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CAPITULO 1

INTRODUCCION

El riesgo sismico se define como la convolucién de la peligrosidad con la vulner-

abilidad, y se expresa en términos econémicos. La peligrosidad depende de la
naturaleza, y no es posible actuar sobre ella. En cambio es posible minimizar la
vulnerabilidad sismica de las estructuras para de esta forma mitigar las pérdidas
humanas y econémicas que lamentablemente dejan los terremotos, los mismos
que han limitado el desarrollo de pueblos que trabajan arduamente por salir del
subdesarrollo, que han visto impotentes como en un minuto, con unos segun-
dos més o menos, se ha hido al suelo toda una estructura, lldmese esta puente,
edificio, central térmica, muro de contencién, presa, tanque, lineas vitales, etc.
De aqui la gran responsabilidad que tienen la investigacién cientifica en este
tema.

En 1906 se registro el sismo de San Francisco, con una magnitud estimada
de 8.3, siendo uno de los terremotos que haliberado la mayor cantidad de energia;
el dafio que causé éste evento fue cuantioso, las pérdidas materiales millonarias y
el niimero de victimas considerable. Se puede decir que a partir de éste evento se
tomoé mayor conciencia sobre la importancia de disefiar estructuras que resistan
la accién de los movimientos teluricos, pero para ello era necesario emprender
una investigaciéon mas amplia tanto en el campo de la peligrosidad sismica como
en el del analisis estructural. En 1940, cuando se registro el sismo de El Centro,
ya se conté con una gran red sismica instalada que permitié que este evento sea
registrado en una gran nimero de estaciones y su estudié reporté importantes
avances dentro del campo de la ingenieria sismica.

Se ha visto ademas que, a pesar de los grandes desarrollos en la ingenieria
sismorresistente realizados en las ultimas décadas, cuyos aportes han sido inclui-
dos en los codigos y normativas de disefio y construccién, durante los sismos
de México de 1985 (Ms 7.7), Loma Prieta 1989 (Ms 7.1), Northridge 1994 (Ms
6.8), Kobe 1995 (Ms 6.9), etc. muchas estructuras han colapsado o sufrieron
gran dano debido a que tuvieron deficiencias estructurales. Obviamente, hay
que pensar que los cddigos actuales no son infalibles, y que responden al estado
de conocimientos en que fueron promulgados. Todo ello hace que los estudios
de vulnerabilidad y riesgo sismico se constituyan en un pilar fundamental dentro
de los programas de mitigacion de los desastres naturales, habida cuenta que
las investigaciones realizadas ya pronostican nuevos terremotos a ocurrir en los
proximos afios. Es asi como, para el sur de California, se pronostica el BIG ONE
antes del ano 2024 que tendra una magnitud superior a 7, y algo similar se espera
que ocurra en la costa que limita los paises de Colombia y Ecuador.

Los estudios de vulnerabilidad sismica intentan predecir el dafio esperado
en una estructura, en toda una zona urbana o en toda una ciudad, si llegara
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a ocurrir un terremoto definido por la peligrosidad sismica del lugar. Una vez
conocido el dano en el edificio, en la infraestructura sanitaria, en la red de tele-
comunicaciones, etc., se andliza la forma de reducir las pérdidas y el impacto
socio-econémico que dicho dafo genera con base en estudios de costes que toman
en cuenta el reparar y reforzar una estructura o reconstruirla.

Las nuevas contribuciones cientificas que se realizan en la ingenierfa sismo-
rresistente, pueden aplicarse solamente a las construcciones nuevas, cuyo niimero
represanta un infimo porcentaje del niimero total de estructuras existentes. Por
consiguiente, surge la necesidad de realizar estudios de vulnerabilidad sismica en
todas las las estructuras existentes pero especialmente en las mas antiguas.

La simulacién en el ordenador del comportamiento sismico de un edificio
es un problema complejo, debido a que existe un gran ntimero de variables in-
volucradas en el calculo de los mismos, lo que obliga a una continua investigacién
de las leyes constitutivas de los materiales y de los pardmetros que definen las
leyes mencionadas. Es abundante la literatura existente, debido a la importan-
cia del tema, como abundante seria el trabajo de analizar la mayor parte de los
modelos existentes. Todo ello con un solo objetivo: el de tratar de modelar las
estructuras de la mejor forma, para que de ésta manera, cuando ocurra el sismo,
el comportamiento de las mismas sea de acuerdo a lo esperado.

Como no se puede hacer nada para evitar que se produzcan los terremotos,
es basico saber vivir con ésta amenaza natural; ésto conlleva a los ingenieros a
disenar estructuras que sean lo menos vulnerables a la accién de los sismos, a
indicar en las estructuras existentes sus puntos més débiles con el objeto de
tomar las acciones correctivas en forma oportuna, a dar recomendaciones que
deben ser incluidas en una normativa sismorresistente y, para lograr todo ello,
se necesita un mayor conocimiento de la respuesta que se espera en un edificio
debido a un terremoto.

En el estudio del dafio sismico de las estructuras de hormigén armado
existen variables que no han sido estudiadas lo suficiente hasta ahora y que son
relevantes en el calculo de la respuesta no lineal que conduce a la evaluacién
del dafo sismico. Se analizan algunas de ellas y se presenta una alternativa de
calculo de alguna de las mencionadas variables con la que se obtiene una mejor
simulacién del comportamiento de una estructura ante la accién de un terremoto.

Como consecuencia de la gran investigacién desarrollada en el campo de la
vulnerabilidad de las estructuras de hormigén armado ante terremotos, existe un
gran numero de indices de dafio sismico que requieren un anélisis y revisién, con
el objeto de establecer si existe alguna correlacién entre los principales modelos
de dano sismico.

Por otra parte, en la actualidad existen muy pocos trabajos que incluyen
definiciones del dafio sismico en estructuras de hormigén armado y de las varia-
bles que condicionan el disefio sismorresistente de dichas estructuras. Por éste
motivo es fundamental que el proyectista estructural conozca la curva de ca-
pacidad de la estructura que esta disenando. Su conocimiento indudablemente
le ayudara a optimizar el disefio, de igual manera que el conocer el daro local
que se espera en sus elementos estructurales. Sin embargo es conveniente que
disponga de un procedimiento de obtencién de la mencionada informacién de
una forma sencilla, rapida y fiable.
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La presente monografia tiene como objetivo principal evaluar el indice de

dano global de estructuras porticadas de hormigén armado, mediante distintos

modelos de calculo y ver el grado de correlacién que existe entre ellos. Este

objetivo principal ha dado lugar a los siguientes objetivos particulares:

1)

Identificar los pardmetros que mas influyen en el comportamiento sismico
de los edificios de hormigon armado y presentar alternativas de cdlculo de
alguno de ellos .

En éste contexto, uno de los propdsito de la presente monografia es indicar
alternativas de calculo de variables que estan involucradas en la evaluacién
del indice de dano sismico en estructuras de hormigén armado, tales como
la curvatura de fluencia por corte ineldstico y deterioro de adherencia.

Recopilar y analizar los principales métodos de evaluacion del dario sismico
en estructuras porticadas de hormigon armado y ver el grado de correlacion
que existe entre ellos .

En el pasado se han comparado los indices de dafio de algunos modelos de
calculo pero trabajando con sistemas de un grado de libertad y sin conside-
rar la armadura de la estructura, simplemente cada pértico queda definido
por su periodo fundamental elastico. Obviamente es posible que de ésta
manera se puedan tener varias estructuras de la mismas caracteristicas
geométricas que tengan el mismo periodo pero distintas capacidades re-
sistentes por tener diferente armadura. Por éste motivo, en la monografia
se pretende estudiar la correlacion que existe entre los diferentes modelos
de cdlculo de dano sismico en varias estructuras con diferente armadura.

Proponer una metodologia simplificada de evaluar el daro sismico en es-
tructuras porticadas que describa adecuadamente el estado de dario de la
estructura y que proporcione un indice global de dario .

La accién sismica en la mayor parte de métodos de evaluacién del dafio
viene definida por acelerogramas, lo que requiere el uso de programas de
ordenador complejos. Por otro lado, existen muy pocos métodos que cal-
culen el dano a partir de la definicién de la accién mediante espectros
de respuesta. Si bien no existe una justificacién tedrica de la posibilidad
de utilizar el analisis modal con espectros de respuesta ineldsticos en el
analisis sismico de estructuras, éste tipo de calculo estd contemplado en
todas las normativas de disefio sismico del mundo. Por consiguiente se
desea contar con un método de célculo de dafio sismico utilizando espectro
de respuesta, que sea de facil uso, que pueda aplicarse a cualquier tipo de
sismo, que determine las zonas que van a entrar en el rango no lineal, cual
es el desplazamiento lateral maximo que se espera y que indique el indice
de dano global de la estructura.






CAPITULO 2

COMPORTAMIENTO SISMICO DE ESTRUCTURAS
PORTICADAS DE HORMIGON ARMADO

2.1 INTRODUCCION

El objetivo principal de la monografia es evaluar el indice de dafio sismico
en estructuras porticadas de hormigén armado, por ello en el presente capitulo
se presentan los parametros que mas influencia tienen en el calculo, el mismo
que es dependiente de los modelos constitutivos de los materiales de ahi la gran
necesidad de definir con la mayor precision posible la curva esfuerzo deformacién
del acero y hormigén. La mayor parte de los ensayos que se han realizado en los
materiales son de tipo monoténico a los que suele denominarse también ensayos
estaticos y basicamente con los resultados de estas investigaciones se realiza el
analisis y disefio. En las ultimas décadas se ha dado importancia a la ejecucién
de ensayos ante cargas ciclicas denominados ensayos dindmicos y es fundamental
su conocimiento y aplicacion sobre todo en regiones de alta peligrosidad sismica.

Se presentan inicialmente modelos matematicos para definir el compor-
tamiento del acero y hormigén ante cargas monoténicas y ante cargas ciclicas.
En la curva correspondiente al hormigoén se incluyen modelos que incorporan el
confinamiento del refuerzo transversal.

En la practica los modelos constitutivos tradicionales utilizados para la no
linealidad del material estan basados en las relaciones momento curvatura de las
secciones de los elementos de hormigén armado. Para la obtencién de estas en-
volventes existen varios algoritmos de calculo pero aqui se presentan tinicamente
dos: el primero, calcula los puntos del diagrama variando las deformaciones
del hormigén a compresion y el segundo obtiene la envolvente momento cur-
vatura variando la curvatura. En este segundo algoritmo se discretiza la seccién
transversal en dovelas y se emplea el método de las fibras, que garantiza con-
vergencia muy rapida en la obtencién de la envolvente. Estos diagramas son
obtenidos para cargas monotonicas crecientes.

Las investigaciones que se han realizado sobre comportamiento sismico,
fundamentalmente de columnas de hormigén armado han sido ejecutadas con-
siderando flexién uniaxial con carga axial constante en su mayor parte pero en
los edificios las columnas estan sometidas a carga axial variable, razén por la
cual en los ultimos anos se han realizado varios ensayos en laboratorio ya sea con
columnas a escala natural o a escala reducida variando la fuerza axial en forma
proporcional al momemto a flexion o variando la fuerza axial con la deflexién
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lateral de la columna. Se presenta un acopio de los principales trabajos realizados
sobre esta tematica mds las investigaciones que se han efectuado en columnas
considerando comportamiento biaxial y carga axial constante o variable. Son
bastante complejos estos ultimos ensayos pero es fundamental conocerlos ya que
los momentos flectores biaxiales reducen la capacidad de las columnas e incre-
mentan el deterioro de la rigidez y de la resistencia en cada uno de los ciclos
histeréticos.

El cambio de curvatura a lo largo de un elemento que ha sufrido dafio es
variable con valores pico en los lugares en que se presentan grietas debido a la
pérdida de rigidez en esos puntos; sin embargo en algunos modelos de inelasti-
cidad extendida se considera que la variacién de curvatura en un elemento es
lineal. Logicamente ésto es una aproximacién. El considerar que la curvatura
varia linealmente implica que la rigidez a flexién varia linealmente, siendo factible
obtener directamente la matriz de flexibilidad de miembro. En cambio cuando
la variacién de curvatura no es lineal el cambio de la rigidez a flexién tampoco
lo es. En éste caso, la rigidez a flexién a lo largo del elemento cambia en forma
no lineal y, para obtener la matriz de flexibilidad del elemento, se debe utilizar
los métodos numeéricos para la evaluacién de las integrales. Hay modelos que
determinan la variaciéon de la rigidez a flexién utilizando el interpolador de La-
grange pero con base a la rigidez de los extremos tinicamente. Todo lo expuesto
aqui se desarrolla posteriormente y se presenta una propuesta de célculo, que
proporciona una mejor aproximacion al problema en el marco de los modelos de
inelasticidad extendida para el analisis sismico no lineal.

En los modelos mecanicos para el disefio sismico de edificios de hormigén
armado se contempla que en caso de un terremoto muy severo se formen rétulas
plasticas en los extremos de las vigas pero que el nudo trabaje en el rango elastico,
motivo por el cual se disefia el nudo fuerte y la viga débil. Es bastante compli-
cado cumplir con ésta forma de disefio si se tiene en cuenta que las zonas que van
a entrar en el rango no lineal estdn sujetas a grandes esfuerzos y consecuente-
mente, el nudo también. Ademds dichos esfuerzos afectaran la adherencia entre
el hormigén y el acero debido a las cargas ciclicas reversibles que disminuyen la
resistencia del nudo. Por todo ésto, se recogen aqui las recomendaciones dadas
tanto por los cddigos, comites técnicos y algunos investigadores sobre:

— cortante horizontal actuante y resistente en el nudo,
— cortante vertical actuante y resistente en el nudo,

— armadura de Confinamiento en el nudo,

— control del deterioro de adherencia en el nudo,

— longitud de anclaje en nudos exteriores.

Se presentan resultados obtenidos en base a ensayos en una sola junta, sin
contemplar la presencia de las vigas transversales y la losa, los mismos que se
comparan con resultados en que se ha tomado en cuenta el acoplamiento de las
vigas transversales y la losa.

Por otra parte, se indica la importancia en el comportamiento sismico de
las estructuras de la longitud de desarrollo, especialmente en columnas. De igual
manera se presenta el resultado de un estudio experimental que cuestiona la
longitud de desarrollo que recomienda el cédigo A.C.I. 318-89.
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Todo ésto tiene como objetivo saber encontrar cual es el modelo constitu-
tivo que ha de utilizarse para definir la no linealidad de material de una estruc-
tura cuyos nudos han sido armados en forma defectuosa, producto de no haber
diseniado el nudo, o que no satisface las longitudes de desarrollo en los redondos
longitudinales de vigas y columnas. Para éste tipo de estructuras, el modelo
constitutivo que se emplee deberda contemplar un gran deterioro de rigidez en
la descarga, una gran pérdida de resistencia en un nuevo ciclo histerético, al
igual que una pérdida de rigidez por efecto del cierre de grietas y deterioro de
adherencia. Esta tarea es compleja y dificil si se toman en cuenta los pocos es-
tudios experimentales que se han realizado en éste campo, pero que es necesaria
para encontrar primeramente la respuesta no lineal y posteriormente para evaluar
el indice de dano sismico, lo tinico que realmente importa en ésta monografia.

Si por el contrario se tiene una estructura muy bien detallada, que cumple
con todos los principios de diseno sismico, ésta tendra un buen comportamiento
en el rango no lineal debido a la gran capacidad de disipacion de energia, debido
a la gran ductilidad que tienen sus elementos y a la adecuada resistencia del
nudo. Todo ésto debera estar reflejado en el modelo constitutivo que se utilice
para definir la no linealidad del material, en los diagramas esfuerzo deformacion
utilizados para el comportamiento del hormigon y del acero. Es fundamental la
seleccién en forma adecuada de éstos diagramas antes de proceder a evaluar el
dafio sismico en estructuras de hormigén armado.

2.2 ACERO

En la actualidad existe una serie de redondos bajo las especificaciones
A.S.T.M. El interés que se tiene esta centrado en las propiedades de las curvas
esfuerzo deformacién mas no en los detalles particulares de cada uno. Para todos
los aceros el médulo de elasticidad se puede considerar constante, Es = 2.04 x 10°
MPa, existe muy poca variacion como se verd posteriormente.
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Figura 2.1 Relacion esfuerzo deformacion del acero.
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Uno de los tipos de acero es el ASTM-A15, que es un acero de grado
intermedio® con un punto de fluencia fy de 280 MPa, antes de entrar en la
zona de endurecimiento ofrece una marcada regién horizontal llamada escalén
de relajamiento o plataforma de fluencia. Sulimite de resistencia fgy se encuentra
alrededor de 500 MPa, fallando a una deformacién e, de 0.2 . El acero ASTM-
A432, muy utilizado en las construcciones tiene una fluencia de 420 MPa y
presenta una zona de relajamiento relativamente corta. En la figura 2.1 se indican
las curvas esfuerzo deformacién para estos dos tipos de acero.

Para el analisis o disefio es conveniente idealizar el perfil de la curva es-
fuerzo deformacion. La forma mds ficil de hacerlo es modelandolo como dos
rectas; a este modelo se denomina elasto perfectamente plastico, en este caso
se ignora la resistencia superior a la fluencia y el aumento en el esfuerzo de-
bido al endurecimiento por deformacién. Para aceros de baja resistencia ésta
simplificaciéon es aceptable y en general el modelo es conservador.

El modelo trilineal indicado en la figura 2.2 es una idealizacién mas exacta
y sirve para cuando el elemento esta sujeto a deformaciones mayores al nivel de
fluencia; el modelo elasto pléstico subestima el esfuerzo del acero a deformaciones
elevadas lo que no ocurre con el modelo trilineal. Finalmente, si se desea mayor
exactitud se puede trabajar con la curva completa del acero.

Modelo Elasto—Perfzctarmente Pldstico Modelo Trilineal

Curva Cornpleta

Figura 2.2 Idealizaciones de la curva esfuerzo deformacién del acero.

2.2.1 Modelo trilineal

Para utilizar el modelo trilineal es necesario conocer los valores de los
esfuerzos y deformaciones al inicio de la fluencia, €y, al del endurecimiento por
deformacion, €, y a la rotura esy,. Ahmad y Shah®® presentan las siguientes
ecuaciones para el calculo de €, €5y ¥ fsu, para aceros con limite de fluencia
mayor a 60 ksi.

esp, =0.0145 — 0.00009 f,, (2.1)
esu =0.0867 — 0.00023 f, (2.2)
fsu =73.20 + 0.523f, (2.3)

Donde fy viene dado en ksi ( 1ksi = 6.9 MPa). El valor de E,, se obtiene

en base a las variables presentadas en las ecuaciones (2.1) a (2.3) y conociendo el
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valor de ¢y. El programa IDARC!” en su version 3.0 cuando no se especifica el
valor del médulo de elasticidad en la zona de endurecimiento, E, el programa
lo evaliia dividiendo el valor de Es para 60. El valor obtenido estd en ksi. Por
otra parte calcula fs, = 1.4fy y asume un valor de €5, = 0.03, para el caso en
que no se indican las variables anotadas.

2.2.2 Curva completa

La relacién entre el esfuerzo y la deformacion para las tres zonas del dia-
grama vienen dadas por las siguientes ecuaciones:

fs =Fs X €5 0<e < €y (2.4.&)
fs =1y €y < €5 < €gp (2.4.b)
fs =fy + Y (fsu — fy) & > &y (2.4.c)

Ahmad y Shah® definen la variable Y, correspondiente a la zona de en-
durecimiento de la siguiente manera:

Ax X +(B-1)x?

= 2.5

14+ (4-2)X + B x X2 (2:5)

X :_63____65_}1 (2.6)
€su — €sh

las constantes A y B se han determinado experimentalmente y valen: A = 1.735
y B = 3.620. Por otra parte, Wang et al® a la variable Y la definen asi:

 AxX+BxX?
 14+CxD+DxX2

(2.7)

donde X esta definida en la ecuacién (2.6). En la Tabla 1 se presentan los valores
de las constantes para diferentes tipos de aceros.

CARACTERISTICAS CONSTANTES T
£z T tm | fw E, s A | B c D
60 | 104.6 |0.0091|0.0729| 29760 | 1222 | 1.74827 | 0.17367 | -0.25173 | 1.17367

5 107.2 |0.0086(0.0717| 29490 | 1174 1.75624 |—0.14564 | —0.24376 | 0.85436
70 109.8 |0.0082(0.0706| 29220 | 1127 1.76682 |—0.41659 | —0.23317 | 0.58341
5 112.4 |0.0077|0.0694 | 28940 | 1080 1.78052 |—0.65519 | —0.21948 | 0.34481
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2.2.3 Comportamiento ciclico del acero

Las investigaciones realizadas por Soroushian et al®® indican que la re-
sistencia del acero se incrementa significativamente si las tasas de deformacidn
€ son altas, las mismas que pueden esperarse durante un sismo severo. El mo-
delo constitutivo propuesto por Soroushian(® para el comportamiento ciclico del
acero es bilineal, y estd definido por:

f/
fs(€€) = By % & € < E_y (2.8.1)
S

. 1, ,
foe,&) = fy+ Eop [es — 2 Yooy < ey (2.8.2)

donde f:; es la fluencia dindmica del acero, E;h es el médulo de elasticidad

dindmico de la zona de endurecimiento del acero Y €4, €s la deformacién dindmica
ultima del acero.

/

fy=fy [-4.51 x 107F, 4+ 1.46 4 (—9.20 x 107 7, + 0.0927)logyoé] (2.9)
By, =By, [2x 107, +0.0770 + (4 x 107%, — 0.185)log1¢] (2.10)

/ ! /
/ — I
Qb fy S

Esh Es
Fu=—20+25f, + (—2.4 1 0.12f,)log1pé (2.12)

(2.11)

En las ecuaciones (2.9) y (2.10) el valor de f, viene en Psi, en cambio en la
ecuacion (2.12) fy viene en ksi. En las ecuaciones indicadas ¢ es la tasa de

deformacién y f; es el esfuerzo dltimo del acero ante cargas dindmicas.

Las investigaciones realizadas®®® muestran la posibilidad de incrementar
la resistencia del acero en un 30% o méas cuando la tasa de deformacién ex-
cede 0.05 /s. Este incremento en resistencia puede provocar un fallo fragil y
consecuentemente una reduccién de la capacidad de disipacién de energia de la
estructura cuando este sometida a un sismo severo y de alta frecuencia.

2.3 HORMIGON

Las caracteristicas de la curva esfuerzo-deformacién para el hormigén son
mas complicadas ya que no tienen una forma definida como sucede con el acero,
siendo dependiente de la duracién de la carga y la calidad del material. La curva
esfuerzo-deformacién que se obtiene de muestras cilindricas sometidas a esfuerzos
compresivos longitudinales de corta duracién y no confinadas radialmente se
indica en la figura 2.3.
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Se denomina fé a la resistencia maxima del hormigon; ¢, a la defor-
macién asociada con la maxima resistencia y ¢, a la deformacion méxima tutil del
hormigén. A continuacion se procede a describir brevemente la curva esfuerzo
deformacién. Hasta aproximadamente el 50% de la resistencia a la compresion la
curva es muy cercana a una linea recta; luego la pendiente decrece gradualmente
hasta llegar a la maxima resistencia fé a una deformacion €,, un valor comun
de €, es 0.002. Posteriormente cambia de signo la pendiente de la curva y se
caracteriza porque a una deformacion entre 0.003 y 0.004, valor de €, se pueden
observar a simple vista grietas longitudinales. Es importante destacar que el ma-
terial puede todavia absorver carga en consecuencia puede todavia deformarse
con una curva de pendiente suave!), a esta zona se denomina de trituramiento del
hormigon llegando a una deformacion eqy, que se encuentra entre 0.006 y 0.008.
En €.y el hormigén es un aglomerado de pedazos de hormigén. Este punto se
necesita definirlo para evaluar dano sismico en estructuras de hormigén armado
utilizando el modelo de Soo, Meyer y Shinozuka(®.

— ENSATO RAPIDO

__ | CONPRESION
AN

| £ & €ou
-/ :

Figura 2.3 Relacién esfuerzo deformacién del hormigén.

Es bastante dificil la determinacion de la resistencia maxima del hormigoén

a traccciéon f;. El mismo que estd comprendido entre 0.06fé y 0.10fé, y esta
asociado a una deformacion € que puede considerarse igual a 0.0002.

) ._”/ 77777 ! 015 frc )
P‘:rai.‘i‘.le | S
i b
‘ j :
! i
e |
et 4t — >
Ec = 0002 €, €5 00038 (1= B by Eu
TRAPEZOIDAL HOGNESTAD WHITNEY

Figura 2.4 Modelos para el hormigén.
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2.3.1 Modelos del hormigén no confinado

Existen algunos modelos mecanicos que definen el comportamiento del
hormigén. Uno de ellos es el bloque trapezoidal o bloque de Jensen, es un dia-
grama bilineal que tiene una resistencia maxima de 0.85 fcl, es sencillo el modelo
pero no estd de acuerdo con la realidad. Un modelo mas realista pero més com-
plejo es el tipo parabdlico utilizado por Hognestad en sus investigaciones, tiene
una rama parabdlica hasta ¢, y luego decae la resistencia linealmente. Otro
modelo muy utilizado es el de Whitney o bloque rectangular adoptado por el
Instituto Americano del Concreto, ACI.

En el bloque rectangular del ACI, 3 vale 0.85 para hormigones con re-
sistencia menor a 35 MPa.

2.3.2 Modelos del hormigén confinado

El iniciador del estudio del hormigén confinado fue Considére en 1903 en
su estudio cualitativo y cuantitativo de las columnas zunchadas”). Posterior-
mente la investigacién realizada por Richart, Brandzaeg y Brown en 1928 tratan
especificamente este problema” y sirvieron de base para la ecuacién propuesta
por Park y Paulay®®) en 1975

/ !
fCC = fC ‘I‘ 2.05p5fy (2.13)

/ . . . 7’ b4 ’ &
donde f, es la resistencia del hormigén confinado y ps es la relacién volumétrica
del acero de confinamiento al nicleo del hormigén.

_AhXP

= 2.14
P s X Acc ( )

siendo Ay, el area de la seccién transversal del refuerzo de confinamiento, P es el
perimetro del nicleo de hormigdn, s el espaciamiento del refuerzo transversal y
Acc es el area del ntcleo de hormigén.

Por otra parte,al iniciarse el proceso de carga en una columna no se tiene
ninguna presion lateral ya que el refuerzo transversal no entra en accién sino
hasta que el hormigén empieza a expanderse lateralmente y se asume que la
capacidad de la columna no cambia después de que el hormigén a perdido su
recubrimiento. En consecuencia se tiene:

!
0.85f, 4 = fo Ace (2.15)

siendo Ay el area de la seccién de hormigén. Al sustituir (2.13) en (2.15) se

. . . . . 7 .7 l
obtiene la resistencia modificada del hormigén a compresién ferm-

g fu+2.05p5 x £
e 0.85 x Aq

(2.16)

Existen algunos modelos para el hormigén confinado entre ellos se tiene el de
Kent y Park®  que se va a estudiar con detenimiento, el bilineal de Roy y



Modelos del hormigén confinado 17

Sozen*?), la curva continua de Sargin®¥ etc. En la figura 2.5 se presenta el
modelo de Kent y Park, las ecuaciones que definen el comportamiento, son:

fe=fc [QL _ (2) 2} €< (217)

€o €o

fe=fell = Z(cc — )] €0 < e < ege (2.18)

0.5
7 = (2.19)
€50u T €504 — €o
/
€50 :M (2 20)
Y1000 '
3 bII
€50h =4 Ps\[ (2.21)

en la ecuacién (2.20) fé debe expresarse en psi, b" es el ancho del niicleo confinado
medido al exterior de los estribos. Nétese que la ecuacién (2.17) supone que
el refuerzo de confinamiento no afecta la curva hasta el valor de la resistencia
maxima fc, aunque hay evidencias de que el refuerzo transversal provoca un
aumento de la resistencia"***) sin embargo este aumento puede ser muy pequeno

o no existir, por ser conservadores se supone que no existe incremento de fc.

~HORMIGON NO CONFINADO
*u@

™

HORMIGON CONFINADO

|
|
\
I
'}
0.5f b-—f~-——- LoncNe o
|
\
I
|
|
t

v
™

|
1
I
I
i
0 Esau E=oc E20c

I
|
|
\

Figura 2.5 Curva esfuerzo deformacién para hormigén confinado. Modelo de Kent y
Park.

La variable Z define la pendiente de la rama descendente. Por otro lado,
la ecuacién (2.21) para e5g reporta la ductilidad adicional debida al refuerzo
transversal'®!*). En resumen en la rama descendente del hormigén se incluyen
los efectos de confinamiento y a medida que este confinamiento se incrementa, la
deformacini del hormigén tambien aumenta.

En algunas investigaciones™ se considera Z = 250 para hormigén no
confinado y Z = 80 para hormigén confinado en el nticleo. Ademds se limita el
valor de ey a 0.004 esto significa que la resistencia dltima del hormigén no llega

a 0.2 fc sino que tiene un valor mayor.
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Uno de los trabajos para definir el comportamiento del hormigén confinado

es el propuesto por Mander et al'” otro es el de Paulay y Priestley en 1992.

En la investigacién realizada por Mander et al’” el modelo que proponen para
el comportamiento del hormigén confinado se indica en la figura 2.6.

A

_— HORMIGON CONFINADO

r
|
} PRIMERA
I
|
|
|
|

Ve HORMIGON NO CONFINADC

Figura 2.6 Curva esfuerzo deformacién para cargas monoténicas del hormigén confi-
nado. Modelo propuesto por Mander et al(17).

La ecuaciéon que define el comportamiento del hormigén para el modelo de
Mander et al'”, estd basado en la ecuacién propuesta por Popovics™® y es la
siguiente:

B féc XX xr

fe r—14+ X7

(2.22)

. . ! . . .
como se indico f,. es la resistencia del hormigén confinado y para el modelo en
estudio esta asociado a €. La variable X = e./ecc.

!
€ce =€o |1 +5 f—Cf —1 (2.23)
Te
E,
- 2.24
" T Ec— Euec (2.24)

donde E. = 50004/ f. (MPa) es el médulo de elasticidad tangente del hormigén,

Y Esec = . Para columnas circulares se tiene'” que:
cc

7.94f '
foe =, | —1.254+2.254,(1 + —fL —2x f—L (2.25)
T Je
|
/
1— S
2d
% - ; 2.27
v (2.27)

siendo f}, el esfuerzo lateral efectivo de confinamiento, K. es el coeficiente de

. . / . . . . . .
confinamiento efectivo, s es la distancia libre entre estribos, s es la distancia
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entre estribos medida de eje a eje, ds es la distancia (diametro) en la columna
circular medida de eje a eje de los estribos.

SECCION A—A

ﬁ
:

|
o

A CONFINAMIENTO—_ | % —
A INEFECTIVO ! /,‘
N
] N ! & |s
I \ !
| o
P_\%g Al
N //45( i
| X '

N\ RECUBRIMIENTO e
L NUCLEO DE

CONFINAMIENTO EFECTIVO

Figura 2.7 Nicleo de confinamiento efectivo para columnas circulares con refuerzo
transversal.

Z0ONA 3

-~ (O &cc

Figura 2.8 Curva esfuerzo deformacién para hormigén confinado. Modelo de Sheikh
y Uzumeri(19),

Por otra parte, pe. es la relacién del 4rea del refuerzo longitudinal de la
columna al 4rea del niicleo de hormigén confinado y fyn es el esfuerzo de fluencia
del refuerzo transversal.

Finalmente, es interesante presentar el modelo desarrollado por Sheikh y
Uzumeri**?) para el comportamiento del hormigén confinado. Este modelo al
igual que el de Mander et al (17 trabaja en funcién del nicleo efectivo de confi-
namiento el mismo que est4 en funcién de la distribucién del refuerzo longitudinal
y transversal. El modelo es similar en forma al de Kent y Park, desde luego con
variantes. En la figura 2.8 se indica el modelo propuesto por Sheikh y Uzumeri.
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Noétese que la curva esfuerzo deformacion estd dividida en cuatro zonas. Para
fines practicos se trabaja con las tres primeras. Lo interesante radica en que
cada zona se obtiene un bloque rectangular equivalente de esfuerzos, similar al

de Whitney.

2.3.3 Comportamiento ciclico del hormigén

En la figura 2.9 se indica el comportamiento ciclico del hormigén de acuer-
do a las investigaciones realizadas por Sinha et al®¥) para tasas lentas de de-
formacién. Esas pruebas y las de Karsan y Jirsa®® demuestran que la curva
envolvente es muy aproximada a la curva obtenida de una sola aplicacién de
carga continua.

Cuando la tasa de deformacion es alta, la resistencia del hormigén con-

. . I . . . . .
siderando cargas ciclicas f,; es significativamente mayor que la resistencia del

. ’ . . I . . .
hormigoén sin cargas ciclicas f,. Hay varias relaciones establecidas al respecto,
entre ellas se tienen:

fog =fa[1.48 + 0.160log19¢ + 0.0127(log10)?] (2.28)
frg =£.[1.38 + 0.08l0g10¢] (2.29)
fog =fo[L.17 + 0.173¢ + 0.06log10¢] (2.30)

la ecuacién (2.28) fue propuesta por Soroushian®®| la (2.29) por Dilger et al*%
y la (2.30) por Seabold®*). Por otra parte f;d es la resistencia a la compresién
dinamica, f; es la compresién estatica para una tasa de deformacién de 107> /s
, ¥ € es la tasa de deformacién. Las ecuaciones (2.28) a (2.30) son para cualquier
hormigén. Para hormigones secos y frescos, Soroushian®*® presenta las siguientes
ecuaciones respectivamente.

fug =F2 [1.48 + 0.20610g10¢ + 0.0221(log10¢)’] (2.31)
fea =1 [2:54+ 0.580l0g1¢ + 0.0543(log10¢)?] (2.32)
ch
~ ENVOLVENTE
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Figura 2.9 Curva esfuerzo deformacién para el comportamiento ciclico del hormi-
gén(22),
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Con relacién a la deformacién €,. Dilger et al®® consideran que la defor-
macion debida a cargas ciclicas €,4, decrese linealmente conforme aumenta la
tasa de deformacion. Obteniendo:

1.3 — 0.06logygé + 0.00007F,
1.6 + 0.00007 1.

