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RESUMEN

El comportamiento dinamico en estructuras de concreto armando depende de aspectos tales
como la adherencia entre el concreto y el acero y el confinamiento existente en los
elementos que las componen, especialmente en las uniones viga-columna. Las condiciones
de adherencia para el acero longitudinal obedecen al nivel de esfuerzo transferido al
concreto adyacente, a la longitud de transferencia y a las fuerzas cortantes desarrolladas en
la unién viga-columna. Cuando no se cuenta con la suficiente longitud de desarrollo del
refuerzo que cruza la conexion o cuando la resistencia en cortante es insuficiente para evitar
agrietamiento diagonal se produce una pérdida de adherencia y el consiguiente
deslizamiento del refuerzo. Este comportamiento se refleja en el estrangulamiento de los
lazos de histéresis en la curva fuerza-desplazamiento. En este trabajo se propone una
expresion para el calculo del momento deslizante basada en la teoria clasica de concreto
armado y que depende del maximo esfuerzo de adherencia desarrollado por las barras de
refuerzo. Esta expresion permite obtener el maximo momento que es capaz de resistir la
seccion sin que se produzca deslizamiento del refuerzo. A partir del momento deslizante se
determina el parametro deslizante mg con el cual se representa el estrangulamiento en las
curvas histeréticas fuerza-desplazamiento caracteristicas de los elementos de concreto
armado. Su precision es verificada simulando la respuesta de varios ensayos experimentales
encontrados en la literatura a través de un modelo histerético de dafio con deslizamiento
implementado como un elemento finito en el programa Abaqus, y que es capaz de
representar el nivel de estrangulamiento presentado en las graficas fuerza—desplazamiento
ademas de efectos tales como la pérdida de rigidez y resistencia presente en elementos
sometidos a cargas ciclicas. La aplicabilidad del modelo se estudia a través del analisis de
dos porticos de concreto armando sometidos a un registro sismico en la base del mismo,
concluyendo que el modelo es capaz de reproducir el comportamiento de estructuras de
concreto armado sometidas a cargas ciclicas.
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INTRODUCCION

Para entender el comportamiento de una estructura sometida a un sismo, ha sido
necesario desarrollar teorias y métodos que sean capaces de representar la respuesta no
lineal de las mismas.

Para ello se han desarrollado leyes constitutivas que describen el comportamiento de
materiales como el concreto y el acero, lo que ha conducido al desarrollo de teorias
elasticas, teorias plasticas y modelos de dafio que permiten predecir el grado de deterioro de
la estructura cuando es sometida a grandes solicitaciones.

Resultados derivados de programas experimentales, indican que la deformacion por
corte y por flexién no son las tnicas fuentes de deformacion en elementos de concreto
armado. Una parte importante de dicha deformacion es debido al deslizamiento del refuerzo
principal. Basandose en datos experimentales [2], se obtuvo que la cantidad de deformacion
debido al deslizamiento del refuerzo principal fue de un 20 a un 50 por ciento de la
deformacion total.

El Modelo Simplificado de Dafio [5], desarrollado en la Universidad de los Andes,
es un modelo capaz de reproducir el comportamiento histerético en miembros de concreto
armado, combinando los conceptos de la mecanica de la fractura, la teoria del dafio
continuo y los modelos de plasticidad concentrada.

Este modelo toma en cuenta la pérdida de rigidez y resistencia, asi como las
deformaciones plasticas, fatiga de bajo ciclaje, la influencia de la variacion de la carga axial
en el comportamiento a flexion de los miembros y, recientemente, el efecto del
deslizamiento del refuerzo longitudinal y el concreto. Este tltimo aspecto desarrollado por
Florez y Quintero [7], al incluir en el modelo una ley que describe la pérdida de adherencia
entre el concreto y el acero. Esta nueva ley de comportamiento supone que el deslizamiento
del refuerzo puede representarse de manera similar a la empleada en el modelo del
deslizamiento de un cuerpo rigido sobre una superficie rugosa.

Se incluye en el modelo una funcion de deslizamiento que depende de un momento
critico o resistencia al deslizamiento, capaz de representar el estrangulamiento obtenido en
las graficas del comportamiento histerético de los miembros estructurales cuando se
produce deslizamiento del refuerzo. La funcién de resistencia por adherencia depende de
multiples factores entre los que se encuentra el Momento Deslizante, que representa el
méximo momento que puede soportar la seccion sin que exista pérdida de adherencia entre
el concreto y las barras de refuerzo.

El objetivo principal de este trabajo consiste en desarrollar una expresion para el
célculo del Momento Deslizante introducido en la funcién de deslizamiento, de tal forma
que el estrangulamiento en las curvas de histéresis observadas experimentalmente en
miembros de concreto armado sea representado adecuadamente mediante el Modelo de
Dafio Simplificado.



Puesto que el deslizamiento de las barras de refuerzo, relativo al concreto, ocurre
principalmente debido a la pérdida de adherencia, un conocimiento en el mecanismo basico
y factores que controlan el deterioro de la adherencia es esencial.

Para esto es necesario considerar el esfuerzo de adherencia en las barras de refuerzo
y su transferencia al concreto adyacente, ademas de los posibles modos de falla en el
concreto debido al deslizamiento del refuerzo, y un modelo fisicamente razonable para el
mecanismo de pérdida de adherencia entre el concreto y el acero.

Se define la ecuacion que representa el momento deslizante, basandose en los
conceptos basicos de concreto armado y tomando en cuenta el esfuerzo de adherencia en las
barras de refuerzo. El modelo es verificado simulando varios resultados experimentales
cuyos datos estin disponibles en la literatura. Se procede entonces a modelar el
comportamiento de porticos de concreto armado bajo solicitaciones sismicas, obteniéndose
los mapas de dafios que reportan el grado de deterioro en los elementos estructurales de los
mismos durante su respuesta al sismo.

En el primer capitulo se hace una breve descripcion de los modelos tedricos que
reproducen el comportamiento histerético en miembros de concreto armado. En especial se
describe el modelo de dafio simplificado.

En el segundo capitulo se describe el modelo histerético de dafio con deslizamiento,
para la representacion del estrangulamiento. Se describe el esfierzo de adherencia en las
barras de refuerzo, asi como el mecanismo de pérdida de adherencia y el consecuente
comportamiento hisierético en miembros de concreto armando, para dar paso al
planteamiento y formulacion utilizadas en el calculo del momento deslizante, el cual es
necesario para la representacion del efecto de estrangulamiento en el modelo histerético de
dafio con deslizamiento.

En el tercer capitulo se presenta la validacion del modelo, mediante la simulacion
numerica de varios ejemplos encontrados en la literatura. Esto permite la comparacion de
los resultados experimentales con los obtenidos en el modelo y por ende la verificacion del
comportamiento del modelo.

En el cuarto capitulo se realiza la aplicacion del modelo, mediante el analisis de dos
porticos sometidos a un registro sismico, obteniéndose los mapas de dafio correspondientes
al grado de deterioro en los elementos estructurales.

Finalmente, en el quinto capitulo se establecen las conclusiones obtenidas en este
estudio y se hacen algunas recomendaciones.



CAPITULOT
REVISION BIBLIOGRAFICA

El comportamiento histerético en elementos de concreto armado es un fenémeno
complejo que depende de varios factores. Para predecir dicho comportamiento en
elementos de concreto reforzado sometido a acciones sismicas, es necesario desarrollar
procedimientos analiticos que sean capaces de representar las deformaciones inelasticas a
que estan sujetos dichos elementos. Con tal propésito se han desarrollado modelos
matematicos que pueden reproducir el comportamiento histerético de elementos de
concreto armado, esto es: la pérdida de rigidez, pérdida de resistencia, la capacidad de
disipacion de energia y la inestabilidad de ciclos histeréticos.

Entre los primeros intentos por obtener la respuesta histerética de un elemento de
concreto reforzado se desarrollé el modelo Elasto-Plastico Bilineal, el cual representaba la
degradacion de la rigidez tomando en consideracion que después de la fluencia del acero se
produce el endurecimiento por deformacion. Algunos modelos analiticos desarrollados
hasta ahora se describen brevemente a continuacion.

1.1 Modelo de Takeda (1970) [27]

En este modelo se introducen los efectos de plasticidad y degradacion de rigidez por
agrietamiento. Sin embargo, al ser independiente del nimero de cargas y descargas, debido
a que toma en cuenta solo ¢l maximo desplazamiento en cualquier ciclo, no representa la
degradacion de resistencia y rigidez que sufre el elemento por fatiga de bajo ciclaje. Por
otra parte, requiere de tres parametros que deben calibrarse por medio de muchos resultados
experimentales y es relativamente complicado pues esta definido por medio de 16 reglas
histeréticas.

1.2 Modelo de Roufaiel y Meyer (1987) [24]

Para este modelo se toma en cuenta la relacion momento curvatura histerética
propuesta en el modelo de Takeda, afiadiendo el efecto de degradacion de resistencia y
rigidez debido a la fatiga de bajo ciclaje. La pérdida de rigidez y resistencia de un elemento
de concreto armado se presenta si el mismo es deformado mas alla de un cierto nivel critico
durante los ciclos de carga. Ademas, la capacidad de carga decrece continuamente durante
los subsecuentes ciclos de carga. Evaluando datos experimentales, estos investigadores
concluyeron que el punto critico esta asociado con la curvatura ¢,, para la cual el concreto
alcanza el valor de deformacion &n. Sugirieron también que la pérdida de resistencia es
proporcional a la cantidad en que la curvatura critica a sido excedida. Para simular este
comportamiento proponen reemplazar el punto maximo de carga por un punto artificial
para la rama de recarga, definido €ste por ensayos experimentales. ( ver Figura 1.1)



Punto de Carg;
Punto de falla 3 gy * Punto Artificial

TN “/ o/ DeMax. carga

______ Caida de resistencia

Figura 1.1 Modelo para la Degradacion de Resistencia. [24]

Para modelar el estrangulamiento presentado en los lazos histeréticos Roufaiel y
Meyer [24] establecen la correlacion entre el grado de estrangulamiento y la magnitud
relativa de corte en la seccion que se estd considerando. Para fuerzas de corte pequefias, no
se observa el estrangulamiento. La curva de recarga eg recta y cruza la curva de carga
elastica inicial en un punto de “estrangulamiento nulo” (M, ¢.) (ver Figura 1.2). Por otro
lado, para fuerzas de corte grandes, las curvas de recarga tienen un grado de
estrangulamiento, que puede ser caracterizado por el punto (M,, ¢,), donde la curva de
recarga traspasa la curva inicial elastica, dicho punto es determinado en funcidén de la

relacion aMl (luz de corte/profundidad de la seccién rectangular) de acuerdo a las siguientey
relaciones empiricas: |

My = Mo ; bp ~tphn (1.1)

donde:

o,=0 para a/d=1.5;
op=04a/d-0.6 para 1.5<a/d<4.0;

2

op =1 paraa/d=4.0

©F) b

Figura 1.2 Representacion del estrangulamiento en los lazos histeréticos [24]



1.3 Modelo de Park, Reinhorn y Kunnath (1987)

Este modelo es implementado en el programa de analisis no lineal IDARC (Inelastic
Damage Analysis of Reinforced Concrete) [19], el cual permite representar el
comportamiento histerético en elementos de concreto armado. Las propiedades histeréticas
en el modelo son obtenidas mediante la combinacion de una relacion momento—curvatura
trilineal y tres parametros que determinan la degradacion de rigidez, el deterioro de la
resistencia y el estrangulamiento caracteristicos de la curva de comportamiento en
elementos de concreto armado.

El parametro o representa el grado de degradacion de rigidez asi como el area
encerrada en el lazo de histéresis, el cual es introducido fijando un punto comtin “A” en
términos del momento de cedencia en la curva inicial extrapolada y asume que las lineas de
recarga permanecen sobre este punto hasta que legan al eje X (Fig. 1.3).

v

Ny
g 7 A Punto Comun
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§
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Figura 1.3 Efecto del pardmetro o para la degradacion de rigidez [19]

El estrangulamiento caracteristico en las curvas de histéresis debido al
deslizamiento del refuerzo es representado por el parametro y. Se reduce el punto maximo
A hasta un nivel YPy a lo largo de las lineas de recarga cuando estas cruzan el eje Y para
M=0 (Fig.1.4). Los puntos de recarga toman este nuevo punto B hasta que alcanzan la
deformacion de agrietamiento, después de lo cual la rigidez de la trayectoria de recarga
toma nuevamente el punto maximo A. La introduccion de este estrangulamiento permite la

reduccion en el area de los lazos de histéresis e indirectamente la cantidad de disipacion de
energia.

El parametro B especifica el valor de degradacion de resistencia entre dos ciclos i e
i+1 (Fig.1.5), y se calcula mediante la definicion del indice de dafio, el cual es una
combinaci6n lineal de la maxima deformacién “3,,” y la energia histerética absorbida | dE.

p=Sn, b J’dE (1.2)



donde:

D = indice de dafio.

