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1. INTRODUCCION.

1.1 ANTECEDENTES.

En toda obra de ingenieria es necesario determinar las dimensiones fisicas de las partes que
componen el sistema estructural. Dichas partes deben tener las dimensiones adecuadas para
que resistan las fuerzas reales o probables que se le aplicaran. Asi, las paredes de un
recipiente de presion deben tener la resistencia apropiada para soportar la presion interna;
los pisos de un edificio deben de ser lo suficientemente resistentes para que cumplan su

cometido.

De manera analoga, las partes de una estructura compleja deben ser lo bastante rigidas para
que no se flexionen en exceso por accion de las cargas que se les imponga. El piso de un
edificio puede tener la suficiente resistencia y, sin embargo, sufrir una deflexion excesiva,
que algunos casos podria provocar el desalineamiento de equipo o maquinaria instalada en

€l; o bien, en otros casos, el agrietamiento del plafon de yeso fijado en su parte inferior.

El conocimiento profundo del comportamiento mecanico es fundamental para el disefio

confiable de cualquier estructura, como edificios y puentes; por lo que, la mecanica del



medio continuo constituye un tema basico en muchos campos de la ingenieria. En la
mecanica del medio continuo se consideran los esfuerzos y deformaciones que presentan

los cuerpos reales cuando se les aplican cargas.

El analisis teorico y los resultados experimentales tienen funciones igualmente importantes
en el estudio de la mecéanica del medio continuo. A veces se realizan deducciones logicas
para establecer formulas y ecuaciones que predicen el comportamiento mecanico, pero se
debe reconocer que tales formulas no pueden emplearse en forma realista a menos que se
conozcan ciertas propiedades de los materiales. Estas propiedades son accesibles sélo
mediante la realizacion de experimentos adecuados en el laboratorio. Asi mismo, debido a
que muchos problemas practicos de gran importancia en ingenieria no pueden resolverse
eficazmente mediante procedimientos tedricos, se requieren necesariamente las mediciones

experimentales.

El desarrollo histérico de la mecanica del medio continuo constituye una combinacion de
teoria y experimentacion; los experimentos, en ciertos casos, sefialan el camino hacia

resultados valiosos, mientras que la teoria lo hace en otros.

El ingeniero suele enfrentarse a muchos problemas mecanicos cuya soluciéon no puede
obtenerse por medio de la mecanica de los cuerpos rigidos. Ejemplos de tales problemas
son los que surgen al analizar las flexiones o torsiones de trabes y columnas. Todos estos
casos se relacionan con medios deformables caracterizados por el hecho de que sus atomos
0 moléculas estan tan proximos unos a otros que el material puede considerarse,
microscopicamente, como una masa homogénea, cuyas deformaciones deben preverse sin

necesidad de considerar el movimiento de cada una de las particulas que lo componen.
1.2 PROPIEDADES MECANICAS DEL MEDIO CONTINUO.

En esta seccion se explicaran brevemente las principales propiedades mecanicas que

caracterizan los medios continuos.



1.2.1 Deformaciones.

Para la mecénica de los cuerpos rigidos, el unico resultado que interesa de la aplicacion de
una fuerza es el eventual desplazamiento del cuerpo que la recibe, por lo contrario, la
mecéanica de medio continuo, enfoca su atencion principalmente en las deformaciones que
el cuerpo puede sufrir. Pueden ser deformaciones momentaneas, que duran solo el tiempo
que dura la causa que la ocasiona, o bien, pueden ser permanentes, es decir, que se
mantiene aunque la causa desaparezca. Pueden ser deformaciones que alcanzan, mas o
menos rapidamente su conformacion definitivamente, o bien pueden ser de esas que, una

vez empezadas, siguen indefinidamente, a menos que alguna nueva fuerza los contrarreste.

Las deformaciones implican, por lo general, alteraciones sumamente complicadas; para
someterlas a medicion, es necesaria una simplificacion que consiste en descom;ionerlas
idealmente en deformaciones longitudinales y deformaciones angulares. Otra clasificacion
importante de las deformaciones es que las subdivide en isotropicas y distorsionales. Se
dice que la deformacion sufrida por un medio en la proximidad de cierto punto es isotropica

siempre que sea la misma en todas las direcciones trazadas por el punto.
1.2.2 Fuerzas y esfuerzos.

Las fuerzas que actuan en un medio continuo se clasifican en fuerzas de cuerpo (o de masa)
y fuerzas de superficie. Las primeras estan distribuidas de manera continua en todo el
medio, las segundas solamente sobre cierta superficie del medio continuo. El concepto de

esfuerzo, definido como sigue, la intensidad de la fuerza por unidad de area.
1.2.3 Esfuerzos internos.

Las fuerzas que actuan sobre el contorno de un cuerpo solido o fluido se transmiten por
accion molecular al interior del medio. Su influencia debe manifestarse en esfuerzos locales
en cada uno de los puntos internos, aunque tales esfuerzos se pueden apreciar sélo de

manera indirecta, a través de las deformaciones producidas.



1.3 ECUACIONES CONSTITUTIVAS DEL MEDIO CONTINUO.

1.3.1 Relaciones entre esfuerzos y deformaciones.

El comportamiento de los materiales es tan variado, no solo comparando un material con
otro, sino en un mismo material, al cambiar el orden de magnitud de los esfuerzos, que no

hay esperanza de encontrar una solucion Gnica al problema.

Se llaman ecuaciones constitutivas de un medio continuo aquéllas que expresan las
propiedades fisicas. El nombre se debe a que el comportamiento que describen es el

resultado de la constitucion interna del material.

Las ecuaciones de estado son ecuaciones constitutivas, que permiten relacionar los cambios
de densidad de los materiales con variaciones de temperatura y de presion. Otra caiegoria
de ecuaciones constitutivas, es la que relacionan entre si los esfuerzos y deformaciones a
temperatura constante, lo que nos llevan directamente al problema fundamental de la
mecénica de los medios deformables: la prediccion de las deformaciones que resultaran en
el medio, cuando éste se sujete a un estado de esfuerzos determinado, o bien de los

esfuerzos que apareceran, a consecuencia de cierto estado de deformaciones.

Se puede establecer una marcada diferencia entre el comportamiento de un material sélido
y de un fluido, cuando ambos se sujetan a esfuerzos distorsionales de pequeiia intensidad.
El solido empieza deformandose con relativa rapidez, hasta alcanzar una deformacién total,
pero hasta alli, mientras el esfuerzo no aumente, la deformacion no pasara de ese limite. Por
el contrario, en el caso de un fluido, un esfuerzo distorsional minimo es suficiente para
ponerlo en movimiento, es decir, para provocar una deformacion angular que crece y crece
sin limite, mientras el esfuerzo permanezca. Estos dos efectos estan intimamente
relacionados con las propiedades que se llaman elasticidad y viscosidad y con el hecho que

los solidos, predomina la primera, y en los fluidos, la segunda.

El comportamiento viscoso caracteriza bastante bien a la mayoria de los fluidos en
condiciones normales, pero el comportamiento elastico de los sélidos es real solo para bajas
cargas. Los solidos y los fluidos viscosos difieren ampliamente en sus caracteristicas de

deformacion. Los cuerpos deformados elasticamente vuelven a su estado natural una vez



que se retiran las cargas aplicadas. Los fluidos viscosos, no presentan en absoluto ninguna
tendencia a una recuperacion de su deformacion. Ademas, las tensiones elasticas estan
directamente relacionadas con las deformaciones, mientras que, un fluido viscoso, las

tensiones estan relacionadas con la velocidad de deformacion.

El comportamiento de un material que se presenta una combinacién de ambas
caracteristicas, elasticas y viscoelastico. A continuacion, se repasara las caracteristicas de

los modelos elastico, viscoso y viscoelasticos.
1.3.2 Modelo Elastico.

Se dice que un material se comporta elasticamente cuando sus deformaciones son
proporcionales a los esfuerzos locales. No existe ningin material que reaccione
elasticamente a cualquier sistema de esfuerzos. Por otro lado, se puede decir que
practicamente todos los materiales, sean solidos o fluidos, empleados en la practica,

reaccionan elasticamente siempre que las fuerzas aplicadas sean bastante pequefias.
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Figura 1.1 Resorte helicoidal, como modelo analégico del cuerpo elastico.

Para representar un cuerpo elastico se toma como modelo analdgico al resorte helicoidal
(figura 1.1), cuyo alargamiento €7 es proporcional al esfuerzo o que se aplica, y que, por

tanto, si se suelta después de haberlo tensado, recupera su longitud primitiva.



El factor de proporcionalidad que correlaciona esfuerzos y deformaciones, factor que suele
llamarse modulo de elastico (E), no solo depende del material, de la temperatura y de la

presion, sino también difiere segin se trate de efectos isotrdpicos, o bien de efectos

distorsionales.

La curva esfuerzo—deformacion del cuerpo elastico esta constituida por una recta O4, que

sale del origen O de las coordenadas €, o (figural.2).

TA

0 g

Figura 1.2 Curva esfuerzo—deformacion del cuerpo elastico.

1.3.3 Modelo Viscoso.

Un medio viscoso sometido a un esfuerzo distorsional, por pequefio que éste sea, empieza
fluyendo, y no deja fluir mientras el esfuerzo se mantenga. Al desaparecer el esfuerzo el
medio no retrocede, como haria el cuerpo elastico, sino que permanece en la posicion

alcanzada durante el movimiento.

Figura 1.3 Amortiguador, como modelo analogico del cuerpo viscoso.



Como modelo analégico del medio viscoso se suele tomar al amortiguador, un
amortiguador mévil dentro de un cilindro lleno de aceite, sin inercia y sin que haya
compresion del fluido (figura 1.3). Para que esta ultima caracteristica se realice, se supone
que el piston esta perforado. La distancia recorrida por el pistén en un segundo representa

la velocidad de deformacidn.

La curva esfuerzo—deformacion del cuerpo viscoso es una semirrecta paralela al eje €
(figura 1.4), en cuanto a que un esfuerzo 0 determinado puede provocar cualquier
deformacion, con tal que sea aplicado durante un tiempo suficientemente prolongado. Para
una informacion méas completa acerca de las deformaciones, es necesario hacer que el

variable tiempo intervenga.

0 >
€

Figura 1.4 Curva esfuerzo—deformacion del cuerpo viscoso.

1.3.4 Modelos viscoelisticos sencillos.

Los elementos mecanicos de los modelos viscoelasticos unidimensionales, son un resorte
helicoidal sin masa con una constante elastica de respuesta £ (figura 1.1), y un

amortiguador viscoso cuya friccion simula una viscosidad constante u (figura 1.3).
1.3.4.1 Modelo de Kelvin.

Este modelo, también llamado modelo de Kelvin-Voigt, intenta representar materiales
simultaneamente elasticos y viscosos. Su modelo analdgico consiste en un resorte y un
amortiguador dispuesto en paralelo, de tal forma que al aplicarse un esfuerzo sobre el
sistema, una parte lo tomara el resorte y la restante sera tomada por el amortiguador (Figura

1.5).



—

Figura 1.5 Modelo analégico del cuerpo Kelvin.

De lo anterior, se obtiene la ecuacion constitutiva que permite determinar la deformacion

del sistema, una vez conocida la ley de variacion de los esfuerzos.
0=2E€ +2U€E (1.1)

Una caracteristica de este modelo, es que debido a la posicion que guarda el amortiguador

en el sistema, impide al resorte una respuesta inmediata que éste daria si estuviera solo.
1.3.4.2 Modelo de Maxwell.

Este modelo representa un material, responde inmediatamente de manera elastica, pero
posteriormente, si la carga se mantiene, tiende a comportarse de manera viscosa. El modelo

analogico de Maxwell lo constituye un resorte y un amortiguador dispuestos en serie

(Figura 1.6).

Figura 1.6 Modelo analogico del cuerpo Maxwell..

De lo anterior, se obtiene la ecuacion constitutiva.

FLY _: 1.2
2E 2u 1.2)



Si el modelo de Maxwell es descargado de golpe, el resorte vuelve a su longitud inicial,
pero el amortiguador conserva la longitud alcanzada en un instante. Luego existe una
deformacion elastica y una deformacion permanente, y, por tanto, hay efecto de

plastificacion.
1.3.4.3 Modelo de Burgers.

Este modelo trata de representar el comportamiento de un material que tiene tres etapas
fundamentalmente, la primera es la elastica, seguida por una etapa inelastica, la ultima
etapa presenta un comportamiento plastico. El modelo analogico consiste en un modelo de

Kelvin y un modelo Maxwell dispuesto en serie.

Ex
¢ B P a
_/\/\/\/ — >
ke
|

Figura 1.7 Modelo analdgico del cuerpo de Burgers.

La ecuacion constitutiva de este material es diferencial lineal, del segundo orden, en las

variables O y €, consideradas funciones del tiempo.
1.4 EL PROBLEMA ELASTICO.

1.4.1 Introduccion.

El ingeniero durante el proceso del disefio estructural, tiene la necesidad de conocer la
respuesta de la estructura, por lo que tiene que analizar la estructura mediante un modelo

matematico, el cual consiste en la agrupacion de los siguientes modelos:

- Modelo geométrico. Este es un esquema que representa las principales caracteristicas

geométricas de la estructura.
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- Modelo de las condiciones de continuidad en las fronteras. Debe establecerse la forma
en que cada elemento estd conectado a sus adyacentes y cuales son las condiciones de

apoyo de la estructura.

- Modelo de las acciones impuestas. Las acciones que afectan la estructura para una

condicion dada de funcionamiento.

- Modelo de comportamiento de los materiales. Debe de suponerse una relacién accién—

respuesta del material que compone la estructura.

Durante mucho tiempo el ingeniero ha basado el analisis estructural en la hipétesis de que
el comportamiento de la misma sea lineal y se adoptan en el modelo propiedades elasticas

representativas del comportamiento de la estructura.

Con en el fin de comprender cuales son las propiedades que se consideran a una estructura
con un comportamiento elstico lineal, se estudiara a continuacién de forma muy sencilla el

modelo elastico y sus limitaciones.
1.4.2 El cuerpo elistico.

En la seccion anterior se definié como elstico al estado en el cual las deformaciones son
proporcionales a los esfuerzos. Esta relacion lineal entre el esfuerzo y la deformacion para
una barra sometida a una tension o una compresion simple puede expresarse mediante la

ecuacion:
o=FEg (1.3)

Donde £ es una constante de proporcionalidad conocida como el médulo de elasticidad del
material. La ecuacion anterior se conoce comanmente como la ley de Hooke, designada asi
en honor al célebre cientifico inglés Robert Hooke(1635-1703). Hooke fue el primero que
investigd las propiedades elasticas de los materiales y realizd pruebas de materiales.
Determiné la relacion lineal entre la carga aplicada y el alargamiento resultante. Se llama

cuerpo de Hooke al material ideal de comportamiento perfectamente elastico.
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El cuerpo es perfectamente elastico si recobra su forma original de un modo completo al
descargarlo, y que es parcialmente elastico si la deformacion por las fuerzas exteriores no

desaparece por completo al descargarlo.

En el caso de un cuerpo elastico, el trabajo realizado por las fuerzas exteriores durante la

deformacion se transforma completamente en energia potencial de deformacion.

En el caso de un cuerpo parcialmente elastico, parte de aquel trabajo se transforma en calor
desarrollado en el cuerpo durante la deformacion no elastica. Experimentalmente, se ha
visto que los materiales tales como el acero, la madera y el concreto se pueden considerar
como perfectamente elasticos por debajo de cierto limite que depende de las propiedades

del mismo.

Suponiendo que las fuerzas externas que actian sobre una estructura son conocidas, el
problema fundamental para el proyectista es el dimensionar las partes de la estructura para
que estén en condiciones elasticas en todos los casos de cargas posibles. Solamente en tales
condiciones la estructura tendrd una vida larga y segura y no presentara deformaciones

permanentes en sus elementos.
1.4.3 Ley de Hooke Generalizada.

La ecuacion (1.3) se aplica unicamente a tension y compresion simple; para estados de

esfuerzo mas complicados, se requiere una generalizacion de la ley de Hooke.

Para que se pueda establecer la generalizacion de la ley de Hooke, se considerara un
material continuo, ademas de homogéneo e isotropo. Mediante estas condiciones, se puede

obtener facilmente las relaciones entre los esfuerzos y las deformaciones en el cuerpo.

Refiriéndose a una barra de seccion transversal rectangular, las leyes de Hooke pueden

enunciarse asi:

1. - Toda tensién normal actuando en dos caras opuestas de una barra produce un

alargamiento longitudinal proporcional a la tension y del mismo signo.
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2. - Dicha tension normal ocasiona al mismo tiempo un acortamiento transversal del signo

opuesto al de la tension, y cuya magnitud es una fraccion del alargamiento longitudinal,

3. - Sien dos caras contiguas de una barra y en sus opuestas actian tensiones tangenciales
en equilibrio, se produce una deformacién angular proporcional al esfuerzo tangencial

actuante.

Si se consideran diversos estados simples de tension, segun las tres direcciones
coordenadas, las dos primeras relaciones de esfuerzo—deformacion, pueden expresarse por

las siguientes formulas:

8x=01;:—‘——:§(a,+az) (1.4)

& =2 -2(o, +,) (15)
a Vv

6,2~ 0x+ay) (L6)

Tyz
=_1Z 1.7
Yyz G (1.7)
T
=_Z 1.8
Vaox G (1.8)
Txy
=_4&T 1.9
Y xr G (1.9)

De donde v es la relacion de Poisson, G es el médulo de cortante y se define de la siguiente

forma:

E

G=2(1—+V) (1.10)

-
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1.4.4 El problema de la elasticidad.
El problema de la elasticidad o problema elastico, puede plantearse de la siguiente manera:

Se pretende determinar el desalojamiento, el esfuerzo y la deformacion en todos y cada uno
de los puntos de un cuerpo formado por un material homogéneo, elastico e isotropo, este
cuerpo puede tener, cualquier forma geométrica definida y estd cargado también de

cualquier manera, pudiendo estar en estado de equilibrio o en estado de movimiento.

El problema puede ser resuelto al considerar que el material rige su comportamiento por la
ley de Hooke. Esta consideracion es aceptable y conveniente en practicamente todos los
casos, sin embargo es conveniente entender claramente en que grado difiere el
comportamiento real elastico lineal, en qué criterio se debe basar la determinacion de las
propiedades elasticas equivalentes y cual es la magnitud de los errores que se pueden

cometer en estas consideraciones.

Aunque la mayoria de los materiales y elementos estructurales tienen un comportamiento
que no se despega mucho del lineal en un intervalo de esfuerzos bastante amplio, existen

diversas fuentes de no-linealidad

En estructuras muy particulares se tiene no-linealidad debido a cambios significativos de
geometria bajo el efecto de las cargas. Sin embargo, la fuente mas importante de no-

linealidad es la que proviene del propio material y depende de las caracteristicas del mismo.
1.5 DISENO ELASTICO DEL CONCRETO REFORZADO.

1.5.1 Introduccion.

El objetivo del disefio consiste en determinar las dimensiones y caracteristicas de logs
elementos de una estructura para que ésta cumpla cierta funcion con un grado de seguridad
razonable, comportandose ademas satisfactoriamente una vez en condiciones de servicio.
Debido a estos requisitos es preciso que se conozcan las caracteristicas accion-respuesta de

la estructura.
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Las acciones en una estructura son las solicitaciones a que puede estar sometida. Entre éstas
se encuentran, por ejemplo, el peso propio, las cargas vivas, las presiones por viento, las

aceleraciones por sismo y los asentamientos, por citar algunos.

La respuesta de una estructura, o de un elemento, es su comportamiento bajo una accion
determinada, puede expresarse como deformacion, agrietamiento, durabilidad y vibracion.
Desde luego, la respuesta es funcion de las caracteristicas de la estructura, o del elemento

estructural considerado.

El disefio es un proceso creativo mediante el cual se definen las caracteristicas de un
sistema de manera que se cumpla en forma Optima con sus objetivos. El objetivo de un
sistema estructural es resistir las fuerzas a las que va estar sometido, sin colapso o mal

comportamiento.
1.5.2 Elasticidad del concreto.

