e Ty UNIVERSIDAD NACIONAL

i, T T AUTONOMA DE MEXICO

52

A

A

10
R

V1

ﬂgﬂ\%‘;?%
i

FACULTAD DE INGENIERIA

ANALISIS PLASTICO DE ESTRUCTURAS
METODO DE BAKER

T E S i S

PARA OBTENER EL TITULO DE:

INGENIERO CIVIL
P R E s E N T A

GONZALO PEDRO SOTO ANDIA

ASESOR: M.I. CLAUDIO MERRIFIELD CASTRO

MEXICO, D.F. 1897

- TESIS CON
FALLA DE ORIGEN



e e

Universidad Nacional - J ~  Biblioteca Central
Auténoma de México -

Direccion General de Bibliotecas de la UNAM
Swmie 1 Bpg L IR

UNAM - Direccion General de Bibliotecas
Tesis Digitales
Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADQOS ©
PROHIBIDA SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta protegido por la Ley Federal
del Derecho de Autor (LFDA) de los Estados Unidos Mexicanos (México).

El uso de imagenes, fragmentos de videos, y demas material que sea
objeto de proteccion de los derechos de autor, serd exclusivamente para
fines educativos e informativos y debera citar la fuente donde la obtuvo
mencionando el autor o autores. Cualquier uso distinto como el lucro,
reproduccion, edicion o modificacion, sera perseguido y sancionado por el
respectivo titular de los Derechos de Autor.



FACULTAD DE INGENIERIA
DIRECCION
60-1-032/93

Schor:
S50TO ANDIA GONZALO PEDRO
Presente.

£n atencion a su solicitud, me os grato hucer de su conocimicnio ¢l tema que propuso
cl profesor. ING. CLAUDIO MERRIFIELD CASTRO que aprobo csta Dircecion. pura

gque lo desarrelle usted como tesis de ~u ehumen protesional de INGENIERO CIVIL,

CANALISIS PLASTICO DE ESIRUCTURAS - METODO DE BAKER!

1. INTRODULCC lk)\

1. FACTOR DFE ~GURIDAD

(33 CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES
. TEORIA PLASTICA

. METODOS GENERALES DE ANALLISIS PLASTICO
VI METODO DE BAKER
VL CONLUSIONES

Rucgo a usied
Escolar en gl sent:
titulo do ésta.

cncral de la Administracion
cady cjemplar de la tesis cf

Asimismo | w
social durante un @
Pratesional.

cra prostur servicio
susicntar Examern

Atentuaumcentco
"POR MI RAZA HABLARA
Cd. Unrniversitaria, a 29 de ab
EL DIRECTOR.

ING. JOSE MANU r-,_ COVARRUBIAS SOLIS

INICS TR



A mis papds:

Casta Lilia y Pedro

Por su amor, dedicacion y ejemplo



A mis hermanos:

Nelly
Arseniov
Carmen

Lucy

Norarh

Marcos

Por su armor y ayuda




A Carol y nuestro bebé

Por su amor y compaiitia



INDICE

pagina
INTRODUCCION

NN
N =

3.1

3.2
33
3.4
3.5

CAPITULO |
Factor de seguridad

DEFINICIONES
DETERMINACION DEL FACTOR DE SEGURIDAD

CALCULO PROBABILISTA DE FACTORES DE SEGURIDAD
CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL

rpO©

-t

CAPITULO #t
Modelos de comportamiento para el concreto y acero

RELACION ESFUERZO DEFORMACION PARA EL CONCRETO
RELACION ESFUERZO DEFORMACION PARA EL ACERO

CAPITULO I

Conceptos generales ... 28

DIFERENCIA ENTRE ESTRUCTURAS DE ACERO Y CONCRETO
REFORZADO ...

ARTICULACION PLASTICA
LONGITUD PLASTICA .
REDISTRIBUCION DE MOMENTO°

RELACION MOMENTO CURVATURA




7.1
7.2

CONCLUSION

REFERENCI O

hAhaaa
nANS R

aun
WN =

o0 000 000
ON OUd WNa

CAPITULO IV
Deformaciones plasticas de articulaciones y miembros .................

CALCULO DE CAPACIDAD ROTACIONAL
NUDOS POR TENSION ...

NUDOS POR COMPRESION
INCREMENTO EN LA CAPACIDAD ROTACIONAL
CALCULO DE LARIGIDES A FLEXION FI

CAPITULO V
Metodos generales de analisis plastico ...

ANALISIS POR EL METODO ESTATICO...........
ANALISIS POR EL METODO DEL MECANISMO.
OTROS METODOS DE ANALISIS PLASTICO

CAPITULO VI
Teoria del método de Baker ... e

METODO DE BAKER . PR
GRADO DE HIF’EREBTATICIDAD ....................
METODO DE COEFICIENTES DE INFLUENCIA PARA EL ANALISIS

ELASTICO e ... 59

OBTENCION DE LA ECUACION FUNDAAJ‘]ENTAL DE LA ELASTICA ....... 60

SIGNIFICADO FISICO DE LOS TERMINOS &, Y6, ..., . 53
PRINCIPIOS DE ANALISIS DE CARGA ULTIMA Y ECUACION

GENERAL DE BAKER ... [ 56

ELECCION DEL VALOR ARBITRARIO DE \ 70

ELECCION DE LA POSICION DE LAS ARTICULACIONES . 71

CAPITULO VI

Analisis y resultados de Un MAarco ... ....oooiiieeiciiiiioniaaa. 77

DISENO DE LA ESTRUCTURA 72

84

RESULTADO DE LOS ANALISIS




INTRODUCCION

Se puede definir una estruciura como un conjunto de partes que s¢ combinan entre si en forma
ordenada para cumplir una funcidn con un grado razonable de seguridad de tal manera que tenga un
comportamiente adecuado bajo condiciones normates de 5ervicio; con un costo dentro de los limites

econdmicos y satisfaciendo requisitos de tipo estético y funcionatl.

Para poder analizar una estruclura es necesario idealizana; cabe recordar que los métodos de ananhsis
de una estructura permiten determinar en cada uno de los nuembros acciones inlemas resuwitanies de la

aplicacion de las solicitaciones exteriores a 13 estructura total, un ejemplo de ideatizacion frecuente de

edificios es considerar la estructura farmada por marcos en dos direcciones. reduciendo el problema

real tndimensional a uno de dos dimensiones. Existen basicamente dos tipos de analisis: el analisis

elastico y el analisis plastico 6 analisis al limite.

E! analists eclastico de estructuras parte de la hipdtesis que puede hacerse para relacionar carga y
deformacion, suponicndo una dependencia lineat entre ellas, Este mélodo es Gut para predecir et

comportamiente de las estnicturas en condiciones de trabajo, pero en muachoes

s0Ss no permite

estudianas en 1as cercanias del colapso, que se presentard frecuentemento fuera del intervalo elastico,
cuande ta ley de Hooke ya no nge las relaciones entre esfuerzos y deformaciones £n €S05 casos No

permite determinar el coeficenie de seqguridad real de 1a estructura, vespecto a in fatla

En cambio et analisis plastico supone Gue las acciones intemas, al llegar a ciento valor ci

ico de la
accion. son independientes de tas deformaciones. El analisis plastico trata de obtener los valores de las

acciones para 10s cuiles a eotructura se vucive UnN MmecaniSimo ing:

able

Dentro del objetivo principal del andalisis plastico esta el determinar ta carga de colapso de las

estcturas para conocer su [Actor de segundad mas jenl en con

UL SR IR T
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recalcar que si bien el método permite determinar el coeficiente real contra el colapso, no proporciona
informacién sobre el comportamiento de la estructura en condiciones de trabajo. No es aplicable cuando
1a falla se presenta sin las deformaciones plasticas a la formacion del mecanismo de colapso o que
puede suceder, por gjempla, en estructuras sometidas a un numero elevado de ciclos de carga o cuando

el limite de utihdad comresponde a alguna forma de inestabilidad (11).

En este trabajo sc estudiara el andlisis plastico y se comparara con el andlisis elastico. para llevar a
cabo to antenor se eligié en el caso del andlisis plastico el “Metodo de Baker®, uno de 1os mé&todos de
analisis plastico disponibles y para el analisis elashco se utliza un programa de computadora lamado
DRAIN-2D (Kannan and Powell, 1873), por lo que el objetivo principal del trabajo es concluir si se
justifica o no e! uso del analisis plastico en la practica del andlisis de estructuras, con la finalidad de

poder disefar estructuras mas “seguras”.

Pero que puede considerarse como segundad razonable y comportarmiento satisfactorio? . Desde luego
el problema no es sencillo, debido a que muchas de tas vanabies en la ingeniena son aleatorias y 1a
solucion se plantea en funcidon a la intuicion. experiencia on el anahlsis y la expenmentacion: por 1o que

la solucion final podra considerarse como 1a mas razonable pero No la anica

E! método del aiseno Gltimo esta gobemado basicamente por dos aspectos

a) El estado limite de falla

b) Bl estado limite de servicio

El punto (a) esta relacionado con el disefio de una estructura tomande un factor de seguridad adecuado

contra probables sobrecargas y lambién ta seccion debe re

sur jas fuerzas en condiciones de carga

fittima.



El punto (b), el estado limite de servicio trata de la revisidon de las flechas y los agrietamientos bajo

cargas de servicio, estos deben estar dentro de los permisibles para que el comporamiento de la

estnuClura sea salisfactono.

Los miembros de concreto refarzado presentan un comporamiento elastoplastico aun para tempranos

estagos de carga, estos efectos son mas pronunciados para estados de carga ultirna. Debido al

agrietamiento del concreto y a las deformaciones inelasticas en las secciones criticas, se requiere de un

analisis no lineal para determinar Ias fuerzas de disefio de vanas secciones

El "Método al limute simphificado de Baker” (1958) y postenormerite el "Método de rotacion impuesta” de

Macchi (1966-1969) ref.(16) tueron propuestos para dar un procedimiento simplificado de analisis no-

lineal; estos meétodos originalmente fueron orientados para el cdlculo manual, sin embargo con el
creciente incremento de las computadoras en la priacuca del disedo estos métodos han  sido

programados y su aplicacion practca fueron indicados par Knshnamoorthy(1972), Knshnamoorthy y

Yu(l972) y Knshnamoorthy y Mosi (1980) ref, (15).



CAPITULO 1
FACTOR DE SEGURIDAD

La seguridad de una estructura debe ser adecuada en el sentido de que sea compatble con tas

consecuencias que la falla pueda traer y con el costo de incrementar dicha segundad

Para lograr que 1a estructura tenga ia contiabilidad deseada hay que disefiana para que su resistencia

esperada exceda el efecto esperado de las acciones que pueda provocar cierto estado limite

La mayor parte de los reglamentos en la aclualidad intertan cumplir con el objelivo anterior en forma
indirecta, especificando para cada material una sene de normas y piocedimientos de disefo que Hevan
implicitas, consideraciones conservadoras en las cargas, ¢n jas propiedades de los matenales y en las

expresiones mismas dol diseno

Para fijar los factores de seguridad debe, de preferencii, reconocerss abiertamente el caracter aieatorio
de las vanables Que nfluyen en 1as cargas y en la resistencia | parn tratar el problema en forma racionat

e intentar expresarno de 1a manesa mas sencilia posibie

En los reglamentos de disefio Nno s¢ especitican genecalmente factores centrajes de segundad, sino que

se toman “factores parciales de segundad™, como son los factores de carga que inCrementan las

acciones vy los factores de resistencia que reducen la resistenaa caloutada. Estos valores conscrvadores
fynados “vaiores nominales™, son tales que la probabdilidad de que sean rebasados del tado

destavorabie ¢

mirvma. La combinacidn de los "tactores de segundad parcales™ y los “valores

naminales” da lugar a un Taclor de scgundad totnl y a una confiabilidad dada de ta estructura,



1.1 DEFINICIONES

Factor de Seguridad

Al cociente entre |a resistencia esperada y la accién esperada se conoce como “Factor de Segundad
Central” o simplemente “Factor de Seguridad”. Ef factor necesarnio para lograr una confiabilidad daga

vanard segun el grade de incertidumbre que existe en las variables que intervienen en el disefio (3)

Carga dltima

Es ta carga o combinacion de cargas, que provoca la falla por inestabilidad de toda la estructura . la
ruptura de una parie de ella. o bien excesivas deformaciones ocasionando quc o estructura sea
inhapitable. En el calculo del valor de ia carga dlitima se acepta que su distnbucion y frecuencia de

aplicacion de la carga tienen las peores caracteristicas en relacion con la falta que podria ocurrir bajo

cargas de trabajo (3).

Carga de trabajo

Es la carga mas grande que Se ttene en el transcurso de 4 vida il de 1a estructura (3).

Existen estructuras en Ins cuales ha sido demostradgo que un Factor de Seguridad satisfaciono oscila

entre 1.25 y 2.0 E1 nite Mayor e5 usado pard 10sas y vigas simplemente apoyadas debido a que son

incapaces de tener redistnbucion de momentos, desamroliando de esta focma 1os esfuerzos permisibles

de trabajo, tambidn en algunas ocasiones, 13 comosion y ef detenoro debido a flexion puede reducir el

esfuerzo Gltiimo de los matenales (3)

Entonces el Factor de Senundad maximo de estas estiucturas es 2 0, aungue 1a posibilidad de que la

carga de trabiyo maxima se3 alta y las consecuencias de falla sean serias (3).



Por otro lado el vator limite inferior es igual a 1.0, y obviamente no puede ser menor gue este, en la

practica no menor gue 1.5 ; valor que se toma como aceptable (3).

1.2 DETERMINACION DEL FACTOR DE SEGURIDAD
Un valor aceptable de Factor de Segundad puede ser ablenido a partir de un juwcio individual, en et cuai
se consideran mdltiples varables en {a probabilidad de falla con sus consecuencias e implicaciones. Es
necesario un amplio conocimiento del compoitam:ento de las estructuras, bajo fuertes cargas acluando

v en el transcurso de la vida Gt de la estructura

sobre ellas y 1as posibles vanaciones en las cargs

FACTOR DE CARGA BASADO EN LA ASIGNACION DE "PESO" A LAS CONDICIONES
IMPERANTES.

A.L.L. Baker propuso en 19568 un método simplificado para la determinacion del Factor de Seguridad
basado en una evatuacidon probabilista, como se muestra en la Tabla 1. Ei método espera que el
disefiador Heve a cabo selecciones criticas referente a las magnitudes de los margenes de seguridad en

un diseno

En {a Tabla | se tabulan los efectos de faita ponderados: H7, paro diferentes factores de mano de obra.

condictones de carga, resultados de falla y capacidad de resistencia.

Los Factores de segundad de carga, son determinados a partir de asignar la imponanca retativa (o
"peso”; {7 } de las considernaciones dadas en Tabla 1 donde ol valor maximo total ponderado de todos
fos parametros que afectan ¢! comportanuento esaigunl a 1.0 . s decir que para la peor combinacion de

condiciones que atectan el comportamiento astructurat of F.S =2.0 (3).

o



TABLA

CONDICIONES QUE CONTROLAN LA SELECCION DE UN FACTOR DE SEGURIDAD

CONSIDERACIONES VALORES DE Hi PARA

CONDICIONES MAS

DESFAVORABLES
1.- Resultados de talia: 1.0< It <40

Serio, ya sea humana o econdmico
Menos serio, dnicamente exposician del
material no darniable P T i §
2.- Mano de obra: 0.5< I#7 <20
Colado en el lugar . o
Precolado“fabricado en planta®
3.- Condiciones de carga 10< H7 <20
Afta, para claros simples y posibihdad de sabrecarga
Baja, para combinacines de carga viva y laterat
4.- imporiancia del miembro en ta estructura
{ias trabes pueden usar valores mas bajos que las colurmnas)
5.- Aviso de talla . B
6.- Disminucion de resistencia

0.0 gn oN
Co® wo wo

4
3
t

5

Total =

£l Factor de Seguridad contra falla es:

w
FS=To+1 (1.1

en donde:
FS: Factor de Segundad

Wi Valor ponderado de seguridad segun la tabia |

Se hacen las siguientes consideraciones (3):

1. El Factor de Seguridad es Factor ditimo/Factor de trabajo

2. Los calculos son realizados por el método de la carga altima y el resultado tiene un error maximo de

15%, cuando el estuerzo, la carga, las condicones de soporte ultimo y excentricidad son

correctamente lomados.



3. Los calculos estan basados en valores limites del 1ado de la seguridad para todos los t€rminos, como
son:

a) los esfuerzos de los mateniales estructurales.

b) ias cargas basadas en calculos esladisticos o en aiguna otra forma de control de carga.

4. Los calculos incluyen una tolerancia apropiada para los esfuerzos cuando estos necesiten permitir
fatiga e incremento del area transversal para compensar el USO exCesive O a comosion que pueda
ocurmir durante la vida Util de la estructura.

&. Todos los catlcuios deben considerar los valores Ultimos de excentricidad o el movimiento de

soportes

Notas de la Tabla i
Para definir las condiciones para los cuales los valores de la Tabla i son totalmente aplicables, tal que

FS§ =2.00, las siguientes condiciones, desarrolladas para los seis puntos presentadas en {a Tabla |,

pueden ser tomadas en cuenta (3)

1. La falla podria tener serias consecuencas humanas y econdmicas
2. La mano de obra puede ser considerado buena. pero no esta Itbre de cometer efrores ocasionales.
3. Es muy improbable pero no imposible que una sobrecarga mayor que tos vaiores permisibles

basados en ei servicio puedan ocurrir. normal

mente soto las cargas verticales son importantes.
cuando las cargas son secundanas, como ¢l viento. se hace una reduccidn en ¢f "peso”™ .