8u = deformacién ultima bajo cargas monotonicas
Py = resistencia de cedencia

El parametro B da la relacién del incremento de dafio causado por el incremento de

la maxima respuesta, d5./8,, y el incremento de la energia histerética normalizada,
dE/(3,Py), como sigue:

ds, /s,  ds
p=—rnlu_ - Dn (13)
dENS,P,)  dE/P,

El valor de B puede ser determinado como una funcién de varios parametros. Los
parametros o y v son dificiles de cuantificar. El resultado de muchos ensayos para definir
variables tales como relacion luz-corte, relacion de refuerzo y el esfuerzo axial pueden ser
necesarios para determinar dichos parametros. Stone y Taylor [25] sugieren que los valores
apropiados para dichos parametros varian con respecto al tipo de estructura, las propiedades
del material y la calidad de la construccion, para lo cual seria necesario la afinacién de

dichos parametros por medio de ensayos experimentales que tomen en cuenta dichas
variables.

L —— =l
m—'—r"fﬁ‘ /v-v 3 P
Us
~“" A : Punto Inicial
/ B : Punto Nuevo
Iy Us Punt.o cercano al Lazos
4 agrietamiento

Figura 1.4 Efecto del parametro y para estrangulamiento de la curva histerética [19]

* -
T T _Am
7 g N ’/.-’“’:/’f;f/~
4 e Y
S d5.=p dE/P, ’/"//;:’;i

g ™ ! Mﬂ: B . -

f ‘ dE: Incremento de <=~ -~

dE Energia Lazos

Figura 1.5 Efecto del parametro  para el deterioro de la resistencia. [19]
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1.4 Modelo Simplificado de Daiio.

En el afio 1993, Florez-Lopez [S] basandose en los conceptos de la mecanica de los
medios continuos, la mecanica de la fractura y el modelo de disipacion concentrada,
propone un modelo de dafio simplificado para porticos de concreto armado. Este modelo
combina la definicion de la variable de dafio en la mecanica de medios continuos con el
concepto de rétula plastica, permitiendo la incorporacion de efectos como: deformaciones
permanentes, pérdida de rigidez y de resistencia. Este modelo se diferencia de otros
fundamentalmente en que los parametros utilizados en el mismo pueden ser calculados
mediante la resolucion de un sistema de ecuaciones no lineales, y son funcion de
propiedades del miembro tales como: momento de agrietamiento, momento plastico,
momento Gltimo y la curvatura ultima.

Con el fin de incorporar en el modelo de dafio los efectos de plasticidad debido a la
fluencia del acero y degradacion del material por el agrietamiento del concreto, se
desarrolla el Modelo simplificado de dafio bajo cargas monoténicas, basado en los
conceptos de la termodinamica de medios continuos, el cual considera dos variables
internas: indice de dafio y deformaciones plasticas. Este modelo es incorporado en un
programa llamado SUPERDEG [5] desarrollado como un elemento finito, el cual puede ser
incorporado en cualquier programa comercial de elementos finitos que pueda realizar
analisis no lineal de estructuras.

El modelo es definido mediante una ley de comportamiento, ecuaciones de
equilibrio y las ecuaciones cinematicas. La ley de comportamiento se conforma por la ley
de estado y las leyes de evolucion. La ley de estado relaciona los esfuerzos generalizados a
un cierto instante t con la historia de deformaciones generalizadas en ese momento. Las
leyes de evolucion permiten definir como evolucionan las variables internas del modelo a
lo largo del analisis. Las ecuaciones de equilibrio permiten relacionar las fuerzas externas
con las fuerzas internas de los miembros y de la estructura. Las ecuaciones cinematicas
relacionan las deformaciones generalizadas del miembro con los desplazamientos nodales a
los cuales el miembro esta vinculado.

Desarrollando el modelo, supongamos que en un miembro de un portico las
deformaciones generalizadas son las rotaciones o giros en los extremos i y j, denominadas
¢i y ¢; y medidas respecto a la cuerda i-j de la barra desplazada, y la deformacion axial 6,
como se muestra en la Figura 1.6. Por lo tanto la matriz de deformaciones generalizadas se

denotara: {p}*= {: 9;,0}

i ' j

< Lo >

Figura 1.6 Deformaciones generalizadas en un miembro de un portico.



Asi mismo los esfuerzos generalizados estan definidos por la matriz: {M} = (m;,
m;, n). Donde m; y m; corresponden a los momentos flectores en los extremos del miembro
y n, a la fuerza axial.
m;

G

Figura 1.7 Esfuerzos generalizados en un miembro de un poértico.

Las ecuaciones cinemiticas se establecen mediante la relacion geométrica entre
las deformaciones generalizadas y los desplazamientos en un miembro.

Figura 1.8 Deformaciones generalizadas en el miembro i-j producidas por movimientos
diferenciales de los desplazamientos del nodo i

Si se supone un miembro de un portico sometido a un incremento diferencial dq; en
el extremo i se puede determinar la relacion entre los desplazamientos impuestos y las
deformaciones generadas, mediante las siguientes expresiones:

sena seno

d(I),- - dql d<I)j =dq1 1

dd = —dq, cosa. (1.4)

donde:

I: longitud de la cuerda i-j

o angulo de la cuerda con respecto al eje X en la configuracion en la cual se
produce la perturbacion.

De manera aniloga se obtienen los incrementos en las deformaciones que se
generan al aplicar los desplazamientos diferenciales dq,, dqs para el nodo i, y dqa, dgs, dgs
para el nodo j.

Para el caso general en el cual se producen desplazamientos en todos los grados de
libertad del miembro al mismo tiempo, se obtiene la siguiente expresion:



{d®} =[B,(9)){dq}

(1.5)

donde: [Bi(q)] es la matriz de transformacion local y es funcion de los desplazamientos.

[ sena(q) _cosa(q) _sena(q) cosa(q)
3 _| sena(q)  cosa(q _sena(q) cosal(q 16
B =0 () 9 g -
—cosa(q) -—sena(q) O cosa(q) sena(q) O

Para obtener la matriz de transformacion global se establece una relacion entre los
desplazamientos globales de una estructura y las deformaciones de una barra b,
introduciendo columnas adicionales en la matriz de transformacion del elemento

sena(q)  cosa(q) 1 _sena(q) cosa(q) 0
..... ] ] ] 7
sena cosa sena cosa
[BA)], =|0 ... (@) _cosalg) _ sena(q) @D ;.
l 1 ! l (1.7)
..... —cosa(q) -senalq) O ... cosa(q) sena(g) O ..
...... ,3i-2,  3i-1,  3i,......, 3j-2, 3j-1, 3j,.

Con lo cual la ecuacion cinematica para grandes desplazamientos y deformaciones
queda expresada de la siguiente manera:

{d®}, = [B(U)]p{du} (1.8)

Para el caso de pequefios desplazamientos puede considerarse un comportamiento
lineal simplificado y la matriz de transformacion permanece constante a lo largo del

analisis, por lo tanto:
[B)I=15,]

Donde [Bo] es la matriz de transformacion de la configuracion inicial y la ecuacion
cinematica para este caso se puede expresar como:

(1.9)

{®} =[B,}q} (1.10)



La condicion de equilibrio en los nodos y en los miembros establece que las fuerzas
externas de una estructura deben ser iguales a la suma de las fuerzas internas, para el caso
estatico se tiene:

F_-F, =0

(p}-zig}-0 v

En el caso dinamico se toman en cuenta las fuerzas inerciales obteniéndose:
30 Sl )} - P0}-0 @12
b=1 b=1 b

La ecuacion de equilibrio que relaciona las fuerzas internas del miembro con los
esfuerzos generalizados se expresa como:

©0}=1B@)} P} (1.13)

La ley de comportamiento define la relacion entre los esfuerzos y las deformaciones
generalizadas del miembro de la estructura y se determina a través de la ley de estado,
relacionando las deformaciones linealmente con los esfuerzos, como sigue:

{¢}={%}:[Fol{m 114)

donde W' es la energia de deformacion complementaria de un miembro elastico, y [Fo] es
la matriz de flexibilidad del miembro, asi expresadas:

W=yl ) (1.15)

y la matriz de flexibilidad:
L L ]
3EI 6EI
[Fo]= L L (1.16)
6EI  3EI
0 o L
L AE |

10



Ahora bien, aplicando el concepto de rétulas plasticas a la definicion de miembro se
obtiene un elemento compuesto por una viga-columna elastica y dos rotulas inelasticas en
los extremos (Fig.1.9). Partiendo de la hipotesis de plasticidad concentrada se introduce una
nueva variable interna, la matriz de deformaciones generalizadas ineldsticas, aceptando
que en dichas rotulas se concentra toda la disipacion de energia del miembro debido a
fenomenos inelasticos.

Viga-Columna elastica

‘%as Plasticas

Figura 1.9 Rétula plastica en una viga—columna elastica.
o }=14; (1.17)

;
donde : 2 deformaciones ineldsticas en i
r . . 7 . .

¢ ;  deformaciones ineldsticas en j

Las deformaciones generalizadas totales {¢} se obtienen al sumar las deformaciones
de la viga—columna elastica {¢"°} y las deformaciones inelasticas generalizadas producidas
en la rotula {¢'}. Las deformaciones permanentes { @} debido a la fluencia del acero se
concentran en las rétulas inelasticas asi como también las deformaciones por dafio {®“}
debidas al agrietamiento del concreto o a la pérdida de rigidez o resistencia.

{o}=lo~}+ o} (1.18)

{®} = (DY +{D"} (1.19)

donde :

Sustituyendo estas expresiones en la ecuacion (1.18) se obtiene:
o}= {0 }+ o7 }+ o} (1.20)
fo}-tor}=lo}+ fo} (1.21)
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Basado en la teoria del dafio continuo se introduce una nueva variable interna que
representa el dafio en un elemento, esto es, la intensidad de micro fisuras y micro grietas,
las cuales tienen una influencia importante en el comportamiento elastico o elastoplastico
del material. Se establece entonces la ley de estado para un material elastoplastico dafiado a
partir de la ley de estado en el modelo elastoplastico perfecto (Ec.1.22) tomando en cuenta
la hipotesis de equivalencia en deformaciones, la cual establece que el comportamiento de
un material dafiado puede ser expresado mediante las misma ecuaciones del material
intacto, sustituyendo el esfuerzo de Cauchy por el esfuerzo efectivo, por lo tanto:

o :E(s—sp) (1.22)

o=01-d)Ele—¢,) (1.23)

La ecuacion (1.23) representa la ley de estado para materiales elastoplasticos
dafiados, donde G es el esfuerzo nominal, d es el dafio, E el modulo de elasticidad, € la

deformacion unitaria total y €, la deformacion unitaria plastica o permanente.

Para el caso particular de la fuerza axial tenemos:

N
o=—
A
o= (-d,)EG - 67)
SosP-_ N
AE(-d,)
33
s-sp-Lo_y
(1'_dn)
33
s-67 =5 454 - F0__
(l—dn)
8" =F3°N
d_( F® 3N
(-d,) °
33
5 = dnfo_ (1.24)

El término (1.24) representa el comportamiento de un material elasto-plastico
degradable sometido solo a carga axial, de forma analoga se obtienen los otros términos de
la diagonal principal.

Se establece un conjunto de variables de dafios mediante dos matrices de dafio
expresadas como: D" = (d%; , di') yD=(d %, d ). Los elementos de las matrices de dafio
representan el estado de agrietamiento del miembro. Estas variables pueden tomar valores
entre cero y uno. Si la variable de dafio toma un valor de cero corresponde a una rotula

12



intacta, no hay deterioro del material. Si el parametro de dafio toma un valor de uno,
Tepresenta una rétula completamente degradada sin ninguna rigidez a la flexion y tiene el
mismo comportamiento de una articulacion interna en el portico elastico. Los superindices
+y -, representan el dafio (agrietamiento) debido a momentos positivos y negativos,
respectivamente, lo que permite tomar en cuenta el dafio para efectos reversibles.

M;>0

5 —
T Ky )
D

-

M;>0
d';=0 d’;>0
a 1O
d;>0 d -j =0

Figura 1.10 Representacion del estado de agrictamiento de un elemento de concreto armado.
Laley de estado para las rotulas inelasticas por dafio queda expresada como:
d
{$"}=[CD)] {M} (1.25)

donde [C(D)] es la matriz de flexibilidad de la rotula inelastica por dafio, la cual se
expresa de la siguiente manera:

dify, 0 0
(l - di )
diF.
[cio]=] o 2 0 (1.26)
(1-4d,)
0 0 dnl,
] (1-d,) |

Los términos Fii, Fz2, F3; representan los términos de la diagonal principal de la
matriz de flexibilidad de un miembro elastico.

Sustituyendo la ecuacion (1.14) y la ecuacion (1.25) en la ecuacion (1.21) se tiene la
ley de estado de un miembro elasto-plastico degradable, y por lo tanto se tiene:
{@}-{Q"}=[ Fo] {M} + [CD){M}
(1.27)
{@}-{O"}=[[ Fo] +[CO)I{M}

Se establece ahora la ley de estado que permite relacionar las deformaciones y
esfuerzos generalizados, por medio de la energfa de deformacion complementaria [6]:



{®-O"}=F(D"){M'}+F(D H{M} (1.28)

Donde los términos F(D') y F(D') representan las matrices de flexibilidad del
miembro dependiendo del dafio positivo y negativo, respectivamente, M y M representan
la parte positiva y negativa de los esfuerzos generalizados, respectivamente.

