debe a la formacion de una segunda rétula plastica en
esta seccién.

Por tanto, una primerardtulaplasticase formé bajo la carga, y la segunda podria haberse dado
tanto en el empotramiento del pilarizquierdo como en el empotramiento derecho de laviga
ya que estabanigualmentearmadas, pero finalmente se dio antes en el pilar. Finalmente, se
puede concluirque al seruna estructura hiperestatica de grado 1, la formacion de dos rétulas
plasticas lleva al agotamiento global de la estructura.

6.1.1.2 Diagrama momento — curvatura tedrico

El diagrama momento — curvatura tedrico permite conocer el comportamiento de las
secciones ante incrementos de solicitaciones, desde su estado original hasta el fallo. En
este sentido, es posible identificar cémo el elemento resiste la demanda de momentos
y rotaciones por unidad de longitud.

Para el cdlculo del diagrama momento-curvatura se han adoptado las hipotesis basicas
enumeradas en el EC-2 para el analisis no-lineal (art 5.8.6), asi como las ecuaciones
constitutivas del acero (diagrama bilineal) y del hormigdn (art 3.1.5) indicadas en dicha
normativa.

Los datos necesarios para la obtencién del diagrama son el axil aplicado en cada
seccidn (kN), las caracteristicas de la seccién (0,2 x 0,2 m) y la cuantia de armado en
cada seccion. Ademads, se necesita conocer el recubrimiento (0,025 m) y las
caracteristicas resistentes del hormigén y del acero:
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fer = 41,6 MPa
fyk = 543.82 MPa (media de ambos diametros)
E; = 205656,89 MPa (mediade ambos didmetros)
e Ecuaciones constitutivas
HORMIGON
E.q = E.;n = 35568,63 MPa

min[0,7 - (fo + 8)%31;2,8]

Fe1 = 1000
|{ _ 32 < 50MP
| [2,8 +27- (98 1{)6(’; =k ) ]
Fop— > 50MPa
k cu 1000
—feta
fea = feks feta = fetk 5 €ct = ECt
cd

fere =0,7-03 - fu < 50MPa

+8
fotk = 0,7 - (2,12-1n(1+fc""10 ) ; fex > 50MPa
Por tanto,
. ,uk u? Ec
<e. < . = fc
Si0<e <égy = fea- Hk—2u U s
Si g <e. <0 0.=105-E.q- ¢,
Si €.t >€c 0 > €y og.=0
Jc
/|Ecd
1
f f————f———
|
|
|
|
‘ (AN
‘ [
| (Y
| Y
| | \
| | \\
\ !
| |
| |
£a } } £
: Ect E o
fd_d

)’

k=105 -

Fig 6.1.1.2.1. Diagrama tension-deformacion del hormigon

Ecd Ec1

fea
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ACERO (diagrama bilineal)

——————— -fya

_________________ - fymaea

Fig 6.1.1.2.2 Diagrama bilineal acero

fyd = fyk

Ecuacién de compatibilidad

U1
z
Ec=&tcCc -z
d1 1
€1 =& +c- (U —dy)
U2 €2 =&t (U —dy)

Ecuaciénde equilibrio

z1
Nintzf Ocb-dz+0g- A1 + 05 - Agy
z

71
Mintzf Oc'b-z-dz+05-Asy- (U —dy) + 05 Ay - (Uy — d)
z2
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O
J s2
z1
10
g s
—>

Paraintegrar las tensiones del hormigon se aplica el método de integracién por bandas.

Una vez se han expuesto las ecuaciones aemplear paralaobtencion del diagrama, se describe
el proceso de calculo.

En primer lugar, se fija un valor de la curvatura (c;)

M- _

G
A continuacién se resuelve lasiguiente ecuacion:

M

5= f(E00)

Comoel axil y el momento es conocido, y el valor de la curvatura viene impuesto, con esto se
despeja &g.

El momento se calcula con lasiguiente formulacion:

z1
Mizf Oc°b-z-dz+0g Agy- (U —dy) + 05 Asy - (U — dy)
Z2
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Repitiendo este proceso para distintas curvaturas, se puede representar el diagrama
momento-curvatura. Este proceso se ha realizado con ayuda de una herramienta informatica
del departamento de ingenieria del hormigdn, llamado SEC3D, el cual tiene programados
todoslos pasos anteriormentedescritosy permite obtener el diagrama momento —curvatura
tedrico.

Una vez se tiene el diagrama momento-curvatura tedrico con la curva tipica, se representa el
diagrama momento-curvatura elastico-pldstico perfecto para una seccidon ductil. En este
diagramaidealizado, se suponeque larelacion entre el momento y la curvatura son bilineales
hasta que alcanzar el momento maximo M,,’. Es decir, todas las secciones tienen la misma
rigidez constante aflexidn hastael momento maximoy el momento permanece constante en
el valor ultimo a curvaturas mayores.

Para la obtencién del diagrama momento-curvatura equivalente, en primer lugar, se calcula el
area bajo la curva tedrica W, hasta alcanzar el momento mdaximo de la seccién. A
continuacion, se traza una tangente en el tramo ascendente y se fija el momento plastico
ficticio M,," de la curva equivalente. A partir del momento plastico ficticio M,,’, se traza una
recta horizontal. El area bajo el nuevo diagrama es equivalente al drea bajo el diagrama
tedrico. Los dos diagramas a nivel de deformaciones son equivalentes.

M

Ja

Fig 6.1.1.2.3 Area equivalente diagrama Momento-curvatura

Para calcularel momento pléstico ficticio parael cual laseccidn plastifica M,,’, se iguala el drea
del diagrama momento —curvatura tedrico W, con el drea de la curva equivalente W,.

El = C—y (My, ¢y, obtenidos anteriormente)

y
1 ! ! ! ! ! Mu,
W=E-Mu~cy+Mu~(cu—cy); ¢y =
1 M7 ,
W+§' £l —Mu'Cu=0—>Mu
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Los diagramas momento - curvatura obtenidos para cada una de las secciones criticas que se
han estudiado alo largo de este documento, son las siguientes.

SECCION BAJO CARGA
I I I
| PE e
| | |
______ N D
| | |
S RN DU 1 ____
—~ | | |
§ | | |
| | |
< S R R
S | | |
S - ____ L ___
IS | | |
) | | |
B A i
| | — Tedrico
-4 1 ___ - ___
: : :Equivalente
| | |
0,06 0,08 0,1 0,12

Curvatura

Fig 6.1.1.2.4 Diagrama Momento-Curvatura bajo carga

El momento maximo del diagrama tedrico, obtenido del programa informatico es
M5 = 32,69 kN - m. Por otro lado, el momento de plastificacién del diagrama elastico-
plastico perfectoes M',, = 31,8 kN-m

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DEL PILAR IZQUIERDO

40 T T T T T T T
[ [ [ [ [ [ [
35— d_ r_____ I ——— 4 I P 4
| gy | | i i
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Fig 6.1.1.2.5 Diagrama Momento-Curvatura empotramiento pilar izquierdo

Pagina 180



Capitulo 6. Comprobacion estructural mediante métodos de cdlculo

El momento maximo del diagrama tedrico, obtenido del programa informatico es

M5 = 34 kN - m. Por otro lado, el momento de plastificacion del diagrama equivalente es

M', =335 kN-m

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA
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Fig 6.1.1.2.6 Diagrama Momento-Curvatura empotramiento izquierdo de la viga

El momento mdaximo del diagrama tedrico, obtenido del programa informatico es
Mpmax = 35,75 kN - m. Por otro lado, el momento de plastificacion del diagrama equivalente

es M',=3513 kN-m

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DERECHO DE LA VIGA
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Fig 6.1.1.2.7 Diagrama Momento-Curvatura empotramiento derecho de la viga
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El momento maximo del diagrama tedrico, obtenido del programa informatico es

M5 = 26,35 kN - m. Por otro lado, el momento de plastificacién del diagrama equivalente
es M', =2555 kN-m

Finalmente, se procede a comparar graficamente los resultados obtenidos teéricamente con lo
gue se dedujo del analisis experimental. Esta comparacion sdélo se puede llevar a cabo en las
secciones del empotramiento izquierdo de la vigay en la seccidn bajo la carga, ya que son las
dos secciones de las que se tiene informacion.

SECCION BAJO CARGA

Momento (kN-m)

| | |
T Equivalentg
I I I

0 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09 0,1 0,11
Curvatura

Fig 6.1.1.2.8 Diagrama Momento-Curvatura bajo carga tedrico vs experimental

Como se puede observar en este diagrama comparativo, la seccién bajo la carga alcanza el
momento de plastificacion como ya se ha comentado en otros apartados de este documento.
Queda asi demostrado lo que inicialmente se observé en el ensayo.
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SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA
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Fig 6.1.1.2.9 Diagrama

Momento-Curvatura empotramiento izquierdo de la viga tedrico vs. experimental

A diferencia del diagramaanterior, en éste se observacémo el momento maximo que alcanza

esta seccion durante el ensayo esta muy lejos de plastificar. En este tramo hay una relacidn

lineal entre momentoy cu

rvatura para esta seccion. De nuevo se corroboralo observado en el

ensayo, asicomo en el calculo de los momentos de agotamiento al principio de este capitulo.

En la siguiente tablase recogenlos momentos de agotamiento obtenidos mediante el calculo

directo del Eurocddigo-02 y los obtenidos mediante los diagramas momento — curvatura
anteriores. Estos momentos se contrastan con los momentos maximos que ha soportado cada

seccion, respectivamente

Momento madx. Momento de Momento de Coeficiente de
experimental agotamiento agotamiento seguridad
(kN-m) (kN-m) M-C (kN-m)
Bajo carga 31,8 31,53 31,8 1*
Empotramiento pilar izq. 31,7 32,9 33,5 1,057
Empotramiento izq. viga 17,69 31,25 35,13 1,98
Empotramiento dcha. viga 25,71 25,11 25,83 1,004

*El momento experimental se ha fijado a partir del tedrico, por ello el coeficiente =1

Fig 6.1.1.2.1 Comparacion momentos agotamiento. Coeficiente de seguridad

Comose observaenlatabla, el método se queda del lado de la seguridad proporcionando en

todas las secciones un coeficiente de seguridad superior a la unidad.
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En un principiolaestructurase disefid con un analisis elastico —lineal. No obstante, a partir de
las observaciones experimentales se ve que la estructura ha plastificado. Por este motivo, se
realiza un andlisis elastico — plastico para buscar justificaciéon al comportamiento de la
estructura.

En primer lugar, en la seccidén bajo la carga se produce la plastificacién para un momento de
31,8 kN-m. Este valor ha sido obtenido a través del diagrama momento — curvatura
equivalente de estaseccidn. Es importante sefialar que no ha sido posible obtener este valor
de forma experimental debido a que la instrumentacién se ha colocado en una seccién
préxima pero no exacta. Esta decisidn se tomo para evitar que la rotura de la pieza produjese
el fallo de dicha instrumentacion.

Por otro lado, en estaseccion, el momento ultimo obtenido en el analisis elastico —lineal fue
de 21,36 kN-m. Este hecho lleva al estudio del motivo por el cual se ha producido un
incremento de resistencia en la pieza.

Las causas de este aumento de resistenciafueron dos. Porunlado, la estructura se disefid con
un redondo adicional en la seccidn bajo la carga, ya que en un principio se buscaba que la
rotura se produjera por el empotramiento derecho de la viga. Sin embargo, este redondo
adicional provoca unasobreresistencia en estazona. Esta armadura adicional da lugar a que la
seccion alcance un momento de 31,8 kN-m para la carga de 170 kN. Es en este momento,
cuando la seccidn plastifica, pierde rigidez y por tanto empieza a redistribuir los esfuerzos
hacia los extremos de lavigay de los pilares. Este fendmeno se da hastaalcanzar los 240 kN-m.
Es porello, que la estructura soporta 240 kN en lugar de 100 kN para los cuales se disefié.