El concreto no es un material perfectamente elastico por producirse una ligera disminucion
en el cociente esfuerzo—deformacion al aumentar el esfuerzo. El concreto adquiere también
una deformacion permanente bajo las minimas solicitaciones, pero, dentro de los limites en
que se emplea en la practica, puede admitirse una constancia satisfactoria en la relacion

entre sus esfuerzos que puede ser considerada como médulo de elasticidad del concreto.

0

s b £
Fig. 1.8 Curva esfuerzo—deformacion del concreto

La figura 1.8 es un diagrama esfuerzo—deformacién tipico del concreto, en la cual la
curvatura se ha exagerado, para poder explicar el procedimiento para calcular el médulo de

elasticidad. Se aplica y retira la carga que da lugar al esfuerzo Oc un numero de veces
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suficientes hasta que la deformacion remanente 0a no experimente ningiin incremento
posterior apreciable, observandose que todos los puntos de la linea esfuerzo—deformacion
ad se disponen, aproximadamente, segin una linea recta. La deformacion medida a partir
del estado inicial correspondiente al esfuerzo Oc, es 0b, denominandose "mddulo secante” a
la pendiente de la linea 0d. Se llama "médulo de elasticidad inicial", o, " médulo tangente

inicial", a la pendiente de la tangente de la curva, representada por 07.

En los calculos referentes al concreto reforzado, se aplica principalmente el modulo de
elasticidad para determinar los valores de los esfuerzos relativos soportados por el acero de
refuerzo y por el concreto en el supuesto de que exista una adherencia perfecta entre los

materiales.

Para dicho célculo, la deformacion se medira a partir del estado inicial de la pieza y sera
preciso emplear el modulo secante. Cuando se trate de una viga en la cual los esfuerzos en
el concreto varien de acuerdo con la hipétesis de una " ley lineal", el modulo secante, aun
cuando no representa las condiciones exactas del fenomeno de deformacion, se acercara

mas a dichas condiciones que el modulo de elasticidad inicial.

La relacion entre modulo secante y el modulo de elasticidad inicial no es constante y en
todos los casos, a excepcion de cuando se trate de cargas muy pequeiias, el primero sera el

menor de los dos.
1.5.3 Limite elastico del concreto.

Por las razones dadas en la seccion anterior, no se puede decir que exista un Limite eldstico
en el sentido exacto. No obstante, parece que existe un esfuerzo por debajo del cual se
produce una deformacion practicamente elastica, mientras que por encima de dicho
esfuerzo la aplicacion de una carga aumenta la deformacion indefinidamente,
produciéndose el agotamiento bajo una solicitacion bastante inferior a la carga normal de

rotura. El esfuerzo a que nos acabamos de referir puede ser considerada el /imite eldstico.
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1.5.4 Esfuerzos en las vigas heterogéneas.

Las vigas de concreto reforzado son heterogéneas por estar compuestas de dos materiales
completamente diferentes. Por esta razon, los métodos para el estudio elastico de las vigas
de concreto reforzado son diferentes de los empleados para el dimensionamiento o estudio

de las vigas construidas unicamente con acero, madera, o con cualquier otro material.

Los principios fundamentales a partir de los cuales se obtiene las formulas correspondientes
a las piezas de concreto reforzado son esencialmente los mismos que los empleados para las
vigas homogéneas, aun cuando habri que introducir algunas modificaciones para poder
llegar a las formulas précticas de aplicacion. En esencia, dichos principios fundamentales

son los siguientes:

— En una seccion transversal cualquiera existen unos esfuerzos internos que pueden
desdoblarse en componentes normales y tangenciales a la seccién. Las componentes
normales son las tensiones y las compresiones, su mision es resistir el momento flector en
la seccion. Las componentes tangenciales se designan tensiones cortantes y contrarrestan a

los esfuerzos transversales.
— La fibra neutra pasa a través del centro de gravedad de la seccion transversal.,

— La magnitud del esfuerzo normal a la seccién aumenta en proporcion directa con su
distancia a la linea neutra, siendo maxima en el borde de la seccion. El esfuerzo en un

punto cualquiera de la seccion transversal viene dada por la formula (1.11).
o=— (1.11)

De donde o es el esfuerzo en la fibra situada a una distancia y de la linea neutra, M es el
momento flector en la seccion debido a las solicitaciones y / es el momento de inercia de la

seccion transversal con relacion a su linea neutra.

— El esfuerzo cortante (el longitudinal es igual al transversal) 7 en un punto cualquiera

de la seccion transversal queda determinada por la formula (1.12).
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14
g I (1.12)

Ib
En la que 7 es el esfuerzo cortante total en la seccion, Q es el momento estatico, con
relacion a la linea neutra, de la parte de la seccion transversal, situada entre un eje trazado
paralelamente a la linea neutra por el punto considerado y la cara mas proxima (superior o

inferior) de la viga y & ancho de la viga en el punto considerada.

— En una viga de seccion constante, los valores maximos de o'y r corresponderén a los

puntos en los que My V, respectivamente, sean maximos.

— La magnitud del esfuerzo cortante que actiia en cada uno de los puntos del canto de la
seccion transversal de una viga de seccion rectangular varia segin una ley parabolica,
siendo su valor cero en el borde superior y en el borde inferior de la viga, y maximo en su

linea neutra.

— La presencia de los esfuerzos cortantes (horizontales y verticales) y de los esfuerzos
normales de flexion da lugar a que en un punto cualquiera de la viga existan tensiones y
compresiones indicadas con relacion a su eje horizontal, siendo igual a 90° el angulo que

forma entre si las direcciones de los esfuerzos maximos.

— Como en la fibra neutra los esfuerzos cortantes horizontales y verticales son iguales
entre si y el esfuerzo normal debida a la flexion es cero, las tensiones y compresiones en un
punto cualquiera de dicha fibra formaran un angulo de 45° con la horizontal, siendo los

valores de cualquiera de ellas iguales al esfuerzo cortante en el punto considerado.
1.5.5 Teoria eldstica de flexién de estructuras de concreto reforzado.

Para poder analizar secciones de concreto reforzado vamos a tener que aceptar una serie de
hipdtesis simplificatorias. Aunque las hipétesis aceptadas en esta teoria no son
rigurosamente ciertas, han servido para elaborar una teoria cuyos resultados han sido

satisfactorios. En la teoria de la flexion se admite lo siguiente:
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— Una seccion plana de la viga antes de la deformacion, permanece plana después de

ella.
— Los esfuerzos son proporcionales a la deformacion.

La discrepancia existente entre hipotesis y realidad se traduce en que en el concreto
reforzado los valores de esfuerzos calculadas en el supuesto de que el material se comporte
como un sdlido elastico perfecto tendran una aproximacion satisfactoria inicamente cuando
resulten esfuerzos mas bien pequefios. Dichas hip6tesis proporcionan poca informacién
acerca del estado real de esfuerzos en la viga para cargas proximas a la solicitacion de

agotamiento de ésta.
1.5.6 Diseiio por esfuerzo de trabajo (teoria elistica).

El procedimiento de disefio basado en esfuerzos de trabajo, consiste en determinar los
esfuerzos correspondientes a acciones interiores obtenidas de un analisis elastico de la
estructura, bajo sus supuestas acciones de servicio. Los esfuerzos permisibles se consideran
como fracciones fijas de las resistencias maxima o de la resistencia de cedencia de los
materiales. Por ejemplo, para la compresion por flexion se puede suponer 45% de la
resistencia de cilindro del concreto. Se supone que asi se logra a la par, un comportamiento

satisfactorio en condiciones de servicio y un margen razonable de seguridad.

El factor de seguridad de los elementos de una estructura dimensionados por el método de
esfuerzos de trabajo no es uniforme, ya que no puede medirse en todos los casos el factor
de seguridad por la relacion entre las resistencias de los materiales y los esfuerzos

permisibles.



2. PLASTICIDAD EN LAS ESTRUCTURAS DEBIDO A LA
GEOMETRIA.

2.1 INTRODUCCION.

Los métodos convencionales de analisis y disefio que se han empleado durante mucho tiempo
en la ingenieria civil, se basan en el concepto de esfuerzo permisible de trabajo cuyo valor
esta por debajo del limite elastico. Los resultados obtenidos han sido satisfactorios, pero desde
el punto de vista practico las estructuras disefiadas elasticamente requieren un margen de

seguridad para asegurar por completo que la respuesta sea elastica (McCormac, 1972).

La capacidad de carga de una estructura construida con un material dactil no se puede ser
determinar por un analisis elastico. Para poder conocer el comportamiento de una estructura de
este tipo es necesario tomar en cuenta las caracteristicas mecanicas de los materiales con que
sera construida, por lo que aquéllos deberan considerarse estas caracteristicas en el analisis,

para que se pueda representar el comportamiento de la estructura lo mas real posible.

El disefio plastico ofrece una solucion parcial a las objeciones impuestas al disefio elastico. Al

considerar la capacidad de los materiales de resistir esfuerzos mayores que el de fluencia, se

19
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acepta una redistribucion de los esfuerzos en la estructura al momento de presentarse una

articulacion plastica.

Desde hace algin tiempo, los ingenieros estan concientes de que los materiales dictiles no
fallan sino hasta después de sobrepasar el esfuerzo del punto de fluencia, al presentarse

deformaciones no proporcionales al esfuerzo en razén directa y lineal.

En la teoria plastica, en lugar de basarse el disefio en el método de esfuerzo permisible el
problema se aborda considerando la maxima carga que puede soportar una estructura actuando
como una unidad. Los disefios obtenidos son sumamente interesantes para el ingeniero de

estructuras, ya que ofrece varias ventajas sobre el disefio elastico, por ejemplo:

- El disefio plastico permite al calculista realizar una estimacion mas exacta de la carga
maxima que puede soportar la estructura, lo que le permite tener una mejor idea del factor
de seguridad real de la estructura. El método elastico es adecuado para el calculo de
esfuerzos y deformaciones por cargas dentro de la zona elastica, pero da una estimacion

muy deficiente de la resistencia real de la estructura antes de que falle.

- Para muchas estructuras complicadas, el analisis plastico es mas facil de efectuar, que el

analisis elastico. (McCormac, 1972).

- Las estructuras estan sujetas frecuentemente a grandes esfuerzos dificiles de predecir, tales -
como asentimientos, sismos, etc. El disefio plastico previene tales variaciones de

esfuerzos, permitiendo deformaciones plasticas para poder soporta estas variaciones.
2.2 TEORIA DEL ANALISIS PLASTICO.

2.2.1 Introduccion.

La teoria basica del disefio plastico ha permitido explicar mejor la posibilidad de distribucién
de los esfuerzos, una vez que dichos esfuerzos han alcanzado el valor correspondiente al punto
de fluencia, en ciertos puntos de la estructura. La teoria basica de este método de analisis, es
considerar que las partes de la estructura donde se ha alcanzado el valor del esfuerzo de

fluencia no pueden resistir esfuerzos adicionales. En lugar de esto, esas partes fluiran lo
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necesario para permitir que la carga o los esfuerzos sean satisfactorios a otras partes de la
estructura, en donde los esfuerzos originales se encuentran bajo el de fluencia y, por lo tanto,
en la zona elastica, siendo capaces de resistir esfuerzos adicionales. Puede decirse que la

plasticidad sirve al propdsito de igualar esfuerzos en casos de sobrecarga.
2.2.2 Hipotesis fundamentales.
Para el estudio de la teoria plastica simple, se aceptan las hipotesis siguientes:

- El material debera seguir la ley de Hooke hasta que el esfuerzo llega al limite de fluencia:
a partir de este punto de deformaciones pueden crecer indefinidamente mientras el

esfuerzo se mantiene mientras el esfuerzo se mantienen constante.

-  El material tiene las mismas propiedades en compresion que en tension, con los mismos

valores del modulo de rigidez y limite de fluencia en las dos solicitaciones.

- El material se considerara homogéneo e isotropo en las dos zonas de interés, elastica y

plastica.

- Cada fibra longitudinal de una pieza sometida a flexion se comporta como si estuviese
trabajando a tension y compresion simple; es decir, se supone que cada una de las fibras
esta en libertad de alargarse longitudinalmente y contraerse transversalmente, o viceversa,

bajo la accién de las fuerzas externas, como si estuviera separada de las demas.

- Todas las secciones transversales de la viga tienen un eje de simetria, alojado en el plano

de la flexion.

- Las secciones transversales planas antes de la deformacion permanecen planas después de
ésta y se conservan normales al eje longitudinal deformado. (Esta hipétesis se cumple
rigurosamente en vigas sujetas a flexion pura; en los demas casos su acepcion equivale a
despreciar el efecto de las fuerzas cortantes sobre las deformaciones, los errores que
provienen de aceptarla son muy pequefios, tanto en el intervalo elastico como en el

plastico).

-
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- Las fuerzas normales interiores existentes en las secciones transversales de las vigas son
mecanicamente equivalentes a un par; se excluye por ahora la posibilidad de que obren

sobre la pieza fuerzas normales exteriores de tension o compresion.
2.3 TEOREMAS DE ANALISIS PLASTICO.

2.3.1 Introduccion.

La problematica a la que se enfrenta un ingeniero al realizar un analisis plastico es encontrar el
factor por el que multiplicaria la carga aplicada sobre la estructura de forma que sea la carga
de colapso de la misma. Para poder entender los diferentes procedimientos que permitan

conocer este factor, se definiran algunos conceptos fundamentales.
2.3.2 Momento plastico.

El momento de fluencia My puede definirse como el producto del esfuerzo de fluencia (oy) por

el modulo de seccion.
My —s S * o’y (2 1)

El modulo de seccién es igual al momento de inercia entre la distancia del eje neutro a la fibra

mas alejada.

o T 2.2)
c

El momento plastico es el que producira plasticidad total en la seccion transversal de un

miembro, y crea una articulacion plastica. El momento de plastico es igual al producto del

esfuerzo de fluencia, por el mddulo plastico de seccion.
M,=Z*%c, 2.3

El médulo de seccion plastica es una propiedad que depende exclusivamente de la geometria
de la seccion considerada. Se le da este nombre por la semejanza que tiene con el modulo de

seccion elastico. Este modulo de seccion plastica no es mas que el momento estatico de la
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seccion con respecto a un eje perpendicular al de simetria, que la divide en dos proporciones

de areas iguales.

La relacion del momento plastico (Mp) con respecto al momento de fluencia (My), se llama
factor de forma. Este factor depende exclusivamente de las caracteristicas geométricas de la
seccion y representa una reserva de capacidad para resistir flexion mas alla del intervalo
elastico, pues éste termina cuando el momento alcanza el valor M, y la seccion puede admitir

incrementos adicionales, hasta llegar a M,

M, 27

P B (2.4)
M, §

Para secciones rectangulares el factor de forma tiene un valor de 1.5; para otras secciones tiene

valores diferentes, grandes cuando la mayor parte del material cerca del eje de flexion y

pequeiios cuando esta lejos.
2.3.3 La articulacién plistica.

Considere una viga de seccion rectangular simplemente apoyada, sometida a un momento
flexionante, en una seccion particular de la viga. A medida que este momento flexionante
aumenta, existe una variacion lineal de esfuerzo hasta alcanzar el esfuerzo de fluencia en las
fibras mas alejadas. En la parte (b) de la figura 1, se muestra la variacion del esfuerzo para
una viga rectangular en la zona elastica. El momento de fluencia de una seccion transversal se
define como el momento resistente para el cual se produce Jjustamente el esfuerzo de fluencia

en la fibra mas alejada de la seccion.
F7 Fj Fj -

Fy Fy Fy Fy

@  ® ( (d) (e)

Figura 2.1 Distribucién de esfuerzos en una seccion rectangular plastificada.
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Si el momento flexionante aumenta hasta sobrepasar el momento de fluencia, las fibras mas
alejadas, que han sido llevadas a su punto critico, seguiran sometidas al mismo esfuerzo, pero
fluiran, y el momento resistente adicional necesario, recaera en las fibras més cercanas al eje
neutro. Este proceso continuara en las siguientes fibras de la seccion transversal de la viga
llevada al punto de fluencia, como se muestra en los diagramas de esfuerzos, en las partes (c)
y (d) de la misma figura, hasta alcanzar una distribucion totalmente plastica, como se muestra
en la parte (¢). Cuando la distribucion de esfuerzos ha alcanzado este punto, la seccién se
encuentra totalmente plastificada y puede admitir rotaciones ilimitadas bajo el momento
constante, ya que el material que la constituye se alarga o cortar libremente. Esto no implica
que la curvatura sea de manera necesaria infinitamente grande, pues lo mismo que en
articulaciones reales las rotaciones pueden estar restringidas por el resto de la estructura, que

permanece en estado elastico.

El comportamiento de una seccion completamente plastificada es anilogo al de una
articulacion real con la diferencia de que mientras en ésta el momento es nulo, en aquélla se
mantiene igual al momento de fluencia. Por consiguiente, cuando el momento flexionante en
una seccion alcanza un valor igual a su momento pléstico resistente se forma una articulacién
plastica y se caracteriza porque es capaz de admitir rotaciones ilimitadas bajo momento

constante.
2.3.4 Mecanismo de falla.

Si una estructura en la que actian cargas crecientes responde de manera ductil hasta el
colapso, es decir, si no se presenta ningin fendmeno que ocasione una falla prematura, su
resistencia se agota cuando se forma un nimero de articulaciones plasticas suficientes para

que la estructura en su conjunto, o una parte de ella, se convierta en un mecanismo. A la carga

correspondiente se le da el nombre de carga de colapso o carga dltima.

Para ejemplificar este hecho se considera una viga estaticamente determinada, de seccion
transversal constante, con una carga concentrada a la mitad del claro, como se muestra en la
figura 2, la cual fallara si se desarrolla en ella una articulacion plastica. Si se incrementa la

carga hasta producir una articulacion plastica en el punto de momento maximo (en este caso
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debajo de la carga), se daria lugar a una estructura inestable. Cualquier incremento adicional

de la carga, causaria la falla.

Articulacion plastica

(b)

Figura 2.2 Mecanismo de falla de una viga simplemente apoyada.

La teoria plastica es poco ventajosa al aplicarse a vigas y marcos estaticamente determinados,
pero puede ser una auténtica ventaja para resolver casos de vigas y marcos estaticamente
indeterminados. Para que una estructura estaticamente indeterminada falle, es necesario que se

forme mas de una articulacion plastica.

Se ha demostrado que el nimero de articulaciones plasticas necesarias para que fallen las
estructuras estaticamente indeterminadas, varia de estructura a estructura, pero nunca pueden
ser menos de dos. Aln cuando una estructura estaticamente indeterminada se haya formando
una articulacion plastica la carga puede incrementarse sin que ocurra la falla, siempre que la
geometria de la estructura lo permita. La articulacion plastica actuara como una articulacion
real, por lo que respecta al incremento de la carga. A medida que la carga se incremente, hay
una redistribucion de momentos, pues la articulacion plastica no puede soportar mayor
momento. Al ir apareciendo en la estructura otras articulaciones plasticas, se va acercando el
momento en que habra el nimero de suficiente de ellas, para causar la falla de la estructura.
En realidad, puede proporcionarse cierta carga adicional después del momento indicado, y

antes de que la falla ocurra.

De lo anterior se define que el mecanismo de falla de una estructura es la disposicion de

articulaciones plasticas y quizas de articulaciones reales que permiten la falla de la estructura.



26

2.3.5 Redistribucion de momentos.

Previo a presentarse el mecanismo de colapso en una estructura, los momentos flexionantes,
sufren una redistribucion debido a las rotaciones bajo momento constante en las articulaciones
plasticas. Esta redistribucion de momentos es caracteristica del comportamiento previo al
colapso de las estructuras ductiles hiperestaticas y hace que su resistencia sea en general
mayor que la predicha por la teoria elastica, pues gracia a ellas las secciones menos solicitadas
de las estructuras acuden, antes del colapso, en ayuda de aquéllas en las que los elementos
mecanicos son maximos. En la zona en que se forma cada articulacion plastica hay, una sola
seccion transversal en que el momento flexionante alcanza el valor Mp, y todas las secciones

en que M > M)y, ambos lados de ella, se encuentran parcialmente plastificadas.

La redistribucion de momentos exige que las articulaciones plasticas que intervienen en el
mecanismo de colapso tengan una capacidad de rotacion adecuada, es decir, que las secciones
en las que aparecen puedan admitir rotaciones importantes bajo momento constante igual a
M,; de no ser asi, la estructura falla cuando la intensidad de las cargas es menor que la tedrica

de colapso.