A o |
3EI(1-d,) 6EI
_ L L
F@)]= 6EI  3EI(1-d,) 0 (123)
L
0 - -
] EAQ-d,)

Por otro lado, se define la energia de deformacién complementaria para un elemento
elasto-plastico degradable como la suma de W* (Ec.1.15) mas la energia de deformacion en
la rétula por el dafio:

U =W+ )}
U = Y PO} (130)

Se definen las fuerzas termodindmicas relacionadas con las dos variables de dafio
por medio del criterio de Griffith utilizando dos tasas de disipacion de energia; las cuales
caracterizan el proceso de agrietamiento del concreto en el miembro. Asi,

ou* oU” m’F mF,°
GY - (GG )- _ itu 1.31
{ } ( i ]) (adl > ad]] (Z(I_d,)z 2(1_d])2 ( )

donde Gi y Gj representan las tasas de disipacion de energia de las rotulas iy j,
respectivamente.
En 1997, Thomson, Bendito, y Florez, J. [28], por medio de la mecanica de la

fractura proponen una ley de evolucion, que permite representar el efecto de fatiga de bajo
ciclaje.

)2
di+ - (Giz) 7 <Gi+> si Gi+ ZG(;
R(d; ) ad* (1.32)
d' =0 en caso contrario
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Esta ley permite la representacion de los efectos de fatiga de bajo ciclaje e incluye el
criterio de Griffith como un caso particular. La resistencia al agrietamiento R(d) es funcién
del dafio y su expresion es:

In(1 - d)

Rd)=G,_ +q =

(1.33)

donde Gcer y q son constantes caracteristicas del miembro.

En la teoria de porticos elastoplasticos la aparicion de rotaciones plasticas en una
rotula inelastica no dafiada se representa por medio de la funcion de fluencia. Para el caso
de endurecimiento cinematico no lineal la funcion de fluencia tiene la expresion:

Nid :|m,.—c¢i”l—my; f7 :lmj—c¢}’l—my (1.34)

Donde f; 7 y f; » representan las funciones de fluencia de las rotulas i y j
respectivamente, m, es el momento de fluencia de la seccion (parametro del modelo) y ¢ es
la pendiente de la rama de endurecimiento. Ahora bien, para tomar en cuenta la influencia
del agrietamiento del concreto en el proceso de plastificacion de la rétula se introducen dos
conceptos de la teoria de dafio continuo: el esfuerzo efectivo y la hipotesis de equivalencia
en deformacion. El esfuerzo efectivo puede definirse como:

] ;ﬁ si las grietas correspondientes a dafio positivo estan abiertas
m= ! (1.35)
m -
1—d s1 las grietas correspondientes a dafio negativo estan abiertas

Sustituyendo el esfuerzo nominal por el esfuerzo efectivo en las ecuaciones que
caracterizan al cuerpo intacto se establece el comportamiento de la estructura dafiada
siguiendo la hipotesis de equivalencia en deformaciones.

Por lo tanto la funcion de fluencia para una rétula dafiada se puede expresar:

1-d; Y 1-d

m, m,
7 :max( -9 —-m’———+c ¢,.”—myJ (1.36)

Los parametros del modelo, ¢, My, Ger y q son funcion de las propiedades del
miembro, tales como momentos de agrietamiento (Mcr), momento plastico (Mp), momento
tltimo (Mu) y deformacion udltima plastica (¢.°), y pueden ser calculados a través de la
resolucion de un sistema de ecuaciones no lineales que en el caso de cargas monotonicas
debe cumplir las siguientes condiciones de borde:

15



Si M=Mcr d=0 y g=0 (a)
Si M=Mp =0 , g=0 y f=0 (b)
Si M=Mu dM=0y g=0 () (1.37)
Si M=Mu ¥=¢L, g=0 y f=0 (d)

La expresion para la funcion de dafio “g” es (segun el criterio de Griffith):

In(1-d)

=G-Rd) 6 g=G-G,-
g d o g =10 a)

(1.38)

Con la condicién de borde (a) y la funcién de dafio “g” se determina el parametro

Ger, suponiendo que comienza el proceso de dafio d = 0 y g = 0, de la ecuacion (1.38)
tenemos:

£8=G-G, ¢ X=9 _,
(1-4d)
por lo tanto G = Ger y de la ecuacién (1.31) tenemos:
0 2 0 2
F°M G, _FM. (1.39)

T 2-dy 2

«K_3>

Para obtener el parametro “q” se debe cumplir la condicién de borde en (c) en
funcion del momento ultimo, en este caso el dafio es igual al dafio ultimo (d = du) y la

€C 22

funcion de dafio “g” es igual a cero (g = 0), por lo tanto de la ecuacion (1.38) tenemos:

In(1-d)

G=G_+
or q(l—d)

sustituyendo el valor de “G” de la ecuacion (1.31) la expresion queda:

F°M? In(1— d)
d G, +q——(l_d) (1.40)

luego de derivar implicitamente la ecuacion anterior respecto al dafio cumpliendo la
condicion de borde dM= 0 si M=Mu, se tiene:

2MF°dM

7 =26, (1-d)~glin(1-d) +1]=0 (1.41)

quedando el siguiente sistema de ecuaciones mediante las cuales se obtienen los parametros
ch77 y ((du77:
-2G,(1-d)-g[ln(1-d) +1]=0 (1.42)
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F°Mu?
2y~ G (1) = gin(1 - ) (1.43)

Con la condicion de borde (1.35 (b)) en la cual se cumple que M = Mp, ¢* =0, ya
existe dafio por lo tanto la funcién de dafio g = 0 y comienza la plasticidad f = 0 se obtiene
el parametro “My” tomando en cuenta la funcién de fluencia y la funcién de dafio.

f=M-(Q1-d)g” -(1-d)My=0
(1.44)

In(1-d)
=G-G, - =0
g ey

sustituyendo en las ecuaciones anteriores M = Mp, ¢°= 0 y d = dp se obtiene un sistema de
ecuaciones no lineales con las cuales se calculan los parametros My y dp:

F’Mp* G, +q In(1-dp) (1.42)
2-dp)*  ° (1—-dp)
(1-dp)

My (1.43)

finalmente haciendo cumplir la condicion de borde 1.35(d) se obtiene el valor del

parametro “c” tomando en cuenta la funcién de fluencia y considerando que M = Muy, ¢° =
W, £ =0, por lo tanto:

f=M-(-d)$?-(1-d)My=0

Mu My
o= (-du)

v (1.44)

El modelo de dafio anteriormente descrito esta compuesto por la ley de estado, las
leyes de evolucion del dafio y la ley de evolucion de las deformaciones plasticas con la
funcién de fluencia para las rotulas i y j. Para calcular los diversos parametros del modelo
debe resolverse un sistema de ecuaciones con las expresiones, (1.39, 1.42,1.45,1.47) para
momentos positivos y negativos en las rotulas iy j.
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CAPITULO I
DETERMINACION DEL MOMENTO DESLIZANTE (my)

La teoria clasica del comportamiento del concreto reforzado se fundamenta, entre
otras cosas, en que exista una adherencia perfecta en la interfase entre el concreto y el acero
de refuerzo, de manera que no ocurra deslizamiento entre los dos materiales. Asi, la
deformacion unitaria en una barra de refuerzo embebida cuando esta sometida a
compresion o traccion, es la misma que la del concreto adyacente (Nilson et al [17]). Conla
utilizacion de las barras corrugadas, se dispone de un alto grado de entrelazamiento
mecanico por lo que esta hipotesis estd muy cerca de la realidad. Sin embargo, cuando un
elemento de concreto armado es sometido a solicitaciones ciclicas, agrietamiento, grandes
esfuerzos cortantes, esta situacion puede cambiar, es decir la adherencia perfecta deja de
existir.

En ensayos experimentales realizados a especimenes de concreto armado (Durrani
y Wight [3]), se observa que la capacidad de absorcion de energia de las juntas se ve
reducida por factores como la deformacion por corte, asi como el deslizamiento de las
barras de refuerzo. Dicha reduccion puede apreciarse en el estrangulamiento de los lazos
histeréticos de la grafica fuerza—desplazamiento. El agrietamiento presentado en el nicleo
de una junta viga-columna debido al nivel de corte en la misma es un factor importante que
afecta la adherencia entre la barra de refuerzo y el concreto. Otro factor importante en la
pérdida de anclaje para las barras de refuerzo de las vigas y columnas es la formacion de
articulaciones plasticas en las caras de la junta, debido a que alli se desarrollan grietas por
flexion que pasan a través de dicha junta y contribuyen a la pérdida parcial de adherencia
en las barras de refuerzo. Por lo tanto, a menos que las articulaciones plasticas estén
alejadas de la junta, la pérdida de adherencia, y en consecuencia el deslizamiento de las
barras que pasan a través de la misma, es inevitable.

Como se mencion6 en el capitulo precedente, en la Universidad de los Andes se
ha desarrollado un modelo de dafio simplificado [5] el cual incluye efectos tales como
deformaciones permanentes, pérdida de rigidez y pérdida de resistencia en elementos de
concreto armado. En este trabajo se incorpora el efecto de estrangulamiento por la pérdida
de adherencia (Florez y Quintero [7]) entre el refuerzo y el concreto. Esto se hace
combinando €l concepto de rotula plastica con los métodos de la mecanica de la fractura y
la teoria del dafio continuo, incluyéndose una nueva funcién de deslizamiento en la ley de
comportamiento, permitiendo la generacion de deformaciones plasticas debido a la pérdida
de adherencia entre el concreto y €l acero de refuerzo.



2.1 MODELOQ HISTERETICO DE DANO CON DESLIZAMIENTO.

La funcion de fluencia (Ec.1.34) del modelo histerético de dafio toma en cuenta la
aparicion de rotaciones permanentes solo por el efecto de la fluencia del refuerzo. El
estrangulamiento en las curvas histeréticas de comportamiento de elementos de concreto
armado es debido a la pérdida de adherencia entre el concreto y el acero de refuerzo. El
deslizamiento entre los dos materiales genera la presencia de rotaciones permanentes en los
elementos de concreto armado. Florez y Quintero [7], proponen un modelo para la
simulacion de la degradacion de la adherencia y deslizamiento del refuerzo. Este efecto es
representado empleando un modelo similar al deslizamiento de un cuerpo rigido sobre una
superficie rugosa, el cual establece que solo puede haber deslizamiento del cuerpo si la
fuerza aplicada sobre €l alcanza un cierto valor critico Fs. Para ello introducen una funcién
de deslizamiento de una rotula dafiada

Se establecen dos funciones de deslizamiento £ y f°, una para cada rotula,
mediante la siguiente expresion:

1 :|m,.|—ms fjs :‘mjl—ms 2.1

donde, m; es el momento critico o resistencia al deslizamiento, llamado momento
deslizante. Dicho valor se ve afectado por multiples factores y su cuantificacion es un
problema complejo es por ello que Florez y Quintero introducen una expresion que
representa la forma estranguiada de las curvas de histéresis observada experimentalmente
cuando se produce el deslizamiento del refuerzo:

my =—mg exp(—1.¢F) (2.2)
Donde my y A son parametros que dependen de las propiedades del elemento.

Momento

my//—eﬁzrzc’-

Rotacion Plastica

P———
-
—

fluencia

deslizamiento

Figura 2.1 Rotula plastica con fluencia y deslizamiento del refuerzo.
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El modelo representado en la Figura 2.1 obedece a la siguiente ley de evolucion:

d’=0si £<0 o0 f <0

) fi=max (f7, £*) (2.3)
dpPi#0si £=0y f =0

En la Figura 2.1 se observa que el comportamiento de la rotula pasa de la curva de
deslizamiento a la de fluencia; esto ocurre cuando, para el mismo valor de rotacién plastica,
la funcion de fluencia pasa a ser mayor que la funcion de deslizamiento. Para una rotacion
plastica nula y un elemento no agrietado, la resistencia al deslizamiento toma el valor de
my_Por otra parte, cuando el momento negativo aumenta en valor absoluto, la resistencia al
deslizamiento también aumenta y tiende hacia infinito. La constante A caracteriza la
velocidad de recuperacion del momento deslizante. En el punto de interseccion de las dos
funciones (plastica y deslizamiento) (Fig. 2.1), el refuerzo deja de deslizar para empezar a
fluir, obteniéndose asi dos mecanismos en el comportamiento de la seccion, fluencia y
deslizamiento, determinados por los parametros del modelo “my” y “myg” respectivamente.

La funciéon de deslizamiento tomando en cuenta el agrietamiento del elemento, el
cual tiene una gran influencia sobre el fenémeno de pérdida de adherencia entre el concreto
y el acero de refuerzo, es:

V' ¥ max(-ﬂd"—; —my*t exp(At P ), — T my exp(~A"gF )J (2.4)

i i
Esta
nueva funcién de deslizamiento caracteriza el efecto de estrangulamiento debido al

deslizamiento del refuerzo en elementos de concreto armado.