(2.33)

6od = €os

donde €,4 es la deformacion dindmica asociada a la méxima resistencia y eps
es la deformacion estatica asociada a la maxima resistencia del hormigén. La
ecuaciéon que presenta Soroushian(®® es:

€od = €os |1.08 + 0.112l0g10¢ + 0.0193(log1)?] (2.34)

la ecuacion (2.34) presenta valores de €,; menores a €,5 para tasas de deformacién
menores a 0.1 /s. Para valores superiores a esta cantidad el valor de ¢,4 se
incrementa. Por otra parte Soroushian®® presenta relaciones entre el médulo
de elasticidad dinamico y el modulo de elasticidad estatico pero calculando de
dos formas: la primera obtiene el mdodulo de elasticidad tangente midiendo en el
origen de coordenadas y la segunda encuentra el mdodulo de elasticidad secante

. . . I
asociado a una resistencia de 0.45 f.. Los resultados encontrados, son

Eq =Ecs [1.241 + 0.111logy ¢ + 0.127(logy0¢)?] (2.35)
Eyq =FEy, [1.061 + 0.46410g1¢ + 0.00683(Log10¢)] (2.36)

siendo E_j el médulo de elasticidad dinamico secante, E.s es el modulo de elasti-
cidad estatico secante, F;; es el modulo de elasticidad dinamico tangente, y Fyg
es el médulo de elasticidad estatico tangente. Comparando las ecuaciones (2.35)
y (2.36) se concluye que en el médulo de elasticidad tangente la influencia de la
carga ciclica es menor que en el médulo de elasticidad secante.

23.26) en base a las investigaciones realizadas pro-

Finalmente, Soroushian!
pone una modificacion al modelo constitutivo de Kent y Park que solo contempla

el confinamiento del hormigén de la siguiente manera:

e Para e, < eokiks

2
! 2€c €c
=k e 2.

e Para e; > eok1ks

fo = kikgfo [L — Z(ec — eokiks)] > 0.2k1kof, (2.38)

by =1+ ps;,y" (2.39)

C
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el valor de ky estd definido en las ecuaciones (2.28) para cualquier hormigén,
en (2.31) para hormigones secos y en la (2.32) para hormigones frescos. En los
tres casos kg es el coeficiente que multiplica a fCI El valor de k3 es el coeficiente
que multiplica a €ys en la ecuacién (2.34). Para tasas de deformacién menores
a 10*5/s se tiene que ky = k3 = 1.0. En la figura 2.10, se indica la forma del
modelo propuesto por Soroushian(?*29),

v

Figura 2.10 Relacién esfuerzo deformacién para hormigén confinado y considerando
comportamiento ciclico. Propuesto por Soroushian(23:26),

El valor de la variable Z es modificado unicamente en el valor de e kiks,
quedando:
0.5
7 = (2.40)

34eofs | 3 b
71000 T 4P5\ s — okiks

2.4 RELACIONES MOMENTO CURVATURA PARA ELEMENTOS
DE HORMIGON ARMADO

La filosofia de diseno sismo resistente de edificios de hormigén armado est4
basada en el hecho de que la estructura al responder ante movimientos sismicos
fuertes trabaja en el rango ineldstico dejando el rango elastico. Esta respuesta
ineldstica implica dafio en la estructura y se busca principalmente en los efectos
de flexion de los elementos. En la figura 2.11 se indica una curva tipica de la
relaciéon momento curvatura para una viga.

Los diagramas momento curvatura de una seccién permiten obtener la
rigidez a flexiéon EI del elemento, permiten ademas encontrar la capacidad a
flexién My, y se puede calcular los diagramas de interaccién momento-carga axial
para secciones sujetas a combinaciones de carga axial y momento flector.

En la figura 2.11 se aprecia que son cinco los puntos que interesan del
diagrama momento curvatura pero por ahora tinicamente se analizaran los pun-
tos: A, Y,y U. El punto A se alcanza cuando el hormigén a traccién alcanza su
deformaciéon maxima a traccién. El punto Y cuando el acero a traccién alcanza
la fluencia, y el punto U cuando el hormigén a compresién llega a la deformacién
maxima util. En consecuencia el diagrama se lo puede ver como formado por
tres zonas: la primera antes de que se presente el agrietamiento del hormigén por
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traccion, la segunda antes del punto de fluencia del acero de refuerzo colocado
en la zona de traccién y la tercera zona en que se presenta un comportamiento
dictil desde el punto Y hasta el punto de méxima deformacién del hormigén.
En el capitulo tres se considera un nuevo punto dentro del diagrama, cual es el
punto F que se denomina punto de fallo.

deformacién mdxima
/ / atil del hormigén

/

falla

iniciocién del trabajo

en frio del acero

\__fluencia del acero

punto de agristamiento ! L

M seccién del slemeanto

a

. .

N B ES
Figura 2.11 Relacién momento curvatura tipica de una viga de hormigén armado

En el célculo no se incluye los efectos de deterioro de adherencia por ingreso
en el rango no lineal del hormigén, lo propio el efecto de cortante eldstico e
inelastico.

2.4.1 Esquema de célculo

Basicamente hay algunas formas de célculo del diagrama momento cur-
vatura pero todas ellas estin basadas en los mismos principios que son:
— compatibilidad de deformaciones,
— equilibrio de fuerzas, y
— equilibrio de momentos.
El procedimiento de calculo orientado a la elaboracién de un programa, se
indica a continuacién

i) Seleccionar un valor de deformacién maxima del hormigén, e, para obtener
un punto del diagrama momento curvatura.

ii) Imponerse una ubicacién del eje neutro, y en base a esta ubicacién trazar
el perfil de deformacién a lo largo de la profundidad de la seccidn.
Se supone que la deformacién varia linealmente. Por medio de la compati-
bilidad de deformaciones se determina las deformaciones en cada fila de
acero, €5, y en cualquier punto del hormigén.

iii) Con las deformaciones obtenidas, se obtienen los correspondientes esfuerzos
del acero y el hormigén en base a las curvas constitutivas de los respectivos
materiales.

iv) En funcién de los esfuerzos, se calculan las fuerzas que actuan sobre la
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seccion de acero y hormigén, multiplicando cada esfuerzo por su area res-
pectiva.

TRACCION

COMPRESION

(N

(]

Eje neutro.

Figura 2.12a Diagrama de deformaciones.

Figura 2.12b  Curvas esfuerzo-deformacién para el acero y el hormigén.

v) La suma vectorial de las fuerzas representa la carga axial neta que gravita
sobre la seccién. Se ve que exista equilibrio de fuerzas, considerando la
carga axial dada. Sino hay equilibrio se repite desde el paso 2 aumentando
o disminuyendo la profundidad del eje neutro, segun cual sea el caso. El
calculo es iteractivo hasta tener equilibrio de fuerzas.

DIttt L

TRACCION, COMPRESION

Eje neutra

Figura 2.12c¢ Fuerzas que actdan en la seccion.
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vi) Por ultimo, se obtiene el momento flector interno que corresponde a la
ultima posicion del eje neutro, multiplicando cada fuerza por su brazo
respectivo, medido desde el eje de referencia al centroide plastico de la
seccion.

La curvatura se calcula como la razén de la deformacion del hormigon e,
sobre la distancia al eje neutro.

De esta forma se obtiene un punto del diagrama envolvente momento cur-
vatura. Para encontrar otro punto se impone un nuevo valor de e, y se
repite del paso ii) al paso vi).

2.4.2 Método de dovelas

En el apartado anterior un punto de la envolvente de momentos se obtenia
para un valor de deformacién del hormigén a compresion €., y luego se van
encontrando otros puntos para otros valores de ¢.. En el método de las dovelas
o método de las fibras("?® un punto del diagrama corresponde a una curvatura
dada y lo que se va incrementando es la curvatura para hallar otros puntos.

Las ideas generales del método fueron propuestas por Mander®*” y consiste
en dividir la seccion de hormigoén en un numero finito de elementos y las filas de
refuerzo de acero estén completamente definidas. La deformacién en una seccién
cualquiera, viene dada por:

€(z) = deo + zdo (2.41)

donde de, es la deformacion en el centroide de la seccion, z es la distancia medida
desde el eje de referencia, si va al centro de una dovela se notard z; y si va hasta
una fila de acero serd z; y d¢ es la curvatura de la secciéon para la que se esta
evaluando. La resultante de la carga axial N y momento M viene dada por:

N = / EdedA (2.42)

M= / EdezdA (2.43)

siendo E el respectivo mddulo de elasticidad, si es del hormigén o del acero, segtin
cual sea la fibra, de es la deformacion de la fibra y dA es el area de la dovela de
hormigoén o el area de la fila de aceros.

cdép
P
ol N
el _<<
b | R
| \\\_
! N
| )
I
AN N LN
T =
N
N\
\
|
[
| B
® 0 ¢
|

Figura 2.13 Detalle del modelo de las fibras en una seccién.
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Reemplazando (2.41) en (2.42) y sustituyendo la integral por la sumatoria,
se tiene:

NCC NSS
AN = ( Z feidAei + Z fsjAsj deo+

NCC NSS
> feileizi+ Y fsjAsjzi | dd (2.44)
1=1 =1

donde NCC es el numero de dovelas en que se ha dividido la seccion transversal
del hormigén y NSS es el numero de filas de acero que se consideran en la
seccion. Por otra parte, f.;, fs; son los esfuerzos en el hormigon y en el acero
respectivamente. El procedimiento de calculo a seguir es el siguiente

i) Para un nuevo incremento de curvatura, se tiene:
ddiy1 = doi + A (2.45)

i) El cambio en el centroide de deformacién para equilibrio de fuerzas es
determinado mediante la ecuacién (2.44). En el primer paso se considera
AN* = P,; AN* es igual a la carga axial que actiia en la seccién y en los
pasos subsiguientes AN* = P, — AN. El calculo se realiza de la siguiente

forma:

AN* — E,.A

Aeo:( 2A9) (2.46)

E,

NCC NSS

Eq = Z fciAci+ Z fsjAsj (2'47)
=1 =1
NCC NSS

Es =), feilcizi+ Y, fsjdsjz (2.48)
=1 j=1

iii) El incremento en la deformacion centroidal calculado es sumado a la defor-
macion dey, y se obtiene las deformaciones en cada dovela y fila de acero
con la ecuacién (2.41).

des =des + A, (2.49)
€(z) =deo + zd¢

iv) Se obtiene la nueva carga axial y momento utilizando las ecuaciones (2.42)
y (2.43) pero trabajando en forma discreta, primero con el hormigén y
luego se suma la contribucion del acero. Si la carga axial calculada N es
aproximadamente igual (con un margen de tolerancia) a la carga P, se
procede con el calculo, caso contrario se repite el proceso de calculo desde
el paso ii) considerando A¢ = 0.

El procedimiento iteractivo con el método de las dovelas convergue rapi-
damente.
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2.4.3 Aplicacién al andlisis no lineal

La no linealidad del material en estructuras de hormigén armado que con-
templan los diferentes modelos constitutivos estdn basados en los diagramas mo-
mento curvatura y el andlisis sismico en el rango no lineal es muy dependiente del
modelo histerético que se utilice. Razén por la cual se debe definir con bastante
precision los puntos A, Y, y U que son los mds utilizados.

Especial interés tiene la definicién del punto Y, punto en el cual el elemento
ingresa en el rango ineldstico el mismo que demanda cierta dificultad si no se
dispone de un programa de computacién para su evaluacién. En la figura 2.11
se observa que Elc. = My /¢y, siendo El., la rigidez a flexién correspondiente
a la primera fluencia del acero a tensién. Al no disponer de un programa para
evaluar My algunos cédigos presentan férmulas simplificadas de calculo lo cual
muestra la importancia del tema. Unicamente por indicar dos casos se indica a
continuacién la forma de evaluacién propuesta por el cédigo chino®*3?) y por el
American Concrete Institute ACI. Para vigas, el cédigo chino TJ10-74 presenta
las siguientes ecuaciones:

M,
Ip =—2 .50.
El., vy (2.50.a)
My, =0.875f.b(¢ d? (1 ~ 5) + fyAy(d—d) (2.50.5)
As — f,A
¢ :fys‘{fys < 0.55 (2.50.c)
0.875f.bd
M
By =(0.7+3.5¢) x 1078 4 T (2.50.¢)
S

donde Ag, A son las armaduras a traccién y compresién respectivamente, Ty,
f la fluencia del acero a traccién y compresién, d es la altura efectiva de la

seccion, d esla distancia del acero a compresion a la fibra extrema a compresién
del hormigén, el producto (d representa la altura del bloque rectangular a com-
presién, My en el momento nominal de la seccién, y M es el maximo momento
en el elemento en consideracién.

Por otra parte, el cédigo ACI-89®V) presenta la siguiente ecuacién para la
evaluacion de El.,.

EICT :E X Ie (2.51.(1/)
Mcr>3 (Mcr>3
I.=|—=—} 1, 1—
‘ (M1 gt M,
Donde My es el momento de agrietamiento del hormigén que se habia

llamado M, pero en la ecuacién (2.51.b) se mantiene la nomenclatura del ACI-
89, aqui M, es el maximo momento para el cual se desea calcular la deflexién en el

Iw< I (2.51.b)
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elemento, I, es el momento de inercia de la seccién transformada agrietada (todo
en concreto), Iy es el momento de inercia de la seccién gruesa. La evaluacién de
ElI.; conla ecuacion (2.51.a) es mas laboriosa que al utilizar la ecuacién (2.50.a).

Alwis®®*) presenta formularios para evaluar en forma aproximada los pun-
tos A, Y,y U de vigas rectangulares. En referencia (28) se indican formularios
mas completos para analizar vigas y columnas rectangulares. Por otra parte
Davalath®® presenta en forma detallada con diagramas de flujo el anlisis y
disefio de columnas circulares para poder presentar ecuaciones de calculo sim-
plifica el problema considerando que el acero tiene un comportamiento elasto
perfectamente plastico y trabaja con el bloque rectangular del ACI para el com-
portamiento del hormigon.

Es muy larga la lista de investigadores que han trabajado y estan tra-
bajando en esta tematica por la importancia del tema en el comportamiento
ineldstico de las estructuras. Es necesario indicar que es muy dificil presen-
tar formularios para analizar elementos de hormigén armado considerando mo-
delo trilineal o la curva real en el acero y considerando el confinamiento en el
hormigén, factores que permiten predecir en forma adecuada la ductilidad por
curvatura de la seccién, lo mejor es contar con un programa que obtenga la
envolvente del diagrama momento curvatura.

ACTUADGR

1.0 m

Figura 2.14 Columna sometida a un ensayo de flexién uniaxial bajo carga axial
constante(38),

2.5 COMPORTAMIENTO DINAMICO DE COLUMNAS DE HOR-
MIGON ARMADO

El comportamiento descrito en los parrafos anteriores corresponde al caso
de un elemento de hormigén reforzado sometido a cargas monoténicas crecientes
en una direccion ha sido muy estudiado*!**% y se ha visto que la resistencia y
la ductilidad se incrementan con el confinamiento del corazén del hormigén. Las
investigaciones realizadas en la Universidad de Canterbury en Nueva Zelandia
han reportado valiosa informacion sobre la resistencia y ductilidad de columnas
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sometidas a cargas sismicas®***?. Ahora cuando el elemento es sometido a cargas
ciclicas y cuando trabaja en el rango no lineal existe en el elemento pérdida de
rigidez en la descarga, pérdida de resistencia y lo que se denomina pinching
behavior, efecto de cierre de grietas por corte.

2.5.1 Flexocompresién uniaxial

Varios son las investigaciones realizadas para definir el comportamiento
de una columna de hormigén armado sometida a ensayos ciclicos en una di-
recciéon manteniendo la carga axial constante®™*?) que se va a tratar en el pre-
sente numeral. La columna descrita en la figura 2.14 fue ensayada por Ozcebe y
Saatcioglu®® sometiendola a una historia de desplazamientos horizontales apli-
cados en la parte superior, la misma que se indica en la figura 2.15. La columna
ensayada tiene una altura de 1.0 m y corresponde a la distancia desde la ci-
mentacién al punto de inflexién de una columna de planta baja. El refuerzo
longitudinal estd conformado por 8 redondos de 25mm de didmetro; la seccién
es cuadrada de 35 cm de lado.

El refuerzo transversal estd constituido por un estribo cerrado de 10mm de
diametro a 7.5 cm. El hormigén utilizado tiene una resistencia a la compresion
de 34.8 MPa, el refuerzo longitudinal tiene un limite de fluencia de 438 MPa y
el refuerzo transversal tiene una fluencia de 470 MPa.
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Figura 2.15 Secuencia de carga de desplazamientos horizontales

En el ensayo realizado por Ozcebe *® se consideré una carga axial cons-
tante de 600 KN y se observé que la columna al final del tercer ciclo de des-
plazamiento 2Ay pierde una resistencia del 30% la misma que se va incremen-
tando posteriormente.

El comportamiento obtenido en el laboratorio se desea obtenerlo en el com-
putador mediante un programa de analisis no lineal. Para lograr éste objetivo se
trabajé con el modelo constitutivo del material de los tres pardmetros(”. Modifi-
cando las variables que definen la degradacién de rigidez, perdida de resistencia
y cierre de grietas hasta obtener un comportamiento similar al encontrado en el
laboratorio, el resultado obtenido se indica en la figura 2.16.
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Posteriormente se analiza el comportamiento que se obtiene al incorporar
dos refuerzos transversales adicionales como lo indica la figura 2.17 y al colo-
car estribos dobles como lo ilustra la figura 2.18. Todos los restantes datos se
mantienen constantes: resistencia del hormigén, carga axial, fluencia del acero,
etc. En las figuras 2.17 y 2.18 se observa que el comportamiento de la columna
mejora y consecuentemente el dafio disminuye con el mayor confinamiento.
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Figura 2.16 Relacién fuerza-desplazamiento lateral en el tope de la columna que tiene
estribos simples.

300.

1812

/==

I ,

-50. ' -40. ' -30. ) -20. ' -10. ' 0. ' 10. ) 20. ' 30. ' 40. ' 50.
DESPLAZAMIENTO (mm)

20‘0 )

|
— Z'j
H
I~

100.

FUERZA (KN)
0

-100.

-200.

Figura 2.17 Relacion fuerza-desplazamiento lateral en el tope de la columna que tiene
estribo simple mas doble vincha.

En la columna analizada la relacién N/(Acfé) es de 0.14. Donde N es la

carga axial (600 KN), A; drea transversal de la columna (122500 mm?2) y fé la
resistencia del hormigén (34.8 MPa). En la medida que ésta relacién aumenta la
degradacion de resistencia con los ciclos de carga también aumenta®”-*; sin em-
bargo se destaca el papel fundamental que tiene el confinamiento en contrarrestar
este efecto. Los estribos adecuadamente colocados y en cantidad suficiente dis-
minuyen la pérdida de resistencia.

Por otra parte, en el estudio realizado se observé que conforme se incre-
menta el confinamiento, la energia disipada ineldsticamente también aumenta



Flexocompresion uniaxial 31

debido a que tiene mayor ductilidad la seccién confinada. El aumento obtenido
para el caso estudiado no es considerable entre uno y otro caso.
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Figura 2.18 Relacién fuerza-desplazamiento lateral en el tope de la columna que tiene
estribos dobles

En las investigaciones realizadas®® se ha visto que tienen un comporta-
miento muy similar secciones con refuerzo transversal en forma de vinchas con
un angulo de 135 grados en el un extremo y 90 grados en el otro, con secciones
armadas con vinchas a 135 grados a los dos lados. De igual forma se observé
que con el modelo de Sheikh y Uzumeri™ para definir el comportamiento del
hormigén confinado se obtienen resultados que se aproximan mejor al ensayo
realizado en relacién a los que se obtuvo con el modelo de Kent y Park(?. Real-
mente la diferencia es minima y es més el modelo de Sheikh y Uzumeri reporta
un mayor valor en la rotura que el obtenido en el ensayo.

M
C1 fluencia —

ciclo 7al 16
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Figura 2.19 Relacién momento rotacién para carga axial constante. Abrams(4%),

Se ha indicado el comportamiento de columnas sometidas a, cargas laterales
dindmicas reversibles en las cuales la carga axial permanece constante ahora bien
las columnas de un edificio sometido a una accién sismica estan sujetos a carga
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axial variable. Este efecto es importante en edificios altos de multiples pisos en
los cuales la fuerza axial cambia sustancialmente en las columnas exteriores de

44,45)

planta baja. A pesar de que existe investigacién realizada al respecto poco

se conoce sobre el comportamiento histéretico de estos elementos.

Uno de los trabajos mds importantes para estudiar el comportamiento de
flexion uniaxial con carga axial variable es el de Daniel Abrams*®) quien realizé
10 ensayos en columnas a escala natural de 1.60 m de alto con una seccién
transversal de 230mm x 305mm con armadura longitudinal simétrica constituida
por 4 hierros #6, y estribos #3. La columna se encuentra sobre una base de
hormigén de 1.82m de alto por 0.76m de alto. La armadura longitudinal tiene
una longitud de desarrollo de 0.50m. Los 10 ensayos se realizaron de la siguiente
forma:

i) Uno fue con carga axial constante. El diagrama momento rotacién obtenido
en este ensayo sirvio de comparacion para los resultados que se obtuvieron
con los otros ensayos, se indica en la figura 2.19. Se observa que el diagrama
encontrado es simétrico.

i) Se han realizado seis ensayos con carga axial variable, la misma que varia
directamente con el momento a flexion. En estos ensayos se observa en la
figura 2.20, que la carga axial permanece relativamente constante después
de entrar en el rango inelastico tanto en la carga como en la descarga lo
que ocasion6 que las columnas entren en fluencia a diferentes valores de
momentos. Por otra parte es importante destacar que cuando la columna
se esta descargando axialmente esta responde mas suavemente con valores
de momentos mas bajos a los que se tienen con carga axial constante; en
cambio cuando recibe mas carga axial en el rango inelastico el momento que
absorve la columna es mayor al obtenido con carga axial constante. Esto
se debe a que cuando se estd descargando la columna las grietas tardan
mayor tiempo en cerrarse, en cambio cuando se estd cargando la fuerza
axial ayuda a que se cierren mas rapidamente las grietas.

M

ca

Figura 2.20 Relacién momento rotacién con carga axial variable proporcional al mo-
mento(%%),
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El comportamiento de la descarga puede atribuirse a:

La compresion axial estd siendo reducida y la ubicacion del eje neutro se
estd moviendo hacia la fibra a compresion extrema consecuentemente el
area efectiva de la seccion agrietada esta siendo reducida y se dispone de
menos material efectivo para resistir flexion.

Las reversiones de deformacion fueron mayores debido a la variacién de la
fuerza axial y el refuerzo se encontraba en una rama con menor rigidez.
Las grietas a flexion previamente abiertas fueron cerradas lentamente por
que la compresion axial estaba siendo aligerada, adicionalmente en la cara
opuesta se ampliaron rapidamente debido al desplazamiento continuo de
la ubicacion del eje neutro.

El efecto contrario se tiene se tiene cuando la carga axial se incrementa.
Tres ensayos se realizaron variando la fuerza axial con la deflexién lateral.
En los ensayos realizados se observa en la figura 2.21, que el efecto de
variacion de la carga axial es menor para ciclos pequenos de deformacién
lateral. Por otro lado los especimenes cedieron a rotaciones ligeramente
mas pequeiias cuando la carga axial se estaba decrementando que cuando
se incrementaba la carga axial.

Otros resultados destacados de los ensayos fueron :

Las rigideces medidas fueron menores que los valores asumidos sobre la
base de una seccién agrietada.

Las deflexiones laterales en promedio se midieron como aproximadamente
el 20% del valor que pudo haberse calculado sobre la base de una seccién
gruesa.

La flexibilidad adicional no fue debida a la fuerza axial pero si al desliza-
miento del refuerzo el cual es omitido para todos los miembros y juntas de
un portico.

c8

ciclo 7a 16 a
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Figura 2.21 Relacién momento rotacion variando la fuerza axial con la deflexién

lateral(#5).
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En resumen se puede indicar que la variacion de la carga axial en el com-
portamiento de flexién uniaxial puede influenciar en la variacion de la resistencia,
de la degradacién de rigidez en la descarga y capacidad de deformacion lateral.

Por otra parte, las relaciones momento rotacion fueron asimétricas a pesar
de que las secciones fueron simétricas y las deflexiones fueron iguales para cada
direccién de movimiento. La forma del bucle histerético es influenciado por el
rango de variacién de la fuerza axial y la tasa de cambio de la fuerza axial con
la deformacion lateral.

La resistencia a flexién no son dependientes de la secuencia de carga axial
pero si de la magnitud de la fuerza axial.

2.5.2 Flexocompresién biaxial

Las estructuras trabajan en tres dimensiones, de ahi la necesidad de estu-
diar el comportamiento biaxial de columnas de hormigén armado. Tarea bastante
dificil por la complejidad de realizar los ensayos en laboratorio pero necesario
toda vez que las pruebas experimentales han mostrado que las columnas car-
gadas en dos direcciones perpendiculares tienen un decaimiento pronunciado de
la rigidez y resistencia a una tasa mas rapida que con cargas uniaxiales.

Los efectos de la interaccién de la flexion biaxial han sido estudiados
por Aktan y Pecknold®®, Pecknold®”, Takizawa y Aoyama(*®), entre otros. La
necesidad surgié cuando al colocar carga oblicua sobre una seccién se observé un
agrietamiento y estallamiento del recubrimiento del hormigon.

Los modelos méas sencillos para definir el comportamiento biaxial son los
modelos bilineales (BL) que estan basados en la teoria de la plasticidad. Existen
algunos modelos desarrollados por Nigam®*®, Toridis y Khozeimeh®?), Wen y
Farhoomad®?. Una forma tipica de estos diagramas se presenta en la figura
2.22

Las falencias de los modelos bilineales, son:

i) No tiene criterio de agrietamiento dentro del criterio de fluencia.
ii) El criterio de fluencia se traslada en el espacio de momentos permaneciendo
constante en tamano y en forma.
iii) No se incluye la degradacion de la rigidez.

\ — Traslacién del criterio

d

| / de fluencia

Figura 2.22 Modelo biaxial bilineal: a) traslacién del criterio de fluencia en el espacio
de momentos; b) relacién momento rotacién para la direccién X(2),

En la relacién momento curvatura que se indica en la figura 2.22 (b) que
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por cierto se obtiene para una carga axial constante. se tiene que Se, es la rigidez
elastica, Sy, Es la rigidez de fluencia, My, Momento de fluencia en la direccion
X, 0z es la rotacion en sentido x.

S. Lai®®® ensayé seis columnas en el laboratorio y obtuvo un comporta-
miento real de las mismas, las cuales fueron comparadas con el comportamiento
que reportan los modelos mecanicos. Concretamente comparé con el modelo bi-
lineal BL, con el modelo trilineal TR y con el modelo triaxial de resorte LC. De
los tres, el modelo bilineal BL fue el que mads se aparto de la realidad.

§ Mocx : Mocy
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Figura 2.23 Modelo de degradacién biaxial trilineal: a) curva base momento rotacién
para la direccién Y; b) criterio de agrietamiento y fluencia en el momento
de espacio(5?).

Takizawa y Aoyama(*®, introducen el modelo Trilineal Biaxial con Degra-
dacion TR basados nuevamente en la teoria de la plasticidad. La forma del
diagrama momento rotacion para la direccién Y se presenta en la figura 2.23(a),
donde M,y es el momento de agrietamiento, Myy es el momento de fluencia, 6y
es la rotacién actuante en sentido Y, My es el momento actuante en sentido Y.
Sey es la rigidez elastica inicial, Scy es la rigidez de agrietamiento, Secy es la
rigidez secante de fluencia, Syy es la rigidez de fluencia. En la figura 2.23(b)
se presenta el modelo de espacio biaxial, el modelo consiste de dos superficies
en forma de elipse, la interior define el criterio de agrietamiento y la exterior el
criterio de fluencia.

En general se tiene que M, representa la ubicacion actual de los crite-
rios de agrietamiento y Moy representa la ubicacién actual de los criterios de
fluencia. En la figura 2.23(b) a estas dos variables se afiade la direccién en la
cual actua, lo propio se tiene con M, que es el momento de agrietamiento y M,
el momento de fluencia. El modelo tiene diferentes rigideces y diferentes estados
relacionados con puntos de los diagramas momento rotacion en la base. Como se
indicé el modelo contempla degradacion de la rigidez la misma que depende de
la deformacion en cada una de las dos direcciones ortogonales; la elipse interior
va cambiando de acuerdo a las solicitaciones.

En realidad es bastante complejo el modelo y computacionalmente de-
manda una cantidad apreciable de operaciones lo cual limita el uso en edificios
con una gran numero de elementos. Para definir el punto de agrietamiento en
este modelo se recomienda utilizar las siguientes ecuaciones
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1
M. :§My (2.52.0)
1
6C :ggy (2.52.6)

En el estudio realizado por S. Lail® se observa que el modelo trilineal TR
se aproxima bastante bien a los resultados experimentales sin embargo los ciclos
histeréticos producidos parecen ser sensitivos al valor positivo del perfil de post
fluencia selecionado para las curvas base momento-rotacién para ciertos tipos
de rutas de desplazamientos biaxiales prescritos. Por otra parte, el modelo TR
reporta mayor volumen de energia que el observado experimentalmente para un
ciclo de pequena amplitud que viene precedido por un ingreso en fluencia.

Lai, Will y Otani®**®) presentan el modelo triaxial de resorte LC para
simular el comportamiento de columnas de hormigén reforzado con interaccién
fuerza axial, flexion biaxial y degradacion de rigidez el cual tambien es aplicable a
vigas con armadura asimétrica consiste en un elemento lineal, linealmente eldstico
colocado entre dos elementos inelasticos en los dos extremos del elemento. Cada
extremo inelastico esta constituido por 4 resortes efectivos para modelar el acero
ubicados en los extremos de la seccién y 5 resortes efectivos para modelar el
hormigén, en total se necesitan 9 resortes en cada extremo. En los ensayos
realizados por Lai®? este fue el modelo que més se aproximé a los resultados de
laboratorio. Un refinamiento a este modelo fue realizada por Ghusn y Saiidi®®*
quienes consideran cuatro resortes compuestos en las esquinas de la seccién para
el comportamiento del hormigén y el acero més el resorte central del hormigén,
por lo tanto se ha reducido de nueve a cinco resortes y se han obtenido resultados
satisfactorios con este modelo como lo han reportado Li, Aoyama y Otani®®.

Por otro lado, existe otra corriente para definir el comportamiento biaxial
de columnas ante acciones sismicas de una manera més sencilla y est4 basada en
la ecuacion diferencial para sistemas histeréticos definida por:

mi + cu + aku+ (1 — a)kZ = —mig (2.53)

donde m,c,k son la masa, amortiguamiento viscoso y rigidez respectivamente,
u,,u el desplazamiento, velocidad y aceleracién del sistema, Z es un pardmetro
histerético, a es un parametro. Lo dificil y complejo es la forma como se define
el parametro histerético Z. Aqui se van a presentar algunas formulaciones al
respecto. Y. Wen®®*?) definen Z de la forma siguiente:

Z =i — 0.5v(|4|Z + u|Z)|) (2.54.a)
1l -«
— 2.54.b
Y= 50— a) (2.54.5)
Py
- .54.
A Kooy (2.54.c)

siendo 37 y Pps son las maximas respuestas alcanzadas. El pardmetro o es la
relacion de la rigidez post fluencia, estd en funcién de la energia méxima disipada,
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de la respuesta pico y de A. El modelo utilizado se conoce con el nombre de
linealizacion equivalente y fue desarrollado a partir de sistemas histeréticos de
vibraciones randomicas. En este modelo la fuerza restauradora se expresa como
una combinacién lineal de la fuerza eldstica y de la fuerza plastica como lo indica
la ecuacion siguiente:

F=aKu+(1—-a)KZ (2.55)

En base al trabajo desarrollado por Park et al®”. Kunnath y Reinhorn(®®
presentan la siguiente formulacion para encontrar el parametro histerético Z.

Ty = Aty — BliyZy| Zy — iy ZE — Blive Zu| Zy — virg Zu By (2.57)

donde uz, Zz,uy, Zy son las componentes de desplazamiento y de los pardmetros
histeréticos en las direcciones x, e y respectivamente. Por otra parte A, 3 y v son
cantidades adimensionales que controlan la forma y magnitud del laso histerético.
La relaciéon entre momento y curvatura formulada por Kunnath y Reinhorn®
viene dada de la siguiente forma:

M, (EI); 0 bz M 0 Zy
=« + (1 - a) (2.58)
My 0 (EI)y by 0 M 7y

siendo MY y Mf// los momentos de fluencia en la direccién x e y respectivamente.
En este caso los parametros histeréticos se calculan a partir de la solucién del
siguiente sistema de ecuaciones diferenciales.