A partirde este momento, el incremento de esfuerzos esasumido porel resto de secciones. La
seccion del empotramiento izquierdo de la viga estd lejos del agotamiento como ya se ha
comentado.

Las secciones del empotramiento derecho de lavigay del empotramiento del pilarizquierdo,
estan proximas de alcanzar el agotamiento, y ademds, ambas presentan la misma cuantia de
armado. Es por ello, que la formacién de |la segunda rétula plastica podria haber sucedido en
cualquierade estas dos secciones. Finalmente, fue el empotramiento delpilarizquierdo el que
alcanzd la plastificacion.
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6.1.2 Solicitaciones tangenciales
6.1.2.1 Cortante de agotamiento

Por un lado, se van a comprobar las secciones criticas, anteriormente descritas, frente a
agotamiento por compresion en el alma. Por otro lado, se va a comprobar el agotamiento por
traccion en el alma a un canto util de dichas secciones. Dichas comprobaciones vienen
incluidas en el articulo 6.2.1 del Eurocédigo-02.

Para la comprobacién del agotamiento por compresion en el alma, se debe verificar que:

VEd < VRd,max

Siendo Vggmsx €l valor de calculo del esfuerzo cortante méximo que puede soportar el
elemento, limitado por el agotamiento de las bielas de compresién.

(cotgf + cotga)
1+ cotgh?

VRd,max =Qcw V1 fcd : bw *Z
donde
a.y eselcoeficiente que considerael estadotensional de laarmaduraa cortante
(1 +@) para 0 < g,y < 0,25 foq
fea
1,25 para 0,25 - f.q < 0cp< 0,5 fcq

2,5-(1 —?) para 0,5 - feq < 0¢p < 1,0 feq
cd

NEq
Opp = —
cp AC
v, : esel coeficiente de reduccion de laresistencia parael hormigdnfisuradoa
cortante
fck
v, =06 (1 — )
! 250

b,, es laanchura mas pequefiade lasecciontransversal enlazonade traccién
z = 0,9 d (brazo mecanico)

0 es el dnguloentre labielacomprimidadel hormigdny el eje de laviga perpendicular
al esfuerzo cortante. Ademds debe cumplir1 < cotgf < 2,5

El agotamiento por traccion en el alma se puede deber a dos mecanismos: la resistencia del
hormigdnylaresistenciadel acero. Cuando la resistencia del hormigdn se agota, la armadura
transversal pasa a soportar todos los esfuerzos de cortante. Por tanto, se de be comprobar:

Vea < max(Vera,s,Vra,c)

Pagina 185



Capitulo 6. Comprobacion estructural mediante métodos de cdlculo

Siendo Vg4 el valor de célculo del esfuerzo cortante que puede soportar la armadura de

cortante al limite elastico.

A
VRa,s = % Z: fywd - (cotgh + cotga) - sina

donde
Ag,, eseldreadelaseccidntransversal de laarmadurade cortante
s eslaseparacionde los cercos
fywa eselvalorde calculodel limite elastico de laarmadurade cortante

a eselanguloentrelaarmadura de cortantey el eje de la viga perpendicularal
esfuerzo cortante

Y siendo Vg4 el valor de cdlculo de la resistencia a cortante del elemento sin armadura de
cortante:

Vea,c = (v+ ky - Ucp) by -d
donde:

1
Vzo;/ﬁ.k.(loo‘pl.ka)gzvmin lfckenMPa
¢ es el coeficiente de dispersién del método; y. =1

200
k=1+ TSZ,condenmm

As

P = A;a:rea delaarmadura a traccion extendida unalongitud = (Ip4 + d)

bw.a

0,075 3
Vmin = o kz-f3 , con fe, < 60 MPa
c

ki = 0,15 (valorrecomendado segun el anexo nacional)

NEgq
Ocp = A, <02 feq

b,, eslaanchura maspequefadelaseccidntransversal enlazonade traccién

d eselcanto util

En este punto, se han realizado las comprobaciones con los valores reales obtenidos del
andlisis experimental:
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for = 41,6 MPa

fyk = 500,91 MPa (@6 mm)

Los valores a ,0 se han medidodirectamente en la pieza.

6 = 40° ,enlazonabajolacarga

6 = 45° , enel empotramientodel pilarizquierdo
6 = 24° , enelempotramientoizquierdodelaviga
6 = 40° , enelempotramiento derechode laviga

a =90°en todalapieza

SECCION BAJO CARGA

Agotamiento porcompresiénenelalma

Los esfuerzos en estaseccion son:

Npgexp = 31,07 kN

MEd,exp = 31,8 kN -m

El momento maximo en esta seccidn se da para la carga de 160,37 kN.

donde

Veamax = 1,019-0,5-41,6-10% - 0,2 - 0,1521 - 0,4924 = 317,48 kN

31,079 ,
O = oz = 776975 kN/m
0 < 776,98 < 0,25 - 41,6 = 10400 (1 § 170975 ) 1,019
. = - = —_— ] =
’ ’ ’ ow 41,6 -103) ~

=06 (1 41’6)—05
=5 250/ "

z =09-0,169 =0,1521m

Para § = 40° — (E290+COWD) _ ( 4994
1+cotgH?
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SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DELPILAR IZQUIERDO
e Agotamientoporcompresidonenelalma
Los esfuerzos en estaseccion son:
Nggexp = 161,398 kN
Mggexp = 31,698 kN - m

El momento maximo en estaseccion se da para la carga de 240,82 kN.

Veamax = 1,097 - 0,5 - 41,6 - 103- 0,2 0,153 - 0,5 = 349,11 kN

donde
161,4 )
Ocp = 0202 = 4035 kN/m
0 <4035 < 0,25 -41,6 = 10400 (1 + 4035 ) 1,097
. = e d = —_— =
’ ' Gew 416-103)

=06 (1 41’6)—05
=5 250/ "

z =09-017=0,153m

(cotgB+cotga)

Para @ = 45° -
1+cotgH?

0,5

e Agotamientoportracciéonenelalma (seccidéna un canto util)

- Acero
V, = 0,00005655 0,153 - 500,91 - 103 - 1 = 34,67 kN
Rds = 0,125 ’ ’ oo
donde
2 -1+ 0,0062

Agy = — = = 0,00005655 m?2

s=0,125m
- Hormigon

Se han tomado los esfuerzos a un canto Util de la seccién para el momento maximo y su axil
concomitante:

Ngdexp = 161,567 kN
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Vid,exp = 52,83 kN
Mggexp = 22,77 kN -m

El momento maximo en estaseccion se da para la carga de 240,82 kN.

VRac = (1,368 - 103 + 0,15 - 4039,175) - 0,2- 0,17 = 67,11 kN
donde

1
v =0,18-2-(100-0,004534 - 41,6)3 = 0,958 > 1,368

- v =1368 MPa
200

= [— < =
k=1+ 170 2084<2-k=2
p, = 0,000154156 — 0'004534
0,2-0,17

3 1
Vmin = 0,075 - 22 - 41,62 = 1,368 MPa

161,567

= = 2
Ocp 0202 4039,175 kN/m

max(Vras, Vrac) = max (34,67,67,11) = 67,11 kN

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA
e Agotamientoporcompresidonenelalma
Los esfuerzos de calculo son:
Nggexp = 52,83 kN

Mggexp = 17,69 kN -m

El momento maximo en esta seccidon se da para la carga de 240,82 kN.

Veamax = 1,032+ 0,5 41,6 - 10%-0,2 - 0,153 - 0,372 = 244,35 kN

donde
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52,83 ,
Ocp = 0202 = 1320,75 kN/m
0 < 1320,75 < 0,25 - 41,6 = 10400 (1 § 32075 ) 1,032
. = —_ = —_— p—
’ ’ ' ew 416 -103)

=06 (1 41'6)—05
V1 =5 250/ ~

z =209-017=0,153m

(cotgB+cotga)

Para 8 = 24° —
1+cotgH?

=0,372

e Agotamientoportracciéonenelalma(seccidna un canto util)

- Acero
0,00005655
VRas = 0o 0,153 - 500,91 - 103 - 2,25 = 162,523 kN
donde
2 -1 0,0062

Agy = — = 0,00005655 m?2

s=0,06m
- Hormigon

Se han tomado los esfuerzos aun canto util de laseccidn para el momento maximoy su axil
concomitante:

Nggexp = 30,698 kN
Ve exp = 106,375 kN
Mggexp = 9,004 kN -m
El momento maximo en estaseccién se da para la carga de 158,8 kN.
Vrac = (1,368 - 103 + 0,15 - 767,45) - 0,2 - 0,169 = 53,13 kN

donde

1
v =0,18-2-(100-0,004892 - 41,6)3 = 0,983 = 1,368

- v =1,368 MPa
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k=1+ 200 2088<2-k=2
= — —_ e}
169 ’ n

__0,00016535

pu == > = 0,004892

3 1
Umin = 0,075 -22 - 41,62 = 1,368 MPa

30,698
Opp = = 767,45 kN /m?
P 0,202

max(Vea s , Vrac) = max (72,23 ,53,13) = 72,23 kN

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DERECHO DE LA VIGA
e Agotamiento porcompresidonenelalma
Los esfuerzos en esta seccidn son:
Nggexp = 52,83 kN
Mggexp = 2571 kN -m

El momento maximo en esta seccién se da para la carga de 240,82 kN.

Veamax = 1,032 0,5-41,6- 103 - 0,2 - 0,153 - 0,4924 = 323,43 kN

donde
52,83 ,
Oy =55 07 = 132075 kN/m
0 < 1320,75 < 0,25 - 41,6 = 10400 (1 132075 ) 1,032
. = - = —_— ] =
’ ’ ' ew 416-103) ~

=06 (1 41‘6)—05
1 =5 250/ "

z=09-d=09-017=0,153m

Para § = 40° — (£290+COWD) _ (4904
1+cotgH?
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e Agotamientoportraccionenelalma(seccidna un canto util)

- Acero
0,00005655
Rds = o006 0,153 - 500,91 - 103 - 1,19 = 85,95 kN
donde
T 2

Ay, = 220 — 0,00005655 m?

s=0,06m
- Hormigon

Se han tomado los esfuerzosaun canto Gtil de laseccidon para el momento maximoy su axil
concomitante:

Npgexp = 52,83 kN
Vd,exp = 80,75 kN
Mggexp = 14,85 kN -m

El momento maximo en estaseccién se da para la carga de 240,8 kN.

VRa,c = (1,368 - 102 + 0,15 - 1320,75) - 0,2- 0,17 = 53,25 kN
donde

1
v =0,18-2- (100 - 0,00547 - 41,6)3 = 1,02 > 1,368

- v =1,368 MPa

k =1+ 200 2084<2->k=2
= —_— - =
170 ’ -
p, = 0,0001861 — 0’00547
0,2:0,17

3 1
Vmin = 0,075 - 22 - 41,62 = 1,368 MPa

Oop = 5283 = 1320,75 kN /m?
70,202
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max(Verq s, Vra,c) = max (72,23 ,53,25) = 72,23 kN

Tras haber obtenido los cortantes de agotamiento de las distintas secciones y comparando los
resultados con los cortantes alcanzados en el ensayo, se puede concluir que ningunade las
secciones agota por cortante. Esto concuerda con el disefio de la estructura, ya que ésta se
proyectd para que rompieraa flexién y no a cortante. No se han obtenido los coeficientes de
seguridad puesto que la rotura no se produce por este mecanisimo.