4 Puede hacerse una pequena reduccion en el tactor an el ¢aso Jde una viga. porque cada parte de 1a
viga no es tan critica como en tas columnas

5. En muchas partes de la estructura bajo excesivas cargas. (as fatias podrian ocumr sin ser precedido
de una deformacion obvia o visibla

6. El estandar de mantenimiento es considerado nonnat.




Este método supone una adecuada informacion de datos anteriores al comportamiento similar a un
disefo en desarrollo. En muchas ocasiones estos dalos, no se encuentran facilmente disponibles parala

determinacién de 1os vatores ponderados de seguridad; i, enlaec.1.1.

Por otra parte si los factores ponderados: i, son demasiados, es mucho mas dificil codificar una

determinacion probabiiista de los mismos.

Otro método con un NuMere Mas pequefio de parametros probabilisticos trata principalmente con cargas
y resistencias. La aproximacion para estructuras de concreto y acero es en general similar; tanto los
métodos del Factor de diseo de Carga y Resistencia ( LRFD ) como el meétodo del segunda momento
de primer orden (F.O.S.M) proponen procedimientos generales de confiabilidad para la evaluacion de la

carga factorizada de diserio basada en la probabilidad (22).

Estas aproximaciones se basan principalmente on ta carga, reducen el narmero de varnables individuales

que deben considerarse, tales como 1os que se nombran enia Tabla |

1.3 CALCULO PROBABILISTA DE FACTORES DE SEGURIDAD
La confiabilidad de un sitema estructural expuesto a ia ascoiGn de temblores es una medida de su nivet
de seguridad. Su valor es igual a la probabiiiddad de que el sistema en cueshon sobreviva a la accion

citada.

La condicion de supervivencia consiste en que en niNguna zona deé 1a estructura se alcance, duranie el
temblor © 1os temblores de interes, 1a formacion de un mecamsmo de colapso, para una estructura
disefdiada de acuerdo a un onteno dado. para un coeticiente sismico especificado y un conjunto de
tfactores de segundad (Iactor ge carga y factor reductivos de resistencia) dados, {a probabitidad de

supervivencia (0 su compleimento. la probabilidad de falla) se puede estimar empleando matodos de



Monte Carfo, que permiten tomar en cuenta, en el marco formal de ia teorla de 1as probabilidades, las

incertidumbres que detertninan la probabilidad cilada.

Entre ellas se encuentran las asociadas con las caracteristicas de los temblores a que se vera expuesta
ta construccion de interés, asi como las comrespondientes a las cargas verticales actuantes y a las
propiedades mecanicas {rigideces, resistencias, capacidades de deformacion) de los miembros

estructurales.

El criterio general para estados limites se establece mediante 1a siguiente expresion (23):

F.205, = FuR,

donde:
S, : Suma de efectos de ias cargas de trabajo especificadas
£ : Factores de carga
R, : Resistencias nominales minimas
F, : Factor de resistencia

Los factores de carga y los de resistencia tienen por proposito proveer un margen de Faclor de
Seguridad entre R, y S,. v de ¢sta manera tomar en cuenta la posibilidad eventual imprevisible pero
posible de que las cargas reales pusdan exceder el valor especificado y/0 quue la resistencia real sea
menor que el valor especificado: lo antenor se ilustra mediante una grafica, fig. 1.1 en a cual se lustra
graficamente la positle refacion que se puede presentar entre las solicitaciones y 1as resistencias, y la

manera cn que se clasifican la misma dentro de la confiabilidad estructural

10
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Jig. 1.1 Fi de dist

Se grafica en el eje X de (a fig. 1.1, |a distribucion de una poblacion de resistencias: K. de un grupo de
estructuras similares y se compara con la distribucion de las solicitaciones maximas; S, que se espera
que ocurran durante la vida Util de !a estructura graficadas verticalinente en la misma figura. Tanto la
Resistencia como ias Solicitaciones son expresadas de manera consistente. por ejemplo el mamento

flexionante.

Lalinea a 45" en 1a fig. 1.1 comesponde a resistencias iguales a salicitaciones. Las combinaciones de R

y § que quedan por encima de ésta linea comresponden a >/, por consiguiente. falla: entonces las
salicitaciones §, que actuan soObre l1a estructura cuya resistencia es R, provocaria la falla (punto 1 en la
fig.1.1). mientras que la solicitacion S, actuando sobre una estructura cuya resistencia es R, representa

una combinacion segura (purtto 2 en ta fig . 1.1}
Para una distnbucion dada de solicitaciones{distribucion Normal o Gaussiana, por ejemplo, fig.1.1), la

probabilidad de falla puede disminuirse incrementando 1as resistencias o bién reauciendo ia dispersion

de las resislencias (23)

11
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Jig. 1.2 Funcion de distribucion de Resistenceas (1¢)

Se denomina como "factor de seguridag” a la funcidn: } = R - § por definicion, 1a falla ocurre si ¥ es
negativa, la cual se vé en el area ashurada de la tig.1.2. La probabitidad de falta; /.. es una situacion
en que la combinacion de Ry S arrojan un vaior negativa de 17 Esta probabilidad de falia es igual ala
relacion entre el darea ashurada y el area total bajo 12 curva de la fig.1.2. se puede expresar de la
siguiente manera (23):

£.=probabitidad de que (}' <0)

ta funcion }” tiene una media ' y una desviacion estingar <, , de {a tig.1.2 sp puede ver gque
¥ =0+ o, . de donde B =1 /o, Si se Heva a la distibucion baca la derecha haciendo ¥ mas
grande, entonces incrementara el valor de /f y el area ashurada. /3 | dismunuira. Por 1o tanto /. ©s

una funcion de /3 , donde Z se denomina “indice de confiatitidad”

Si Y sigue una distnbucion estadistica estindar y } y o, son conocidos, 1a probabilidad de falia puede

ser calculada O obtenida de tablas de acuerdo al upo de distribucion y at valor de /. Entonces si )

sigue una distribucién normat y /7 es 3.5 entonces | =3.5¢5, y de jas tablas de distribucion normal, la

/2. es 179091 6 bien. L1*10™ ;1o cual significa que aproximadamente 1 de cada 10.000 miembros

1z



estructurales disefiados sobre la base de una f igual a 3.5 tallara debido a cargas excesivas o a

disminucion de resistencia en alguna etapa de la vida Gul de |a estructura.

Para cualquier distribucion dada mientras mas grande sea /7, menor sera la probabilidad de exceder un
estado limite. Conocida la curva de distibucion se puede relacionar ésta probabijidad con el indice de

confiabilidad; f . de manera directa

Los valores apropiados de [ y £ son elegigdos teniendo en mente ias consecuencias de la falla, En la
vida prictica del disefio, s¢ toma /4 entre 3.0y 3 5 para fallas ductiles con consecuencias moderadas y

enatre 3.5 y 4.0 para fallas repentinas © que tengan senas conscecuencias de fafla (23)

Como las resistencias y las solicitaciones son vanables aleatonas independientes, se antoja tener una
serie de factores para cuantificar Ia vanacion de las resistencias y otra sene de factores que cuantifiquen
ta variacidn de las solicitaciones, estos son conocides como “factor de resistencia™ @, ( menor gue 1) y

factor de carga ¢, ( mayor que 1) respectivamente (23).

Oe lo anterior se visualbza que tanto las cargas como jas resistencias ticnen un caracter aleatorio y
siguen una distnbucion probabilistica que s caractedza por curvas en forma de campana. fig 1.1, con

sus respectlivos valores medios y desviaciones estandar .
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1.4 CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL
Se enliende por confiabilidad de una estructura la probabilidad de que esta no sufra una falla ( no llegue

a un estado limite ) y se pretende disefiar una estructura para qQue tenga una contiabilicad dada.

La confiabilidad queda definida por los valores relativos de las fuerzas actuante; S y las resistencias: R
para el estado limite en estudio. La falla ocurre si S>R. Si se conoce las distribuciones de
probabilidades de la fuerza actuante fg, ¥ de la resistencia f,,,. |a probablidad de faila puede

obtenerse a partir de la siguiente expresion:
P,= ] (1= Fir)fi (r)dR (1.2

debido a ia gran dificultad para determinar Ias distnbuciones de probabilidades compietas de variables
que son funcion de diversas vanables aleatonas. el problema se simplifica notablemente si se recurre a
un planteamiento de “scqundos momentos” (29). Es necesarno definir una varable que sea funcidnde R

y § y que mida ta seguridad de la estructura, por ejemplo cualquiera de las siguienies variables:

r=R-5. si r<0 hay talla {1.3)
n=R/S ; si n<1 nay falla (1.4}
U =In(R/IS) si U <O hay falia (1.5)

Rosenblueth y Esteva ref.(30)explican diversas ventajas al emplear la dltima de las tres varables, cuyos

n,

m, =1In

momentos son: ny (1.6)
Cl=Ci+Ci
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La confiabilidad puede medirse a través de un valor al que se conoce como Tindice de confiabilidad® 'y

se denota por [ (29) .

In(m, / m;)

Jcz +C_:-

t.7)

© presentado en otra forma : {1.8)

Esta expresion indica que disefios que arrojen un mismo valor /4 tienen una confiabilidad semejante, &
bien, si se desea obtener un indice de confiatilidad dado, debera proporcionarse el faclor de segundad,
ey, /m,. calculado a partir de (1.8). Se aclara que el procedimiento de segundos momentos sélo
proporciona una estimacion burda de confiabilidad, pero Que permite tomar en cuenta en forma
cuantitativa el efecto de los [actores que en los enfoques tradicionales solo pueden considerarse
intuitivamente

Procedimiento para obtener los factores parciales de seguridad.

Los procedimientos de diseno especificados por el reglamento de construccion del distrilo lederat
presentan tos cnterios de diseio por resistencia ( diseno pldstico o a la ruptura ), en 10s cuales se pide
que se revise en farma independiente 1a segurnidad de 1a estructura contra colapso y su comportamiento

en condiciones de sernvicio.

El procedimiento para la rovision de segundad se resume en la siguiente expresion.

208, = FuR, 1.9}

15



es decir, que se debe revisar para cada combinacion de carga que puede afectar la estructura; ta suma
de los efectos de todas {as cargas tomadas con sus valores nominales multiplicada por el factor de

carga, F.. no exceda la resistencia nominal; R,. multiplicada por el factor reductivo de resistencia,

Las fuerzas intemas se calculan a través de meétodos reconocidos de analisis y sus valores de diseno,
para la revision de estados limites de falla, se obtienen multiplicando los valores obtenidos del analisis
por factores de carga que toman en cuenta las incertidumbres en ¢l analisis por factores de carga que

toman en cuentaias incertidumbres en el analisis y en las carygas

ta resistencia de diseno (valor nommnal multiphcado por un factor de reduccdn) se calcula con
procedimientos que se especifican para cada matenal en las Normas Complementarias(5) a parir de 1os

valores nominales de las propiedades.

No se pretende demostrar que 10s factores de segunidad dacan lugar a disefios oplimos; Jdnicamente se
trata de probar que tos disefos obtenidos para distintos casos son congruenies en cuanto a que
proporcionan una contiabilidad semejante on stuacionts que IMphcan jas (rsmnas consecuencias de

fana.

Con base en la deduccion de 1os indices de confiabilidag impilicilos en ef reglamento actual y también en
io que han obtenido otros autores acerca de la confiabilidad de otros reglamentos, se propone fomar
para estructuras tipicas y estados limite de falla ductil un indice de confiatilidad /2 =3.9, aumentando a
4.5 para estructuras cuya falla tenga consccuencias excepcionalmente graves y para estados limite de

falla fragil. Como la expresion :

(1.10)
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esta en funcion de un solo factor de seguridad central, por lo tanto, serd necesario replantearia de
manera que se puedan deducir factores parciales para carga y resistencia. Por lo tanto se puede hacer

ta siguiente transformacion aproximada:

m,
e Bkt o
P e

(1.11)
m

donde : a, y u, son factores de linearizacion cuyos valores dependeran de !os valores relativos de
Cp.y Cs. Para los casos mas usuales en que C; es mayor que C,. el coeficiente «, puede

considerarse igual a 0.8 Asi es posible separar un térMmino en funcién de los parametros de ia

resistencia de otro en funcidén tnicamente de los parametros de las cargas.

1NN

—_ o
=m, ¢

El pnmer término de eosta expresion puede igualarse al primer término de la ecuacion de disefo .

obteniendo la siguiente expresion:

o ey et
FL.S, =g

(1.12)

A partir de 1a cual puede deducirse el factor de carga.

Para la obtencion del factor de resistencia No es necesano recurmr a la aproximacion de la

transformacion lineal, sino empiear directamente la ec.(1.8) una vez conocido el factor de carpa.
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Factor de carga

A partir de 1a ec. 1.12:

(1.13)

Los valores de m /S, vy de C, paraia combinacién de carga viva y de carga muerta, se han obtenido

para distintos valores de las das cargas ref.(29; fig.6). El factor de carga que en la ec. 1.13 corresponde
[ =39y [ =4.5 se muestra grdficamente en la ref.(29; fig.8).

Factores de resistencia

Para la denvacion de ios faclores de resistencia, previa obtencion de los factores de carga, se despeja
F, delaec.1.9:

m, S
Fp=F, —"=te 1.1
® MR, © (.

Para poder aplicar esla ecuacion se debe conocer l0s parametros de las cargas y que dependen de la

reiacion carga viva a carga muerta. Se puede tomar un valor representativo de estos paramelros como
r=0.5 obteniéndose asi

~pUnaech
. <

(1.18)

A travez de medios analiticos o experimentales, pueden determinarse 10s parametros de resistencia y
definir un valor nomunal ref. (23) que cumpla con 1a condicion:

nt
—— X 1.19
1+ 2.5C, (1.19)

. R, =
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sustituyendo esta condicion en la ecuacion puede calcuiarse el vator del factor reductivo para distintos

valores de C,, ref. (29, fig.9).

Para justificar los factores de carga y resistencia propuetos, estos se comparan con los que se deducen
a partir de un planteamiento probabilista aproximado del diserio estructural, El planteamiento se basa en
describir las variables que intervienen en el disefio por medio de estos dos parameltros, Uno que mide el

valor medio de la variable y otro que da una medida de variabilidad. A través de relaciones aproximadas

entre [as varnables se determina el factor de segundad de la estructura y un indice de su proboabifidad de

falla.

Este planteariento tiene ciertos defectos, ya gue no pe{'mlm tomar en cuenta toda ja informacion de fa
qQue se puede disponer acerca de ia distribucion de probabilidades de las vanables y no incluye
aproximaciones que puedan ilevar a ervores signiticativos en Ja determinacion de la confiabilidad. Sin
embargo, se considera que es el Unico procedimiento relativamente simple que se ha desarrollado hasta

la fecha para poder juzgar la confiabilidad de estructuras para casos generales.

En el futuro el gesarrollo de tos procedirmientos prebabidistas. permitira ltegar a formutaciones que, sin

perder sencillez . den lugar a un disefio mMas racional.
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cAPITULO H

La determinacion realista de la respuesta de una estructura de concreto reforzado requiere del
conacimiento del compartamiento de los materiaies que la componen; concreto y acero, y de la
habilidad para incorporar estas caracteristicas de los matenales dentro de un analisis racional de las

estructuras.

Dentro del disefio y con la finalidad de conocer |a resistencia a flexion y ta deformacion de miembros de
concreto reforzado, es necesaro desarrollar un modelo de compornamiento idealizado de la relacicn
esfuerzo-deformacion de los matenales (€sto con la finalidad de simpliticar calculos). Dentro de la
literatura existen Mmuchos modelos desarrollados y propuestos, varios de [os cuales son usualmente
empleados. Eil modelo propuesto por Hognestad (1952) es un modeio sencillo y consta de una pacabota y

wuna linea recta

Fig. 2.1 Madelo exficrzo deformacion prapuesio par Hognestad

2.1 RELACION ESFUERZO-DEFORMACION PARA EL CONCRETO
La resistencia a compresion del concreto se obtiene de ailindros con una relacién de altura a didmetro
igual a dos. Las resistencias se determinan a los 28 dias de edad del concreto o a ia edad en la que el
concreto vaya a recibir la carga de servicio. La fig.2.2 presenta curvas tlipicas esfuerzo-deformacion

obtenidas de cilindros de concretlo cargados  en compresion uniaxial en una prueba realizada durante
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varios minutos (8). Las curvas son aproximadamente rectas hasta el 40% de la carga maxima (9). La
carga maxima se alcanza con una deformacion unitaria del orden de 0.002 pero a deformaciones mas

elevadas todavia se trasmilen esfuerzos aungue, se hacen visibies en el concreto la presencia de grietas
paralelas a la direccion de la carga (9).

Fig.(2.2) Curvas tipicas esfucrzo-deformacion del concreto

Las cargas repetidas a compresion de elevada inlensidad producen un efecto de histéresis muy
pronunciado, en tas curvas estuerzos-deformacidn, segun se vid en investigaciones realizadas por

Karsan y Jirsa, ref (8 ). 1a curva envolvente es casi idénuica a la curva obtenida de una sola aplicacion
continua de carga.

La reduccion en la resistenaa debido a la carga a largo plazo esta parcialmenle compensada por 1a

propiedad del concreto de alcanzar una resistencia mayor a mayores edades.

La retacion estuerzo-deformacion det concreto es funcidn del tiempo. La magnitud de deformacion del

concreto depende de 1 composicion del concreto, ef imedio ambiente y |a historia esfuerzo-tiempo.