El parametro A se calcula a partir de la funcién de fluencia considerando que para
i=0,g=0, por lo tanto:
g

f=M-(-d)cp” -(1-d)My =0 2.5)

tomando en cuenta el criterio de Griffith y suponiendo que la tasa de disipacion de energia
alcanza la resistencia al agrietamiento, esto es:

0ps2 _
__1_7_1\_/[_2 =G, + qM (2.6)
2(1-d) (1-d)
De (2.6) se calcula el valor de M, llamado en este caso “momento destino” (M_des)
M _des= [2G,, +q—1“(—13%)~)(1—d) 2.7)
(1-d)F



Sustituyendo la ecuacion (2.7) en la funcion de fluencia (2.5) se obtiene el valor de la
deformacion plastica ¢P; sustituyendo el valor del momento de destino (M_des) y de la
deformacion plastica en la funcion de deslizamiento (2.4) se obtiene el valor de A,

c(1-d))1n[21w’2§17;0‘1)2j

1
Ad)= (2.3)
2 M_cm +cdm
\J FO y y

El parametro m, se calcula haciendo cumplir las siguientes condiciones de borde:

Si m=my; , d=ds , g=0 (a)
Si m=m, , ¢=0 , £=0 (b) 2.9

A partir de la ecuacion (2.6) y tomando en cuenta la ecuacion de borde (2.9 (a)) se
tiene:

Fom,? In(1-d,)
—dyy et Tay
2(1-d,) (-d)

(2.10)
De la ecuacion (2.10) se obtiene el valor del parametro d, que representa €l nivel de
agrietamiento del elemento cuando el momento alcanza la resistencia al deslizamiento.
El parametro “my” se obtiene cumpliendo la condicion de borde (2.9 (b)), tomando

en cuenta la funcién de deslizamiento (2.4), en donde £ ° = 0, ¢* = 0, porque comienza el
deslizamiento tenemos:

=0, m=m —p  fT =" —mpe™"

=m0 — my=— 2.11)

El parametro “mg” es funcion del momento deslizante “ms”, el cual es una
propiedad del miembro y una expresion para su calculo sera propuesta tomando en cuenta
el esfuerzo de adherencia entre las barras de refuerzo y el concreto adyacente en secciones
de concreto armado. Dicha propiedad representa el maximo valor de momento que puede
resistir la seccidon antes de que se produzca el deslizamiento entre el concreto y el acero sin

haberse generado algin efecto inelastico (¢ = 0), y depende de las caracteristicas
geométricas y mecanicas del elemento.
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2.2 ESFUERZO DE ADHERENCIA EN BARRAS DE REFUERZO

La unidn entre el concreto y el acero es llamada adherencia, y ésta hace posible que
los dos materiales trabajen juntos y los esfuerzos se transmitan del uno al otro.
El Esfuerzo de adherencia es el corte unitario que se genera en la superficie de

contacto entre el concreto y el acero, y se produce cuando la traccion o compresion en el
acero cambia de un punto a otro.

En ensayos realizados para el estudio de la adherencia entre el concreto y el acero se ha
determinado que el esfuerzo de adherencia varia a lo largo de la longitud de la barra, y la
forma de esta variacion depende del tipo de cabilla ensayada (lisa o estriada); asi mismo se
ha observado que la falla final, en general, se puede producir por:

% Rotura de la barra
< Agrietamiento longitudinal del concreto

)

«» Corte a lo largo del concreto

El agrietamiento longitudinal asi como el corte en el concreto conducen a una eventual
perdida de adherencia entre el concreto y la barra de acero con el consecuente
deslizamiento de la misma, lo que origina la falla por deslizamiento en miembros de
concreto armado.

Con el fin de desarrollar teorias racionales que expliquen el fenomeno de la
transferencia de esfuerzos entre las barras de acero y el concreto adyacente, Tepfers
Fergunson, Esfahani y otros, [28] han obtenido algunas reglas empiricas basadas en
experimentos. Goto [9] ha estudiado el desarrollo del agrietamiento interno en el concreto
alrededor de la barra de refuerzo; sus estudios han ayudado a identificar la resistencia fisica
de la adherencia y los mecanismos de fallas que causan la degradacion de dicha
adherencia. Nielsen [16], por su parte, basado en la teoria plastica para problemas de
anclaje obtuvo formulas simples para el calculo del esfuerzo maximo de adherencia,
utilizando algunos factores de efectividad; tomando en cuenta el mecanismo de falla en las
barras de refuerzo que resulta de'la pérdida de adherencia entre el concreto y el acero. En la
siguiente seccion se describe el mecanismo de la falla de adherencia.

2.2.1 Mecanismo de Pérdida de adherencia:

Bresler y Bertero (tomado de [2]), han propuesto una teoria que explica el
mecanismo de pérdida de adherencia bajo cargas repetidas como una falla en las capas de
concreto adyacente al acero de refuerzo. Esta falla ocurre cuando el esfuerzo alcanza un
valor critico generando la fractura local y la deformacion inelastica en el concreto. El dafio
en las capas de concreto que rodean la barra de refuerzo causado por las cargas anteriores
tiende a acumularse y son irreversibles. Una vez que la barra de refuerzo experimenta
esfuerzos reversibles, se generan nuevos dafios, resultando en una nueva pérdida de
adherencia.
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En la Figura 2.2(a), se indica un modelo de grietas formadas en la capa del concreto
alrededor de una barra corrugada observadas por Goto [9], en ensayos realizados para el
estudio del desarrollo del agrietamiento interno en elementos de concreto reforzado bajo
diferentes historias de cargas. Cuando la barra de refuerzo es sometida a una fuerza
monotonica las grietas se inician en el concreto alrededor de la punta de las corrugaciones
de la barra debido a una concentracion de esfuerzos. La fuerza transferida de la barra de
refuerzo al concreto adyacente es provista principalmente por la accién de cufia en los
nervios de la barra, y en menor grado, por la friccion entre el concreto y el acero. La accion
de cufia en los nervios de la barra de acero causa compresion en el concreto, formando
ademas unas grietas en forma de “dientes” en el concreto.

Esfuerzo de
Compresién Adherencia

”

s -
& | ‘ ] [:> 1 zz= Deslizamiento
1 Lz. Dientes de :
Concreto Acero
Deslizamiento
7 ’ “Cuga
1\. Cero
Deslizamiento Peshzmmento

Residnal

Deslizamiento

Figura 2.2 Mecanismo de resistencia de adherencia. (Bertero, Popov y Shao [2])
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En la relacion monotdnica Esfuerzo-Deslizamiento obtenida en los ensayos
realizados por Morita y Kaku (tomado de [2]) mostrada en la Figura 2.3 (linea punteada),
se observa una continua degradacion de rigidez, debido al incremento en el agrietamiento
interno y a la deformacion inelastica en el concreto comprimido. Un incremento en el
esfuerzo de tension causaria una propagacion de las grietas internas. Como el concreto es
comprimido inelasticamente por la accion de cufia de las barras corrugadas, habria una
reduccion en el modulo tangente del concreto adyacente a la barra de refuerzo.

Esfuerzo de "
Adherencia  {xg/rm©

| o ?{ﬂ};ﬁ#}} T-‘FI] )
-y y; :

100 4 oA A |

R V(I A N
VWYY

T~ =} Deslizamiento (mm)

Figura 2.3 Relacion esfuerzo de adherencia—deslizamiento de los ensayos de Morita y Kaku, tomado de [2]

Para el caso de cargas repetidas en un sentido (Fig. 2.3) la barra fue sujeta a una
seric de carga y descarga en tensién lo que incrementa el deslizamiento. Las curvas de
respuesta muestran que en la etapa de descarga permanece un deslizamiento residual debido
al hecho de que en el concreto adyacente a la barra de refuerzo se generan deformaciones
inelasticas asi como grandes concentraciones de fuerzas de compresion ejercidas debido a
la tension en la barra. Dichas deformaciones inelasticas no se recobran después de que se
libera la carga, por lo tanto las grietas abiertas previamente no se cierran (Fig. 2.2 (a)).

La respuesta histerética tipica de un espécimen de concreto armado bajo
incrementos de cargas reversibles puede ser estudiada en tres etapas (Fig. 2.4).

En la etapa de reversion de carga AB se observa alguna resistencia de adherencia
debido a la friccion entre el concreto y el acero. En la etapa de carga BC, queda solo una
insignificante resistencia de adherencia debido a que la friccion ha sido superada por la
abertura de grietas Ac, que se originan en la previa etapa de carga (Fig. 2.2(b)). En el rango
DC de la Figura 2.4 se observa nuevamente un incremento de la rigidez debido a que la
barra de refuerzo debe moverse una distancia sobre las grietas abiertas antes de que los
nervios de la barra puedan hacer contacto con los “dientes” de concreto.

24



Esfuerzo de
Adherencia (xg/id
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Figura 2.4 Relacion Esfuerzo de adherencia-deslizamiento histerética en el ensayo de Morita y Kaku,
tomado de [2}

En la Figura 2.2(d) se ilustra el desarrollo de grietas internas durante las cargas
reversibles (rango CD). Cuando los nervios de las barras de refuerzo hacen contacto con el
concreto adyacente, las grietas desarrolladas previamente se cierran, sin embargo, debido al
incremento de la carga, se desarrolla un nuevo conjunto de grietas transversales en
direccion del esfuerzo principal de traccion, normal al conjunto de grietas previas. Si la
carga aplicada o la deformacion durante la reversion de las cargas es suficientemente
grande, algunas grietas transversales podrian unirse con las grietas formadas previamente.

Cuando la carga se revierte nuevamente después del punto D, se desarrolla un
proceso similar a las etapas A-D. La resistencia a la friccion es mas pequefia que antes, sin
embargo, debido a que los “dientes” de concreto se rompen, se genera un modelo de
agrietamiento distinto.

En el caso de una junta viga—columna la adherencia del refuerzo es considerada
como se muestra en la Figura 2.5. Tomando el caso de la viga, por ejemplo, las barras de la
viga que pasan a través de la junta estan sujetas a una fuerza de traccion sobre una seccion
critica (Tv) y una fuerza de compresion en la seccion opuesta (Cv), esta variacion de
fuerzas (Tv+Cv) es transferida por adherencia de las barras de refuerzo al concreto en la
longitud de anclaje provista en el ancho de la columna. Esta variacion de fuerzas junto con
las cargas reversibles a que puede estar sujeta la junta produce pérdida de adherencia y
disminucion en la capacidad de anclaje de las barras, y consecuentemente una alteracion
significante de la distribucion de esfuerzo de las barras de la junta.

El deterioro en la adherencia de las barras longitudinales en las vigas y columnas
causa los siguientes fenémenos:

o Estrangulamiento en las curvas histeréticas fuerza-desplazamiento y la
inevitable pérdida de capacidad de absorcion de energia en las vigas y
columnas

o Incremento de la deformacion por deslizamiento en la interfase viga-
columna.

o Cambio en el mecanismo de transferencia de corte en el niicleo de la junta.

o Disminucion de la capacidad resistente de momento en la region de
articulacion plastica de los miembros.
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Figura 2.5 Fuerzas en la Junta (reproducido de [26])

2.2 2 Esfuerzos de adherencia en las barras de refuerzo

La falla por deslizamiento es un mecanismo de falla local geométricamente posible
en una barra de refuerzo con estrias (corrugaciones); se asume que la barra se mueve a una
distancia u, en la direccion del eje de la barra, asi mismo el concreto que la rodea se
desplaza simétricamente axial a una distancia . en la direccion perpendicular a la barra,
estableciendo entonces una superficie de falla que tiene como forma un cono truncado. La
superficie de falla forma el 4ngulo y con el eje de la barra. Suponiendo una fuerza P en la
direccion de la barra, se tiene que el desplazamiento relativo ., el cual se asume que vale
uno, a lo largo de la superficie de falla, puede ser determinado asumiendo que no hay
adhesion entre el concreto y el acero, lo cual ocurriria si se asume una barra lisa. [16]

Us= cosa

Figura 2.6 Mecanismo de falla local de una barra de refuerzo con estrias (Nielsen[16})

Si llamamos « al angulo entre u.,y u; se obtiene el trabajo externo como:
WEg =P cosa (2.12)
La disipacion en el concreto para el mecanismo de falla local es determinada

mediante la teoria de “analisis limite” superior e inferior, presentada por Nielsen [16] que
es expresada a continuacion:
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Para y> v,
/

e_
D=L= n(d +e)—ali—fi(1—sen(a —7))+ f; sen(a 1)~ senqi] (2.13)
seny | 2 1-seng

Donde / es la longitud de anclaje, d es el diametro de la barra y ¢ es el angulo de friccion.