2.3.6 Caracteristicas del diagrama de momentos flexionantes correspondiente al colapso

de una estructura.

Los momentos flexionantes correspondientes a la falla por la formacion de un mecanismo en

una estructura cualquiera debe satisfacer, simultaneamente, las tres condiciones siguientes:

1. Condicion de equilibrio. El conjunto de momento flexionantes debe corresponder a un

estado de equilibrio entre la estructura y las cargas que actian sobre ella.

2. Condicion de mecanismo. El momento flexionante debe ser igual al momento plastico
resistente en un nimero de secciones transversales suficiente para que la estructura

completa, o una parte de ella, se convierta en un mecanismo con articulaciones plasticas.

3. Condicion de plasticidad. EI momento flexionante que existe en una seccion no puede ser

nunca mayor que el momento plastico resistente de la estructura en esa seccion.
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Una vez definidos estos conceptos se pueden describir los teoremas fundamentales del analisis
plastico. Todo los métodos de anilisis plastico se basan en los tres teoremas que se enuncian a

continuacion:
2.3.7 Teorema del limite inferior.

“La carga correspondiente a un diagrama de momentos que satisfaga la condicién de
equilibrio, trazado dandole valores arbitrarios a las incognitas hiperestaticas, es menor que la
de colapso de la estructura o, a lo sumo, igual a ella, siempre que el momento flexionante no

sea, en ninguna seccion, mayor que el momento plastico resistente correspondiente”.

En una estructura hiperestatica cualquiera hay un nimero infinito de diagramas de momentos
que satisfacen todas las condiciones de equilibrio estatico con un conjunto especificado de
fuerzas exteriores, ya que pueden suponerse los valores de las incognitas hiperestaticas y
deducir los de las cantidades desconocidas restantes en funcion de las cargas del sistema
exterior, utilizando para ello las ecuaciones de equilibrio, y si ademas, se escogen las
dimensiones de los miembros de la estructura de manera que se satisfaga al mismo tiempo la
condicion de plasticidad, se obtiene un diagrama de momentos que cumple dos de las
condiciones necesarias para ser el de colapso pero que en general, no cumple la tercera, por
consiguiente, la estructura no se convierte en un mecanismo lo que indica que su capacidad de

carga no se ha agotado todavia.
2.3.8 Teorema del limite superior.

“La carga correspondiente a un mecanismo supuesto es mayor que la de colapso de la

estructura o, a lo sumo, igual a ella.”

Si se conoce el mecanismo real de colapso de una estructura sometida a un sistema
determinado de fuerzas exteriores, puede obtenerse el valor de la carga de colapso igualando
el trabajo realizado por las fuerzas exteriores, durante un pequefio movimiento del mecanismo,
con el absorbido en las articulaciones plasticas. Si no se conoce el mecanismo real de falla es
posible escribir una ecuacion de igualdad de trabajos, es decir, es posible aplicar el principio
del trabajo virtual a cualquier mecanismo supuesto, con lo que se obtiene la carga

correspondiente a ese mecanismo. Se llega asi a una solucion, en donde, la carga de colapso
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que se obtiene es mayor que la real de colapso puesto que produce, en una o mas secciones, un

momento mayor que el que realmente puede soportar la estructura.
Los teoremas del limite inferior y del limite superior conducen al teorema de unicidad.
2.3.9 Teorema de unicidad.

“Si para una estructura dada, sometida a un sistema de cargas de caracteristicas y magnitudes
definidas, es posible encontrar cuando menos un diagrama de momentos que satisfaga
simultaneamente las condiciones de equilibrio, mecanismo y plasticidad, las cargas

consideradas son, necesariamente, las de colapso”.

El interés de este teorema proviene de que permite determinar si un mecanismo obtenido por
los teoremas anteriores es 0 no el mecanismo de colapso de una estructura. Una vez aceptados
los teoremas del limite inferior y del superior, el de unicidad es obvio, pues las cargas de un
sistema que satisfaga simultineamente las tres condiciones de equilibrio, mecanismo y
plasticidad son, de acuerdo con el teorema del limite superior, mayor o iguales que las de
colapso y, al mismo tiempo, segun el del limite inferior, menores o iguales que ellas y esas dos
condiciones no pueden cumplirse al mismo tiempo mas que si son precisamente las de

colapso.
2.4 METODOS GENERALES DE ANALISIS PLASTICO.

2.4.1 Introduccion.

El objetivo fundamental del analisis plastico, como ya se menciond anteriormente es el de
determinar la carga que producira el colapso de las estructuras para conocer su coeficiente de
seguridad real en condiciones normales de trabajo y se alcanza, de acuerdo con el teorema de
unicidad, cuando se encuentra un diagrama de momentos que satisface las tres condiciones de
equilibrio, mecanismo y plasticidad. Se determina, entonces, el valor correspondiente de las

cargas.
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El problema puede resolverse de dos maneras diferentes cada una de ellas basadas en uno de
los dos primeros teoremas fundamentales. Constituyen los métodos generales de analisis

plastico.

El primer método de analisis, se conoce con el nombre de método estatico. Se parte de un
conjunto de momentos estaticamente admisible, obtenido inventando los valores de las
ingconitas hiperestaticas y determinando todas las demés cantidades desconocidas de manera
que se satisfagan las condiciones de equilibrio y plasticidad. Ese conjunto de momentos, que
de acuerdo con el teorema del limite inferior corresponde a una carga menor o igual que la de
colapso, se modifica posteriormente hasta lograr que se cumpla también la condicion de
mecanismo. Sin violar las dos condiciones satisfechas desde un principio, se obtiene el
diagrama de momentos correspondiente a las cargas de colapso, que se utiliza para calcular su

intensidad.

El segundo procedimiento, el método cinematico o método de los mecanismos, consiste en el
estudio de todos los posibles mecanismos de colapso de la estructura y la determinacion de
carga correspondiente a cada uno de ellos; la menor de todas es, de acuerdo con el teorema del

limite superior, la real de colapso.

Los dos métodos llevan a la obtencién del inico valor de la carga para el que se satisfacen
simultaneamente las tres condiciones que caracterizan el estado de colapso de la estructura;
utilizando el método estatico se llega encontrando el valor maximo de todas las soluciones de
acuerdo con el limite superior, y empleando el método cinematico se llega encontrando la

menor de las soluciones de acuerdo con el limite superior.
2.4.2 Método estatico.

Puede aplicarse en forma semigrafica o analitica. En la primera es muy apropiado para el
analisis y disefio de vigas continuas y de marcos de bajo grado de hiperestacidad, pero en
estructuras mas complicadas su aplicacion, aunque tedricamente posible, se wvuelve

extrernadamente laboriosa; en cambio, en ellas es muy til la forma analitica.
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2.4.2.1 Método estatico semigrifico.
Al utilizar el método estatico semigrafico se emplea el procedimiento siguiente:
1. Se escogen las incognitas hiperestaticas.

2. Se traza el diagrama de momentos de la estructura isostatica obtenida al eliminar las

restricciones correspondientes a los elementos hiperestaticos escogidos en el paso uno.
3. Se traza el diagrama correctivo, correspondiente a los elementos hiperestaticos.

4. Se obtiene el diagrama de momentos flexionantes completo superponiendo el correctivo
sobre el isostatico, y se regula el valor de las incognitas hiperestaticas de manera que se

tenga M = M), en un nimero de secciones suficiente para que se forme un mecanismo.

5. Se hace un croquis y se comprueba que los momentos en las secciones en que se forma

articulaciones plasticas tienen los mismos sentidos que las rotaciones en las articulaciones.
6. Se calcula la carga de colapso resolviendo una ecuacion de equilibrio.
7. Se comprueba que M < Mpen todas las secciones de la estructura.
2.4.2.2 Método estatico analitico (distribucién plistica de momentos).

El método estatico puede aplicarse en forma analitica, constituyendo el procedimiento
conocido con el nombre de distribucion plastica de momentos; esta designacion proviene de
que tiene una cierta semejanza en forma con el método de Cross de distribucion elastica de

momentos.

Al analizar una estructura por distribucion plastica de momentos se parte de una condicion en
que cada una de las barras que la constituyen, considerada aislada, se encuentra en equilibrio.
Se modifican los momentos en sus extremos de tal manera que se logren satisfacer también en
las condiciones de equilibrio en los nudos de la estructura, conservando las correspondientes a
las barras aisladas; posteriormente vuelven a modificarse los momentos, a través de una serie

de ciclos, hasta lograr satisfacer la condicion de mecanismo sin violar el equilibrio establecido
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desde un principio, y se escogen los momentos plasticos resistentes de las barras de la
estructura de manera que se cumpla, simultineamente, la condicion de plasticidad; todas estas
operaciones se efectiian analiticamente sin dibujar el diagrama de momentos flexionantes de la

estructura.
2.4.3 Método de los mecanismos.

Si se trazan todos los mecanismos de falla posible en una estructura y se calcula, aplicando el
principio del trabajo virtual, la carga de colapso correspondiente a cada uno de ellos, la menor
de todas es, de acuerdo con el teorema del limite superior, la carga real de colapso. De esta

manera se pueden encontrar la condicion y la carga de colapso de una estructura cualquiera.

El problema se concentra en la determinacion de todos los mecanismos posibles y el calculo
de las cargas correspondientes, siendo esta tarea demasiado laboriosa, aun para estructuras no
muy complejas, por lo que es necesario utilizar algiin procedimiento que permita localizar el
mecanismo real de falla sin tener que estudiar, uno por uno, todos los posibles. Sin embargo se
ha demostrado que todos los mecanismos posibles de una estructura provienen de la
combinacion de un nimero relativamente reducido de mecanismos independientes que se
determinan facilmente en cualquier caso particular y que, ademas, no es necesario estudiar
todos los mecanismos combinados que pueden presentarse para obtener el real, ya que como
se busca el mecanismo al que corresponde la carga menor intensidad las combinaciones se
hacen dé manera que las fuerzas exteriores realicen el trabajo maximo posible mientras que el

absorbido en las articulaciones plasticas se reduce a un minimo.

De esta manera es relativamente facil encontrar el mecanismo real de colapso aunque, para
tener la seguridad que se ha alcanzado el fin buscado, debe comprobarse que en el mecanismo
de falla que cree se cumple la condicion de plasticidad, pues de ser asi efectivamente lo es dé

acuerdo con el teorema de unicidad.
2.4.3.1 Numero y caracteristicas de mecanismos independientes.

El nimero de mecanismos independientes que se presentan en cualquier estructura esti
definido en funcién del grado de hiperestacidad y del numero posible de articulaciones

plasticas que se presenten en ella, de esta forma:
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m=p-G (2.5)

Donde m es el nimero de mecanismos independientes, G representa el grado de

hiperestaticidad de la estructura. El nimero de posibles articulaciones plasticas se denota por

P

Para poder calcular el nimero posible de articulaciones plasticas que se pueden presentar en
una estructura, se supondra que podran actuar articulaciones plasticas en los empotramientos
de los extremos, en los puntes de aplicacion de fuerzas concentradas que actiien entre nudos,
en las secciones de cortante nulo (y, por consiguiente, de momento maximo), en barras con
carga uniforme, en los nudos formados por dos miembros y en los extremos de todas las

piezas que llegan a nudos dorde concurren tres o mas barras.
Debido a la ocurrencia de los mecanismos los clasificaremos como:

- Mecanismo tipo de viga. Llamado asi porque corresponde a la falla generada por

formaciones de articulaciones en sus extremos y en la zona de cortante nulo.
- Mecanismo que corresponde a los tres grados de libertad.

- Mecanismo de tipo nudo. Se forma en los nudos en que concurren tres o mas barras. (El
mecanismo de este tipp no puede presentarse aislado, a menos que haya pares
concentrados aplicados en los nudos, pero deben tenerse en cuenta al combinar

mecanismos independientes para encontrar el de colapso).
2.4.3.2 Determinacion de la carga de colapso por el método de los mecanismos.
El calculo de la carga méxima que resiste una estructura se hace en la forma siguiente:

1. Se localizan todas las articulaciones plasticas posibles y el nimero y caracteristicas de los

mecanismos independientes.

2. Se obtiene la carga correspondiente a cada uno de los mecanismos independientes,

planteando una ecuacion de igualdad de los trabajos externo e interno efectuados al darle
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al mecanismo un desplazamiento virtual. ( Es decir, aplicando el principio del trabajo

virtual).

Se buscan mecanismo combinados por los que las cargas de colapso sean menores que las
de los independientes. Para ello debe hacerse que el trabajo exterior aumente y el interior
disminuya, lo que se consigue haciendo trabajar el mayor namero de fuerzas exteriores y
disminuyendo el nimero de articulaciones plasticas. Por este motivo, los mecanismos
combinados que se estudien deben ser siempre de tal naturaleza que haya en ellos menos
articulaciones plasticas que las que se obtiene al sumar las de los mecanismos

independientes que los originan.

Una vez que se ha obtenido un mecanismo que se piensa que es el de colapso se
comprueba M < M, en todas las secciones, con lo que queda demostrado que

efectivamente lo es.

Si no se cumple la condicién anterior, o sea que se viole la condicién de plasticidad,
indicara que el mecanismo ensayado no es el de colapso, por lo que debe modificarse hasta

obtener uno en el que si se satisfaga esa condicion.

-



3. COMPORTAMIENTO NO LINEAL DEL CONCRETO
REFORZADO.

3.1 INTRODUCCION.

Una de las mayores calamidades que flagela constantemente a la humanidad es la de los
sismos. Este fendmeno natural, que ha existido desde hace cientos o miles de millones de
afios, quiza desde los albores de la formacion del planeta, mucho antes de que existiera vida

en la misma.

Este fenomeno, que muchas veces actia con severidad es capaz de derrumbar las
construcciones y causar pérdidas cuantiosas de vidas humanas, provocar desolacién y terror
en los centros habitados, ademas de las pérdidas econdmicas y la interrupcion de las

actividades normales de la poblacion.

La Republica Mexicana se encuentra situada en una de las zonas de mayor actividad
sismica del mundo por lo tenemos que afrontar la realidad de que continuaran ocurriendo
en nuestro pais, tanto pequefios, como severos, con ciertos intervalos de tiempo ain no

predecibles.

34
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En diversas regiones del territorio del pais existe una notable actividad sismica, la cual da
lugar a una liberacion de aproximadamente el 3% de la energia sismica en el mundo. En
promedio, en la Repiblica Mexicana ocurre un sismo de magnitud de Ricther mayor a 7.0
cada dos afios (Bravo, et. al, 1988). En general, la actividad sismica de México tiene su
origen en los fendmenos neotectonicos, producidos por la integracion de cuatro grandes
placas: la de Norteamérica, la del Pacifico, la de Cocos y la del Caribe. También debe

tomarse en cuenta la pequefia Placa de Rivera, situada frente al estado de Jalisco.
En general, se presentan dos grandes tipo de actividad sismica:

e Zonas de desplazamientos horizontal de placas, que comprende las Placas de

Norteamérica y la del Pacifico.

e Zona de convergencia de Placas, Placas de Rivera y de Norteamérica; Placas de cocos

y Norteamérica; Placa de Cocos y del Caribe (Bravo, et, al, 1998).

No existen dos sismos iguales entre si, cada movimiento el terreno es diferente al que
ocurrio antes o al que vendra después. Es por ellos, que evaluar el efecto que tiene un
temblor intenso en una estructura es una tarea sumamente compleja. Por lo que, cada vez
que se presenta un sismo destructivo en alguna parte del planeta, se reunen en ese sitio un
amplio grupo de especialistas para estudiar los efectos del fenomeno: Determinar los
efectos que el sismo tuvo en las construcciones que fallaron, porqué muchas otras sufrieron
dafios ligeros, la razon por la que otras no sufrieron dafio alguno, y en forma principal,
investigar en aquellas estructuras que tuvieron fallas severas o el colapso parcial o total,

cuales fueron las caracteristicas constructivas o de disefio que dieron lugar a dichas fallas.

A la ingenieria sismica le interesa conocer el comportamiento ante los sismos, de las
estructuras de concreto, de acero, de mamposteria, de madera o de algun otro material, que
se emplean en todas aquellas construcciones que son vitales para la subsistencia y

supervivencia del ser humano.

Los reglamentos de construccion ponen especial énfasis en el disefio y la construccion de
las edificaciones donde es comun la concentracion de personas y en aquellos sitios que

deben permanecer en servicio después de un fenémeno sismico. Sin embargo, debido a la
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naturaleza de la ocurrencia de sismos, las fuerzas de disefio especificadas en los
reglamentos pueden subestimar los efectos que producen en las estructuras, durante sismos

de gran magnitud, como fue el caso del sismo de 1985 en México.

El comportamiento de las estructuras de concreto reforzado durante la ocurrencia de este
tipo de sismos, sugiere que las estructuras tienen una sobrerresistencia la cual no es

considerada en los reglamentos de construccion.

El comportamiento sismico de las estructuras no puede ser definido tUnicamente en
términos de resistencia, si no también debe tomarse en cuenta adicionalmente parametros
relacionados con el comportamiento inelastico, como ductilidad y la capacidad de

disipacion de energia.
3.2 CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES.

3.2.1 Introduccion.

La determinacion real de la respuesta de las estructuras de concreto reforzado requiere un
conocimiento del comportamiento de los materiales que lo componen (concreto y acero), y
la habilidad de incorporar dichas caracteristicas en un analisis racional. A continuacion se

presenta una breve descripcion de las mas importantes propiedades de éstos.

3.2.2 Concreto simple.

Dentro de las caracteristicas mecanicas que posen en el concreto, la de mayor importancia
es la de la resistencia a la compresion. Esta y su capacidad de deformacion varian de

acuerdo a los esfuerzos de confinamiento a las que se sujete el material.
Algunos factores que influyen en la resistencia del concreto:

— Relacion agua cemento, que determina la relacion de vacios, por tanto la resistencia

de la pasta envolvente.

— Desarrollo de la resistencia con el tiempo.
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— Velocidad de aplicacion de carga, siendo mayores la resistencia y modulo de

elasticidad a mayor velocidad de aplicacion.

— Temperatura de curado, siendo entre 20 y 30 °C las temperaturas adecuadas de
curado para alcanzar el 100% de la resistencia a compresion a los 28 dias en concretos

normales.
3.2.2.1 Curva esfuerzo—deformacion del concreto.

La relacion de esfuerzo—deformacion para concreto sin confinar, se obtienen a partir de
cilindros de concreto de peso normal cargados en compresion mono axial en un ensaye

conducido durante varios minutos, la curva que se obtiene se muestra en la figura 3.1.

Compresion
(] S /

Figura 3.1 Curva esfuerzo—deformacion tipica del concreto simple.

De la curva de esfuerzo—deformacion del concreto se asume que para niveles de esfuerzo
del 30% de la resistencia del concreto se presenta un microagrietamiento alrededor del
agregado; sin embargo se puede considerar un comportamiento lineal aproximadamente un
50 % de la resistencia. Para valores de esfuerzo del 70% de la resistencia el
microagrietamiento se extiende a la pasta cementante, iniciandose un proceso inestable de
propagacion del agrietamiento; la deformacion lateral se incrementa notablemente y la

variacion volumétrica se inestabiliza.

La curva esfuerzo—deformacion tipica presenta una deformacion unitaria (go) al esfuerzo de

resistencia maxima (f'c) aproximadamente igual al 0.2%. La deformacion unitaria ultima de
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utilidad (g,) se presenta aproximadamente 0.3%. A deformaciones mas elevada, después de
alcanzarse el esfuerzo maximo, todavia pueden transmitirse esfuerzos aunque se hacen

visibles en el concreto grietas paralelas a la direccion de la carga.
Por lo anterior se definen los dos siguientes limites:

— Limite de discontinuidad. El esfuerzo igual al 50% de la resistencia maxima del

concreto.
— Limite critico. El esfuerzo igual al 70% de la resistencia maxima del concreto.

Las cargas repetidas de compresion con gran intensidad producen un efecto pronunciado de
histéresis en la curva de esfuerzo—deformacion, como se ilustra en la figura 3.2. Las
pruebas indican que la curva envolvente es casi idéntica a la que se obtiene en una sola

aplicacion de la carga.
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Figura 3.2 Degradacion del concreto ante cargas repetidas con alto nivel de esfuerzos.