7 b
| =4[] - Bla)[e] | (2.59)
Zy by

siendo [I] la matriz identidad, y

(4] = ) (2.60)
oY
Z2(Sgn(¢eZs) + 1]  ZuZy[Sen(dyZy) + 1]

Q] = _ . (2.61)
ZoZy[Sen(¢aZs) + 1] Z1[Sgn(dyZy) + 1]

donde ¢¥, qﬁg son las curvaturas de fluencia en las direcciones x e y, respectiva-
mente, y
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Sgn(¢zZz) =1 Si ¢uxZs >0 (2.62.a)
Sgn(¢sZs) =—1 Si  buZy <0 (2.62.b)

La formulacién completa del modelo de Kunnath y Reinhorn se encuentra
en referencia (58) e incluye degradacién de rigidez y de resistencia.

Por otra parte, vale la pena indicar que Zahn, Park y Priestley*® ensayaron
cuatro columnas cuadradas las mismas que fueron cargadas diagonalmente a la
seccion; los resultados obtenidos fueron comparados con los reportes encontrados
por Ang et al® en columnas cargadas uniaxialmente. La comparacion tedrica y
experimental de la resistencia a flexién de las columnas(®® que tenian la misma
cantidad de acero de confinamiento y nivel de carga axial indicé que hubo una
muy pequeila diferencia entre las resistencia a flexién, para flexién alrededor de
una seccién diagonal y para flexién alrededor de un eje principal de la seccién.

Por lo tanto, de manera diferente al caso de columnas de hormigén no confi-
nado puede concluirse que para carga axial constante la superficie de interaccién
en el fallo de una columna de seccién cuadrada confinada puede aproximarse
con una elipse o por un circulo cuando M, = My. En el mismo estudio®® se
encontré que la ductilidad a flexién disponible para columnas cuadradas para
flexion alrededor de una seccién diagonal se encontré ser no menor que para
flexién similar alrededor de un eje principal.

Las cantidades de refuerzo transversal por confinamiento especificadas en
los cédigos derivadas para columnas con flexién uniaxial son igualmente efectivas
para confinar columnas cargadas diagonalmente. Se destaca una vez mas que se
trabajé con columnas cuadradas. En los estudios realizados®® en la Universidad
de Canterbury, en la evaluacién de la armadura de confinamiento para las colum-
nas se incluye el efecto de la carga axial a diferencia del cédigo ACT 318-83G1),
En efecto de acuerdo al cédigo de Nueva Zelandia®? | se tiene:

n A ) P
Agp, =0.3s,h (_g — 1) L (0.5 + 1.25,‘) (2.63.&)
Ac Tyh PfcAq
w f P,
Agp =0.12sph fe <0.5 + 1.25,%) (2.63.b)
fyh ¢chg

donde: Ay, es el area efectiva de estribos y vinchas en la direccién considerada

con espaciamiento sy, 1" es la dimensién del corazén del hormigén medido per-
pendicularmente a la direccién de cdlculo de los estribos y desde los extremos
de los estribos,Ay es el area gruesa de la seccién de la columna, A, es el area
del corazén de la columna medido desde la parte exterior de los estribos, sp, es

el espaciamiento de los estribos medido de centro a centro, fé es la resistencia
del hormigén a la compresion, fyn es el limite de fluencia de los estribos, P, es
la carga axial de compresién sobre la columna, ¢ es el factor de reduccién de
resistencia.
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2.6 DISTRIBUCION DE CURVATURA EN ELEMENTOS DE HOR-
MIGON ARMADO

Cuando un elemento se encuentra en el rango elastico la variacién de la
curvatura es lineal y es proporcional al momento flector. En cambio cuando el
elemento ingresa en el rango no lineal la variacion de la curvatura es no lineal.
Supongamos que al elemento de hormigén armado mostrado en la figura 2.24
se le carga mas alla del rango elastico y se introducen esfuerzos en el acero por
encima del esfuerzo de fluencia, el comportamiento que presenta éste elemento
es el mostrado en la grafica indicada.

-

seccién del elemento

My ~eoP==dz—r=

Ma -

¢;u B N N -

U 0 | W A I I
ba ,:,,\,l‘it",,\,‘ >~ _
T N

Figura 2.24 Distribucién de la curvatura en una viga en voladizo que se lleva al
colapso.

La region de curvatura inelastica se extiende sobre una longitud de la viga y
esta region es al menos aquella donde el momento flector sobrepasa al momento de
fluencia de la seccion. La curvatura fluctia debido a la mayor rigidez del elemento
entre las grietas, cada uno de los picos de curvatura corresponde a una posicién
de grieta. Se puede idealizar la distribuciéon de curvatura mediante dos rectas
como lo indica la figura 2.24 de ésta forma se tiene definido una region elastica
y una region inelastica. Por otra parte, se acostumbra trabajar con diagramas
momento curvatura linealizados no con la embolvente de momentos. Por lo
tanto asociado a una distribuciéon lineal de curvatura es aceptable considerar
una distribucién lineal del diagrama de masas elasticas (1/EI).

2.6.1 Modelos de Inelasticidad

Para encontrar la respuesta no lineal de un sistema, actualmente se tienen
dos tipos de modelos mecanicos: los de inelasticidad extendida y los de inelasti-
cidad distribuida. Los modelos de inelasticidad extendida consideran que la zona
inelastica se encuentra en una region determinada del elemento, en cambio los
modelos de inelasticidad distribuida contemplan la posibilidad de dafio a lo largo
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del elemento. Los modelos de inelasticidad distribuida tienen una ventaja sobre
los modelos de inelasticidad extendida y radica en el hecho de que permiten
trabajar con cualquier distribucion de momentos flectores en cambio los otros
son apropiados para cargas sismicas donde se sabe que los momentos flectores
maximos se encuentran en los extremos y en consecuencia son esas regiones de
momento maximo las que entran en el rango no lineal.

En los modelos de inelasticidad distribuida al elemento se lo subdivide en
un numero de sub-elementos pequenos, cada uno de ellos se representa por un
resorte no lineal que responde a un modelo constitutivo del material, se determina
el momento flector en el centro del sub-elemento y del modelo constitutivo o
histerético respectivo se determina su rigidez. En estos modelos se generan grados
de libertad adicionales en los resortes a rotacion®® con lo cual se incrementa
notablemente el tiempo de procesamiento computacional pero pueden ser muy
utiles en estructuras en las cuales la carga vertical que gravita en la estructura
es significativa y genera momentos flectores de gran magnitud similares a los que
produce la accién sismica en este caso ya no se tiene un diagrama de momentos
lineal en el elemento con valores maximos en los extremos. A estos modelos se
les conoce también como modelos de resortes multiples.

En los modelos de inelasticidad extendida, se considera que las zonas que
van a entrar en el rango inelastico estan en regiones definidas cuya longitud
puede ir cambiando de acuerdo a la magnitud de los momentos flectores. Estas
zonas normalmente corresponden a los extremos del elemento pero tambien puede

(7:28:63)  T,a matriz de

incluirse como zona potencial de inelasticidad el centro de luz
rigidez de los elementos viene dada por la rigidez a flexion que tiene el elemento en
estas zonas las mismas que se encuentran en base a los diagramas de los modelos
constitutivos utilizados para la no linealidad del material. Los modelos que se

exponen a continuacion estdan dentro de los modelos de inelasticidad extendida.
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Figura 2.25 Modelo de inelasticidad extendida propuesto por Kunnath et al(®®),
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2.6.2 Variacién de curvatura lineal

En la figura 2.25 se presenta el modelo de calculo propuesto por Kunnath,
Reinhorn y Park(®® para obtener primeramente la matriz de flexibilidad para las
coordenadas del elemento indicadas en la grafica. Como se aprecia la curvatura
varia linealmente al igual que la rigidez a flexién (EI), se utilizan los subindices a
, b y o para identificar que corresponden al nudo inicial, final y punto de inflexion
respectivamente. Por otra parte I representa la longitud libre del elemento, sin
tomar en cuenta las zonas rigidas de los nudos.

El modelo considera que la seccion localizada en el punto de inflexion
se encuentra en el rango elastico. La matriz de flexibilidad definida en forma
incremental, es:

N i fi2 AM,
=L (2.64)
AB, fa1 fa2| \ A,

/ / . . .
donde A6, y Af, son las rotaciones incrementales asociadas a los momentos

incrementales M(I1 y Mll) Es importante destacar que estas acciones son en la
cara de los apoyos.

Kunnath et al®® consideran dos casos, el primero cuando el punto de
inflexion se encuentra dentro de la longitud del elemento, en éste caso se tiene
doble curvatura y el segundo cuando el punto de inflexion se encuentra fuera del
elemento, caso de simple curvatura. El dltimo caso se presenta cuando ambos
extremos del elemento han pasado el limite de fluencia. Para el caso de doble
curvatura los elementos de la matriz de flexibilidad de miembro, son:

1 2, 3 2 3
e Ifi = & e .
f11 12(EI)a(6a a”+a’)+ 12(E1)b( 3a+3a” —a”)
1 2
—(3 -3 2.65.
+12(EI)O( a+ a”) (2.65.a)
1 2, 3 1 2 3
— fg =——(—2 S -
fi2 = fa1 12(EI)a( a” +a )+12(Ef)b( +a+a”—a’)
1 2
_(—1 — 2.65.b
taEpl et e) (2.65.5)
fa2 = : o’ + : 3-a—-0a®-a%)
12(ED." T 12(ED),
1 2
—(1 2.65.
+12(EI)O( + a+ o) (2.65.c)
AM,

. 2.66
“TAM, + AM, (256)

Una de las formas de controlar que el elemento no tiene punto de inflexion,
es chequeando que AM,; = AM) = 0 en este caso se han formado rétulas plasticas
en sus extremos. En referencia (7) se considera que si el valor de a es menor a
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0.2 se tomara a = 0.2 y si el valor de a es mayor a 0.8 se considera a = 0.8. Por
otra parte para el caso de simple curvatura, se tiene:

1 1

J11 :4(EI)a + 12(ET), (2.67.a)
1 1
fiz=fa1=- 12(ED),  12(ED) (2.67.b)
1 1
f22 =12(ED), + 4(ED), (2.67.¢)

2.6.3 Variacién de curvatura no lineal

Cuando se considera que la variacién de la curvatura a lo largo del elemento
es no lineal como se indica en la figura 2.26, la variacién de la rigidez a flexién
deja de ser lineal, es no lineal. Kunnath et al®® consideran la siguiente variacién
de rigidez a flexién en el elemento:

(BD)e = (ED)a + [(EI), - (EI)d] (2.67)

donde (EI); es la rigidez a flexién en el punto x. La ecuacién (2.67) establece
que el valor de (EI), es igual a la semisuma de las rigideces a flexién en los
extremos del elemento y ésto no siempre es cierto, cuando el punto de inflexién
se encuentra en el centro de luz. Existen casos en que algiin extremo se encuentre
en el rango no lineal con una rigidez a flexién muy baja y todo el resto del
elemento se encuentre en el rango eldstico, aqui se est4 disminuyendo la rigidez
que tiene en el punto de inflexién. Se considera que en el analisis no lineal se
deben considerar tres puntos a saber: los extremos del elemento y el centro de luz;
en consecuencia para los tres puntos se debe encontrar de los correspondientes
modelos constitutivos la rigidez (EI) y se plantea la ecuacién (2.68) para definir
la inercia en un punto x.

(EI)e =(El)q (2““2 = +L2) +(ED), (M)

L2 L2
222 — z
+ (EI), (T) (2.68)
Los términos de la matriz de flexibilidad se obtendran evaluando las siguientes
integrales:
L 1 r  z?
= 1-2—-+4—)d: 2.69.
n /0 (ED)q ( L+L2) v (2.69.0)
L 1 r  x?
=— = — |-+ =]d 2.69.b
f12 f21 /0 (D). < L+L2) z ( )

f22 =/0L (Elj)m (%) dz (2.69.c)
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La matriz de rigidez del elemento Kg para las dos coordenadas indicadas
se obtiene invirtiendo la matriz de flexibilidad. Sea K de la forma

ki1 k1o
KS - (2.70)
ka1 ko
"

COORDENADAS DE MIEMBRO
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DISTRIBUCION DE FLEXIBILIDAD

Figura 2.26 Modelo de Inelasticidad extendida considerando curvatura y rigidez a
flexién variable en un elemento de seccién constante.

Cuando en el nudo inicial se forma una rétula plastica, se debe condensar
la matriz de rigidez a la coordenada rotacional del nudo final, quedando

k 2
KS = kzz — Q‘Z)_ (271&)
k11

en la ecuacién (2.71.a) Ks es una matriz de un solo elemento. Sila rétula plastica
se forma en el nudo final, se tiene:

(k12)?

Ks = k1 — Fa

(2.71.5)

Finalmente, a partir de la matriz de rigidez K se determina la matriz de
rigidez para las coordenadas del elemento que se indican en la figura 2.30. El
procedimiento de calculo esta descrito en referencia (65).

Jgt/ J[L

‘\
/V 3
———»

N

Figura 2.27 Matriz de rigidez del elemento en coordenadas locales.
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2.7 CONEXIONES VIGA-COLUMNA

En el pasado se distinguen dos filosofias para disefiar los nudos, la primera
antes de 1977 donde realmente se tenia una gran cantidad de armadura concen-
trada en los nudos lo que ocasionaba una gran dificultad en colocar el hormigéon
a través de la armadura de confinamiento y la segunda a partir de 1977 donde
se descongestiona la armadura del nudo para lo cual la seccién se agranda, ésto
implica que los elementos que llegan al nudo incrementen sus dimensiones.

Las estructuras al entrar en el rango no lineal van a sufrir dano y se desea
que el mismo se presente en las vigas mas no en las columnas para lo cual se
disefia con el criterio de columna fuerte viga débil; por otra parte se desea que el
dafio sea en las viga y mas no en el nudo en consecuencia se aplicara el criterio
de nudo fuerte viga débil.

En una estructura existente cuyos nudos no han sido disefiados en forma
adecuada, en el modelo constitutivo del material a utilizar para el analisis no
lineal se debera penalizar el deterioro de rigidez en la descarga, la pérdida de
resistencia y el efecto de cierre de grietas por corte. En algunas ocasiones se
debera trabajar con varios modelos constitutivos del material para una misma
estructura, dependiendo de las caracteristicas de la armadura de los nudos de ahi
la gran necesidad de conocer mas sobre el comportamiento sismico de las conexio-
nes viga-columna por una parte y tener un control para modificar los programas
existentes que evaltian el dafio para poder cambiar los modelos constitutivos que
definen la no linealidad del material.

2.7.1 Cortante horizontal

En los nudos interiores de una estructura es necesario conocer el com-
portamiento del cortante horizontal que la accion sismica transmite al nudo, es
importante destacar que ante cargas verticales no es importante éste efecto ya
que las fuerzas horizontales que gravitan sobre el nudo tienden a estar en equili-
brio entre si, lo que no ocurre con la accién sismica donde las fuerzas horizontales
provenientes de las vigas que concurren a un nudo estan en la misma direccion.
Se debe chequear que el cortante actuante horizontal sea menor que el cortante
resistente del nudo.

Se ha observado que parte de la losa contribuye en el cortante actuante de
una conexién viga columna, su omisiéon conduce a una subvaloracion del cortante
horizontal aplicado. Para explicar lo expuesto se presenta brevemente el trabajo
desarrollado por Zerbe y Durrani®® quienes ensayaron cinco conexiones viga
columna, la primera consiste de un pértico plano compuesto por tres columnas
de 58 in y dos vigas de 84 in cada una. Estas dimensiones se mantienen para los
otros especimenes que se describiran posteriormente. A éste primer especimen
se denomina C, en lad figuras posteriores en que se presentan los resultados. El
segundo especimen se denomina CTB y a la configuraciéon del especimen anterior
se anade la presencia de vigas transversales. En el tercer especimen, denominado
CS1 se construye el pértico con la losa. Los otros dos especimenes sirven para
analizar el comportamiento aislado de un nudo interior y de un nudo exterior.

Los especimenes fueron sometidos a una historia de desplazamientos hori-
zontales aplicados en la parte superior del portico, en total se someti6 a 11 ciclos
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de desplazamientos. Cada ciclo es un porcentaje de la deriva o distorsién de piso
del pértico. En la figura 2.28 se indican las curvas fuerza horizontal-deriva en
los tres especimenes que tienen un acoplamiento estructural.
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Figura 2.28 Relacién fuerza-desplazamiento horizontal expresado como un porcenta-
Jje de la deriva para: (a) pértico plano. (b) poértico plano con vigas
transversales y (c) pértico plano con vigas transversales y losa(®)

De las figuras 2.28.(a) y 2.28.(b) se aprecia que tienen un comportamiento
similar , la carga pico ocurrié a un 4% de deriva y permanece constante hasta el
fin de la prueba al 5% de deriva. Al comparar estas figuras con la figura 2.28.(c)
se aprecia que el especimen CS1 que estd conformado por una losa construida
monoliticamente con las vigas, la fuerza actuante en la losa se sigue incremen-
tando y en el ultimo ciclo de carga a una deriva del 5%, la diferencia de la fuerza
actuante con respecto a los marcos sin losa llegé a ser del 40% aproximada-
mente. Esto pone en evidencia la necesidad de incluir en el control del cortante
horizontal actuante, parte de la losa.

La pérdida de rigidez en el sistema pértico con losa, especimen CS1 fue
menor que en los otros dos casos cuando no se tiene la losa como se observa en
la figura 2.29. Al final del ciclo 11 la pérdida de rigidez fue de alrededor del 50%
en los sistemas sin losa, en cambio en el sistema con losa fue de un 30%. La
continuidad del sistema con la losa ayudé a reducir la pérdida de rigidez

La rigidez fue calculada como la curva promedio de las dos lineas que se
forman al unir los puntos de carga cero a los picos positivo y negativo de los ciclos
de desplazamiento 1% de la deriva, que fueron los ciclos 3,7y 11 en los ensayos.
Evidentemente el acero en el interior de la junta de la losa con vigas sufrié mayor
deformacién que en los otros casos como se aprecia en la figura 2.30. Por otra
parte, la energia disipada por los tres especimenes fue la misma hasta una deriva
del 4%, a pesar de tener una diferencia significativa en sus resistencias. Més
alla de éste nivel de deriva el sistema losa viga disip6 mas energia que los dos
especimenes sin losa. La disipacién adicional es atribuida a grietas torsionales
en las vigas transversales en las conexiones exteriores, las cuales se volvieron
significativas a la deriva del 4%.

Existen algunos trabajos que definen el ancho efectivo de losa que debe
ser considerado para el anélisis de la conexién viga columna. Park y Paulay(®")
sugieren que el ancho efectivo sea igual al ancho de la columna be mas 8 veces el
espesor de la loseta hs a cada lado, en el caso de juntas interiores para el caso
de nudos exteriores se reduce a b. + 4h,. La mayor parte de trabajos definen
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el ancho efectivo en funcion de la deriva, mientras mayor es la deriva permitida
mayor es el ancho efectivo; un valor limite aceptable de la deriva es del 3% para
este valor Zerbe y Durrani®® recomiendan que el ancho efectivo sea igual al

ancho de la viga mas dos veces a cada lado la altura de la viga para el caso de
nudos interiores.
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Figura 2.29 Comparacién de la degradacién de rigidez en conexiones multiples(¢®)

En conexiones exteriores, si el momento torsionante inducido en las vigas
transversales por tension en el refuerzo de la losa dentro del ancho efectivo de
losa excede sus resistencias torsionales el ancho efectivo debe reducirse a una

profundidad de la viga, a cada lado. En base a este ancho efectivo se calculara
la capacidad a flexion negativa de las vigas.
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Figura 2.30 Deformacion en el acero de las juntas para sistemas de conexiones mul-
tiples(6®)
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Cuando se calcula el cortante horizontal en la junta el refuerzo de la losa
dentro del ancho efectivo de la losa debe ser considerado junto con el refuerzo
superior de la viga. Si bien el refuerzo de la losa no pasa a travéz de la junta, la
fuerza a compresion en el hormigén que equilibra la tensidn en el acero superior
es directamente aplicado en la junta de esta forma el cortante actuante serda més
alto que el que prescrito por el Comite 352 del ACI(®®),

Figura 2.31 Evaluacién del cortante horizontal actuante en la junta(®®).

th :Tul + OuZ - Vcol (2.72.(1)

Tua :Asbaf'yb + 2Assafys (2726)

Cug = Tuz =Asafy (2.72.¢)
My + M.

Vol =122 (2.72.d)

Donde Vj, es el cortante horizontal en la junta; Ay, As, Ass armadura
superior e inferior de la viga y armadura de la losa en el ancho efectivo, respec-
tivamente, fyp, fys limite de fluencia del acero de la viga y de la losa, My, My
capacidad a flexion positiva y negativa de las vigas en el rango inelastico, H es
la distancia entre puntos de inflexién en una columna, V,,; es el cortante en la
columna superior, si no existe carga axial en la viga serd igual al cortante en
la columna inferior, « factor que toma en cuenta la zona de endurecimiento del
acero, el comite 352 del ACI considera a = 1.25 Las recomendaciones formuladas
por el NZS 3101, 1982(51) establecen que a = 1.4

Por otra parte, existen trabajos que evaliian el cortante transmitido al

69,70)

nudo, sin contar con el aporte de la losa! . Las ecuaciones a las que se llegan

son las siguientes:

Vin, =2(A — B) Nudos interiores (2.73.a)
Vih=A-B Nudos ezxteriores (2.73.0)
Vip =2A—- B Nudos interiores de piso supertor (2.73.c)
B
Vi =A — 3 Nudos exteriores de piso superior (2.73.d)
M
=0 (2.73.¢)
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M,

T B)

(2.73.f)

donde My es la capacidad a flexién de las vigas que llegan al nudo en la direccién
analizada, Zj distancia entre el refuerzo longitudinal positivo y negativo de una
viga, L, Ly es la distancia entre puntos de inflexion de una columna y viga
respectivamente, h. altura de la secciéon de la columna. Se debe resaltar que el
Comite 352 del ACI®® no formula ecuaciones de calculo del cortante horizontal
para los nudos del piso superior.
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Figura 2.32 Transmicién del cortante a la junta. Analogia del puntal.

Si el nudo de la figura 2.31 se lo ve de otra forma como lo indica la figura
2.32 para presentar la analogia del Puntal, se observa que los cortantes aplica-
dos en los bordes de las vigas y columnas son transferidos a la junta por medio
de un campo de compresion diagonal. De acuerdo al presente modelo el re-
fuerzo transversal del nudo no colabora adecuadamente para resistir las fuerzas
cortantes horizontales es mas el refuerzo cortante en la junta se requiere para
sostener el campo de compresion diagonal antes que para proveer confinamiento
al hormigén comprimido en el corazén de la juntal®®. Por lo tanto la resistencia
al corte del nudo se reduce a capacidad cortante del hormigén.

El cédigo ACI 318-89Y recomienda que el cortante horizontal resistente
de un nudo V,;; sea:

an =9 féAj Para nudos confinados (2.74.a)
an =6.757 féAj Para nudos no confinados (2.74.6)
Aj :bjhC (2.74.¢)
bj =by +2X (2.74.d)
bj =by + 2X> (2.74.6)

donde A; es el area minima de la seccién horizontal que resiste al corte en el
nudo en ¢m?, la resistencia del hormigén viene dada en kg/cm?. Por otra parte,
h¢ es la altura de la seccion transversal de la columna, b, es el ancho de la viga,
X1, X5 son las distancias del borde de la viga al extremo de la columna. Se
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considerard el menor valor de las ecuaciones (2.74.d) y (2.74.e). En referencia
(71) se propone una forma de cilculo de 4; la misma que se indica en la figura

2:33.

CORTANTE HORIZONTAL CORTANTE VERTICAL
A B 7 \
H——
IeT SR %
L L

—

V T Aj= b.d (375% VIGAS CONFINADAS)

i= b.d (<75% VIGAS CONFINADAS)

Figura 2.33 Area de la seccién que resiste al corte en el nudo.

En todos los nudos se deberd controlar que V;, < ¢Vy;. Donde ¢ es el
factor de reduccion de capacidad por corte y vale 0.85. De otro lado, el comité
352 del ACI®® establece tres tipos de nudos: interiores, exteriores y esquineros
y el cortante resistente viene definido por:

Vnj = ’)’\/]TéAj (2.75)

donde v depende del grado de confinamiento exterior al nudo y tiene los si-
guientes valores: 47 = 3.2 para nudos exteriores esquineros, v = 4.0 para nudos

laterales exteriores y ¥ = 5.3 para nudos interiores. Los valores de fé y A4

(72) | Si la resistencia del

deberdn expresarse en kg/cm2 y cm?2 respectivamente
hormigdn se expresa en 1b/plg2 y el area en plg2, los valores de v son 12, 15 y
20 respectivamente. La relacion que existe entre los coeficientes de vy de acuerdo
a la ubicacién de los nudos en la estructura es 1.0, 1.25 y 1.65. Los valores indi-
cados tienen una base experimental y han sido obtenidos en conexiones con un
detallamiento sismico adecuado; en nudos mal disefiados se ha observado que los
valores de v son menore(™™,

De otra parte el valor de A; = bjh¢, donde b; es el menor valor de:

bv + bc
b] = 2 (2.76.&)
h
%:m+§ (2.76.b)

siendo by la base de la viga y bc, hc las dimensiones de la columna. El control
del cortante se lo realiza en cada direccion.

Las recomendaciones formuladas por Nueva Zelanda, NZS 3101, 1982(°%)
controlan el cortante horizontal en los nudos en funcién de los esfuerzos. Sea v,
el esfuerzo actuante y Vjj, el cortante actuante en el nudo:

Vin

vjh = b]_hc (277(1)
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donde b; es el menor valor de (be; by +he/2 ). Por otra parte, el esfuerzo cortante
admisible v,,; viene dado por

vnj = 4T\ f1 (2.77.b)

El valor de fé se expresa en kg/cm2. El valor de 4.7 es para cualquier
tipo de nudo y se debera controlar que: v;, < vy;. Si no se cumple se deberan
redisenar los elementos que concurren al nudo. Notese que la expresion no esta
efectada por el factor ¢ = 0.85. Por otra parte, el cortante horizontal actuante
en el nudo es absorvido por el hormigén V., y por el acero Vyy,.

El cortante que absorve el hormigon esta en funcion de la carga axial que
gravita sobre el nudo, P, a diferencia de los criterios anteriores, entonces se
considera que un elemento resistira mas cortante mientras mayor sea la carga
axial que gravita sobre el. De acuerdo al NZS 3101, 1982(°Y se tiene:

la ecuacién (2.78.a) es aplicable siempre que

P, _0.1f, -
4, 0 280

Cuando no se cumple la ecuacién (2.78.b) el hormigén no contribuye en
el cortante horizontal; en consecuencia se considera V,;, = 0. La carga axial Py
se obtendra para la combinacién de carga definida en la ecuacién (2.63.c). La
variable no definida, es: C; que es el factor de participacién de carga y vale
0.5. Las unidades de las dos ultimas ecuaciones estdan en Kg y cm. El area de
refuerzo A;j, para absorber el cortante horizontal actuante debera colocarse entre
las barras longitudinales superiores e inferiores de la viga.

Vin
Ay =22 2.78.c

Como se aprecia en el NZS 3101,1982(°Y) se considera la ley aditiva en el
cortante horizontal a diferencia del ACI 318-89(V) y del ACI-ASCE 352-85(%),
Por otra parte, se obtiene una mayor cantidad de armadura con las recomenda-
ciones estipuladas por Nueva Zelanda.

2.7.2 Cortante vertical

El cortante vertical transmitido al nudo Vj, segin Paulay®>™ viene dado
por:

Viy =2(C — D) Nudos interiores (2.79.a)
Vjy =2C — D Nudos exteriores (2.79.0)
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Viy =C - D Nudos interiores de piso superior (2.79.c)
D
Viy =C — 5 Nudos exteriores de piso superior (2.79.d)
M,
— 2.79,
- (2.19.)
M,
) =—e—e—— (2.79.1)
h
Ly (1= 22)

siendo M. el momento flector limite en la columna, Z. es el brazo de momento
resistente interno de la columna; las restantes variables fueron definidas en las
ecuaciones (2.73). Ndtese que el cortante vertical actuante Vi, depende de la
armadura longitudinal de la columna ésto se debe a que las ecuaciones fueron
obtenidas de un equilibrio estatico del nudo sin considerar la hipétesis de disefio
de columna fuerte-viga débil. Al considerar ésta hipétesis el momento maximo
en el nudo estard dado por la capacidad a flexién de las vigas que es menor a
la capacidad a flexién de las columnas de tal forma que el refuerzo longitudinal
de las columnas trabajara en el rango eldstico en un nudo que cumpla con la
hipotesis de columna fuerte-viga débil, en ese caso M. no seria el momento
flector limite sino un momento menor al momento de fluencia.Por otra parte no
se indica asociado a que carga axial se debe calcular éste momento de flexién en
la columna.

El comite ACI-ASCE 352-85(°®) recomienda que el cortante vertical actuan-
te se calcule en funcién del cortante actuante horizontal y de la geometria del
nudo.

hy

Vi :thh_c

(2.80)

donde hy y he son la altura de las secciones de la viga y de la columna respec-
tivamente. El comite ACI-ASCE 352-85(°®) no establece una ecuacién para el
calculo de la capacidad soportante al cortante vertical por parte del nudo. Si no
que indica que si el control del cortante horizontal fue satisfactorio y si Viv < Vjp
no habra problemas de cortante vertical. Ademds recomienda que en el refuerzo
longitudinal de la columna debe existir por lo menos un redondo intermedio en
cada cara de la misma y que el espaciamiento maximo entre varillas sea menor a
20 cm. De esta forma se asegura que la columna no tendra problemas de cortante
vertical.

El NZS 3101,1982(°V) si establece una forma de célculo del cortante vertical
que absorbe el hormigén V¢, mediante la siguiente ecuacién:

1

A CyP
Vey = A—zvjv (O.G o+ Ajgf;) (2.81.a)

.7 I . 7 .
La relaciéon A,,/Asc = 1 para columnas con armadura simétrica, las restan-
tes variables fueron definidas cuando se present6 la ecuacién (2.78.a). Nueva-
mente la ley aditiva se hace presente de la siguiente manera:
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‘/j'l) = VCU + Vs'v (2.81.b)

siendo Vs, la fuerza cortante a ser cubierta por los redondos intermedios de la
columna. En consecuencia si Vi, es menor que Vj, la diferencia de cortante
vertical actuante sera absorbido por redondos intermedios como lo ilustra la
figura 2.34. Sea Aj, el 4rea de las varillas intermedias a calcular con la ecuacion
siguiente

-
= — (2.81.¢)

Se debera chequear que A;, < A, siendo As el area de los redondos
longitudinales intermedios de la columna. Si cumple la desigualdad indicada no
se requiere ninguna varilla intermedia adicional en caso de no cumplir se colocard
un refuerzo adicional.

o .,® O
~ DIRE
IRECCION
BARRAS INTERMEDIAS O 0 ————
QUE RESISTEN EL CORTANTE DEL CORTANTE
“® O

L

Figura 2.34 Armadura intermedia que resisten el cortante vertical

O

(61,72)

R. Park(™ manifiesta que el refuerzo vertical de la columna contribuye a
absorber el cortante vertical siempre que la capacidad a flexién de la columna no
se desarrolle totalmente. Por otra parte, Priestley y Calvi("™ no estdn conven-
cidos de la ley aditiva para el cortante recomendando que la capacidad al corte
soportante sea la mayor de la capacidad al corte provista por el hormigén o por
el acero.

2.7.3 Armadura de confinamiento

Para que el mecanismo del puntal indicado en la figura 2.32 sea efectivo el
nudo debe tener suficiente armadura transversal en forma de estribos cerrados o
vinchas adicionales que den confinamiento a los redondos longitudinales de las
columnas. Este refuerzo transversal asegura la integridad de la conexién viga-
columna. El comité ACI-ASCE 352-85(°® indica que el espaciamiento méximo
sy, entre estribos en el nudo, sea el menor valor de:

be h
sp, = menor (Zc’ Zc; 6Db,.;; 15cm> (2.82.a)

donde b¢, he son las dimensiones de la columna, Db,,; diametro del redondo de
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la columna. Por otra parte, la armadura transversal A, sera el mayor valor de:

!
u [ A ¥
A =03s,h (=L 1) =< 2.82.b
Sh ]’L (Ac ) fyh ( )
fl
"
Ay, =0.09s,h == (2.82.c)
yh

Las ecuaciones (2.82.b) y (2.82.c) son similares a las (2.63.a) y (2.63.b).
el significado de las variables estan indicadas en éstas tltimas ecuaciones. El
comité ACI-ASCE 352-85(°®) permite una reduccién del 50 % la cantidad del
refuerzo transversal para el caso de nudos interiores en las cuales el ancho de las
vigas sea mayor o igual a 0.75 del ancho de la columna y ademas que la distancia
entre la cara de la viga y la columna sea menor a 10cm, como lo ilustra la figura

2.35.

==
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Figura 2.35 Condicién para reducir la armadura de confinamiento en nudos interiores
g
de una estructura porticada.(sl’n).