Para 0<y< v,

D=L =n(d+2e—atany) 4 i[f‘ (1-sen(a—y))+ f, sen(a—y)—sen¢] (2.14)
cosy al 2 1—seng

Segiin estudios anteriores (Nielsen[16]), se ha demostrado que casi siempre se
consigue la menor capacidad de carga cuando o =y + ¢, en otras palabras, cuando el
angulo entre el vector desplazamiento y la superficie de falla es el angulo de friccion ¢.

Para y=a -¢ =y,

L= ch(dw)e_’kwl (2.15)
2 a sen(a —¢)
Para 0O=<a -¢ <y,
L="f[d+2¢-atan(a —¢)]l—(1—_—se—’5”—) (2.16)
2 cos(a —(D)

A estas expresiones se pueden afiadir la disipacion del concreto adyacente, la
contribucién del refuerzo transversal y el efecto de otras cargas externas en el trabajo
externo, por lo tanto la ecuacion de trabajo externa quedaria:

nPcos a =nl+ S+ B 2.17)

donde: S = disipacion total en el concreto adyacente
B = contribucion del refuerzo transversal
n = numero de barras de refuerzo que ocasionan la falla
Si se divide ambos lados de la ecuacion por el término » 7 d [ f. se obtendria el
esfuerzo de adherencia para las barras 7 como:

T P L S B
—= = + + (2.18)
f, mdlf, rmdlf,cosa nrndlf cosa nndlf, cosa




o ., T .
la contribucion de la falla local —> puede ser escrita como:

[4

Paraa - >y,

T, L ld+ee 1-senp
-0 = =_=-""-7 (2.19)
f. mif,cosa 2 d asen(a—g)cosa
Paral0 <o - ¢ < vy,
,_ L _ld+2e—atan(a—¢) (1-sengp) (2.20)
f. alf cosa 2 d cos(a — @)cosa '
Finalmente la ecuacion de trabajo queda:
Coloy S + B 2.21)

—fj_ f. nmdlf cosa nmlf, cosa

Considerando al angulo de friccion ¢ =37° y considerando la disipacion en el
mecanismo de falla local, dos casos merecen especial atencion:

®= Modo de falla 1:
a=45°+1/2 ¢ y =45°-12 ¢
tan a = fan (45° + 1/2 @) =tan 63.4° =2

To _ L _d+3e
f, mllf cosa d a

(2.22)

donde “e” es el espesor del resalte o corrugacion de la barra. Este término se podria
considerar como el limite inferior de la disipacion en el mecanismo de falla local ya que en
este caso el esfuerzo de compresion es alcanzado en el area de la falla.

=  Modo de falla 2:
o =0 y=0

tano =tan ¢ = 0.75

Ty _ L d+3

1
f. mlf cosa 4

(2.23)

Qla

+
d

En este caso la disipacion en el mecanismo de falla local es el limite superior ya que
el término ¢ =f/4 considerado como la cohesion, es alcanzada a lo largo de la longitud a y
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la superficie de falla es cilindrica. Sin embargo, las barras de refiuerzo no tienen formas tan
simples como se asumen en el analisis anterior. Normalmente estas barras tienen estrias
inclinadas con respecto al eje de la barra,

Las expresiones anteriores son correctas solo s el concreto adyacente a las barras de
refuerzo es desplazado simétricamente axial al eje de la barra, es decir, si el concreto tiene
un desplazamiento radial constante correspondientes a lineas de pura tension (grietas) a
todo lo largo del radio. (Fig. 2.7)

S

W/.___
\p/\/‘h Desplazamiento
M \A—\’\/—‘_\“—' radial constante

Figura 2.7 Falla simétricamente axial del concreto adyacente (Nielsen[16])
En general, el desplazamiento del concreto alrededor de la barra varia,
considerandose entonces subdividido en un nimero de cuerpos rigidos. Por lo tanto las

ecuaciones anteriores son validas si se considera para cada parte de la superficie de la barra

un valor del desplazamiento que sea lo mas aproximado al campo de desplazamientos
simétricos con respecto al eje de la barra.

Suponiendo el caso donde en un miembro de concreto armado se tiene una barra
anclada, los mecanismos de fallas geométricamente posibles en el concreto adyacente son:

4
ENR=S
B

Figura 2.8 Mecanismos de fallas y desplazamientos del concreto, (Nielsen[16])
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En la practica, estos mecanismos pueden ser agrupados en tres casos de fallas
importantes:

Falla de Esquina
En este mecanismo de falla, una grieta inclinada intercepta la barra de refuerzo, la

esquina es empujada fuera de la seccion por traslaciéon o por rotacién dependiendo de la
magnitud relativa de los recubrimientos lateral e inferior; el esfuerzo de adherencia es
funcion simétrica de dichos recubrimientos.

Figura 2.9 Mecanismo de falla de esquina (Nielsen[16])

El parametro geométrico  es el angulo formado por la grieta (linea de cedencia) y
la cara vertical de la seccion. Al suponer que solo el triangulo formado por la linea de
cedencia y las caras horizontal y vertical de la seccion se mueve, €l desplazamiento de la
barra serd sen a perpendicular a la grieta; por lo tanto el desplazamiento del triangulo
seria 2sen a perpendicular a la grieta, y la rotacion angular es:

_ 2sena.senf (2.24)

d

¢ +—

2

La disipacion en la linea de cedencia es:
d dY
1 lats e+

S==0| —2+—2| If —2senaldf, (2.25)

Si ¢y <cel factor sen B/(ci/d + 1/2) es remplazado por cos B/(ci/d + 1/2). Ahora la
ecuacion de trabajo puede ser establecida. En este caso, puede ser un poco mas, complicado

ya que la minimizacion se debe realizar con respecto a o y B. Sin embargo, en la actualidad
esto puede hacerse numéricamente mas facil por medio de programas computacionales.



En base a estudios realizados y a numerosos ensayos [16] se obtiene una expresion
para el calculo del esfuerzo de adherencia en este tipo de falla:

—5—:0.23+o.31‘/g 3.2 min | Coax (2.26)
J7 I d d

Los factores de efectividad toman en cuenta las longitudes de empalme, las
relaciones entre recubrimiento—diametro de barra, la resistencia del concreto, entre otros.

Dicha formula es generalmente satisfactoria, sin embargo puede subestimar el
esfuerzo de adherencia cuando el diametro de la barra es muy pequefio, aproximadamente
en un 10-15% para d = 10 mm, y sobreestima el esfuerzo de adherencia cuando el diametro
de la barra es muy grande, aproximadamente 10 — 15 % cuando d = 35mm.

Falla por flexion del recubrimiento

En este mecanismo de falla el recubrimiento sufre una especie de falla por flexion,
luego de centenares de ensayos experimentales se obtiene una formula para el calculo del
esfuerzo de adherencia en este tipo de falla.

y=c+1/2d

Figura 2.10 Mecanismo de flexion del recubrimiento (Niclsen [16])

Las zonas sombreadas de la izquierda y de la derecha estan en compresion mientras
que las otras zonas sombreadas estan en tension, para este caso el esfuerzo de adherencia
puede ser calculado usando la siguiente formula (Fig. 2.10):

022 + 0.54[6£ n 2)\/E
. , d I

—= = min 2.27)

V7. 0.50+ 0.29(6£ + 2)‘/E
d ]

Cuando las barras de refuerzo ancladas o empalmadas estan cerca de superficies
libres, el mecanismo de flexién del recubrimiento tiene que ser modificado; en el caso
donde las barras estén cerca de dos superficies libres las zonas de compresion no pueden
desarrollarse, asi que solo la zona de tensiéon contribuye a la disipacion del concreto
adyacente (Fig. 2.11):



d
y=c+1/2d
c

Figura 2.11 Mecanismo de flexién del recubrimiento, cuando las barras estin cerca de dos
superficics libres. (Nielsen [16])

El esfuerzo de adherencia, en este caso se calcularia en funcioén de las distancias x; y
Xa.:

2 2
022+054 10, 1y 1% 1y |id
T 2d 2xd 2d 2x,d /

\/f_:mm | v L . (2.28)
: 0.50+0.29[—fi+—l’-—+-f-2-+ Y —1}

2xd 2d -Z—xzd N

La formula 2.28 es valida solo si x;> y, x; > vy; si x;< Y, Xz2>y, los dos primeros
términos en el corchete son remplazados por x;/d. En este caso, la parte izquierda del
recubrimiento sufre una traslacion en direccion vertical. Similarmente tenemos que si xj >

Y, X2 <y, los dos nltimos términos del corchete son remplazados por x,/d. Si x;< y, X<y
los términos en el corchete serian x;/d + x; /d.

En el caso en que las barras de refuerzo estén cerca solo de una superficie libre, una
zona de compresion puede desarrollarse, para el mecanismo con rotacion en la parte del
recubrimiento cerca de la superficie libre (Fig. 2.12), tenemos:

2
022+054 L0 1Y 3y 114
2d

. _ 2xd d I
T.— =min ) (229)
J. 0504020 L 1Y 3y 114
2xd d /

Esta formula es valida cuando la distancia x; es mayor que la distancia ¥, six;<y, el
recubrimiento cerca de la superficie libre no sufre una rotacion sino una traslaciéon paralela
a la superficie libre (Fig. 2.13) por lo tanto la ecuacién queda:



y=c+1/2d

Figura 2.12 Mecanismo de flexion del recubrimiento, cuando la barra esta cerca de una superficic libre.
(Nielsen [16])

T )
A x

e §
d

0.22+0.54 X 432 |4
d ~d V1

+32

d

(2.30)
0.50 + 0.29[ - 1] ﬁ;-

y=c+1/2d

Figura 2.13 Mecanismo de flexion del recubrimiento, cuando la barra esta cerca de una superficie libre.
(Nielsen [16])

Por ultimo cuando 7 barras estan cerca de una superficie libre, tomando la distancia

entre las barras como a (centro a centro), tenemos (Fig.2.14);
d

Figura 2.14 Mecanismo de flexion del recubrimiento, varias barras cerca de una superficie libre,
(Nielsen [16])

X

a L n_barras
II




( 2
022+_(E4_|:1ﬁ+lj_+.(ﬁ.l_h+§l_n:l\/.ft

. n|2d 2xd d d
= min; (2.31)

2
A 0,50+9£{lﬁ+1)’_+(£:1)£+3_ywn} \/?

n{2d 2xd d d

Como en los casos anteriores, cuando x; <y, el recubrimiento cerca de la superficie
libre suftira una traslacion en vez de rotacion, por lo tanto:

O.22+2'—Si ﬁ++—(E)g+§y——n \/’fz
d d 1

T ; n d
Je 0.50 + 22 icl+(n—l)a+-3—)i—n J?—
n | d d d )

Falla en el plano del armado
En este caso el recubrimiento completo es separado de la seccion, por lo tanto el
tamafio del recubrimiento no es importante, solo el ancho b determina la formula.

¥
i

Figura 2.15 Falla en ¢l plano del armado.(Nielsen [16])

0.22+ 0.54{—?~ - l} d

—f: = min nd V1 (2.33)
e o.50+o.29{i—1 4
nd V1

34



Para tomar en cuanta el efecto del refuerzo transversal en el esfuerzo de adherencia
en las barras, Nielsen propone unas formulas para el incremento del esfuerzo de adherencia
dependiendo del mecanismo de falla presente, considerando para el esfuerzo del acero al
momento del agrietamiento del concreto f,,, = 40 Mpa. y un valor para tan o = 0.75
determinados por medio de ensayos experimentales.

Figura 2.16 Falla por flexion del recubrimiento.

Atz tang =l (2.34)
n dl

dT
c 7L i
L S

Figura 2.17 Falla de esquina.

Ar=120f, =%

T (2.35)

YAs= Area total de estribos
d = Diametro de barra

/= Longitud de Adherencia
f:r = Esfuerzo del acero



2.3 DETERMINACION DEL MOMENTO DESLIZANTE mg

El Momento Deslizante m,, depende de las caracteristicas mecanicas y geométricas
del elemento y representa el maximo momento que puede soportar la seccion sin que exista
pérdida de adherencia y ningtin efecto inelastico en la seccion.

Basado en el esfuerzo de adherencia, descrito en la seccion precedente, y
suponiendo que el mismo se desarrolla constante a lo largo de la barra, se calcula el
momento deslizante m,, suponiendo que el concreto se comporta de forma no lineal
(Diagrama de Hognestad) y el acero posee un comportamiento elastico. La hipotesis
tomada en el comportamiento del acero es debido a que debemos independizar el
comportamiento plastico del mismo con el efecto de deslizamiento

Considerando que el comportamiento del concreto se define con el diagrama
parabolico de Hognestad y que su resistencia a la tension es nula, obtenemos una fuerza a
compresion en el concreto (Cc) (Fig. 2.18 (a)). El acero tiene un comportamiento
totalmente lineal, donde el acero traccionado deberi resistir toda la traccion (T) y
dependera del maximo esfuerzo de adherencia que pueda soportar la seccion de concreto
armado. El maximo esfuerzo de adherencia sera el minimo esfuerzo obtenido después de
analizar los diferentes tipos de falla que se puedan presentar en la seccion. Dicho esfuerzo
de adherencia varia de forma constante a lo largo de la longitud llamada longitud de
pérdida de adherencia.