3.2.2.2 Resistencia del concreto a la tension.

La resistencia a la tension del concreto es relativamente baja. Una buena aproximacion para
la resistencia a la tension (fy) es de 10 a 20% de f'c. Es mas dificil medir la resistencia a la

tension que la resistencia a compresion debido a los problemas de agarre con las maquinas
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de prueba. Para el disefio de miembros sujetos a flexion, se utiliza el valor del médulo de

rotura en lugar de la resistencia de rotura.
3.2.2.3 Comportamiento del concreto confinado.

En la practica, se puede confinar al concreto mediante refuerzo transversal, el cual
proporciona un confinamiento pasivo al mismo, este proporcionara mayor resistencia y

ductilidad al concreto.

Es muy apreciable el aumento de la resistencia y ductilidad con la cuantia del acero de
confinamiento. El efecto de la distinta cuantia de acero transversal en la ductilidad es

bastante apreciable, aunque el efecto en la resistencia es mucho menor.

El confinamiento por refuerzo transversal tiene poco efecto en la curva esfuerzo-
deformacion antes de que alcance la resistencia uniaxial del concreto. El perfil de la curva
de esfuerzo—deformacion a deformaciones elevadas es una funcion de muchas variables, en

que las principales son las siguientes:
— Larelacion del volumen del acero transversal al volumen del niicleo del concreto.
— Laresistencia a la cedencia del acero transversal.

— La relacion del espaciamiento del acero transversal a las dimensiones del nucleo

concreto.

— Larelacion del diametro de la varilla transversal a la longitudinal no soportada de las

varillas transversales en caso de estribos o aros rectangulares.
— La cuantia y tamafio del refuerzo longitudinal.

Cuando el concreto se comprime hasta alcanzar esfuerzos que se aproxime a la resistencia
de compresion monoaxial, las deformaciones unitarias transversales alcanzan valores muy
altos, a causa del agrietamiento interno. El confinamiento que proporciona el refuerzo
transversal, mejora considerablemente las caracteristicas esfuerzo—deformacion del

concreto a altas deformaciones. La figura 3.3 muestra las curvas esfuerzo deformacion para
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el concreto confinado mediante espirales y estribos cuadrados. Las espirales confinan al
concreto en forma mas efectiva, ya que su configuracion circular les permite proporcione
una presion continua de confinamiento alrededor de toda la circunferencia. Un estribo
cuadrado solo aplica una presion de confinamiento cerca de las esquinas, ya que la presion

del concreto tiende arquear hacia fuera los lados del estribo.

Fe (kg/ent)

—
30 cm

s=4ecm
8
1.6
0 i i _— -
5 10 Z (°/00)

a) Confinamiento con refuerzo helicoidal
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Figura 3.3 Efecto del confinamiento por refuerzo transversal en la curva

esfuerzo—deformacion del concreto.
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3.2.3 Acero de refuerzo.

La principal fuente de ductilidad en el concreto reforzado, es el acero de refuerzo, que

permite a la seccion grandes deformaciones ante cargas ciclicas repetidas.
3.2.3.1 Comportamiento monoténico de esfuerzos.

La figura 3.4 muestra las curvas caracteristicas de esfuerzo deformacion de las varillas de
acero que se usan en las construcciones de concreto reforzado cargadas monoténicamente

en tension.

120 —
]

80

\
|
|
/

20

0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20

Deformcidon unitaria

Figura 3.4 Curvas tipicas esfuerzo—deformacion para el refuerzo de acero

Las curvas exhiben una porcion inicial elastica lineal, una plataforma de cedencia (es decir
una zona mas alli de la cual la deformacion aumenta con poco o ningin aumento del
esfuerzo), una region de endurecimiento por deformacion en la que el esfuerzo nuevamente
aumente con la deformacion, y finalmente una region en la que el esfuerzo se cae hasta que

ocurre la fractura.
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El modulo de elasticidad del acero esta dado por la pendiente de la porcion elastica lineal
de la curva. Una propiedad muy importante del refuerzo de acero es el esfuerzo en el punto
de cedencia, conocido como la resistencia de cedencia. Para los aceros que no tienen una
plataforma bien definida de cedencia, generalmente se considera la resistencia a la cedencia

como el esfuerzo que corresponde a una deformacion especifica.

La longitud de la plataforma de cedencia es funcion de la resistencia del acero. Los aceros
de alta resistencia con alto contenido de carbono tienen una plataforma mas corta de
cedencia que los aceros de menor resistencia y menor contenido de carbono. En forma
semejante, el trabajado en frio del acero puede producir un acortamiento por deformacion
que comienza inmediatamente después de principiar la cedencia. Los aceros de alta
resistencia también tienen una elongacion previa a la fractura mas pequefia que los aceros

de baja resistencia.

La resistencia especificada de cedencia normalmente se refiere a un minimo garantizado, la
resistencia de cedencia real de las varillas es algo mayor que este valor especificado. En
algunos casos es indeseable tener una resistencia de cedencia mucho mayor que la

considerada en el diseifio.

Se supone que las curvas esfuerzo—deformacion para el acero a tension y de compresion

son idénticas. Las pruebas han demostrado que ésta es una suposicion razonable.
3.2.3.2 Comportamiento bajo esfuerzos alternados.

Si se aplica carga axial alternada a una muestra de acero en el rango de cedencia, se obtiene
una curva esfuerzo—deformacion del tipo presentado en la figura3.5 (a). La curva esfuerzo
deformacion bajo cargas alternadas deja de ser lineal a un esfuerzo mucho mas bajo que la
resistencia inicial de cedencia. Este comportamiento del acero esta fuertemente influido por
la historia previa de deformacion; el tiempo y la temperatura también lo afectan. El camino
de la descarga sigue la pendiente elastica. La idealizacion frecuentemente usada de un
comportamiento elasto—plastico para las cargas alternadas es solamente una aproximacion,
figura 3.5 (b). Las curvas de cargas alternadas son importantes al tener en cuenta los efectos

de las cargas sismicas de alta intensidad en los miembros.
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La idealizacion de la curva esfuerzo—deformacion para cargas alternadas puede hacerse
partir de las curvas monotdnicas para la tension y compresion. El diagrama de las cargas
alternadas estd dividido en curvas que corresponden a las cargas que actian por primera

vez, en ramas de descarga y en curvas correspondientes a cargas de ciclos anteriores.

Esfuerzo Esfuerzo

(tensi6n) (tensién)

/ Deformacién Deformacién
/ (extensién) (extensidn)
(a) (b)

Figura 3.5 (a) Efecto Para el acero bajo cargas alternadas. (b) Idealizacion elastica—

perfectamente pléstica para el acero bajo cargas alternadas.

3.3 AGRIETAMIENTO Y COMPORTAMIENTO NO LINEAL DEL
CONCRETO REFORZADO.

3.3.1 Introduccion.

Los efectos del comportamiento inelastico fueron estudiados en un principio para las
estructuras de acero, subsecuentemente fue utilizado en los analisis y disefio de las mismas.
La naturaleza de las deformaciones de los metales ductiles hace bastante razonables estos

procedimientos.

En las estructuras de concreto reforzado, cuando se presenta un comportamiento inelastico
de los miembros es causado principalmente por la plastificacion del acero de refuerzo.
Estas deformaciones causadas principalmente por el flujo plastico el acero de refuerzo, se
presentan cuando el porcentaje de refuerzo es mucho menor que el porcentaje de acero para

la falla balanceada.
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En la actualidad, la tendencia para la mejor utilizacion de la resistencia del concreto, es el
tomar en cuenta el comportamiento no lineal del concreto y de su refuerzo. El desarrollo del
comportamiento no lineal del concreto es asociado con su agrietamiento temprano. La
mayor parte del agrietamiento del concreto es resultado de las siguientes acciones a las que

puede estar sujeto:
— Cambios volumétricos.
— Esfuerzos debidos a la aplicacion de cargas externas.

— Esfuerzos de flexion debidos a deflexiones.

Mientras el resultado de todas las acciones es la formacion de grietas, el mecanismo de
como se desarrollan no puede considerarse igual. Los cambios volumétricos generan
microagrietamiento internos, los cuales pueden desarrollarse para dar lugar grietas, en
cambio los esfuerzo pueden provocar un microagrietamiento interno o externo, el cual se

desarrolla para formar grietas.
3.3.2 Microagrietamiento.

El microagrietamiento que se presenta en el concreto puede ser clasificado en dos

categorias:
— Agrietamiento entre el mortero y el agregado.
— Agrietamiento del mortero.

El agrietamiento entre el mortero y el agregado es acusado por esfuerzos cortantes y de
tension que se presentan en esta zona, debido a cambios volumétricos, sin la presencia de
cargas externas. Los cambios volumétricos son causados por contracciones y hidrataciones
que pueden causar esfuerzos de tension y esfuerzos de adherencia de suficiente magnitud
para causar fallas entre el agregado el mortero que se encuentra a su alrededor. Sin
embargo, como las cargas externas son aplicadas, se desarrollan grietas en el mortero
debidas al incremento de esfuerzos de compresion, las cuales se propongan por todo el

mortero de la seccion de concreto conduciendo a la eventual falla de la misma. La figura
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3.6 muestra el desarrollo del microagrietamiento en el concreto en funcion del incremento

de esfuerzos.

Crecimiento de grietas
A .
Lento (_l__) Rapido

d
[
s 1
@
z
H Agrictamiento en el mortero
g M~ S e 4
& Agrietamiento entre el agreado y moriero

o O ——— 4

A 4

Figura 3.6 Diagrama del desarrollo del microagrietamiento del concreto.

3.3.3 Agrietamiento debido a flexidn.,

El resultado de la aplicacion directa de cargas externas o esfuerzos, que de alguna forma
produzcan tension en elementos de concreto reforzado, sera la deformacion del elemento y

el agrietamiento.

Las grietas se pueden formar perpendiculares al eje del miembro, como en el caso de
tension axial y flexion sin fuerza cortante significativa; o cuando la fuerza cortante es
significativa, se pueden formar inclinadas con respecto al eje del miembro. Esas grietas

inclinadas se conocen como grietas por tension diagonal.
3.3.3.1 Mecanismo de agrietamiento por flexién.

Muchas variables influyen en el anchos y espaciados de las grietas en los miembros de
concreto reforzado. Debido a la complejidad del problema, ahora se tiene una diversidad de
enfoques aproximados, semiteoricos y empiricos para determinar el ancho de las grietas, y
cada enfoque contiene una seleccion de las variables. A continuacion se hara mencion de

algunos de los métodos:
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Teoria cldsica. En el mecanismo de agrietamiento de miembros de concreto reforzado
cargados axialmente, se creia que el control de las grietas dependia principalmente de la

calidad de la adherencia entre el concreto y del acero.

Considérese el miembro a tensién cargado axialmente de la figura 3.7. Las grietas de
tension inicial se forman cuando se excede la resistencia a tension del concreto en las
secciones débiles que estan distribuidas al azar. En éstas, el concreto esté libre de esfuerzo
y refuerzo solo transmite la carga externa. Sin embargo, hay esfuerzo de tension en el
concreto entre las grietas, debido a que la tension se transfiere del acero de refuerzo al
concreto por adherencia. La magnitud y distribucion de esfuerzos de tension en el concreto
y el acero entre las grietas, se pueden formar otras grietas entre las iniciales, con mayores

cargas, cuando se excede la resistencia a tension del concreto.

de adherencia

Esfuerzo de tensién
en el concreto

Esfuerzo de tension en
i el acero

Figura 3.7 Agrietamiento de un miembro con tension axial.

De lo anterior se desprende que para un miembro de concreto reforzado cargado en tension
axial, se forman grietas a tension inicial axial en un espacio irregular cuando la resistencia

a tension del concreto se excede en las secciones débiles. Entre las grietas iniciales, a
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cargas mayores se forman grietas adicionales, pero el espacio s6lo puede reducirse a un
espaciado determinado minimo (@mi). La fuerza necesaria para agrietar el concreto es Af,
donde A4, es el area efectiva del concreto a tensién y £, es la resistencia a tension del
concreto. La tension transferida del concreto es @15, donde u es el esfuerzo promedio de
adherencia y Z, la suma de los perimetros de las varillas. Igualando los dos valores de la

tension se tiene:

4,1,
a. =2Zela 31
Para varillas del mismo diametro,
44
="t 3.2
=7 62
A
= 3.3
pl A ( )

Donde 4, es el 4rea del acero y dj, es el diametro de las varillas. Sustituyendo se tiene:

a. =24, =% (3.4)

La elongacion del acero entre dos grietas, menos la elongacion del concreto, proporciona el

ancho de la grieta. Ignorando la elongacion del concreto del concreto por pequeiia,

““'Ef : (.5)

Da el maximo ancho de la grieta, en donde f£; es el esfuerzo en el acero de refuerzo y E, es
el modulo de elasticidad del acero. Sustituyendo a4 de la ecuacion 3.4 se obtiene el ancho

maximo de la grieta.

W = d”if (3.6)

e

i)
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En que
2ul

K== G.7)
I

Teoria del no-deslizamiento. La Asociacion del Cemento y el Concreto en 1966,
propusieron un enfoque fundamentalmente distinto en que supusieron que para un intervalo
de anchos de grietas normalmente permitido en el concreto reforzado, no hay deslizamiento
del acero con relacion al concreto, se supone que la grieta tiene una anchura cero en la
superficie de la varilla de refuerzo y que aumenta de ancho conforme se aproxima a la
superficie del miembro. Los esfuerzos asi calculados indican el perfil deformado de la

superficie del concreto, y en consecuencia el ancho probable de agrietamiento adicional.

Las deformaciones indican el perfil deformado de la superficie del concreto, y en
consecuencia el ancho probable def agrietamiento. Basandose en los resultados realizados
por la Asociacion del Cemento y el Concreto, propusieron la siguiente formula para
predecir el maximo ancho de grieta en la superficie de las vigas de concreto reforzado
mediante varillas corrugadas:

h

f.! 2
o =3.3 —= 3.8

5

Donde c es la distancia desde el punto en que se debe determinar el ancho de la grieta la
superficie de la varilla mas proxima de refuerzo, A; es la distancia desde el punto en que se
debe determinar el ancho de la grieta al eje neutro y A; es la distancia desde el centroide del

acero a tension al eje neutro.

Un enfoque estadistico. Los datos obtenidos por las investigaciones anteriores han sido
sometidos a un analisis estadistico para determinar la importancia de las variables
involucradas. Se probaron muchas combinaciones de variables y fue muy dificil obtener
una ecuacion que se ajustara a todos los conjuntos de datos en forma adecuada. Se encontro
que las variables importantes son el area efectiva de concreto en tension 4., él numero de

varillas, el recubrimiento lateral o del fondo, el gradiente de deformacion desde el nivel del
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acero a la cara en tension y el esfuerzo en el acero. De éstas, la mas importante fue la

ultima.

Se desarrollaron las siguientes ecuaciones para predecir los méximos anchos de grieta en la
superficie de miembros reforzados mediante varillas corrugadas. En la fibra extrema a

tension se tiene

h
w_. =0.0763t, 4 h—z £,x107°  (plg) (3.9)

1

En el nivel del refuerzo se tiene

0.07631, 4

e 2L
L4 ===
3 h

w £,x10°  (plg) (3.10)

Donde # es la distancia desde la fibra extrema a tension al centro de la varilla adyacente, f,
es la distancia desde el lado de la viga al centro de la varilla adyacente, A es el area efectiva
promedio del concreto en tension alrededor de cada varilla de refuerzo, A; es la distancia

desde la fibra extrema del acero a tension al eje neutro.

Enfoque mas general. El breve estudio anterior muestra que no existe ninguna teoria
satisfactoria que permita hacer una prediccion exacta del agrietamiento de los miembros de
concreto reforzado. Sin embargo, la Asociacion del Cemento y Concreto han producido

trabajos para la mejor comprension del mecanismo de agrietamiento.

En uno de los trabajos, se midio los anchos y espaciados de grietas en distintos puntos a
través del fondo de losas de concreto reforzado en un sentido. Se encontr6 que el espaciado
y ancho de grietas aumentaba con la distancia de la varilla y que a cierta distancia de la
varilla se aproximaba a valores constantes, que dependian de la altura de la grieta en vez de
la distancia desde la varilla. De lo cual se concluyeron que el patron de las grietas en

cualquier punto era el resultado de la interaccion entre dos patrones basicos de grietas:
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— Agrietamiento en un punto distante de una varilla de refuerzo. La grieta penetra casi
hasta el eje neutro y se puede calcular su altura mediante la teoria elastica, utilizando la
cuantia de acero la razon modular.

— Agrietamiento directamente sobre una varilla de refuerzo. El deslizamiento o
deformaciones en la superficie de la varilla, que ocurran antes de que se haya desarrollado
completamente el patron de las grietas, hace que éstas tengan cierta anchura en la superficie
de la varilla, y que aumente la altura efectiva de la grieta, provocando mayores espaciados
y anchos de las grietas, si no hubiera adherencia entre el concreto, la altura inicial hy de la
grieta controlaria el patron de las grietas. En consecuencia, el efecto del deslizamiento y las
deformaciones internas es modificar el patron de grietas controladas por la altura efectiva
de la grieta sobre la varilla c, hacia el patron de grietas controladas por /. En caso general
los anchos de las grietas seran funcion de ¢, para tomar en cuenta la forma de la cufia y de
co’ho, para tomar en cuenta el deslizamiento y la fractura intema en la superficie de la

varilla.

3.4 DUCTILIDAD DE LAS SECCIONES DE CONCRETO
REFORZADO.

3.4.1 Introduccion.

Para determinar las distribuciones posibles del momento flexionante, la fuerza cortante yla
fuerza axial, es necesario considerar el comportamiento de las estructuras de concreto
reforzado en la carga maxima y cerca de ella. Es posible utilizar una distribucién de
momentos y fuerza distinta a la dada por el analisis estructural elastico lineal, si las
secciones criticas tienen suficiente ductilidad para permitir que ocurra la redistribucion de

las acciones conforme se acerca la carga maxima.

En paises que sufren terremotos, la ductilidad de las estructuras cuando se le sujeta a cargas
de tipo sismico es uno de los aspectos mas importantes del disefio, ya que los criterios
actuales de disefio sismico se basan en la disipacion de la energia por deformaciones

inelasticas en caso de sismos importantes.
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La naturaleza no lineal del comportamiento del concreto reforzado, provocara cierto ajuste
a los valores relativos de las fuerzas internas actuantes, si la estructura se carga mas alla del
intervalo de carga de servicio. La ductilidad es el parametro que establece la capacidad de
deformacion en el rango inelastico de una estructura, permitiendo la redistribucion de esa

fuerza.
3.4.2 Comportamiento momento—curvatura.

Las caracteristicas de carga—deflexion de las estructuras resistentes a sismos, dependen
principalmente de las relaciones momento—curvatura de las secciones, ya que para los
miembros de proporciones normales, la mayoria de las deformaciones son consecuencia de
las deformaciones asociadas con la flexion, siempre que se eliminen otros tipos de falla y

las deformaciones debidas a las fuerzas cortantes y axiales no sean importantes.

La figura 3.8 muestra las relaciones momento—curvatura obtenidas a partir de mediciones
efectuadas en vigas en las secciones criticas de la estructura. La curvatura ¢ es la rotacion

por unidad de longitud del miembro.

\ ¢ Momento E! @plastamiento del
concrcto comicnza

antes que fluya

e o — M el acero de tensibn.
‘ Mu |- <
Xy f ==t

Seccién Longitud unitaria
Momento

(concreto
sin confinamicnto)

... Primena fluencia del
"“acero de teasién

t=.....Primera grieta

( Primera grieta

by Curvatura ¢ bu Curvatura ¢
(a) (b)
Figura 3.8 Relaciones de momento—curvatura para secciones en vigas de concreto

reforzado. a) Falla por tension, b) falla por compresion.

Si el contenido de acero de tension es pequefio y el acero de compresion es alto, el acero de
tension alcanza la resistencia de fluencia, pudiendo ocurrir entonces un gran incremento en

la curvatura mientras el momento flexionante se mantiene esencialmente constante. Este
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tipo de falla se conoce como falla de tensién, aun cuando ocurra finalmente aplastamiento

del concreto.

Por otra parte, si el contenido de acero de tension es alto y el de compresion bajo, el acero
de tension no alcanzan a fluir y la falla sera fragil si el concreto no se encuentra confinado.