La reduccién al 50% es unicamente en el 4rea de acero transversal y mas
no en el espacimiento. El calculo de A}, se realiza por separado en cada una de
las direcciones de la columna rectangular. Especial preocupacién ha sido entre
los investigadores tratar de agrandar el espaciamiento s, y de mejorar el com-
portamiento sismico de la junta la misma que estd sujeta a grandes reversiones
de carga. En este sentido unicamente se presenta el trabajo desarrollado por
Gefken y Ramey(" que ilustra los esfuerzos que se han realizado en éste campo.

Gefken y Ramey("™ han ensayado juntas preparadas con hormigones que
contienen un 2% de viruta de acero en volumen. Este hormigén especial ha sido
colocado en la junta y en los extremos de las vigas adyacentes en una longitud
de 46 cm a cada uno de los lados; en las columnas adyacentes se han extendido
30 cm en cabeza y pie de columna.

Los especimenes asi construidos fueron comparados su comportamiento
con otros que contenian hormigén normal y disefiados de acuerdo al ACI-ASCE
352-85. El resultado encontrado fue que la adicién de virutas de acero en el
hormigén simple reducen la resistencia a compresién en un porcentaje que varia
entre el 6 y 10%, es importante indicar que en los especimenes con hormigén
convencional el fallo en las pruebas a compresién fue de tipo explosivo lo que no
ocurrié con los hormigones con viruta de acero. El comportamiento de la junta
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con viruta de acero fue mejor que con hormigéon normal ya que se incremento
la capacidad al corte de la junta y la ductilidad de la misma. En el estudio
realizado se recomienda que en juntas con viruta de acero el espaciamiento sy,
puede incrementarse en 1.7 veces el espactamiento nominal.

Por otra parte, especial preocupacion constituyen las edificaciones prefa-
bricadas por la baja capacidad de disipacion de energia y la demanda de re-
sistencia en las conexiones, es decir la habilidad de las estructuras para no perder
sustancialmente la resistencia. Esto ha llevado a prohibir el uso de estructuras
prefundidas en U.S.A. y Canada.

Con el objeto de mejorar el comportamiento sismico de las estructuras pre-
fabricadas, Seckin y Fu(™ presentan un conector para la conexién viga-columna
basado en placas de acero horizontal a ser soldadas con el hierro longitudinal
de las vigas y con placas de acero perpendiculares ubicadas en la columna en el
nudo, éstas placas se colocaran en la parte superior e inferior de las vigas y sirven
para resistir los esfuerzos a flexion tienen un espesor de 13 mm. Ademas existen
placas de acero verticales en los bordes de la columna para resistir los cortantes
horizontal y vertical; con estos conectores se mantiene la ductilidad y resistencia
del nudo y presentan una excelente capacidad de disipacién de energia cuando
estan sujetas a grandes deformaciones inelasticas bajo reversion de carga. Por lo
tanto, la bondad de las estructuras prefabricadas se vera con los mecanismos de
conexion que se hayan adoptado.

Volviendo nuevamente a las conexiones tipo 2 de acuerdo a la clasificacién
del ACI-ASCE 352-85 se debe indicar que el ACI 318-89) no acepta la ecuacién
(2.82.c) manteniendo la misma ecuacién que se utiliza para encontrar la armadura
de confinamiento en columnas que es:

/

e
fyh

Por lo tanto, en lugar de 0.09 se utiliza 0.12 que equivale a colocar un 25%
mas de armadura transversal en los nudos. Lo importante es destacar que para el

Ag, = 0.12s,h" (2.82.d)

ACI 318-89CY) la, armadura de confinamiento de la columna se extiende al nudo
en consecuencia se deberd tener presente que los 15 cm estipulados en la ecuacién
(2.82.a) se reducen a 10 cm, en base a esta dltima cantidad se encontrard el valor
de sp,.

Las recomendaciones de Nueva Zelandia NZS 3101, 1982(°Y) a] respecto
establecen que el espaciamiento maximo de los estribos en el nudo serd el mayor
valor de:

be h
sy, = menor (gc, ?c; 6Db..r; ZOCm) (2.82.e)

La armadura de confinamiento sera la mayor dada por las ecuaciones
(2.63.2) y (2.63.b). Al igual que el ACI-ASCE 352-85 se permite una reduccién
del 50% de la armadura de confinamiento. El valor de A} que se obtenga serd
comparada con el valor de 4;;, armadura transversal en la junta para resistir el
cortante horizontal descrito en la ecuacion (2.78.c). La mayor cantidad de Ay,
y Ajp, serd la que se coloque en la junta de acuerdo al NZS 3101, 1982¢°Y,
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2.7.4 Adherencia hormigén-acero

Las cargas ciclicas revertidas aceleran el fallo de adherencia cuando la es-
tructura entra en el rango no lineal porque una misma seccié de un redondo
puede encontrarse en la zona de endurecimiento del acero trabajando a com-
presion y a traccién repetidas veces deteriorando la adherencia entre el hormigén
y acero considerablemente con la correspondiente pérdida de ductilidad. Pero no
unicamente la pérdida de ductilidad se presenta cuando el refuerzo se encuentra
en la zona de endurecimiento; la pérdida de ductilidad se inicia cuando el mo-
mento de flexion que actiia en una seccién del elemento sobrepasa el momento
de agrietamiento M, en ese instante desaparece la adherencia perfecta entre
el hormigén y acero produciéndose que la curvatura de fluencia ¢, sea mayor
a la que se obtiene considerando tunicamente el efecto de flexién como lo de-
mostré experimentalmente Y. Park et al®”). El incremento de la curvatura de
fluencia también ha sido obtenido en forma analitica por Aguiar(™ partiendo
de la solucion de la ecuacién diferencial de adherencia propuesta por Yang y
Cheng®?),

La filosofia de disenio sismico de edificios establece que las rétulas plasticas
se van a formar en los extremos de las vigas, en caso de que la estructura ingrese
en el rango no lineal. Por lo tanto, el acero a flexién de las vigas estara sujeto
a grandes esfuerzos y se requiere una longitud adecuada de desarrollo para que
estos esfuerzos se transmitan adecuadamente, la misma que se supone se inicia
en la cara de la columna.

Cuando no se han tomado las suficientes precauciones para disminuir el
problema de la adherencia entre el hormigén y acero ante cargas ciclicas puede
darse el caso de que los redondos de las vigas pierdan totalmente la adherencia
en el tramo del nudo formdndose un ducto alrededor de la misma y los redondos
pasen a anclarse en las viga al otro extremo del nudo dejando de ser el nudo
rigido por la gran pérdida de rigidez. No existen trabajos que puedan modelar la
pérdida de rigidez en el nudo por deterioro de adherencia lo que se hace es una
estimacion global de todo el nudo y se decide la pérdida de rigidez la misma que
es incorporada en el modelo constitutivo que define la no linealidad del elemento
para el analisis inelastico. Un problema adicional que conlleva el anclaje del
refuerzo en el otro lado de la viga es la degradacion del hormigén por que esa
zona estaba trabajando a compresion y ahora se le presenta una fuerza adicional
proveniente de la viga adyacente.

El comité ACI-ASCE 352-85(°®) en sus recomendaciones formuladas pre-
tende minimizar el deterioro de adherencia en el nudo y mds no evitarlo comple-
tamente, para esto en el nudo se debe verificar que:

heol >20d,;, (2.83.q)
huig >20dg (2.83.b)

siendo: hgp, hyig la altura de la seccién de la columna y de la viga en cm, dy;g, deop
es el diametro del redondo mayor de la viga y la columna en cm, respectivamente.
Por lo tanto, se deben seleccionar los redondos en forma adecuada para retardar
el deterioro de adherencia.
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Por otra parte, las recomendaciones formuladas por el NZS 3101, 1982(5V
consideran que se debe tener una mayor seccién de columna debido a que son los

redondos de las vigas las que van a trabajar en el rango no lineal. Para redondos
con fy < 4200Kg/cm?2 , el NZS 3101, 1982 recomienda:

heol >35d.;, (2.84.a)
huig >20d,y; (2.84.5)

para redondos con fy < 2800kg/cm2, se debe cumplir que:

heol >25d,;, (2.85.a)
hoig >15d,0; (2.85.b)

2.7.5 Anclaje en nudos exteriores

Con el préposito de saber cuales son las variables que intervienen en la
determinacién analitica de la longitud de desarrollo de los redondos en un nudo
exterior se presenta rdpidamente el trabajo desarrollado por Ueda et al®) quienes
elaboraron un programa de computacién para encontrar el desplazamiento en
los redondos de un extremo cargado con fuerza axial. Las variables por ellos
consideradas, son:

1) Una relacién local de esfuerzos de adherencia-deslizamiento, aplicable a
cualquier condicién de carga.- Ueda el al®? trabajaron con el modelo de
Hawkins et al®® que fue obtenido para cargas monoténicas y aplicable a
cargas ciclicas de baja frecuencia la misma que se indica en la figura 2.36.

Zona 1

k1 =50004/ 1. (2.86.a)
(Tmam - kzsa)
S, = 2.86.b
T (k1 —ky) ( )
Zona I
2 4000
ky =50f,° + 12600 — = (2.86.c)
b
£ P
S, =0.002 [ S| +— (2.86.d)
dy fedy
/1.8 3
0.96 20—-4d
rmag =0 3350000( ! (2.86.¢)

1000 3
(fédz?)
Tmaz <5000psi(34.47M Pa)
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Zona IIT

ks = (—0.9£.) + 550 — (1(7%) (2.86.1)
b

ESFUERZO

DESLIZAMIENTO

zona |1 10— 11 ——

Figura 2.36 Relacién esfuerzo de adherencia-deslizamiento. Modelo propuesto por

Hawkins et al(32).

Las unidades de fé Y Tmaz son psi. Las unidades del diametro del redondo
dy , So, etc. son pulgadas y las unidades de k1, kg y k3 son lb/in®. Las ecua-
ciones esfuerzo de adherencia-deslizamiento son aplicables para hormigones
con resistencia mayor a 17.2 MPa y si la resistencia del hormigén excede
los 34.5 MPa se considera éste valor como limite.

Una relacion esfuerzo deformacién para el acero.- Ueda et al®V) trabajaron
con la curva completa del acero.

Una condicién de continuidad entre el acero y el hormigén.- El modelo
considera que el deslizamiento S debido a una carga axial P es igual a la
integral de las deformaciones del acero mas el deslizamiento en el fin de la
barra Se

T
S :/ esdr + Se (2.87.a)

¢ T
P =A,f, :/ S rda (2.87.b)
% o

Una modificacion para la respuesta del hormigén no confinado.- En una
conexiéon viga-columna las condiciones de confinamiento para el hormigén
fuera de las barras de la columna son muy diferentes de aquellas de adentro.
En el modelo de Ueda et al®V) se asume que la resistencia al cortante del
hormigén rodeando cualquier porciéon de una barra de viga fuera de las
barras de la columna desaparece cuando el promedio absoluto del esfuerzo
de adherencia para esa secciéon de la barra de viga excede 7.,. Basados
en resultados de arrancamiento para cabezas de prueba, el esfuerzo de
adherencia critico 7., vale:
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Ter = (4f6)7r(zdb + Lu) (2.88)

donde L, es la distancia de la cara de la columna al lado posterior de las
barras de la columna mas préoxima a esa cara. »,, es el perimetro de la
barra de la viga. 7cr es un valor limitante del esfuerzo de adherencia en el
extremo cargado cuando se estira una barra y en el extremo muerto cuando
se empuja.

5) Un criterio de fallo para la resistencia del gancho de los redondos.- Para un
anclaje de barra recto un fallo de arrancamiento ocurre cuando la integral
del esfuerzo de adherencia a lo largo de la barra es insuficiente para resistir
la carga aplicada. Este criterio corresponde al deslizamiento local en el
extremo muerto de la barra cuando el esfuerzo alli es cero, alcanzando el
deslizamiento S, asociado a Typqe ver figura 2.36. Para anclajes de barra
con gancho consideran el criterio de Marques y Jirsa®*) en que se limita
la capacidad a tension del gancho fp,

Fr =0.7(1 — 0.3dy)pp/f- (2.89)

fn <fy

donde dj, es el diametro del redondo de la viga, ¥ factor para condicién de
confinamiento, consideran igual a 1.4

Es importante destacar que el modelo no considera la posibilidad de fallo
debida al estallamiento del hormigon sobre el gancho.

6) Un criterio de longitud de embevimiento equivalente para un redondo con
gancho.- Para el calculo de la rigidez el gancho se remplaza con un anclaje
de barra recto. En base a los resultados obtenidos experimentalmente
trabajan con la siguiente ecuacion:

Leq — Ll + D2 + db (2.90.(1)

siendo Leg la longitud total de la barra embebida, L; es la longitud de la
barra recta de la viga, D5 es el diametro de la curva del gancho calculada
para un gancho estandar de didmetro dy. En referencia (85) el didmetro
de la curva estandar del gancho es igual a 6dj para redondos de 8 mm a 25
mm de didmetro. Por lo tanto, la ecuacién (2.90.a) puede escribirse como:

Leq = Ll + 7db (2906)

El modelo de Ueda et al®V reconoce los efectos de la variaciones en la
resistencia del hormigén, el tamafno de la barra, la geometria de la superficie
del redondo, el recubrimiento, efectos del refuerzo transversal y la historia de
carga. La bondad del programa anal’ itico desarrollado fue comparado con
los resultados obtenidos en 22 especimenes que fueron ensayados notandose una
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muy buena correlacién entre el modelo mecanico y los ensayos. Los resultados
fueron también comparados con la longitud de desarrollado que recomienda el
ACI 318-89V y con las del Comité ACI 408®* encontrandose que estas son
muy conservadoras. Ueda et al®" recomiendan que para conexiones exteriores
la longitud de desarrollo deberia ser suficiente para desarrollar un esfuerzo en la
cara de la columna de por lo menos 1.25 fy. Por otra parte, el desplazamiento
de exztremo cargado a 1.25 fy no debe ser mayor que la mitad del desplazamiento
predicho para el arrancamiento de la barra o fractura de la barra.

El programa desarrollado por Ueda et al®**) determina el desplazamiento
de las barras en funcién de la carga axial pero en referencia (84) no se indican
expresiones de calculo al respecto lo que si es propuesto por Eligehausen et
al®®). Es mas en la figura 2.37 presentan la forma de la relacién carga axial P,
deslizamiento que denominan U.

(P)

<C
~N
e
LE
| P =R WL
P, \ S
///
U, U Us DESPLAZAMIENTD (LD
Figura 2.37 Relacién fuerza axial-deslizamiento. Modelo propuesto por Eligehausen
et al(8%),
U\¢
P=P|— Para U < U1 (2.91.a)
Uy
P=P ParaUy < U < Uy (2.91.b)

U —
ﬁ > P3 Para U > U2 (2916)

P =Py + (P — P1)
Por otra parte, Soroushian et al®” en un estudio experimental han defini-

do los valores de: Uy = 2.54mm , Uy = 7.62mm, a = 0.2 y las fuerzas P; y
Ps.

P; =27.1(0.05d; — 0.25) (2.92.a)
P3 =14.7(0.05d; — 0.25) (2.92.b)

En las ecuaciones (2.92.a) y (2.92.b) la fuerza reporta en KN y el valor del
didmetro del redondo dj se indica en mm.

Es importante destacar la importancia del gancho a 90 grados en el anclaje
de los redondos longitudinales en los nudos exteriores y que éstas se encuentren
ancladas en el niicleo confinado de la columna como lo ilustra la figura 2.38. Los
ganchos resisten fuerzas de arrancamiento y previenen grandes rotaciones en las
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juntas. Se puede indicar que la resistencia de una barra con gancho estd provista
por la adherencia entre el acero y el hormigén a lo largo de la longitud recta
embebida de la barra y por el gancho propiamente dicho®” . Un incremento en
el angulo de doblado del gancho reduce la rigidez de arrancamiento del gancho
mientras que la resistencia de arrancamiento permanece constante.

—= Idh disp |

N w

12 db]{ %

T
\/

\/
Figura 2.38 Longitud de anclaje de redondos en nudos exteriores.

Una de las conclusiones presentadas por Soroushian et al®”) indica que el
confinamiento dado por el hormigén que rodea al gancho es un factor importante
que influye en el rendimiento del gancho. El recubrimiento en forma adecuada
ayuda en el fallo por estallamiento, le da més ductilidad al nudo.

El comité ACI-ASCE 352-85(°®) establece que la longitud de anclaje re-
querida L, req vale

afydy
20/f.

Lyreq = (2.93)

La ecuaciéon (2.93) reporta la longitud de anclaje requerida en cm. El
valor de o = 1.25. Las resistencias del acero y el hormigén deben expresarse
en Kg/ecm2 y el diametro del redondo dy, en cm. El valor de L, req deberd ser
menor que la longitud de anclaje disponible L, 4;5,, . Es importante destacar que
la longitud de anclaje disponible se mide a partir de la parte exterior del nticleo
de la columna como lo ilustra la figura 2.38. Si el espaciamiento de estribos en
el nudo sp, es menor a 3dj, la longitud de anclaje requerido puede reducirse en un
20%.

Las recomendaciones de Nueva Zelanda NZS 3101,1982(°Y) son mas exi-
gentes en cuanto a la longitud de anclaje requerida y a la longitud de anclaje
disponible. Ellos establecen:

d
Lpreq = Iy b, (2.94.a)
13(/7
L, disp =he — 3.75— X (2.94.)

h
X =menorde (?C, 10db> (2.94.c)
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las unidades de las ecuaciones definidas en (2.94) son las mismas que la de
ecuacion (2.93).

2.8 LONGITUD DE DESARROLLO

Para poder desarrollar toda la resistencia a tension que un redondo necesita
en un punto determinado es necesario que se prolongue el redondo en el hormigén
mas alla del punto requerido. A ésta longitud de prolongacién se conoce con el
nombre de longitud de desarrollo /; la misma que es directamente proporcional
a la fuerza que actia en el redondo e inversamente proporcional a la resistencia

del hormigén. El A.C.I. 318-89GY indica que
0.024f,

/ (2.95)
fe

la

donde Ay es el area del redondo en mm?, la fluencia del acero y la resistencia
a la compresion del hormigén se expresan en MPa. La longitud de desarrollo
obtenida al utilizar la ecuacién (2.95) se obtiene en mm. Las investigaciones
realizadas por Ichinose®® establecen que la longitud de desarrollo propuesta por
el A.C.I. 318-89 es muy conservadora e indica que las barras principales que
atraviezan una columna o viga ductil con regiones plasticas en sus 2 extremos
deberian satisfacer una provision que indique que la longitud de desarrollo debe
Ser no menor que

L
lg= 5 —0.7d (2.96)

siendo L la luz libre expresada en mm y d el peralte efectivo de la seccién transver-
sal expresada en mm. Ichinose®® indica que el coeficiente 0.7 puede ser mayor si
la seccion tiene una gran ductilidad o si las barras de acero tienen una plataforma
de fluencia pequeiia.

Al cambiar los diametros de los hierros de una columna cuando estos pasan
de un piso inferior a un piso superior es necesario controlar que tengan por
lo menos la longitud de desarrollo establecida en la ecuacién (2.96) ya que el
fallo que puede presentarse es similar a la de corte, la falta de {; disminuye la
ductilidad y capacidad de disipacion de energia.

2.9 ESTRUCTURAS SISMORRESISTENTES

Las estructuras situadas en zonas de alta sismicidad deben ser capaces de
entrar adecuadamente en el rango no lineal para ello se necesita que la edificacién
sea capaz de disipar la mayor cantidad de energia inelastica y ésto se logra
dandoles a los elementos una gran ductilidad para lo cual se debera confinar
adecuadamente las zonas que van a estar sujetas a grandes momentos y éstas
son los extremos de los elementos, en éste contexto tiene una gran importancia
el nudo puesto que debe trabajar en el rango elastico ya que no se permite dafio
en el nudo.

Existen estructuras en las cuales el nudo no ha sido adecuadamente disefia-
do, en éste caso habra de penalizar otorgandole una mayor pérdida de rigidez, de
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resistencia y efecto de cierre de grietas en el modelo consitutivo utilizado. Puede
darse el caso que unicamente en algunos nudos de la estructura se tengan deficien-
cias, en éste caso para los elementos que convergen a ese nudo se deber4 usar un

modelo constitutivo diferente del que se utiliza para el resto de la estructura.
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Figura 2.39 Influencia de los detalles de armado en los diagramas fuerza-desplaza-
miento en estructuras porticadas(®1).

Es muy poca la investigaciéon que se ha hecho para correlacionar experi-
mentalmente el armado de un nudo con la seleccién del modelo constitutivo.
Kunnath et al®®) de los resultados experimentales realizados indican los si-
guientes parametros para conexiones con deficiencia en la resistencia de los nudos:
a = 1.5 para el deterioro de rigidez en la descarga, HBD = 0.15 para el deterioro
de resistencia y v = 0.50 para el efecto de cierre de grietas. Todo ésto referido al
modelo constitutivo de los tres parametros(”. En el capitulo tres se explica con
detenimiento éste modelo histerético.

Una estructura que ha sido disenada teniendo en cuenta los siguientes
principios:

— columna fuerte y la viga débil,

— nudo fuerte y la viga débil,

— piso inferior mas fuerte que el piso superior,

— se ha controlado la deriva lateral de los pérticos, y

— se ha disenado considerando resistencia y capacidad de los elementos.
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Esta estructura tendra mayor ductilidad y por consiguiente mejor compor-

tamiento sismico que una estructura en la cual se paséd por alto estos principios.

En la figura 2.39 se indican dos estructuras una de las cuales esta muy bien

disenada y la otra no. La estructura bien disefiada presenta mayor ductilidad

menor pérdida de rigidez y resistencia que la mal disenada.

En un programa de computacion que calcula dafio se da como dato la

armadura longitudinal y transversal de las columnas y vigas pero la resistencia

de los nudos o si cumple o no con las longitudes de desarrollo o anclaje no

se indica directamente, ésto se lo hace seleccionando adecuadamente el modelo

constitutivo y los parametros que definen el modelo.
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CAPITULO 3

MODELOS CONSTITUTIVOS UTILIZADOS EN
HORMIGON ARMADO Y EL EFECTO P — A

3.1 INTRODUCCION

Aspecto fundamental de la evaluacion del dafio sismico de estructuras
de hormigén armado constituye el analisis dinamico no lineal, cuya solucion
numeérica ha sido tratado por el autor de la presente monografia en referencia (1)
de acuerdo a los lineamientos descritos por Barbat y Canet(®. Uno de los algorit-
mos utilizados con mayor frecuencia para encontrar la respuesta dinamica, paso
a paso, es el método 3 de Newmark descrito en forma resumida y orientada a la
elaboracién de un programa de ordenador por Barbat et al®®. Por éste motivo
se omite la presentacion de éste tema que es basico dentro de la evaluacion del
indice de dafio sismico.

En el presente capitulo se describen dos aspectos que se consideran funda-
mentales dentro de la evaluacién dinamica, que son:

— Los modelos constitutivos utilizados para definir el comportamiento no
lineal del material, y
— El efecto P — A, que define la no linealidad geométrica debido a grandes

desplazamientos.

La respuesta dinamica no lineal depende del modelo constitutivo que se
utilice, de ahi la necesidad de conocer mas a fondo éste tema. En el presente
capitulo se describe con detenimiento los modelos constitutivos que se emplean
en los capitulos subsiguientes. Por otra parte, en estructuras esbeltas que experi-
mentan grandes desplazamientos laterales es necesario incluir el efecto P - A en
el analisis.

3.2 MODELOS CONSTITUTIVOS DEL HORMIGON ARMADO

En la década de los afios sesenta se inicio el estudio del comportamiento
del hormigén armado, ante acciones sismicas, mediante los modelos constitutivos.
Tarea sumamente dificil por que se pretendia y se pretende plasmar en un modelo
mecanico que sea de facil uso lo observado experimentalmente en el laboratorio.
Uno de los primeros modelos en aparecer fue el de Clough y Johnston® 1966,
que sera estudiado posteriormente en el numeral 3.2.2. Cronologicamente y por
citar algunas contribuciones cientificas importantes es necesario mensionar los

trabajos desarrollados por Anderson y Townsend® 1977, Saiidi® 1982, Moehle
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y Cavanagh(” 1985, Lin y Mahin® 1985, Saatcioglou y Ozcebe!® 1989, Ang et
al*® 1989, Fardis y Filippou*V), 1994, entre otros.

En la medida que se tenga un mayor conocimiento del comportamiento de
los materiales: acero y hormigon, temas éstos que fueron tratados con cierto de-
tenimiento en el capitulo anterior; de la adherencia entre el hormigén y acero que
sera abordado en el capitulo 5, de la influencia de la armadura de confinamiento,
del grado de detallamiento en el armado. En la medida que éstas variables sean
mejor conocidas se tendran modelos constitutivos mas realistas sin perder de
vista el cardcter practico que éstos deben tener.

Los ensayos realizados y que han servido de base para la formulacion de
modelos constitutivos se pueden clasificar en dos grandes grupos a saber:

— Ensayos en los que no se ha considerado la carga axial, como los realizados
por Saatcioglou y Ozcebe®, Ang et al*” 1) Hwang y
Scribner*®, Darwin y Nmai*®. y,

, Fardis y Filippou

— ensayos en los cuales se ha considerado la carga axial como los realizados
por Priestley y Park*?), Bousias et al*®), Rabbat et al*®, Abrams*”, que
fue descrito en el capitulo anterior, Ristic*®), entre otros.

En el primer grupo se ha dividido en: Ensayos sobre elementos con seccion
transversal simétrica y armadura simétrica; se debe indicar que la forma de la
seccion transversal influye en la obtencion del modelo constitutivo. Y en ensayos
sobre elementos con seccion transversal asimétrica y armadura asimétrica caso
éste ultimo que corresponde al acoplamiento de la losa a las vigas.

En cambio los del segundo grupo se dividen en ensayos con carga axial
constante y ensayos con carga axial variable, todo ésto demuestra el gran interés
que tiene actualmente el tema.

Existe una serie de modelos constitutivos que definen la no linealidad del
material, unos mas complicados que otros pero en la mayor parte de éstos modelos
se consideran tres factores, a saber:

e Deterioro de rigidez en la descarga ineldstica.
e Cambio de rigidez por cierre de grietas.

e Deterioro en la resistencia.

3.2.1 Modelo elasto-plastico

La no linealidad del material se define en los diagramas momento-curva-
tura, momento- rotacion o fuerza-desplazamiento. Uno de los modelos mas uti-
lizados para encontrar relaciones practicas(*®), que permite incluir la no linealidad
del material en el analisis elastico, para encontrar féormulas de facil uso que con-
sideren aspectos inelasticos es el diagrama elasto-plastico que se indica en la
figura 3.1. Es un modelo bilineal.

En los diagramas elasto-plasticos basicamente se trabaja con una rigidez
(EI) que corresponde a la rigidez del sistema elastico. La misma que viene
definida por la relacién entre el momento cedente My a la curvatura cedente ¢y.

(3.1)
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Figura 3.1 Modelos elasto-plasticos.

La rigidez de la rama de descarga y de recarga en el otro sentido es paralela a la
rama elastica y vale FI, hasta alcanzar la fluencia. El modelo elastopldstico no
considera el endurecimiento por deformacion razon por la cual se observa que la
curva post-fluencia tiene pendiente nula®®. El modelo reporta ciclos histeréticos
muy anchos, en consecuencia sobrestima la cantidad de energia disipada por
el elemento. Finalmente debe indicarse que éste modelo modelo no contempla
deterioro de rigidez, deterioro de resistencia y efecto de cierre de grietas.

3.2.2 Modelo de Clough

En la figura 3.2 se presenta el modelo de Clough!®. Cuando la seccién
analizada de la estructura a la cual pertenece el modelo se encuentra en el rango
elastico esta se mueve a lo largo de la recta BAE.

Figura 3.2 Modelo de Clough

Si el momento M en un tiempo determinado de la historia de carga supera
el momento de fluencia My la seccion ingresa en el rango inelastico, en la recta
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BC donde la rigidez a flexion es nula de acuerdo al modelo, puesto que BC es
paralela al eje ¢, lo cual en la realidad no es cierto ya que el elemento que ingreso
en el rango no lineal tiene cierta rigidez a flexion.

En la descarga tramo CD se mantiene la rigidez eldstica hasta llegar al
punto D, a partir del cual se orienta al punto de plastificacion inicial en el caso del
primer ciclo histerético, si la seccion ya entro en el rango plastico anteriormente
el punto se dirige hacia el punto de deformacion maxima alcanzada en el ciclo
anterior. Esta hipotesis mantienen la mayoria de modelos constitutivos y viene a
ser como que el ..modelo tiene memoria.. situacion que ha servido de base para
la publicacion de articulos en los cuales se corrige el modelo como los realizados
por Mahin y Bertero®, y Riddell y Newmark(??.

Por otra parte al considerar rigidez no nula en la zona de endurecimiento,
el modelo cambia a lo mostrado en la figura 3.3.

M* + .+
oM
(@) My Gy
Fok N
2 @M) N
1
>
(¢1.0) 4"

Figura 3.3 Modelo modificado de Clough

Con la nomenclatura indicada en la figura 3.3, las rigideces a flexiéon en
las diferentes ramas del modelo constitutivo de Clough modificado vienen dadas
por las siguientes ecuaciones:

M+

(Enlzzé- (3.2.a)
M} — Mf

(EI)y = pra ¢; (3.2.5)

(EI)3 :(ﬁ; —y¢+ (3:2.¢)
My — M;

(El)y =————% (3.2.d)
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My
Yy
Mt

Noétese que la ecuacién (3.2.c) se ha escrito cambiada de signo. Las rectas
de rigidez (EI)y y (EI)4 constituyen una cota superior, no se puede pasar de
éstas rectas en ningun tiempo del analisis. En la prolongacion de las mismas se
tiene los puntos (¢;7, M;F) y (¢, M, ). Si se sobrepasan estos valores la seccién
colapsa.

Cuando la seccion ingresa en el rango inelastico, rectas (2 y 4), se obtiene
el momento M, cuando la velocidad relativa del sistema es cero y la curvatura

$7 se encuentra con la siguiente ecuacién

My — M}

Lt
ba =0y + (E1)2

(3:2.9)

Para el punto ¢ se procede de igual forma. En un programa de ordenador
conviene deducir y programar las ecuaciones en el primer cuadrante, y cuando se
tienen las curvaturas y momentos negativos estos se invierten al primer cuadrante
para su programacién. El punto (¢, M) al igual que el punto (¢, M, ) deben
almacenarse ya que éstos valores se requieren para el proximo ciclo de carga.

Para poder determinar el punto de momento nulo asociado a la curvatura
#} se considera que la descarga tiene la misma rigidez a flexién que la zona
elastica,es decir la misma pendiente. Luego:

M+

¢F = a3 — ED),; (3.2.h)

las ecuaciones para definir ¢, y ¢, , son:
bz = ¢y + —__—”:EEI)LI Y (3.2.1)
_ _ M, .

En los ensayos realizados por Fardis y Filippou*") en los cuales no se con-
siderd la fuerza axial y en los que tanto la seccion transversal como la armadura
son simétricos, se puede decir que son los que mas se aproximan al modelo
planteado. Si bien en la descarga, ellos encontraron que la rigidez era tan alta,
como la que tenia el elemento en el rango elastico, ésta rama de la descarga se
suaviza con pérdida de rigidez especialmente cuando las fuerzas tienden a cero es
decir en las proximidades a la recarga. En la recarga definitivamente el modelo
de Clough modificado difiere especialmente al inicio por el efecto de cierre de
grietas que se analizara posteriormente.
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3.3 DETERIORO DE RIGIDEZ

En los modelos anteriores la descarga se considera que se realiza con la
misma rigidez inicial del rango elastico. Esto no esta bien, debido a que cuando
el elemento entra en el rango inelastico sufre dafio y ya no se puede hablar de que
la rigidez es la misma, hay pérdida de rigidez y mientras mayor sea la incursién
en el rango no lineal mayor serd la pérdida.

Existen varios modelos que consideran este aspecto como son las curvas
constitutivas de Fukada (1969), Tani (1973), Takeda (1970), Park (1972) y Muto
(1973). Hay otros modelos que a mas del deterioro de rigidez consideran otros
factores que se describirdan en los proximos apartados, razén por la cual se los
omite por ahora.

El programa IDARC®*?% Inelastic Damage Analysis of Reinforced Con-
crete, define un modelo constitutivo denominado de los tres pardmetros , ya
que emplea tres variables denominadas «, 8 y v, para considerar el deterioro
de rigidez y resistencia y el efecto de cierre de grietas. Con el pardmetro «, se
determina el deterioro de rigidez, el mismo que se explica a continuacién.

3.3.1 Deterioro de rigidez en el modelo constitutivo de los tres para-
metros

En la figura 3.4, se indica la definicién del parametro . Sea My el mo-
mento de fluencia en la carga del elemento, cuando se produce la descarga esta
apunta al valor aMy como lo ilustra la figura 3.4. Cuanto mayor es la incursién
en el rango no lineal, la pendiente de este punto, con aMy es menor. Luego se
tiene un mayor deterioro de la rigidez.

My _______
1777 T
/ _/ _/ 7
i1
l/l _/ _//-
II / :
I .
//A/.‘//
iy
"y
3
FA— O(My

Figura 3.4 Deterioro de rigidez en modelo de los tras pardmetros.

En la figura 3.4 se ha dibujado tres ciclos de descarga y tinicamente lo con-
cerniente al primer cuadrante. Esto se ha realizado por facilidad de explicacién.
Si el parametro o = 0 las rectas de descarga se orientan al origen de coordenadas
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del diagrama momento-curvatura, y si & = oo significa que no hay deterioro de
rigidez en la descarga.