Cortante max. experimental (kN) Viramax (kN)
Bajo carga 40,4 /7,8 317,48
Empotramiento pilar izq. 52,83 349,11
Empotramiento izq. viga 161,25 244,35
Empotramiento dcho. viga 80,95 323,43

Tabla 6.1.2.1.1 Comparacion de cortante tedrico y experimental en secciones criticas

Cortante madx. experimental (kN) | Mdx (Vgy., Vras) (KN)
Canto util del emp. pilar izq. 52,83 67,11
Canto util del emp. izq. viga 161,086 162,523
Canto util del emp. dcho. viga 80,78 85,95

Tabla 6.1.2.1.2 Comparacion de cortante tedrico y experimental a un canto de la seccidn critica

Puede observarse que en el apoyo de la izquierda, la solicitacién actuante tiene un valor
cercano al valor nominal de la solicitacion resistente. Sin embargo, el comportamiento
experimental no ha mostrado ningun tipo de rotura por cortante. Los motivos que originan
este hecho son varios.

Por un lado, la estructura se ha sometido a una carga superior a 100 kN para los cuales se
habia disefiado y por tanto, la solicitacién actuante se ve incrementada.

Ademas, el calculo del cortante de agotamiento presenta una gran dispersidn en sus
resultados. Atendiendo a lo establecido en la EHE-08, en el articulo 44.2.3.2.2 se indica que el
calculo del cortante de agotamiento por traccion en el alma se obtiene de la siguiente forma:

donde

V.. es la contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante, que
corresponde con Vgg4.del Eurocédigo-02. La Unica diferencia es el coeficiente
multiplicador que en el caso del Eurocddigo-02 es de 0,18, mientras que en la EHE-08
dicho coeficiente es de 0,15.
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Ve contribucién de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo
cortante, que corresponde con Vg, sdel Eurocédigo-02.

Es decir, aunque dicho coeficiente cambie, el cortante de agotamiento por traccién en el alma
de la EHE-08 es lasuma de ambas contribucionesy portanto hace que lasolicitacién resistente
se vea incrementada.

Atodolo anterior, enlaseccidon del empotramiento izquierdo de la viga, se le suma el efecto
arco que se produce cuando se forma el mecanismo de bielas (en formade arco) y tirantes que
se puede observar en la siguiente figura.

NN

Fig 6.1.2.1.1 Efecto arco de las bielas

El Eurocédigo-02 contemplaeste fendmeno ensu articulo 6.2.3 (8). Para elementos con cargas
aplicadas en el lado superiordentro de una distancia 0,5d < a,, < 2d, la contribucion de esta
carga al esfuerzo cortante se puede reducir por un coeficiente § = a,,/2d.

En este caso particular,
0,5d <a,<2d - 0,085<0,35 « 0,34 - Noestaenel rango
donde
a, distanciaentre el borde interiorde las placas de apoyo. En este caso, a,, = 0,35 m

Sin embargo, este fendmeno es especialmente importante segun Collins y Mitchell, cuando

<25

Qe

siendo
a laluz sometida a cortante en el ensayo

d el canto util del elemento ensayado

a 0,35 . . .
En este caso, il 2,06 < 2,5 es decir, esta zona se ve influenciada por este efecto. El

Eurocédigo-02 limita este valor a 2, pero realmente se ve influenciado hasta 2,5.
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El efecto arco hace que las bielas de compresién se dirijan de forma directa en busca del
apoyo, actuando como un arco e imponiéndole una gran traccion a la armadura inferior. Esto
hace que el hormigdn trabaje mucho mds a compresidn en esta zona, y por tanto hace que
aumente el cortante que es capaz de resistir. El cortante no lo resiste la armadura transversal
si no el hormigdn trabajando a compresidn. Por ello, aunque aparentemente pueda parecer
gue la pieza esta cerca de la rotura por cortante, esto es falso.

£/2

Fig 6.1.2.1.2. Efecto arco en un ensayo con cargas puntuales y en un ensayo con cargas
repartidas (Carlos R. Ribas Gonzdlez, 2013)

En la siguiente figura se muestralavariacion de la tensién a cortante en rotura en funcién del
cociente % , para una serie de ensayos de Kani, consistente en la aplicacién de dos cargas
puntuales envigassimplemente apoyadas. Ademas, la figura muestra el de Collins y Mitchell
mediante dos modelos resistentes diferentes: un andlisis por el método de bielas y tirantes, y
el otro analisis por un método seccional.

® 6 x6x 1in (152 x 152 x 25 mm) plate

0.25F piow 6 x9 x 2in (152 x 229 x 51 mm) plate
' O 6x3x038in (152 x 76 x 9.5mm) plate
v v
67 2 a
0.20F 1 -t
/ % }M
610 min)
: ,r/uilm\\\\\T
A" v
V_0.15F 1¢ =3940 psi (27 2 MPa)
"é max. agg.~ 374 in. (19 mm)
d=21.2in. (538 mm)
b=6.1in. (155mm)
Ay =353 in? (2277 mm?)
0.10

e72 ly«53.9 ks (372 MPa)

Fig 6.1.2.1.3 Resistencias a cortante observadas por Kaniy evaluacion del modelo
resistente realizado por Collins y Mitchell, 1991.
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. . .. a .
En estos ensayos de Kani se observa que a medida que la relacién S e incrementa, la
resistencia a cortante se reduce, hasta llegar a un sexto del valor inicial. El examen de los
ensayos experimentales realizado por Collins y Mitchell, muestra la existencia de dos tipos de
mecanismos sustentantes de la carga diferentes:

e Vigascon poca esbeltez a/d < 2,5 que soportan lacarga gracias al citado mecanismo de
arco de bielasytirantes. En este rangola resistenciaacortante decrece rdpidamente
al crecerel cociente a/d.

e Vigascon poca esbelteza/d > 2,5, estan gobernadas por modelos seccionales, yaque
las secciones criticas a cortante estan alejadas de lasregiones D de los apoyos.

6.2 Estado Limite de Servicio. Separacion y abertura de fisura mdxima

En este apartado se van a realizar las comprobaciones correspondientes al Estado Limite de
Servicio, concretamente las relacionadas con el control de las fisuras.

Por unlado, esta comprobacidn se vaa realizar para los esfuerzos del 60% de la carga maxima
obtenido del ensayo, y por otro lado, se comprobara de nuevo para la carga de 60 kN. Esta
segundacomprobaciénse llevaacabodebidoa que esen este instante donde se midieron las
fisuras (60% de 100 kN; carga maxima inicialmente esperada). Por tanto, la comparativa de
resultados se va a efectuar para 60 kN.

En primerlugarse va a evaluarsifisuran las secciones criticas comentadas con anterioridad, y
después se realizardn los calculos correspondientes al control de las fisuras, tanto de
separacion de fisuras como de abertura de fisuras.

Para justificar si la seccidn fisura o no, se utiliza la siguiente expresién de momento de
fisuracion:

donde
feem €slaresistencia media del hormigén
feem = 0,3 - fck?/3 en este caso va a ser form = 0,3 - 41,6%/3 = 3,602 MPa
Ng4 es el axil correspondiente a cada seccidn

b, h es el ancho y canto de la seccién en cuestién
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Por tanto,

Si Mgaexperimentar > Mgis = SECCION FISURADA

A continuacion, si la seccion estd fisurada, se realizan las comprobaciones que aparecen
indicadas en el Eurocédigo-02en el articulo 7.3. Se establece en la tabla 7.1N del mencionado
articulo los valores limite w,,3,. También se debe considerar lo dispuesto en el Anexo
Nacional. En este caso, al estar en un ambiente XC3 y ante una estructura de hormigén
armado,

Wmax = 0,3mm

La abertura de fisura wy, se puede calcular a partir de la expresion del articulo 7.3.4 del
Eurocdédigo-02:

Wi = Srmax * (Esm — Ecm)
donde
Srmax €S la separacion maxima entre fisuras

€cm esladeformacion unitaria media en el hormigdn entre fisuras

Egm es el alargamiento unitario medio en la armadura

Se puede calcular €, — €., a partir de la ecuacidn:

fet,
O'S_kt’pc Eff'(l‘l'a’e'pp,eff) p
— peff >0,6—

Ssm - Ecm E
s

S

donde
o es latensidn de la armadura de traccion considerando la seccién fisurada.
os=Es-e=Eg-(gg+c-vs)

k¢ es uncoeficiente dependiente de la duracién de la carga, en nuestro caso se toma
0,4 que corresponde a las cargas de largo plazo.

fct,eff = fctm

A . . h-x h
Peteff = Ac,:ff ,siendoAgerr=b-herr ; hepr= mln{Z,S -(h—d); —~ ;}

E
a, = ——
Ecm
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Posteriormente se calcula s, 1,45, Cuya expresion depende de la distanciaentre las barras de |a
armadura con las siguientes expresiones para cada caso:

Sila separacion entre las barras < 5- (¢ + g)

Qeqq
Pp.eff

Sr,méx = 354 - C + 0p425 * k1 * kz *

k, al tratarse de narras de alta adherencia (armadura pasiva), este valor se toma 0,8
k- al estar en flexién, se toma 0,5

Si la separacion entre barras > 5 - (¢ + g)
Srmax = 1,3+ (h—x)

Por tanto, para que sea posible laresolucidn de los pardmetros, lo primero que debe hacerse
es obtener la profundidad de la fibra neutra x. Para ellos, se necesita resolver la siguiente
expresion:

M 1-@wl-x)-S
N S—@wl-x)-A

Se procede a obtener el drea, inerciay momento estatico de laseccion.
AxX)=n.-(b-x—As") + ng-Ag +ng-AS
Sx)=A.(x)-d + ng-As-d + ng-As'-d
[(x)= Ac(x)-d? + ng-As-d? +ng- Ay -d?

A continuacidn, se calculala curvaturay la deformacidn que permitiran obtenerlatension del

acero. La expresidn utilizada es lasiguiente:

[N]_ 1 [A(x)S(x)
Erer LS

M (%) I(x)] ' [SCO] ; Erer = 10000 MPa

Para resolver la igualdad y obtener los pardmetros requeridos, se ha implementado la
formulacién correspondiente en una hoja de calculo de Excel.

Se exponen acontinuacién los resultados para cada una de las secciones criticas comentadas.
Los esfuerzos de calculo de cada seccion se han tomado para el valor de servicio 60% de la
carga maxima obtenida del ensayo:

Carga = 60% de 240,9 = 144,5 kN
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SECCION BAJO CARGA
Los esfuerzos en estaseccidnson:
Nggexp = 29,33 kN
Mggexp = 29,216 kN - m
En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

My = (3602 — —233 5.1 02022 = 3,825 kN
ris= G 02.02 6 ¥20E=3 m

Por tanto, como 29,216 > 3,825, laseccion fisura.
e (Controlde fisuras
En estaseccidn, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 3012
- Compresidn:3d10

Se obtiene un valor de x para la seccion bajo carga de x = 0,04997 m. Con este valor de x se
puede calcular el &rea, momento estdtico y lainercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01308 m?
S(x) = 0,000693 m3
I(x) = 0,00007318 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacién de:
go = —0,003797
c=10,07591/m

A partir de estos datos, se obtienen los parametros necesarios para calcular €;,,, — €.,

296,03 —-0,4 % (1+5,782-0,03392) 296 03
Em—Ecm = : =0,00119 > 0,6 - ————
205656,885 205656,89
= 0,0008637
donde
41,6 + 8
E.m = 22000 - (T 03 = 35568,63 MPa

E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos diametros)
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os = 205656,885 - (0,003797 + 0,0759 - (—0,069) = —296,03 MPa
kt = 0,4
fct,eff = 3,602 MPa

A5(3012) _ 0,0003393
Acerr 001

Peteff = = 0,03392

SiendoAC,eff =b-: h,eff =0,2-0,05=0,01

— 0,04994 0,2

. 0,2
herr = min {2,5 -(0,2 —0,169); 3 i } =0,05m

E; _ 205656,885
E.m  35568,63

A, = = 5,782

Por tanto, el valor tomado para &, — €., = 0,00119.