Lo anterior se conoce como falla por compresion.

Al disefiar, las vigas siempre se proporcionan de manera que puedan exhibir las
caracteristicas ductiles de una falla de tension. Los aspectos de interés del comportamiento

de la seccion son:

—La resistencia de la flexion.

—El factor de ductilidad de la curvatura.
3.4.3 Definicion de ductilidad.

La ductilidad es considera como el factor que gobierna la capacidad de rotacion en las
zonas de flexion y la redistribucion de los momentos en las estructuras y, la capacidad de

absorcion de energia de las estructuras sujetas a cargas dinamicas.

La ductilidad de una estructura proporciona mayor capacidad de resistir cargas imprevistas
o accidentales, tales como sismos, explosiones y cualquier otro tipo de cargas diniamicas.
Por esta razon es necesario modelar a las estructuras para que sean capaces de desarrollar

una suficiente ductilidad, para prever las acciones de las cargas antes mencionadas.

La experiencia muestra que las estructuras desarrollan una ductilidad suficiente cuando la
estructura esta sujeta a cargas transversales, con un moderado refuerzo por tension,
moderado a alto refuerzo por compresion y cortante, y una alta resistencia del concreto.
También es necesario un correcto detalle de las uniones viga—columnas, y un estricto

control de la ejecucion del proceso de construccion.

De manera general, la ductilidad puede definirse como la capacidad de las estructuras o del
miembro estructural de deformarse mas alla del rango elastico sin presentar una significante

variacion en la capacidad de resistencia.
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Para una definicién mas exacta de ductilidad, depende al menos de los siguientes aspectos:

— Nivel de estudio: La definicion de ductilidad se puede hacer al nivel del material, la
seccion o la estructura, en términos de la deformacion, curvatura, y rotaciones o deflexiones

respectivamente.

— Tipo de esfuerzos: La ductilidad bajo esfuerzos uniaxiales, flexién, cortante y torsion,
debera definirse en términos de deformaciones longitudinales, curvaturas, deformaciones

angulares, y angulos de giro, respectivamente.

— Naturaleza del estudio: La definicion de ductilidad en términos de la deformacion
ultima y €l limite elastico lineal ideal, el cual podra ser la diferencia o la relacion entre
ellos. Otra definicion de ductilidad es el area bajo los diagramas de carga—deformacion

entre la deformacion ultima y él limite elastico lineal idealizado.
— Naturaleza de las cargas: Estiticas y dinamicas.

Pueden surgir algunas confusiones sobre la definicion de ductilidad, por lo que es necesario

establecerse cuales son las caracteristicas donde se evaluara la ductilidad.
3.4.4 Relaciones de ductilidad.

La ductilidad es una propiedad esencial de las estructuras que responden de una forma
inelastica, por eso es necesario establecer cuiles son las fuentes de ductilidad y las

relaciones entre los diferentes tipos de ductilidades.

El término de ductilidad depende de muchas variables, asi es que puede ser cuantificado de

muchas formas, a continuacién se presenta una breve descripcion de ellas.
3.4.4.1 Ductilidad de la deformacién longitudinal.

La principal fuente de ductilidad es la habilidad de los materiales de sostener

deformaciones plasticas sin una reduccion significativa de los esfuerzos.
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De la figura 3.9, la ductilidad de la deformacion longitudinal (1,) es definida como:

H, = (3.11)

£
EJ’
Donde € es la deformacion total impuesta y €, es la deformacion de fluencia. La

deformacion impuesta no debe de exceder la deformacion ultima (€,).

Es evidente que un concreto sin confinar desarrolla una limitada ductilidad de deformacion
cuando se encuentra sujeto a compresion. Sin embargo, esta puede ser incrementada si el

concreto es confinado apropiadamente.

Un elemento estructural puede lograr una significativa ductilidad, solo si las deformaciones
inelasticas se pueden desarrollar sobre el elemento una razonable longitud. Si las
deformaciones inelasticas se restringen a una longitud muy corta, pueden surgir grandes

demandas de ductilidad, durante las respuestas inelasticas moderadas de la estructura.

Esfuerzo
A

ey Deformacion tu

Figura 3.9 Relacion carga—desplazamiento tipica para el concreto reforzado.

3.4.4.2 Ductilidad de la curvatura.

Las fuentes mas comunes y deseables de deformacion inelastica son las rotaciones en
posibles articulaciones plasticas. Por lo tanto, es necesario conocer la curvatura que

produce el momento flexionante en las secciones de los miembros. La figura 3.10 presenta
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la definicion de la ductilidad de la curvatura. La maxima ductilidad de la curvatura (1), se

define como:

H, =z—" (3.12)

y

Donde ¢, es la curvatura ultima y @, es la curvatura de fluencia.

I ' _tu_’  Eeu
‘J‘!nl% %2 Cul ;ﬁl
Con

comprasion
axial
5
17 Curvatura & Fed | L?Eu‘—
~ 2

(a) Ralacién momento-curvatura b)) Curvatura en La fluencia ¢) Curvatura ultima
Figura 3.10 Definicion de la ductilidad de curvatura.

3.4.4.3 Ductilidad de desplazamiento.

El factor mas conveniente para evaluar la ductilidad que puede desarrollar durante un sismo
o hasta antes del colapso de una estructura es el desplazamiento. Asi para ejemplo de la

figura 3.10, la ductilidad de desplazamiento (uy) es:
A
= 3.13
Ha Ay ( )

Donde 4 = 4y + 4,. El desplazamiento de cedencia y el desplazamiento de la plastificacion

son componentes del desplazamiento total (4)definido en la figura 3.11(e).
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Figura 3.11 Relaciones tipicas de un elemento de concreto reforzado en cantiliver, (b)

Momentos, (c) curvatura de fluencia, (d) curvatura ultima y (e) desplazamientos.

3.4.5. Factores que afectan la ductilidad.

Los factores que afectan la ductilidad del concreto reforzado, pueden clasificarse de la

siguiente manera:

— Matenial:

(1) Calidad del concreto,

(i1) Calidad del refuerzo a tension y compresion,
(i)  Calidad del refuerzo lateral,

(iv)  Resistencia del acero de refuerzo,
(v) Adherencia,

(vi)  Resistencia a tension del concreto,
- Geometria:

(1) Forma y dimensiones de la seccion,
(i) Cantidad de refuerzo a tension,

(i)  Cantidad de refuerzo a compresion,

(iv)  Cantidad y espaciamiento del refuerzo lateral,
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(iv)  Cantidad y espaciamiento del refuerzo lateral,
— Cargas:

(1) Duracion de las cargas,

(i1) Carga axial,

(i)  Preesfuerzos,

(iv)  Cargas ciclicas.

Los materiales son factores determinantes de la ductilidad que pueda desarrollar una
seccion. Por ejemplo se demuestra que el aumento de la resistencia del concreto aumenta la

ductilidad, pero si aumenta la resistencia del acero de refuerzo a tension disminuye aquella.

Ademis, un aumento de la cuantia de acero a tension disminuye la ductilidad de la seccion,
en cambio el aumento de la cuantia de acero a compresion proporciona un aumento de

ductilidad.

El confinamiento del concreto por refuerzo transversal mejora su comportamiento a
grandes deformaciones lo que hace que las secciones desarrollen mayores cantidades de
ductilidad. Sin embargo, las caracteristicas geométricas de la seccion no influyen en el

desarrollo de la ductilidad.

La presencia de cargas axial incrementa la curvatura de fluencia y disminuye la curvatura
ultima, por lo que directa la ductilidad disminuye. Las posibles combinaciones de estos
factores, hace una tarea muy laboriosa la definicion de la ductilidad de una secciéon

especifica.



4. MODELOS MATEMATICOS DE COMPORTAMIENTO
SISMICO INELASTICOS DE CONCRETO REFORZADO.

4.1 INTRODUCCION.

La determinacion de los esfuerzos y deformaciones causadas por efectos sismicos, son
necesarias para el disefio detallado de estructuras. Los problemas que surgen para
representar adecuadamente el comportamiento sismico mediante el analisis estructural, son
numerosos, por lo que se tendra que hacer muchas concesiones aun en analisis muy

sofisticados.

El comportamiento real de las estructuras real es complejo, sobre todo cuando su trabajo es
en el intervalo ineldstico. Las estructuras suelen estar constituidas por una gran cantidad de
elementos interconectados entre si, esto hace que su modelado en general no sea sencillo.
El intentar construir modelos de sistemas reales requiere de la observacion de su
comportamiento. Lo anterior permite proponer un conjunto de modelos candidatos a

representar al sistema real.

58
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Durante un sismo fuerte las estructurales pueden sufrir dafios importantes. El dafio
estructural se presenta a partir de que las amplitudes de la respuesta del sistema alcanza
cierta magnitud, y se puede incrementar en la medida que aumenta tanto las amplitudes

mencionadas como el niimero de ciclos de carga y descarga.
4.2 RESPUESTA SISMICA INELASTICA EN ESTRUCTURAS.

4.2.1. Introduccion.

Para una resistencia economica contra sismos fuertes, la mayoria de las estructuras deben
comportarse inelasticamente. En contraste con el modelo simple de respuesta elastico
lineal, el patron de comportamiento esfuerzo—deformacion inelastico no es una constante ya
que varia con el tamaiio y forma del miembro, los materiales usados y la naturaleza de la

carga.

Las caracteristicas del concreto reforzado que despefian un papel importante en la
determinacion de la respuesta de la estructura ante un sismo de gran magnitud, son la
rigidez y la capacidad de disipacion de energia, ambas asociadas con el maximo

desplazamiento.
4.2.2. Comportamiento de las estructuras durante el sismo.

Al inicio del sismo, durante algunos segundos, los edificios presentan un comportamiento
aproximadamente lineal, debido a que las respuestas no alcanzan valores importantes.
Durante esta etapa, se puede considerar que las propiedades de la estructura permanecen

practicamente constantes.

Conforme aumenta la intensidad de las aceleraciones del terreno, algunos elementos de la
estructura rebasan su resistencia elastica y fluyen. Las caracteristicas del movimiento
sismico son tales que las partes que fluyen de los elementos son una pequefia parte de los

mismos, ubicadas normalmente en sus extremos.

Lo anterior provoca un cambio en la rigidez global de la estructura. A medida que las

aceleraciones se mantienen en un cierto nivel o aumentan, el nimero de elementos con
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comportamiento inelastico puede aumentar, con un consecuente deterioro mayor en la

rigidez del conjunto.

Se puede considerar que el comportamiento de la estructura durante la fase intensa es una
sucesion de sistemas lineales en los cuales la rigidez de los mismos disminuye conforme la
amplitud de la respuesta aumenta. En algunas estructuras, el comportamiento arriba
descrito da lugar a ciclos de carga y descarga de forma mas o menos constantes (figura
4.1(a)), es decir, no existe degradacion importante de las propiedades. En la mayoria de los
casos, a cada nuevo ciclo la estructura o el elemento presenta una rigidez menor; ademas no
alcanza la misma resistencia del ciclo anterior, lo que implica deterioro tanto en rigidez

como en resistencia (figura 4.1 (b)).

/

/
/ D / D

(a) (b)
Figura 4.1 Comportamiento de las estructuras durante el sismo.

Un aspecto muy importante del comportamiento de los sistemas estructurales no lineales
son las derivas o deformaciones permanentes (figura 4.2). Desde el inicio del
comportamiento no lineal la deriva se hace presente y puede ser importante sobretodo en la

fase de mayor intensidad.

Posterior a la fase intensa del sismo, se ha observa que existe una recuperacion parcial de la

rigidez de los elementos que presentaron fluencia, pero no se alcanza la rigidez inicial.
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Deriva del semiciclo i+1

Deriva del semiciclo i

Figura 4.2 Deriva de los ciclos histeréticos.
4.2.3 Rigidez y deformaciones.

La rigidez estructural regula el periodo natural y, por consiguiente, las fuerzas sismicas;
¢stas ultimas son menores para periodos mas largos, o sea para rigideces pequeifias, pero
entonces los desplazamientos y las deformaciones pueden resultar excesivos. Ademas de
garantizar factores adecuados de seguridad contra el al colapso, los criterios sismicos deben
tender a controlar las deformaciones, puesto que éstas son directamente responsables de los
daiios de los elementos no estructurales, del impacto con estructuras adyacentes, del panico

y de la incomodidad

La rigidez es también la variable principal que la seguridad contra la inestabilidad. Los
desplazamientos laterales y las fuerzas internas producidas por el movimiento del terreno se
amplifican por la interaccion entre las cargas de gravedad y los desplazamientos

mencionados.

La funcion de amplificacion no varia de manera lineal con respecto a la rigidez lateral, y
alcanza valores muy altos cuando esta Gltima variable se acerca a cierto valor critico. En
estructuras ductiles contra una falla por inestabilidad es una funcion de la rigidez efectiva, o
sea de las pendientes de Ia linea que une el origen de la grafica fuerza—deflexion con el

punto que presenta la deflexion maxima y la correspondiente fuerza lateral.
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4.2.4 Daiio y absorcion de energia.

El movimiento sismico del suelo se transmite a los edificios que se apoyan sobre éste, la
base del edificio tiende a seguir el movimiento del suelo, mientras que, por inercia, la masa
del edificio se opone a ser desplazada dinamicamente y a seguir el movimiento de su base.
Se generan entonces las fuerzas de inercia que ponen en peligro la seguridad de la

estructura.

La respuesta ductil histerética proporciona una manera de transformar y disipar la energia
cinética impartida a una estructura a través de su base. La energia se libera en forma de
deformaciones inelasticas (dafio) y otras formas tales como calor en las juntas debido al
proceso de carga y descarga, fricciones internas, fricciones entre elementos estructurales y
no estructurales, apertura y cierre de grietas, etc. Estos efectos hacen que los ciclos
histeréticos cambien en forma y tamafio con respecto a los que se tienen en el intervalo
lineal. En general se presenta un incremento puede representarse un adelgazamiento o
estrangulameinto de éstos, provocando principalmente por la apertura y cierre de grietas en

los elementos (figura 4.3).

™~
u\

Figura 4.3 Adelgazamiento de ciclo histeréticos por efecto de dafio acumulado.
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4.3 COMPORTAMIENTO HISTERETICO DEL CONCRETO
REFORZADO.

La figura 4.4 muestra la relacion carga lateral-deflexion del concreto reforzado. Las

caracteristicas pueden ser resumidas de la siguiente manera:

Figura 4.4 Relacion carga lateral-deflecion de una columna de concreto reforzado.

(a) La rigidez cambia debido al agrietamiento del concreto y la fluencia de acero de

refuerzo longitudinal (ciclo 1).

(b) Cuando la deflexion inversa alcanza su maxima amplitud, la rigidez del siguiente ciclo
es considerablemente menor que en el ciclo anterior, aunque la resistencia es casi
idéntica (ciclos 3 y 4). Esta reduccion en la rigidez es atribuible a la formacion de
grietas en el ciclo 3, y también se reduce la rigidez en el acero de refuerzo longitudinal

(ciclo 4).

(c) En promedio la rigidez de cada ciclo decrece antes de alcanzar el maximo

desplazamiento.

(d) EI comportamiento histerético del concreto reforzado depende de la historia de cargas

a la cual se expone.

Las observaciones se han limitada al comportamiento en flexion del concreto reforzado. Sin
embargo, el concreto reforzado puede estar sujeto otro tipo de acciones, los cuales

producen algunas alteraciones en los ciclos histeréticos.
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4.4 MODELOS MATEMATICOS DE COMPORTAMIENTO SISMICO
INELASTICO.

4.4.1 Introduccion.

Uno de los factores mas importante para la realizacion de un analisis inelastico, es la
adecuada seleccion de modelo matematico que representara el comportamiento histerético
de los diferentes elementos que componen una estructura, durante la accion de un sismo de

gran magnitud.

Para poder reproducir el comportamiento inelastico del concreto reforzado se han
propuestos varios modelos matematicos. Algunos modelos son muy elaborados y incluyen

muchas reglas, otros por el contrario son muy sencillos y simples.

Los modelos mas complejos permiten representar el comportamiento de varios elementos
estructurales, los modelos simples son desarrollados para elementos especificos, lo que

limita su utilizacion.
4.4.2 Conceptos basicos.

Las siguientes son términos que se utilizaran en las secciones siguientes para la descripcion

de los modelos matematicos de comportamiento inelastico:

- Curva de carga. Es la parte de la curva donde la magnitud de la resistencia positiva o

negativa se incrementa sin cambios de signo.

— Curva de descarga. Es la parte de la curva donde la magnitud de la resistencia

positiva o negativa decrécese sin cambios de signo.

— Curva de recarga. Es la parte de la curva donde la magnitud de la resistencia positiva

o negativa cambia de signo.

— Curva primario Es la curva de resistencia bajo carga monotoOnica, estd curva
proporciona los valores caracteristicos iniciales que permiten predecir el comportamiento

del elemento por medio de reglas histeréticas.
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La cueva primaria puede estar representada por curva bilineales o trilineales, con cambios

de rigidez en donde se presenta el agrietamiento y la fluencia del material (Figura 4.5)

F
Fel....

4 En donde:
.-'D-Kc Fc = Resistencia de agrietamiento
Ful ... U Fy = Resistencia de fluencia
Fyl... X ®u Fu = Resistencia ultima
Fe = Resistencia elastica
Dc = Desplazamiento de agrietamiento
Dy = Desplazamiento de fluencia
De = Desplazamiento eldstico
Du = Desplazamiento tltimo
: Kc = Rigidez antes del agrietamiento
Fe | C/ - Ky = Rigidez antes de la fluencia

b Ke = Rigidez elastica

Ke ; i i Ku = Rigidez ultima

i Ky

Resistencia

Dc Dy De Du D
Desplazamientos

Figura 4.5 Diagrama de las curvas primarias.
—  Punto de descarga. Punto de la de resistencia, donde fue iniciada la descarga.

— Reglas de histéresis. Son los paramentos que permiten a un modelo modificar la su

forma para predecir el comportamiento de los elementos.

Diferentes modelos histeréticos que representa el comportamiento sismico inelastico del

concreto reforzado son descritos a continuacién.
4.4.3 Modelos bilineales.
4.4.3.1 Modelo histerético bilineal.

El modelo bilineal o también conocido como elasto—plastico, fue fundamento para el
desarrollo del analisis dinamico no lineal, el modelo es muy sencillo, como su nombre
indica se compone de curva bilineal, la primera representa el comportamiento elastico y la
segunda re presenta el comportamiento después de que se rebasa el limite elastico, ha esta
ultima se le asigna una pendiente positiva, para tratar de simular o representar el

endurecimiento por deformacion, la cual es caracteristica del acero de refuerzo.
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El modelo no contemplaba una la degradacion de la rigidez de descarga (Kr) que sufre el
concreto bajo cargas ciclicas, por lo que se propuso un decremento de la rigidez de la

siguiente manera:

Kr = Ke[%;z] (4.1

En donde,
o Es el parametro de la rigidez de la descarga.

De esta forma queda definido el modelo Aisterético de degradacion bilineal, el cual se

esquematiza en la figura 4.6.

Y O

Dm

Figura 4.6 Modelo de degradacion bilineal histerético.
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La energia disipada de acuerdo ha este modelo queda definida por:

21— (- B+ uB))
= au(l- B+ up i - Bu®) (4.2)

En donde,

B Es la relacion de la rigidez después de la fluencia y la rigidez inicial elastica inicial; y
i es el factor de ductilidad.

4.4.3.2 Modelo de degradacion de rigidez de Clough.

Clough y Johnston en 1969 propusieron un modelo histerético, el cual cuenta con una curva
primaria bilineal. Este modelo es conocido como modelo de Clough, este modelo se
caracteriza por que la rigidez de descarga permanece igual que la rigidez elastica inicial, a
pesar de los danos del elemento. Sin embargo, este modelo simula la degradacion de la
rigidez moviendo la respuesta del ciclo siguiente hacia el punto maximo de la respuesta

anterior, en direccion de la carga, como se muestra en la figura 4.7.

FA c

,
Y1 %t

Kr

Ke

=)

Kl =Ke

Figura 4.7 Modelo de degradacion de rigidez de Clough.
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En 1976 Mahin y Betero, proponen una modificacion ha este modelo, para lograr una
mayor versatilidad, incorporando una reduccion de la rigidez de descarga de la siguiente

manera.:

D -a
Kr= Ke[—ﬁJ 42
Dy

En donde,
a Es el parametro de la rigidez de la descarga.