3.3.2 Deterioro de rigidez en el modelo constitutivo de Roufaiel y
Meyer

Se va a explicar en éste apartado unicamente la pérdida de rigidez en el
modelo constitutivo propuesto por Roufaiel y Meyer(**). Para tal efecto en la
figura 3.5 se presenta una parte del modelo.

5 (GyMy) |

Figura 3.5 Deterioro de rigidez en modelo de Roufaiel y Meyer.

Primero se define el punto de coordenadas (¢J , M), para ello se tiene
que la recta que une este punto con el punto (¢7 , M) tiene la misma pendiente
que la carga (recta denominada 1), y ademas pasa por el origen de coordenadas
con una recta de pendiente 2 que corresponde a la rigidez inelastica. Con estas
dos condiciones se obtiene

ot = M — ¢ (EI);
° (Bl —(EI)

(3.3.a)

Mf = ¢F(EI), (3.3.5)

(EI); Definida en la ecuacién (3.2.a)

(EI)y Definida en la ecuacién (3.2.b)
M Es el momento maximo alcanzado en el ciclo de carga en rango inelastico.
¢+ Es la curvatura maxima alcanzada en el ciclo de carga en rango inelastico.

El punto (¢F , M) se alinea con el punto (¢, , M) en el primer ciclo
o o Y Y

para determinar el punto (¢;" , 0) como lo ilustra la figura 3.5. En los ciclos
subsiguientes se alineara con el punto (¢, , M, ). Para el primer ciclo se tiene
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L Myed—Mfe,
¢r = i = (3.3.¢)
M + M,

para los subsiguientes ciclos de carga, se obtiene

ot = Mo dd —MIdy
' MF + Mg

(3.3.d)

finalmente, la rigidez (EI)3 que interesa se evaluara con la siguiente ecuacién

M

En forma similar se obtienen las ecuaciones para (¢, ,M; ) , (¢, ,0) y la
rigidez a flexion correspondiente a la descarga que de acuerdo a la figura 3.5 es

(EI)g.

3.4 CIERRE DE GRIETAS

Una vez que termina la descarga y se inicia la recarga en el otro sentido la
seccion analizada tiene rigidez a flexion baja debido a que las nuevas cargas em-
piezan a causar agrietamiento en el sentido de aplicacién de la carga pero todavia
no se han cerrado por completo las grietas en el sentido opuesto, éste gradual
cierre de grietas genera una progresiva rigidizacion de las secciones, dando como
resultado un estrechamiento del ciclo histerético a lo que se denomina ...efecto
pinching... o cierre de grietas. El mismo que puede ser mas pronunciado en
elementos que tienen deficiencias en la armadura. Una vez que se han cerrado
las grietas del sentido opuesto la rigidez a flexion en ésta etapa de la recarga se
incrementa. Este tema ha sido muy estudiado por Chung et al(*¢-2%),

Los modelos constitutivos que contemplan el efecto pinching son entre otros
el de Kustu (1975), Iwan (1973); pero estos dos modelos no contenplan deterioro
de rigidez. El modelo de Atalay (1975) considera estos dos parametros.

3.4.1 Efecto pinching en el modelo constitutivo de los tres parametros

El parametro v define el efecto pinching. En la figura 3.6 se ilustra su
comportamiento. Después de un ciclo de carga nos encontramos en el punto H
de la figura 3.6

Al no considerar éste parametro en el diagrama Momento Curvatura M-C,
se uniria el punto H con el punto C. Ahora en éste segmento no se tiene una sola
rigidez si no dos como se verd a continuacion.

Se determina el punto D, considerando la intercepcion de la recta yMy con la
perpendicular levantada desde el punto E que corresponde al punto (¢;7, 0). Un
valor de v = oo significa no tomar en cuenta éste efecto.

Al no considerar este parametro el punto C era el punto objetivo, ahora
este punto pasa a ser D en una primera fase, luego C en una segunda fase.
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Figura 3.6 Efecto de cierre de grietas en modelo de los tres pardmetros.

3.4.2 Efecto pinching en el modelo de Roufaiel y Meyer

En la figura 3.7 se indica el modelo de Roufaiel y Meyer(*® considerando
deterioro de rigidez y el cierre de grietas de corte, todavia falta un parametro
mas en el modelo, el mismo que se explicara en numeral 3.5.

Una vez que se halla en el punto (¢; , 0) se alinea con (¢ , M), es decir,
en la recta de pendiente 6 que se habia definido en la ecuacién (3.2.6) de la figura
3.3, y se determina el punto de coordenadas (¢;} ,M,") que se encuentra con la
intercepcion de la recta de pendiente 1.

(D)
br =B, (Ef’I)l (3.4.q)

M7 =¢H(EI), (3.4)

(EI); Definido en ecuacién (3.2.a)
(EI)g Definido en ecuacién (3.2.f). En figura 3.7 (EI)g corresponde a otra pen-
diente.
¢, Esla curvatura negativa asociada a momento nulo.
El punto de cierre de grietas o pinching se define por ((ﬁ; , MI‘,I') de la siguiente
forma

M =op M, , (3.4.c)
M+
ong :(E%I (3.4.d)

ap Factor de quiebre de recta que varia entre 0 y 1

Un valor de aj = 1, significa que el efecto de cierre de grietas no es importante.
P ) S18 q g p

En consecuencia las rectas 7 y 8 son una sola. Por el contrario, oy = 0, significa

que es muy importante el efecto de cierre de grietas.
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Figura 3.7 Modelo de Roufaiel y Meyer sin considerar deterioro de resistencia.

Las rigideces para las rectas 7 y 8, son

(B~ (3.4.¢)
7 _QS;_ ~ qu_ 4.

(1) <M =M (3.4.9)
e 4

Nuevamente las ecuaciones para el momento negativo son similares. Finalmente,
la curvatura en las ramas de rigidez 7 y 8, son

_ M :

b =¢, + &), si. M < Mf (3.4.9)
M — M+ ,

1) :qﬁ; + (TI)SP S M > M; (3.4.h)

3.5 DETERIORO DE RESISTENCIA

En cada ciclo de carga reversible los elementos de hormigén armado experi-
mentan un deterioro de la resistencia, su diagrama momento-curvatura inicial va
decayendo por las fisuras que se van produciendo en el hormigén por la pérdida
del recubrimiento. Otro aspecto por el cual se presenta la pérdida de resistencia
es el deterioro de la adherencia a lo largo de los redondos, el mismo que se
va incrementando en cada ciclo de carga con lo cual aumenta el espesor de las
grietas, éste deterioro es mayor cuando los redondos longitudinales son de mayor
diametro. En vigas bien disefiadas, con materiales adecuados y bien detalladas
el deterioro de resistencia es minimo durante un sismo intenso.

Los modelos constitutivos de Aoyama (1971), Takayanagi (1977) y Nakata
(1978) entre otros contemplan también el deterioro de resistencia.
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3.5.1 Deterioro de resistencia en el modelo constitutivo de los tres
parametros

La variable 3 se utiliza para definir el deterioro de resistencia en el modelo
de los tres parametros. En la figura 3.8 se indica en forma grafica el significado
de una variable asociada con f3.

Después de un ciclo de carga la rama ascendente no apunta al momento
maximo obtenido en el ciclo anterior, si no que lo hace a un punto mas bajo. Es
decir, hay un decremento en el momento y consecuentemente un deterioro en la
rigidez. Al prolongar este punto a la alineacién de la rama ineldstica se obtiene
déym, la misma que viene definida por

dE

dE Es la energia disipada ineldsticamente por el elemento.

dém

e_l_'

Figura 3.8 Deterioro de resistencia en el modelo de los tres pardmetros.

3.5.2 Deterioro de resistencia en el modelo de Roufaiel y Meyer

En base a la figura 3.7, la incorporacion del deterioro de resistencia en
el modelo constitutivo queda como se ilustra en la figura 3.9. Unicamente se
presentan las variables principales asociadas al tema que se trata ahora.

Después de un ciclo de carga se produce una caida del momento AM como
lo ilustran las figuras 3.9 y 3.10. Se define el Indice de caida de resistencia(®*29)
S, de la siguiente manera

_AM _ ($—¢y )“’
m - (82
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Figura 8.9 Deterioro de resistencia (Roufaiel-Meyer, 1987).

u Tttt T T T b= “
M)’ “““ m, (¢) I = :[51

Figura 3.10 Diagrama momento curvatura con deterioro de resistencia.

w  Es un parametro de calibracién. Se recomienda considerarlo igual a 1.5
La nueva resistencia del diagrama momento-curvatura viene definida por

m1(¢)

m1(@) =My + (¢ — éy)(EI),

¢— oy \¥
~ (b5 — So)(EI)z + My — ] (r_;y) (3.5.0)

Cada vez que el momento sobrepasa el momento de fluencia se hace presente el
“deterioro de resistencia”. De la siguiente manera es el procedimiento de calculo:
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a) El momento ya no es el mismo del diagrama momento-curvatura inicial.
Ahora el momento de la seccién llega a un valor maximo m1(¢) definido
en la ecuacién (3.5.c). De acuerdo a la figura 3.9 para ¢ = ¢ el valor de

m1 se convierte en M':.

b) Sea (E_I) la rigidez de la recta que une los puntos (¢, M) v (¢5, M)

de la figura 3.9, la misma que viene definida por

- M7 - My
(BI) = P (3.5.d)
(1) = M2 = Mo (3.5.0)

b3 — ¢o

Con la ecuacién (3.5.d) se determina (ET)
c) Se determinan las coordenadas del punto critico (@7, M) utilizando las
ecuaciones (3.5.€) y (3.5.1).

i - M
De las ecuaciones (3.5.€) y (3.5.f) se obtiene
1
© (BI) - (EI)
x [M — My — ¢ (EI)y + ¢, (ET)] (3.5.9)
M =M} + (EI); [65 — ¢ (3.5.h)

d) Se determina las rigideces 7 y 8 en base al punto inmaginario (¢7, M7).
Con este punto se evaluara ¢, para el deterioro de rigidez.

Es importante destacar la incorporacion del punto de fallo F en el diagrama
momento curvatura lo que no se habia realizado antes, donde los modelos de
calculo de los diagramas momento-curvatura estaban definidos por tres puntos:

e el punto A, que se alcanza cuando el hormigon llega a su maxima resistencia
a traccion.

e el punto Y, se alcanza cuando el acero a traccion llega a su limite de
fluencia, y

e el punto U, se obtiene cuando el hormigén alcanza su maxima deformacién
util a compresion. El acero de refuerzo se encuentra en la zona de post
fluencia.

Algunos modelos no consideran de importancia al punto A, razoén por la
cual los omiten como es el caso presente.

Ahora con el modelo de Roufaiel y Meyer(®*®), se debe definir el punto F
para ésto en el laboratorio se deberan hacer las adecuaciones necesarias para
llevar al hormigoén a la zona de aplastamiento descrito en el capitulo anterior.
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Analiticamente el punto F queda definido cuando se alcanza primero una de las
siguientes condiciones:

e El acero longitudinal llega a la rotura €gy,, numeral 2.2 del capitulo 2.

e El hormigén a compresion llega al aplastamiento ey, numeral 2.3 del
capitulo 2. €qy > €.

e Cuando la pérdida del recubrimiento en el refuerzo a compresién ocasiona
el fallo por pandeo del mismo.

El modelo propuesto por Roufaiel y Meyer ha tenido innovaciones, una de
ellas es la presentada por Chung®*® quien presenta una nueva forma de cdlculo
de la pérdida de resistencia, la misma que se indica en la figura 3.11

Por otra parte, se empieza a dar importancia a un nuevo punto del dia-
grama momento curvatura, cual es el punto S, que se encuentra después del
punto de fluencia (Y), y antes del punto (U). Se alcanza el punto S, cuando el
acero que se encuentra en la zona ineldstica termina la plataforma de fluencia e
inicia la zona de endurecimiento.

M CAIDA DE RESISTENCIA DEBIDO
AL MOMENTO DE FALLO

Mup—————~ - = CURVA PRIMARIA
Myl
_._,_Mf_:_—::.iI A= 05,
| /// |
B 1
| |
1 | | |
- | | |
?, o, 1.0 p=¢/d

CURVA DE MOMENTO DE FALLO

Figura 3.11 Diagrama momento curvatura con deterioro de resistencia. Modelo de
Chung(??)

Los modelos numéricos descritos son el resultado de las investigaciones
realizadas en los laboratorios, los mismos que responden satisfactoriamente en
elementos aislados, todavia falta por verse el comportamiento de toda la estruc-
tura. Las investigaciones que actualmente se efectiian tratan de involucrar a la
mayor cantidad de elementos estructurales.
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3.6 EFECTO P-A

Normalmente cuando se efectiia un analisis sismico de un edificio es prac-
tica comun realizar un analisis eléstico, y de esta forma se obtienen los desplaza-
mientos laterales los mismos que son multiplicados por la ductilidad global del
edificio para encontrar los desplazamientos inelasticos despreciandose los efectos
de segundo orden, entendiéndose por éstos los efectos de la gravedad actuando
sobre la posicién deformada de la estructura, lo que se denomina efecto P — A.

Cuando el sismo es intenso la estructura trabaja en el rango inelastico con
desplazamientos laterales lo suficientemente grandes, de tal forma que los efectos
de segundo orden no son despreciables.

=
P1 2 ( 9 /V 31
B C
A=co _
Lo
I, I, }
A D
VL v/ 7 v
L L
Figura 3.12 Pértico de analisis Figura 3.13 Grados de libertad

En el andlisis no lineal se considera fundamentalmente la no linealidad del
material y la no linealidad geométrica. En este apartado se detalla la forma
de calculo de esta ultima debido a las fuerzas verticales que gravitan sobre un
portico plano.

Al cuantificar el dafo de un edificio esbelto considerando tnicamente la
no linealidad del material puede llevar a subestimar éste calculo cuando se trata
de un terremoto severo toda vez que la fuerza de la gravedad empieza a tener un
papel muy importante, por ésta razon se incorpora en el analisis.
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3.6.1 Analisis estructural para calcular efecto P — A

Por facilidad, la explicacion tedrica se realiza en el pértico plano de la
figura 3.12 en el que se considera que las columnas y la viga son axialmente
rigidas; la carga vertical que gravita en el pértico se concentra en los nudos, sean
éstas P1 y P2. En la figura 3.13 se indican los grados de libertad seleccionados
para el analisis sismico y en la figura 3.14 se presenta una deformada general de
la estructura por efecto de un sismo en un tiempo ¢; genérico.

Figura 3.14 Deformada General

0D1 =1y 6D =0 parai #1

Figura 3.15 Deformada virtual elemental

Cuando se considera la componente horizontal de movimiento del suelo los
giros de los nudos no son significativos con relacién a la componente horizontal.
En consecuencia el grado de libertad notado por 1 es el que interesa. Al aplicar
trabajos virtuales en la estructura deformada de la figura 3.14, se obtiene la
deformada virtual presentada en la figura 3.15.

El trabajo virtual (T.V.) que producen las cargas verticales P1 y P2 vale

m__m " _m
TV.=P1«xB B +P2xC C
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pero en la figura 3.15 se aprecia que

n__nm

B'B" =¢"0" =tgu+1

por otra parte de la figura 3.14, se tiene que

D1

t —
g 1

de donde:

D1 D1 D1
TV, =Pl—+ P2—=—(Pl 4+ P2
% H1+ H1 Hl( +P2)

se denomina Q al vector de cargas generalizadas y @); un elemento cualquiera, el
trabajo virtual calculado corresponde a J1. Por otro lado sea W1 el peso total
de la primera planta igual a P1 + P2. Para el pdrtico analizado, se tiene

D1
=—==W1 3.6
Q1= 77 (3.6)
al ser unicamente significativo este grado de libertad, el vector de cargas gener-
alizadas, es

D1
Dlyry
Q=" (3.7)
0

D1 Es la componente de desplazamiento horizontal del primer piso.

W1 Es el peso total de la primera planta.

H1 Es la altura de la primera planta.

En base al vector (3.7) se puede generalizar el célculo para un pértico de varios
pisos.

3.6.2 Organizacion del calculo para el efecto P — A

En forma esquematica el procedimiento de célculo al considerar el efecto
P — A es el siguiente

a) Para el instante de tiempo ¢; se encuentra el incremento de desplazamiento
AD correspondiente a la aceleracion del suelo (sismo) mediante un al-
goritmo de analisis adecuado.

b) Con el vector de desplazamiento AD se actualizan las coordenadas de los
nudos de la estructura a la nueva posicién deformada. En general el vector
AD contiene incrementos de desplazamiento en X (AX) yen Y (AY) de
los nudos.

Xi = Xi—l + AXi (3.8)

Y;=Y; ;1 +AY; (3.9)
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c) Se obtiene la matriz de rigidez K de la estructura tomando en cuenta las
nuevas coordenadas de los nudos y considerando las inercias a flexién que
tienen los elementos en el tiempo ¢;.

d) Se encuentra el vector de cargas generalizadas debido al efecto P — A de
acuerdo a lo indicado en el numeral anterior. Notese que tnicamente las
coordenadas laterales tienen valores diferentes de cero y que se trabaja
con desplazamientos relativos. Desde un punto de vista riguroso debe
indicarse que no se calcula Q sino AQ, incremento de cargas para la
posicion deformada.

e) Se obtienen los incrementos de desplazamiento AD* que genera AQ, re-
solviendo el sistema de ecuaciones

AQ = KAD* (3.10)

f) Se hallan los incrementos de fuerzas y momentos AF en los elementos
debidos a AD*.
Tanto el vector de desplazamientos AD* como el vector de cargas AF son
para el tiempo ;.

g) Finalmente hay que actualizar los desplazamientos y fuerzas sumando AD*
y AF a los que tenia la estructura en el tiempo ¢; debido al sismo.

3.6.3 Variacion del periodo al considerar el efecto P — A

Para sistemas de un grado de libertad se puede demostrar a partir de la
ecuacion (3.6) que la rigidez lateral (rigidez condensada al desplazamiento lateral
de piso) vale

K = Ko(1 — a*) (3.11)

K, Es la rigidez lateral sin efecto P — A

* m* g

= (3.12)

(04

m es la masa del sistema.
es la aceleracion de la gravedad.

malo )

es la altura del entrepiso.

El parametro a*, que cuantifica el efecto P — A en la rigidez lateral del
sistema®®*Y) varfa entre 0 y 1. El valor de a* = 0 significa despreciar el efecto
P — A y el valor de o* = 1 implica inestabilidad al ser nula la rigidez lateral.
Con respecto a la inestabilidad en general se debe indicar que un programa de
analisis no lineal debe controlar en cada instante de tiempo si la matriz de rigidez
de la estructura es definida positiva, ya que si el dano que sufre la estructura es
muy alto no es raro que la estructura se convierta en inestable.

Por otra parte, el periodo natural T del sistema, incluyendo el efecto P —A
en funcién del pardmetro a*, viene definido por
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(3.13)

donde

m
T, = 2, /E (3.14)

Al observar la ecuacién (3.13) se aprecia que a medida que a* crece el periodo
también se incrementa y viceversa. Esto nos da una idea de la importancia de

incluir el efecto P — A en el andlisis sismico, sobre todo si se van a analizar

edificios altos con grandes masas y sometidos a sismos muy intensos.

—_
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11.
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CAPITULO /4

INDICES DE DANO SiSMICO EN ESTRUCTURAS
DE HORMIGON ARMADO

4.1 INTRODUCCION

Antes de la década de los anos setenta los investigadores especializados en
la ingenieria sismorresistente estudiaban las causas por las que habian colapsado
o sufrido dano determinadas estructuras luego de un terremoto, es asi como se
lleg6 a conocer las principales causas que producen los fallos, es mas se los di6 un
nombre como por ejemplo: piso blando, columna corta, fallo de cortantante, etc.
El conocimiento adquirido en base a las lecciones que dejan los sismos fue muy
valioso, pero no ha sido suficiente por la complejidad misma que entrana una
estructura, hay demasiadas variables involucradas en el comportamiento sismico
de un edificio como la calidad de los materiales, la configuracion en planta y en
elevacion, el aporte resistente de los elementos no estructurales, etc., por éste
motivo se continua investigando en esa area y en otras, como la simulacién en
un ordenador de la forma de respuesta que tendra un edificio ante un evento
telurico. Simulacion que ha sido cuantificada mediante los indices de dafio que
seran tratados en el presente capitulo.

Los indices de datio sismico en estructuras porticadas de hormigén armado,
cuantifican mediante un numero el grado de deterioro de un elemento, de un
grupo de elementos o de una estructura; para una accion sismica determinada.
Tarea sumamente dificil por la gran cantidad de elementos estructurales y no
estructurales que conforman un edificio. Los diferentes puntos de vista, por
llamarlo de alguna forma, para evaluar el dafio sismico, estan basados en:

— Relacion entre la demanda sismica y la capacidad de deformacién de la
estructura.

— Relacion entre la demanda sismica y la capacidad de resistencia de la es-
tructura.

— Relacion entre la demanda sismica y la capacidad de energia disipada por
la estructura.

— Relacion entre la demanda sismica y la capacidad de carga o deformacién
o energia disipada, de la estructura. Es una combinacion de la variables
mencionadas.

— Relacion entre demanda sismica y la capacidad evaluada en forma de suma-
torio, las variables: deformacion, carga o energia, ya sea trabajando indi-
vidualmente con una de ellas o con una combinacién de las mismas.
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— Evaluacién basada en parametros vibracionales.

El primer enfoque de evaluacién que se ha sefialado, esta basado en la
relacién demanda sismica-capacidad de deformacion, expresada normalmente en
términos de ductilidad de la siguiente manera: demanda de ductilidad que genera
el sismo con relacién a la ductilidad local que es capaz de soportar el elemento
obtenido para cargas monotdnicas. Entre los trabajos que se han realizado con
ésta relaciéon se pueden mencionar los de Toussi y Yao®, Ferrito®, Mahin y
Bertero®, Mahin y Lin®, entre otros.

Tiene sus desventajas considerar unicamente éstos parametros ya que no
toman en cuenta la disipacién de energia que presenta una estructura durante los
varios ciclos que incursiona en el rango no lineal por éste motivo éste enfoque de
evaluacién ha sido complementado por otros investigadores de lo cual se hablara
mas adelante.

El segundo enfoque o criterio de de evaluacion esta basado en la relacion
demanda sismica-capacidad de resistencia, que en la mayor parte de los casos
normalizan el dafio entre cero y la unidad, correspondiendole el cero al inicio del
rango no lineal y uno al colapso. Es arbitraria la variable de evaluacion que se
selecciona, puede ser el momento a flexiéon de un elemento, el cortante, etc.

En general, sea r la variable de evaluacion; el indice de dano de acuerdo a
éste enfoque viene dado por la relacion entre el valor que alcanza la variable r
debido al sismo menos el valor de r en la fluencia, con respecto a la capacidad
dltima de la variable r menos la capacidad a nivel de fluencia de la indicada
variable. Realmente el presente enfoque constituye una variante del indicado en
el parrafo anterior en que no se trabaja con deformaciones sino con cargas por
consiguiente tiene las mismas desventajas que ya fueron indicadas. Se puede
indicar dentro de éste enfoque de calculo los trabajos de Hasselman et al®).

El tercer criterio para evaluar el dafio sismico de una estructura esta basado
en la relaciéon demanda sismica-capacidad de energia disipada, realmente un gran
numero de indices de dafio contemplan a la energia disipada como un parametro
basico para definir el grado de dafio de una estructura y ésto tiene su fundamento
en el sentido de que las estructuras tienen una limitada capacidad de disipacion
de energia y se sabe que el dafio es directamente proporcional a la energia que
disipa.

En verdad, los indices de dafio que se han propuesto en ésta corriente
adicionan a éstos pardmetros algunos de los indicados anteriormente con lo cual
se complementa mejor el modelo. Entre los principales trabajos desarrollados en

el presente contexto se puede indicar los de Banon et al®, Banon y Veneziano®®,

Park®” y Park et al("?®).

Las tres formas que se han indicado para evaluar el dafio estan enmar-
cadas en el grupo de evaluacién que relaciona la ...demanda con la capacidad...,
demanda generada por el sismo comparada con la capacidad resistente de la es-
tructura expresada en terminos de cargas, deformaciones o energias. Los indices
de dano que se evalian de ésta manera son a nivel local de elementos y para
encontrar el dano global de la estructura, se selecciona un criterio de combi-
naciéon, normalmente en términos energéticos como los utilizados por Park et
al™, Kunnath et al®"), Reinhorn et al®” Bracci et al*?.
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Por otra parte y con los mismos enfoques de deformacion, capacidad y prin-
cipios energéticos pero considerando el efecto acumulado de la historia de carga
se han propuesto otros modelos de dafio como los desarrollados por Stephens y
Yao'?, Wang y Shah(*"), Wang y Wang**), Jeong e Iwan*®, Chung et al®*°" los
modelos de dano de los autores expuestos consideran como parametro de evalua-
cion, a la deformacion, pero expresados en términos de ductilidad. Ahora dentro
de los modelos que miden la degradacion estructural de los elementos se tiene
el de Shibata y Sozen®, también publicado por Lybas y Sozen**) que relaciona
la rigidez a flexion elastica con la rigidez secante a flexion correspondiente a la
maxima curvatura; una variante de éste modelo es el de Banon et al® y el de
Roufaiel y Meyer® entre otros.

Finalmente entre los modelos de dafio acumulado basado en principios
energéticos se tienen los trabajos realizados por Gosain et al*¥, Filippou et al*®),
Darwin y Nmai*®. Existen también indices de dafo combinados que utilizan
algunos de los parametros anotados entre ellos se tienen el de Krawinkler y
Zohrein'” Hwang y Scribner®®, Bracci et al*® por mencionar algunos de ellos.

Como se aprecia es enorme la cantidad de modelos de dafio que existen
para estructuras de hormigon armado y la mayor parte de ellos tienen una carac-
teristica en comun, cual es evaluar la respuesta no lineal, paso a paso, de una
estructura ante una accion sismica expresada por su acelerograma lo cual de-
manda un considerable tiempo de ejecucion.

En todos los modelos indicados anteriormente se evalia el dafio en cada
uno de los elementos de la estructura. Existen modelos basados en parametros
vibracionales; el periodo de la estructura, es el parametro vibracional utilizado
para calcular el dafio a nivel global de la estructura, es decir se tiene un solo
valor de dano, con el inconveniente de que no se sabe con éstos modelos cual es
el grado de dano de sus elementos. Entre éstos modelos se tienen el de Roufaiel
y Meyer®?, Mork*®, Nielsen et al*, DiPasquale y Cakmak®®.

Es fundamental resaltar, que el grado de valides de los modelos se mide
ya sea en laboratorio o en base al dano que han dejado los terremotos en las
estructuras algunos de los modelos indicados han comparado su simulacion en el
ordenador, con resultados reales.

Ahora lo que se pretende en los siguientes capitulos es ver el grado de
correlacion que existe entre algunos de ellos para lo cual se han seleccionado al-
gunos modelos de dafio que se consideran los mas representativos de los diferentes
enfoques ya anotados.

En el presente capitulo se indicara el marco tedrico de los modelos se-
leccionados que son: Lybas y Sozen®**); Banon y Veneziano*®; Park y Ang(®®;
Daali®; Chung et al®?; DiPasquale y Cakmak®®; Ayala®® y el denominado
indice de ablandamiento®"). Los cinco primeros evaluan el dafio a nivel local del
elemento y los tres ultimos calculan directamente el dafio de toda la estructura.

A manera de ejemplo se evaliua la ...trayectoria de dario... en un portico
plano ante el sismo de Tokachi Oki de 1968. Se denominan trayectorias de dafio
a la variacion en el tiempo del indice de dano de la estructura hasta alcanzar
el colapso, como sucede con la estructura analizada en el presente capitulo, o
en general hasta que el edificio deje de moverse por efecto del sismo. El calculo
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se realiza en primer lugar, sin normalizar el dafio y luego, normalizando con el
criterio de que cuando la estructura se encuentra en el rango eléstico el dafio es
cero, y cuando toda la estructura colapsa el dafio es uno.

4.1.1 Estructura analizada para presentar modelos de dafio sismico

La estructura analizada corresponde a un pértico plano de un solo piso
y de un vano, que tiene una luz de 4.00 m y una altura de 2.50 m. Todos
los elementos tienen la misma seccién transversal 30cmx30cm. Las columnas
tienen como refuerzo longitudinal 8 ¢ de 12 mm repartidos uniformemente en su
perimetro, con un recubrimiento de 5cm, y la viga tiene 2 ¢ de 14 mm que pasan
a todo lo largo del elemento. Ademds tiene un refuerzo de 1 ¢ de 14 mm en la
parte superior en los extremos y en la parte central del elemento. Igualmente, el
recubrimiento es de 5 cm. Los estribos se consideran de 10 mm de didmetro a
10 y 20 cm, tal como lo estipula la normativa ACI-95(42),

En el analisis dindmico se considera que los elementos son axialmente
rigidos y transversalmente flexibles, de tal forma que el modelo mecanico tiene
3 grados de libertad, un corrimiento horizontal de piso y dos rotaciones en los
nudos.

Respecto al material, se considera que el hormigén y el acero tienen las
siguientes caracteristicas: médulo de elasticidad del hormigén E. = 21000 MPa;
moédulo de corte G = 8400 MPa; médulo de elasticidad del acero Es = 210000
MPa; esfuerzo de fluencia del acero f;, = 280 MPa; resistencia maxima del
hormigén f'. 30 MPa; deformacién del hormigén correspondiente a la méxima
resistencia €, = 0.002; deformacién del hormigén en la rotura e, = 0.004; defor-
macién del hormigén en el trituramiento del hormigén e, = 0.006. La masa vale
10000 Ns?/m. La estructura tiene un periodo fundamental en el rango eldstico
de 0.163s y se considera un coeficiente de amortiguamiento del 5%.

El criterio de colapso de la estructura viene dado por una de las siguientes
condiciones:

e El momento actuante es mayor o igual al momento ltimo.

o La curvatura actuante es mayor o igual a la curvatura tltima.
e La matriz de rigidez de la estructura no es definida positiva.
e El dafio es excesivo que afecta la estabilidad de la estructura.

Para el modelo de dafio de Ayala®®® el limite de colapso de la estructura
se considerdé cuando la viga alcanzé el momento #ltimo, correspondiente a la
maxima deformacién 1til del hormigén.

4.2 MODELOS DE DANO SisMICO

Se cuantifica el Ip para la estructura indicada ante el sismo de Tokachi
Oki del 68.05.16 registrado en Hachinoe Harbour. La estructura presenta colapso
en la parte superior de las columnas y en el nudo inicial y final de la viga,
simultdneamente a los 3.5 s. El modelo constitutivo del material considerado es
el de Roufaiel® descrito en el capitulo tres, que contempla deterioro de rigidez,
pérdida de resistencia y efecto de cierre de grietas. No se considera el efecto del
cortante y deterioro de adherencia por agrietamiento del hormigén en el clculo
de la curvatura de fluencia, que se indicard en el siguiente capitulo.
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4.2.1 Modelo de Lybas y Sozen

Es uno de los primeros modelos de evaluacién del indice de dano®*®) basado
en la degradacion estructural, y relaciona la rigidez a flexion del elemento ante
cargas monotonicas con la rigidez a flexion correspondiente a la maxima defor-
macion que alcanza el elemento durante la respuesta dinamica.

(ED)y

Ip = (ED)m (4.1)

Al sustituir la rigidez a flexion en funcion del momento y curvatura, la ecuacion
(4.1) se transforma en

_ My ¢m

In =
) ¢)YMm

(4.2)

My  Es el momento de fluencia debido a cargas monotdnicas.

¢y Esla curvatura de fluencia debido a cargas monotdnicas.
¢m Es la curvatura maxima alcanzada en la respuesta dinamica.
M,, Es el momento asociado a la curvatura maxima.

{NDICE DE DANO
2
—

MODELO DE LYBAS |

T T T T T T

0. 0?5 1. 1.5 2. 2.5 3. ' 3.5
TIEMPO (s)

Figura 4.1 Trayectoria del indice de dafio sin normalizar. Modelo de Lybas y Sozen
(1977).

La estructura analizada en el presente capitulo tiene un comportamiento
elastico hasta los 2.4 s. En éste rango el indice de dano del modelo propuesto
por Lybas y Sozen tiene un valor de 1, y en el colapso llega a un valor de 3. En
consecuencia el modelo tiene una cota inferior en 1 y no tiene cota superior en
el caso general.

Banon et al® modifican ligeramente el modelo con lo que denominan:
factor de dano a flexion FDR, que relaciona la rigidez a flexién en el punto de
rotura a la rigidez a flexiéon maxima alcanzada en la respuesta sismica con ésta
variante los indices de dano seran menores a la unidad.

Posteriormente Roufaiel y Meyer® modifican el FDR con lo que denomi-
naron MFDR que relacionan las flexibilidades de la seccion de la siguiente forma:
flexibilidad maxima alcanzada por el elemento en la respuesta sismica menos la
flexibilidad correspondiente al punto de fluencia, ésta diferencia la dividen para
la diferencia entre la flexibilidad de rotura menos la flexibilidad en el punto de
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fluencia de ésta manera inclusive ya tienen normalizado el dafio entre cero y uno
lo que no se tenia en los dos casos anteriores.