En este trabajo se adopta el modelo idealizado para ia relacion esfuerzo-deformacion del concreto
propuesto por L.L . Baker. En este modelo para concreta confinado con aros rectanguiares, Baker (8)

recomienda una parabola hasta el esfuerzo maximo, gue depende del gradiente de deformacion a traveés
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de la seccion, y luego una rama horizontal hasta una defornmacion del gradiente de deformacion y de la

cuantia de acero transversal, cComo se muestra en la ig.2.3.

Jig. 2.3 Curva esfuerzo-deformacion para el concrero propuesta por Baker

Por otra parte existe otro modelo que combina muchas de las caracteristicas de 1as curvas propuestas
por otros investigadores, en base a la evidencia experimenlal existente, conocido como el modelo de
Kent y Park modificado. el cual considera la resistencia a comprension (f'c) en funcién del
confinamiento que provee el refuaerso transversal bajo ciertas condiciones . Asi 1a  capacidad de
deformacion de! concreto confinado pucde llegar a ser del orden de 10 a 15 veces (a veces mayor) la
del concreto no confinado, esto depende del porcentaje de refuerzo transversal y de fas propiedades de

los maternales, acero y concreto

El modelo considera {a relacion estuerzo-deformacion del concreto dividida principatmente en dos zonas
fig 2 4 (8) y tiene un parametro importante denominade ™ K “, el cual loma en cuenta ia sobreresistencia

que presenta et concreto debido al confinamiento y se obtiene con:
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Volumen.de acero.de._refuerzo.transversal
" Volumen.de.corcreto. medido.hasta.el. perimetro.exterior.de.los.estribos

donde: .

S, : Esfuerzo de fluencia de ios eslribos.

J'c : Resistencia del cilindro de concreto a compresion

Enlafig. 2.4 et segmento AB para g _<0.002°K queda definido por:

. ,[— 2%, s 21
-k rd s - (oane) |

E! segmento BC para £,>0.002°K se obtiene con:

Sre=K"*f e[t~ 2Z(Ec - 0002*K)]202*K* f'c

En donde Z es la pendiente de ta rama descendente de la curva para el concreto confinado, dada por:

3+03% /¢

donde: 5": Ancho del nicteo de concreto confinado medido hasta ef exterior del refuerzo transversat.

§,: Separacion centro a centro de 1os estribos
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COMPOATAMIENTG DEL CONCRETO

Jigg. 2.4 Curva esfucrzo-deformaciin idealizadu para ¢l © . modelo Kent -Park mods e

El modulo de elasticidad es funcion principalmente de la resistencia del concreto y de su peso
volumétrico, El mdduio de etasticidad se puede tomar iguat a 15100\/_;7': para concretos de peso
normal  {Commite ACt 318, 19388), en este trabajo se adopta la relacion propuesta por la ref (9) paro

concretos clase 1: es decir . fc = 14000\/_/"; donde ¢ esla resistencia del concreto en &g /cm® .

€1 esfuerzo Mmaximoe alcanzado a compresion en el concreto de un miembro a flexion: f' ¢, puede diferir
de la resistencia: /'c. del cilindro, debido a la diferencia que existe centre la forma y el tamafio del

especimen Compnmido.

£n la realidad el concreto no solo se¢ esfuerza en una sola direccion sino en varias, pero en algunos

casos se justifica una condicion de esfuerzo uniaxial,
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2.2 RELACION ESFUERZO-DEFORMACION PARA EL ACERO

En este trabajo se considera !a curva esfuerzo-deformacion del acero compieta que aparece ern la ref.(

) ¥y que se reproduce en fa fig. 2.5

Basicamente se distinguen tres regiones:

cxrmnzo
; PR
~o i e
i
Al e -
P

-
Barommacice

JSig.2.5 Curva esfuerzo defiwmacion idealizada, del acero

Segmento A8 valido para el intervalo de comportamiento elastica g, <L, se define al esfuerzo a

tension (£, ) por:

Segmento CD valido para el intervalo &, < ¢ < & definido por:




_ e, —£.)+2 (&, —e,)060—n1)
SLo=T, 60{s, —£.,)+2 2(30r+1)?

(f.. ,v'f.<)(30r +1)° —60r—1
donde: m= 15-2
r=£,, €.

El moédulo de elasticidad £, és aproximadamente 2.000,000kg/cm® [, =7600kg/cm’® £,=0.01y

£,,=0.13 .

Estas curvas presentan una porcion micial elastica lineal, una pilataforma de cedencia o fluencia, una
region de endurecimiento por deformacién y finalmente una regién donde ocurme la ruptura. Una
propiedad importante para el acero de refuerzo es el punto de fluencia y por lo general 1a resistencia a

fluencia real es algo mayor que el valor especificado.

Generalmente ia curva se ideahza como dos lineas rectas, ignorando 1a resistencia supenor de fluencia
y el aumento en el estuerzo debido al endurecimiento por deformacion. fig.2. 6 Comunmente se supone

que el comportarmiento esfuerzo-deformacion para el acero en tension y compresion £s idéntico.

En muchas ocasiones por simplicidad se idealiza la curva esfuerzo-defcrmacon del acero formada por
dos lineas como se muestra en ia fig.2.6. Estas dos lineas estan regidas por las dos pnmeras
ecuaciones expresadas para el antenor modelo (fig. 2.5), 1a unica dgiferencia rodica en que se desprecia

el tramo CD
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CURVA ESFUERZO DEFORMACION DEL ACERO

Jig.2.6 Cwva /s s fdealizad

por dos lineas

En este trabajo se utilizara el modefo propuesto en la ig.2.6 (3).

COMPORTAMIENTO BAJO ESFUERZOS ALTERNADOS

Uamado “efecto de Bauschinger” ref.(8) debe ser considermdo cuando el acero puede estar sujeto a
plasticidad alternada debido a cargas repetitivas como ¢5 el caso de un sismo, aqui la curva esfuerzo-
deformacion bajo cargas altemadas deja de ser lineal a un esfuerzo mucho mas bajo que la resistencia
inicial de fluencia fig.5.8a, este comportamiento esta dlirectamente afectado por la historia previa de
deformacidn, el iempo y 1a temperatura. La idealizacion frecuentemente usada rama elastico-rama

perfectamente plastica, para las cargas altemadas es solamente una aproximacion fig.5.6b (8).

)
4

Belormocion
/

Fig. 2.7 Efecto Bauschinger para ¢l acero bajo cargas alternadas, real (a) y idealizacién (b)
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CAPITULO 11

3.1 DIFERENCIA ENTRE ESTRUCTURAS DE ACEROQ Y CONCRETO REFORZADO

El disefador de estructuras de acero por lo general no se preocupa de las rotaciones en las
articulaciones plasticas en el instante dei colapso inminente. En el colapso, una estructura
estaticamente indeterminada llega a ser un mecanismo con al menos un grado de libertad, la

carga limite es estaticamente determinada y por lo tanto fédcilmente calculada

Las estructuras de concreto reforzado se comportan de manera diferente. En las regiones sujetas
a momento flexionante suficientemente grande, ¢l concreto fluye plasticamente en compresion y el

acero de refuerzo fluye en tensidon. Estas estrechas regiones pueden ser consideradas como

articulaciones plasticas.

En la fractura, 1a deformacion en compresion del concreto en las fibras de una viga flexionada
varidgn de 0.3 a 0.5 %, debide a que ¢ste valor @s muy pequelio, el limite de 1a capacidad de

rotacion de una articulacidn plastica generalmente determina 1a carga de falla del miembro.

£l esfuerzo Gllimo de estructuras de concreto reforzaga, es alcanzado tan pronto como se obtiene
el momento de fractura en una seccion transversal simple. En esta etapa et momenio en las otras

articulaciones son usuaimente mas pegueiias que el momento de fraciura de su respectiva

seccidon transversal.

En esencia la redistribucion de momentos flexionantes depuende de la capacidad de rotacion de las
articulaciones plasticas . Una redistribucion completa resultanie en un mecanismo de colapso es a

menudo imposibie por la limitacidon de la capacidad rotacional.



3.2 ARTICULACION PLASTICA
Una de las razones por [a cual las estructuras soportan la carga Uitima calculada es que en ciertas
o “nudos

seccidnes criticas del miembro se forman las llamadas “articulaciones plasticas”

plasticos™.

Una articulacién plastica, es una zona de fluencia debida a flexion de un miembro estructural.
Aunque su fongitud depende de la geometria y la carga. en la mayor parte de 10s casos, se supone
Que toda la rotacion plastica ocurre en un punto. La longitud de la articutacion plastica. /.. es la

longitud de {a viga sobre 1a cual el momento €s mayor que el momento de fluencia mayor Af,.

Para el enfoque matematico es conveniente aceptar la localizacion y formacion del nudo en un
punto; pero en marcos reales, ya sea de acero ¢ concreto reforzado. un nudo plastico se extiende
a lo largo de cierta longitud de la superficie infenor o supenor de la trabe & en alguna de fas caras

de la columna: esta longitud normalmente es del orden del peralte del miembro en cuestion.
La manera en que el Nnudo o articacion se lleva a cabo es la siguiente:

Cuando el momento A/f, apiicado a determinada seccion crece mas alia de Af ., la amplitud de la
zona central disminuye. tendiendo el peralte; /1. hacia cero. y por consiguiente la inercia; /. Si Af
se acerca atl valorde A/S, entonces ia curvatura de esta barra tiende a infinito

El comportamiento de una seccion completamente pilastificada es andlogo al de una articuiacion
real. con la diferencia que mientras en ésta el momento es constantemente nulo. en la articulacion
pidshca se mantiene igual a A/,. y puede admitir rotaciones ilimitadas bajo momento constante.
Para elemplificar la forrmacion de ta articulacion plastica se toma una viga simplemente apoyada

con una una carga concentrada /7, actuando al centro del claro. Las regiones donde 1a viga se ha




vuelto plastica se muestra en 1a fig. 3. 1a. La teoria desprecia 1os efectos de fuerzas cortantes, pero
estos efectos son pequeios (ref. 18). El diagrama de momento flexionante es de forma triangular

con un momernto fiexionante maximo: Af_, . igual @ /’L/4 (fig.3.1D). Si el momento Maximo es

mayor que Af,, pero menor que Af,, en la parte central de la viga existra una region de flujo

plastico controlado, La variacién de 1a curvatura se muestra en la fig 3.1c (18).

Fig 3.1 1iga parcialmente plastica a)zona plastica. himamenios flexionantes, clourvatura

A medida que se incrementa la carga y el momento flexionante se aproxima al momento plastico
A ,.. las regiones de plasticidad se extienden desde las orlias hacia el cenlro de la viga.

Finalmente cuando Af_,  es iguat a Af,, la seccion transversal en 1a viga esta completamente

plastica fig.3.2. La curvatura en el centro de la viga tiende a infinito y tene tugar un tlujo plastico
incontrolade En ese instante se agota la resistencia de 1a viga,

y gueda automaticamente
convertida en un Mecanismo {18).

@)

. b )

Fig. 5.2 Articulacion plaxtica wotaimenie firmaodsa
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Todo lo explicado es valido siempre y cuando no se presente ningun fendmeno que ocasione una
falla prematura, como puede ser e! caso de pandéo general, pandéo local, pandéo lateral, o que la

seccién no cuente con la ductilidad adecuada.

Por otro lado los giros se conservan dentro de los limites impuestos por el resto de la viga, que se

mantiene en estado elastico.

La curva Momento-Curvatura es caracteristica de la articulacién pldstica y dos hechos son

importantes (24):

a) En la curva Momento-Curvatura después de que se alcanza el limite elastico. la curva se
aproxima rdapidamente a la linea horizontal qQue coresponde al momento plastico.

b) Existe un incremento indefinido de la curvatura a momento constarnte

Existe una distribucion de la articulacion plastica a 1o lamo de la longitud plastica del miembro, la

cual depende del tipo de carga gque se aste aplicando y del factor de torma de la seccion.
Mecanismo

Cuando las porcones de los miembros adyacentes a la artculacion se pueden mover sin
incremento de carga, se dice que el sistema es un “mecanismo”™ (24).

Existen ciertos principios que ayudan a entender el analisis plastico y son:

1) UWna articulacion plastica s una zona de fluencia debido a flexién de un miembro estructural,

2) Las articulaciones pilasticas actuan y se fonman en puntos de momento maximo.

3) El tactor de forma es una fuente de resistencia de reserva amiba del limite elastico.
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3.3 LONGITUD PLASTICA
Los investigadores han propuesto distintas expresiones empiricas para ia longitud equivalente de
ia aniculacion ptastica; 1’_ { ver £ig.3.2) y la deformacion maxima del concreto £, en 1a curvatura

attima.

Se presenta a continuacion dos propuestas para calcular ia longitud plastica . la primera por

tratarse del autor en estudio y 1a segunda por l1a facilidad al obtenerio.

Baker propone lo siguiente (8):

{a) Para miembros con concreto confinado

SUSUOURSIN ¢ X } ¥

N\
I,,=k,k,k,(;) d

Donde:

Parametro que depende de! tipo de acero

.acero, stave

.acero. rolado.en. frio
k,: Parametro que indica la influencia de la carga axial: e \gual a (1 +0.5% /2 /P, ).donde P, es
la carga axial ultima del miembro y Po resistencia del miembro sometido a carga axial sin

momento flexionante.

k,: Parametro que depende de la resistencia del concreto basado en resultados de pruebas

expenmentales (3) y se recomienda 10s siguientes valores razonablemente seguros @
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K. = 0.6...cunando..f'c = 420kg/cm?
37 10.9...cuando..f'c = 140kg/cm?

suponiendo:
f'c= 0.85%(resistencia del cilindro de concreto).
Z = Distancia de la seccidn critica al punto de inflexidn.

d = Peratlte efectivo del miembro.

Baker a indicado que para el intérvalo de las relaciones //d y z/d normalmente encontradas en

la practica , 1' toma valores entre 0.4d v 2.4d.

(b) Para miembros confinados por acero transversal

En trabajos recientes reportados por Baker (ref. 19) se propone una expresion para &, que implica

que para los miembros en tension en parte de la seccion.

En donde C es la profurkiidad del eje neutro en e momento Ultimo y ios otros tienen ef mismo

significado antenor.

Para la deformacion plastica propone 10 siguiente:

£, = o.oox{x + 1500, +(0.7 - lOp.)%]S 00 .. 3.3)

kX



Cuando se empléen los valores anteriores. Baker recomienda que se utilice un bloque de
esfuerzos de concreto dado por la curva esfuerzo-deformacion de la fig.2.3(Capitulo I1) en que L2
es el valor limite de ia deformacién dado por 0.0035 para concreto confinado & por 1a ec.(3.3)
para concreto confinado.

Los resuttados de las pruebas para @, muestran una dispersion considerabie debida
principalmente a la varacion de las deformacidn del concreto en la curvatura dltima. Baker afima
que el valor de €, dado por las ecuaciones anteriores proporciona una prediccion razonablemente

segura de la rotacién plastica disponible, debido a que se han utilizado vailores limites seguros.

Por otra parte al estudiar 1as publicaciones de Corley y Mattock (ref. 10 y 8) se encuentran dos

forrmas simples para haliar razonablemente la iongitud plastica l, y la deformacion plastica £, y

son:
I, = 0.5d +0.05z
£,=0003+ 0.025:- +02 0, [OOSR ¢ X ) )
Donde:

d: Peralte efectivo del miembro en cuestion
Z: Distancia desde la seccidn critica al punto de inflexion
b: Ancho de ta seccién
P£.. Relacion del volumen del acero de confinamiento (incluyéndose el acero en

compresion) al volumen de concreto.

34



3.4 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS
Aparte del modesto incremento de carga que se obtiene de la formacion de una articutacion
plastica, otro factor que contnbuye a fa resistencia de la estructura hiperestatica, cargada arriba

det limite elastico, es la " denominada redistribucion de momentos” (14).

La importancia radica no en como se redistibuyen los momentos sino que solamente debe
reconocerse que efectivamente se redistribuyen. por otro lado ya no es aplicable la condicion de

continuidad (14).

La redistribucién de momentos puede tener una nfluencia marcada en la carga maxima ge una
estructura estaticamente indeterminada . En particular en las estructuras de concreto reforzado, la
ductilidad (incursion en el rango inelastico: retacion de la deformacion Gitima a la deformacién a la
primera cedencia)en las pnimeras ariculaciones que se forman pueden ser insuficientes para

permatir ta redistnbucion compieta del momento maxuno en cada seccidon cnuca. Por lo tanto si se

quiere confiar que 1a redistibucion de momentos se ileve acabo io mejor posible, se debe asegurar

fa disponibilidad de suficiente ductilidad en las articulaciones plasticas (14)
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3.5 RELACION MOMENTO-CURVATURA

Limitaciones

En el analisis plastico estructural se supone la formacion casi simultanea de articulaciones

concer y esla en una relacidon idealizada muy simple fig.3.3 entre el

momento Af aplicado a un miembro que trabaja a flexion y 1a curvatura resultante. ¢ (25) :

para: P <M < Af,
para: M= A,

L.a teoria elastica, basada en la relaciéon simplificada  Af = £/ tiene muchas limitaciones bien

conocidas. vy es de esperarse que la teoria plastica tas tenga también, aunque en general sean

diferentes, a causa de ta excesiva simplificacion de estas relaciones

La verdadera relacion Momento-Curvtura €5 Muy Comple)a, porgue esta uttima depende no soto

del momento sino de muchas ofras vanables. tates como ' histona de cargas antenores, las
fuerzas axiales y cortantes. razon de aplicacion de |8 carga, tempo y adn temperatura, entre otros;
cualguiera de las cuales puede hacer cambiar frecuentemenie dicha relacidén en determinada

seccion de la estructura

Obviamente. en 10s casos cspediales en que estos factores sean constantes o despreciables, la
refacion Momento-Curvatura ¢s constante en cualquuer seccion y en general se puede tenec una

forma similar a la mostrada en la fig. 3.3,
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GRAFICA MOMENTO-CURVATURA IDEALIZADA

Fig. 33 Curva momenio -curvatura

A continuacion se ennurneran faclores que hacen que esta relacion sea diferente a 1a relacion
ideat supuesta por la teoria plastica (25).