Dm es el Desplazamiento maximo previsto en la direccion correspondiente.

Ha este modelo se le conoce como modelo modificado de Clough. En este modelo se
establece también que la rigidez en las zonas de resistencia positiva o negativa no son
iguales, debido a que la degradacion de la rigidez de descarga es funcion del
desplazamiento maximo previsto en la direccion correspondiente, como se muestra en la

figura 4.8.

FA

Figura 4.8 Modelo de degradacion de rigidez de Clough Modificado.

La energia disipada de acuerdo ha este modelo queda definida por:

E, :l{l_(l—ﬂ+yﬁ)p“} (4.3)
74 H
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Un inconveniente de este modelo es que disipa grandes cantidades de energia a pesar de

excitaciones muy pequeiias, después de la fluencia del elemento.
4.4.4. Modelos trilineales.
4.4.4.1 Modelo histerético trilineal.

El modelo trilineal es usado para simular el comportamiento de la rigidez a flexion del

concreto reforzado, durante un sismo de gran magnitud.

La curva primaria de esté modelo estd compuesta por tres lineas, con dos cambios de
rigidez, el primero después del agrietamiento del concreto y un segundo después de la
fluencia del elemento. Antes de la fluencia el modelo se comporta de manera similar al
modelo bilineal, como se muestra en la figura 4.9 (a), cuando la respuesta excede el limite
de fluencia, la respuesta se comporta de diferente forma como se muestra en la figura

4.9(b).

“‘\
\_
\
O\
A .
jw)

Figura 4.9 Modelo de degradacion trilineal.
Este modelo tiene las siguientes caracteristicas:
— La rigidez se degrada constantemente con los incrementos de los desplazamientos.

— La disipacion de energia histerética es grande en primer ciclo después de la fluencia, y

se convierte constante en los siguientes ciclos.

- La disipacion de energia histerética es proporcional a la magnitud de los

desplazamientos maximos de cada ciclo, y
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—El indicador de disipacion de energia es constante, independientemente de los

desplazamientos y la rigidez después de la fluencia.

La disipacion de energia del modelo esta expresada de la siguiente forma:

2 Ky \ Fe
E =—|1-—|— 4.5
=225 @s)

4.4.4.2 Modelo histerético de Takeda.

Basado en experimentos sobre el comportamiento del concreto reforzado bajo la accion de
sismos simulados, Takeda, Sozen y Nielsen en 1970 desarrollaron un modelo histerético

conocido como el modelo de Takeda.
El modelo de Takeda se caracteriza por:
— Cambios de rigidez en los puntos de agrietamiento y fluencia del concreto reforzado.
— Reglas histeréticas para los ciclos histeréticos internos.
- Degradacion de la rigidez de la curva de descarga por deformacion.
— La respuesta del ciclo interno se mueve hacia el maximo del ciclo externo.

— La degradacion rigidez de la curva de descarga esta dada por:

Kr = M 2’2 (4.6)
Dc + Dy Dy

Las reglas histeréticas que definen al comportamiento de este modelo, se muestra en la
figura 4.10. La energia disipada histerética por este modelo puede ser cuantificada por la

siguiente expresion.
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(5)
1+ —
Eh :l 1- Dy pﬂ(l—ﬁ+#ﬂ) (47)

d 1+ Fe #
Fy

La curva primaria del modelo Takeda puede ser bilineal, si el punto de agrietamiento se

coloca en el origen del plano histerético, estd modificacion se le conoce como modelo
bilineal de Takeda. Este es muy similar al modelo Clough, excepto que el modelo bilineal

de Takeda tiene reglas histeréticas para ciclos histeréticos internos.

(a) Descarga antes del agrictamiento en una direccidn.

(c) Amplitud pequefias ante cargas inversas. (d) Amplitud pequerias ante cargas inversas.

Figura 4.10 Modelo Histerético de Takeda.
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El modelo de Takeda es uno modelos mas empleados para representar el comportamiento
de este tipo, por lo que ha sufrido ciertas adecuaciones dando lugar a un nuevo modelo, el

cual lleva el nombre de modelo modificado de Takeda (Figura 4.11).

"{E.D,)

Figura 4.11 Modelo histerético de Takeda modificado.
El modelo se rige por cuatro regla histeréticas que se describen a continuacion:

— La rigidez de las curvas primarias de carga y de descarga elasticas son iguales a la

rigidez inicial elastica.
- Larigidez (K2) de curva de carga inelastica se degrada de la siguiente manera:
K2 =aKe (4.8)

— Larigidez de descarga inelastica se define como K3.
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- Larigidez (K4) define la curva de recarga.

Las rigideces K3 y K4, se determinan como sigue. De la figura 4.11, se define:

P

Fo=——|D, (ke)-F, ] (4.9)
l-p

y

D, - L[Dl L] “.10)
l-p Ke

En donde

I, Es el momento maximo esperado en direccion positiva.

La rigidez de la curva de descarga inelastica y la curva de recarga se definen como:

K3:D] ) (4.11)
b

K4_£iig) (4.12)
En donde

D, =D, - ]1:4 (4.13)

D, = Es el desplazamiento residual después de la excursion del momento positivo.

D,yM = Son las coordenadas del momento maximo esperado, en la direccion negativa.
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4.4.4.3 Modelo de tres parametros.

Este modelo se ilustra en la figura 4.11, esté sé desarrollado en 1987 por Park, Reinhorn y
Kunnath, para ser usado en el programa de analisis Inelastic Damage Analysis of
Reinforced Concrete frame— sechear-wall structures IDARC (Park, et al,1987).

Figura 4.12 Modelo histerético de tres parametros.

El modelo histerético de tres parametros propuesto resulta ser muy versatil, por poderse
representar una gran variedad de propiedades histeréticas, atreves de la combinacion de sus

tres parametros a, £,y y una curva trilineal no simétrica.

Los valores de estos tres parametros, rigen las propiedades histeréticas de la siguiente

forma:

— El parametro a Especifica el grado de la degradacion de la rigidez y el érea

encerrada por los ciclos histeréticos (Figura 4.13(a)).

— La introduccion del parametroy, permite tomar en cuenta el comportamiento de

apertura y cierre de grietas en el concreto, este reduce las areas encerradas dentro de los
ciclos histeréticos, lo que significa una modificacion en la capacidad de disipacion de

energia (Figura 4.13(b)).

- El parametro f# especifica la degradacion de la resistencia como se ilustra en la

figura 4.12 (c). El parametro S se relaciona también con el indice de dafio estructural por
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sismo (D), el cual se define como la combinacion lineal de la deformacion maxima (&m) y

la energia histerética absorbida IdE como sigue:

., B [aE (4.14)
ou  Suly
Donde:

D Es el indice de dafio estructural (0.0<D <1.0).
ou es la deformacion ultima bajo carga monotonica.

El parametro 3 es relacion del dafio incremental, dém/du , causado por el incremento de la

maxima respuesta, y la energia histerética incremental normalizada, dE/(Sufy), como

sigue:

B=—==> (4.15)

Como se muestra en la figura 4.13(c), el incremento de la deformacion maxima debido a la

disipacion de energia histerética es expresada como:
dom = BdE | Fy (4.16)

El valor de f# puede ser determinado como funcion de varios parametros. Los valores de «

y 7 se definen por medio de pruebas experimentales.
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F F
Fy i *
Y L oncisacss /v B
o 7  —— -
L L / s D
i+’ . 3y i
’1:%/ A: Punto comun. A: Punto inicial
"y B: Nuevo punto
o Us:Punto de ceramiento de griatas
A aFy

(a) Degradacion de la Rigidez. (b) Comportamiento de apertura y cierre de griatas.

dE:Incremento de energia
(¢) Deterioro de la resistencia.

Figura 4.13 Efectos de los tres parametros en los ciclos histeréticos.

El modelo de tres parametros, contempla ciertas reglas histeréticas, que se describen a
continuacion:

Para poder determinar la envolvente de la curva trilineal no simétrica, se necesitan nueve

constantes, que se definen en la figura 4.14.

F
Fy}

Fc|

K'u F'y

Figura 4.14 Diagrama de la curva trilineal no simétrica.
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— La rigidez de la primera curva de descarga positiva y negativa se definen como
(Figura 4.15):

Fm+afF:
K= Lmraty

(4. 16)
Dm+a Q
Ke

4.17)
Ke

Para los segundos ciclos de las rigideces de las curvas de descarga son

Fm
o L Si Fm > Fc 4.18
Dm-D'c ( )
o L Si Fm < Fc (4.19)
Fe :
-D'c
Ke
ko= fm Si F'm < F'c (4.20)
D'm-Dc
ko= L¢ Si F'm > F'c (4.21)
F'c
- Dc
Ke

La figura 4.16 ilustra los nueve puntos caracteristicos de curva del modelo. Los primeros 5

definen la envolvente de la curva de cargas y los restantes definen la curva de descarga en
ambas regiones.
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-aFly |

Fy/
K1$/@® K2
(D'm,F'm) . ;“.‘ |
Punto minimo @ '-qu

Figura 4.15 Rigidez de descargara.

a-b-cd-ef-gheijk-m

Figura 4.16 Curva caracteristica del modelo de tres parametros.

— Cuando se tome en cuenta el comportamiento de cierre y apertura de grietas, es

necesario definir seis puntos de referencia adicionales, como se muestra en la figura 4.17.
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Debido ha este comportamiento, la rigidez K2 de la segunda curva descarga y recarga son

calculadas de la siguiente manera:

k2=t (4.22)
— +Ds-D's
K1
F'.
K'2= —PS—?* (4.23)
—+D's—-Ds
K1

Para las terceras curvas de descarga y recarga las rigideces se definen como:

_Fm -K2(Ds-D's)

K3 (4.24
(Dm - Ds) )
F'm-K"2(D's - Ds
K3= ; ( ) (4.25)
(D'm-D's)
A
F (Dm,Fm)
8 0N
Fs
K2 0 Axi
= T 14
D's =<
y— :
2 /®S///Ds D
K1/ .4}102 En donde:
K3 F's Ds: Desplazamiento de cerramiento
de grietas.
(D'm,F's) Fs: Esfuerzo de cerramiento de
grietas.

Figura 4.17 Comportamiento de apertura y cerramiento de grietas del concreto.

— La figura 4.18 muestra la determinacion del incremento de la deformacion maxima,

(Dt, Ft) debido ala absorcion de la energia. Estas coordenadas son calculadas de acuerdo a

la ecuacion (4.16)

El modelo de tres parametros descrito ofrece un amplio rango de opciones para representar

el comportamiento inelastico de los elementos estructurales de concreto reforzado.
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Energia histerética disipada.

Figura 4.18 Regla de deterioro de la resistencia.
4.4.5 Modelo de comportamiento histerético y daiio para vigas de concreto reforzado.

En 1997 durante el IX Congreso Nacional de Ingenieria Sismica, Campos—Arias y Esteva
presentaron un nuevo modelo de comportamiento histerético y de dafio para vigas de
concreto reforzado y su empleo en la respuesta dinamica de una marco. En este modelo se
considero que el deterioro se concentra en secciones de los extremos del elemento y que el
maximo dafio corresponde a la pérdida total de resistencia y rigidez de dicha seccion,

cuando se llega a forma una articulacion completa.

La figura 4.19 muestra la curva envolvente tanto para el momento positivo como para el
momento negativo. El deterioro de los elementos, debido a la accion de carga ciclica, se
manifiesta como una disminucion de la rigidez y la de capacidad resistente del elemento
apreciandose una progresiva formacion de articulacion plastica en los extremos del

elemento. La figura 4.20 se presenta el mecanismo del modelo.
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Figura 4.19 Curvas envolventes.

En la carga inicial de la curva pasa por los tramos Oa y ab, siendo el punto b= (6b, Mb) la
maxima amplitud, para luego descargarse y cargarse en sentido contrario. En la primera
recarga positiva, la curva va desde f hacia g, pasado por el punto /= (8, Mf) donde se

manifiesta el deterioro y se observan las siguientes relaciones:
9= 6b (4.26)
Mf'=(1-e)Mb (4.27)

Donde € representa el dafio causado en la seccion debido a la amplitud que alcanzada

anteriormente.

Las amplitudes maximas de cada ciclo y el numero de ellos influyen en el deterioro de la
resistencia y rigidez de las secciones criticas del elemento. Por esa razon se crea un Indice
de Daifio (g) que esta en funcion de un parametro de dafio acumulado (D) que toma en

cuenta las amplitudes acumuladas y se definen asi:
p=y2% (4.28)
O

e=l-e® (4.29)

Donde a es una constante de ajustey 0<g<].
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Figura 4.20 Modelo de comportamiento histerético.

El desarrollo del comportamiento histerético esta controlado por las siguientes reglas,

donde las relaciones estan referidas a rotaciones plasticas o de posfluencia:
— Tramo Oa: Mientras M<My.
~ Tramo ab: Cuando M>My sé continua por la curva envolvente AB.
— Tramo bc: Cuando la seccion se descarga, § = &b, donde bes el punto maximo

: -6b
alcanzado enel cicloy Db = AF 3

— Tramo fg: Se fija un punto f, entre fy g, y sobre la recta de descarga bc.
="' Mf"), 6 =bb, Mf‘:[l—g(Db)]Mb, s:l—exp(—an). Si desde el punto f se
supera al punto /" se puede alcanzar a la envolvente A en g y continuar por ella (tramo gh)

hasta h, donde se inicia la siguiente descarga.

— Tramo Ai: La descarga es similar al tramo bc, y Dh = Db+ % ;
F
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— Tramo I/m: Se debe pasar por ['=(&',Ml')obtenida como f. @'=6h,

MI'= [1 - 3(Dh)]Mh .Si m no alcanza la envolvente, no habra cambio de pendiente.

— Tramo mn: Descarga similar a bc, Dm = Dh +9% :
F

— Tramo pq: Se define p'=(p',Mp'), de forma similar a los puntos /" y /', sobre el
tramo mn de descarga. Gp'=6m, Mp'=[l-&(Dm)Mm°, donde Mm°corresponde a la

envolvente, ¢ no supero p’.

/
— Tramo gs: Descarga similar a bc. Dg = Dm + B% .
F

— Tramo pr: En ciclo anterior no se supero la rotacion &m, no se cruzé el tramo mn .la
recarga pq podra superar p’ y alanzaria a la envolvente en r, tramo BC donde 6=6F,
perdiéndose totalmente la capacidad de resistir momento positivo (e=1), la curva descender,

entonces, desde r hasta C.

Se considero que una deformacion incrementa el dafio solo si en la correspondiente
descarga el momento cambia de signo. Como se observa debe considerarse dos indices de

dafio para cada articulacion, una para el momento positivo y otro para el negativo.



S ANALISIS DEL COMPORTAMIENTO HISTERETICO
DEL CONCRETO REFORZADO.

5.1 INTRODUCCION.

El analisis de la respuesta de una estructura de concreto reforzado, sujeta a grandes
movimientos debidos a sismos de gran magnitud, requieren un modelo histerético que
permita representar los cambios en las propiedades de la estructura durante aquellos. Gran
cantidad de experimentos muestran que las deformaciones inelasticas que sufre el concreto
reforzado durante los sismos, son asociadas con la degradacion de rigidez y la reduccion en

la capacidad de absorcion de energia de los elementos estructurales y sus conexiones.

El adecuado modelado de las propiedades histeréticas es un requisito esencial para realizar
un analisis de la respuesta inelastica de las estructuras. El comportamiento histerético se

encuentra relacionado con el concepto de dafio estructural.
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El analisis que se presenta en este trabajo, es el de respuesta inelastica de un edificio de tres
niveles ante un sismo de mediana intensidad, para tres modelos diferentes con el fin de
establecer la importancia de modelar adecuada las propiedades histeréticas de los elementos

que forman las estructuras de concreto reforzado.

5.2 CONCEPCION DE LA ESTRUCTURA.

5.2.1 Estructura y geometria.

El edificio tiene una estructura de concreto reforzado a base de trabes y columnas. Consiste
en un sistema de tres niveles, cuya cimentacion se considera rigida y se omiten los efectos
de interaccion suelo—estructura. Esta formado por 2 marco de 2 crujias con claros libres de
9.0 metros en la direccion longitudinal y de 6.0 metros en la direccion transversal, la altura
del primer entrepiso es de 4.5 metros y la altura de los niveles subsecuentes es constante e

igual a 3.0 metros. ( Figura 5.1).

® @ @ 30
r 18.0 ; 4
® r 30
6.0
45
@ L % 4 4 1
L 9.0 | 9.0 Jd | 90 | 9.0 Jd
(a) Planta del Edificio. (b) Elevacion del marco A.

Figura 5.1 Geometria de la estructura.
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5.2.2 Analisis elastico de la estructura.

El edificio esta localizado en la zona de lago de la ciudad de México y se destina a oficinas.
De acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF)

corresponde a una estructura tipo B construida sobre la zona III.

El edificio se analizara con el método dinamico propuesto en la Normas Técnicas
Complementarias para Sismo (NTCS) del mencionado reglamento, con un coeficiente

sismico de 0.4 y un factor de comportamiento sismico Q igual a 4.

Para el calculo de los elementos mecanicos de las trabes, el edificio se modelé en el
programa ECOgc (Corona, 1996) como una estructura tridimensional empotrada en su
base. Los tamaiios propuestos de columnas y trabes fueron los necesarios para que las
deformaciones laterales de entrepiso debidas a la fuerza cortante resultaran no mayores que

0.012 veces de la altura de entrepiso de acuerdo al articulo 209 del RCDF.
5.2.3 Disenio de los elementos estructurales.

Las resistencias a compresion del concreto y nominal a la fluencia del acero fueron de 250
kg/cm® y de 4200 kg/cm?, respectivamente. Se procedio al disefio de las trabes apoyandose
en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio de Estructuras de Concreto
(NTCEC) del RCDF, en su parte de marcos ductiles.

Las columnas se disefiaron a flexocompresion en ambas direcciones (100%del momento en
una direccion y 30% en la direccion perpendicular) y con una carga axial de disefio igual a
la gravitacional que le correspondia por area tributaria para cada una, mas la suma del
cortante sismico de las trabes. La tabla 5.1 proporciona algunas caracteristicas de las

secciones transversales de dichos elementos.
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Elemento Seccion Armado. Estribos. Entrepiso. Nivel
(cm). (sep. en cm)
CCl1 40 x 40 6#6 4# @ 15 1
CC2 40 x 40 4#6 4# @ 15 1
CC3 40 x 40 4#6 y 2#5 4# @ 15 2-3
CC4 40 x 40 4#5 4# @ 15 2-3
TTI 30x 60 Ls |3#6 | 6#6 | 4# @ 12.5 1-3
Li | 2#6 | 5#6

Tabla 5.1 Caracteristicas generales de las secciones transversales de trabes y columnas.

5.3 RESPUESTA INELASTICA.

Para realizar el analisis inelastico, la estructura se modelo, sin considerar los efectos de la
interaccion suelo—estructura y se utilizo el programa de computo IDARC2 (Valles, et. al,
1996). Uno de los resultados finales que proporciona el programa incluye la informacion

del comportamiento histerético de cada elemento que forma la estructura.

Otro resultado final que proporciona el programa es una evaluacion de la respuesta
inelastica en el tiempo a través de un estudio de dafio, tanto para los elementos estructurales

individuales como a un nivel global de la estructura.

El criterio para evaluar el daiio estructural en cada uno de los elementos que componen a la
estructura se basa en el indice de dafio de Park y Ang con algunas modificaciones al
modelo original (Kunnath, et al, 1996), y cuyo valor se expresa mediante la siguiente

ecuacion:

pr=9-=6, B E, (5.1)
9, -6, Myé,

Donde DI es el indice de Daiio del elemento estructura, 0, es la rotacion maxima alcanzada
durante la historia de cargas, 6, es la capacidad ultima de rotacion de la seccion, O, es la
rotacion recuperable a la descarga, My es el momento de fluencia, Ej, es la energia disipada

en la seccion y B es la constante del modelo que se interpreta como un parametro que
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controla el deterioro de resistencia como funcién de la energia disipada. Asi mismo, el
programa recurre a expresiones adicionales para el calculo del dafio global, Dlgisa, que
sufre la estructura (Valles, e al,1996). En la tabla 5.2 se proporciona informacion sobre la

interpretacion fisica del indice de dafio global.