4.2.2 Modelo de Banon y Veneziano

El modelo que se va a describir fue propuesto por Banon y Veneziano®
combina dos parametros que son: demanda sismica-capacidad de deformacion
que para el presente caso se denomina d; y demanda sismica-capacidad de ener-
gia disipada que en el presente modelo se denomina dy. El primer parametro
relaciona el desplazamiento maximo &, con relacién al desplazamiento cedente
by, y el segundo relaciona la energia inelastica disipada E} con relacién a la
energia elastica. Por lo tanto, se tiene

om
= = 5 = — .
d dy (4.3)
6y

Por otra parte, los pardmetros dy y dy son modificados de la siguiente
manera

df=d;—1 d} = ad} (4.4)

Donde a y b son parametros que caracterizan el problema estructural y se ob-
tienen experimentalmente. Para elementos de hormigén armado se recomienda
utilizar a = 1.1 y b = 0.38. El valor de a caracteriza el deterioro ciclico del ele-
mento y varia entre 1.1 y 2. En el plano dj, dj la circunferencia con centro en el
origen define las lineas con igual probabilidad de colapso. Con éste antecedente
la funcion de dano para el modelo analizado queda

Ip = y/(d1)? + (d3)? (4.5)

Noétese que dy viene a ser una normalizacién de la energia ineléstica con respecto
a la energia elastica, y el parametro d; es la demanda de ductilidad cinematica
ts. En consecuencia el modelo de Banon y Veneziano combina dos variables a
saber: ductilidad y energia ineldstica. Para la estructura analizada la variacién
de estas variables para el nudo inicial de la viga se presenta en la figura 4.2.

Mahin y Bertero (1981) definen la ductilidad ineldstica de la siguiente
manera

B

=—+1 4.6
He Fy5y+ ( )

Fy, Esla maxima fuerza que soporta la estructura en el rango eléstico.

En funcién de ps y pe los paramteros dq y dy se transforman en

dy = ps dy = 2(pe — 1) (4.7)

Al variar el coeficiente a desde 1.1 hasta 1.9 varia la trayectoria de dafo
para la estructura analizada. Ello se muestra en la figura 4.3. Evidentemente en
la medida que el valor a crece el indice de dafio sismico también crece.
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Figura 4.2 Trayectoria de la fallo para el nudo inicial de la viga.
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Figura 4.3 Variacién de a en el calculo del indice de daifio.

Veneziano(26) (1982).

Modelo de Banon y

97

Para el rango elastico el valor del indice de dafio del modelo de Banon y
Veneziano es cero y no tiene cota superior. Nétese que existen valores superiores

4.2.3 Modelo de Park y Ang

Hmono

La funcién de dafio de Park y Ang®"?%29 una de las mas empleadas en
estructuras de hormigén armado, estd definida en la ecuacién (4.8).

Hs BE}
+
Hmono Fy 5y#n10no

Ip =

Es la ductilidad del elemento debido a cargas monoténicas, y
B Factor experimental de calibracién del deterioro de esfuerzos.
Al reemplazar (4.6) en (4.8) se obtiene

(4.8)
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_ Hs + B(pe — 1)

Hmono

Ip

(4.9)

El valor de 3 no es facil definir, Y. Park(®*” inicialmente presenté la ecuaciéon
(4.10) para su evaluaciéon, basindose en resultados experimentales.

B = [0.37no + 0.36(kp — 0.2)?] 0.9 (4.10)
N
- 4.11.
24
ps =——— (4.11.0)
Sp X h

no es la relacién de la carga axial N para el area efectiva de la seccién
multiplicada por la resistencia del hormigdén a compresion y ps es la relacion
volumétrica de los estribos respecto al drea del nicleo del hormigén, por
unidad de longitud. En la ecuacién (4.11.b) 1’ es el ancho del corazén o
niicleo de hormigén medido desde fuera del refuerzo transversal.

Ptfy
k, = 4.12.
P T0.85f, (4.12.a)
As
_ 4.12.b
Pt=7 2 ( )

Posteriormente Park(®?® modificé la ecuacién obtenida experimentalmente
para calcular 8 por la (4.13).

L
B = (-0.447 +0.73—" + 0.24n, + 0.314pt) 0.7 (4.13)

Ls/d Es la relacion del claro de cortante.

Lo cierto es que 8 es funcién de la carga axial, del claro de cortante, de la
seccién transversal y de la armadura longitudinal y transversal. Se destaca que
B no es funcién de la excitacién sismica, es decir, no depende de la historia de
carga. Investigaciones realizadas®” han demostrado que 3 varia entre 0.03 y 1.2
con un valor medio de 0.15

La respuesta del indice de dafio al variar (3 en el rango indicado se presenta
en la figura 4.4.

En el modelo de Park, no se aprecia cuando la estructura entra en el
rango ineldstico, a diferencia de los dos modelos enunciados. Por otra parte, la
variacién de 3 es significativa a pesar de que la disipaciéon de energia inelastica
en la estructura analizada no es mayor. El modelo no tiene una cota superior.
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Figura 4.4 Variacién de § en el calculo del indice de dafio. Modelo Y. Park y A. Ang
(1984).

4.2.4 Modelo de Daali

El modelo de dafio propuesto por Daali® es una modificacién del desa-
rrollado por Park y Ang. Efectivamente, se mantiene el primer término de la
ecuacién (4.8), y en el segundo término se relaciona la energia disipada inelastica-
mente con la deformacién residual plastica.

Hs 4 ﬁz(#z - 1)

Ip= (4.14)
Hmono Hmono
6 3

pi =—2 +1 (4.15)
6y

érpi Es el desplazamiento residual plastico en el ciclo i.

En la figura 4.5 se presenta la variacién del parametro § en el cilculo del
indice de dafio Ip. Nétese que no se diferencia el inicio del rango ineldstico y,
aparentemente, la variacién de 8 no es significativa como en el modelo de dafio

de Park y Ang.

4.2.5 Modelo de Chung, Meyer y Shinozuka

Este modelo se encuentra dentro del enfoque de dario acumulado basado
en las deformaciones. El modelo de dafio propuesto por Chung et al®23") pre-
senta una forma de célculo un tanto diferente a los anteriores, y esta basado en
el ntimero de ciclos que la estructura incursiona en el rango no lineal y en la
curvatura del momento de fallo, que se explicard posteriormente. La ecuacion

(4.16) define el indice de dano.

ID:Z<a*nZ_+av_n;> (4.16)
; - .
] N; v N

i Es el indicador del nivel de desplazamiento o curvatura.
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Figura 4.5 Variacién de £ en el calculo del indice de dafio. Modelo de Daali (1995).

N; Es el niimero total de ciclos que causan el fallo en el nivel de curvatura i,
definido en (4.17).

n; Es el niimero actual de ciclos en el nivel de curvatura i.

a; Es un pardmetro modificador del dano.
El significado de los signos + y - ha sido indicado con detenimiento en los
capitulos anteriores.

No todos los ciclos de carga son contabilizados, sino unicamente aquellos
que superan la curvatura cedente y ademas que esten sobre la primera linea de
rigidez 2 (linea entrecortada) de la figura 5.7. del capitulo 5.

Ny =—7r—7— 4.1
29,
My =Myg—1 (4.18)
8, =2 (4.19)

=4,

My; Es el momento de fallo para el nivel de curvatura i.
M; Es el momento de fallo.
¢¢ Esla curvatura de fallo.
AM; Esta definido en numeral 3.5.2 del capitulo 3.
El modelo considera la historia de la carga a que ha estado sometida
la estructura por medio del pardmetro a;, que considera la energia disipada
inelasticamente.

+
n; 4 4 +
ot — =1 K 6+
i T+ 't +

(4.20)
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i + 4
b 2= M 6 + i1
a = T (-nAMT X 24T (4.21)
ng | My — —2—’] :
M=*
K =1 (4.22)
¢;
N
e _ +
K;; Es la rigidez durante el ciclo j de carga en el nivel i.
I_(j' Es la rigidez promedio durante Ni+ ciclos de carga en el nivel i.
M = M - (5 - 1)AM; (4.24)
M;j' Es el momento alcanzado en el ciclo de carga j para el nivel 1.
Para el signo - las ecuaciones son
SULKG 6y 440
of ==ZLW T Tl (4.25.q)
ETE M:; T4+ b
aj = J—IN_”l — b3 q_bz—l (4.25.b)
np [y -SR] 2
M=
K- =—1 (4.26)
¢;
1 N
K- =—> K 4.27
A= )
M5 = M — (= )AM; (4.28)

Para la estructura analizada los valores de I que se obtienen con el modelo de
Chung et al®?*") que posteriormente se identificara como modelo de Mayer, se
presentan en la figura 4.6.

A diferencia de los otros modelos, el indice de dafio empieza a cuantificarse
después del primer ciclo de carga en el rango no lineal, en la figura 4.6 se aprecia
que alrededor de 3.12 segundos empieza a medirse.

Chung et al®®**) han incorporado los modelos de dafio en el diseno sismo
resistente de estructuras y es asi que recomiendan que las columnas de un edifi-
cio tengan un valor I < 0.01 y para todas las vigas el promedio de sus indices
de dafio debe ser menor a 0.3 De acuerdo a la filosofia de disefio sismico en
una estructura de hormigén armado se admite dafio en las vigas y no en colum-
nas. Por lo tanto, los valores indicados son razonables sin embargo como ultima
opcién se permite dafio tinicamente en los pies de las columnas del primer piso,
por consiguiente para éstos sitios el limite de dafio aceptado debe ser mayor al
propuesto.
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Figura 4.6 Trayectoria del indice de dafio con el modelo propuesto por Chung, Meyer
y Shinozuka(32:37),

4.2.6 Modelo de DiPasquale y Cakmak

Como se indicé en la Introduccién el indice de dafio de DiPasquale y
Cakmak®® es de toda la estructura y se basa en el cdlculo del periodo natu-
ral de vibracién debido al deterioro de la misma por efecto de un sismo. Luego
el enfoque corresponde al de indices de dario provenientes de pardmetros vibra-
cionales. Cuando la estructura sufre dafio la matriz de rigidez de la estructura
se va degradando y consecuentemente cambia en el tiempo y los periodos de vi-
bracién que dependen de la matriz de rigidez y de la matriz de masas, cambian.
Los modelos basados en parametros vibracionales normalmente trabajan con el
primer modo de vibracién.

Varios son los trabajos realizados por DiPasquale y Cakmak(®****!) en ésta
linea de investigacién que tienen un respaldo experimental y estadistico basados
en la evolucién del periodo de estructuras sometidas a varias acciones sismicas.

El indice de dafio en estudio®® , estd en funcién del periodo maximo
alcanzado por la estructura durante la respuesta, Tmax y el periodo inicial, en
rango elastico Tp.

T

T max

Ip=1-

(4.29)

La trayectoria de dafio obtenida para la estructura analizada se presenta
en la figura 4.7, empieza a cuantificarse una vez que el pértico plano ingresa al
rango plastico desde un valor de cero hasta un valor méximo de uno.

4.2.7 Modelo de Ayala

El modelo propuesto por Ayala®) calcula el indice de dafio sismico en
funcién de los periodos de vibracion de la siguiente manera:

o Tﬁnal — Ty

Ip = 4.30
D="p T (4.30)

Las variables no definidas son: T, es el periodo al terminar el sismo,
en el calculo de las trayectorias de dafio esta variable corresponde al periodo
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Figura 4.7 Trayectoria del indice de dafio obtenida con el modelo de DiPasquale y
Cakmak.

que tiene la estructura en el tiempo analizado, y Ty es el periodo asociado con
un nivel limite seleccionado de colapso. Para encontar el valor de T se debe
construir la curva de capacidad resistente del portico la misma que se detalla
en el capitulo 6 ante cargas estdticas monotdnicas crecientes. Para el portico
analizado el valor de T, seleccionado es de 0.25 s.

La ecuacién (4.30) se obtiene por interpolacion lineal, considerando que
cuando la estructura se encuentra en el rango elastico y por consiguiente tiene
el periodo T}, el valor del indice de dafio es cero y que cuando la estructura llega
al criterio definido de colapso con el periodo T}, el indice de dafo es la unidad.
Para el T't;,q que alcanza la estructura en la respuesta sismica, por interpolacion
lineal entre los valores indicados se obtiene la ecuacién (4.30).

En la figura 4.8 se indica la trayectoria de dafio obtenida con el modelo de
Ayala. Nétese que los valores de dafio aunmentan y disminuyen en el tiempo,
esto se debe a que el valor de T§,,] en cada instante de tiempo también varia en
forma creciente y decreciente dependiendo de la rama del modelo constitutivo en
que se encuentre el elemento.

El indice de dafo, sin normalizar no tiene una cota superior definida en la
figura 4.8 se observa que alcanza valores superiores a seis.

4.2.8 Indice de ablandamiento

El indice de ablandamiento®® es un indice similar al de dafio razén por la
cual se lo escribird con la misma variable, viene definido de la siguiente forma

2
2
Tﬁnal

Ip=1 (4.31)

En la figura 4.9 se tiene la trayectoria®) de dafio encontrada con éste
indice para la estructura analizada. Su trayectoria en el tiempo es creciente y
decreciente, igual que el indice de Ayala pero los valores obtenidos son menores
que la unidad.
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Figura 4.9 Trayectoria del indice de ablandamiento.

4.3 NORMALIZACION DEL INDICE DE DANO SISMICO

Para poder comparar los valores de I con los diferentes modelos presen-
tados en el apartado anterior es necesario normalizar el dafio de alguna manera.
En éste capitulo se normaliza de tal forma que si un elemento se encuentra en el
rango eldstico el Ip = 0 y si el elemento colapsa, el valor de Ip = 1.

Las funciones de dafio indicadas en el apartado anterior son a nivel local
del elemento. Para encontrar el dafio global de la estructura se debe seleccionar
un criterio de combinacién. En el presente caso, el criterio seleccionado esta en
funcién de las energias como lo indica la ecuacién (4.32). Las trayectorias de
dafio indicadas en el presente capitulo son a nivel global de la estructura.

I Enj I (4.32)
Dt — Di .
=1 By
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Ip; Es el indice de dafio del elemento 1i.
Ip; Es el indice de dafo de la estructura.
E; Es la energia del elemento i.

E; Es la energia total de la estructura.

La trayectoria de dafio normalizada para la estructura analizada y para el
modelo de Lybas y Sozen se presenta en la figura 4.10 Nétese que ahora el indice
de dafio alcanza un valor méximo de 0.825, a diferencia del obtenido en la figura
4.1 por la normalizacion.

Por otra parte, la trayectoria de dafo encontrada con el modelo de Banon
y Veneziano es la misma que la del modelo de Lybas y Sozen y es independiente
de la variacién del coeficiente a para la estructura analizada.

Como los valores del modelo de Banon y Veneziano sin normalizar son
bastante altos, como se aprecia en la figura 4.3, al normalizar se ha obtenido una
sola curva situacién que no se presenta con los modelos de Park y Daali, en los
cuales los valores son bajos. Las figuras 4.1 y 4.3, donde que se evalda el indice
de dafio con los modelos de Lybas y Banon, no se pueden comparar porque no
estan normalizados.

EN
o
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o
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I.D
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\

0.2 0.3
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25 2.6 2.7 2.8 2:9 3. 3.1 32 ’5{3 314 151
TIEMPO ()

Figura 4.10 Trayectoria de dafio normalizada obtenida con los modelos de Lybas y
Sozen; y, Banon y Veneziano.

En el grafico 4.11.(a) se indica el indice de dafio normalizado para dife-
rentes valores de B del modelo de Y. Park. Es interesante notar que para 3.5s,
cuando la estructura presenta colapso, se tiene el mismo indice de dano para
los valores de B que van desde 0.60 a 1.05. Algo similar se apreciara con ésta
variable en el modelo de Daali cuando la estructura estd severamente danada.
En la figura 4.11.(b) se presenta la trayectoria de dano normalizado utilizando
el modelo de Daali. Nétese que a partir de los 3.4 s el indice de dafo es indepen-
diente del valor de 3. Para el modelo de Meyer, en la figura 4.11.(c) se presenta
la trayectoria de dafio normalizado.

En los indices de dafio de DiPasquale y Cakmak; Ayala y en el calculo
del {ndice de ablandamiento se obtiene el dafio a nivel de toda la estructura,
para poder compararlos con los ya indicados se parti6 de la siguiente hipotesis:
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Figura 4.11 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas empleando los siguientes
modelos de dafio: (a) Park y Ang. (b) Daali. (c) Chung, Meyer y
Shinozuka.

El dafio total obtenido se considera igual en cada elemento y luego en base a
la curvatura que tiene cada seccién se realiza primeramente la normalizacién y
luego se encuentra el dafio total considerando la energia de ésta forma se pueden
comparar posteriormente los diferentes indices de dafio. Los resultados obtenidos
se indican en la figura 4.12.(a) para DiPasquale y Cakmak, 4.12.(b) para Ayala
y 4.12(c) para el indice de ablandamiento.

4.4 CONCEPTOS ENERGETICOS

Siendo la energia un concepto fundamental en la evaluacion del dano es
necesario hablar sobre su cuantificacién para los fines que se persiguen. A partir
del sistema de ecuaciones diferenciales para sistemas de n grados de libertad, se
demuestra®® que

EI — Ek -+ Ed + Fs + Eh (4.33)

E; Es la energia que absorbe el sistema debido a la acciéon sismica.
E;  Es la energia cinética de la estructura.
E; Es la energia disipada por amortiguamiento viscoso.

La energia ineldstica F}, y la energia eldstica o de deformacién Es han sido
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Figura 4.12 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas empleando los siguientes
modelos de dafio: (a) DiPascuale y Cakmak. (b) Ayala. (c) indice de
ablandamiento.

senaladas a lo largo del capitulo, debiendo indicarse como se calculan.
t ;
B, + Ej, = /0 R[D(t)] D(t)dt (4.34)

R[D(t)] Es la fuerza que actua en el sistema.
D(t) Es el desplazamiento del sistema.
D(t) Es la velocidad del sistema.

Cuando la estructura se encuentra en el rango eldstico, al aplicar la ecua-
cion (4.34) se obtendra F; y cuando ingresa en el rango ineldstico se obtiene

Ey,.

4.5 COMENTARIOS

estructuras de hormigén armado

En el presente capitulo se ha presentado una visién general de los modelos
que se han publicado para evaluar el dafio sismico en edificios de hormigén ar-
mado, realmente es muy grande el nimero de modelos que existen al respecto.
Posteriormente se han seleccionado los modelos mas representativos, a criterio
del autor, que existen de los diferentes enfoques de evaluacién. Estos son: Lybas
y Sozen®*”); Banon y Veneziano®®; Park y Ang®®; Daali®"; Chung et al®?; Di-
Pasquale y Cakmak®®; Ayala®® y el denominado indice de ablandamiento®®.
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Los cinco primeros calculan el dafo a nivel local del elemento, con el objeto
de tener el dano a nivel global de la estructura se ha empleado un criterio de
combinacién energético. En cambio en los tres tltimos se calcula directamente
el dafio a nivel global de la estructura.

Estos modelos seran utilizados en el capitulo cinco para ver la bondad del
Modelo Propuesto para evaluar la curvatura de fluencia por deterioro de adhe-
rencia y por corte ineldstico que se propone en el capitulo 5 y para ver el grado
de correlacién que existe entre los modelos de dano sismico. Por este motivo
se ha presentado un estudio bastante detallado de los modelos seleccionados,
construyendo trayectorias de dafio en una estructura ante el sismo de Tokachi
Oki del 68.05.16 registrado en Hachinoe Harbour.
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CAPITULO 5

EFECTO DE LA CURVATURA DE FLUENCIA
CONSIDERANDO EL CORTANTE Y LA
ADHERENCIA EN LOS INDICES DE DANO

5.1 INTRODUCCION

Aspecto fundamental en el diseno y andlisis de estructuras que se en-
cuentran en zonas sismicas constituye la definicion de la ductilidad local de los
elementos**?) la misma que puede expresarse en funcion de los desplazamientos,
de la rotacion o de la curvatura. En éste tltimo caso se tiene que la ductilidad
es la relacion de la curvatura ultima a la curvatura de fluencia. Si no se evalia
adecuadamente la curvatura de fluencia se puede estar sobreestimando la ducti-
lidad local, que es el caso corriente, de ahi la necesidad de definir con la mayor
exactitud éste término que se constituye en materia del presente capitulo.

Estrictamente se considera que una seccion de hormigén armado ingresa en
el rango no lineal o inelastico cuando los esfuerzos en el hormigén han superado
su maxima capacidad soportante a tracciéon. Por consiguiente en la evalucién
del punto de fluencia Y, a mas del efecto de flexion, es importante considerar el
deterioro de adherencia, al igual que el cortante eldstico e inelastico. Al ignorar
éstas tres ultimas variables se obtiene un valor menor de la curvatura de fluencia
por consiguiente se piensa que la seccion analizada tiene mayor ductilidad, lo
cual es falso por cuanto la curvatura de fluencia tiene un valor mayor.

La evaluacion de la curvatura de fluencia considerando las variables ano-
tadas en el parrafo anterior ha sido realizada por Park®, Park et al(*®%910)
Park y Ang® a éstos trabajos realizados se denominard en lo posterior modelo
de Park el mismo que tiene un sustento numeérico y un respaldo experimental de
244 elementos: vigas y columnas que han sido ensayados.

En el presente capitulo se deducen expresiones de calculo para evaluar
la curvatura de fluencia por deterioro de adherencia y por cortante inelastico,
basados en la solucion de la ecuacion diferencial que gobierna la adherencia entre
el hormigoén y el acero. A las ecuaciones que se obtienen se denomina modelo
propuesto.

En el numeral 5.4 se encuentra primeramente la respuesta dinamica de
una estructura sometida a dos acciones sismicas, en las cuales se ha considerado
los dos modelos indicados para evaluar la curvatura de fluencia por cortante
inelastico y deterioro de adherencia, y posteriormente se obtienen trayectorias
de dafno para cinco modelos numéricos de evaluacion del indice de dafo. En base
a los resultados obtenidos se comenta la bondad del modelo propuesto.

Por otra parte, en el numeral 5.5 se comparan trayectorias de dafio sismico
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que se obtienen en una estructura al emplear los modelos numéricos de dano
propuestos por Lybas y Sozen®), Banon y Veneziano®*, Daali®®, Chung, Meyer
y Shinozuka®”?®), Ayala(®*® y el modelo de DiPasquale y Cakmak™"), utilizando
dos modelos constitutivos para definir la no linealidad del material en los cuales
la curvatura de fluencia por cortante inelastico y deterioro de adherencia han
sido calculados con el modelo propuesto, con el objeto de conocer que relacion
existe entre los modelos de dafio seleccionados que son los mas representativos

de los diferentes enfoques de dafio sismico que se indic6 en el capitulo cuatro.

5.2 RELACIONES MOMENTO CURVATURA

La respuesta no lineal de un sistema es dependiente del modelo constitu-
tivo que se utilice y éste tiene su base en la envolvente de las relaciones momento
curvatura , M — ¢, las mismas que son obtenidas para cargas monotonicas cre-
cientes. Con éste antecedente, para encontrar primero los diagramas momento
curvatura se debe seleccionar el modelo que define el comportamiento de los
materiales: acero y hormigon.

Para el primer material se tiene que el modelo trilineal propuesto por
Ahmad y Sha(*''?) permite modelar en forma lineal creciente la zona de endureci-
miento del acero, si se desea trabajar con una curva parabdlica en vez de la
lineal se puede emplear el modelo de Wang et al®. Los modelos indicados
corresponden a ensayos monoténicos estaticos pero los modelos propuestos por
Soroushian et al**'®) Staffier y Sozen'® dan la posibilidad de considerar las
relaciones esfuerzo deformacién del acero provenientes de resultados obtenidos
en ensayos dinamicos.

Para el segundo material se debe selecionar un modelo para hormigon
confinado, uno de los mas utilizados es el de Kent y Park(*”), también se puede
trabajar con el modelo bilineal de Roy y Sozen®® o con la curva continua de

(19, Los modelos indicados aparecieron en la década de los anos sesenta

Sargin
y principios de los afios setenta sin embargo tienen vigencia especialmente el
primero de ellos. Como resultado de las investigaciones realizadas en ésta ultima
década se tienen los siguientes modelos propuestos para el hormigén confinado:
el de Mander et al®”, el de Sheikh y Uzumeri®” cuya curva tiene la forma
del modelo de Kent y Park, el de Sheikh y Yeh®**). Nuevamente los modelos
anotados son obtenidos de ensayos estaticos; entre los modelos provenientes de
ensayos dindmicos se puede citar a los trabajos realizados por Sinha et al®®),
Karsan y Jirsa(®¥), Soroushian et al®*®)| Dilger et al®*® y Seabold®*".

Una vez que se han definido los modelos constitutivos del acero y del
hormigén se procede al calculo iteractivo de la envolvente momento curvatura,
ya sea en forma analitica, utilizando el algoritmo del incremento de las defor-
maciones en el hormigén de. o empleando el algoritmo de la variacion de la
curvatura d¢ método de las dovelas descritos en el capitulo 2. Por otra parte,
puede obtenerse en forma experimental la relaciéon momento curvatura midiendo
los desplazamientos verticales y luego transformar los desplazamientos verticales
en curvatura de acuerdo al modelo que se analiza. Experimentalmente también
se puede encontrar la relacién momento rotacién midiendo las rotaciones de dos
secciones transversales muy cercanas.

Luego que se tiene la envolvente de momentos, ésta se puede linealizar(***?)
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para facilitar la obtencion de la rigidez a flexion en el modelo constitutivo que se
emplee para el analisis no lineal. El modelo matematico linealizado de la relacion
momento curvatura se presenta en la figura 5.1

La descripcion y el calculo simplificado de los diferentes puntos del dia-
grama que relaciona el momento a flexiéon con la curvatura descrito en la figura
5.1 se encuentra en referencia (30). Basicamente para la determinacién de los di-
ferentes puntos del diagrama lo que se hace es: compatibilidad de deformaciones
y equilibrio de fuerzas en la seccion analizada, considerando las respectivas cur-
vas constitutivas de los materiales. Park® y Park et al” también presentan
formularios simplificados de calculo que tiene un sustento tedrico y éstadistico
sobre todo para describir el comportamiento no lineal de los materiales acero y
hormigén.

De los puntos indicados en la figura 5.1, la curvatura de fluencia que se
ésta tratando corresponde al punto Y del diagrama. Los signos mas y menos
tienen que ver con la forma como trabaja a flexion el elemento, en el sentido
de si es concava o convexa. Para una viga por ejemplo, si la armadura inferior
se encuentra trabajando a traccion el momento y curvatura seran positivos en
cambio si es la armadura superior es la que esta trabajando a traccién éstos
valores seran negativos.

ML
M;,r~f |
+ S |
M;¢ \ | |
| : |
+ \
Mx | | :
_ - —1| | |
b by 'y ¢,T| | , [++
| | Y on  oF o
I | \ MY
| | | 5
| [ |
i | |
| | \ _
| | My
*i+f;f ***** Mf_
_________ V-

Figura 5.1 Relacién momento-curvatura, para una secciéon de hormigén armado.
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5.3 CURVATURA DE FLUENCIA POR CORTANTE Y DETERI-
ORO DE ADHERENCIA

5.3.1 Relacion entre curvatura y desplazamiento

En la figura 5.2 se presenta una viga en voladizo de longitud Ls sobre la
que gravita una carga puntual P, en el extremo libre. Se llama A a la flecha o
desplazamiento vertical que interesa calcular. El diagrama de momentos reporta
un momento maximo en el empotramiento M = P,Lg, y al dividir éste valor
para la rigidez a flexién (EI) se tiene el diagrama de cargas elasticas, el mismo
que es triangular, para el presente caso, tiene un valor de 0 en el extremo libre
y M/(EI) en el empotramiento. Pero éste valor es la curvatura ¢. De la figura
5.2, se obtiene
¢L3
R

A (5.1)

Para el modelo numeérico descrito y que se va a utilizar posteriormente, de la

ecuacion (5.1) se tiene que la curvatura ¢ en funcién del corrimiento vertical A
viene dado por

3A

-1 (5.2)

¢

5.3.2 Modelo numérico

Ante cargas laterales el diagrama de momentos en los elementos de un
portico plano es triangular. En la figura 5.3 se indica por ejemplo este diagrama
parauna viga. Donde L es la distancia desde el nudo inicial al punto de inflexion.
Se puede considerar en forma aproximada que

Ls = 0.5L (5.3)

Po
gﬁj jA B L _j

FLECHA VERTICAL DIAGRAMA DE CARGA ELASTICA

Figura 5.2 Relacién entre el desplazamiento vertical A y la curvatura ¢.

Como se indico en la introduccién del presente capitulo, normalmente para
el punto Y se encuentra el momento y curvatura inicamente por flexion, no se
incorporan las variables que se estan analizando. Cuando se llega al punto de
fluencia el hormigon presenta dano el mismo que empezo cuando se supero el
punto de agrietamiento, correspondiente a la resistencia maxima a traccion del
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hormigén. Luego existen grietas en el elemento, las mismas que generan un

deterioro de adherencia y un cortante ineldstico en el hormigén, que deben ser

consideradas en la evaluaciéon. Al incorporar todas estas variables, la ecuacién
para el calculo de la curvatura de fluencia® es

Py f
¢Ye
)
¢Ys

by = by s + dye + dyvp + by (5.4)

Es la curvatura de fluencia por flexién.

Es la curvatura de fluencia por corte elastico.

Es la curvatura de fluencia por deterioro de adherencia.
Es la curvatura de fluencia por corte inelastico.

Figura 5.3 Diagrama de momentos en un elemento.

Para la evaluacion de ¢y,, ¢y y ¢y, se utilizard el modelo descrito en los

apartados 5.3.1 y 5.3.2 que es el mismo modelo utilizado por Park*%7. A éstas
hipétesis de calculo se adaptara el modelo que se propone.

5.3.3 Curvatura de fluencia por corte elastico

La rigidez por flexién (EI) y la rigidez por corte eléstico (EI), se modelan

como dos resortes en serie. En consecuencia la rigidez equivalente (ET)eq vale

-,
(EI), :K—;Lg (5.6)

B :f.;fjj (5:7)

(EI)f :% (5.8)

by s+ bve =gk (5.9

G Es el médulo eldstico de corte.

A Es el area de la seccién transversal.
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5.3.4 Curvatura de fluencia por deterioro de adherencia: modelo pro-
puesto

Se presentan dos soluciones para el cdlculo de la curvatura por fluencia
por deterioro de adherencia. La que se detalla en éste apartado esta basada en
la solucion de la ecuacion diferencial de adherencia, que es una propuesta de
calculo. La que se describe en 5.3.6 corresponde a los resultados numéricos y
experimentales obtenidos por Park*7.

Ly J

Figura 5.4 Segmento de hormigén armado.

La ecuacion diferencial de adherencia entre hormigén y acero en funcién
del esfuerzo de adherencia (7(z)), es

"

S (z) =ar(z) (5.10)
_4(1 + np)
a_—EEf— (5.11)
A E,
Ny :ACEC (5.12)

As; Es el area del acero a traccion.
A. Es el area del hormigon a traccion.
E; Es el médulo de elasticidad del acero.
E. Es el moédulo de elasticidad del hormigon.
Dy Es el diametro del redondo a traccion.
S(x) Es el deslizamiento del refuerzo con respecto al hormigén.

En la figura 5.4 se presenta un segmento de hormigon armado que se
considera que esta fisurado en sus dos extremos. La abscisa x se mide desde el
centro del segmento.

L; Longitud de transferencia, que es la distancia desde el origen (centro del
segmento) al extremo de la grieta.
La solucién de la ecuacién diferencial (5.10) reporta®?.

S(y) =2A4% x [Cosh()\y)

_ LC;SW_) +93(Cosh() ~ 1)(1 ~ Cos("L)) ~1]  (5.13)
y:%_ (5.14)
A =vakL; (5.15)
2)
, -2 (5.16)
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ey Ly

24" = 3 Senh(x) = ACosh(x) + 7{Cosh(X) — 1]

(5.17)

*

5 Esla deformacion unitaria en el refuerzo.

€

Como valor de k, notado en ecuacién (5.15), se recomienda®® considerar
816.57 MPa/cm. Por otra parte, interesa evaluar la ecuacion (5.13) en el borde
de la grieta, para ello, al reemplazar y = 1, se tiene

A2Cosh())

S 5

y=1) = 24" |(Cosh(}) — 1)(1 +v°) — (5.18)

Se considera que las grietas por corte se forman a 45, como lo ilustra la figura
5.6. La primera grieta se forma a 5 cm de la cara de la columna o viga y con
un patréon uniforme definido. Todas las grietas se forman a una distancia “z”
que es la distancia entre el refuerzo a traccion y compresion. En el elemento de
longitud Ls, I' es la longitud donde no se forman grietas y (Ls — ') la longitud
donde se forman grietas a una distancia z cada una de ellas. Este es el patron

de grietas considerado por Y. Park®

Figura 5.5 Patrén de grietas adoptado.

En el punto de aparicion de la primera grieta actia un momento deter-
minado, el mismo que se obtiene considerando la distribucion triangular del
diagrama de momentos, figura 5.3. Para la segunda grieta el momento actuante
es menor y asi sucesivamente. Por lo tanto, el deslizamiento s; en la primera
grieta serd mayor que el deslizamiento sy de la segunda, etc. La suma de todos
estos deslizamientos S sera lo que se desliza el redondo a traccién en el nudo, y la
que provoca la curvatura de fluencia por deterioro de adherencia. En el grafico
5.5 se observa que la rotacion por corte 05 varia en cada una de las grietas, la
mayor sera 0,1, y las restantes menores. Y. Park™®"? considera que las rotaciones
por corte son iguales en todas las grietas.
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Para determinar la longitud I’ donde no se forman grietas se emplea la
ecuacion (5.19), la misma que se obtiene considerando el diagrama de momentos
triangular y la definicion del patrén de grietas.