Las curvaturas clasticas son apreciables, deben inctuirse en el analisis del comportamiento reat
puesto que son 1a causa basica de que ta tormacion de tas articutaciones o regiones plasticas

no sea simultanea, tormandose generalmente 1a pnmerm ©on una carga considerablemente

mMas baja que la carga de falla

ds/de debe tener vatores tinitos pard todos lus materiales reales antes de la falla. De lo
anterdor resulta que (A fTp debe ser una tuncion continua antes de ta falla,

haciendo
impaosible cuaiquar angulo como la tig 3.3 a

Bl endurecimiento por deformacion del acero, ya sea en estructuras de acero O concreto
reforzado tiende a hacer (AT  positiva en la zona post-clastica y a producir un valor
maximo de A

aprectablemente mas grande que Af,

4. Cualquier tipo de inestabihdad o pandéo tiende a reducir el valoc post-elastico de A f/5P y a
producir valores mas bajos que A/, naturalimente esle etecto ©s mMas notable en estructuras

de acero.
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5. Cualquier tipo de tractura tiende a limitar el valor maximo que puede atcanzar @ . 1a fraciura es

siempre importante en miembros de concreto, y 1a faila frigil del acero, en caso de que ocurra,

es ocbviamente importante.

Otra limitacion de esta simple retacion Momento-Curvatura segun {a teoria plastica consiste en

que no da un valor explicito de ¢ para cualguier valor de  Af. Por 1o tanto, es imposible calcular

deflexiones usando ésta relacian.

Como se sabe el calculo de las deflexiones ¢s unportante bdsicamente por dos molivos. a menudo
e! ingeniero debe limitar la defiexidn de una estructura sin lener en cuenta que su tesistencia y 1as
deflexiones causan un cambio en la forma de la estructura que puede atectar apreciablemente las

relaciones geométricas utilizadas al analizara. Por 1o tanto para cbtener las defiexiones se debe

usar una relacion Af — Pdque No sea \J ~ Jplastica y para tograr una precision compleia se

debe usar ademas relaciones de fuerza axial-detormacion axial, fuerza conante y delormacioén por

cortante.

En general lodas estas imitaciones tenden a hacer que a4 carga bajo la cual ocurre 1a talla

estructural real, sea mas alta o mas

a que ta carga de falla rigido- plastica

En el rango pldstico la relacidn Momerdo-Curvatura y la magnitud del momento maximo, se
obtienen siguiendo 10s MiSMOs procedinuentos que en el analisis elastico, es decir, considerando
la estruciura deformada y obteniendo o

memento y  1a curvatura correspondientes para ese

estado de deformacion.

Para abtener la retacion Momento-Curvatura para una determinada seccion, se tiene que medir las
deformaciones en la seccidn critica de ta viga de concreto reforzade en cuestion , en una cona

longitud calibrada contorme se aumenta el momento tliexionante hasta la falla, se puede calcutar la
curvaturs.
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La ecuacion clasica de la elastica: Ef = AM/¢$ proparciona 1a relacion entre momento (Af) y

curvatura (¢).

Al aumentar el momento, el agrietamiento del concreto reduce la rigidez a flexion de las
seccidnes, esta reduccidn es rayor para las seccidnes subreforzadas que para las

sobrereforzadas.

El comportamiento de la seccion después del agnetamiento depende principalmente def
porcentaje de acero. es asi que ias seccones subretorzadas producen una curva Momento-
Curvatura lineal hasta el punto de fluencia del acero, posteriormente ocume un aumento grande

de [a curvatura a momento constante.

En las secciones sobrereforzadas, la curva Momento-Curvatura deja de ser lineal cuando el
concreto entra en la parte inelastica de ta relacion esfuerzo-deformacion. por lo cual 1a falla sera
fragil. a menos quc se confine el CONCTelo Con estribos Cerrados Con @5Ca52 Separacion entre eios,
En la practica para asegurar ¢l comportamlento ddacti! de 1a seccidn siempre se Jtilizan porcentajes

de acero inferiores al valor corresporwliente de porcenta)e balanceado.

La relacion Momento-Curvatura para una viga reforzada, en que cede el acero a tension, se puede

idealizar por una relacion compuesta por tres lineas, la pnimera es al agnetamiento, fa segunda a

ta fluencia det acero y la tercera at limite de detormacion Gtil gel concreto, aurque para mayor

fadilidad también se la idealiza con dos lineas

Se vio que una vez que se desarrallan fas gnetas, 1o cual sucede en ia mayona de las vigas, bajo
cargas ge servicio, ia relacion momento-curvatura es casi lineal gdesde [a carga cero hasta el incio
de fluencia, en consecuencia. las curvas bilineales son buenas aproximacones para vigas

iniciaimente agrietadas, que se tomara en este trabajo.



En el caso de deformaciones con miembros con cargas ciclicas, casi todos los datos relatfvos al
comportamiento inelastico de tos miembros de concreto reforzadao se han obtenido del trabajo
tedrico o de pruebas que se han aplicado cargas monotonicamente hasta Que se alcanza la carga
maxima. Casi todas las teorias se basan en un perfil supuesto de deformacion lineal sobre el
pecalte de la seccion y curvas Estuerzo-Delormacion idealizadas para el concreta y el acero.
Generalmente el ciclo Momento-Curvatura comesponden & un rango de deformaciones en la fibra

extrema de! miembro.
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CAPITULO IV

4.1 CALCULO DE CAPACIDAD ROTACIONAL PERMISISBLE

Se explica el concepto de articulacion ptastica por tension y por compresidon y el incremento en la

capacidad rotacional en estructuras de concrelo reforzado .

Se definen como rotacion al cambio total de pendiente a o fargo de una pequena longitud plastica de un
miembro 6 al angulo de discontinuidad entre las partes elasticas de los miembros a cada iado de los

nudos.

La longitud considerada de un miembro a lo largo de la cual ocurre un comportamiento inejastico con
curvatura constante, de tal manera que e! cambic de pendiente es igual al cambio instantaneo de

pendiente detido al comportamiento inelastico, es definido como una longitud plastica I,. equivalente.

La capacidad rotacional de un miembro de concreto es la rotacion angular que el miemdro pucde resistr
bajo el momento plastico sin que ocuiTa una falla de pandéo iocal en el nudo plastco La capacidad
rotacional de un mMiembro dado depende de! comportamiento melasuco del matenal usado, ya sca de
concreto o acero. de la cantidad de refuerzo longitudinal. ia cantinad y espaciamento del refuerzo

transversal y de 1a carga axial.

Baker deduce y recomicnda ecuaciones empiricas para calcular 1o rotacidon pennisibie @,.. En una
estructura idealizada, (2 rotacion de fos nudos ocusre solo en la fase piastica y poc fo tanto (2, es la

rotacidn total ultima menos la rotacicn elastica a lo targo de (a longitud plastica o longitud de fluencia.



Despues de realizar una amplia investigacion expenmental de miembros de concreto reforzado Baker y
Amarokone {(1964) ref (19) mostraron que la capacidad rutacional 0,. esta sujeta a grandes fluctuacicnes
agn cuando los Miembros son probados bajo condiciones muy similares. es por eslo que en of calculo de
las rotaciones plasticas, solo puede ser posible usar valores aproximados de &,.. que puedan ser
considerados COMO  seguros comparandolos con  los  resultados experimentales. Baker y
Amarokone(1964) proponen ref.{19) un conjunte de curvas para el calculo de la capacidad rotacional de

los miembros de concreto reforzado

Por conveniencia en el catculo de 1a rotacion total de un nudo puede aceptarse que esta concentrado en

1a seccion critica.

1L0s nudos plasticas son clasificadas en dos (3). por tension y por comprexion.

LOSs nudos por tension son aquellcs en fos cuales la seccidn esta sujeta a deformaciones en tension y en
compresion, el eje neutro permanece dentro de la seccidn. La rotacion det nudo plastico en tensidn es

debido a la fluencia en el acero acompanado por un ascenso del eje neutro

LOS nudos por compresion son aquellos que estan sujetos solo a deformaciones de compresion por 1o

tanto el eje neutro se encuentra fuera de la seccion

4.2 NUDOS POR TENSION

ta capacidad de rolacion depende de la capacidad de deformacion alima del concreto. {a longitud a 1o
largo de la cual fluye o se plastitica y 1a posicion del eje neutro en el momento de la falla. Enia fig 4.1.c
se muestra un nudo de tension tipico  en ka seccaon de apoyo de una viga continua y 12 fig. 4. 1.d muestra

una distribucion tipica de estuerzos y deformaciones en la seccion La posicion del eje neutro cuandao et



acero empieza a fluir esta en "a” ( fig 4.1.c ) y ascendera a la posicién “b" en el momento de 1a falla
para un incremento de ta deformacion det! concreta entre 1a fluencia del acero y !a ruptura del concrelo

- {£,) la posicién del ¢je neutro es “c”.

by .
e
\,
on
/
rmcueacion LoD b eSS Ox ta DEPORMACION
i (a) (b)
ﬁ—“
PRI e — ————— —_———

—
7
!

/

- (<) (CH]

fig. 4.1 Nudo plastico y defirmacion de la scecion
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Las rotaciones son inversamente proporcionales a la profundidad del eje neutro. Baker sugiere el valor
de k_d como la profundidad del eje neutro para el cambio de deformacion.,

Entonces de 1a fig 4.1.c tenemos:

£p

incremento.de.deformacién_en.el acero.debido.a.la. fluencia
kd ™~ d—k,d

Por lo tanto el incremento en la deformacion del acero debido a {luencia es:

si 1,

s 1a longitud plastica del miembro a lo largo del cual ocurre 1a fluencia, sobre el lado en

compresion . serda acornado debido a ia fluéncia y sera igual a (l‘, - 1:,1,.). Pero en el 1ado en tension
1
,

sera alargado y seraigual a Ir + I’c,(\— k_Y/ ku
Delafig 4.1.b

B,r=1.(1—-c)

1—k
Sv(d+r)=\v(l "’cv‘_‘z_"}

Operando y sustituyendo terminos:

1-k,
0,d= 1’,(1 +cr—£——)—l,(|——ep)

loEg
Opd =1p +‘T€—‘:——-\psp—lp + 1€,



a,d=
P Ky
e 1
e, = k"; (4.1)

0,.: Rotacion permisible sobre un lado de la seccidn critica.

lcu 1  Proporcion de |la profundidad del eje newtro en el momento de la falla con
respecto a la profundidad efectiva.

s tongitud plastica o de fluéncia a lo largo de la cual ocurren rotaciones plasticas
con curvatura constante

£y,: Deformacion ullima del concreto

: Deformacion en la fibra exirema del concreto al iniclo de fluéncia del acero

Incremento de la deformacidn del concreto ¢n el borde en compresion et cual

ocurre bajo incrementos de carga entre la fluéncia det acero y ruptura del concreto.

r . Radio de curvatura del borde on compresion.

El valor de &k, d puede ser determinado de la condicion de que C, = 7,. en la falia. La ec.4.1 es

tambien aplicable a miembros sujetos a flexocompresidn en tos cuales se desamolla 1a tension de tal
manera que el eje neutro se encuentra dentro de ta seccidn. En este caso el acero puede que no fluya

pero el concreto en el lado en compresion puede fuir,
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4.3 NUDOS EN COMPRESION
En la fig 4.2 se muestra un nudo tipico en compresion sin esfuerzos en tensién en la seccién de una
unidn viga-columna de un Mmarco

B —

400 PLATTCO
L CourseEon R
(a)

(b)

ig.4.2 Nudo tipico en compresion
7

En éste caso la longitud plastica; 1'. es acortada en ambaos lados debido a la fluencia.
!, sabre eliado de la fluéncia=/, — £ /p — &1,

! sobre elolrotado= I, — & _ /.
,

o

Refiriéndonas a ta fig (4.2b),
O (d, +r)y=1,—c I,
O =dp —e 1. —-0,1,
donde:
d, : Profundidad de la seccidn
£, Dilerencia de deformacion a travez de {a seccién de falla debido a la plasticidad;

puede ser tomado comao: (£, — £4)
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i, -1 1, —e,l,—&,,

- Cr
8, = d, +r r
Entonces:
U, —e )= (., —&, 1, —&,,)

d, +r)y—r

Asi en ef caso del nudo en compresion la rotacion permisible sobre un lado de la seccion critica es:

= lefa

d,

eeee(4.2)

Se usara los siguientes valores limites, seguros, en las anteriores ecuaciones:
£, =0.002
£, = 0.0035 (concreto no contfinado)

&, = 0.012 Buen confinamiento

4.4 INCREMENTO DE LA CAPACIDAD ROTACIONAL
La capacidad rotacional perimusible depende de los vatores ¢, v &, del concreto con valores limites del
iado de la seguridad para &£ y &, se¢ pusden obtener rotaciones adecuadas en la mayor parte de las

estructuras de concreto, paero en algunos casos, pucde ser necesano tener mayor capacidad de rotacion

para que los nudos plasticos puedan formarse en jos lugares considerados o esperados (24)

La capacidad rotacional puede ser incramentada a un valor mayor colccando estribos menons espaciados

en las zonas de compresion

Baker mostro que colocando refuerzo tranversal especial, la deformacion Gitima de ruptura puede ser

incrementddo hasta un valer de 0.012

Baker recomienda 1a siguiente expresion empinca para encontrar e refuerzo transversat (3)
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I

P 5000(5'_,—5_)’ para estribos circulares et entae e ee e sneeneeseses (4.3

. 3
Pu l4600(€, - '-‘.;) para estribos rectangulares

PO TSRS ¢ 1) |

donde ¢, °: Deformacién dltima del confinamiento del concreto
£,: Deformacidn uitima de concreto no confinado igual & 0.0035 v

Volumen.de.estribos
P = Volumen.de.concreto

Un vailor limite de £, =0.012 ha sido recomendado. En este caso fas deformaciones son las que se
presentan dentro el Nuciec confinado y solo debe tomarse en cuenta el nucleo confinado del concreto en
los catlculos.

Para el acero comercial la deformacion de fluencia es alrededor de 0.0013 asi:

k, *00013

e, d g,
O, ==y =
km! ku
o o 00035 00013
vk, 1-k,

€1 valor maximo de &, puede ser aproximado a 0.5 y asi ef valor minimo de (2,. sobre un lado de la

seccion critica es 0.0044 rad. por 10 tanto I rotacion permisible en e! nudoe sera 0.0088 rad (3).
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Colocando estribos especiales, 1a rotacidon permisible total en un nudo puede ser incrementado a 0.0428

rad. 1a rotacion total permisible sobre un lado del nudo es:

En el caso de los nudos a comepresion. Baker encontro experimentaimente que / variade 054, a d,

asi tomando un vator seguro de 1'=0.5d"‘ la capacidad de rotacidon minima sobre un lado det nudo sera

igual a:

0.

sd
0, = ——=(0.0035— 0.0020) = 0.0075 rad.
S d,

Con un armado especial eslo puede ser incrementado a :

0.5d
8, = =—(0.012 - 0.0020) = 0.005 rad.
.

4.5 CALCULO DE RIGIDEZ A FLEXION £/
Para el anadlisis de estructuras de marcos de concreto retorzado, la rigidez a flexion £/ de los miembros

tiene una marcada influcncia en el calculo del estado doe esfuerzo

Para el analisis elastico de estas estructuras, las nonmas sugieren que la rigidez puede ser calculada

utilizando cualquiera de las siguicntes recomendaciones (18)

a) La seccién de concreto: Toda la seccion transversal del concreto ignorando el acero de refuerzo.
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b) La seccion neta: Toda la seccidon transversal def concreto inciuyendo el acero en funcion a la relacion
modular.
c) La seccion transformada: La seccion transversal del area en compresion del concreto combinada con

el acero de reuferzo en funcidn a su relacion modular.

La diferencia entre 1os valores de £/ obtenidos siguiendo cualquiera de ias tres recomendaciones no es
muy considerable. Tal es asi que para ciertos marcos bajo condiciones extremas el error en los
momentos de analisis debido a las diferentes consideraciones tomadas para calcular los valores de Ef

puede ser hasta del 30% ref (20)

tnvestigaciones expernmentates mostraron que hay una nolable reduccion en la rigidez de los miembros

de concreto reforzado en el estado ditimo de carga. ref.(20)

En el caiculo de 1as rotaciones de las articutaciones plasticas en el metodo de Baker se acepla que los
miembros entre 1as articulaciones plasticas permanecen elashcas y ticnen una relacion momento-
curvatura lineat, fig.3 3 (Capitulo 1), por lo tanto, [a rigidés £7 en un miembro entre los nudas plasticos
se acepta que es constante ¢ igual al valor ideatizado del fimite vlastico, comMo se muestra en ja 1g.3.3

(Capituio 1) (3)

El valor lirnite elaslicos para el concreto y el acere mostradas en las figuras 2.3 y 2.4 (Capitulo )
asequran que e! calculo de las deformaciones y resistencias estan del {ado de I segundad comparados
con los resultados de pruebas expermentalos (8)

En miembros no agnetados, se 1oma / como el momento de Inercia del aréda de la seccion alrededor del
centroide y el efecto del acero s¢ 10Ma como un area equivalente det concreto iguat a (m — t)veces el
area de acero, donde N1 es la relacion de moduios (3).