€
/rrs_l_ ] c.
Asq C, £Sa
C
h
As Y S —
il ] _______________eZSL ______
()

Figura 2.18 (a)Distribucion de esfuerzos (b) Diagrama de deformaciones de Ia seccion.

Con la distribucion de deformaciones de la Figura 2.18, y considerando que las
secciones planas se conservan planas durante la flexién (teoria de Euler-Bernulli), es decir
que las deformaciones € son directamente proporcionales a sus distancias al eje neutro, se
obtienen las siguientes expresiones por relaciones de triangulo:

- OSi _fe P (2.36)
h-c-r, ¢ c-r,

Eg; *o (237)
g, =———
(4
(h-c-r)
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Esa = —(E}IS_(‘;__Z)) (2.38)

Tomando el equilibrio de las fuerzas internas y las fuerzas externas, podemos
escribir la expresion (2.39). Dicho requisito se satisface segiin la manera como se determine
la ubicacion del eje neutro.

T -Cs-C. =0 (2.39)

Tomando la ecuacion (2.38) y multiplicandola por el modulo de elasticidad del
acero obtenemos:

Eeg, = Legi(c—1y) » o5 = M (2.40)
(h—-c~n) (h-c-r)
Fuerza de compresion a nivel del acero
Cs =05 * Asa (2.41)
Cs ) | o5 *ASa (c—rs) (242)

(h—=c-r;)

Calculando la fuerza de traccidn transmitida a la barra de refuerzo por adherencia
en la misma se tiene:

T=rzdl (2.43)

donde:

7 = Esfuerzo de Adherencia

I = Longitud de Adherencia.

T = Fuerza de traccion transmitida a las barras de refuerzo por adherencia.
d = Diametro de la barra
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Por otra parte, el esfuerzo del acero en tension se obtiene como:

T
1

y la fuerza de traccion soportada por el area de acero se define como:
T= og, As (2.45)

La fuerza de compresion que soporta el concreto se determina tomando en cuenta la
expresion dada en el diagrama de Hognestad para 0 <g <g,,

A
y A S

Esfuerzo, £,
.
j
>
I
o,
| —
[\e]
~
/—I'ﬁ
&
~
| |

Deformacion, g,

Figura 2.19 Representacion del Diagrama de Hognestad para el esfuerzo del concreto.

Donde: f, =0.85* f/
g = 0.002;
. Og;C
De (2.37) se tiene: Ep = —
(237) ¢ Elh-c -7)
Donde o5 puede expresarse en funcion del esfuerzo de adherencia mediante las
expresiones (2.43) y (2.44).

La fuerza de compresién Cc se obtiene integrando la expresion del esfuerzo fidel
diagrama de Hognestad obteniéndose la siguiente expresion:
b c f"c

&

C,= (Bepe, —£2) (2.46)

ubicada a una distancia y; del eje neutro, siendo yi expresada como sigue:
_ <@g, ~3¢,) (2.47)

" 4(3g, —¢,)
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Figura 2.20 Diagrama de fuerzas internas para un elemento de concreto armado

Finalmente, del diagrama de fuerza se obtiene la expresion para el calculo del
momento deslizante:

mi=Ci(h- 1 -)+Co(h—1; -c+y) (2.48)

En donde se observa que los términos C;, C. y y; son funcion del esfuerzo de
adherencia.

2.3.1 Longitud de adherencia (/)

En el planteamiento anterior se supuso un esfuerzo de adherencia promedio a lo
largo de una longitud que llamamos “longitud de adherencia”. Dicha longitud varia
dependiendo del elemento estudiado.

Para uniones internas se asume el comienzo de las deformaciones permanentes
debidas al deslizamiento cuando las cabillas de refuerzo demandan un esfuerzo de
adherencia mayor al promedio en una longitud de adherencia. Para el caso de los
especimenes que representan uniones viga-columna, dicha longitud se toma como la
profundidad del nucleo de la columna, debido a que es en esta zona donde el acero debe
desarrollar un gradiente de esfuerzo elevado al tratar de pasar de compresion a traccion de
un lado a otro de la junta.

! =longitud de adherencia

_ =l
—= ——

Figura 2.21 Longitud de adherencia en conexiones viga—columna interiores.
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Para efectos de analisis se toma en cuenta la siguiente consideracion:

Ts=t1n¢ nl (2.49)

\_»
g
n
e
Q

M,
)

C T,

Figura 2.22 Momento deslizante y fuerzas internas en conexiones viga—columna interiores.

El gradiente de momento que actiia en la junta es igual a M, + My, por equilibrio:

Ts=Ti+C, (2.50)
Suponiendo que T; =C; yque T;=C; se tiene: L+Cy=7t7m¢gnl
2h=t7n¢ny
I :rﬂqﬁn%

donde: n es el nimero de barras.

Suponiendo un mismo brazo entre las fuerzas C y T tendriamos, para la condicion limite
en la cual comienza el deslizamiento, que:

m=M; 6 m;=M,

Para el caso de las uniones viga-columna exteriores, la longitud de adherencia se
toma igual a la porcion de cabilla que se encuentra desde el comienzo del niicleo de la junta
hasta el comienzo del doblez del gancho. Si se toma toda la longitud incluyendo la del
gancho, estariamos suponiendo que se esta perdiendo toda la adherencia, lo que significa
una falla total por deslizamiento; esto no es consecuente con el concepto establecido para
ms ( momento para el cual comienzan las deformaciones permanentes por deslizamiento).

A Ts=tnd nl
R

Por equilibrio T, =T;

Cl ms=M1

Figura 2.23 Longitud de adherescia en conexiones viga—columna exteriores.
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CAPITULO III
VALIDACION DEL MOMENTO DESLIZANTE m; DEL PARAMETRO m,

En este capitulo se presentan diferentes simulaciones numéricas de ensayos
experimentales obtenidos de la literatura, con el fin de validar el momento deslizante m,, el

parametro deslizante mo y el comportamiento del modelo de dafio concentrado con
deslizamiento.

Se realizaron varios ejemplos numéricos usando el modelo histerético de daiio, que
incorpora el efecto del deslizamiento entre el refuerzo longitudinal y el concreto, por medio
del programa llamado SUPERDEG, el cual a su vez es acoplado al programa comercial de
elementos finitos ABAQUS que nos permite realizar el anlisis no lineal de estructuras de
concreto armado.

La geometria de la estructura, las condiciones de apoyo, la historia de carga o
desplazamiento y las propiedades mecanicas de los miembros que conforman la estructura
son datos necesarios para el modelo. Dentro de estas propiedades mecanicas se incorpora el
momento deslizante m; calculado para dichos miembros y que representa el maximo
momento que puede soportar la seccion sin que exista pérdida de adherencia entre el acero
y el concreto.

La validacion del modelo propuesto fue realizada simulando numéricamente varios
ensayos experimentales que incluyen, uniones interiores de viga plana-columna (Quintero y
Wight [22]), uniones exteriores de viga plana— columna (La Fave y Wight [14]) y una
conexion interior de viga—columna (Durrani y Wight [3]). Los resultados numéricos
obtenidos para cada caso se comparan con los resultados experimentales.

Los diferentes tipos de simulaciones realizadas para la validacion del momento
deslizante ms y el parametro my comprenden las conexiones caracteristicas de un portico,
lo que garantiza la validacion del modelo para su implementacién en cualquier programa
comercial de elementos finitos para el analisis no lineal de estructuras aporticadas de
concreto armado.
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31 SIMULACION NUMERICA DE UNA UNION INTERIOR DE VIGA PLANA-
COLUMNA (QUINTERO Y WIGHT [22])

El ensayo experimental (IWB1) seleccionado representa una union interior de viga
plana—columna cuya seccion transversal es de 88.9 cms x 30.48 cms para la viga y 35.56
cms. x 35.56 cms para la columna. La viga es reforzada con 4 cabillas # 4, 9 # 5 y estribos
# 2; el refuerzo en la columna consta de 12 cabillas # 6 y estribos #3 (Fig.3.1). Dicho
espécimen fue sujeto a cargas ciclicas laterales, impuestas en el extremo superior de la
columna. La longitud de la viga y la altura de la columna representan la mitad de las
correspondientes dimensiones en el portico prototipo. Esto es basado en la suposicion de
que, en porticos sujetos a cargas laterales, los puntos de inflexion ocurran en la mitad de la
luz de la viga y en la mitad de la altura de la columna y permanezcan fijos durante la
reversion de las cargas.

Los datos necesarios para el analisis de la union interna de viga plana-columna
son:

o Geometria del elemento: definida mediante las coordenadas de los nodos de
acuerdo a las dimensiones del espécimen. (Fig. 3.2)

o Condiciones de Apoyo: se restringen los nodos extremos de la viga y el nodo
inferior de la columna por medio de articulaciones, permitiendo el
desplazamiento lateral para simular las condiciones del ensayo experimental
(Fig. 3.3)

o Definicién del elemento finito: Para este caso se usaron 4 elementos finitos
que representaban la conexion interior.

o Propiedades de los elementos: de acuerdo a los datos obtenidos del ensayo
experimental, esto es, caracteristicas mecanicas de las secciones y
propiedades geométricas (Tabla 3.1)

o Historia de desplazamientos impuestos en el extremo libre del espécimen
(Fig.3.3)

La longitud de pérdida de adherencia considerada para calcular el Momento
Deslizante de la union interna es la profundidad del nucleo de la columna.

En la Figura 3.4 se observa la historia de dafios correspondientes al elemento 4
(viga) del espécimen IWB1 en el cual el maximo dafio corresponde a 0.50, y al elemento 2
(columna), que alcanza un dafio de 0.36. La Figura 3.5 muestra el comportamiento
histerético Fuerza—Desplazamiento del espécimen IWB1 seleccionado para la simulacion.
Como se puede observar el lazo histerético refleja un alto grado de estrangulamiento el cual
es correctamente reproducido en la simulacién numérica del modelo histerético de dafio con
deslizamiento (Fig. 3.5 (b)) donde se observa también la pérdida de rigidez alcanzada en la
grafica experimental y representada por el cambio de pendiente en las curvas.
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Figura 3.1 Detalles de 1a Seccién de: (@) Columna (b) Viga del espécimen IWB1. [22]

Tabla 3.1 Caracteristicas de los materiales para IWB1 (Quintero y Wight, [22])

CARACTERISTICA DE LOS MATERIALES
Concreto Acero

‘c (Kg/em2 L2y fy Q(g/cm2)[fmax (Kg/cm2 &y €sh Euit
VIGA 296,86 0,0027 |Refuerzo #86| 4077,80 6468,24 0,002 0,0012 0,22
CoL. 296,86 0,0027 |Principal  #5| 4640,26 7522,84 0,0023 | 0,0045 0,15
#4 4780,87 7522 84 0,0023 0,004 0,14
Estribos  #2| 6679,16 7874,38 0,0052 I 0,02
#3 513241 7874,38 0,0040 0,004 0,11
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Figura 3.2 Dimensiones del espécimen viga plana—columna TWB1 ensayado por Quintero y Wight [22]
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Figura 3.3 Sistema de ensayo y secuencia de los ciclos de desplazamientos para el espécimen IWB1

(reproducido de [22]).

Tabla 3.2 Propiedades del espécimen IWB1

Mcr(+) | Mer(-) | Mp(+) | Mp() | Mu(+) | Mu() ms(+) | mg(-) Pu(*) @ul-)
IWB1 (ton/cms) | tonicms) | fon/ems) | Gton/ems) | ton/ems) {ton/ems) | goniems) {ton/ems) u u
VIGA 570,62 574,3 | 1417,9 1500,7 | 2243,9 | 2302,3 | 550,25 | 480,11 1,3973E-03 | 1,3973E-03
COL. |337,741337,74|1792,4 1792,4 | 2543,4 | 2543,4 | 359,25 | 359,25 5,5594E-04 | 5,5594E-04
Historia de Dafios
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Figura 3.4 Historia de dafios de los elementos 4 Y 2 del espécimen IWB1.
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Figura 3.5 Grificas fuerza -desplazamiento para el espécimen IWBL1. (a) Experimental (reproducida de [22])
(b) Simulacién numérica
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3.2 SIMULACION NUMERICA DE LA UNION EXTERNA DE VIGA PLANA —
COLUMNA (LA FAVE, WIGHT [14])

Para el caso de una conexion exterior de viga plana—columna se obtuvo la
simulacion numérica del ensayo experimental (EWB2) realizado por La Fave y Wight,
cuyo espécimen consta de una viga de 86.4 cms x 30.48 cms reforzada con 6 cabillas # 4, 2
#5,2 # 6 en la parte superior y 6 # 4 y 3 # 5 en la parte inferior con estribos #2 y una
columna de 35.56 cms x 35.56 cms reforzada con 8 cabillas # 6 y estribos #3; dicho
especimen fue sometido a cargas ciclicas aplicadas en el extremo superior de la columna

(Fig 3.6).