= —LLs+2 (5.19)

Después se evaltia la longitud del elemento donde se van a formar grietas
(Ls —1"). De acuerdo al patrén de grietas indicado anteriormente, en cada punto
se calcula el momento que actiia, luego se obtiene la deformacién unitaria € en
el refuerzo y el deslizamiento s; en cada grieta utilizando la ecuacién (5.18). Con
la nomenclatura indicada y el patron de grietas definido se tiene

Ly = (5.20)

z
2

como se indicd, el sumatorio de s; reporta S, la misma que se presenta en la

figura 5.6. Del grafico se desprende que

LSS

z

Ab=

(5.21)

al reemplazar (5.21) en (5.2) pero llamando a la curvatura ¢y, se obtiene

35
= 2
Pyh L. (5.22)

R

Figura 5.6 Modelo de deterioro de adherencia.
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5.3.5 Curvatura de fluencia por corte ineldstico: modelo propuesto

En la figura 5.5 se define “[;” como la distancia desde el extremo libre
hasta el punto de aparicion de la grieta. Se destaca que el extremo libre en un
elemento corresponde al centro de luz por la analogia presentada en la figura 5.3.

Sea Ajg el corrimiento vertical en el extremo libre (centro de luz) en forma similar
a la ecuacion (5.20), se tiene

Ay =¥ L0y (5.23)
05; Esla rotacion por corte de la grieta i.
[; Esla distancia desde el centro de luz al punto de aparicion de la grieta.
54

V2z

s;i Es el deslizamiento por deterioro de adherencia, ecuacién (5.18)

Al sustituir (5.24) en (5.23) y todo ésto en (5.2) y llamando ¢y a la

curvatura cedente por corte inelastico, se encuentra

33X 0
¢YS - Lg

0 = (5.24)

(5.25)

El sumatorio se extiende a todas las grietas que en total son (Ls — ') / z.

5.3.6 Modelo de Park

(47 para relacionar el deslizamiento S con

El modelo empleado por Y. Park
el esfuerzo de adherencia promedio 7 es el indicado en la ecuacién (5.26).

1
T S\3
== = 5.26
Dy,
So ~ E (5.27)

Tm  BEs el esfuerzo maximo de adherencia.
So  Es el deslizamiento correspondiente al maximo valor de 7,.

Ferguson et al®?, recomiendan los siguientes valores para 7,,,: 10.546 MPa
para redondos ubicados en la parte inferior y 6.328 MPa para redondos ubicados
en la parte superior. En base a la ecuacién (5.26) Y. Park plantea la siguiente
solucion aprozimada a la ecuacién diferencial descrita en (5.10).

S =0.0003f, 7,2 D, (5.28)

Finalmente la curvatura de fluencia por deterioro de adherencia se obtiene con
la ecuacién (5.22).

Para el calculo de la curvatura de fluencia por corte ineldstico se considera
que la rotacion por corte es igual en todas las grietas y la cuantificacion viene
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dada por las ecuaciones (5.29) a (5.31), las mismas que fueron deducidas en
forma experimental.

0.002 L

By = ——— ara ©u<b o — >4 5.29
ST L o5 P d (5-29)
0.002 L
s =3——[1+027(u—5)] parau>5 y 25<—<4 (530)
2 —0.5 d
0.002 (u —5) ] Es
s = ——— [14+0.185———7—| para u>5 y = <25 5.31
T L_os Jos—04| P Y (5-31)

(5.32)

u  Es el esfuerzo de adherencia normalizado promedio.
7, Es el promedio efectivo del esfuerzo de adherencia a lo largo del elemento.

AF
Y(Ls — 1.71nd,)
AF Es la diferencia de las fuerzas en los extremos reforzados de un elemento

calculado por flexion.
1 Es el perimetro del refuerzo longitudinal.

(5.33)

Tp =

n Es el numero de pares de estribos en L;.
de Es el didmetro de estribos.

Ademas se debera tener en cuenta que si Ly /d < 1.5 se sustituird Ls /d
por 1.5, debido a la gran dispersién que existen en los resultados experimentales
para ese rango de valores. En consecuencia, 5 no depende de esa relacién en el
rango indicado. Por otra parte, si ps < 0.2% se reemplazard ps = 0.2.

La ecuacién (5.33) considera la presencia del resalte en las varillas, las
mismas que al friccionarse contra el hormigén que los rodea generan microgrietas
cénicas con un angulo de 45°. Esta es la razén del factor 1.71 que contiene la
ecuacion.

Al analizar las ecuaciones (5.29) a (5.31) se desprende que ps es importante
unicamente en elementos cuya relacién Ls /d < 2.5, es decir, en elementos cortos.
Si Ls /d es demasiado alta no tiene mayor incidencia la curvatura cedente por
corte ineldstico. Para valores de w < 5 la rotacién 0 es independiente de u.

Con el objeto de aportar mayores valores de juicio a ésta temética se in-
dica que los estudios realizados por el Comité Japones de columnas cortas en
el periodo 1973-1977 han demostrado que, a medida que la cuantia de estribos
se incrementa hasta alrededor del 1%, las deformaciones por corte se reducen.
Pero a partir de ese porcentaje es muy incierto predecir que las deformaciones
por corte se reduzcan, considerandose que 65 es independiente de ps para valores
mayores a 1%.

Una vez que se ha calculado 65 se utiliza la ecuacién (5.25) para encontrar
la curvatura cedente por corte ineldstico, pero considerando que 65 es constante
en cada una de las grietas.
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5.4 COMPARACION DE MODELOS PARA EL CALCULO DE LA
CURVATURA DE FLUENCIA POR CORTE INELASTICO Y
DETERIORO DE ADHERENCIA

En el presente numeral se aplica la metodologia de calculo propuesta para
encontrar la curvatura de fluencia por cortante ineldstico y deterioro de adhe
rencia, la misma que se obtiene de la solucién de la ecuacion diferencial que
gobierna la adherencia entre el hormigén y el acero. Los resultados obtenidos son
comparados con el modelo de Park. Dicha comparacion se realiza construyendo
trayectorias de dafio para cinco modelos de dafio empleando dos eventos sismicos.
Como se vera posteriormente, utilizando las hipé6tesis adoptadas con el modelo
de Park se obtienen valores mds altos de la curvatura de fluencia que mediante
el modelo propuesto.

5.4.1 Modelos de dano para comparar curvatura de fluencia

En el numeral 4.1 del capitulo cuatro se presentd en forma general los di-
ferentes enfoques de cdlculo de los indices de dafio sismico Ip de edificios. Sin
embargo vale la pena indicar que el valor de I'p dependen del desplazamiento
méaximo registrado durante la excitacion sismica, éy,, dividido por el desplaza-
miento de fluencia bajo cargas monotodnicas, dy, o por el desplazamiento dltimo
debido a cargas monoténicas, §;. Alternativamente se formulan con respecto a
la razén de la energia ineldstica, E}, respecto a la energia elastica, Es. También
existen modelos basados en el niimero de ciclos en que la estructura permanece
en el rango no lineal, con el consiguiente deterioro de su resistencia, aunque en
el fondo se utilizan conceptos energéticos.

Por otra parte, en el capitulo cuatro se analiz6 con detenimiento los mo-
delos de dafio desarrollados por: Lybas y Sozen®®), Banon y Veneziano®*), Park
y Ang®, Daali®, Chung, Meyer y Shinozuka®"*®) que se van a utilizar en el
presente estudio.

5.4.2 Normalizacién del indice de dano

Para poder comparar los valores del indice de dano que se obtienen con los
diferentes modelos de dafio sismico indicados, es necesario normalizarlo de alguna
manera. En este capitulo, la normalizacion se realiza de la siguiente forma: si
la estructura se encuentra en el rango elastico, I = 0; si la estructura colapsa,
Ip = 1. Los criterios de colapso fueron indicados en apartado 4.1.1 de capitulo
cuatro.

Las funciones de dafo indicadas son a nivel local del elemento. Para en-
contrar el indice de dafio total de la estructura se considera que el dano total es
proporcional a la energia de deformacion elastica e inelastica de cada elemento

I f: Ip; 2 (5.34)
Dt — Di .
=1 Et
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Figura 5.7 Modelo constitutivo de Roufaiel y Meyer(#?), considerado en el estudio.

donde Ip; es el indice de dafio del elemento i, Ip; es el indice de dafio de la
estructura, F; es la energia del elemento i y E; es la energia total de la estructura.

5.4.3 Modelo constitutivo de Roufaiel y Meyer

El modelo de Roufaiel y Meyer*? es utilizado para definir la no linealidad
del material, estd presentado en la figura 5.7, y considera deterioro de rigidez,
deterioro de resistencia y cierre de grietas por cortante. Las ecuaciones que
definen las rigideces a flexién en cada una de las diferentes ramas del modelo
constitutivo, fueron detalladas en el capitulo tres.

5.4.4 Estructura analizada

La estructura analizada corresponde al portico plano de un solo piso y
de un vano, que se utilizé en el capitulo cuatro, la misma que se indica en la
figura 5.8. Las caracteristicas de los materiales y mds datos relacionados con la
estructura estan indicadas en el apartado 4.1.1. En el analisis se considerd tres
grados de libertad, el corrimiento horizontal de piso y las rotaciones de los nudos
interiores.

5.4.5 Sismos utilizados en el andalisis

Se han considerado dos registros sismicos, uno de alta frecuencia, el de
Loma Prieta en 1989 registrado en Corralito Eureka Canyon, y otro de frecuencia
intermedia, el de Tokachi Oki en 1968.05.16 registrado en Hachinoe Harbour.
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Figura 5.8 Estructura de andlisis y detalles constructivos.

Con el objeto de que se pueda realizar una buena comparacion de los re-
sultados, el sismo de Loma Prieta ha sido normalizado a una aceleracion maxima
de 0.19g. Con el acelerograma de Tokachi Oki no se realiza ninguna normali-
zacion. En las figuras 5.9 y 5.10 se presentan los acelerogramas utilizados. En
éstas condiciones se logra llevar a la estructura seleccionada al colapso y se logra
ademas que se formen rotulas pldsticas en todos los elementos.

5.4.6 Trayectorias de dano obtenidas

Esta seccion presenta diversas trayectorias de dano para el portico consi-
derado el cual tiene una ductilidad local por curvatura de alrededor de 17 en la
viga y de 15 en las columnas. La ductilidad por curvatura es la relacion entre la
curvatura ultima a la curvatura de fluencia. Realmente se tiene una estructura
dictil, lo cual permitié que todos los elementos ingresen al rango no lineal antes
del colapso.

Es importante destacar que con el modelo de Parkla curvatura de flexion se
incrementa en alrededor del 20% al considerar el cortante ineldstico y deterioro de
adherencia en cambio con el modelo propuesto éste incremento esta alrededor del
7% en el estudio realizado. Ahora, el modelo de Park, presenta valores superiores

i nln

cm
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Figura 5.9 Registro del sismo de Loma Prieta (89.10.18).
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Figura 5.10 Acelerograma del sismo de Tokachi Oki (68.05.16).

en alrededor del 10% con respecto al modelo propuesto en la curvatura de fluencia,
en el estudio realizado. Esto se debe a las hipdtesis de calculo indicadas.

5.4.7 Estructuras sometidas al sismo de Tokachi Oki

En la figura 5.11 se indican las trayectorias de dafio para los diferentes
modelos seleccionados, con los dos modelos que se analizan. Para el modelo de
dano de Park se aprecia, en la figura 5.11.(a), que las dos trayectorias de dafio
son similares, unicamente cerca del colapso difieren ligeramente pero el valor final
del indice de danio que es lo que realmente interésa es practicamente el mismo
en los dos modelos

Con relaciéon a los resultados obtenidos al emplear el modelo de Daali,
figura 5.11.(b), se puede indicar que también se tiene una buena aproximacion
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Figura 5.11 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas empleando los diferentes
modelos de dafio. Sismo de Tokachi Oki.

en las trayectorias de dafio variando nuevamente cerca del colapso.

Cuando se emplea el modelo de dano de Meyer®"*®)| figura 5.11.(c), los dos
modelos presentan una trayectoria de dafio muy similar hasta los cinco segundos,
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aproximadamente, luego la diferencia es notable. La mayor diferencia en las
trayectorias de dafio, entre el modelo propuesto y el modelo de Park para las
dos acciones sismicas se presentan con el modelo de Meyer para la estructura
analizada.

(33) y Banon

Al calcular el indice de dafio con los modelos de Lybas y Sozen
y Veneziano®*), se obtuvieron las mismas trayectorias de dano, razén por la cual
en la figura 5.11.(d) se indica solamente la obtenida con el modelo de Lybas y
Sozen. De la gréfica se observa, una muy buena aproximacion en las trayectorias
de dafio. Como caracteristica comiin se puede indicar que con el modelo propuesto
reporta ligeramente valores mayores de dano respecto a los obtenidos con el
modelo de Park.

En la figura 5.12 se comparan las trayectorias de dafio obtenidas con los
modelos de Daali, Park, Meyer y Lybas al emplear, en el calculo de la curvatura
de fluencia por corte ineldstico y deterioro de adherencia, el modelo propuesto.
Se observa que el modelo de Lybas es una cota superior y, como se indic6 ante-
riormente, el modelo de Banon presenta los mismos resultados. Por otro lado,
el colapso en el modelo de Meyer presenta valores muy altos. Finalmente, se
observa que las trayectorias de dafio obtenidas con los modelos de Park y Daali
tienen similar comportamiento, con valores superiores en el modelo de Park.
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Figura 5.12 Comparacién de trayectorias de dafio empleando el modelo propuesto en
la evaluacién de la curvatura de fluencia por corte ineldstico y deterioro
de adherencia. Sismo de Tokachi Oki.

La comparacién de las trayectorias de dafio obtenidas al utilizar el modelo
de Park en la cuantificacién de la curvatura de fluencia por corte inelastico
y deterioro de adherencia se indican en la figura 5.13. En forma general se
pueden hacer comentarios similares a los obtenidos con el modelo propuesto, con
la salvedad de que ahora el indice de dafo obtenido con el modelo de Meyer
presenta valores muy bajos. Por otra parte, con este modelo, la incursién en
el rango no lineal tiene un tiempo hasta llegar al colapso ligeramente mayor al
encontrado mediante el modelo propuesto hasta llegar al colapso.
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Figura 5.183 Comparacién de trayectorias de dafio empleando el modelo de Y. Park en
la evaluacién de la curvatura de fluencia por corte ineldstico y deterioro
de adherencia. Sismo de Tokachi Oki.

5.4.8 Estructuras sometidas al sismo de Loma Prieta

En la figura 5.14 se indican el dano para los diferentes modelos analizados
y que ha sido obtenido para el registro de Corralito Eureka Canyon, durante el
sismo de Loma Prieta de 1989. En las figuras 5.14.(a) y 5.14.(b) se encuentran
las trayectorias de dafio obtenidas con los modelos de dafio de Lybas y Sozen®®?,
y Banon y Veneziano®?%. Es interesante notar que, las trayectorias obtenidas
mediante el modelo propuesto y mediante el modelo de Park muestran un com-
portamiento muy similar, destacandose que el modelo propuesto presenta valores
ligeramente menores en el instante de colapso. Los resultados encontrados al
utilizar los modelos de dafio de Daali y Park se indican en la figura 5.14.(c) y
5.14.(d). Puede apreciarse el mismo comportamiento en las trayectorias de dano
del modelo propuesto y del modelo de Park, tal como se indic6 en parrafos an-
teriores. Con todos los modelos de dafno indicados, a excepcion del modelo de
Meyer, de la figuras 5.14.(e) se observa que existe una buena correlacién entre
las curvas obtenidas con el modelo propuesto y con el modelo de Park, con una
pequena diferencia cerca del colapso. Al calcular las trayectorias mediante el
modelo de dafio de Meyer, se observa que hasta los 4.4 segundos, las dos curvas
presentan préacticamente los mismos resultados y, cerca del colapso, se separan
notablemente.

En resumen, ante el sismo de Loma Prieta es minima la diferencia entre
las trayectorias obtenidas con el modelo propuesto y el modelo de Park, se da
practicamente en el colapso. En cambio ante el sismo de Tokachi Oki la diferencia
es un tanto mayor especialmente en el colapso.

En la figura 5.15 se comparan las trayectorias de dafio obtenidas con los
diferentes indices de dafno analizados y empleando el modelo propuesto en la cuan-
tificacién de la curvatura de fluencia, apreciandose un comportamiento similar
al indicado utilizando el sismo de Tokachi Oki. Por otro lado, en la figura 5.16
se comparan las trayectorias de dafio, aunque en este caso empleando el modelo
de Park en la evaluacion de la curvatura de fluencia. Los comentarios que se
pueden hacer al respecto son los mismos que ya se han expuesto.

Tan importante como la seleccién del modelo constitutivo para definir la
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Figura 5.14 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas empleando los diferentes
modelos de dafio. Sismo de Loma Prieta.

no linealidad del material es la consideracién de las curvaturas por corte elastico,
inelastico y deterioro de adherencia en el cdlculo de la curvatura por fluencia,
ya que de ésta manera se puede obtener un modelo que se aproxima mejor a la
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Figura 5.16 Comparacién de trayectorias de dafio empleando diferentes funciones de
dafio, con modelo propuesto para evaluacién de curvatura de fluencia.
Sismo de Loma Prieta.

realidad.

Por otra parte, no se puede predecir un comportamiento de la estructura
al considerar las variables indicadas en el parrafo anterior, ya que la respuesta
no lineal depende de varios factores, entre ellos la propia excitacion sismica, el
modelo constitutivo utilizado para la no linealidad del material, conjuntamente
con la caracteristica geométrica de la estructura y el modelo empleado para
calcular el indice de dano.

5.5 COMPARACION DE INDICES DE DANO SISMICO

Como se indicé en el capitulo cuatro, en las dltimas décadas se ha traba-
jado intensamente en modelos que definan el comportamiento sismico de edificios
mediante el denominado indice de dano. En efecto, existe abundante informacion
relacionada con este indice, incluyendo metodologias de célculo y programas de
n(®4346)_  Estas metodologias suelen necesitar
diversos parametros de definicién del modelo de calculo ocasionando una com-

computaciéon que las implementa

plicacién adicional en su empleo. Por ello, recientemente se investigaron pro-
cedimientos simplificados de célculo®™*®) para evaluar el dafio en edificios de
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hormigén armado. De igual forma, en el analisis no lineal espacial de edificios
de hormigén armado se ha propuesto® una solucién simplificada de calculo que
incluye la torsién espacial. Es claro que el estudio de éstos indices de dano es
importante para minimizar la vulnerabilidad de estructuras nuevas o existentes.
En diseno sismorresistente es importante desarrollar metodologias de calculo que
evaluen el comportamiento de un edificio ante un potencial movimiento sismico

93) Tas metodolo-

es mas se ha involucrado indices de dano sismico en el disenio!*
gias propuestas, en general, permiten obtener el indices de dano a nivel local del
elemento, informacién muy valiosa que permita tomar acciones correctivas si el
caso amerita, o encontrar el indice de dafio total de la estructura. Un nuevo mo-
delo de dafio ha sido propuesto recientemente por Ayala®***") para la evaluacién
del indice de dafio en edificos de hormigén armado y su eficacia en describir el
comportamiento de las estructuras bajo acciones sismicas ha sido probado con
edificios que sufrieron dafio en ciudad de Mexico en el sismo de 1985.

Este numeral presenta un estudio comparativo entre diversos indices de
dano propuestos para simular el comportamiento sismorresistente de edificios de
hormigén armado. Los modelos de dafo empleados en la comparacion son los
de Lybas y Sozen®®, Banon y Veneziano®!, Park y Ang®>*), Daali®®, Chung,
Meyer y Shinozuka®”?®), Ayala®®*") DiPasquale y Cakmak®!). En la Tabla 1
se indican las ecuaciones de cdlculo de los modelos de dafnio indicados. Algunos
de éstos indices de dano han sido previamente comparados®® pero trabajando
con un sistema simple de un sélo grado de libertad. En el presente trabajo se
realiza una comparacién mas real considerando un portico de hormigén armado
con varios grados de libertad.

Los primero cinco modelos de dafio sismico indicados calculan el indice de
dafio a nivel de elemento, en cambio los modelos de Ayala y el de DiPasquale
y Cakmak determinan el indice de dafio a nivel de estructura. Adicionalmente
los modelos de Ayala y de DiPasquale y Cakmak proporcionan un indice de
dafo tnico al final del movimiento sismico. Si se emplean sus modelos en cada
instante de tiempo se obtendria un indice de dafio variable, no necesariamente
monotdnico creciente, especialmente con el modelo de Ayala. En consecuencia,
para poder compararlos es necesario que los siete modelos se encuentren en las
mismas condiciones y por esta razén se ha considerado que el indice de dano
total obtenido mediante los dos 1dltimos modelos es el mismo en todos los ele-
mentos de la estructura. Con esta hipotesis de calculo, se ha utilizado el mismo
procedimiento de analisis que el considerado en los otros casos, que consiste en
normalizar el indice de dano I entre cero, cuando la estructura trabaja en el
rango eldstico y uno cuando se presenta el colapso. Posteriormente se ha expre-
sado el indice de dano de la estructura en funcién de la energia de deformacion y
de la energia disipada ineldsticamente por cada elemento, empleando la ecuacion
(4.32) de capitulo cuatro.

5.5.1 Modelos constitutivos

Se consideran dos modelos constitutivos para definir la no linealidad del
material. El de Roufaiel y Meyer®?, indicado en la figura 5.7, que incluye
diversos efectos no lineales del comportamiento del hormigén armado tales como
el deterioro de rigidez, cierre de grietas por corte y deterioro de resistencia y
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Tabla 1 Métodos de célculo del indice de dafio sismico.

Indice de dafio Autores
Ip = ((gf) Lybas y Sozen

(EI), Rigidez elastica inicial
(EI)m Rigidez maxima deformacion

Ip = (d’{)z + (d3)? Banon y Veneziano
di =di — ds = adj
dl_,u‘S dzzzlp'—l)
Hs = %m pe = g6, 1
Desplazamlento maximo
Desplazamiento de fluencia
Energfa ineldstica
Energia eldstica
Fuerza méaxima elastica

Ductilidad cinematica
Ductilidad inelastica
a,b Deterioro ciclico, (a=1.1 b=0.38)

SIS Rt
Sl

A

FES

ID = petB(pe—1) Parky A.Ilg

Hmono
Deterioro ciclico (0.15)
Umono Ductilidad monotdnica
Restantes variables ya definidas

i—1 .
I = e 4 2200 Dali
61’ i
Hi = ﬁ +1

6:pi Desplazamiento residual pldstico ciclo i

Ip =% (Oéf%; +aj 4 ) Chung, Meyer, Shinozuka
Ny = MAJ\Q/IJ‘Z
My = qu%% ®; = g
af = ET‘xKJr ¢F+of,
% n‘*’)(K'+ 2¢'."

N; Numero total de ciclos, en curvatura i
n; Numero actual de ciclos en curvatura i
a; Parametro modificador del dafio

M;; Momento de fallo en curvatura 1

M; Momento de fallo

¢s Curvatura de fallo

AM Definido en figura 1
K~ Rigidez en ciclo de carga j para curvatura i

K; 1 Rigidez promedio durante N; ciclos

Ip = Tz'f. _g Ayala
T, Periodo inicial )
%"ﬁn Periodo al fin del sismo
U

Periodo seleccionado limite en el colapso

Ip =1— TTT"— DiPasquale y Cakmak

max

Tinax Periodo méaximo

el modelo constitutivo de Clough y Johnston®®), que mds se lo conoce como
modelo de Clough, presentado en la figura 5.17, ampliamente empleado en disefio
sismorresistente, no considera de forma explicita las variables de degradacién
indicadas anteriormente. Este modelo constitutivo considera la degradacion del
hormigén tnicamente variando la rama de rigidez inelastica.
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Figura 5.17Modelo constitutivo de Clough Y Johnston(26).

En los dos modelos constitutivos del material se considera, en la evaluacion
de la curvatura en el punto de fluencia, la contribucion del cortante elastico,
inelastico y deterioro de adherencia ademads de la curvatura de flexion. El modelo
propuesto descrito en los numerales 5.3.4 y 5.3.5 se ha utilizado en la evaluacion
de la curvatura de fluencia por cortante inelastico y deterioro de adherencia.

La comparacion de los indices de dafio sismico se realiza en base a los re-
sultados obtenidos en la estructura indicada en la fi gura 5.8 y sometida a los
sismos de Loma Prieta y Tokachi Oki, indicados en las fi guras 5.9 y 5.10, respec-
tivamente. Con relacién a los criterios de colapso definidos en el numeral 4.1.1 se
debe indicar que los dos primeros criterios estan relacionados con la capacidad de
seccién tltima en cada elemento estructural. Los dos ultimos criterios son rela-
tivamente conservadores debido a que consideran la formacion de un mecanismo
como una condicién de colapso. Estos criterios se incluyen, sin embargo debido
a que los modelos de dafio total basados en el periodo final de la estructura
proporcionan valores muy altos para estados cercanos al de un mecanismo.

Para la evaluacién del indice de dafio con el modelo de Ayala®°%? se con-
sidera Ty, = 0.25s, que es el periodo seleccionado en el colapso de la estructura
ante cargas crecientes monotonicamente.

5.5.2 Comparacion de trayectorias de dano

En todas las graficas de las trayectorias de dano se ha agrupado los modelos
de dafo de: Lybas y Sozen; Banon y Veneziano; y el de Ayala por un lado, y los
de Daali; Park y Ang; Chung, Meyer y Shinozuka; y el de DiPasquale y Cakmak
por otro. Con el objeto de distinguir claramente sus resultados.

Los modelos de dafio de Lybas y Sozen®*®, Banon y Veneziano®¥, y el de
Ayala®®%) presentan una muy buena correlacién en las trayectorias de dano, tal
como se observa en las figuras 5.18 a 5.21.

Para el sismo de Loma Prieta, se tiene en las figuras 5.18 y 5.19 que el
modelo de Lybas y Sozen es el que presenta los mayores valores de danio durante la
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Figura 5.18 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas en la estructura, em-

pleando los diferentes modelos de dafio ante sismo de Loma Prieta, con-

siderando el modelo constitutivo de Roufaiel y Meyer(42).

trayectoria y en el tiempo cercano al colapso son iguales los valores obtenidos con
el modelo de dano de Ayala. El modelo de Banon y Veneziano presenta valores
ligeramente inferiores a los dos modelos indicados, la diferencia es minima.

Para el sismo de Tokachi Oki los modelos de Lybas y Sozen, y Banon y
Veneziano, presentan las mismas trayectorias de dafio como se observa en las
figura 5.20 y 5.21. Las trayectorias de dafio obtenidas con el modelo de Ayala
se aproximan muy bien con los dos modelos anotados. En la figura 5.20, que
corresponde al modelo constitutivo de Roufaiel y Meyer, los indices de dano
obtenidos con el modelo de Ayala son ligeramente mayores en el colapso y en
la figura 5.21, que corresponde al modelo constitutivo de Clough la trayectoria
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de dafio obtenida con el modelo de Ayala es menor, nuevamente se tiene que la
diferencia es minima.
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Figura 5.19 Comparacion de trayectorias de dafio obtenidas en la estructura, em-
pleando los diferentes modelos de dafio ante sismo de Loma Prieta, con-
siderando el modelo constitutivo de Clough.

La razon por la que el modelo de dafio de Lybas y Sozen se correlaciona
muy bien con el modelo de Banon y Veneziano es debido a que los dos mode-
los de dafio en su evaluacion consideran a la ductilidad cinematica pus definida
como la relacién entre el desplazamiento maximo é,, que alcanza la estructura
durante el sismo, al desplazamiento de fluencia éy. Cuando la energia disipada
ineldsticamente no alcanza valores muy altos, como en el presente estudio, el
indice de dafno sismico viene gobernado por los desplazamientos. En el mo-
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Figura 5.20 Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas en la estructura, em-

pleando los diferentes modelos de dafio ante sismo de Tokachi Oki, con-

siderando el modelo constitutivo de Roufaiel y Meyer(4?),

delo de dano de Ayala, es mas complicado indicar la causa para la muy buena
correlacién que tiene el modelo con los ya indicados, por la naturaleza de las
variables de cédlculo, sin embargo se puede indicar que los desplazamientos que
tiene la estructura estan relacionados con la matriz de rigidez de la misma y por
ende con el periodo de vibracién. Para éstos modelos el valor del indice de dano
sin normalizarlos es mayor que uno y los tres presentan resultados diferentes. Al
normalizarlos entre cero y uno tienden a unificarse. Las trayectorias de dano
obtenidas con estos tres modelos presentan valores superiores a los encontrados
con los otros indices de dano analizados.

Es importante tener en cuenta que en los modelos de dafio de Park y Ang(®)
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Figura 5.21Comparacién de trayectorias de dafio obtenidas en la estructura, em-
pleando los diferentes modelos de dafio ante sismo de Tokachi Oki, con-
siderando el modelo constitutivo Clough.

y Daali®® en el calculo del indice de dafio se relaciona a mas de la energia, se
relaciona la ductilidad cinemadtica con respecto a la ductilidad debida a cargas
monotonicas fmono que conduce a la relacion del desplazamiento maximo 6, al
desplazamiento ultimo é, y ésta relacion es menor que uno.

Por otra parte, las trayectorias de dano obtenidas con las funciones de
Daali; Park y Ang; Chung, Meyer y Shinozuka; y el de DiPasquale y Cakmak
son comparables entre si como se aprecia en las figuras 5.18 a 5.21. La correlacion
no es tan buena como la que se obtuvo con los otros tres modelos. En general el
modelo de Chung, Meyer y Shinozuka presenta los menores valores, especialmente
al inicio de la trayectoria de dano. Este resultado se debe a que el modelo empieza
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a medir el dafo una vez que se tiene un ciclo de carga en el rango no lineal, y los
restantes modelos tienen cierto dafio cuando el de Meyer inicia la cuantificacion.
Por otra parte, el modelo de dano de DiPasquale y Cakmak es el que presenta los
mayores valores es mas en el colapso los indices de dano obtenidos son parecidos
a los encontrados por el modelo de dano sismico de Ayala por la semejanza de
las variables involucradas en la evaluacion del Ip.

Existe una muy buena correlacion entre las trayectorias de dafio de Park
y Ang con las de Daali. En efecto, para el sismo de Loma Prieta la diferencia es
minima, figuras 5.18 y 5.19. Para el sismo de Tokachi Oki se tiene algo similar
en la figura 5.21 cuando se trabaja con el modelo constitutivo de Clough, la
diferencia se incrementa en la figura 5.20 para el modelo constitutivo de Roufaiel
y Meyer.

Es importante destacar que los valores del indice de dano obtenidos con
el modelo de Ayala®®*?) dependen del valor seleccionado del periodo en el fallo
de la estructura Ty. Si el valor seleccionado es bajo los indices de dafio que se
obtengan seran altos, como en el presente caso y si el valor seleccionado de 7%
es alto los indices de dafio seran bajos.

5.6 CONCLUSIONES

En este capitulo se ha presentado un método de célculo de la curvatura de
fluencia por deterioro de adherencia y corte ineldstico debido al agrietamiento
del hormigén. El método estd basado en la solucion de la ecuaciéon diferencial
que define la adherencia entre el hormigon y acero. Se comparan los resulta-
dos obtenidos al analizar el dafio sismico en un portico plano ante dos sismos
empleando el modelo propuesto y el modelo de Park.