A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, 4,. Como la separacién entre lasbarras es

0,0567m< 5- (0,025 + %) = 0,155 m, laformulacién a emplear es:

0,012
Srmae = 3,4+ 0,025 + 0425 - 0,8 05 - 5200 = 0,1451 m

Por tanto, la aberturade fisuraes:

wy = 145,1-0,00119 = 0,173 mm < 0,3mm —» CUMPLE

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DEL PILAR IZQUIERDO
Los esfuerzos en estaseccién son:

Nggexp = 99,71 kN

Mggexp = 17,6 kN -m
En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

My = (3,602 ——22y.1 02022 = 14787 kv
ris =G, 0202 ¢ %202 =1 mn

Por tanto, como 17,6 > 1,4787 laseccion fisura.

e Controlde fisuras

En estaseccidn, laarmadura dispuesta efectivaes:
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- Traccion: 3910
- Compresion:2d12

Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,0594 m. Con este valor de x se
puede calcular el drea, momento estatico y lainercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01432 m?
S(x) = 0,0008144 m3
1(x) = 0,00007403 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacién de:
g0 = —0,00175
c=0,0431/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €;,,, — €.,

3,602
e e 259,47 - 0,4 002514 (1+5,782-0,02514) — 0.00094 > 0.6 . 259,47
sm ~ Scm 205656,885 ’ " 205656,89

= 0,000757

donde

41,6 + 8
Ecm = 22000 - (—7-—)* = 35568,63 MPa

E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos diametros)

gs = 205656,885 - (0,00175 + 0,043 - (—0,07) = —259,47 MPa
k.=04

feterf = 3,602 MPa

A5(3010) _ 0,0002356
Acers  0,00938

Pcteff = = 0,02514

SiendoAcerr=b - heps = 0,2 0,0469 = 0,00938

. 0,2 — 0,0594 0,2
h_eff =min {2,5 -(0,2 — 0,169);7;7} = 0,0469 m
E; _ 205656,885
Ec.m  35568,63

ap = = 5,782

Por tanto, el valor tomado para &, — €., = 0,0009425.
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A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, .. Como la separacion entre las barras es

0,06 m< 5- (0,025 + O'Zi) = 0,15 m, laformulacién a empleares:

0,010
Srmae = 3,4+ 0,025 + 0425 - 0,8 05 - 5o = 0,1526 m

Por tanto, la aberturade fisuraes:
wy = 152,6 - 0,0009425 = 0,1438 mm < 0,3 mm— CUMPLE
SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA
Los esfuerzos en estaseccion son:
Nggexp = 29,33 kN
Mggexp = 8,623 kN -m
En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

My = (3,602 — =225 1 02022 = 3825 kv
ris= (3602 =002 6 02102 =3 m

Por tanto, como 8,623 > 3,825 laseccidn fisura.
e (Controlde fisuras
En estaseccion, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 4010
- Compresion:2d12

Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,0568 m. Con este valor de x se
puede calcular el &rea, momento estdtico y lainercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01425 m?
S(x) = 0,00076 m3
1(x) = 0,0000753 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacién de:
g9 = —0,000878
c = 0,0203/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €5, — €.,
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3,602
e e _ 111,816 — 0,4 - 00329 (1+5,782-0,0329) 000029 < 0.6. 111,816
sm cm 205656,885 ’ " 205656,89
= 0,000326

donde
E.m = 22000 - (w)o'3 = 35568,63 MPa
E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos diametros)
gs = 205656,885 - (0,000878 + 0,0203 - (—0,07) = —111,816 MPa
k.=04
feters = 3,602 MPa

_ A(4910)  0,0003142
Pecelf = AL | 0,009548

= 0,0329
SiendoAgerr = b - h oy = 0,2+ 0,0477 = 0,009548

2—0,0568 0,2
—_—; } =0,0477m

. 0,
hepr = min {2,5 -(0,2 —0,169); 3 i

E; _ 205656,885

= = 2
E.m  35568,63 578

Ao =

Por tanto, el valor tomado para &, — €., = 0,000326.

A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, s,. Como la separacion entre las barras es

0,055m< 5. (0,025 + O'Ozi) = 0,15 m, laformulacién a empleares:

)

0
=0,1367 m

Srmax = 3,4+ 0,025 +0,425 - 0,8+ 0,5 - oo

Por tanto, la aberturade fisuraes:

wy = 136,7 - 0,000326 = 0,0446 mm < 0,3 mm —» CUMPLE

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DERECHO DE LA VIGA

Los esfuerzos en estaseccidonson:
Npgexp = 29,33 kN

Mggexp = 13,58 kN -m
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En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

Por tanto, como 13,58 > 3,825 laseccidn fisura.
e (Controlde fisuras

En estaseccion, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 3010
- Compresion:2d12

Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,0468 m. Con este valor de x se
puede calcular el darea, momento estdtico y la inercia fisurada de la seccidn, resultando:

A(x) = 0,0118 m?
S(x) = 0,000696 m?3
1(x) = 0,00006843 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacion de:
g9 = —0,0023
c = 0,0433/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €;,,, — €.,

3,602
. . _ 149,128 — 0,4 - 003 (145,782 - 0,023) 000036 < 06 149 128
sm.mem T 205656,885 o " 205656,89
= 0,000435
donde
41,6 + 8

Ecm = 22000 - (—75—)%* = 35568,63 MPa

E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos didmetros)
gs = 205656,885 - (0,0023 + 0,0433 - (—0,07) = —149,128 MPa
kt = 0,4

fct,eff = 3,602 MPa

Pagina 204



Capitulo 6. Comprobacion estructural mediante métodos de cdlculo

A4(3010)  0,0002356
= = 0,023
Acesr 0,0102

Pcteff =
SiendoA¢err=b-herr=02-0,0511=0,0102

2—0,0468 0,2
—_—; } =0,0511m

. 0,
hepr = min {2,5 -(0,2 —0,169); 3 =N

Es _ 205656,885
E.mn  35568,63

a, = = 5,782

Por tanto, el valor tomado para &g, — €., = 0,000435.

A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, 4,. Como la separacion entre las barras es

0,06m< 5- (0,025 + O'Zi) = 0,15 m, laformulacién a emplear es:

)

0
=0,1587m

Srmix = 340,025 +0,425-0,8-0,5 - 770

Por tanto, la aberturade fisuraes:

wy = 158,7 - 0,000435 = 0,069 mm < 0,3mm - CUMPLE

A continuacidn, se van a obtener las comprobaciones para una carga de 60 kN, ya que ésta es
la carga esperada inicialmente para el Estado Limite de Servicio. Al final de este apartado se
realizard lacomparacidn entre los resultados experimentales y los calculados a continuacién.

SECCION BAJO CARGA
Los esfuerzos en estaseccion son:
Nggexp = 10,614 kN
Mggexp = 12,67 KN -m
En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

M —(3602 10’614) 102 0,22 = 445 kN
fis =% 02-02) 6 T m

Por tanto, como 12,67 > 4,45, laseccidnfisura.
e Controlde fisuras
En estaseccion, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 3912
- Compresion:3d10
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Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,0495 m. Con este valor de x se
puede calcular el drea, momento estatico y la inercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01298 m?
S(x) = 0,000688 m3
1(x) = 0,00007292 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacién de:
g9 = —0.001679
c=0,03321/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €;,,, — €.,

126,06 — 0,4+ o2z - (145,782 - 0,0338) 126,06
€. —€. = . =0,0003653 < 0,6 -\ =———
sm cm 205656,885 205656,89
= 0,0003678

donde

41,6 + 8
Ecm = 22000 - (—7-—)* = 35568,63 MPa

E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos didmetros)

as = 205656,885 - (0,001679 + 0,0332 - (—0,069) = —126,06 MPa
k.=04

feterf = 3,602 MPa

A5(3012) _ 0,0003393
Acerr 001

Pcteff = = 0,0338

SiendoAcesr = b - hepr = 0,2 0,0502 = 0,01

. 0,2 — 0,0495 0,2
E; _ 205656,885
E.m  35568,63

= = 5,782

Por tanto, el valor tomado para &g, — €., = 0,0003678.
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A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, .. Como la separacion entre las barras es
0,012

0,057m< 5- (0,025 + T) = 0,155 m, la formulacién a empleares:
0,012

Srmax = 3,4+ 0,025 + 0,425 0,805 - o

= 0,1453 m

Por tanto, la aberturade fisuraes:

wy = 145,3 - 0,0003678 = 0,0535 mm < 0,3 mm— CUMPLE

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DELPILAR IZQUIERDO
Los esfuerzos en estaseccidn son:

Nggexp = 40,78 kN

Mggexp = 6,368 KN -m

En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

Por tanto, como 6,368 > 3,443 |laseccidnfisura.
e Controlde fisuras
En estaseccion, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 3910
- Compresion:2d12

Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,0625 m. Con este valor de x se
puede calcular el drea, momento estatico y lainercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01495 m?
S(x) = 0,0008389 m3
1(x) = 0,00007498 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacién de:
g9 = —0,000547
c=0,01461/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €;,,, — €.,
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3,602
e e 97,843 —-0,4 - 0,0257 (1+5,782-0,0257) — 0,000163 < 0.6 - 97,843
sm.omem 205656,885 205656,89
= 0,000285

donde
41,6 + 8
E.m = 22000 - (T)O'3 = 35568,63 MPa

E, = 205656,885 MPa (mediaentre ambos diametros)

gs = 205656,885 - (0,000547 + 0,0146 - (—0,07) = —97,843 MPa
k.=04

feters = 3,602 MPa

_ A4,(3910) _ 0,0002356
Petelf = A .rr | 0,009164

= 0,0257
SiendoAgerr = b - hepr = 0,2+ 0,0458 = 0,009164

2—0,0625 0,2
—_— } = 0,0458 m

. 0,
hepr = min {2,5 -(0,2 —0,169); 3 i

E; _ 205656,885

= = 2
E.m  35568,63 578

Ao =

Por tanto, el valor tomado para &,,, — €., = 0,000285.

A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, s,. Como la separacion entre las barras es

0,06 m< 5- (0,025 + O’Ozi) = 0,15 m, laformulacién a empleares:

0,010
Srmax = 3/4+ 0,025 +0,4250,8:05 - 5o = 0,1511 m

Por tanto, la aberturade fisuraes:

wy = 151,1 - 0,000285 = 0,043 mm < 0,3mm —» CUMPLE

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO IZQUIERDO DE LA VIGA

Los esfuerzos en estaseccidonson:
Npgexp = 10,61 kN

Mgaexp = 273 kN -m
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En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:
Mpis = (3,602 ————) = 0,2-0,2% = 4,4487 kN - m

Por tanto, como 2,73 < 4,4487 la seccion nofisura. Portanto, noes necesariorealizarla
comprobacion de aberturade fisurasy separacién maximade fisuras.