Se muestra una peguena tongitud dx de 13 zona a compresion sujeta a flexion en la fig.4.4
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Sfig 44 Miembro en flexiin

Por lo tanto para una seccidn rectangutar no-agretada, et momento de inercia [/} es igual a:

bd* N
7= —;i; + pbd® (m = 1KV = n, )

Para secciones agrictadas que permangécen en el rango clastico. Baker mostro que el cambio de radio de
curvatura y por consiguiente el momento de inercia de una seccidn podia ser expresada en terminos de
la deformacion del concreto €n el lado de compresion del eje neutral.

De la teoria de flexidn tenemos A/ = F /r entonces / = Afrff_ donde I" es ¢! radic de curvatura

del eje neutro.

talinea CE es paralela alalinca AD, por lo que los angulos DOC y BCE son iguales.

Por o tanto:
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ds: Diferencial de longitud de! miembro considerado.

n,d: Profundidad del eje neutro

Deformacion a compresion del concreto, el momento resistente de la seccién A7

£‘ z
esta dado por la ecuacion:
¥ : Radio de curvatura del eje neutro
M d
sustituyendo 1/r en ia relacidn / = Afr/E_ tenemos: =
€.E,
por lo tanto:
A d
Ed = (4.5)

Considerando una distribucion parabdlica del esfuerzo en el concreto el momento resistente de la

seccion Af esta dado por la ecuacion:

Af = o bd e —wr2? ) P JUUR RN eeieees SRR ¢ 1 - |

donde:
o, Esfuerzo promedio a compresién
n.d:. Profundidad del eje neutro
orydd: Profundidad del centro de compresion

.. Esfuerzo del concreto en la fibra extrema en compresion

bd’
E l=ao, ——— (ol ~ tm}

| IV - (4.7)




Baker sugiere que el valor de ”, puede tlomarse comao constante a (o largo del miembro y los valores de
n, y M pueden ser calculados para el caso elastico idealizado mostrado en la fig.3.3 (Capitulo ti1); E,

se toma como el madulo secante para el concreto igual a cr,/é:“_ donde &£, se toma como 0Q.002

fig.2.3 (Capitulo ) y o, es tomado igual a 0.85G_, (24) .

Para una viga de seccion Subreforzada en |la cual el acero fluye antes de que el concreto falie, Af

puede ser catculade como una aproximacion con (24):
Af = Aro, a,d

Con un valor de a, tomado igual al de seccidon balanceada. o, e5 el esfuerzo Gltimo en tensién

considerado en el acero. El valor de 71, considerado para calcular £/ de la expresion:

Mn,d
E l=E, —'—

debera ser el valor corecto para una seccidn subreforzada donde la deforrnacion elastica del acero es

idealizada como la mostrada en la fig. 2.4 (Capituio 1),

Un reposte institucional (21) sugiere los siguientes valores limiles seguros para « y v para el calculo de
Ay E 7.

Cfeu <211kg/em?

a

a o= 055..... 211 < fou € 351 kg/em?
10.50 ............. feu > 351 kg/em?
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donde: £, =0.002

El valor de E,I ha sido considerado como una constante para una viga agrietada, en la cual el valor
de F£_I/ serda mas grande entre las grietas que el valor en tas grietas mismas y siempre que el
confinamiento sea bueno, éste sera igual al valor de la seccion no agrietada sobre una pequenia longitud

entre grietas {(3).
La recomendaciéon de Baker asegura que !los valores actuales de pendientes y deflexiones seran

menores que los valores calculados. por 1o que 1os cilculos de las defarrmaciones estan del lado de la

seguridad.
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CAPITULO V

METODROS GENERALES DE ANALISIS PLASTICO

E! objeto de éste capitulo es describir brevemente los meétodos de analisis plastico con los que se

cuenta actualmente en [a literatura.
E! analisis de acuerdo con el método plastico. debe satisfacer tres condiciones:

1.- Condicion de mecanisma: Se alcanza la carga uitima cuando se forrma un mecanismo

2.- Condicion de equilibrio: La suma de las fuerzas y ia de los momentos actuantes son nulas

3.- Corxlicion de momento plastico: En ninguna seccion de jos miembros el mormento podra

ser mayor Que el momento plastico de la misma.

Estas condiciones son similares A tas del analisis elastico, el cual requiere de la continuidad, del

equilibrio y de las condiciones de esfuerros limites

En el analisis plastico. en relacion con [a continuidad, es justamente la contrana a la que existe en
el analisis elaslico. teoncamente las articulaciones plasticas interrumpen ta continuidad, v 1o que

se necesita, es que sc farme un NumMero suficiente de eflas. para permitir que la estructura. (o

parte de ella), se deforme como un mecanismo.

Es imponante hacer una clara distincion entre el diseto piastico en el acern y e! disefio a la

resistencia Gitima en el concreto reforzado
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Para el disefio plastico en acero se hace uso no solamente de [a teoria plastica de 13 flexion (ta
"condicion de momento plastico™), sino que también se hace uso de una redistribucion de los
momentos (base de la "condicion de mecanismo™). Por otro lado, en el diseiio a la resisiencia
altima para estructuras de concreto reforzado, es necesaro un analisis elastico para determinar la
distribucion elastica de momentos a través de la estructura, enlonces las secciones transversales
de cada miembro en particular, se proporcionan de acuerdo con la resistencia dltima a la flexion
requerda en cada una de ellas. Por lo tanto. el disefo a la resistencia Jdluma de concreto
solamente hace uso de una “condicidn inelastica de mamento”, pEro N toMa en consideracion ta

redistribucion de 10s momentos.

Los dos métodos usuales de andlisis plastico en acero. que se utilizan son los siguientes:

a) Método del mecanismo

b) Método estatico (Equitibrio)

£n el pamer método, se supone un Mmecanismo en el miembro 6 la estiuctura y las ecuaciones de
equilibrio que resultan se resuelven para la carga ditima. Este valor es solamente correcto si se

satisface la "condicion del momento plastico™.

Por otro tado, en el método estatico 6 "melodu de equilibno”. se construye un diagrama de
momentos de equilibrio de manera que M == M. La carga ultima resuttante es el valor comecto,
solamente si se supusieron afticulaciones plasticas en namero sufiCiente para crear un

mecanismo
Cuando en un praodlema dado se satisfacen 105 dos teoremas. |a solucion es la correcta. Estos

importantes teoremas 0 prncipios de cota supenor y de cota infenor fueron demostrados por

Greenberg y Prager. A continuacion se enunciasn 1os dos principios:;

56



TEOREMA DEL LIMITE SUPERIOR

basdnd en un 7 0, siempre sera mayor 0 al menos igual

Una carga

a la verdadera carga uttima.
TEOREMA DEL LIMITE INFERIOR

Una carga caiculada basdndose en un diagrama supuesto do rnomentos de equilibrio, en el cual

fos momentos No son mayores que Mp, sera menor © a lo mas igual a lo verdadera carga altima.

&.1 ANALISIS POR EL. METODO ESTATICO

E! meétodo estdtico de analisis es!a basado en el teorema deal fimite inferior y se describe

brevemente a continuacion

El objetivo es encontrar un diagrama de momentos de equilibrio en el cual M < NIP tal que se

forme en ia estructura un mecanismo. Et procedimiento es ¢l siguiente:

(1) Seleccionese los momentos hiperestaticos.

(2) Dibujese un diagrama de momentos para la estiuctura 1sostatica,

(3) Dibdjese un diagrama de momentos parn la estructura cargada con 10s momentos
hiperestaticos .

(4) Esbocese un diagrama de momentos compuestos de tat modo que se forme un
mecanismo (dibdjesc el mecanismo).

(5} Calcdlese el valor de la carga dltima resolviendo las ecuaciones de equilibno

(6) Compruébese que M < M.
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5.2 ANALISIS POR EL. METODO DEL MECANISMO

A medida que el numero de elementas hiperestiticos en una estructura se incrementa, el namero
de posibles mecanismos de falla también incrementa. Asi puede resultar mas dificil construir el
diagrama correcto de momentos de equiibrio. Para tales casos el anadlisis de plastico puede
efectuarse mediante e! método del mecanisma, obteruéndose varnas “limites superiores” de la
carga correcta para los diferentes mecanismos pos:bles, El mecanismo cofrecto sera aquel det
que se abtenga !la menor carga posible (Teorema del Limite Supenor) y para el cual, los
momentos No excedan el valer del momentn plastico del momento en ringuna seccién de la
estructura (Teorema del Limite Infenor) Asi et objetivo es encontrar  un mecanismo tal que no

viole la condicion del rnomento plastico

METODO DEL MECANISMO

Encontrar un mecanismo (independiente 0 compuesto) tal que M < M,

(1) Determinese la localizacidn de las posibles anticulaciones plasticas(puntos de

carga, conexiones, pumntas de tuersa corante nula en claros de vigas bajo cargas
distribuidas).
(2) Seleccionense los mecanismos posibles tanto ndependientes CoOmMa COoMpuesios.
(3) Resuéivanse la ccuacion de eguiibno (meétodo de 1os desplararmientos virtuales)
para la carga minima.

(4) Verifiquese que M < M,, en totas tas seccioncs.
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5.3 OTROS METODGOS DE ANALISIS

Ademas de los métodos estatico y de mecanismo, existen otras técnicas para detenminar la carga
dittma que una estructura puede soportar. Si el marco es hiperestatico, existen varios métodos

convenientes para determinar una posible configuracion de equilibrio:

a) Método de Tanteos.
b} Método de blanceo de momentos.

c) Método semigrafico

Ninguno de estos méloados proporciona el diagrama de momentos “exacto” de la porcion
hiperestatica de la estructura. sin embargo. aunque se viole la condicidon de continwdad, estos
métodos proporcionan diagramas de momentos que se encuentran en equilibno can tas cargas v si
no viotan la condicion de momento plastico representan un limite infenor. por lo que son

adecuados para estos fines.

En particutar dos de dichos métodos son el "Mdtodo de las Desigualdades™ y una teciica de
pseudo "distnbucion de momentos”. Aunque ambos métodos son deanterés para ciertos problemas
estructurales, en ta mayoria de [0s casos los dos matodos descntos (Método de los mecanismos y

el métoda estatico) son suficientes.




CAPITULO Vi
ANALISIS DE CARGA ULTIMA

En los aflos cincuenta aparecid un boletin que producia cl disefio por ¢! rmétodo do la carga Gitima
para estructuras de concreto reforzado comparado con la teoria conocida como la teoria de
articulaciones plasticas para estructuras de acero desarrollado por el profesor J.F. Baker y sus
colegas en Cambridge. En ese entonces ef concreto reforzado parecia ser demasiado complejo y
gificil de comparar un matenal de igual tratamiento. J.F.Baker estuvo desarrollando el método de

diserio al limite desde la década de 10s cuarenta

De esta manera tres factores importanties emergieron de estas investigaciones en el lmpedat
College, los cuales son reportados con mayor detalie en dos papers en 1951 y 1953
respectivamente publicado por AL.L. Baker (10) y (11). Para propositos practicos estos tres

factores son.

1. La distribucion de las deformaciones de concreto reforzado sujelo a compresion en un miembro

en flexidon puede ser tomado como lineal incluse en el rango plashico .

£l concrelo no coninado alcanzd su esfuerzo maxima cuando se presenta una deformacion

[

minima de 0.002

3. El concreto confinado con estribos cerrados y poco espaciados puede ser cargado a

de! orden de 0.015.

compresion sin perder su esfuerzo efectivo cuando la deformacion

Estos factores hacen posible el cilculo de las deformaciones y por consiguiente el de la

distribucion de momentos.
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[ te, la cor ion ideal de un nudo plastico da una simple y natural aplicacién de

las ecuaciones elasticas generales atribuidas a Mdler-Breslau.

6.1 METODO DE BAKER: ANALISIS POR CARGA ULTIMA

Se presenta el método de analisis por carga Ultima propuesta por AL.L. Baker, profesor del
Imperial College, Londres; Baker propuso este método principalmente para estructuras de concreto
reforzado. Cominmente se conoce al metodo como fa “teoria de carga ultima de Baker” y se basa

en la observacion del compontamiento melastuco de lus estructuras de concreto reforzado.

El estudio realizado por Baker ¢s riguraso y producto de numerosas pruebas experimentales. Asi

la ecuacion basica de Baker, es general y aplicable a toda estructura indeterminada que no esté

sujeta a falipa.
Algunas de las ventajas del rnetodo son

1. Las rotaciones del nudo seran calcuiadas y revisadas de tal forma que sean razonables. De

esta manera el disedador esta siempre consciente de las detormaciones de la estructura.

La posicidn de las nudos puede ser propuesto por el disefador arbitranamente en la seccion
apropiada, que tenga ol momento maximo en el analisis eldstica. Esto es posible cn estructuras
de concreto reforzado ya que 1os miernbros pueden ser disedazdos para ser mas resistente o
para fallar en cualquier seccion, Incrementando o decrementando respectivamente el acero de

refuerzo, sin una apreciadle alteracion de la ngidez de los miembros.

3. Cuando se disela una estructura dc concreto reforzado de acuerdo al analisis aitimo, es muy

importante revisar ta estructura por condiciones de servicio bajo cargas de trabajo, es decir que



la estructura no se agriete en dernasia y qQue las deformaciones se encuentren por debajo de

ias permisibles bajo condiciones normales de carga.

El método de Baker puede ser utilizado para disefar una estructura que satisfaga ambas

condiciones: de carga ultima y carga dc trabajo como se explicara mas adelante

6.2 GRADO DE HIPERESTATICIDAD O INDETERMINACION

Al utilizar el metodo de Baker., es necesano el conocimiento del grade de hiperestaticidad o
indeterminacion de la estructura en estudio, por 1o que se propone un meétodo simple para

encontrario.

Se dice que una estructura en dos dimensiones es estaticamente determinada si la resuitante de
todas las acciones {(Momentos, Cortantes y Axiales) pueden ser detenminagas en cualquier seccion

a partir de las tres condiciones de la estatica

S H=0

=0 ©n
6.

Sar=o0

En la practica muchas veces las tres ecuaciones de la estatica  solas no son suficientes para
determinar las acciones resultantes en las estructuras, entonces se dice que cslas estructuras

estan "estaticamente indeterminadas” o "estaticamente redundantes”.

£l grado de indetermunacion N, puede ser detinido como el numero de eccuaciones adicionales

requendos para hacer posible fa determunacion de las acciones resultantes en cualQuier seccion de

la estructurs.



de indeter en vigas

Una viga en cantiliver y una viga de un solo claro simplemente apoyada son las unicas vigas
estaticamente determinadas. El grado de indeterminacion de una viga empotrada o continua
puede ser calculada segun 1a siguiente regla:

N=VFR+FEA -2 .. ... (6.2)

£n donde N: Grado de indeterrinacion
R: Namero de reacciones verticales

EAL: Numero de momentos en fos extremos

Grado de indeterminacién en marcos

Figr 6.1 Afarco de siete niveles

Una regla simple para calcular la indeterminacion estatica en el caso de un marco rigido es:

N =3*NC-NL

Endonde : NC: Numero de tableros (circuntos cerragos) fig 6.1

NL: Namero de reacciones ausentes en 1a base




£l término de N/, se define como ta ausencia de cualquier reaccion, ya sea vertical, horizontal o

momento, por ejemplo en un nNudo el mMoamento esta ausente y por lo tanto este tiene NL=1 un

apoyo rodado tiene N/ =2 porque ambos, momento y fuerza honzontal estan ausentes. Un

extremo libre tiene N/ =3

8.3 METODO DE COEFICIENTES DE INFLUENCIA PARA ANALISIS ELASTICO

Para el calculo de deformaciones, Baker propone las ecuaciones elasticas estandar basadas en la

compatibilidad de desplazarnientos

Una estructura N veces estaticamente indeterminada en estado elastico puede ser hecho

estaticamente determinada insertando N artickacones en posicones prefijadas de tal manera que

Ia estructura no Hegue 2 convertirse en un Mecanismo parcial o total.

Los momentos requendos on fas nudos para mantener la continuidad de desplazamientos pueden

ser calculados de la condicion de que bajo las cargas extemas y 10s momentos incognilas se

mantenga en {os nudos la continudad de los desplazamientos en cada una de las partes de ta

estructura.

Este es un método muy conocdo  on el anahsis estructural en el caso de estructuras elasticas

estaticamente indetermiNadas y se conoce tambien con el nombre de ° Metodo de energia de

deformacion” , "Metodo Qe deformaciones consistentes -, “Método de coeficientes de influencia®™

entre otros.



6.4 OBTENCION DE LA ECUACION FUNDAMENTAL ELASTICA

E) método general para la obtencion de la ecuacion estatica es como sigue:

En una estructura N -veces estaticamente indeterminada, se colocan N nudos en posiciones
predeterminadas de tal manera que sea estalicamente determinada. Se acepta la existencia de NV
momentos flexionantes incognitas iguales y de sentido contrario X, + X, ... .. ... +X .
actuando a cada !ado de los nudos: 1os momentos flexionantes seran iguales en magnitud a los

momentos elaslicos actuantes en esas secciones debidas a tas cargas apticadas

Considerando una seccion 1 — Q& en la estructura, el momento total Af actuanie en la seccidn serd
el debido a !as cargas aplicadas extemamente y a los momentos internos tomados

X, + X+ .\, en cada nudo.