Los datos necesarios para el andlisis de la union exterior de viga plana-
columna son:

o Geometria del elemento: definida mediante las coordenadas de los nodos de
acuerdo a las dimensiones del espécimen (Fig. 3.7).

o Condiciones de Apoyo: se restringen el nodo extremo de la viga y el nodo
infeior de la columna mediante articulaciones que permiten el
desplazamiento lateral y restringen el vertical, simulando las condiciones de
apoyo impuestas al espécimen en el ensayo experimental (Fig. 3.8).

o Definicion del elemento finito: para este caso se usaron 3 elementos finitos
que representaban la conexion exterior.

o Propiedades de los elementos: de acuerdo a los datos obtenidos del ensayo
experimental, esto es, caracteristicas mecanicas de las secciones y
propiedades geomeétricas (Tabla 3.3).

o Historia de desplazamientos impuestos en el nodo superior de la columna
(Fig. 3.8).

La longitud de adherencia para la conexion exterior es tomada desde el
comienzo del nucleo de la columna hasta el comienzo del doblez del gancho (Fig. 2.21).

El méaximo dafio alcanzado en el espécimen EWB2 es de 0.51 en el elemento 1
(viga) mientras que en el elemento 2 (columna) el maximo dafio fue de 0.14, como se
observa en la figura 3.9. En la Figura 3.10 se observa que en la unién exterior de viga
plana—columna los lazos histeréticos en la grafica Fuerza-Desplazamiento presentan un
estrangulamiento progresivo, el cual es adecuadamente representado en la simulacién
numérica de dicho espécimen (Fig. 3.10(b)) La simulacion numérica también reproduce los
maximos valores de fuerza y el cambio de pendiente en las curvas, es decir la degradacion
de rigidez.
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Figura 3.6 Detalles de la Seccion de: (a) Columna (5) Viga del espécimen EWB2.[14]

Tabla 3.3 Caracteristicas de los materiales para el espécimen EWB2 (La Fave, Wight [14])

CARACTERISTICA DE LOS MATERIALES

Concreto Acero
f'c (Kglcm?2) ) fy (Kgfem?2) ffmax (Kg/cm?2) &y €sh Eult
VIGA 309,53 0.0027 | Refuerzo#6 | 4710,57 6468,24 0,002 | 0,0012 | 022
COL. 303,72 0,0027 | Principal #5 { 4921,48 7522,84 | 0,0023 | 0,004 0,14
#4 | 4640,26 7522,84 0,0023 | 0,004 0,15
Estribos #2 3585,65 6468,24 0,0020 | 0,0012 | 0,22
#3 | 492148 7874,38 0,0025 | 0,004 0,11
5‘—51’5
2
g 1
a
S
J %
* 3
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74
4
96" =243 84cms 7/

Figura 3.7 Dimensiones del espécimen viga plana — columna EWB?2.ensayado por La Fave y Wight [14]
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Figura 3.8 Sistema de ensayo y secuencia de los ciclos de desplazamientos para el espécimen EWB2
(Reproducida de [14])

Tabla 3.4 Parametros del modelo basado en las propiedades de EWB2

Mer(+) | Mor(-) | Mp(+) | Mp() | Mu(+) | MuC) | mg(+) | me(-)
(ton/cms) | (ton/cms) | (ton/cms) | (ton/ems) | ton/ems) | (tonfcms) (ton/cms) | ton/cms)

EwWB2 Pu{t) Pul-)

VIGA 510,59 151584 1434 |1808,7 | 1712,6 | 2098,3 |1048,88|1168,84| 1,7857E-03 | 1,6120E-03

COL. 1275,95]275,95| 1152,811152,8 | 1586,4 | 1586,4 | 257,67 | 257,67 | 6,4278E-04 |6,4277E-04

Historia de Dafos
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Indice de Dafios

Figura 3.9 Historia de dafios de los elementos 1 y 2 del espécimen EWB2
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Figura 3.10 Graficas fuerza-desplazamiento para el espécimen EWB2. (a) Experimental
(Reproducido de [14]) (b) Simulacion Numérica
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3.3 SIMULACION NUMERICA DE UNA UNION INTERIOR DE VIGA-COLUMNA
(DURRANI, WIGHT [3]):

El comportamiento de conexiones interiores de viga—columna, fue estudiado
por Durrani y Wight ensayando uniones viga-columna interiores sometidas a cargas
laterales en el extremo superior de la columna. El espécimen seleccionado para la
simulacion numérica (S2) consta de una viga de 27.94 cms x 41.91 cms reforzada con 2
cabillas # 4 y 2 #7 en la parte superior y 4 # 6 en la parte inferior con refuerzo transversal
provisto con estribos #3 y una columna de 36.20 cms x 36.20 cms reforzada con 8 cabillas
# 8 y estribos #4. (Fig 3.11)

Los datos necesarios para el anélisis de la unién interior viga-columna con el
modelo histerético de dafio con deslizamiento son:

0 Geometria del elemento: definida mediante las coordenadas de los nodos de
acuerdo a las dimensiones del espécimen (Fig. 3.12).

o Condiciones de Apoyo: se restringen el desplazamiento vertical en los
extremos de la viga y el extremo inferior de la columna por medio de
articulaciones, permitiendo el desplazamiento lateral del espécimen
simulando el comportamiento del espécimen durante el ensayo experimental
(Fig.3.13).

o Definicion del elemento finito: para este caso se usaron 4 elementos finitos
que representan dos columnas y dos vigas.

o Propiedades del elemento: de acuerdo a los datos obtenidos del ensayo
experimental, esto es, caracteristicas geométricas y calidad del material
(Tabla 3.5).

o Historia de desplazamientos: impuestos en el espécimen (Fig.3.13).

Como longitud de pérdida de adherencia para el Momento Deslizante en la viga se
toma la profundidad del nicleo de la columna.

En la Figura 3.14 se presenta la evolucion de los indices de dafios correspondientes
al elemento 4 (viga) del espécimen S2, el cual alcanzé un nivel de dafio de 0.58 y al
elemento 2 (columna), con un nivel de dafio de 0.34. La respuesta Fuerza—Desplazamiento
del espécimen S2 es mostrada en la Figura 3.16 en la cual se observa el grado de
estrangulamiento presentado por dicho espécimen, siendo para este caso menor que el
presentado en los especimenes de vigas planas. Al igual que en las simulaciones anteriores
se observa el buen comportamiento del modelo al compararlo con el ensayo experimental.
Como se observa en la simulacion numérica (Fig. 3.16 (b)) los valores de la fuerza “P” con
los que cortan las curvas el eje Y se corresponden con los obtenidos en la grafica
experimental, asi mismo los méaximos valores positivos y negativos de fuerza alcanzados
durante el experimento.
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Figura 3.11 Detalles de 1a Seccion de: (a) Columna (b) Viga del espécimen S2.[3]

Tabla 3.5 Caracteristicas de los materiales para el Espécimen S2 (Durrani, Wight [3])

CARACTERISTICA DE LOS MATERIALES

Concreto Acero
f'c (Kglcm?2), €0 fy (Kglem2)fmax (Kg/em2 gy Esh Eult

VIGA 316,38 0.0022 [Refuerzo #6| 4710,57 6468,24 0,002 0,0012 0,22

COL. 316,38 0,0022 |Principal #7| 4218,42 6692,22 0,0025 0,0134 0,19

4640,26 752284 0,0023 0,002 0,15

#5 4218,42 6692,22 0,0025 0,0134 0,19

Estribos #3| 492148 7874,38 0,0025 0,004 0,11
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Figura 3.12 Dimensiones del espécimen viga-columna S2, ensavado por Durrani y Wight [3].
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{Reproducido de [3]).

Tabla 3.6 Parametros del modelo basado en las propiedades de EWB?2

Mer(+) | Mcr() | Mp(+) | Mp() | Mu(+) | Mu() Ms(+) | Mg(-)
(ton/ems) | (ton/cms) {ton/cms)| (ton/cms) (ton/cms) | (ton/cms) {ton/cms) | ton/cms)
S2 u(*) Pu(-)
VIGA |355,14 | 364,87 | 2370,9 2411,1]3051,6 | 3287,1 | 678.10 |1784.26 2,0191E-03 | 1,5523E-03
COL. |363.04 | 363.04 [3322.09{3322.09/4262.09 4262.09] 0 0 1,38828E-03| 1.3882E-03

Historia de Dafios
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Figura 3.14 Historia de dafios de los elementos 4 ¥ 2 del Espécimen S2




Experimental

SPECIMEN 52

Simulacién
Numérica

Fuerza (Ton)
&

_80 .
Deriva de piso % J

(b)

Figura 3.15 Grafica Fuerza - Desplazamiento para el espécimen S2. (a) experimental (reproducida de [3])
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CAPITULO v
APLICACION DEL MODELQO

La aplicacion del modelo histerético de dafio incluyendo el efecto de deslizamiento
del refuerzo se realizo6 mediante el analisis de dos porticos sometidos a un registro sismico
aplicado en la base de los mismos.

El analisis de los porticos de concreto armado se realizé mediante el programa
comercial de elementos finitos Abaqus, el cual permite el analisis no lineal de la estructura
incorporando el modelo histerético de dafio a través de la subrutina de usuario. Este analisis
toma en cuenta la degradacion de rigidez y resistencia, deformaciones plasticas, dafios por
agrietamiento del concreto y por fatiga de bajo ciclaje asi como los efectos de grandes
desplazamientos, influencia de la variacion de la carga axial en el comportamiento a
flexion, secciones no simétricas y actualmente, mediante la incorporacién al modelo de la
funcion de deslizamiento, el efecto del deslizamiento del refuerzo longitudinal en
elementos de concreto armado.

Se procesa la entrada de datos, la resolucién de la estructura y la salida de
resultados. La resolucion del pértico se realiza dividiendo el problema en dos partes, el
problema global realizado por el programa Abaqus, en el cual se determinan los
desplazamientos nodales generalizados de la estructura, y el problema local resuelto por
SUPERDEG donde se determinan las fuerzas internas, las variables internas, el jacobiano
local y el jacobiano inercial en funcién de los desplazamientos de los miembros.

Los datos de entrada necesarios para el andlisis de los porticos son:

1. Geometria de la estructura incorporada mediante las coordenadas de los
nodos.

2. Definicion del elemento finito usando para este caso el modelo histerético de
dafio.

3. Propiedades del elemento, definidas mediante las caracteristicas de los

elementos de la estructura, en la cual se incluyen las propiedades mecanicas
de los elementos utilizados en el modelo como son: Momento de
Agrietamiento, Momento de Fluencia, Momento Ultimo, y la Curvatura
Plastica Ultima. Estas propiedades dependen de la geometria de la seccidn,
de las caracteristicas del material y del nivel de carga axial. Los diagramas
de interaccion de los momentos de agrietamiento, fluencia, ultimo y Ia
curvatura ultima plastica son determinadas aplicando la teoria clasica de
concreto armado utilizando en este caso el programa GENERADOR
desarrollado por Perdomo, M. [20], con los diagramas de iteraciones carga
axial-momento flector es posible obtener el comportamiento de la seccion
en diferentes niveles de carga axial.
Asi mismo se incluye el Momento Deslizante de la seccién (mg), calculado
mediante el procedimiento expuesto anteriormente, y que depende de las
caracteristicas de la seccion y del maximo esfuerzo de adherencia
desarrollado en la misma.

4. Se definen las Condiciones de Apoyo restringiendo los nodos de la base.



5. Se impone el registro sismico digitalizado en los nodos de la base de la
estructura.

Los resultados obtenidos una vez terminado el analisis de la estructura son:
1. Deformaciones totales de cada elemento de la estructura.
Momentos y fuerzas axiales del miembro.
Rotaciones plasticas
Dafios en los extremos del miembro.
Fuerzas termodinamicas asociadas al dafio y a las deformaciones plasticas.
Desplazamiento de los nodos
Reacciones en los apoyos.

NowbkswN

Para este estudio se escogio el disefio de un portico de vigas planas disefiado
por Quintero y Wight [22], siguiendo los lineamientos de disefio dictados por las normas
ACI 1995 y UBC 94. Se realizé el redisefio del portico de vigas planas para obtener un
portico de “vigas regulares” equivalente en resistencia al portico de vigas planas,
considerando vigas regulares aquellas vigas que son mas altas que anchas y cuyo ancho es
igual o inferior al de la columna que la soporta.