SECCION DEL EMPOTRAMIENTO DERECHO DE LA VIGA
Los esfuerzos en estaseccién son:

Nggexp = 10,61 kN

Mggexp = 4726 kN -m

En primerlugar, se compruebasila secciénfisura:

Por tanto, como 4,726 > 4,4487 laseccidnfisura. Sin embargo, el momento experimental
estamuy préximo al de fisuracién, y portanto, la fisuracién es minima.

e Controlde fisuras
En estaseccidn, laarmadura dispuesta efectivaes:

- Traccion: 3010
- Compresion:2d12

Se obtiene un valor de x para la seccién bajo carga de x = 0,047 m. Con este valor de x se
puede calcular el drea, momento estatico y lainercia fisurada de la seccién, resultando:

A(x) = 0,01185 m?
S(x) = 0,000699 m3
1(x) = 0,00006858 m*
Con estos valores se obtienen una curvatura y una deformacion de:
g0 = —0,000793
c=0,01497/m

A partir de estos datos, se obtienen los pardmetros necesarios para calcular €;,, — €.,
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52,4 — 0,4 036620321 -(1+ 5,782 0,0231) 524
Esm — Ecm = : = —0,0000889 < 0,6 - =—————
sm - Sem 205656,885 205656,89
= 0,000153

donde
41,6 + 8
E.m = 22000 - (T)O'3 = 35568,63 MPa

E; = 205656,885 MPa (mediaentre ambos diametros)

gs = 205656,885 - (0,000793 + 0,01497 - (—0,07) = —52,4 MPa
k.=04

feters = 3,602 MPa

_ A4,(3910) _ 0,0002356
Pecelf = " Aerr | 0,0102

=0,0231

SiendoAcleff =b- h,eff =0,2-0,051 =0,0102

2-0,047 0,2}

0,
h_eff = min{Z,S -(0,2 —0,169); 3 i =0,051m

E; _ 205656,885
E., 35568,63

ap = = 5,782

Por tanto, el valor tomado para &,;,, — €.,y = 0,000153.

A continuacion, se calculalaseparacion maxima s, ns,. Como la separacion entre las barrases

006m< 5- (0,025 + O’Ozi) = 0,15 m, laformulacién a empleares:

)

0
00231 0,1586 m

Srmax = 3,4-0,025+0,425-0,8-0,5 -
Por tanto, la aberturade fisuraes:
wy = 158,6 - 0,000153 = 0,024 mm < 0,3mm - CUMPLE

Comose puede observaren este caso, laaberturade fisura es muy pequefia ya que la seccion
estd en el limite de fisuracién.

Una vez se han calculado las aberturas de fisura y las separaciones maximas de fisura, se pasa
a contrastar los resultados con los obtenidos en el andlisis experimental.

En cuanto a las aberturas de fisura, todas las fisuras observadas experimentalmente parala
carga de 60 kN son inferiores a 0,05 mm (minima medicién del fisurémetro empleado). Por
tanto en todos los casos, el método empleado estd del lado de la seguridad.
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Seccion wy experimental | wy, tedrica
Bajo carga <0,05 mm 0,0535 mm
Empotramiento pilar izq. <0,05 mm 0,043 mm
Empotramiento izq. viga <0,05 mm No fisura
Empotramiento dcho. viga <0,05 mm 0,024 mm

Tabla 6.2.1 Comparacion abertura de fisura tedrica vs. experimental

Los coeficientes de seguridad se han omitido debido a la falta de precisién en la medicidn del
fisurémetro.

A continuacion se van a analizar las separaciones maximas de fisuras. De acuerdo con lo
establecido en la Instruccidn Espafiola de Hormigdn Estructural (EHE-08) en el articulo 49.2.4,
para el método general de calculo de la abertura de fisura, se tiene que:

Wi =P Sy Esm
donde

[ es el coeficiente que relacionalaaberturamedia de fisura con el valor caracteristico
y vale 1,3 para fisuracién producida por acciones indirectas solamente y 1,7 para el
resto de los casos. En este caso, se toma 1,7.

Sm es la separacion media de fisuras, expresada en mm.

&sm €s el alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracién
del hormigdn entre fisuras.

Pese a que la formulacién utilizada en esta normativa no coincide con la indicada en el
Eurocédigo-02, si que se puede aproximar la relacidon entre la separacion maxima calculada
anteriormente y la separacion media de cada seccion medida experimentalmente, de la
siguiente forma:

Srmax

17 °m

La siguientetablamuestrala comparativa entre ambas separaciones. A partir de estos valores,
se obtiene el coeficiente de seguridad.

Seccion srl% (m) | s,, eperimental(m) Ciiz Ziir:jf dde
Bajo carga 0,085 0,06 1,42
Empotramiento pilar izq. 0,088 0,075 1,17
Empotramiento izq. viga No fisura 0,0825 -
Empotramiento dcho. viga 0,093 0,105 *

* Seccion en el limite de fisuracion. Mgy = Mg

Tabla 6.2.2 Comparacion separacion entre fisuras. Coeficiente de sequridad
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En las secciones enlas que se han podido comparar los resultados, se observa que el método
de calculo de las separaciones maximas estd del lado de la seguridad.

Por otro lado, contrastando el patrén de fisuracién con la posicidn real de las armaduras se ha
observado que algunas fisuras coinciden conla posicién de los estribos. Esto quiere decir que
enalgunos casos laseparacidn de las fisuras se ha visto influenciada por la distancia entre los

cercos, que es de 6 cm.

ESTRIBOS

6.3 Regiones D

En este apartado se va a representar el modelo de Bielas y Tirantes que se obtiene de la
estructura ensayada, con los valores reales de las caracteristicas de los materiales y de los
angulos que formas las bielas.

Se representara el modelo resultante en todalavigay en los pilares hasta un canto util.
Los valores de 6 obtenidos delanalisis experimental son los siguientes:

6 = 40° ,enlazonabajolacarga

6 = 45° , enelempotramiento del pilarizquierdo

6 = 24° , enelempotramientoizquierdodelaviga

6 = 40° , enelempotramiento derecho de laviga
Atendiendo a estos valores se hadefinido el modelo de bielas y tirantes.

A partir de los resultados del experimento, se han obtenido los esfuerzos en las secciones
correspondientes paraobtenerlos esfuerzos equivalentes en dichas secciones. Se ha hecho el
calculo para el maximo nivel de carga. En este caso, se ha tratado la viga en dos fases: |a parte
izquierda que corresponde a la zona de la viga hasta la carga, y por otro lado, desde la carga
hasta el final de la viga. Se ha procedido de esta forma debido a que a ambos lados de este
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punto el signo del esfuerzo cortante cambia, por tanto también cambiaran de direccion las
bielas de compresién correspondientes a este esfuerzo. En la parte izquierda el esfuerzo
cortante es negativo, mientras que la derecha tiene valores positivos.

NUDO 1ZQUIERDO

En la parte de la viga, los esfuerzos en la seccion de la carga son los siguientes:
Ngq = 52,605 kN
Vga = 41,5kN

Mgy = 31,8 kN

El brazo mecanico es:
z=02-2-0,025- 0,005—-0,006 =0,139m

En esta seccidn se tienen 312 en traccidén y 3010 en compresién. Se obtiene el valor del
momento equivalente enlacara traccionadaa partir de los esfuerzos existentes en la seccién
que se estd estudiando:

Mieq = 3543 kN -m
Por tanto, los valores de traccidon y de compresidn en la seccidn de continuidad son:

_ My 3543

¢ z 0,139

= 254,892 kN

T= C—N =254,892 - 52,605 = 202,287 kN

Como en esta seccion hay esfuerzo de cortante, los valores anteriores deben verse
incrementados por la interaccién con dicho esfuerzo cortante. Finalmente, los esfuerzos
equivalentes en la seccién de continuidad son:

Vou 41,5
€ =C——%=254892 — —==234,142 kN

Voa 41,5
T =T +—%=202287 + —= = 223,037 kN

Por otro lado, se analiza el pilarizquierdo. Como se hacomentado antes, se han calculado los
esfuerzos aun canto, medidos desde lacarainferiorde laviga, esdecir, a una distanciade 0,3
m desde el eje. Los esfuerzos en estaseccidon son:

Ngq = 161,675 kN
Veq = 52,605 kN

Mg, = 17,886 kN
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El brazo mecanico es:
z=02-2-0,025-0,005-0,006=0,139m

En esta seccién se tienen 3010 en traccién y 2012 en compresién. Se obtiene el valor del
momento equivalente en la cara traccionada a partir de los esfuerzos existentes en la seccién
gue se estd estudiando:

Mypq = 29,203kN -m

Por tanto, los valores de traccidon y de compresién en la seccidon de continuidad son:

_ Myq 29,203

¢ z 0,139

= 210,093 kN

T= C—-N =210,093 - 161,675 = 48,4 kN

Estos valores anteriores deben verse incrementados por la interaccion con el esfuerzo
cortante. Los esfuerzos equivalentes en la seccidn de continuidad son:

52,605

C=C- - = 210,093 — = 183,8 kN

52,605

T=T +% =484+ = 74,7025 kN

Con todos estos valores, se puede dibujar el modelo de bielas y tirantes de esta regién. Para
ello, se ha empleado una hoja de Excel programada en la cual se introducen las coordenadas
de los nudos y la relacion de barras existente en el modelo de bielasy tirantes. Ademas, es
necesariointroducirle qué fuerzas hay aplicadas en cada uno de los nudos. Lo que se obtiene
es el valor de la fuerza existente en cada barra, ya sea de traccion (tirante) o de compresion
(biela), en funcidén de si se trata de una biela o un tirante.

En este caso, los nudos del modelo de bielas y tirantes correspondiente a esta regién D son:

Nudo Coordenadas Fuerzas aplicadas

n? X y Fuerza x Fuerza y
1 0,000 0,000 0,000 -74,703
2 0,139 0,000 52,605 236,405
3 0,000 0,125 0,000 0,000
4 0,139 0,125 0,000 0,000
5 0,000 0,341 0,000 0,000
6 0,139 0,202 0,000 0,000
7 0,300 0,341 0,000 0,000
8 0,300 0,202 0,000 0,000
9 0,604 0,341 -234,142 0,000
10 0,604 0,202 181,637 -41,500

Tabla 6.3.1 Nudos del modelo B-T izquierdo
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Una vez conocida la posicidn de los nudos y las fuerzas aplicadas en cada uno de ellos, se
introduce la relacidn existente entre cada una de las barras. Los resultados que se obtienen
son los siguientes:

Barras| Nudoini| Nudo fin| cos(alfa) | sen(alfa)| Fx Fy F Tipo de barra
1 1 2 1,000 0,000 -52,61 0,00| -52,61 tirante
2 1 3 0,000 1,000 0,00 -122,01| -122,01 tirante
3 1 4 0,744 0,669| 52,61| 47,31 70,75 biela
4 2 4 0,000 1,000 0,00| 236,41 236,41 biela
5 3 4 1,000 0,000 -52,61 0,00| -52,61 tirante
6 3 5 0,000 1,000 0,00| -151,15| -151,15 tirante
7 3 6 0,875 0,485| 52,61 29,14| 60,14 biela
8 4 6 0,000 1,000 0,00 283,71| 283,71 biela
9 5 6 0,707 -0,707| 151,15| -151,15| 213,76 biela
10 5 7 1,000 0,000| -151,15 0,00| -151,15 tirante
11 6 7 0,757 0,653| 187,30| 161,70| 247,44 biela
12 6 8 1,000 0,000( 16,46 0,00 16,46 biela
13 8 7 0,000 1,000 0,00 -161,70| -161,70 tirante
14 7 9 1,000 0,000( 36,15 0,00( 36,15 biela
15 8 9 0,909 0,416| 353,65( 161,70 388,87 biela
16 8 10 1,000 0,000| -337,19 0,00| -337,19 tirante

Tabla 6.3.2 Fuerzas de las bielas y tirantes

La siguienteimagen muestra el modeloresultante de estazona:

AN e e
NS P

/3/ 8 10

—
/
e

Fig. 6.3.1 Modelo bielas y tirantes nudo izquierdo

A continuacién, se realiza la comprobacion de aquellos nudos que puedan presentar
problemas.
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Nudo 6

El nudo 6 esta formado por 5 bielas comprimidas (C-C-C). Estos nudos se resuelven con una
hojade calculoenla que se introducen losanchos de las tres bielas, que estan limitadas por la
geometria de la pieza, asi como las fuerzas de cada una de ellas.