AL = Ao+ A N, + AL M 4 AL X [ (6.4)

donde Afo: es el momento de la seccion 1 -3 debido a las cargas externas en una estructura
estaticamente determinada. A/, Af,.. A, son los momentos en la seccion a—a debido a
los momentos unitanos  insenados en 10s nudos y Af.Y, es el momento en la seccion

considerada debido al momento desconocido .\, en el nudo 1.
Cuando solamenic se considera la flexion, despreciando jos otros etectos, la energia de

defornacion total {U) aaquinda de la estructura debido a las cargas aplicadas puede expresarse

como sigue:

(6.5)

M
u:ZfTﬁds

(S




En donde ds es una diferencial de longitud del miembro. La integratl se lleva a cabo sobre cada

miembro y todos 10s miembros de ta estructura se incluyen en ta sumalonia.

La estructura debera mantener compatibilidad de desplazamientos entonces aplicando ya sea el
principio de 1a energia de deformacion minima o et “Teorema de Castigliano™ de trabajo ultimo, fas
derivadas parciales de !a energia total de deformacon U con respecto al momento .Y

considerado en cualquier nudo "i" debera ser iguales a cero

U

e - (66

=0 cuardoi=1223. ... 0 N ..

> (A1
: =il
por lo tanto ‘—‘! axi\2El S ©

5 ;1\»1(67»

Er

Entonces diferenciando {a ec.(6.4) obtenemos:

(3,24
[#AY

= A

por 1o tanto sustituyendo en ec.(6.7) tenemos:

AN
Z j‘ ——1-}2 ds=0

sustituyendo a Af de ec.(6.4) en ec.(6.8)

At
Slrorat,x, + A1, x5, + M) ds =0
E7 o
AOA L, Afi crreretocrerireeennn .
I  asm 0w That,x, v My X My =0



Esta ecuacion asegura la continuidad de desplazamientos, es decir para las consideraciones

2 lar iGN relati en cada nudo debido a las cargas extemas y a todos los momentos

considerados en tos nudos 1 a NV deberan ser igual a cero.

AoAdfi
No = —ds
do= T M2

Haciendo: M .
cip KA kAL
Sik = Zn TG

Entonces la ec.(6.9) puede ser escrita como

Sio+ 2 5ikXk

Fe)

donde: i=12,........ N {8.10)

k=12,....... N

Para una estructura dada no solo existe un conjunto Unico de valores §,, ya que la estructura
podria ser hecha estaticamente determinada de muchas formas diferentes considerando diferentes

posiciones para los nudos,

Para una esiructura N -veces estahcamente indeterrminada, se obtieng una ecuacién para cada

uno de 1os nudos. dando N ccuaciones
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en estas ecuaciones &, y &, Son conocidos y los valores de X, + X, +
incognitas, es decir hay N incognitas en N ecuaciones. Asi resclviendo las ecuaciones se
pueden obtener los momentos flexionantes elasticos A"y + X, +.. ... +1X", e insertando estos

valores en la ec.(6.4) se podria graficar la distnibucion de los momentos fiexionantes para una

estructura estaticamente indeterminada

6.5 SIGNIFICADO FISICO DE LOS TERMINOS J,, y J,

La ecuacion 6.10 puede ser escrita como:

=%
E{T=‘;‘° +E X +E X O X (6.11)

Del Teorema de Castigliano sabemos que las gernivadas parciales de ta energia total de
deformacion con respecto a cualquier fuerza da el desplazamiento en la direccion de la fuerza. €n

este caso ia fuerza i es un momento, por o tanto el desplazamiento dado sera una rotacion

relativa,

Si se acepla que la dgistribucion de los momentos debido a las cargas aplicadas esla actuando
=X, =0

suponiendo XX, = X, =

sobre !a eslructura hecha estaticamente determinada,

entorces:

por 1o tanto fisicamente J,, es la rotacion relativa producida por et i-ésimo nudo detiido a cargas

extemas.
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De igual manera st todos los momentos tomados &, . excepto digamos A’, . Son hechos igual a

cero y tambien se considera la carga externa igual a cero, enfonces:

U
o =%

&5t nudo debido a un momento unico y unitario,

Porto lanto §,, esla 1 relativa en el |

en ef nudo 5.

De lo anterior, es claro Que &, representa la rotacidon relativa en ef i-ésimo nudo debido al
momento unitario en el k-ésimo nudo .

Det teorema de reciprocidad de Maxwell, la rotacion relativa en eof k-ésimo nudo debido al

maomento unitario en el i-ésimo nudo deberd ser igua! a 1a rotacion relativa en el i-ésimo rudo

debido a un momento unitano en el k-ésimo nudo; es decir 8, =3J,,. lo cuat tambien se ve que es

cierto a partir de ta definicidn de 5, .

Estos coeficientes &, son llamados -coeficientes de infiuencia® ya que elios representan el

desplazamiento en cualquier seccidn debido a ia accidn unitarda (come un momento) en otra

seccion.

Los coeficientes de Influencia J§,, estan dados por:

Af,
ZI_,E’A_J_,_‘* (6.12)
°
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€ cual es la integracién del producto de las ordenadas del diagrama de Af, y el dingrama de Af,
a través de la estructura, con ds como variable horizontal medida a (o targo del miembro. A, y

M‘ son siempre dibujados normales a 10s miembros. La tabla 6.1 muestra los valores dei

producio de las integrales. IA{,M‘dS para los casos de figuras geomsétricas simples y

comunes.

Tabla 6.1 Producto de la integral IM, M, ds

o~ i PN E

- tae Yiiae Vtac % Tac
. Yitac Yitac Yotne Ytee
, Yitac Yme Ytac Ytac
5 . 2 1ac Yitae Ytac %{1ae

Convencién de signos
Cuando A, Y Af, estdn sobre ei misma lado del miembro el valor de la integracion &5, es

positivo. Cuando Af, y Af, estin de los lados opuestos es negativo; ya gue ambos A, y M,

pueden tener el mismo signa negativo.
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6.6 PRINCIPIOS DE ANALISIS POR CARGA ULTIMA Y ECUACION GENERAL DE BAKER

Cuando se incrementa las cargas aplicadas. ias secciones sujetas a mayor esfuerzo en el rango
elastico Hegar:an a piastificarse y se componaran como articulaciones con momentos flexionantes

conocidos iguales y de sentido contrano, actuando sobre el miembro a cada lado de la

articutacion.

Para cualquicr sistema particular de caipas. los nudos piasticos se desarrollaran siempre en los

MISMos puntos, en 1a misma sucesion y bajo el mismo estado de cargas

Una estructura N veces estdticamente indeterminada se convertira estatcamente determinada

cuando se forme la JV-esima amculacon plastica, permaneciendo la estructura  estable.

Posteriormente cuando la carga es incrementada la estructura se colapsara formandose el

mecanismo con la formaciéon de una o mas articudaciones

Baker sugiere que * Cuando una esttuctur @ desarrollado suticiente articulaciones que la hagan

»oser ratada como o tuera  hechua  estaticamente

estaticamente determmada, esta [
determinada en la forma convencional ¢on 13 1aservidn en tas secoones aniculadas, de nudos sin
friccién con un par igual y de sentido contrano actuando en cada articufacion sobre los miembros

adyacentes eslos, 10s pares seran iQuaies i 1os momentos plasticos resistentes en Ias secciones”

Estos momenlos plasticos tomados on 1os  nudos 1,23, s denotados por

en canstantes a lo largo del incremento de la

-+~_\'Av\ y se acepta que perman

o+ X+

deformacion de la estructura, asi tenemos una situacion muy simitar o {a de! analisis etastico de
estructuras explicado anteniormente (seccion 6.4), la diferencia sera Qque todos los momentos

desconocidos .\, + XL +.\", se suponen conocidos c¢ iguales al maximao moemento




Pero la condicion de continuidad de desplazamientos no son satisfechas en tas articulaciones

debido a la rotacidn de estas secciones. Se¢ acepta que estas rotaciones inetasticas estan

concentradas en 10os Nudos y se aceptla locaimente un cambio de curvatura,

Cada una de ias panes de la estructura, excepto las secciones articuladas, se comportan

elasticamente durante 1a aplicacion de 1a carga ultima de colapso sobre la estructura.

Por io tanto, 1a derivada de la energia de deformacion total UJ con respecto 2 un momento plastico

X. considerado; en cualquier nudo "i* es igualada a la rolacidn inelastica en dicho nudo, en vez

de ser iguatada a cero

e (BU14)

Donde es la rotacion relativa de la seccidn con respecto a una seccion adyacente  en el nudo

i, debido a las carga extemas y a 10s momentos ptasticos actuando sobre cada nudo.

La rotacion en 10s extremos de 105 miembros adyacentes a |as articulaciones debido a cargas

externas seran Mas grandes que 105 debidos 3@ momento ptastico €n les nudos.,

Asi la rotacion resultante en cada Nudo ¢S opuesto en direccion al momento plastico actuante en el

nudo. Por lo tanto 1a en ecuacién antenor seaguala (U /N, -,

entonces:

Como se vid antenormente. sustituyendo para Af. &,,. &,,. enla ecuacion antenor.



S0+ 28, X, =—6,....
&

Entonces i{a ecuacidon general (6.10) es madificada a la condicion plastica. Asi para ia estructura

con N articulaciones plasticas, se pueden escribir NV ecuaciones como:

S+, X, +8, X, +
S0 48, X, +85, X+ Xy =0

Donde 1.2.3... N indican las articulaciones ptasticas individuales y X, + X, 4o b Xy

indican la magnitud de los momentos considerados en estos Nudos.

£l sistema de ecuaciones mostrade en 6.16, es aplicable a todo tipo de estructuras estaticamente

indeterminadas incluyendo estructuras preesforzadas que no presenten considerables efectos de

fatiga.
Baker sugicre un meétodo iteranvo para el diserio, el cual se explici a continuacion

Se escogen valores arbitranos para los momertos plasticos

R

calculan las rolaciones plasticas @, .0, ......0, a parir del sistema de ecuaciones lincales

planteados anterlormente. Si los valores oblenidos de 1as rotaciones plastcas son positivos y
menores que 1os valores permisibles entonces (0s valores escoidos para A pueden ser utilizados

en el disefio, caso contrario ios valores de X son ajustados hasta que los valores obterwdos de €

sean posilivos y menores que el valor permisibie.
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De acuerdo con el sistema de ecuaciones es lGgico ajustar X’_ cuando & _ es mayor que el

permisibte. El valor positivo de € indica que la articulacion se formdé en la posicion elegida para

et nudo a la hora de proponer el valor de

£s muy importante graticar 1os mamentos

fiexionanies cofrectamente sobre el 1ado en tension de 1os miembros. Esto se logra considerando

1a direccion de X tal que esie rote los extremos de 105 Miembros adyacentes  en direccon

opuesta a las rotaciones de ios nudos debido a cargas extemas. Una mala consideracion en la

direccion de .

puede dar valores negativos para ) en €l sisterma de ccuaciones. Ef valor

negativo de € puede ser cambiado a positivo camrando la direcaion de .Y Cuando ef vator de €/

es negativo para valores positivos de X enun nudo significa que ese nudo no se farmara en la
POsIcion escogida.

La distribucidn de los momentoas fiexionantes a 1o largo de la esinuctura en concdicion ditima es

obtenido de la superposicidn de [os momentos flexwonanies debidos a cargas externas sobre los

valores finales de los momentos plasticos.

La aterencia enlre el diseio de und estructura de concreto retorzado n-veces estancamente

indeterminada por el metodo de 10s coefientes deo niluenaiia al método propuesto por Baker para

condiciones Glilimas es que en 1a pamera par un conjunto de N -ccuaciones simultaneas cada

ecuacion tiene N incognitas en cada ecuacidn Que deberan ser resuctlas. mientras que en el
mélodo de Baker N -ecuaciones sOlo involucran una iNCognila en cada ecuacion que sea

evaluada. Por lo que el método de Baker es miis simpie gue 1a aproximacion elasuca.



6.7 ELECCION DEL VALOR ARBITRARIO DE .Y
El valor arbitrario de X es escogido con ia finalidad de tener una distribucion de momentos
racional en el estado Gllimo, eslo es que, l1as vigas rectangulares deberan tener igual momento en
ios apoyos y en el centro del claro debido a tas cargas verticales, mientras que las columnas
deben tener igual momento tanto en ta parte supenor como en la parte inferior debido a cargas

laterales. Por |lo tanto ¢! pnmer valor de tanteo para ' se considera como se explca a

continuacion

A) Cargas verticales
t. Paralas vigas intenores. ios momentos en los extremos y en el centro del claro son iguales.
{i. Para vigas externas. 105 momentos de empotramiento en los extremos seran distribuidos entre

1a viga y la cotlumna en proporcion a sus ngideces.

B) Carpas laterales
Ltos puntos de inflexion en las columnas como en trabes, exceplo en una viga extrerma, son
centrales y la fuerza coltante total debido a sismo o viento es dividida a jo larjo de fa columna en

proporcién a la rigider de 1a columna

Entonces el pnmer tanteo de valor de ' serala suma de los momentos de ias cargas verticales y

laterales como se consmiderd antericrmente.La eleccidn del vator de ¥ puede ser apoyado
también por un conveniente dgetaliado de refuerzo. En secciones donde el refuerzo €s excesivo,

los momentos pueden scr reducidos.
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6.8 ELECCION DE LA POSICION DE t.OS NUDOS
Se debe elegir N nudos para utilizar un conjunto de N ecuaciones. No es necesano obtener la
posicion de los nudos por et método desamoliado para estructuras de acero. Los nudos plasticos
pueden considerarse en las secciones que tiene maximos momentos en el analisis elastico.
Usualmente en andlisis elastico 1as secciones extremas en las vigas y las juntas de las columnas

tienen los momentos Maximos.

Asi una eleccién artitraria de 1a posicion de 10s nudos s posible gracias a que las estructuras de
concreto reforzado puede siempre ser hecho para fallar de una manera deseada . diseriando el
miembro entre 1os nudos elegidos a resistir el momento filexionante sin la tivencia el acero o la
ruptura del concreto. Aceptando 1os nudos en las juntas, COmMo se suginad, ios coeficiertes de
influencia ( &, ) pueden ser faciimente calculados. luego de la deflexién de la estructura COmMo un

todo sera Mas pequenia bajo cargas de trabajo
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CAPITULO VII

7.1 DISENO DE LA ESTRUCTURA

Se propone un edificio de 5 niveles, fig. 7.1a, con una relacion de altura-base de 1.6 (es decir. se

trata de una estruclura regular). Se supone que el edificio esta destinado a oficinas y que esta

situado en la zona Il del Distnio Federal. La estructuracion del edificio es a base de marcos

auctiles, es decir, se utiliza el factor de ductilidad iguat a 4. En marcos ductiles puede disminuirse

hasta cuatro veces las fuerzas sismicas que se obtienen del espectro de disefo (ref. 4) si se

asegura la tormacion de articulaciones plasticas; para que esto ocurra debe evitarse tallas de los

entrepisos, propiciande que las articulaciones se formen en las vigas y ne en las columnas

Ei diseno se realizd de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal de

1887(ref .4) y sus Normas T écnicas Complementanas (ref. 5 ).

Sig.(7.1ita) Elevacion v (b) planta del edificio de 5 miveles

17




Las dimensiones nominales de la elevacion y planta de la estructura se presentan en la fig.7.1(a.

b). La estructura es de planta cuadrada simétrica y Jos tableros estan definidos por vigas

principales en las dos direcciones, NO poseen vigas secundarnas. Para el estudio se considera un

marco interior (eje B).

Tabla 7.1 Di i de de § nivele
NIVEL TRABE LONGITUD COLUMNA ALTURA

(cmy {cm) {cm) (cm)
1 50X 25 500 50X 50 350
2 50X 25 500 50 X 50 280
3 50 X 25 500 50X 50 280
3 50X 25 s00 40X 30 280
5 40 X 25 500 40 X 40 280

Se supuso concreto Clase 1 con resistencia especaficada, f'c =250 kg/cm’®

elasticidad £_=14000

kg/cm?® .

y modulo de

f‘c. Se usé acero de refucrzo cuyo esfuerzo de fluencia es f, =4200

Las cargas muertas se estimaron de escuadrias que se determinaron iterativamente, de manera

que la deformacion de entrapiso no fuera Mmayor que 0012 veces de ia altura de entrepiso

A) Cargas muertas.

*

*
*
.
.
*

a.- En fa azotea se considerd:

Enladriilado
Entortaga
Relleno

Losa

Yeso

Art. 197 del RCDF

b.- Entos pisos intermedios

e oo

Marmnol

Losa

Yeso

Tabtarroca

Art. 197 del RCOF

= 60 Kg/m®
= 80 Kg/m?
= 120 Kg/m?
= 240 Kg/m*
= 20 Kg/m~
= 40 Kg/m?
560 Kg/m?

= 100 Kg/m?
= 240 Kg/m®
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ESTA TESIS WO BEBE
SAUR BE LA Bi3Li8TECA
B) Camas vivas.

Las cargas vivas se obtuvieron del An. 199 del RCDF considerando su uso para
oficinas:
a.- Para azotea:
Carga maxima (Wwm) = 100 Kg/m?
Carga instantanea (Ws) = 70 Kg/rﬂz

a.- Para piso intermedios.
Carga maxima (Wim) = 250 Kgim?
Carga instantanea (Ws) = 180 Kg/m?