Ademas, se han comparado los indices de dano que se obtienen al utilizar
siete modelos numéricos de calculo de dafio sismico con el objeto de establecer
la correlaciéon que existe entre ellos en el portico estudiado considerando dos
modelos constitutivos para la no linealidad del material. Del estudio realizado
en el presente capitulo se encuentran las siguientes conclusiones:

e Como primera conclusién del estudio realizado se puede afirmar que es
mas realista considerar que el giro por corte, en cada una de las grietas
del elemento danado, varia en funcion de la distribucion de esfuerzos a lo
largo del elemento. A partir de esta hipotesis se ha propuesto un método
de calculo de la curvatura de fluencia por corte inelastico.

e El célculo de la curvatura de fluencia por deterioro de adherencia, se mod-
ela mejor considerando el deslizamiento entre el hormigon y el acero que
se genera en cada grieta de la zona danada; el deslizamiento total es igual
al sumatorio de los valores parciales obtenidos en cada grieta. Asi es como
se obtiene el deslizamiento total para calcular la curvatura de fluencia por
deterioro de adherencia en el método propuesto.

e En general las trayectorias de dano que se han obtenido calculando la
curvatura de fluencia con el modelo propuesto y con el modelo de Park
para los dos eventos sismicos son muy similares. Mejor aproximacion se
obtuvo con el Sismo de Loma Prieta en donde difieren muy poco las dos
trayectorias.
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e La correlacién obtenida en las trayectorias de dano con los dos modelos es

satisfactoria especialemente cuando los indices de dafio corresponden a los
modelos de Lybas y Sozen, Banon y Veneziano, Park y Ang, y Daali.

e La curvatura de fluencia calculada mediante el modelo propuesto es un

10% menor que la que se obtiene al utilizar el modelo de Park. Por todo
lo indicado es claro que el modelo propuesto es una alternativa mas precisa
de célculo de la curvatura de fluencia por corte inelastico y deterioro de
adherencia.

e Los modelos de dano de Lybas y Sozen; Banon y Veneziano y Ayala presen-

tan una muy buena correlacién entre ellos. Para fines practicos se puede
indicar que los tres modelos proporcionan el mismo indice de dafio. En el
modelo de Banon y Veneziano se ha considerado a=1.1 y b=0.38.

e El modelo de dafio de Park y Ang presenta una buena correlaciéon con

el modelo de Daali. El modelo de Park, por lo general, presenta valores
superiores a los del modelo de Daali. A pesar de que en la referencia (54) se
ha indicado que hay una buena correlacién entre los resultados obtenidos
mediante el indice de dano de Banon y Veneziano y el modelo de Park y
Ang, en el presente trabajo no ha sido apreciado dicha correlacion.

e El modelo de dafio de Chung, Meyer y Shinozuka tiende a relacionarse

de mejor forma con los modelos de Park y Daali que con los de Lybas y
Banon.

e En el colapso de la estructura, los indices de dafio obtenidos con el modelo

de dafo de DiPasquale y Cakmak son similares a los del modelo de Ayala.
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CAPITULO 6

METODO DE CALCULO DEL INDICE DE DANO
UTILIZANDO ESPECTROS DE RESPUESTA

6.1 INTRODUCCION

La mayor parte de métodos que existen para evaluar dano sismico en edifi-
cios de hormigén armado, lo realizan considerando un acelerograma para definir
la excitacion sismica, basta citar los desarrollados por Banon et al¥), Wang y
Sha®, Roufaiel y Meyer®, Williams y Sexsmith®, Carvalho y Cohelho®), Powell
y Allahabadi®, Hasselman et al”, Y. Park et al®®, Shibata y Sozen®, Stephens
y Yao!” entre otros. De tal manera, que la evaluacién se realiza para un de-
terminado sismo. Si se considera el tiempo que demanda encontrar la respuesta
dinamica en el rango no lineal y luego el tiempo que conlleva evaluar el dano
sismico, se observa que es demasiado el trabajo que se ejecuta para simular el
comportamiento de una estructura ante un determinado evento sismico. En la
practica, las estructuras deben ser analizadas para varios eventos teltiricos con
lo cual el trabajo de evaluacion del comportamiento ante terremotos, cuando se
trabaja con acelerogramas, es muy extenso.

(11.12) ge cubre el com-

En cambio, cuando se trabaja con espectros de disefio
portamiento de varios sismos, los que sirvieron de base para definir el espectro.
Esto en si es una gran ventaja del espectro en relacion a los acelerogramas. En
éste contexto existen muy pocos métodos para evaluar dafio sismico en estructu-
ras utilizando espectros de respuesta uno de ellos es el método N2 desarrollado
por Fajfar y Gaspersic*® en el cual de la estructura real, se obtiene un sistema
equivalente de un grado de libertad y es en éste sistema donde se evaliia el dano
en funcion de espectros de energia. Estos espectros han sido obtenidos por los
autores del método para dos curvas de modelos constitutivos del material y para
determinados sismos. Posteriormente, y en base a los resultados obtenidos en
el sistema de un grado de libertad se retorna al edificio real a calcular el grado
de deterioro de la misma, utilizando el modelo de dafio sismico de Park y Ang,
descrito en capitulos anteriores

Realmente el método N2 es mas sencillo que los descritos'®) cuando se
trabaja con acelerograma, es mas no se necesita un ordenador para su célculo, se
lo puede hacer manualmente. Un serio limitante del método N2 es que el usuario
tiene que evaluar el dafio para los espectros de energia que han sido publicados
por los autores. En consecuencia si desea evaluar el dafio sismico para un edificio
ubicado en una zona sismica cuyos acelerogramas no han sido considerados por
Fajfar y Gaspersick no puede aplicar el método N2. Esto fue lo que motivé a
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desarrollar el método de calculo que se describe en el presente capitulo, el mismo
que permite evaluar el dano sismico utilizando espectros de respuesta o de diseno
del sitio de interés.

Si bien es cierto, no existe una justificacion rigurosa para el uso de es-
pectros de disefio o de respuesta, elasticos o inelasticos, en el diseno sismico de
estructuras; no es menos cierto que todas las normativas del mundo lo contem-
plan cuando se realiza un andlisis modal utilizando espectros. Por lo expuesto
més los resultados obtenidos en el presente estudio, demuestran que si se puede
tener una metodologia de calculo del dano sismico de estructuras de hormigon

A
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armado utilizando espectros.
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PORTICO PLANO MODELO ESTRUCTURAL CONTINUO

Figura 6.1 Modelo mecanico como un sistema continuo.

El método que se propone, esta basado en la respuesta dindmica de estruc-

1415 trabajando unicamente con el primer modo de vibracién. Si

turas continuas'
la estructura estd constituida inicamente por vigas y columnas se puede modelar
ésta como una ...viga de corte... que es el caso que se desarrolla posteriormente
en el numeral 6.2. Aspecto fundamental para poder emplear el método que
se va a desarrollar es contar con la curva de capacidad de la estructura a ser
analizada la misma que puede ser obtenida mediante la aplicacion de cargas
incrementales*>'®) monoténicas constantes. La obtencién de las curvas de ca-
pacidad puede hacerse utilizando un programa de analisis no lineal estatico que
es muy sencillo desarrollarlo en comparacion con un programa de analisis no
lineal dindmico. Por otra parte las curvas de capacidad dan una visiéon clara del
comportamiento sismico de la estructura. Por lo tanto, con el método que se
propone en el presente numeral para evaluar el dano sismico de estructuras por-
ticadas de hormigén armado, se tiene una vision muy objetiva del indice de dano
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que se encuentra, ya que el mismo es obtenido teniendo como base el colapso de
la estructura definido por el proyectista estructural.

6.2 VIGA DE CORTE

Como se indicé un pértico plano constituido por vigas y columnas sin muros
de corte puede modelarse como una viga de corte, que es el modelo mecdnico
que se estudia a continuacién en dos etapas. En la primera se analiza el caso
de vibracién libre, el cual para el presente estudio finaliza con el célculo de las
formas modales; y en la segunda parte se analiza el caso de vibracién forzada
orientada tinicamente al cdlculo del desplazamiento lateral maximo en el tope
del edificio d; variable que se necesita calcular para el método que se propone.

6.2.1 Vibracién libre en viga de corte

En la figura 6.1 se presenta un marco plano con su correspondiente modelo
estructural en el cual la masa tiene una variacién por unidad de longitud H(z)>
y sea A(,), la seccién transversal, para el caso general de seccion constante o
variable. Sea G(m) el modulo de corte y ,B(m) el coeficiente de forma que da la
reduccion por cortante.

Para el caso de vibracién libre, la deformada del sistema continuo, en el
instante de tiempo t, es la presentada en la figura 6.1. Al analizar un elemento
diferencial A, y considerando el primer término de la serie de Taylor para la
variacién de las fuerzas, las cargas que actiian en éste elemento diferencial estan
indicadas en la figura 6.2.

/ 6Q (x,t)

/ Q(x,t) + By - AX
/
e
(%) {/\ . BZY(X,t)
= — AX 5
e / = /F ,LL(X) 3 j(2
Q)

Figura 6.2 Equilibrio de fuerzas en un elemento diferencial del continuo.

Siendo Q(:n,t) la fuerza de corte y Fy la fuerza inercial. Del equilibrio de
fuerzas en el elemento diferencial, se obtiene:

8Q(a,1)

Qant 5, B~ He)le)

6%Y(z 1)

52 Qe =0

al dividir para A, se obtiene luego de simplificar términos:

6Q (1) ‘52Y(a:,t)
O R (6-1)
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por otra parte de la teorfa de la elasticidad se sabe que:

Q(a,t)/ Ac(z)
G (a)

.
Yoy = %y = Ozt) =

T
reemplazar éste valor se tiene:

siendo AC(

) el 4rea efectiva de corte que es igual a A(m) dividida para ﬁ(m), al

 Qet)B(z)

(@) = (6:2)
G (2)A(z)
pero 0(3:,75) = 6—(};z—tl Luego de la ecuacién 6.2 se obtiene el cortante Q(m,t)
G2)A(z) ¥ (a 1)

Reemplazando la ecuacién (6.3) en (6.1) se encuentra la ecuacion diferencial que
define el problema de vibracién libre en la viga de corte. Esta es:

52Y;,3,t B
> - ’u(:c) §t2 0

i( ()4 (2)
62> )

la misma que puede escribirse de la forma:
G4 ! ;
2@y py ¥ =0 (6.4)

Considerando que la solucién es dependiente del espacio como del tiempo,
la solucién de la ecuacién diferencial definida en (6.4) se puede expresar como el
producto de dos funciones:

Yer) = )Y ) (6.5)

al reemplazar (6.5) en (6.4) y luego de dividir para Y(t),u(m)gb(gc) y reescribiendola,
se obtiene:

G(m)A(z) / ! .
( B) f%)) _ Yy

= —VV2 = cte
K@) P(a) Yo)

siendo W la frecuencia natural del sistema. En consecuencia la solucion de la
ecuacién diferencial (6.4) se ha desacoplado en dos problemas a saber:

G\ Acg) 4
(FEgl,) + WP uiaybiay = 0 (6.6.2)

Yoy + WYy =0 (6.6.b)
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la solucién de la ecuacién (6.6.b) es de la forma:
Y(t) = ASenWt+ BCosWt (6.7.a)

siendo A, B constantes de integracién las mismas que se obtienen en base a las
siguientes condiciones de borde:

e Condicién Geométrica
Yigtyla=0 = 0= Yo,y = ¢0)¥(t) = 0= b(0) =0 (6.7.b)

e Condicion de Equilibrio

G \A ) 8Y,
_ _C@A@) Ve,
Qat)le=r =0= Qz ) = Bay e o= =0=
G)A@) /
By (@ 0l=r =0 b =0

En resumen para encontrar las constantes de integraciéon A y B. Las condiciones
de borde geométrica y de equilibrio conducen a:

$(0) =0 ¢y =0

para el caso de seccién constante se simplifica notablemente el problema; la
ecuacion (6.6.a) queda:

GA u

75 Yot W k() =0
de donde:

" w2

¢(m) + ‘UJZA (ﬁ(w) =0 (6.7.c)

se denomina:
o HBW? - B
=“Gi S n=W GA (6.7.d)

con lo cual la ecuacién (6.7.c) se transforma en:
"
¢ +P2¢(m) =0 (6.7.€)

la ecuacion diferencial (6.7.¢) es de la forma de la ecuacién (6.6.b). Por lo tanto
la solucidn es:

qﬁ(m) = ASenpz + BCospz (6.8)
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las condiciones de borde y el célculo de las constantes A y B, reportan:

¢(0):0:>B:0

qSI(L) = 0= ApCospL = 0= CospL =10

de donde:
0 (2n — 1)m
pL=(2n—1)5 =p 5T
al reemplazar en la ecuacién (6.7.d) se obtiene:
2n — 1 GA
S Cl D (6.9)
2L pf
en consecuencia la forma modal ¢(m) resulta:
2
b(s) = ASen( = Lyrx (6.10)

6.2.2 Vibracién forzada en viga de corte

Se considera que en la viga de corte actiia un sismo definido por su acele-
rograma, como lo ilustra la figura 6.3

“A

|

— |
| |
| | aQ
- ( t)
| // ’7A)< Q(x t) . - Ax
| /
b7
|/ Ax
|
\/ X
{
! Q(x t) ( )
| x,t
Ax U, (1)
! ,LL(X) at g _J
%)ﬁ‘—""— LVl

Figura 6.3 Modelo matematico para el caso de vibracién forzada.
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Procediendo de igual forma que en el caso anterior, se llega a obtener la
ecuacién diferencial que gobierna el comportamiento de una viga de corte para
el caso de excitacidon sismica. Esta es:

GiA !
(:c) (CL') ! v - o
(Fhe, Yen) ~reYen = eV (6:11)

en éste caso, la solucién de la ecuacién diferencial definida por (6.11) es de la
forma:

(ee]

Vo) = 2 bi(2) Yi(r) (6.12)

1=1

al sustituir la ecuacién (6.12) en la ecuacién (6.11) y considerando la ortogo-
nalidad de los modos de vibracién para simplificar términos, se llega a:

O

Y, =— 6.13
(=:4) 1:21 W2 [ H(z) Pi(z) 4 (6:13)
siendo:

mi = U6 )iy =) (6.14)

L
I () () 4
Ai(t) es la aceleracién espectral para el modo de vibracion i.

Para el caso de seccién constante se tiene que al reemplazar la forma modal
definida en la ecuacién (6.10) y considerando que p es constante, se obtiene de
la ecuacién (6.14) que:

8
*
m: = ————= M, .
1 (21 — 1)2 o Mt (6 15)

donde M; es la masa total del sistema. Ahora al trabajar inicamente con el
primer modo de vibracién se obtiene para i=1, en la ecuaciéon (6.15), que:

mj = 0.811M; (6.16)
al encontrar el desplazamiento en X = L que se denominara Dy, desplazamiento

en el tope, y al considerar solamente el primer modo de vibracién, la ecuacion
(6.13) reporta:

Ay (6.17)

se ha denominado A, a la aceleracién espectral correspondiente al primer modo
de vibracién, y Wi es la frecuencia del primer modo.
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6.3 METODO DE CALCULO DEL Ip PROPUESTO

El procedimiento de célculo a seguir para encontrar el indice de dafo

sismico Ip, el desplazamiento en el tope y el estado de deterioro en que se en-

cuentra la estructura por un sismo definido por su espectro de respuesta elastico,

es el siguiente:

1)

5)

Se construye la curva de capacidad resistente de la estructura en base a
la geometria de la misma y a la armadura de cada uno de sus elementos.
Se puede encontrar la curva de capacidad con un programa de analisis
no lineal estatico en el cual se impone una distribucion de cargas a ser
aplicada en los nudos, la misma que se va incrementando de tal forma que
se van formando rétulas plasticas en los miembros, cuando ésto sucede el
programa cambiara la matriz de rigidez del elemento considerando donde
se formo la articulacion plastica.

La curva de capacidad resistente relaciona el corte basal V, con el despla
zamiento en el tope del edificio D;. En ésta curva se debe definir cual es el
estado de colapso, si se selecciona un valor bajo de Dy como estado limite
de colapso el indice de dafio que se obtenga serd un valor muy alto por el
contrario si el valor de D; que se selecciona como estado limite de colapso
es muy alto el valor del indice de dafio que se obtenga serd bajo.

Se destaca que la curva de capacidad resistente, se determina mediante un
analisis lineal eldstico de la estructura.

En la curva de capacidad resistente se determina el punto en el cual se
forma la primera rétula plastica. Sea V,1 y Dyq, las coordenadas asociadas
con la primera rétula. En base a éstos dos valores se determina la rigidez
equivalente del sistema K

K = Vol
Dy

(6.18)

Se obtiene el periodo fundamental de vibracién T, para la estructura. Se
puede utilizar las férmulas simplificadas que reportan los c6digos*” o algun
programa de valores propios pero en éste caso se trabajara con la matriz
de masas M de la estructura y con su respectiva matriz de rigidez K .

Con el valor de K obtenido en el paso dos y con el valor del periodo
fundamental T}, calculado en el paso anterior se obtiene la masa equivalente
M del sistema con la ecuacién (6.19) que es valida para un sistema de un

grado de libertad.

T2K

M =
472

(6.19)

Se considera que la masa equivalente M permanece constante durante todo
el andlisis sismico.

Con el valor de T, se obtiene del espectro de respuesta o de disefio, con
el que se trabaje, el valor de Ay que es la aceleracién espectral elastica
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asociada al periodo T, y asociada a un coeficiente de amortiguamiento .
Si se estima que la estructura va a estar sometida a un sismo muy fuerte
y en consecuencia va a sufrir un dafio considerable, el valor de ¢ con el
que se trabaje serd alto. En todo caso se sabe que ¢ depende del grado de
esfuerzo a que esta sujeta la estructura™®.

Se determina W dividiendo el valor de la rigidez K obtenida en el paso dos
para la masa M encontrada en el paso cuatro y sacando la raiz cuadrada de

ésta division. Wy = /K /M. Luego con el valor de A; y W se encuentra

el desplazamiento en el tope del edificio Dy utilizando la ecuacién (6.17)

Con el valor de D; obtenido se va a la curva de capacidad resistente del
pértico y se ve el estado en el cual queda la estructura por efecto del sismo.
Para facilitar la explicacién se denomina Df a éste desplazamiento lateral
del tope del edificio. Ahora se debe encontrar cual es el periodo T™ que
tiene la estructura asociado al corrimiento encontrado. Sea V, el cortante
asociado a D} y K* la rigidez del sistema en el rango ineldstico.

_ Vo* B Vol
N Df — Dy

| M

Si el valor de D} es menor que el valor de Dyq la estructura no sufre dato,

K* (6.20)

se encuentra trabajando en el rango elastico.

Para el estado limite de colapso definido en el paso uno, se determina el
periodo limite T. Sean Vou y Dyy las coordenadas asociadas al estado
limite y K la rigidez equivalente asociada al colapso.

Vou - Vol
K, = — 6.22
“ " Dy — Dy (6:22)
M
Ty, =2 —_— 6.23
U ™ K, ( )

Para encontrar el indice de dafio se considera que cuando la estructura tiene
el periodo T, el indice de dafio es cero en cambio cuando la estructura
alcanza el periodo Ty correspondiente al colapso el valor del indice de
dafio es uno. Para el periodo T* el valor del indice de dafio se interpola
linealmente entre los valores indicados, llegando a obtenerse la siguiente
ecuacion:

T*_‘TO

Ip=s——F 6.24
D=7 (6:24)
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6.4 ESTRUCTURAS ANALIZADAS

Con el fin de ver la bondad del método que se ha descrito en el numeral
anterior se analizan cuatro estructuras planas de cinco y siete pisos las mismas
que serdn sometidas a los sismos de Tokachi Oki del 68.05.16 registrado en Hachi-
noe Harbour y el sismo de Loma Prieta del 89.10.18 registrado en Corralito, con
los cuales se ha venido trabajando en la presente tesis. Estos eventos sismicos
han sido normalizados para diferentes aceleraciones maximas del suelo las mis-
mas que se indicaran oportunamente. Se evaluard el dafo sismico utilizando el
método propuesto y se compararan los resultados con los que reporta el programa
IDARC™® normalizando en éste dltimo el indice de dafio entre cero y uno, donde
el valor de cero corresponde al rango eldstico y el valor de uno al colapso.

6.4.1 Geometria de los pérticos

Se considera que todos los pérticos analizados tienen un hormigén con una
resistencia a la comprecién de 21 MPa y el acero de refuerzo tiene un limite
de fluencia de 420 MPa. En la figura 6.4 se indica la geometria de uno de los
pérticos de cinco pisos, en éste marco plano las dimensiones de las columnas se
mantienen constantes por lo que se denominara poértico de ...seccion constante....
Las vigas también tienen las mismas dimensiones en todos los pisos.

El método propuesto estd desarrollado para una viga de corte de seccién
constante por lo que se espera que los resultados ha obtenerse se aproximen mejor
en poérticos cuya variacién de secciones especialmente en columnas sea minima.
El presentado en la figura 6.4 satisface muy bien éstas condiciones pero también
se desea ver el grado de valides del modelo en un pértico en el cual las dimensiones
de columnas y vigas varfan conforme crece en elevacion la estructura para ésto
se considera el pértico de la figura 6.5 al cual se lo identificard en lo posterior
como portico de ...seccion variable...

Con igual criterio se procede con los pérticos de siete pisos. El indicado en
la figura 6.6 se denomina de ...seccidn constante... y el presentado en la figura
6.7 de ... seccion variable...

6.4.2 Capacidad resistente de los pérticos

Para encontrar las curvas momento curvatura que definen el comporta-
miento de los elementos de los marcos planos se trabaja con los modelos trilineal
para el acero®® y con el modelo de Kent y Park(®? para el hormigén confinado.

Es importante resaltar la importancia que tienen las curvas de capacidad
resistente, tanto en el disefio como en el andlisis. En efecto, cuando se disena
una estructura teoricamente las rétulas plésticas deben formarse primeramente
en todas las vigas y finalmente en los pies de columna de planta baja. En todo
caso se disena con el criterio de columna fuerte viga debil pero por no seguir
estrictamente lo estipulado en los c6digos!” a veces se da que la primeras rétulas
plésticas se forman en las columnas y el proyectista si no construye éstas curvas
de capacidad resistente no detecta el problema que tiene.

Por otro lado, cuando se analiza una estructura no necesariamente se debe
pensar que se tienen que formar rétulas en todas las vigas para definir el colapso.
En algunas ocasiones el colapso se presenta por la formacién de rétulas en cabeza
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y pie de todas las columnas de un determinado piso sin que las vigas sufran un
severo dano.

Es importante el criterio del proyectista estructural para saber definir
cuando se considera que la estructura a colapsado si bien los programas de or-
denador pueden seguir admitiendo dafio luego del punto limite de colapso selec-
cionado pero ésto ya no tiene sentido. Lo tdltimo expuesto se presenta en algunos
pérticos que se analizan posteriormente.

En la figura 6.8 se presenta la curva de capacidad resistente para el pértico
plano de cinco pisos de seccién constante y en la figura 6.9 para el de seccion
variable.

Nétese que cuando se ha definido el colapso para los dos casos las vigas
del tltimo piso no se han rotulado por completo pero fue necesario definir éstos
estados como de colapso por el gran corrimiento lateral que experimentd la es-
tructura. El pértico de seccién constante tiene desplazamientos laterales en el
tltimo piso del orden de los 80 cm y el portico de seccién variable de 70 cm
cantidades que se las considera excesivas teniendo presente que los pérticos son
de cinco pisos.

Para los pérticos de siete pisos en las figuras 6.10 y 6.11 se presentan las
curvas de capacidad resistente para los marcos planos de seccién constante y
variable respectivamente.

Nuevamente es importante destacar que en los valores limites seleccionados
de colapso las vigas de los dos ultimos pisos no se han presentado rétulas plasticas
pero los desplazamientos son considerables, alrededor de los 100 cms.

6.5 ANALISIS DE RESULTADOS

Con los acelerogramas de los sismos seleccionados e indicados al comienzo
del numeral 6.4 y utilizando el programa IDARC®?) se procedié a calcular el
dafio sismico en las estructuras seleccionadas, cuyos resultados se muestran de
las figuras 6.12 a 6.19. Luego manualmente se evala el dafio con el procedi-
miento propuesto pero trabajando con los espectros de respuesta elastico de los
mencionados eventos sismicos.

6.5.1 Sismo de Tokachi Oki

Para el pértico de cinco pisos de seccién constante, los resultados obtenidos
utilizando el programa IDARC y el método propuesto se presentan en la figura
6.12 para aceleraciones méaximas del suelo de 0.15g, 0.20g y 0.25g. Es importante
destacar que el acelerograma del sismo de Tokachi Oki fue normalizado para las
aceleraciones maximas indicadas al igual que el espectro de respuesta elastico.

El Indice de dafio que se obtiene con el modelo propuesto estd en funcién
del valor limite seleccionado de colapso, lo que se explicé en parrafos anteriores.
En la figura 6.12 se observa que en términos generales el modelo propuesto
describe bastante bien el dafio con respecto a lo que se obtiene con el programa
IDARC. Los desplazamientos en el tope son ligeramente mayores con el modelo
propuesto sin embargo el dano que reporta es menor.

En la figura 6.13 se indican los resultados obtenidos para el pértico de cinco
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pisos de seccion variable. Los desplazamientos laterales obtenidos son practica-
mente iguales tanto con el programa IDARC que con el método propuesto.

El modelo propuesto fue desarrollado para una viga de corte de seccion
constante en consecuencia se esperaba que exista una apreciable diferencia en
los resultados obtenidos mas se observa que ésta diferencia no es considerable.
Unicamente en el dltimo piso hay una gran diferencia en el dano sismico para
los restantes pisos la correlacion es muy buena.

Los resultados obtenidos para el portico de siete pisos de seccion constante
se indican en la figura 6.14. Es fundamental destacar que de acuerdo a la curva de
capacidad resistente de éste marco plano en los dos ultimos pisos no contempla
la formacién de articulaciones plasticas porque se consideré que el dano que
presentaba la estructura cuando se formaban rotulas en éstos pisos era muy
grande. Para una aceleracion maxima del suelo de 0.15g la correlacion es bastante
buena y ésta correlacion disminuye para 0.25g.

En la figura 6.15 se indican los resultados alcanzados para el pértico de
siete pisos de seccidn variable. Aqui la diferencia es mas marcada que en los casos
anteriores en cuanto se refiere a describir el dafio de la estructura. Se destaca
que de acuerdo a la curva de capacidad resistente del marco, figura 6.11, no se
presentan rdétulas en las vigas de los dos ultimos pisos con esta consideracion los
resultados obtenidos son muy buenos especialmente para el sismo normalizado a
0.25g.

6.5.2 Sismo de Corralito

La figura 6.16 presenta la comparacion de resultados obtenidos para la
estructura de cinco pisos de seccidon constante sometida al sismo de Loma Prieta
cuyo registro es el de Corralito, razon por la cual se la identifica con éste nom-
bre. Nuevamente en forma general se puede decir que la correlacion de dano es
muy buena entre los resultados obtenidos por el programa IDARC y el modelo
propuesto. Es muy buena en el sentido de la descripcion de los lugares donde se
forman las articulaciones plasticas.

Para el portico de cinco pisos de seccion variable, los resultados se muestran
en la figura 6.17, para aceleraciones maximas del suelo de 0.25g, 0.35g y 0.45g.
Del anélisis de la grafica se observa que la correlacién no es tan buena para el
sismo de 0.25g pero mejora notablemente para los sismos de 0.35g y 0.45g.

En la figura 6.18 se muestran los resultados alcanzados para la estructura
de siete pisos de seccion constante. Notandose que la correlacion es buena, hay
una gran aproximacion en los desplazamientos en el tope del edificio y en éste
caso los valores de D¢ son ligeramente menores con el modelo propuesto en
comparaciéon a los que reporta el programa IDARC lo que no habia sucedido
en los casos anteriores.

Finalmente, en la figura 6.19 se indican los resultados obtenidos para el
pértico de siete pisos, notandose que es buena la correlacion entre lo reportado
por el programa IDARC y la metodologia propuesta.
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6.6 CONCLUSIONES

Se han analizado cuatro estructuras, dos de cinco pisos y dos de siete pisos,
en las dos estructuras del mismo nimero de pisos se ha considerado que la rigidez
en elevacion es: constante y variable; se han calculado para dos sismos: el de
Loma Prieta del 89.10.18 cuyo registro es el de Corralito, que corresponde a un
sismo de alta frecuencia; y el de Tokachi Oki del 68.05.16 registrado en Hachinoe
Harbour que corresponde a un sismo de frecuencia intermedia, normalizados para
diferentes valores de aceleraciéon maxima del suelo. Del estudio realizado se ob-
tienen las siguientes conclusiones luego de calcular el dafio sismico utilizando un
acelerograma y con el programa IDARC por una parte; y, utilizando el espectro
de respuesta elastico con el método propuesto por otra.

e Las curvas de capacidad resistente de los porticos que relacionan el Corte
Basal V,, con el Desplazamiento en el Tope del edificio Dy suministran una
informacién muy importante tanto para el disefio como para el andlisis de
estructuras. En éste ultimo caso que nos interesa en el presente estudio,
en las curvas de capacidad resistente se puede definir cual es el estado
limite de colapso cuando la estructura ha experimentado demasiado dano.
Los programas que evalian dano corresponden a modelos matematicos y
pueden seguir calculando dano en una estructura que ya esta seriamente
agrietada es necesario que el analista estructural en cada caso defina un
estado en el cual se puede considerar que la estructura ha colapsado, en
base a su experiencia. Esto se lo puede realizar iinicamente analizando las
curvas de capacidad resistente.

e Una vez que se disponga la curva de capacidad resistente de la estructura
que va a ser analizada y el espectro de disefio elastico para el cual se
desea calcular el dafio sismico. El cdlculo con el método propuesto se lo
realiza con una calculadora elemental y en muy corto tiempo lo que es
practicamente imposible con los algoritmos de calculo en que se tiene que
encontrar la respuesta dinamica no lineal primeramente para evaluar luego
el dafio local de los elementos y finalmente el nivel de dano global de la
estructura, éstos métodos demandan una gran cantidad de tiempo en su
evaluacion.

e Para estructuras en las cuales se puede modelar como una viga de corte
de seccién constante el método propuesto con las ecuaciones deducidas
reportan valores de dafo satisfactorios con relacion a los que se obtiene
utilizando el programa IDARC. Satisfactorios en el sentido de que des-
cribe bastante bien los lugares de la estructura donde se van a formar
rétulas plasticas. Estas estructuras son aquellas en donde las dimensiones
de columnas en elevacion varian muy poco en elevacion. Para estructuras
cuyo comportamiento se adapta mejor a una viga de corte de seccion varia-
ble el método propuesto es aconsejable siempre y cuando se deduzca las
ecuacién que reporta el desplazamiento en el tope Dy para seccion variable.
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Figura 6.4 Geometria del pértico de cinco pisos denominado ...seccion constante...
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GEOMETRIA DEL PORTICO
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Figura 6.6 Geometria del portico de siete pisos denominado ...seccidn constante...
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Figura 6.7 Geometria del portico de siete pisos denominado ...seccion variable...

159



160 METODO DE CALCULO DEL INDICE DE DANO UTILIZANDO ESPECTRO DE RESPUESTA

= E
]
|
Gs
08
(o) o n N
@\ ¢« 8 o
T S(l) coJ) :\J) ‘?’§ % —c/
\ ) 5 .
Mog s wog o9 ?a§§o
7 A P e 0o ;
@ g 9
3]
&
9? :?D m?g m?g -9 g‘g »w —09
\ sle
0S
& Sy
S oy
®

GE

\ Oe
)

> G2
%
) 02
®
Sl
@

01

45
40
35
30

Figura 6.8 Capacidad resistente del marco plano de cinco pisos de ...seccidn cons-
tante...



RESULTADOS DEL ESTUDIO

Dt
(em)

®

SS

0S

Sy

SECCION VARIABLE

0¥

\ .
°
1@ o€

e

)
€ 02

S1

S 01
@

65
35
15
10

S

60
55
50
45
40
30
25
20

Vo
(T)

Figura 6.9 Capacidad resistente del pértico de cinco pisos de ...seccion variable...

161



162 METODO DE CALCULO DEL INDICE DE DARIO UTILIZANDO ESPECTRO DE RESPUESTA

Vo
(T)

130

120

110

100

20

80

70

60

S0

40

30

20

®
(D)
o
06
or
O/
—0)
%
@,
®/®
23 19 22
@
w 11 18] 12 17
Fo——o+o0——— o
16 12 15
6 917 8
o o0 0
14 10 13
1 7 2 6
o —0—1-0 —0—{
24 15 21
1 6 202 S
o— 00—
g“ 3 4%
2 7 2

SECCION CONSTANTE

Dt

10

20

30

40

S0
60
7

& (cm)

Figura 6.10 Capacidad resistente del pértico de siete pisos de ...seccidn constante...



Vo
(T)

138

130

120

110

100

90

80

70

60

50

40

30

20

RESULTADOS DEL ESTUDIO 163

pd )
&
|312)
®
®@
@
®
@A
®
[D
24
o/ ©®
(;0/‘? 230 1 22 12 18925
® 17 15 16
A

7 12| 8 1
15 i 14

s 1|6 9

r-o—04+- 00— 0—
22 13 20

1 8|1 8

lo— ot o— o

19

2 aIZl 7

HO——O0—1+-O0—————0—
7 ) o

SECCION VARIABLE

Dt
S g 8 2 3 3 g g R g &(cm)

Figura 6.11 Capacidad resistente del pértico de siete pisos de ...seccion variable...



164 METODO DE CALCULO DEL INDICE DE DANO UTILIZANDO ESPECTRO DE RESPUESTA

Programa IDARC Modelo Propuesto
O- O
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Sismo de TOKACHI OKI - seccidn constante

Figura 6.12 Comparacién del dafio sismico en el pértico de cinco piso de seccién
constante. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Sismo de TOKACHI OKI - seccion variable

Figura 6.13 Comparacién del dafio sismico en el pértico de cinco pisos de seccién
variable. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARC Modelo Propuesto
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Sismo de TOKACHI OKI - seccioh constante

Figura 6.14 Comparacién del dafio sismico en el pértico de siete pisos de seccién
constante. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARC Modelo Propuesto
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Sismo de TOKACHI OKI - seccion variable

Figura 6.15 Comparacién del dafio sismico en el pértico de siete pisos de seccién

variable. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARC Modelo Propuesto
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Sismo de CORRALITO - seccion constante

Figura 6.16 Comparacién del dafio sismico en el pértico de cinco pisos de seccién
constante. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARC Modslo Propuesto
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Sismo de CORRALITO - seccion variable

Figura 6.17 Comparacién del dafio sismico en el pértico de cinco pisos de seccién
variable. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARGC Modelo Propuesto
O O
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Sismo de CORRALITO - seccion constante

Figura 6.18 Comparacién del dafio sismico en el pértico de siete pisos de seccién
constante. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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Programa IDARC Modelo Propuesto
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Sismo de CORRALITO - seccidn variable

Figura 6.19 Comparacién del dafio sismico en el pértico de siete pisos de seccién
variable. Utilizando el programa IDARC y el método propuesto.
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