La comprobacién arealizar es:
0 < Omax =07 fra
A este nudo le llegan las siguientes bielas con las siguientes fuerzas:

- Biela9:213,76 kN
- Bielal1:247,44 kN
- Bielal12:16,46 kN
- Biela8:283,71 kN
- Biela7:60,14 kN

Como se necesitan solamente 3 bielas para comprobar el nudo, se deben de componer
algunasde las bielas anteriores. Se van acomponer las bielas 12y 11 por un lado, y la 7y 9 por
otro lado.

Por tanto, el nudo 6 finalmente resulta estar formado por las siguientes 3 bielas con sus
respectivos anchos:

BIELA Fuerza en x Fuerzaeny Fuerza total Ancho biela
Biela 1 203,76 KN -122,01 KN 237,496 KN 0,06 m
Biela 2 -203,76 KN -161,70 KN 260,125 KN 0,062 m
Biela 3 O KN 283,71 KN 283,71 KN 0,062 m

Tabla 6.3.3 Comprobacion. Fuerza de las bielas

El ancho dela biela2y 3 estd calculado como (rec + g) - 2 tomando este valor como un valor

aproximado. El ancho de la biela 1, como se puede apreciar en el modelo, no tiene
restricciones, por tanto, se prueba, por ejemplo, con un ancho de 0,06 m. El espesor de estas
bielas es de 0,2m.

Introduciendo estos valores en la hoja de célculo que resuelve nudos comprimidos, se tiene:

ancho Cx oy C (kN) dngulo theta beta |ten.normal| ten.tang. | ten. biela

(m) biela (rad) | (rad) (rad) (MPa) (MPa) (MPa)
biela C1| 0,06| 203,76| -122,01| 237,50 -0,5395| 2,2416| -1,5100 19,72 -1,20 19,79
biela C2| 0,062 -203,76| -161,70| 260,13 -2,4708| 2,1103 1,4839 20,82 1,81 20,98
biela C3| 0,062 0,00 283,71| 283,71 1,5708| 1,9312( -1,5477 22,87 -0,53 22,88

Tabla 6.3.4 Comprobacion. Caracteristicas de las bielas
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Los datos obtenidos del circulo de Mohr son los siguientes:

CIRCULO DE MOHR
X R
21,10841 m 1,8366438 m
Tension principal 1 Direccion (°) Tension principal 2 Direccion (°)
22,95 MPa 7,02° 19,27 MPa 97,02°

Tabla 6.3.5 Tensiones principales nudo izquierdo

Por tanto, el valorde lao = 22,95 MPa < 29,12 MPA - CUMPLE

La geometriadel nudo se muestraen lasiguiente figura.

0,06 1

0,05 1

Nudo 5

El nudo 5 estd formado por 2 bielas y un tirante. Estos nudos se resuelven comprobando:

0<0max =07 fea =2 azib

a
C eselsfuerzode compresiénde labiela

a,b sonlas dimensionesde labiela

A este nudo le llegan los siguientes valores de traccién y compresion:

- Tirante 10: 151,15 kN
- Tirante 6: 151,15 kN
- Biela9:213,76 kN

El angulo a que formanlos dostirantes es 90°y el angulo 8 que forma la biela con los tirantes
es de 45°. El radio de doblado de laarmaduraesR=6-0 =6-0,01 = 0,06 m
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El ancho de la biela a se saca con la siguiente expresion:

1+ cosa
2R . senf
a=min 1+ cosa
2R sen(a — 0)
sen

b=b—2-rec—9

Sustituyendo los datos, finalmente las dimensiones de la biela son:

1+ cos90
20,06+ “oen90 send5= 0,084 m
a =min sen - a = 0,084m
1+ cos90
2-0,06+ ———— - sen(90 —45) = 0,084 m
sen90

b=02-2-0025-001=0,14m
La tension en la biela:

213,76

0 =—— =18,18 MPa < 29,12MPa —» CUMPLE
0,084-0,14-1000

NUDO DERECHO

Para la parte derecha del pdrtico, se procede de la misma manera.

Los esfuerzos en la seccion de corte de la viga, situada a 0,97 m del eje son:
Ngq = 52,605 kN
Vga = 41,5kN

Mgy = 31,8kN

El brazo mecénico es:
z=02-2-0,025-0,005—-0,006=0,139m

En esta seccidn se tienen 3M12 en traccion y 3010 en compresion. Se obtiene el valor del
momento equivalente enlacara traccionadaa partir de los esfuerzos existentes en la seccidn
que se estd estudiando:
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Mieq = 3543 kN -m
Por tanto, los valores de traccién y de compresién en la seccién de continuidad son:

_ Myeq 57921

¢ z 0,139

= 254,892 kN

T = C—N = 254,892 - 52,605 = 202,287 kN
Teniendo en cuenta el incremento por la interaccién con el cortante:

)

v
C=C—--%=254892—

= 234,142 kN
2 2

)

T =T+ =202,287 + —~ = 223,037 kN

El tramo del pilar derecho, se calcula para una distancia de 0,3 m desde el eje, como se ha
hecho antes. Los esfuerzos en esta seccion son:

Ngg = 81,4kN
Veq = 52,605 kN

Mgq = 17,886 kN

El brazo mecénico es:
z=02-2-0025-0,005-0,006 =0,139m

En esta seccién se tienen 310 en traccién y 2012 en compresién. Se obtiene el valor del
momento equivalente en la cara traccionadaa partir de los esfuerzos existentes en la seccion
que se estd estudiando:

Mieq = 23,584 kN -m
Por tanto, los valores de traccidon y de compresidn en la seccidn de continuidad son:

_ Myq 23584

¢ z 0,139

= 169,67 kN

T=C—-N =169,67 - 81,4 = 88,27 kN

Estos valores deben verse incrementados por la interaccidon con el esfuerzo cortante. Los
esfuerzos equivalentes en la seccion de continuidad son:

Vou 52,605
C=C-—22=169,67~ —

= 143,367 kN
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Vg 52,605
T=T +7 = 88,27 + T = 114,57 kN

En este caso, los nudos del modelo de bielas y tirantes correspondientes a esta regién D son:

Nudo Coordenadas Fuerzas aplicadas
n? X y Fuerza x Fuerza y
1 0,896 0,000 -52,605 195,972
2 1,035 0,000 0,000 -114,570
3 0,896 0,125 0,000 0,000
4 1,035 0,125 0,000 0,000
5 1,035 0,341 0,000 0,000
6 0,896 0,202 0,000 0,000
7 0,825 0,341 0,000 0,000
8 0,825 0,202 0,000 0,000
9 0,660 0,341 0,000 0,000
10 0,660 0,202 0,000 0,000
11 0,495 0,341 0,000 0,000
12 0,495 0,202 0,000 0,000
13 0,330 0,341 0,000 0,000
14 0,330 0,202 0,000 0,000
15 0,165 0,341 0,000 0,000
16 0,165 0,202 0,000 0,000
17 0,000 0,341 234,142 0,000
18 0,000 0,202 -181,637 -41,500

Tabla 6.3.6 Nudos del modelo de bielas y tirantes derecho

La siguienteimagen muestrael modelo resultante de estazona:

17 15 13 11 9 7 5
. N . . ~O [\
. . . N AN /

18 16 14 12 10 a8 Sﬁﬁ“‘—-ﬂ
.
\
1 2

Fig 6.3.2 Modelo bielas y tirantes nudo derecho
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Una vez conocida la posicidon de los nudos y las fuerzas aplicadas en cada uno de ellos e
introduciendo al programalarelacidn existente entre cada unade las barras los resultados que

se obtienen son los siguientes:

Barras| Nudoini| Nudo fin| cos(alfa) | sen(alfa)| Fx Fy F Tipo de barra
1 1 2 1,000 0,000 -52,61 0,00| -52,61 tirante
2 1 3 0,000 1,000 0,00 195,97| 195,97 biela
3 2 3 -0,744 0,669| -52,61| 47,31 70,75 biela
4 2 4 0,000 1,000 0,00| -161,88| -161,88 tirante
5 3 4 1,000 0,000 -52,61 0,00| -52,61 tirante
6 3 6 0,000 1,000 0,00| 243,28| 243,28 biela
7 4 6 -0,875 0,485 -52,61 29,14 60,14 biela
8 4 5 0,000 1,000 0,00 -191,02| -191,02 tirante
9 5 6 -0,707 -0,707| -191,02| -191,02| 270,14 biela
10 5 7 -1,000 0,000 191,02 0,00| -191,02 tirante
11 6 7 -0,455 0,891| -41,58| 81,40 91,41 biela
12 6 8 -1,000 0,000( -202,04 0,00| 202,04 biela
13 8 7 0,000 1,000 0,00 -81,40| -81,40 tirante
14 7 9 -1,000 0,000| 149,44 0,00( -149,44 tirante
15 8 9 -0,765 0,644 -96,63( 81,40 126,35 biela
16 8 10 -1,000 0,000| -105,41 0,00| 105,41 biela
17 9 10 0,000 -1,000 0,00| 81,40| -81,40 tirante
18 11 9 1,000 0,000 -52,81 0,00| -52,81 tirante
19 11 10 0,765 -0,644| 96,63| -81,40| 126,35 biela
20 12 10 1,000 0,000 8,79 0,00 8,79 biela
21 11 12 0,000 -1,000 0,00 81,40| -81,40 tirante
22 13 11 1,000 0,000 43,82 0,00( 43,82 biela
23 13 12 0,765 -0,644| 96,63| -81,40| 126,35 biela
24 14 12 1,000 0,000| -87,84 0,00| -87,84 tirante
25 14 13 0,000 1,000 0,00| -81,40( -81,40 tirante
26 15 13 1,000 0,000| 140,45 0,00| 140,45 biela
27 15 14 0,765 -0,644| 96,63| -81,40| 126,35 biela
28 16 14 1,000 0,000( -184,47 0,00| -184,47 tirante
29 15 16 0,000 -1,000 0,00 81,40| -81,40 tirante
30 17 15 1,000 0,000| 237,07 0,00| 237,07 biela
31 17 16 0,765 -0,644| 96,63| -81,40| 126,35 biela
32 18 16 1,000 0,000| -281,10 0,00 -281,10 tirante

Tabla 6.3.7 Fuerzas de las bielas y tirantes nudo derecho
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A continuacion se ha realizado la comprobacién de los nudos criticos.
Nudo 6

El nudo 6 estd formado por 5 bielas comprimidas (C-C-C). Estos nudos se resuelven con una
hojade calculo enla que se introducen losanchos de las tres bielas, que estan limitadas por la
geometria de la pieza, asi como las fuerzas de cada una de ellas.