INDICE DE| GRADO DE ESTADO DE | CONDICION DE APARIENCIA
DANO DANO DANO Uso
0.00 Ninguno Sin dafio Funcional No hay deformaciones y sin agrictamiento
0.20-0.30 Ligero Pocos daiios Agrietamiento moderados a severos
Menor Dafios reparables | Temporalmente | Expulsién del recubrimiento
0.50-0.60 Moderado funcional
Severo Sin reparacion
>1.0 Colapso Colapso No funcional Colapso parcial o total de la estructura

Tabla 5.2 Interpretacion del indice de dafio global (Park, et al,1986).
Las siguientes condiciones se establecieron para el uso del programa IDARC2D:

—  Se realiza el analisis un marco plano. El marco analizado es el exterior

correspondiente al eje A de la figura 5.1.

— El diagrama momento—curvatura es calculado por el programa, tomando en cuenta las

dimensiones y armados finales de los elementos estructurales.

— El porcentaje de amortiguamiento viscoso considerado fue del 5 por ciento.

5.4 MODELO HISTERETICO.

El modelo histerético incluido dentro de un programa de computo es parte fundamental
para el desarrollo de cualquier analisis de una estructura. El programa IDARC2D incluye el

modelo de Park de tres parametros (Park, et al,1987).



89

Se definio la variacion de la respuesta inelastica al cambio de los parametros que definen
las propiedades del modelo, para ellos se propuso encontrar la respuesta suponiendo tres

combinaciones de los tres parametros como se describe en la Tabla 5.3.

NOMBRE VALORES DE LOS DESCRIPCION
TRES PARAMETRO
Este modelo representa los valores
a=2.0 nominales de degradacion de las
MHI B=0.1 propiedades, propuestos por el algoritmo
=05 del programa para el modelo de tres
parametros.
o=2.0 Este modelo es similar al modelo
MH2 B=0.1 propuesto por Takeda.
r=1.0
a=2.0 Este modelo es muy similar al modelo
MH2 B=0.0 trilineal de Fukada, donde solo considera
y=1.0 una degradacion en la rigidez.

Tabla 5.3 Descripcion de los modelos histeréticos.

5.5 RESPUESTA HISTERETICA.

EL registro empleado para analizar el edificio es el sismo del 13 de Noviembre de 1989 en
la estacion UAPP en ciudad de México. A partir de ese acelerograma, se obtuvo la
respuesta histerética de los elementos que forma la estructura. En el Apéndice A aparece el
a listado del resultado del analisis efectuado cuando se utilizo el modelo MH1. En las tablas
se resumen la energia histerética disipada y indice dafio de la estructura para cada modelo

propuesto.
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MH]1 MH2 MH3

Elemento Energia Indice Energia Indice de Energia Indice

histerética | de dafio | histerética daiio histerética | de dafio
Columna 1 0.409E+06 0.247| 0.421E+06 0.209| 0.494E+06 0.187
Columna 2 0.441E+06| 0.480| 0.368E+06 0.489| 0.656E+06| 0.405
Columna 3 0411E+06| 0.201| 0.462E+06 0.204| 0.522E+06| 0.163
Columna 4 0.118E+06| 0.117| 0.174E+06 0.190| 0.202E+06| 0.147
Columna § 0.102E+06| 0.413| 0.183E+06 0.527| 0.245E+06| 0.325
Columna 6 0.118E+06| 0.187| 0.122E+06 0.228| 0.130E+06| 0.336
Columna 7 0.610E+05 0.284| 0.127E+06 0.165| 0.221E+06 0.169
Columna 8 0.167E+06 0.364| 0.626E+05 1.057| 0.803E+05 0.810
Columna 9 0.186E+05 0.167| 0.822E+05 0.284| 0.103E+06 0.181
Viga 1 0.137E+06| 0.462| 0.140E+06 0.481| 0.179E+06| 0.391
Viga 2 0.140E+06| 0.647| 0.197E+06 0.735| 0.207E+06| 0.535
Viga 3 0.114E+06 0.465| 0.926E+05 0.464| 0.105E+06 0.447
Viga 4 0.737E+05 0.551| 0.109E+06 1.165( 0.137E+06 0.929
Viga 5 0.248E+05 0.110| 0.106E+06 0.539| 0.198E+06 0.462
Viga 6 0.734E+05| 0.292| 0.169E+06 0.714| 0.225E+06| 0.451

Tabla 5.4 Resumen de la energia histerética disipada y el indice de dafio de cada elemento

de la estructura.

MODELO HISTERETICO INDICE DE DANO GLOBAL
MH]I 0.343
MH2 0.422
MH3 0.342

Tabla 5.5 Indice de dafio global en la estructura para cada modelo propuesto.

Las figuras 5.3 y 5.4 muestra la respuesta histeréticas de los elementos que forman a la

estructura para cada uno de los casos.
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a) MH1
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Figura 5.4 Respuesta histerética de la columna exterior del primer entrepiso (Momento—

curvatura).
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a) MH1
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Figura 5.5 Respuesta histerética de una viga del primer entrepiso(Momento—curvatura).



6. CONCLUSIONES.

Las solicitaciones severas como los sismos le imponen a las estructuras deformaciones
importantes. Surgen articulaciones plasticas que solo pueden ser analizadas correctamente
tomando en cuenta el comportamiento no lineal de los materiales constitutivos (concreto y

acero) asi como su interaccion.

La necesidad de analizar estructuras de concreto reforzado, ha impulsado el desarrollo de
modelos numéricos basados en leyes de comportamiento preestablecidas. Surgen asi
modelos de comportamiento ciclico que consideran ciertos fenomenos clave, entre ellos, la

degradacion de la rigidez a la carga y recarga y la reduccion de la resistencia.

Un factor importante del analisis de respuesta inelastica es, sin duda, el modelo de
comportamiento histerético. En la actualidad existe una gran variedad de ellos, algunos son

muy sencillos y otros se rigen por un gran numero de reglas.

En este trabajo se describieron algunos modelos histeréticos y algunas de las propiedades

basicas para su definicion.
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Los modelos histeréticos toman en cuenta esencialmente, el deterioro de la resistencia y la
degradacion de la rigidez. Modelos mas complejos abarcan otros tipos de comportamientos,
tales como el comportamiento de apertura y cierre de grietas caracteristica del concreto

reforzado.

Las propiedades iniciales de los modelos histeréticos, se definen a partir de las propiedades
de los materiales constitutivos obtenidas de las curvas de comportamiento bajo cargas
monétonas. Una primera clasificacion de los modelos histeréticos se puede hacer a partir
del tipo de curva primaria que defina la envolvente del mismo. Las curvas pueden ser

bilineales o trilineales.

En el capitulo 5 se realizo el analisis de respuesta inelastica de un edificio de tres niveles.
La estructura en cuestion, fue disefiada para resistir un sismo de intensidad moderada. La

aceleracion maxima que se utilizo para realizar el analisis fue de 4.5g.

Con la ayuda del programa IDARC2D, se obtuvo la respuesta inelastica del edificio, para
tres modelos histeréticos diferentes (ver tabla 5.3). En la tabla 6.1 se indica la cantidad de
energia que se disipo en cada modelo utilizado. Esto se llevo a cabo en columnas, vigas y

en forma global.

Modelo | Energia disipada por | Energia disipada | Energia disipada
las columnas por las vigas total
MHI 1.8494x10° 0.5638 x10° 2.4132 x10°
MH2 2.0056 x10° 0.8166 x10° 2.8222 x10°
MH3 2.6265 x10° 1.0544 x10° 3.6809 x10°

Tabla 6.1 Resumen de la energia disipada para cada uno de los modelos propuestos.

Los resultados obtenidos, demuestran que la cantidad de energia histerética disipada, ya sea
de un elemento o de toda la estructura, es funcion de los valores que adopten los parametros

que definen al modelo. Para poder definir los valores de los parametros es necesario
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realizar una investigacion y experimentacion y llevar a cabo un ajuste de los mismos. Por
esta razon es casi imposible determinar un valor nominal o especifico de los parametros
para ser utilizados en todas las estructuras, ya que los valores de estos pueden variar de un

elemento a otro en una misma estructura.

Otro resultado relacionado con la respuesta histerética, es la cantidad de dafio que suffio
tanto la estructura en forma global, como cada elemento de ella, después de ser sometida al
sismo. Para poder definir una cantidad de dafio el programa de computo, define un indice

de dafio para cada elemento, para cada nivel y para toda la estructura.

De la informacion obtenida (Ver tablas 5.4 y 5.5), se pueden desprender las siguientes

observaciones:

— La columna mas dafiada para los ultimos dos casos fue la misma, no asi para el

primer caso.

- La viga mas dafiada para los ultimos dos casos fue la misma, no asi para el primer

Ccaso.

— Para el segundo caso se detecto que dos elementos habian fallado. Estos mismos
elementos para el primer caso no fallaron, sin embargo, sufrieron un dafio de considerable

magnitud.

— El dafio global que sufrio la estructura para cada uno de los casos se puede considerar

como severo, sin ser un colapso. El dafio mayor se presento para el segundo caso.

— Para el caso particular en donde dos elementos se colapsaron, el indice global de la

estructura indica que aunque los dafios si son severos no representan la falla.

Finalmente, la representacion adecuada de la respuesta histerética de las estructuras de
concreto reforzado, proporciona valiosa informacion sobre la resistencia y la capacidad de
deformacion durante la accion de los sismos. Esta informacion puede ser utilizada con fines

de mejorar o establecer nuevas directrices de disefios sismo-resistente.
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APENDICE A.

Se presenta los resultado del analisis empleando el modelo MH1:

INELASTIC DAMAGE ANALYSIS OF REINFORCED CONCRETE STRUCTURES

VERSION 4.0 (Beta Ver.)

STATE UNIVERSITY OF NEW YORK AT BUFFALO

DEPARTMENT OF CIVIL ENGINEERING

APRIL 1995
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INPUT DATA:

TITLE: ANALISIS DE UN EDIFICIO DE TRES NIVELES

dedede dede bk h b CONTROL DATA e dede dedode e de

NUMBER OF STORIES ....... [ 3

NUMBER OF FRAMES ...... pismsLee v 1

NO. OF TYPES OF CONCRETE ..... 1

NO. OF TYPES OF STEEL ........ 1

NO. OF TYPES OF MASONRY ...... 0

P-DELTA EFFECTS ......... .o 0 ( =0, IGNORE; 1, INCLUDE )

PLASTICITY MODEL...... . ivvvuas 0 ( =0, SPREAD = 1, CONCENTRATED PLASTICITY)
LINEAR SYSTEM SOLVER......u04. 0 ( =0, CHOLESKY = 1, LU DECOMPOSITION)
COMPUTER PLATFORM .. v e 1 ( =0, MAINFRAME; = 1, PC )
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ook ok ok d ko ELEMENT INFOMTION dede ot de g dedeodeode ok

NO. OF TYPES OF COLUMNS ....co0veseess . 4
NO. OF TYPES OF BEAMS .....co000veua- . 1
NO. OF TYPES OF SHEAR WALLS .cv:ceeesss 0
NO. OF TYPES OF EDGE COLUMNS .....cc0.. 0
NO. OF TYPES OF TRANSVERSE BEAMS ...... 0
NO. OF TYPES OF DISCRETE SPRINGS ...... 0
NO. OF TYPES OF VISCOUS DAMPERS ....... 0
NO. OF TYPES OF FRICTION DAMPERS ...... 0
NO. OF TYPES OF HYSTERETIC DAMPERS .... 0
NO. OF TYPES OF INFILL PANELS ......... 0
NUMBER OF COLUMNS ..........cc00.. ceenes 9
NUMBER OF BEAMS .......cictuvunene cseres 6
NUMBER OF SHEAR WALLS ....civevvneenass 0
NUMBER OF EDGE COLUMNS ......c00teeees. 0
NUMBER OF TRANSVERSE BEAMS .....ve0ve.. 0
NUMBER OF DISCRETE SPRINGS .....ceeeu.. 0
NUMBER OF MOMENT RELEASES ...eccvseuon- 0
NUMBER OF BRACES ........cicierennnnnnns 0
NUMBER OF INFILL PANELS .....ccvesueenn 0
SYSTEM OF UNITS: MM, kN
deododk oo d ok oAk STORY HEIGHTS Je e e ded o ok ok Ak
STORY HEIGHT
FROM BASE
3 10500.0000
2 7500.0000
1 4500.0000
LA R B R R SRR X WEIGHT DISTRIBUTION ded ko ok ook ok ok h
STORY FRAME J-COORD. POSITION
1 2 3
1 1 141.52 141.52 141.52
2 1 141.52 141.52 141.52
3 1 141.52 141.52 141.52
ENVELOPE PROPERTIES: PROGRAM GENERATED
dodke ok ok ok ok od ok CONCRETE PROPERTIES de e e e o de o e ke ke
TYPE UNCONF INITIAL STRAIN AT TENSILE ULTIMATE Z-FACTOR
COMPRESS ELASTIC MAX COMP STRENGTH STRAIN
STRENGTH MODULUS STRENGTH
1 .025 21.72 .003000 .0049 .000000 .0000

(DEFAULT DATA FOR EPSU AND ZF IS GENERATED AT ELEMENT INPUT LEVEL)



*%**kkks++ REINFORCEMENT PROPERTIES **%##skst+

TYPE YIELD ULTIMATE YOUNGS MODULUS AT
STRENGTH STRENGTH MODULUS HARDENING
1 .412 .577 206.010 3.434

* %4k k44 k%% PROPERTIES FOR HYSTERETIC RULE **¥***¥+

NO. OF TYPES OF HYSTERETIC RULES: 1
RULE STIFFNESS STRENGTH STRENGTH
NO. DEGRADING DEGRADING DEGRADING
FACTOR FACTOR FACTOR
(DUCTILITY) (ENERGY)
1 2.000 .100 .100
COLUMN PROPERTIES: PROGRAM GENERATED
* ok d ook ok ko ko COLU}{N TYPES e o de gk g e ok ok
COL. SHAPE CONC STEEL AXIAL LENGTH ** RIGID
TYPE TYPE TYPE LOAD (BOT)
1 RECT. 1 1 300.32 4500.00 .00
2 RECT. 1 1 700.08 4500.00 .00
3 RECT. 1 1 200.22 3000.00 300.00
4 RECT. 1 1 400.70 3000.00 300.00

CROSS SECTION DATA- RECTANGULAR COLUMNS:

TYPE REGION HYS DEPTH WIDTH COVER REINF. HOOP BAR HO

RULE AREA DIAMETER
1 TOP 1 400.00 400.00 65.40 1864.00 12.70 15
BOT 1 400.00 400.00 65.40 1864.00 12.70 15
2 TOP 1 400.00 400.00 65.40 1160.00 12.70 15
BOT 1 400.00 400.00 65.40 1160.00 12.70 15
3 TOP 1 400.00 400.00 65.40 1595.00 12.70 15
BOT 1 400.00 400.00 65.40 1595.00 12.70 15
4 TOP 1 400.00 400.00 65.40 800.00 12.70 15
BOT 1 400.00 400.00 65.40 800.00 12.70 15
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STRAIN AT
HARDENING
(%)

3.000

TARGET TYPE
SLIP
FACTOR

.500 0

ZONES **
(TOP)

300.00
300.00
300.00
300.00

OP BAR CONFINEMENT
SPACING EFFECTIVENESS

0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500
0.000 .500



BEAM PROPERTIES: PROGRAM GENERATED

e ode g ok e e ek A BEAM TYPES de g de g o ok kKoK

BEAM CONC STEEL LENGTH
TYPE TYPE TYPE
1 1 1 9000.00

CROSS-SECTION DATA:

TYPE SIDE HYS DEPTH WEB FLANGE SLAB COVER
RULE WIDTH WIDTH DEPTH

1 LEFT 1 600.00 300.00 .00 .00 59.00
RIGHT 1 600.00 300.00 .00 .00 59.00

deode g ok Aok ok o ke ok ke Aok NODAL CONNECTIVITY INFORMATION dodkde gk ok ok e ko

e v e e g ok ok e e o COLU}{N ELmENTS de g de de g e ode ok ok
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*** RIGID ZONES ***
(RIGHT)
200.00

(LEFT)
200.00

** REINF. AREA **

(BOT)

790.00
660.00

COL. TYPE FRAME # COL LINE STORY #

NO.

[V RS Y. T, R R
Wb Wwea wkHE N
el el = e =y
WRNHWNEWN R

de o e o e de e e e ke BEAM ELEMENTS e g o ok ok ke ok ke

BEAM TYPE STORY # FRAME # COL LINE
NO. (LEFT)

[ O R
e T
WWNhN P
T = I S S

BN HMNRFE N

(BOT)

NN PFRPPRPROOO

(TOP)

1700.00
1390.00

STORY

STIRRUP DIA.

i

(TOP)

COL LINE
(RIGHT)

WM WNWN

WWwwhhNhNDE -

12.70
12.70

STIRRUP SPAC.

125.00
125.00



ELEVATION OF FRAME

|
]
1 007
1
1

NOTATION:

!
W
I

BEAM
COLUMN

SHEAR WALL

EDGE COLUMN
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*##**kkkk** FRAME ELEVATION AND ELEMENT TYPES *#**#*#kkkss

NOo. 1

oos

------ +
006 !
!
' 009
!
!
------ +
004 !
!
! 006
]
!
—————— +
002

1
1
! 003
L]
1

NUMBERS INDICATE ELEMENT TYPES

COLUMN TYPE NUMBERS ON RIGHT

SHEAR WALL NUMBERS ON LEFT, AND

EDGE COLUMN NUMBERS BELOW COLUMN TYPES

ok ok ok ke e ok ok e ok COLUMN PROPERTIES e g e de e ke d ok ok

NO.