Del analisis de cargas se obluvieron jas siguientes cargas totales:

1) Azotea

Con carga viva maxima = 650 Kglm2 {para analisis por carga vertical)
Con carga viva instantanea = 6320 Kg/m® (para andlisis por carga combinada con
carga sismica)

2) Pisos intermedios:

Con carga viva maxima = 700 l~<glm2 (para analisis por carga verticat)
Con carga viva instantanca = 630 Kg/m® (para analisis por carga combinada con
carga sismica)

Andlisis estatico ante cargas gravitacionalas y laterales del edificio
El Reglamento del Distnto Federal: en su anticulo 238 permmite analizar el edificio de acuerdo con

el método estatico, para edificios con altura menor a los 60 in. E1 meétodo basicamente consiste

en:

a) Se calcula la accion de! sismo por fuerzas honzontiales que actuan en los centros de masas de
1os pisos.

b) Estas fuerzas se distribuyen en 105 sistemas resistentes a la carga laterat que tiene el edificio.

c) Se efectua ei analisis eslructural de cada sistema resistente ante cargas laterales que le

comrespondan.

79



Aplicando el articulo 240 del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal ref.(5), 1a fuerza

£, aplicada al centro de masa del nivel y esta dada por la f&rmula:

Woh,
="t —=c W, (7.1
t Z’V"l 'Z ‘ )

donde c, es el coeficiente de disefio sismico, igual a 0.4; PV, et peso del nivet i y A, la altura de

entrepisa del nivel .

Se muestra en la tabla 7.2 los valores obtenidos siguiendo este procedimiento para fas fuerzas

laterales que actuan sobre el edificio.

Tabla 7.2 Fuerzas latecales

ENTREPISO FUERZA LATERAL( 7, )
{ton)
1.44
2.54
3.57
4.53
530

MAWNa

El analisis estructural se realizé con los programas DRAIN-2D tomando en cuenta ia dimension de

los nudos.

Se efectuarcn tres analisis: La primera bajo carga muerta y viva maxima, 1a segunda bajo carga

muerta y viva intantanea y la tercera bajo cargas de sismo unicamerite, en ambas direcciones

Dei edificio se diseid un marco inlerior (marco B, fig 7.1), siguiendo lo estableado en el capitulo

de marcos ducties de tas Normas Tecnicas de Estiucturas de Concreto (5). Las secciones de las
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vigas y columnas se dimensionaron para la condicion mas desfavorable entre la combinacion de
cargas muertas y viva maxima con factor de carga de 1.4 por un lado, y carga rmuerta, viva
instantanea y sismo con factor de carga de 1.1 por el otra. Para las columnas se aplico el

procedimiento principal que establece el citado capitulo de tas Normas.

Los momentos de inercia de las vigas se valuaron como rectangulares, pues se supuso que el
aumento de ngidez debido a ia (0s5a se ve contrarrestado en gran parte por el agrietamiento. En el

caso de las columnas se utilizd la seccion completa, ya que en ellas el agrictarmiento esta

restringido por la presencia de la carga axal.

El lirmite de deformacion de entrepiso se tomo igual a 0 012 £/, donde A/ es la altura de entrepiso
( en lugar de 0.006 // ) con el propdsito de disminuir la rigidez de la estructura. Asi se obtendrian
altas respuestas de los andlisis inelasticos y por consiguiente incremento en los momentos de

volteo, situacion que es la mas desfavorable.

. 1
Voo

\
Vi
\.“'

—-

Jig. 7.2 Cargrax actuantes sobre la extructura
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DISENO DEL EDIFICIO

Del proceso de disefio de los miembros estructurales del edificio se hacen

{os siguientes comentarios:

1.- Se despreciaron los efectos de esbeitez por cumplir con jos requisitos necesarios (1.3.2

NTCCT).

2.- Para tas trabes se cumplio con los requisitos geomeétricos para trabes ductiles (5.2.1 NTCC):

a. {(claro libre) > 4 (peralte efectivo), 5.4 > 4 X 0.85

b. separacién de a 0s que_eviten el pandeo laterat = 30 =»> 5.0/0.3<30
ancho

c. peralte < 3 S50/25<3

ancho

El ancho de {a trabe no sera menor Gque 25 cm, ni mayor gue el de las columnas: las

trabes son de 25 cm de ancho y Ia menar dimension de ias columnas es de 40 cm.
La excentricidad entie el eje de la trabe y el de (a colurnna es menor de 1/10 de la
dimension transversal de la columna l0s ejes de 1as trabes y columnas se encuentran en el

mismo punto.

3.-El factor de resistencia usado en las trabes fue de 0.9 a flexion y de 0.8 para cortante (1.8

NTCC).

4.- En todas las trabes el refucrzo por lension requendo por diseno fue menor que el maximo

permitido; que comresponde al 75% de la talla balanceada de Ia seccion (5.2 2 NTCC).
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5.- Las fuerzas cortantes de disefio se abtuvieron det equilibdo de la trabe de acuerdo con el
inciso 5.2.4 de las NTCC y en todas las trabes se vernficd que se cumpiiera con la condicion de

que la fuerza cortanle de diseo sea menor que el Maximo definido por ia escuadria de ellas

(2.1.5b NTCC).

6.- En las columnas se cumplid con los requisitos geomeétncos paca columnas ductiles (5.3.1

NTCC):

a. La dimension minima transversal Nno sera menor que 30 cm; la seccion mas chica

es de 40 x 40 cm.

b. {el area de la seccion ransversal) > carpa Gilima_
0.5¢tc

c. menor dimension _transversal > 04 = 04/04>04
dimension transversal perpendicular

d. altura libre =15 = 2.80/70.40 < 15
menor dimension transversal
7.- El factor de resistencia por flexocompresion se tomdé igual a 0.8 (5.3.2 NTCC) y 0.8 para
cortante (1.6 NTCC).

8.- En todas las columnas la cuantia de refucrzo longitudina! requerida por disefio fue menor de
0.04 que es la maxirna permitida (5.3 2 NTCC) El porcentaje de acero minimo, 0.01 (533

NTCC) rigid en |a mayoria de los entrepisos.

9 - Se cumplio con ef requisito de que la resistencia minima a flexion de las columnas en ei nudo

debe satsfacer que Me > 1.5 Mg, donde Me es la suma de los momentos que legan al nudo y Mg

es la suma de los momentos de 1as trabes que liegan al mismo nudo (5.3.2 NTCC).
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10.- Las fuerzas codantes de disefio se obtuvieron det equilibrio de 1a columna de acuerdo con el
inciso 5.3.5 de las NTCC y en todas 1as columnas se cumplio con la condicidon de que la fuerza

cortante de disefio se a menor que el Maximo definido por 13 escuadria de ellos (5.3.5 NTCC).

Debido a la semejanza de |os vatores de los momentos fiexionantes en los extremos de jas vigas.
se adoptd el mismo armado en ambos extremos de estos elementos; solo se disedd en los
extremos porque es donde se espera que se formen las articulaciones plastucas segun el cnterio
trabe debil-columna fuerte, por otro lado cuando las diferencins de un nivel a otro no se consideran

significativas (menores de 10% © 15% ) el refuerzo pueds Mantenerse por vanios niveles

7.2 RESULTADOS DE LOS ANALISIS

Envolventes del diagrama dei anabsis estatico, resultado de las tres combinaciones de tas cargas

mencionadas antenormente.

Jig. 7.3 Diagramea de elementas mecanicos del analisis elastico



Resuitados del diserio de los elementos eslructurales, para los elementos mecanicos calculados a
partir de un analisis elastico previo y siguiendo 1as Normas de Construcciones del Distrito Federal

para estructuras de Concreto en la parte de marcos ductiles (Seccion. 5) del mismo.

Tabla 7.3 Cuantias de acero de Columnas

NIVEL } MIEMBRO AXIAL. MOMENTO Acero Barras
columnas {ton) (ton/cm) cm?
1 89.92 1882.23 25.0 BHG
1 2 164 51 2337.01 250 BHG
3 89.92 1881.00 250 BHO
4 70.59 1092.25 250 B#6
2 5 1304 1408.21 250 846
6 70.59 1044.10 250 BHE
7 52.15 877.03 25.0 8H6
3 8 97.26 1033 20 250 BHG
2 52.15 877.71 250 BHG.
10 33.10 599.69 160 247
4 1 53.56 625 56 16.0 47
12 33.10 599.78 160 7T
13 16.39 619.23 160 3487
s 14 3239 385.15 16.0 447
15 16.49 619.2% 16.0 347

A continuacion se presentan las cuantias de acero calcutladas para las trabes, considerando las

envolventes de los analisis realizados previamente explicados.

Tabla 7.4 Cuantias de acero para Trabes

Nivel | Trabe Extremo izquierdo Extremo derecho
M(+) As M) As M(+) As M-} As
{ torfcr ) {cm) (ronfcm) {em) | (tonfem) (cm) (torzfem ) (cmy
1 1 1249.96 7.6¢ 2179.21 12.37 1130.84 6.93 2062 .54 11.69
2 1130.84 6.93 2062.54 1.69 31249.96 7.68 2179.21 12.37
2 3 753.95 4.5 858.25 9.38 733.90 4.43 >03 .24 .50
4 733.90 4.43 503.24 3.50 753.95 4.55 58.25 3.38
3 5 630.14 7 96.89 7. 77 $50.73 3.29 11.14 .7
5 550.73 2% 4 75 830.14 .78 1396.89 .77
k) 7 503.08 1106.56 1S 420.10 O 840.21 5.0¢
B 420.10 840.2 .09 503, 0¢ 03 1106.56 6.1
S 2] 300.70 661.72 4.71 2967 .53 625.01 4.63
10 296.76 €625.01 4.63 300.70 2.50 B661.72 4.7
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Positivo Negativo

Para lltevar a cabo ¢l andlisis plastico por el método de Baker se requiere contar con el disefio
previo de la estructura, el cual se realiza en esle irabajo de acuerdo al
Construcciones para et Distrito Federal(4). Por otra parte deben escogerse ia posicidn de las

articudaciones plasticas en el marco (mecanismo de falia fig. 7.5, en este trabajo se eligieror de

(a) ()

Sigr (7.3) Secciones transversales tipo para trabes (a) v columnax (b)

acuerdo a laref. (3).

Secuencia de calculo para el método de Baker:

Calculo de los valores de El  para cada seccidn.
Calculo del momento plastico 3

Caticulo de fos coeficientes de influencia 5, vy J,

Cailculo de la rotacion relativa € y distribucion final de momentos a partir dei sistema de
ecuaciones.

Calculo de ta capacidad rotacional permisible @,

Incremento de la capacidad rotacional (si se requiere)

Disedo final

Revision por servicio bajo cargas de trabajo.

Reglamento de



de falia P

26 27
25
20 4 21 22 23 4 24
13 @
14 15 ¢ 16 17 18
13

fig.7.5 Pasicidn y numeracion de las articulactones pldsticas

Se toma la siguiente nomenciatura para las articulacionas plésticas dentro de un tatlero
cualquiera, es decir que se llamara a la articulacidn en la trabe como "b™ y a las articulaciones

superior e inferior en {as columpas como “c” y “a”, respectivamente:

Jig.7.6 de las e un tabl I
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Se dibujaron por separado y sobre el 1ado en tension de fos miembros 0s diagramas de momentos
debido a las fuerzas extemnas como son: las cargas verticales y cargas laterales 6g.(7.7). tos
diagramas debido a los momentos unitarios Que se presentan en las articulaciones considecadas
en la fig.{ 7.5) tambien se grafican en el 1ado en tension de los Miembros, los diagramas de ta fig.
(7.8) se basan en la propuesta que se hace en la referencia (3). en dorkle para cada tipo de
articulaciéon con la normenciatura de la fig (7.6) ("a™, "b” & “c") llegan a diagramas comao las que se
presentan en 1a fig. (7.8). en donde ademas se muestran " en negrita” 1os Nudos Que se encuentran
en ia Trabe 8 y la columna 4 y que seran calculados a detaile siguiendo las recomendaciones de

Baker, expuestas cn capitulos anteriores, para los demas nudos se presentaran directamente los
resultados obtenidos.

R ansaisEee s kiansresy T
ST L

s

@ )

JSig. 7.7 Diagrama de momentos unitarias:debido a cargas gravitacionalesia) v fucrzas laterales (b)

E) valor maximo de {a ordenada en ia fig. 7.7 (a) es:

ot?
8

M=

Para las fuerzas laterales se procede de la misma manera que para los nudos.
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Jfig. 7.8 Diagramas de momentas unitarios debido a X1 en los nudas (a). (5) v (c)

A manera de ejemplo se calculard paso a paso el nudo 22 y €l nudo 2 que Se encuentran en ia
trabae 8 y ia col 4 respecti nte de la estructura.
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NUDO 23 (Trabe # 8)
Datos generales:

f'c= 250 kg/cm®  ty=4200 kg/cm? AM'=23.03 cm?® ATI=6.20 cm®.

1
3

b=25 cm. h=50cm. a=46cm.

a) Calculo de los valores £/

Ena seccion transversal de la trabe se tiene que cumplir la siguiente ecuacion de equilibro:

C,+C, =7, .icciiimiiniiennennin ..7.10

o bien; Ao, +ac ndb= Ao,

las incognitas sén : o, y n1, ia primera, esfuerzo Mmedio a compresion del concreto, se obtendra a
partir de la curva idealizada del concreto presentada en ia fig.2.3 (Capitulo U1} y la segunda sera un
parametro caicutado a partir de la distribucion lineal de deformaciones, las cuales seran

determinadas de manera iterativa.

4
Si consideramos que la ecuacion de la parabola es: y = ———(/ — x) donde 1= 2g,, se toma como
0.004 y ademas suponemos que cuando el acero fluye tiene una deformacidn de 0.002 y la

deformacion para el concreto en ese instante es de 0.001, entonces ei esfuerzo a compresion det

concreto esta dado por

4*085c_ &
= ———S1-€ (0,004 € )

s =
< 0.0042



Sustituyendo para o, = f'c=250 y £.=0.001 supuestos:

_ 4*085(250)0.001)

. 0,004 — 0,001
% 0.004* ¢ )

o, = 159.37 kg/cm2

Por otro lado para una distribucion de deformacion lineal:

tomando el valor de a como 0.67 ya que {a vanacion del esfuerzo a 10 largo de |la profundidad se

cof como parabo y el area de la parabola es igual a 0.67 veces el area del rectangulo

encemrado y sustituyendo enta ec. 6.10 fos valores aobtenidos
La fuerza total en compresion es: C, = ao n,db=0.67(159.37)(0.33)(46)}(25) = 405222
C, = Ao, =3.03(4200)= 12726.0

La fuerza total en tension es: T, - A

. ., = 6.20(4200) = 26040.0

Si la igualdad de ta ec. 6.10 no se satisface se considera qQue {a deformacion supuesta para ef
concreto no €s comecia, por lo que se probara con otro valor. En un siguiente intento se toma
£ -=0.0005. cuando el acero fluye; entonces se obtiene otro valorde /71, =020, g, = 143158 y
C( = 12726.1 . con lo que la ec. 6.10 se satisface y s¢ considera que el valor de la deformacion

del concreto €. es el commecto.
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bd
Asi el valor de £/ para la trabe estd dada por la ecuacion: E./=af"'c -

H
(”n’ - U"u’)

considerando de la recomendacion a ¢ = 0.4 y sustituyendo los valores obtenidas de las variables
tenemos:

_ 25(46)° 5 2 N
E_1=067(250) 5o oo (02 * -~ 0ac02)*)

E_[ = 29997x10"

b) C&lculo de momento plastico del miembro

Para la trabe 8 de 1a ig.6.5 tiene por momento plastico a X,, = X,, ( por terier el mismo armado
en los extremos 13. 14 y 1S de las trabe 7 y 8). Las posiciones elegidas de las articuiaciones
plasticas son subreforzadas y comao un valor aproximado se catcuta el momento ptastico con:

0.4. a1=0.920.

Ao a,d: donde o,, es tomado igual a o, ¥ a,d=(d - vo,d) n =020 v

por lo tanto:

= 6.20(4200)(0.92)(46) = 1102.01 Ton"cm

c) Ca de tos ¢ ientes de i -

L os coeficientes de influencia estan en radianes y se oblienen comoe se explica a continuacién: Se

grafica por separado los diagramas de !os momentos unitarios que intfluyen sobre el nudo en

cuestion 1ig.7.9
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Fig. 7.9 Diagrama de momenios para la Trabe 8 de la estructura de 5 miveles

Para calcular los valores de los coeficientes de infiuencia tenemos que evaluar

o A, M
5, = ZI —‘EI—‘-ds para cada miembro y sumar las integrales para todos los miembros de la

estructura. Las formas mas comunes de f AL AS ds estan dados en la tabla 6.1
B a
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Considerando la trabe 8, fig. 7.11, el coeficlente de influencia §,,,, esta dado por la integral

B

<=1, por lo tanto de 1a tabla 6. 1(cap. W)

1
Imum,as =52

Tabla 7.5 Valores de los coeficientes de

influencia nudo 23 {(trabe 8)

M._M
219 = ZI”T"- ds para este miembro la longitud es igual a 5.0 m., su rigidéz es £/, a=1,

Coeficiente de M. ds M.M
gl Valores de: j M M, ds J zj L
Columna Columna cotumna trabe trabe
10-13 11-14 12-15 13-14 14-15 T
des,,, =&,
P o o o ] <} o
Sy =By
Syye =8 5 | 172(2.8x1x1) o o 1/3(5.0x1x1) [} 6.977
Siae = Fana | 1/3(2.8x1x1) | o o | 135 0x1x1) o 4.837
T — —

Sie = Siare | 13(2.8x1x1) ¢ o o L im(s axax) - 1/8(8 Ox1x1) 4 559

i
S = Srepn o [o) o % 1/6(5.0x1x1) | 1/6(5.0x1x1) 5 S3S
Sony = Sax; [s] Q o [} -1/6(5.0x1x1) 2.778
sz 1/3(2.8x1x1) | 1/3(2.8x1x 1) | 1/3(5.0x1x1) | 1/3(5.0<1x1) 9674

|
-1/3(2.8x1x1) s} -1/3(2.8x1x1) | -1/3(5.0x1x1) o $.118
a o o i s} o o
|
B I
173(2.8x1x1) § o o [ S/18(5x1x1) [} 0.00146

Columna:  Todos l0s valotes van dinzicos eatre Eic = 218 ° (D e Q

Trabe © _ Todos 1os valores san diadidos entry Ef « 2 GAB7  0xp 10,

a3




e) Cal der i6n permi 0, :

Las articulaciones son Nudos en tension y por 1o tanto |a rotacion esta dada por 'a ec. {4.8) en el
capituio IV, 0, =€,l, /k ,d donde €, estomadc como 0.0015, Ia longitud plastica se calcula

tomando [os siguientes valores: R1=0.7, R3 = 0.84, R2=1 (porque no hay carga axial), 2 = 0.15L

entonces Z =75 cm.