La comprobacién arealizar es:
0 < Omax =07 fra
A este nudo le llegan las siguientes bielas con las siguientes fuerzas:

- Biela9:270,14 kN
- Biela7:60,14 kN

- Biela6:243,28 kN
- Biela11:91,41 kN
- Biela12:202,04 kN

Como se necesitan solamente 3 bielas para comprobar el nudo, se deben de componer
algunasde las bielas anteriores. Se van acomponer las bielas 12y 11 por un lado, y la 7y 9 por
otro lado.

Por tanto, el nudo 6 finalmente resulta estar formado por las siguientes 3 bielas con sus
respectivos anchos:

BIELA Fuerza en x Fuerzaeny Fuerza total Ancho biela
Biela 1 -243,63 KN -161,88 KN 292,50 KN 0,062 m
Biela 2 O KN 243,28 KN 243,28 KN 0,062 m
Biela 3 243,62 KN 81,4 KN 256,859 KN 0,05 m

Tabla 6.3.8 Comprobacion. Fuerzas de las bielas nudo derecho

) . (]
El ancho de la bielaly 2 estd calculado como (rec + E) - 2 tomando este valor como un valor
aproximado. El ancho de la biela 1, como se puede apreciar en el modelo, no tiene
restricciones, por tanto, se prueba, por ejemplo, con un ancho de 0,05 m. El espesor de estas
bielas es de 0,2m.
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Introduciendo estos valores en la hoja de calculo que resuelve nudos comprimidos, se tiene:

dngulo | theta | beta |ten.normal| ten.tang. | ten. biela
ancho (m) Cx Cy C(kN) | biela (rad)| (rad) | (rad) (MPa) (MPa) (MPa)

biela C1 0,062| -243,63| -161,88( 292,51 -2,5551| 1,8932]| -1,4253 23,09 -3,38 23,59
biela C2 0,062 0,00 243,28 243,28 1,5708| 2,2327| 1,5608 19,62 0,20 19,62
biela C3 0,05| 243,63 -81,40| 256,87 -0,3225( 2,1573| 1,4808 25,48 2,30 25,69

Tabla 6.3.9 Comprobacion. Caracteristicas de las bielas nudo derecho

Los datos obtenidos del circulo de Mohr son los siguientes:

CIRCULO DE MOHR
X R
23 m 3,38 m
Tension principal 1 Direccion (°) Tension principal 2 Direccidn (°)
26,38 MPa 92,24° 19,61 MPa 2,24°

Tabla 6.3.10 Tensiones principales nudo derecho

Por tanto, el valorde la o = 26,38 MPa < 29,12 MPA - CUMPLE

La geometriadel nudo se muestraen lasiguiente figura.

0,05 7

0,04 1

-0,06

-0,04

-0,02

0,04

g

0,06
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Nudo 5
El nudo 5 estd formado por 2 bielas y un tirante. Estos nudos se resuelven comprobando:

0<0max =07 fea = P

a-b

C es el esfuerzode compresionde labiela

a, b son lasdimensiones de labiela

A este nudo le llegan los siguientes valores de traccidon y compresion:

- Tirante 10: 191,02 KN
- Tirante 8: 191,02 KN
- Biela9:270,14 KN

El angulo a que forman los dos tirantes es 90°y el angulo 6 que forma la biela con los tirantes
es de 45°. El radio de doblado de laarmaduraesR=6-0 =6-0,01 = 0,06 m

El ancho de la biela a se saca con la siguiente expresion:

1+ cosa

sena

1+ cosa
2-R+—— -sen(a—0)
sena

b=b—2-rec—9

Sustituyendo los datos, finalmente las dimensiones de la biela son:

1+ cos90
2-0,06 + “5en90 send45= 0,084 m
a = min sen 2 a =0,084m
1+ cos90
2-0,06+ ——— - sen(90 —45) = 0,084 m
sen90

b=02-2-0025-001=014m
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La tensidon en la biela:

o= 270,14
0,084-0,14-1000

= 22,97 MPa < 29,12MPa —» CUMPLE

Para concluir con este apartado, se muestra a continuacion el modelo de bielas y tirantes
resultante calculado a partir de las 2 zonas anteriores.

AN AN AN
\IT\—|\\

Tabla 6.3.11 Modelo bielas y tirantes resultante

6.4 Detalles de armado

i

/

-
AN

/ AN

En este apartado se vana recalcularlas longitudes de anclaje de las armaduras con los nuevos

valores de caracteristicas de los materiales.

Dichas caracteristicas son:

Segun el articulo 8.4.3 del Eurocédigo-02, la longitud bdsica de anclaje es:

donde:

fere = 41,6 MPa

fyk = 545,20 MPa (912 mm)

fyr = 542,43 MPa (910 mm)

lp

_9 fya
4 fpa

fpa El Eurocodigo-02 muestra su expresion en el articulo 8.4.2:

fpa=225-1m ‘N2 fera
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Asuvez,

11 Es 0,7 en el caso de malas condiciones y 1 en el caso de condiciones buenas de
adherencia. En este caso, al no estar ni en un caso ni en otro, ya que la pieza se

hormigond tumbada, cada zona teniaunas condiciones. Por tanto, se va a calcular fpq4
con los dos casos y se hard la media.

1, Para barras de ®<32 mm, este coeficiente vale 1,0.

fcta Este valor aparece en el articulo 3.1.6 del Eurocédigo-02:

_ Ot fetko,05
fctd -
Ye

fctko0s aparece en la tabla 3.1 del Eurocédigo-02 en funcion de la resistencia
caracteristica del hormigén, en este caso 41,6 MPa.

Con lo cual, fctk0,05 Se saca extrapolando con estos valoresy la tabla presente en el
Eurocddigo. El valor fi¢ 005 = 2,56 MPa

a.¢ El valor recomendado es 1,0.

Por tanto,

1-2,56
feta= — - 2,56

En condiciones de buenaadherencia:
fpa=225m ‘N2 feta=2,25-1-1-2,56 =576 MPa
Mientras que cuando la adherenciaes mala:
fpa=2251 ‘12 feta=2,25-1-0,7-2,56 = 4,032 MPa
Por tanto, la mediaes:
fra = 4,896 MPa
Por ultimo, las longitudes de anclaje basicas son:

0 fya 10 54243

l, =
P74 foa 4 489

= 276,976 mm (010 mm)

0 fya 12 54520

L, ==. =
P74 fa 4 4896

= 334,07 mm (@12 mm)
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6.5 Comprobacion de flechas mediante cdlculo

Para elementos sujetos principalmente a flexién, se obtiene una estimacién adecuada del

comportamiento de la siguiente ecuacién proporcionada por el Eurocédigo-02 (art. 7.4.3)

donde

a=¢ap+(1-8) o

a Es el pardmetro de la deformacidn considerada, que en este caso es lacurvatura

a; aj son, respectivamente, los valores del parametro calculado (curvatura) para
seccionsinfisurary completamente fisurada

& es un coeficiente de distribucion (quetieneen cuentalarigidizacién porla
colaboracion del hormigén entre fisuras en unaseccién) que se obtienede laecuacién:

E=1-p48- (075:)2 , & =0 (seccionsin fisurar)

[ es un coeficiente que tiene en cuentalainfluenciade laduraciéondela carga o de la
repeticion de lamismaen ladeformacién unitariamedia. En este caso, § = 1 por
tratarse de una carga de corta duracidn

o5 es latensidn enlaarmadura de traccidn calculada suponiendo laseccién fisurada

o4 eslatensidnenlaarmadura de la traccidn calculadasuponiendo laseccion
fisuradabajolas condiciones de cargaque producen la primerafisura (Ngq, Mg s)

N M . . . o
0=, (Z+T- z), distintadependiendo de silaseccion fisuraono

E
a, =—
Ecm

El método mas riguroso de evaluar las flechas, a partir del método anterior, es calcular las

curvaturas envarias secciones a lo largo del elemento y después aplicar el segundo Teorema
de Mohr.

Por tanto, para este caso, laformulacidn anterior para secciones fisuradas se traduce a:

(N N 1
Om =5 Ou+ @ =8
1. M
(;)I_EC.Ib

I, eslainerciade la seccién brutareferidaal centro de referencia de esfuerzos

1 M
(r)” “E, Iris
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Iriseslainerciade la seccion fisuradareferidaal centro de gravedad de la seccion

fisurada

En el caso de secciones no fisuradas, la curvatura se obtiene de la siguiente férmula:

1. M
Dm = E -1,
M 4
/JEL Al o
M= - - - - _ JE|f(N:0)
| |
| |
| |
Mer | — | | |
| | |
| | |
| | |
| |
| |
| | |
! Lol 1/r
v v v »

Aam: (10« ()
Fig 6.5.1 Diagrama Momento-curvatura

Una vez se tiene calculada la curvatura, para poder calcular la flecha se aplica el segundo
Teorema de Mohr.

Sise consideraunaviga de seccién constante que se deforma principalmentebajo la accién de
una ley o distribucién de momentos flectores producidos por un cierto estado de cargas, el
segundo Teorema de Mohr dice que “La distancia d desde un punto B" de la directriz
deformada a la tangente en otro punto A’ es igual al momento estatico del drea (Mf) 4p de
momentos flectores entre A y B, respecto al eje perpendicular a la barra que pasa por B,

I"

dividido por E

d—fBM d
= | 5 Ga-xdx

En este caso, la flecha considera tanto el desplazamiento debido al giro como el
desplazamiento vertical en simismo referidoauneje de referencia. Es decir, eslasuma de dos
componentes:

B

VABZHA'(XB_xA)'i'j (xp—x)dx

4 El
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donde

M 1
6, esel giroen el nudo

Portanto, parallevar a cabo este procesoy calcular laflecha para tres cargas distintasy poder
representarladeformada, se hadividido la viga en 30 secciones distintas. Posteriormente, se
han diferenciado las secciones de curvaturas positivas y negativas asi como las secciones
fisuradas y no fisuradas. Cuanto mayor sea el nimero de secciones, el resultado obtenido
tiene mas precision.

Para la obtencion de laflechareal, se debe contabilizar el incremento debido al giro. Este valor
del giro, se ha estimado a través de la fotogrametria en el capitulo anterior.

En cada nivel de carga el giro es diferente. Se ha realizado el cdlculo de flechas paratres cargas
distintas, cuyos giros correspondientes son:

Carga (kN) | Giro(°)
68 0,1
102 0,2
119 0,6

Dichas cargas corresponden al 40, 60 y 70% de la carga para la cual la seccion bajo la carga
plastifica, es decir 17 T aproximadamente, respectivamente.

A continuacidn, se muestran los resultados obtenidos paraflechas en mm tanto en el andlisis
experimental delanterior capitulo, como las obtenidas en este apartado.

Q=68 kN Q=102 kN Q=119 kN
X Experim. | Tedrico | C.Sy | Experim. | Tedrico | C.Sy | Experim.| Tedrico| C.Sy
0 0 0 - 0 0 - 0 0 -

0,22 1,215 1,417 1,17 1,232 1,258 1,02 1,224 1,501 1,23

04 1,561 1,920 1,23 2,328 2,388 1,03 2,786 2,949 1,06

0,67 0,753 1,124 1,49 1,271 1,831 1,44 1,606 1,955 1,22

13 0 0 - 0 0 - 0 0 -

Tabla 6.5.1 Comparacion flechas tedrica vs. experimental

De nuevo, los coeficientes de seguridad son préximos o superioresalaunidad, y el método
empleado estd dellado de laseguridad.
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6.6 Conclusiones
A continuacién, se van a comentar las principales conclusiones extraidas de este capitulo.

- Los métodos simplificados empleados estan del lado de la seguridad, pues se han
obtenido coeficientes de seguridad mayores a la unidad.