LENGTH REGION HYST RIGID FLEXURAL

RULE ZONE STIFFNESS

4500.0000 TOP 1 .3000E+03 .3368E+11
BOT 1 .0000E+00 .3368E+11

4500.0000 TOP 1 .3000E+03 .3144E+11
BOT 1 .0000E+00 .3144E+11

4500.0000 TOP 1 .3000E+03 .3368BE+11
BOT 1 .0000E+00 .3368E+11

3000.0000 TOP il .3000E+03 .3106E+11
BOT 1 .3000E+03 .3106E+11

3000.0000 TOP ni .3000E+03 .2B843E+11
BOT 1 .3000E+03 .2843E+11

3000.0000 TOP 1 .3000E+03 .3106E+11
BOT 1 .3000E+03 .3106E+11

3000.0000 TOP 1 .3000E+03 .3106E+11
BOT 1 .3000E+03 .3106E+11

3000.0000 TOP i .3000E+03 .2B843E+11
BOT 1 .3000E+03 .2843E+11

3000.0000 TOP 1 .3000E+03 .3106E+11
BOT 1 .3000E+03 .3106E+11

AXIAL
STIFFNESS

.7721E+403
.7721E+03
.7T721E+03
.7721E+03
.7721E+03
.T721E+03
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04
.1158E+04



NO. SECT PCP
1 TOP .144E+06
BOT .144E+06
2 TOP .130E+06
BOT .130E+06
3 TOP .144E+06
BOT .144E+06
4 TOP .120E+06
BOT .120E+06
5 TOP .B867E+05
BOT .867E+05
6 TOP .120E+06
BOT .120E+06
7 TOP .120E+06
BOT .120E+06
8 TOP .B6T7E+05
BOT .867E+05
9 TOP .120E+06
BOT .120E+06

e gk dode ok ok

.263E+06
.263E+06
.236E+06
.236E+06
.263E+06
.263E+06
.21%E+06
.219E+06
.157E+06
.157E+06
.219E+06
.219E+06
.219E+06
.219E+08
.157E+06
.157E+06
.219E+06
.219E+06

PYE

UYP
.227E-04 .7
.227E-04 .3
.212E-04 .6
.212E-04 .2
.227E-04 .7
.227E-04 .3
.194E-04 .6
.194E-04 .3
.192E-04 .6
.192E-04 .3
.194E-04 .6
.194E-04 .3
.194E-04 .6
.194E-04 .3
.192E-04 .6
.192E-04 .3
.194E-04 .6
.194E-04 .3

uup

2BE-03
96E-02
79E-03
86E-02
28E-03
96E-02
23E-03
57E-02
16E-03
61E-02
23E-03
57E-02
23E-03
57E-02
16E-03
61E-02
23E-03
57E-02

EI3P

.342E+09
.342E+09

.1
&L

24E+09
24E+09

.342E+409
.342E4+09
.322E+09
.322E+09
.163E+409
.163E+09
.322E+09
.322E+09
.322E+09
.322E+09

a
.1

63E+09
63E+09

.322E+09
.322E+09

BEAM PROPERTIES *#*****%*x*

NO. LENGTH
1 9000.0000
2 9000.0000

3 9000.0000

4 9000.0000

5 5000.0000

6 9000.0000

NO SECT  PCP PYP
1 LEFT .901E+05 .163E+06
RGHT .758E+05 .137E+06

2 LEFT .901E+05 .163E+06
RGHT .75BE+05 .137E+06

3 LEFT .901E+05 .163E+06
RGHT .75BE+05 .137E+06

4 LEFT .901E+05 .163E+406
RGHT .758E+05 .137E+06

5 LEFT .901E+05 .163E+06
RGHT .758E+05 .137E+06

6 LEFT .901E+05 .163E+06
RGHT .758E+05 .137E+06

REGION

LEFT
RGHT
LEFT
RGHT
LEFT
RGHT
LEFT
RGHT
LEFT
RGHT
LEFT
RGHT

uyp
.T9E-05
. 73E-05
.79E-05
- 13E-05
.T79E-05
.73E-05
.79E-05
. 73E-05
. 79E-05
.73E-05
~19E=05
. 73E-05

HYST
RULE

uup

.253E-03
.233E-03
.253E-03
.233E-03
.253E-03
.233E-03
.253E-03
.233E-03
.253E-03
.233E-03
.253E-03
+233E=03

=N ol N el el B o o

EI3P

.4B3E+09
.418E+09
.4B3E+09
.418BE+09
.483E+09
.418E+09
.4B3E+09
.418E+09
.483E+09
.418E+09
.4B3E+09
.418E+09

PCN

-.144E+06
-.144E+06
-.130E+086
.130E+06
.144E+06
.144E+06
.120E+06
.120E+06
.B67E+05
.B67E+05
.120E+06
.120E+06
.120E+06
.120E+06
.B6TE+05
.B6TE+05
.120E+06
.120E+06

RIGID
ZONE

.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03
.2000E+03

PCN
.18BE+06
.154E+06
.188E+06
.154E+06
.18BE+06
.154E+406
.188E+06
.154E+06
.18BE+06
.154E+06
.1B88BE+06
.154E+06

PYN

.263E+06
.263E+06
.236E+06
.236E+06
.263E+06
.263E+06
.219E+06
.219E+06
.157E+406
.157E+06
.219E+406
.219E+406
.218E+06
.219E+406
.157E+06
.157E+406
.21%E+06
.219E+06

UYN

.227E-04 -
.227E-04
.212E-04
.212E-04
.227E-04
.227E-04
.194E-04
.194E-04
-192E-04
-192E-04
.194E-04
-194E-04
.194E-04
.194E-04
.192E-04
.192E-04
.194E-04
.194E-04

FLEXURAL
STIFFNESS

.7392E+11
.7269E+11
.1392E+11
.1269E+11
.7392E+11
.T269E+11
.1392E+11
.71269E+11
.7392E+11
.7269E+11
.7392E+11
.1269E+11

PYN
.342E+06
.281E+06
.342E+06
.281E+06
.342E+06
.281E+06
.342E+06
.2B1E+06
.342E+06
.281E+06
.342E+06
.2B1E+06

UYN
.145E-04
+.122E-04
-.145E-04
-.122E-04
.145E-04
.122E-04
.145E-04
.122E-04
-.145E-04
-122E-04
.145E-04
-122E-04

UUN

.728E-03
.396E-02
.679E-03
.286E-02
.728E-03
.396E-02
.623E-03
.357E-02
.616E-03
.361E-02
.623E-03
.357E-02
.623E-03
.357E=02
.616E-03
.361E-02
.623E-03
.357E-02

UUN
.465E-03
.391E-03
.465E-03
.391E~-03
.465E-03
-391E-03
.465E-03
.391E-03
.465E-03
.391E-03
.465E-03
.391E-03
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EI3N

.3420E+09
.3420E+09
.1248E+09
.124BE+09
.3420E+09
.3420E+09
.3229E+09
.3229E+09
.1634E+09
.1634E+09
.3229E+09
.3229E+09
.3229E+09
.3229E+09
.1634E+09
.1634E409
.3229E+09
.3229E+09

EI3N
.809E+09
.7T41E+09
.809E+09
.741E+09
.809E+09
.741E+09
.809E+09
.741E+09
.809E+09
.741E+09
.809E+09
.741E+09



106

*********DYNAMIC ANALYSIS********

INPUT DATA:

*okkkkkk kot DETAILS OF INPUT BASE MOTION * ks wsw

MAX SCALED VALUE OF HORIZONTAL COMPONENT (g):

MAX SCALED VALUE OF VERTICAL COMPONENT (g):
TIME INTERVAL OF ANALYSIS (SEC):
TOTAL DURATION OF RESPONSE ANALYSIS (SEC):

DAMPING COEFFICIENT (% OF CRITICAL):
DAMPING TYPE:

VERTICAL COMPONENT OF BASE MOTION:

(=0, NOT INCLUDED; =1, INCLUDED)
WAVE NAME: NOBRE DEL ARCHIVO DEL SISMO
NO. OF POINTS IN INPUT BASE MOTION:

TIME INTERVAL OF INPUT WAVE (SEC):

*kkkkkkkkd OUTPUT CONTROL DATA * %%k kdok
NO. OF STORIES FOR WHICH OUTPUT IS REQUIRED:

NO. STORY
NUMBER

1 1

4.

500

.000

. 0050

15.

5.

MASS

450

000
PROPORTIONAL

0

501

.030

dhkkdkdhkddbdkdhdhbdkdbhhkddkhkhbhhhkhdhhhhdh MODAL ANALYSIS Fhdrdkkkohkhkdkhdkdkhdhdddkdkhhkdhkhdkddhhhk

MODE FREQUENCY (Hz) PERIOD(SEC) MODAL PARTICIPATION MODAL WEIGHT RELATIVE MODAL

1
2
3
T

FACTOR (WEIGHT UNITS) WEIGHT (%)
1.21 .83 .4989 96.127 3.774
4.55 .22 .0986 3.757 . 147
9.66 .10 .0323 .402 .016
OTAL: WEIGHT ¢ovcoa o v 0 0 wiwssmraiais: o o v 5 & o sas aasn o 6 & 5 % o sle o alals & 6 6 v » § s oiaiens s 5 2 2547.412

dodedeode de gk e e de o e ke e e ke ke ke ok EIGEN’ VECTORS (MAXIMU’M NOR}{ALIZED) e de e o e e e g A e e ok ke ok ke ke ok

STORY 1 2 3
3 1.000 -.860 .445
2 .857 .315 -1.000

1 .590 1.000 .697
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e de ok de de de ok o de ok o A e e e e ke e e ke e ok EIGEN VECTORS (MASS NORmLIZED) drdhkhkdhdhdkhkhdhdhhdhddhdhd

STORY 1 2 3
3 2.355 -2.156 1.165
2 2.018 .789 -2.619
1 1.3581 2.507 1.827

de g deodeodk e de e gk de ok e ke ke e END OF MODAL ANALYSIS de de v de e e e ek ke ke ke ke ok ke ke

SEQUENCE OF COMPONENT CRACKING/YIELDING

CURRENT TIME: .1250
COLUMN 2: CRACK INITIATED AT BOT
BEAM 2: CRACK INITIATED AT RGHT
CURRENT TIME: .1300
COLUMN 1l: CRACK INITIATED AT BOT
COLUMN 2: CRACK INITIATED AT TOP
COLUMN 3: CRACK INITIATED AT BOT
BEAM 1l: CRACK INITIATED AT RGHT
CURRENT TIME: .1350

COLUMN 1l: CRACK INITIATED AT TOP
COLUMN 3: CRACK INITIATED AT TOP

CURRENT TIME: .1550
COLUMN 2: YIELDING DETECTED AT BOT
COLUMN 5: CRACK INITIATED AT TOP
BEAM 1: CRACK INITIATED AT LEFT
BEAM 2: YIELDING DETECTED AT RGHT
CURRENT TIME: .1600

COLUMN 1l: YIELDING DETECTED AT BOT
BEAM 1: YIELDING DETECTED AT RGHT

CURRENT TIME: .1650

COLUMN 3: YIELDING DETECTED AT BOT
BEAM 2: CRACK INITIATED AT LEFT

CURRENT TIME: .1750
COLUMN 2: YIELDING DETECTED AT TOP
CURRENT TIME: .1800

COLUMN 5: CRACK INITIATED AT BOT
COLUMN 6: CRACK INITIATED AT BOT



CURRENT

COLUMN

COLUMN

BEAM

CURRENT

COLUMN

COLUMN

BEAM

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

BEAM

CURRENT

BEAM
BEAM

CURRENT
COLUMN
COLUMN
BEAM

CURRENT

BEAM
BEAM

CURRENT

BEAM

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

TIME: .1850
1: YIELDING DETECTED AT TOP
4: CRACK INITIATED AT TOP
3: CRACK INITIATED AT RGHT

TIME: .1900
3: YIELDING DETECTED AT TOP
5: YIELDING DETECTED AT TOP
4: CRACK INITIATED AT RGHT

TIME: .2000
6: CRACK INITIATED AT TOP

TIME: .2150
8: CRACK INITIATED AT TOP

TIME: .2250
3: CRACK INITIATED AT LEFT

TIME: .2300
4: YIELDING DETECTED AT RGHT
6: CRACK INITIATED AT RGHT

TIME: .2350
5: YIELDING DETECTED AT BOT
8: CRACK INITIATED AT BOT
3: YIELDING DETECTED AT RGHT

TIME: .2400
1: YIELDING DETECTED AT LEFT
5: CRACK INITIATED AT RGHT

TIME: .2500
4: CRACK INITIATED AT LEFT

TIME: .2550
4: YIELDING DETECTED AT TOP

TIME: .2800
8: YIELDING DETECTED AT TOP

TIME: .3200

6: YIELDING DETECTED AT TOP
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CURRENT

BEAM

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

BEAM

CURRENT

BEAM

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

COLUMN

CURRENT

BEAM

CURRENT

BEAM

TIME: .3650

2: YIELDING DETECTED AT LEFT

TIME: .4600

7: CRACK INITIATED AT TOP

TIME: .4850

4: CRACK INITIATED AT BOT

TIME: .5050

9: CRACK INITIATED AT BOT

TIME: .5100

9: CRACK INITIATED AT TOP

TIME: .5250

4: YIELDING DETECTED AT BOT

TIME: .5350

8: YIELDING DETECTED AT BOT

TIME: . 5450

5: CRACK INITIATED AT LEFT

TIME: .5700

6: YIELDING DETECTED AT RGHT

TIME: .5950

7: YIELDING DETECTED AT TOP

TIME: .6150

7: CRACK INITIATED AT BOT

TIME: . 1550

6: YIELDING DETECTED AT BOT

TIME: .7700

6: CRACK INITIATED AT LEFT

TIME: .7800

3: YIELDING DETECTED AT LEFT
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CURRENT TIME: .7850
BEAM 4: YIELDING DETECTED AT LEFT
CURRENT TIME: 1.5300

COLUMN 7: YIELDING DETECTED AT BOT
CURRENT TIME: 1.5650

COLUMN 9: YIELDING DETECTED AT TOP

CURRENT TIME: 2.9100
BEAM 5: YIELDING DETECTED AT LEFT
CURRENT TIME: 3.2000

COLUMN 9: YIELDING DETECTED AT BOT

CURRENT TIME: 6.5800

BEAM 4: FAILURE INITIATED AT RGHT !!!

e oot e e e de e ok MAXIMU’M RESPONSE e v de de e de e A e R

STORY STORY SHEAR DRIFT RATIO(%) STORY DRIFT DISPLACEMENT VEL. ACCEL. STORY VELOCITY DRIFT
NO.

3 883.62 9.06 271.7822 1303.2613 5206.4079 10493.8457 1522.7176
1080.16 12.98 389.3773 1251.9908 5470.0074 10392.6623 1749.9337
1 986.48 23.71 1067.1599 1067.1599 4755.4968 16818.4876 4755.4968
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Jd de de g koo ke ok MAXIMUH FORCES v v g ot gk ko
(TIME AT MAXIMUM)
**% COLUMNS ***

NO. MOMENT MOMENT SHEAR SHEAR AXIAL AXIAL MOMENT DEMAND/CAPACITY
(+) (=) (+) (=) (TENS) (COMP) (+) (=)
1 BOT .4293E+06 -.3590E+06 .1842E+03 -.1625E+03 .0000E+00 -.4725E+03 1.630 1.363
(  2.68) ( .43) (1 2.88) .41) | L00) ( 1.10)
TOP .3240E+06 -.3445E+06 .230 1.308
{ .41) ( 2.67)
2 BOT .3021E+06 -.2781E+06 .136BE+03 -.1307E+03 .0000E+00 =-.7306E+03 1.278 1.176
(  2.69) ( .43) ( 1.98) { .43) ( .00) (  2.28)
TOP .2707E+06 —-.2770E+06 1.145 1.172
( .43) ( 1.91)
3 BOT .3962E+06 -.3575E+06 .1770E+03 -.1607E+03 .0000E+00 -.4736E+03 1.504 1.357
 2.68) .43) (1 2.87) ( .41) ( .00) { 2.08)
TOP .3181E+06 -.3507E+06 1.207 1.331
{ .41)  ( 1.95)
4 BOT .2443E+06 -.2355E+06 .1399E+03 -.2263E+03 .0000E+00 -.3161E+03 1.115 1.075
( 4.27) | 1.19) ( 2.14) ( 1.16) { .00) ( 4.67)
TOP .3104E+06 -.1349E+06 1.417 .616
{  1.15) ( 2.10)
5 BOT .2387E+06 -.2190E+06 .1798E+03 -.1816E+03 .0000E+00 -.4281E+03 1.514 1.389
( 2.16) ( 1.18) { 2.09) (  1.18) ( .00) (  1.35)
TOP .216B8E+06 —-.2136E+06 1.375 1.355

( 1.18) ( 2.07)

6 BOT .2644E+06 -.9478E+05 .2089E+03 -.1350E+03 .0000E+00 -.3144E+03 l1.207 .433
( 2.19) ( 3.85) ( 2.14) { 1.19) ( .00) ( 2.20)
TOP .2956E+06 -.2387E+06 1.349 1.090
( 1.18) ( 2.14)
7 BOT .2559E+06 =-.1356E+06 .160BE+03 -.1510E+03 .0000E+00 -.2606E+03 1.168 .619
( 9,75} ( .64) 4.22) ( -63) { .00) { 2.60)
TOP .3166E+06 -.1401E+06 1.445 639
( 6.64) { 4.20)
8 BOT .2202E+06 -.1999E+06 .1747E+03 -.1699E+03 .0000E+00 -.4041E+03 1.396 1.268
[ 2.98) { 1.29) ¢ 2.99) ( 120 { .00) ( Z1)
TOP .2084E+06 -.1991E+06 1.322 1.263
{ 4.62) ( 2.98)
9 BOT .1319E+06 -.2287E+06 .1411E+03 -.1372E+03 .0000E+00 -.2613E+03 .602 1.044
( 1.9 { 3.27T) | 1.58) ( 6.65) ( .00) { 295
TOP .1627E+06 -.277BE+06 .743 1.268

{ 1.22) | 4.21)
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MOMENT
(+)

MOMENT
(=)

(+)

(-)

RGHT

2 LEFT

RGHT

3 LEFT

RGHT

4 LEFT

RGHT

5 LEFT

RGHT

6 LEFT

RGHT

.2688E+06
( 2.03)
.1730E+06
( 13.31)
.2104E+06
( 2.02)
.2142E+06
( .44)
.2558E+06
( 2.24)
.1803E+06
( 6.62)
.1898E+06
( 2.10)
.2370E+06
( 6.63)
.1818E+06
( 4.21)
.1369E+06
( 4.58)
.1627E+06
( 2.93)
.1721E+06
( 1.29)

.3805E+06

( -48)

.3061E+06

( 2.02)

.3497E+06

( .44)

.3651E+06

( 2.07)

.3558E+06

( 1.19)

.2732E+06

( 2.10)

.3157E+06

( 1.19)

.2941E+06

( 2.19)

.3404E+06

( 6.64)

.1013E+06

( 2.94)

.1492E+06

( 1.28)

.2995E+06

( 4.21)

.6681E+02

.6637E+02

.5992E+02

.5482E+02

.3232E+402

.5330E+02

.6422E+02

.6556E+02

.6032E+02

.5973E+02

.5122E+02

.3736E+02

1.256

1.283

1.555

1.560

1.309

1.158

1.721

1.109

.994

352

1.250

1.089

1.020

1.299

1.038

<972

. 921

1.046

.993

.360

.435

1.066



khdhkkhkhdkhkdkhk D A M A G E D 5 T

FINAL STATE OF FRAME NO. 1

FO - EER———m = 0+
0 o] 0
[ ! 1
! ! !
1 ! !
0 (o] 0
S U S O+H0——= = — o+
o] o] 0
| | \
] | 1
] ! 1
0 0 0
+0-———————= O+0-————=———— o+
o] o] (o]
] ! 1
| ! 1
] ! 1
o} o} (0]

NOTATION:

- = BEAM

' = COLUMN X

W = SHEAR WALL o =

I

EDGE COLUMN

FOR EDGE COLS:

ATE OF

YIELD

SEVERE YIELD

C: COMPRESSION
T: TENSION

O: TENSILE YIELD

hkkkkkkkkk*k DAMAGE ANALYSTIS *** %k ks oeok ko
*xk*k+ MODIFIED PARK-ANG-WEN MODEL *******

*Fhkkkkkkddx DAMAGE DATA: COLUMNS

NO.

W o JdJo e W

*DEFORMATIONY* *** STRENGTH*** HYST.
BOT TOP BOT TOP ENERGY
.146 .354 .025 .052 .4097E+06
.200 .663 .031 .112 .4418E+06
.146 .255 .027 .043 .4111E+06
.093 .318 .020 .003 .1185E+06
.097 .685 .013 .067 .1026E+06
. 145 .689 .019 .005 .1188E+06
<072 .457 .005 .030 .6108E+05
072 .506 .019 .118 .1672E+06
.087 .361 .002 .005 .1863E+05

F R A M E S e de de de de de de g de ke oo ke ek

TOTAL
DAMAGE

.247
.480
.201
+ 117
.413
.187
.284
.364
.167
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NO. **DEFORMATION**
LEFT RIGHT

1 .370 .133

2 .120 .536

3 .342 .083

4 .060 .451

5 .083 .034

6 .035 .190

DAMAGE DATA: BEAMS

***STRENGTH***
LEFT RIGHT
«131 .021
.016 .173
.123 .000
.000 «102
.027 .000
.000 .102

HYST.
ENERGY

.1372E+06
.1400E+06
.1145E+06
. 7377E+05
.2488BE+05
. 7349E+05

*k*kkkkkkk RESULTS OF DAMAGE ANALYSIS * %k

DAMAGE INDEX STATISTICS OF FRAME NO. 1

fmmm T +
! 0.11 ! 0.29 !
' (0.07) ' (0.21) !
10.28 10.36 10.
1(.18) '(.48) (.
' ! !
o Fommm e +
! 0.46 ! 0.55 !
' (0.22) !  (0.14) !
10.12 10.41 10.
1(.22) 1(.19) (.
' ! !
pomm e +
! 0.46 ! 0.65 !
' (0.09) !  (0.09) !
10.25 10.48 'o.
1(.27) 1(.29) (.

VALUES IN PARANTHESIS

ekrnxiEr STORY LEVEL

INDICATE ENERGY RATIOS

DAMAGE INDICES ******dkd

STORY BEAM-SLAB
DAMAGE

3 .070

2 .178

1 .100

DAMAGE

WEIGHTING
FACTOR

TOTAL
DAMAGE

.462
. 647
.465
.551
.110
.292
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