4.1 SIMULACION DEL PORTICO DE VIGAS PLANAS

Para este caso se realiza el analisis dinamico de un portico de vigas planas
sometido al sismo de “El Centro” cuyo acelerograma se muestra en la Figura 4.1. El pértico
consta de 12 pisos y 7 vanos, las dimensiones del portico y la numeracion de los elementos
estan dadas en la Figura 4.2. En la Figura 4.3 se muestra la disposicion de las secciones
transversales en el pértico. Las caracteristicas geometrias de los elementos del poértico son
mostradas en la Figura 4.4.
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Figura 4.1 Acelerograma del sismo de “El Centro”
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Figura 4.2 Dimensiones del portico y numeracion de los elementos.
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Figura 4.3 Caracteristicas geométricas de los porticos y tipo de seccion transversal de los elementos
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En la Figura 4.5 se presenta la historia — tiempo de la deriva total en el tope de la
estructura donde se observa que el maximo valor alcanzado es de 1.24%, a los 3.78seg. La
maxima deriva de entrepiso alcanzada en el sexto nivel se presenta en la Figura 4.6 en la
cual el valor de deriva maximo alcanzado es de 1.74%, a los 4.576 seg. En la Figura 4.7 se
observan los diagramas de interaccion carga-momento para las vigas y columnas del
portico de vigas planas, los cuales representas todas las combinaciones posibles de
momento de agrietamiento, momento plastico, momento tltimo y la curvatura ultima de la
seccion de acuerdo al nivel de carga, necesarios para la determinacion de los parametros del
modelo.
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Figura 4.6 Méxima deriva de entrepiso para el portico de vigas planas.
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51



Figura 4.8 Mapa de Dafios en las vigas y columnas del portico de vigas planas

) 0—10%

10-20% Indice de Dafios
20 — 30%
O 30-40%

Los indices de dafios representan el estado de agrietamiento del elemento,
estableciendo que el rango 0 — 10% constituye un elemento casi intacto con micro fisuras
por otro lado un dafio mayor a 40% caracteriza un elemento altamente dafiado que no es
reparable. En la Figura 4.8 se observa el nivel de dafio que alcanza cada elemento del
portico al ser sometido al registro sismico de la Figura 4.1. Al comparar las columnas se
observa que el maximo nivel de dafio se obtiene en las columnas del primer nivel cuyos
valores oscilan en un rango de 20 — 30%. En las vigas, el maximo nivel de dafios alcanzado
es de un 10 a un 20 % para las vigas que se encuentran en los niveles 1 hasta el 10, en los
dos ultimos niveles los dafios disminuyen variando en un rango de 0 a 10%.

€2



4.2 SIMULACION DEL PORTICO DE VIGAS REGULARES

El portico de “vigas regulares” se obtuvo a partir del disefio del portico de vigas
planas, tomando en cuenta lo siguientes:

o El poértico de vigas regulares tiene las mismas dimensiones y numeracion de
elementos que el portico de vigas planas (Fig. 4.2), asi mismo, la disposicion de las
secciones transversales en el portico (Figura 4.3)

o Las columnas poseen iguales dimensiones y propiedades que las de los porticos de
vigas planas, son idénticas en rigidez y resistencia. (Fig. 4.4 (a))

o Las vigas del portico normal se redisefiaron de manera tal que su resistencia ultima
sea igual a las del portico de vigas planas, sin embargo debido al cambio en la
geometria de las mismas su rigidez a flexion varia.

4.2.1 Disefio del portico de vigas regulares

El disefio de las “vigas regulares” se hizo siguiendo las recomendaciones
establecidas en la norma Covenin [4], para el predimensionado de las mismas, en la cual se
establece la altura minima de vigas sin necesidad de calcular las deflexiones.

Partiendo de la teoria clasica de concreto armado, tomando en cuenta el diagrama de
esfuerzos equivalente de Whitney y asumiendo que las secciones planas permanecen planas
antes y después de la flexion, se calcula el momento Gltimo resistente de las vigas planas.
Partiendo de ese valor se determina el refuerzo longitudinal para las vigas regulares.

o)
O

“Secciones planas permanecen planas”

Figura 4.9 Deformaciones tiltimas del acero en miembros de concreto armado

Deformacién y esfuerzo en el acero a compresion:

a=pfl*c - c:%l
a _r

25098, ss—0003% Y — 0003 _003a=A) (4.1)
c—d c c a a
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fls=Es*e; — f‘s:2.1*106[0.003(~a_7ﬂﬂ'—)}“—’ f's=6300(a—"%j (4.2)

Deformacion y esfuerzo en el acero a traccion:
a
gs 0,003 d-c

5 es=0,0039¢_ 0003 P _ 003 (Bd=a) 43)
d-c c c a a

B,
fS=Es*e; — fs=2.1*106[0.003 (ﬂ‘d_a)} —> ﬁ=6300(&£j (4.4)
a a

0.35*F¢

(A’s) cero .;;h&oide del
aI com:fesién compresién
Figura 4.10 Fuerzas de compresion y traccion en elementos de concreto armado
Por equilibrio T=Cc+Cs 4.5)
Tomando : Cc,,, =085f'cAc y Cs=Asf's (4.6)
El area de compresion Ac es funcion de a.
Cuando el acero en traccion fluye y en compresion no fluye, es decir:
- —-B.d
6300('3 4 "j >y 6300(%) <f @.7)
a a
Se tiene:
—B.d
fs=fy y fs= 6300(i)
a

As fy=085f'cAc+A'sf's ——» As fy=085f'cAc+A's 6300(61_’&1) 4.8)
a
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En el caso donde el acero a traccion no fluye y el acero a compresion fluye, es decir:

63oo(£fliﬁj< oy 6300(“—"@1‘-"_')> » (4.9)
a a

Se tiene:

fs= 6300(21—“—;13j y fs=fy

Asfs=085f'cAc+ A's fy —— As 6300(’3 “): 085f'cdAc+A's fy  (4.10)

a

Cuando el acero en traccion y en compresion fluye, es decir:

6300(@_—"} oy 6300(3l§‘—d—') > fy (4.11)
a a
Se tiene:
Fs=fy y fs=f{y
Asfy=08S5 f'cAc+ A's fy (4.12)

De la ecuacion 4.8, 4.10 6 4.12 se obtiene el valor de g, calculando entonces el
Momento Ultimo Resistente de la seccion mediante las siguientes expresiones:

¢ As’ i c=a/085
(] o o
As £g>Ey
deformaciones fuerzas

Figura 4.11 Distribucion de fuerzas y deformaciones en elementos de concreto armado

Mu =085f'cAc (d—-a/2)+ A's fy(d —d') siel acero en compresion fluye 6 (4.13)
Mu =0385f'cAc(d —al2)+ A's f's(d —d') si el acero en compresion no fluye (4.14)

Se calcula para cada seccion el Mu' y el Mu tomando el area de acero
correspondiente.
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Luego, el valor de momento ultimo resistente Mu de las vigas planas, se calcula el
area de acero para las vigas regulares suponiendo seccion sencilla y calculando el area de
acero para momento positivo y negativo

d, = JM% 17fch = h ; armadura sencilla (4.15)

As = id — \/(ﬁd)z _28Mu’ (4.16)
fy
As'=fid - J(ﬁd)z _20Mu+ (4.17)
fy
Siendo #i= 085fcb (4.18)
Jy

Siguiendo el procedimiento anteriormente expuesto se obtienen las secciones de
viga para el portico equivalente (Fig.4.12), tomando para las columnas las mismas
secciones usadas en el portico de vigas planas.

Para comparar la respuesta del portico de vigas planas con la respuesta del portico
con vigas regulares, éste ultimo es sometido al mismo registro sismico “El Centro”
obteniendo los mapas de dafios y las derivas correspondientes. Es de hacer notar que la
rigidez a flexion de las vigas planas es distinta a las de las vigas regulares, por lo tanto
aunque los porticos tengan resistencias parecidas en los miembros, la fuerza dentro del
portico se distribuye de forma distinta.
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Figura 4.12 Caracteristicas geométricas de las “vigas regulares”



En el portico de “vigas regulares” la deriva total alcanzada en el tope disminuye con
respecto al portico de vigas planas, como se puede observar en la Figura 4.13 el maximo
valor de deriva alcanzado fue de 1.09% a los 4.18 seg.; la maxima deriva de entrepiso se
alcanzo en el noveno nivel con un valor de 1.307 % a los 3.73 seg. (Fig. 4.14)
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Figura 4.13 Deriva en el Tope del portico de “vigas regulares”
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Figura 4.14 Miaxima deriva en el portico de “vigas regulares”

La Figura 4.15 representa los diagramas de interaccion para las vigas del portlco de
vigas “regulares” del cual se obtiene las combinaciones de carga-momento que originan
agrietamiento, fluencia y condiciones dltimas en la seccion, ademas de las curvaturas
asociadas al momento Gltimo. En la Figura 4.16 se observa el nivel de dafio alcanzado en
los elementos del portico observando que el maximo nivel de dafio correspondiente a 30 —
40% es alcanzado en la columna del nivel inferior (elemento 8) las demas columnas del
nivel inferior y dos del nivel superior reportan dafios de entre 20 y 30%, en las vigas el
maximo nivel de dafio alcanzado fue de 20 a 30%.
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Figura 4.15 Diagramas de interaccion para las secciones de viga del portico de vigas “regulares”
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Figura 4.16 Mapa de dafios del portico de “vigas regulares”
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CAPITULO V
CONCLUSIONES

En este trabajo se propone la expresion para el calculo del momento deslizante (ms)
(Ec.2.48) definido como el maximo momento que es Capaz de resistir la seccion sin
deformaciones permanentes causadas por la pérdida de adherencia. Para ello se requiere el
conocimiento de algunas propiedades de la seccion y de los materiales tales como el
esfuerzo de adherencia entre el concreto y el acero de refuerzo y la longitud de adherencia.
El esfuerzo de adherencia entre las barras de refuerzo y el concreto se obtiene a partir de
formulas basadas en la teoria plastica de anclaje y de anlisis limite superior e inferior.
Todas estas expresiones dependen de las caracteristicas de la seccion, de la calidad del
material y de los distintos tipos de falla que se puedan presentar en el elemento. Para el
caso de las uniones viga-columnas, la longitud de adherencia es tomada como el nicleo de
la columna de concreto ya que en esta zona las barras de refuerzo experimentan un alto
gradiente de fuerzas demandando grandes esfuerzos de adherencia. Cabe destacar que el
problema del estrangulamiento por deslizamiento también se puede presentar en elementos
aislados, como por ejemplo las vigas en volado, en donde seria necesario definir una
longitud de adherencia apropiada.

A partir del momento deslizante (m), es posible calcular el parametro mp. Aunque
este parametro carece de sentido fisico alguno, permite representar el efecto del
estrangulamiento en las graficas histeréticas de fuerza-desplazamiento. Una vez conocidos
el momento deslizante, el momento plastico, el momento ltimo y la deformacién plastica
Giltima, se dispone de una poderosa herramienta de analisis que permite simular la respuesta
de una estructura de concreto armando sometida a cargas ciclicas. Esta herramienta permite
representar los efectos de pérdida de rigidez y resistencia, fatiga de bajo ciclaje, la
influencia de la carga axial variable en el comportamiento a flexion, y el efecto del
estrangulamiento por deslizamiento del refuerzo longitudinal en elementos de concreto
armado.

Para la validacion del modelo propuesto se realizaron simulaciones numéricas de
ensayos disponibles en la literatura, comparando la respuesta histerética de las graficas
fuerza — desplazamiento experimental con las obtenidas a partir de la aplicacion del modelo
histerético de dafio implementado en el programa comercial de elementos finitos Abaqus.

El analisis aislado de conexiones interiores y exteriores garantizan el
funcionamiento confiable del modelo para estructuras aporticadas de concreto armado
siendo posible su implementacion en cualquier programa comercial de elementos finitos,
siempre y cuando los parametros utilizados en el modelo como son las longitudes de
anclaje de las barras analizadas, sean calculados correctamente.

Las simulaciones de uniones de vigas-columnas, permitieron determinar la
influencia de la pérdida de adherencia y el consecuente deslizamiento de refuerzo en el
comportamiento de un sistema estructural, indicando una reduccion de su capacidad de
absorcion de energia refljada en el estrangulamiento de las graficas fuerza-
desplazamiento.
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Las curvas histeréticas obtenidas con las simulaciones numéricas reproducen con
razonable similitud las obtenidas en los ensayos experimentales, lo que nos permite
concluir que el momento deslizante ( ms) y el parametro deslizante (mo) son validos. Estos
resultados afirman que el estrangulamiento presentado en las graficas histeréticas de
comportamiento es producto de la pérdida de adherencia entre el concreto y el acero de
refuerzo.

Como caso de aplicacion del modelo histerético de dafio con deslizamiento se
realizo el analisis de un portico de vigas planas y un portico de “vigas regulares”
equivalente en resistencia al anterior, ambos sometidos a un registro de aceleraciones del
sismo de “El Centro”. Como resultado de ese analisis se obtiene la respuesta estructural de
los pérticos asi como también los mapas de dafios, lo que permite la evaluacion del nivel de
dafios alcanzado por cada uno de los elementos de los pérticos al final del evento. En los
porticos con vigas regulares los dafios son mayores y esto se debe a la rigidizacion de las
vigas dejando la misma seccion de las columnas, lo cual hace que se incremente el dafio en
las columnas.

Finalmente, se recomienda estudiar el efecto del estrangulamiento en elementos
cortos en donde este puede presentarse con severidad. Ademas, un estudio paramétrico de
todas las variables involucradas puede determinar soluciones para evitar la degradacion de
la adherencia y por lo tanto del estrangulamiento histerético. Es necesario la realizacion de
ensayos experimentales para calibrar los parametros del modelo y asi validar los
procedimientos analiticos y las suposiciones hechas en el modelo.
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