- Debidoalaformaciénde dosrdtulas pldsticas, se requiere realizar un analisis elastico
— plastico que complemente al analisis elastico —lineal.

- El colapso de la estructura se produce por la formacién de una rétula plastica bajo la
carga y enel empotramiento del pilarizquierdo, aunquela comparacién de momentos
de agotamiento muestra que tanto la seccion del empotramiento derecho de laviga
como ladel empotramiento del pilar izquierdo pueden ocasionar la segunda rétula.

- A pesar de que la solicitacidon tangencial refleja un posible fallo por cortante, la
realidad es muy distinta, ya que la rotura no se produce por este mecanismo.

- El cdlculo de los cortantes de agotamiento presenta una gran dispersién y ademas,
éstos pueden haberse visto influenciados por el efecto arco de las bielas.
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7. Sintesis y conclusiones

A continuacidn se exponen las conclusiones extraidas a lo largo de este documento.

Se ha disefiado una estructura tipo poértico de hormigdn armado. Aqui se ha observado la gran
variabilidad de los materiales empleados y como estos se han visto altamente influenciados
por factores como temperatura, humedad, velocidad de ensayo,... Es por ello, que el control
de los mismos se debe realizar de forma rigurosa y con anterioridad a la construccién de la
estructura definitiva hasta llegar a la solucién idénea.

En lo relativo al acero, se ha comprobado que las caracteristicas mecanicas obtenidas por los
ensayos difieren de las proporcionadas por el suministrador y éstas se han de tener en cuenta
en los calculos. En cuanto al hormigdn, se ha jugado con la resistencia esperable y la
consistencia influyente en la fase constructiva. Después de varias pruebas, se ha alcanzado la
resistencia de 41,6 MPa (proxima a los 40 MPa de disefio) pero dada la elevada influencia de
factores externos finalmente la consistencia fue mas seca de la esperada vy dificultd la fase de
hormigonado.

Con respecto a los calculos, la estructura se ha disefiado en régimen elastico-lineal, con las
comprobaciones oportunas atendiendo a lo indicado en las normativas aplicables.

La conclusién mds destacable de esta etapa es la importancia de un disefio correcto y
detallado pues es la clave para evitar futuros problemas o imprevistos.

Durante la construcciéon del elemento estructural, cobran especial importancia los plazos
marcados, asi como el orden y la vinculacidn entre las distintas tareas. En este caso, se empled
un total de tres semanas. En la primera se realiz6 el montaje del encofrado y le siguid la
preparacion de la armadura, abarcando una semana mas. En la Ultima semana, se realizd el
montaje de todos los elementos para proceder al hormigonado. Es muy importante fijar bien
todos los elementos a la plancha de hormigonado para evitar empujes del hormigdn fresco.

En todo este proceso, se deben considerar los tiempos establecidos por la normativa, por la
magquinaria empleada asi como de todas aquellas personas que han colaborado en la
construccion.

La fase constructiva, es la mas laboriosa y a su vez la mas ilustrativa de lo estudiado
tedricamente. Muestra la aplicacion directa y es muy didactica.

Para la realizaciéon del ensayo, se ha prestado mucha atencidn al tipo y disposicion de la
instrumentacion, pues es un punto clave para poder extraer conclusiones apropiadas. En este
caso, se ha empleado un numero elevado de instrumentaciéon, pero aun asi nunca es
suficiente. En este caso, por la insuficiencia de galgas en la zona bajo la carga, ha sido
necesario tomar el valor teérico del diagrama M-c del capitulo 6 para poder llevar a cabo el
estudio experimenta. Es en el momento del andlisis de resultados, cuando se detecta la
necesidad de instrumentacién alternativa o complementaria que facilite la extraccién de
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informacion. Ademas se debe contar con que parte de estas mediciones pueden fallar, como
ha ocurrido con algunas galgas extensiométricas de acero aunque no es lo habitual.

Mientras se estd ensayando la pieza, es muy conveniente visualizar los registros auxiliares que
ayuden a controlar aquellos movimientos inesperados. Un ejemplo de esto es el captador
auxiliar horizontal que ha permitido controlar en todo momento los movimientos
transversales.

Aunque en un principio, se puede pensar que el pdrtico de ensayo es infinitamente rigido,
registra movimientos, y por ello se deben tener en cuenta todos estos movimientos para
posteriormente corregir resultados. Ademas, la colocacién de la carga a través del cuchillo
basculante es una solucion inteligente para que la carga se aplique de forma uniforme.

La rotura del pértico biarticulado ha sido satisfactoria, respondiendo a un comportamiento
habitual de una estructura hiperestatica con una gran ductilidad.

Como cabia esperar los resultados difieren de lo planteado en la fase de disefio, ya que se trata
de una estructura hiperestatica que ha sufrido una gran redistribucién de esfuerzos con la

formacidn de dos rétulas pldsticas. Es por este motivo, que para la comprobacién de algunos
resultados se ha recurrido a la realizacion de un andlisis plastico no lineal. Sin embargo, la
formacion de las rétulas plasticas no es el Unico motivo del incremento de resistencia de la
pieza, sino que también se debe a la sobrerresistencia producida por el redondo adicional en la
seccion bajo la carga. Esto justifica que se haya superado ampliamente la carga de disefio de

100 kN.

A pesar de que una estructura se disefle para que tenga un comportamiento ductil, es
importante destacar que una sobrerresistencia en una seccién puede dar lugar a la rotura
fragil de la misma.

Por otro lado, la deformada de la estructura se ha visto influenciada por los giros de la misma.
Estos giros fueron importantes ya que no estaban restringidos.

El mapa de fisuracidn observado responde fidedignamente a las fisuras tedricas de una viga
sometida a flexién. La armadura dispuesta en la pieza se comportd adecuadamente cosiendo
las fisuras y en ningiin momento se observé pandeo, rotura fragil...

También se produjo el desconchado superficial de la zona bajo la carga por la parte trasera
cuyo motivo fue que los tornillos para fijar la placa a la estructura estaban en el espesor del
recubrimiento.

Cuando se llevaron a cabo las comprobaciones de los resultados experimentales, se pudo
verificar que estos resultados estaban en concordancia con los tedricos. En cuanto a los
esfuerzos de agotamiento, se ha comprobado que las secciones que han agotado son la
seccion bajo carga, en primer lugar, y la seccién del empotramiento izquierdo finalmente. La
formacion de estas dos rétulas plasticas da lugar a la rotura global de la pieza.
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En cuanto a los métodos de calculo empleados se ha comprobado que siempre estan del lado
de seguridad, ya que los valores de los coeficientes de seguridad son superiores a la unidad.
Gracias a estos métodos, se puede realizar un contraste con los resultados experimentales
para asi justificar el comportamiento real de la estructura ensayada.

Finalmente, podemos concluir que tras la realizacién de este Trabajo Final de Grado se han
asentado muchos conocimientos adquiridos a lo largo de estos afios de estudio relacionados
fundamentalmente con las estructuras de hormigén armado y todos los aspectos que éste
abarca.
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Modulo A

Liston D

Liston E

Modulo A

Modulo B

A1

)

0,219

Liston D

Modulo B

Liston E

———

B.1

B.2

Modulo A
Médulo C
. 0,32 . 0,32 . 0,32 . 0,32 .
. J
s ,/:y c3
C2
[ g
Maodulo B Liston D Identificacién | Cantidad | Largo (mm) | Ancho (mm) | Canto (mm)
A1 4 840 200 19
A2 8 200 200 19
B.1 4 320 200 19
B.2 4 260 200 19
C.1 2 1300 200 19
C.2 1 660 200 19
C.3 3 580 200 19
cC4 2 280 200 19
D 1 1700 200 19
E 2 200 200 19

COTASENm

Disefo, construccion, ensayo y analisis de modelos reducidos de
estructuras de hormigdn armado: Pértico de un solo vano biarticulado

Encofrado. Montaje Formato: DIN-A3 | Escala:1/10

ETSICCP
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Detalle C.1

— =

0,019
Detalle C.3
— 1 | |
0,1 o
Identificacion | Cantidad | Operacion | Detalle
A.1 2 Orificio @50 mm
B.2 2 Orificio @50 mm
CA1 1 Ranuras | Ver detalle
C.3 3 Ranuras | Ver detalle
COTASENm

Detalle A.1

0,079

0,1

Detalle B.2

0,06

Disefio, construccion, ensayo y analisis de modelos reducidos de
estructuras de hormigdn armado: Pértico de un solo vano biarticulado

Encofrado. Detalles

Formato: DIN-A3
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Alzado

N

1. APOYO

2. TUERCA HEXAGONAL DE FIJACION

w. ARANDELA DE >ZO_|>.._m. & exterior: 100 mm; & interior: 40 mm
4. BARRA ROSCADA DYWIDAG 32WR. @ nominal: 32 mm
5. m_lm_(_mZ._.O mm._._NCO._.C_N>_|. Probeta de ensayo

6. PLACA DE CARGA

7. ROTULA DE CARGA

8. TORNILLO DE AJUSTE DEL ACTUADOR

9. ACTUADOR HIDRAULICO DE 50 t

10. PORTICO DE CARGA

Perfil

0,4

COTAS enm

Disefio, construccion, ensayo y analisis de modelos reducidos de
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Alzado

@

’ 0,02

Perfil derecho

, 0,06

K vao_\z

Perfil izquierdo

0,07
CH1

44 0,03

L e

®—k

Identificacién | Tipo de captador (mm)
CH1 50
CH2 50
CH3 50
CH4 50
Cv1 50
Cv2 50
Cv3 150
Cv4 50
Cv5 150
Cvé 50

CHaux 150

COTASENm

CH2/CH3/CV2/CV3/CV5/CV6 apoyan en el
plano medio de la pieza.
CV4 apoya en la placa superior del cuchillo.

Disefio, construccion, ensayo y analisis de modelos reducidos de
estructuras de hormigdn armado: Pértico de un solo vano biarticulado

Instrumentacion. Captadores
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0,765

| @

0,225

GD1 GD3 GD5

0,225

0,22
_ | GD2 A' /@ B' @\ | |

COTASENm

Galgas extensiométricas de acero

GD: galga delantera

GT: galga trasera (en la misma posiciéon que GD)
Total 12 galgas Disefio, construccion, ensayo y analisis de modelos reducidos de

estructuras de hormigdn armado: Pértico de un solo vano biarticulado

Instrumentacién. Galgas Formato: DIN-A3 | Escala:1/5 ETSICCP
13/06/2014

Omvmmma mmocamqo.z_wmm:_N Tutor: José Luis Bonet Senach
Martinez Jaen, Begofia PLANO N° 6 | Hoja 2 de 2




o

FECHA: 13/03/2014
ESCALA: 1/10
ACERO: B500SD

DIAMETRO DE DOBLADO (9 mandril):
Para TODAS las barras: @=24 mm

Longitud | N°de
ld. (mm) Forma (cm) (cm) piezas
74
|
ﬁ
2.L1 10 312 3

164

74




FECHA: 13/03/2014
ESCALA: 1/10

DIAMETRO DE DOBLADO (@ mandril):

-._ |

Para TODAS las barras: @=24 mm

a Longitud | N°de
Id. (mm) Forma (cm) (cm) viezas
85
] 1
(7 ]
2.2 10 9 119 1
i
//:I
2.L3 12 11 75 4
74
W 162 W
2.4 12 - ] 162 2
Dibujo NO escalado
99
215 | 12 1 1 99 1
78
] | 78 2
2.E1 6 j
2[ 78 34
16
18
2.E2 6

{ 43 8