75\
La longitud plastica es: 1, = 0.7(084) — *46 = 3056 cm.
® 46

ku se obtiene de igualar la fuerza en tension con la de compresion:

abk d+A o, =A o,
0.87(250)(25)kud = 6.20{4200) - 3.03(4200)

k,d=320cm.

0, = 0.0015(30.56)/3.20 = 0.0014325 radianes

Como 0.. es la rotacion sobre un lado del nudo por lo tanto !a rotacidn permisible es

2+0,=.0.02865
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NUDO 2 (Columna # 4)

Datos generales:

f'c= 250 kgfom®  ty=4200 kg/cm®  Atotal = 25.00 cme?

b=50 cm. h=S0cm. d=46cm. —4 cm.

aj Calculo de los vailores £/

Por 1a naturaleza de las cargas las columnas estaran sujetas a considerables esfuerzos de tension
y por lo tanto el vator de £/ para la columna sera calculado tomando momentos en la seccion

agnetada.

E! método para calculanio es muy parecido al de las vigas, pero en el caso de las columnas
tambien se considera la carga axial, Del analisis se toman las cargas axigies despreciando 103

efectos P — A

Nuevamente ei valor de n, d se calcula por tanteos y para ¢ ,.=0.0075. ei esfuerzo en la fibra
extrema del concreto es

- *0.85(250) 0.00075

‘-‘——2(——-)-(,,—~~7~—)-(0 NO3 — 0.0007%5)

- 0.004%

o, = 129.57 kg/eml

Por otro lado para una distribucion de deformacion lineat:

Porlo tanto n,d=12.42 cm.
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Entonces ta fuerza a compresion del concreto es

C, = ac n,db =0.87(129.5)(0.27)(46)(50)

Cc = 53873.1 Ton"cm.

22.45
tafuerza a compresion del acero es: C, = 4.0, = 2.5(2x10"{

= .00075 = 15725.8 kg.
12.42)000 5725.8 kg

Lafuerza entension delacero T : T, = A o, = 12.5(4200) = 52500.1 kg.
La carga axial de la columna 4 es igual a°

P = 16.4 ton.

Porlo tanto : M = 105(21.0)+ 53.6 (20.01) + (52.5}21.0) = 2505.261 T*'m

. Mn,d _ 250526.1(12.42) o
por io tanto: E 1= .. = 000075 = 2.18x10

Si se cumple el valor de n ,d es comecto; caso contrario iterar.

El momento resistente de ia seccion es calculado tomanda momentos de todas {as fuerzas

intemas alrededor del centro de la seccidn

o7



b) Ca de ! del -]

Para fa Columna 2 fig.7.5 tiene por momento plastico a _X——‘ = 3(_, = 32(. { por tener el mismo
armado en los extremos 4 y 7). Las pasiciones elegidas de las articulaciones plasticas son
sSubreforzadas y como un valor aproximado se caicula el momento plastico como: A o, a,d

donde G, es tomadoigualia o, y a,d =(d - wvn,d), n,=0.272, v=04. a1 =0.8912
)V(é = 12.50(4200)(0.8912){46) = 2152 25 Ton*cm
c) Calculo de los coeflicientes de influencia .

Para la columna 4 |a longitud es de 3.0m_, rigidéz igual a £/, a=1, ¢=1 entonces de la tabla 6.1

tenemos:

™ lac  280xixl _ 0.933
3 3EI EI,

=4y K=

- L

twdo 7-a

L

- T

=1
Ay —— s e e

|
H
-

nudo 2-a
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I 2
nudo 6-b

Fig. 7.10 Diagrama de mumenios para la columna 4 de la estruciura de 3 niveles

Tabla 7.6 Vatores de los coeficientes de influencia nudo 2 (columna 4)

Coeficiente de . MM
Influencia Vatores de: J ™M M, ds Z LA
El
Columna Columna columna trabe trabe
4-7 5-8 6-9 7-8 8-9 a7
8, =8, o o o o [+ [o]
5,, Z2.8x1x1 s} [s] 13(5.0x1x1) o 5.902
5., =8,, 0 [s] 2] Q s} Q
&,, =5,, 1/2(2.8x1x1) o o 1/3(5.0x1x1) o 5 730
S., =8, 1/2(2.Bx1x1) ] o 1/3(5.0x1x 1) [} 5.730
B, =8, 1/2(2.8x1x1) o 0o 173(5.0x1x1) o S 730
8,0 = Buy [s] o o -1/3(5.0x 1x1) [} 5557
8., =52 1/2(2.8x1x1) [} Q 1/3(5.0x1x1) o] 5.730
Baps =8yas -1/2(2.Bx1x1) [e] 0 -173(5.0x1x1) o] -5.730
del:
3., =8,y o ! o o s} [} o
at
ios coef= 0
8, 1/3(2 Bx1x1) [s] o 5/18(5x1x1) 0 0.00146
Las columnas van dididas entre 1z = 218 X 10 exp &

Los Traoes van drdaias entre 1 D SO0X10 axp 10

a9




e) C de r i6n per 0,:

Las articulaciones son nudos en tension y por o tanto 1a rotacion esta dada por la ec. {(4.8) en el

capitulo IV, 6, =g.l,. /k,d donde ¢, estomado como 0.0015. la fongitud plastica se calcula

tomando los siguientes valores: R1=0.7, R3 = 0.84, R2=1+0.5(P/Pu) (hay carga axial), Z = 0.15L

entonces Z =42 cm

75)°2
La longitud piastica es: 1, = 0.7(0.84 (71-6) * 46 = 30.56 ¢

ku se obliene de igualar la fuerza en tension con la de compresion:
Pu=085c A +a, A,
Pu = 0.85(250)(50x50)+4200(25)

Pu = 838,250.0 P =16 4 ton.
R2Z = 1+ 0.5(16.4/636.2)exp0 .25 = 1.00
1p = 0.7(0.B4){(1)(42/46) ~46

F bk, d+A o =A 0,
0.67(250)(50)kua = 12 .5(420C) - 12.5(530)

k,d = 30.56cm

OI, = 0.0015(30.56)/3.20 = 0.0014325S radianes

Como 0,. es la rotacidon sobre un lado del nudo por o tanto la rotacidn permisiblie es

2

-0,=.0.02865
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En las siguientes tablas se muestra el calculo de los coeficientes de influencia pam algunas nudos

que ten icion con otros NuUdos Que Se encuentran en entrepisos supenores.
Tabla 7.7 C de nudo 1 {col na 2)
Coeficiente de . J MM
Valores de: ] M M, ds ALY
Infl " My bl N
uencia Z_’- I
Columna Columna columna trabe trabe
1-4 2-5 3-6 4-5 5-6 i L0
5"
173(3.5x1x1) o [s] 173(5 0x1x1) | 1/3(5.0x1x1) 1.977
G =8
[s] o o -1r3(5.0x1x1) [e] 5557
Sy =5,
o o o 1B(S. Ox1x1) | -1/3(S Ox1x1) -2778
S =64,
o [+ o [¢] =1/3(S.0x1x1) 2558
By = dy,
1/3(3.5x1x1) [ o 1/3(5.0x1x1) | -1/6(5.0x1x1) 2.922
S, =95,
TS yma@sxixn) o o 13(5.0x1x1) o 5.701
del:
Sy =8, o o o] [¢] o [o}
at
Sie 1/3(2.8x1x1) (o] [o] 5/18(5x1x1) o 0.00146

Las columnas ven dnididas entre E1c « 280G X 10 exp 8

Las Trabes van dmdidas ertre ER 2 gEOX10 exp 8

Tabla 7.8 Coefici de ia nudo 3 { trabe 1)
Coeficiente de Valores do: IPJ_M‘ ds
nfluencia
Columna Columna columna trabe trabe

-4 2-5 3-6 4-5 5-6 o LU
Sy =Sy Q o [o] 1/5(5.0x1x1) { -1/3(5.0x1x1) ~2.778
Sy =8y, o o o -1/6(5.0x1x1) o -2.778
Su o o (] 1/3(5.0x1x1) | 173(5.0x1x1) 21,111




Su =5 o o o o As.oxix1)| -s.857
N 81y =3y o o 1/8(5.0x1x1) |-1B(5.0x1x1y|  -s.557
S =y o o o -1/6(5.0x1x1) o -2.778
; ?Se,l, =&,.al o o o o ° o
Sy =8y
los coef.= O
5, 1/3(2.8x1x1) o o s18(Sxix1) o 0.00146
Las columnas van dindidas entre Elc =2 18 X 10 exp 9
Les Trabes van divididas ertre ER 2. 806X10 exp 10

Tabla 7.9 Coeficientes de influencia nudo 4 (columna 5)

c‘:i‘;’,ﬁ::;.eade Valores de: J M M, ds z[ M;;;l %
Columna Columna columna trabe trabe
4-7 5-8 6.9 7-8 8.9 “10™
S, =5, Q =] o o ] o
S =a, 1/2(2.8x1x1) [*] o} 1/3(5.0x1x1) [} 5.977
S = Q o o o o] [}
S, 173(2.8x1x1) o o 1/3(5.0x1x1) [a] 3.118
S, =5,y [e] 0 [e] <] [e] <]
Sy =5, 173(2.8x1x1) ¢} 2] 1/3(5.0x1x 1) [s] 4.837
5, =d,, 1/3(2.8x1x1) o] o 1/3(5.0x 1x1) o 4.837
S, =5y, o o o o o o)
S, = F,, |-1/3(2.8x1x1) o o -1/3(5 Ox 1x1) [*] —4.837
S = ae o [<] s} [e] [s] ]
Sy =5y o [a] o 1/6(5.0x1x1) o 2.778




Sz =85, |-1/3(2.8x1x1) | -1/8(2.8x1x1) ] 1/3(5.0x1x1) ] 2.696
del:
21 =S, 050 o [*] o o o o
O = Gy
los coef.= O
[N 173(2.8x1x1) o e] 5/18(5x1x1) 2] 0.00146

Las columnas vandmdidas ertre Eic =218 X10exp 9

Las Trabes van drididas entre Ef 2 B0OX10 exp 10

Tabla 7.10 Coeficlentes de influencia nudo 6 (columna 6)

Coeficiente de

Valores de. ] M M, ds

=

influencia
Columna Columna columna trabe trabe
4-7 5-8 6-9 7-8 a8 -9 107"
T = 1732 8x1x1 o [s] 1/3(5 Ox1x1) o] 2.696
5p: = Og, -1/2(2.8x1x1) [} ] 1/3(5.0x1x 1) [¢] 6.977
I, =5, 1/3(2.8x1x1) [¢] Q 1/3(5.0x1x1) o 4.837
3, =5, 1/3(2.8x1x1) [} 13(5.0x1x1) | 1/3(5.0x1x 1) s} 5 118
S =y 1/3(2.8x1x1) o o] 1/3(50x1x1) | o] 4.837
Sy = Oy [s] [s] ] -1/3(5.0x1x1) -5 557
S = g o [} s} 1/6(5.0x1x1) 2,778
S, 173{2.8x1x1) o Q S5/18(5x1x1) [2] 0.00146
Las columnas van dvididas entrs Eic = 218X 106xp 9
Las Yrabes van divididas antre Et 2 S96X10 exp 10
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Se indican los valores de 10s coeficientes de influencia para tos demas nudos en funcion a los
valores de las tablas anteriores

Nudos: 1=7=13=19=25

.6 7728 131325 1919=. 5 2525

57825 87=.5 131425 14132.5 1620=.5 2019=.5 2526=.5 2025

.8 1925 01=.5 1315=_5 1513=. 5 19m12.5 2119=.85 2527=.5 275

.6 T10=.5 107=.5 1316=. § 1613=. 5 192292.5 219

S 1= 8 11725 1317=.5 1713=. S 1923+.5 23189

.G 712=.5 127,85 1218=_5 1813=.§ 19242, 5 2419

Nudos: 2=8wi4=20

.S sax. & 14142,
.5 810=.5 108=.
.8 81225 1282,

. B813s. 5 138,

.5 815=.5 158=,

& 2020

I 1at16=.
& 1a18=,
& 14192,

BRE-PS

Sreras,
3 tB1a=,
> 10tas,

& 21142,

LGB 7= 5 178=.J 1323=.5 rma

.5 B1o=. 5 188=.§ 142a=.5 213

Now. Low punts dalants ge na Defs 5010 aan PAre shectn g du irpreaibn

3 2072=. S =m0

& 20242, 5 2420
& Xse. § 2520

& 2027=.5 2720



Nudos: 3I=8m1S=2{=26

58725 79=.5 15132.5 1315+.5 21192. 5 192v=, 5 2825-.5 2526
.S 98=.5 89e.5 1514=_5 141525 2120=.5 021

S9a=.51515=.5 2= S5 2828

.5 910+, 5 1009=.5 151685.5 1615=.5 2122=.5 221

o= 5 119=.F 1517=.5 1715=. 5 123=.5 2321=.5 2627=.5 2728

S onz=. 51295 1518=.5 1815=. 21245 & 2421
Nudos: 4=10=16=22

.0 10825 B10=.F 1614=.5 1316=. &5 2220=.5 2022
.5 1010=.5 1618=. & 2000

.5 10122, 51618=. 5 222a=. 5 2422

.5 10v3=8 1310=. & 1819=. 5 1916=. 5 2225=. 5 2522
LS 101528 1510=. 5 1510=.5 1821% . 5 2227~ S 2722

.6 1018=.5 1810=.5 162a=.5 24168

Nudos: 5=11=17=23

LI nx=F211s F 7B 9 8175 2720=. F 027

LS 1tas 0 an= 3 17105510175, 8 2ran= S 272
LE51=615.3 11728 71125 1713=5 1317=.5 2725..5 2527
LU 5as 8 9525 1110=.00 101 1=.5 1718 .5 1817

LS 85 1111 T T T Y 2727

S e8s. 5 &= 112 T 1Tn= F 17is=F 1817

Mo Les PURISS Gelbuts 4o Ma Dafits pAle sed parm ahrTies 49 Meprearia

tos



Nudog: 6=12=18=24

.5 121325 1312=. 5 1819=.5 19182, 5 2425=. 5 2524
.5 121828 1512=.5 1821=. 5 2118a. & 2427=.5 2724
.S 1217=.5 1712=.5 18235 2218

.S 1nex. 5 1812=.5 181a=.5 1218

.S 1212=.5 1818=.5 2424

.5 1210=.5 1012=.5 1816=. 5 16182, 5 2422%. 5 224

.S 1218=.F 1612=. 5 1822=.F 2a

Mom: Lot puaEs Seleste Wo I Duflaa 2460 308 pure sfecios dn ivmraeibn

tas igualgdades son validas siguiendo los valores de las tabias anteriormente mosiradas, por
ejemplo los valores que se encuentran en la tabla 7.7 para el nudo 1, son |0s Mismos para ios
coeficientes de los nudos 7,13,19 y 25 Asi se obtienen los coeficientes que aparecen en ias

paginas 104-106

Con los coeficientes calculados se procede a resolver el sistema de ecuaciones del inciso (d). Los

valores de los coeficientes Que no aparecen son iguatl a cero.
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d)c delar o0 s

@, y distr finat de

Para el grago de indeterminacion que presenta el edificio N= 27, tas ecuaciones de Baker quedan
de la siguiente manera:

Si los valores de ,T’, en el sistema de ecuacion van a ser obtenidos por tanteos, los primeros
valores de .T" son escogidos para dar una distribucion racional de momentos en estado dltimo,
como Se muestra en la siguiente figura (7.11), en donde el valor de 10s momertos, para tas cargas
verdicales. en el centro del claro y los extremos de las trabes es el mismo. Para las cargas
laterales el punto de inflexidn tanto en trabes como en columnas se encuentra a ta mitad del
miembro en cuestion, por 1o que I0s Momenlos en sus extremos seran iguales, es decir que en la
primera teracion los extremos de ias trabes Yenen momentos iguales v de manera anatoga en las
columnas. Estos son

los diagmmas debido a cargas verticales y laterales con jos que se

recomienda inictar ta iteracion (3)

fig. 7.21 Primera iteracion para cargas laterales y gravitacionalay



Los valores considerados de X, , X, ,X,_,X, deben satisfacer dos condiciones:

1. Que las articutacion plastica se formen en las posiciones escogidas, es decir que el valor de 0,
debe ser positivo.

2. La rotacion relativa en las nudos de ¢, no deberan ser excesivos y deberan ser menores que

1a capacidad rotacional permisible de los miembros.

Un procedimiento simplificado para resolver el sistema de ecuaciones del metlodo, fue propuesto
por Krishnamoorthy and Yu (1972). se encontrd que las soluciones son rapidamente obtenidas: el

procedimiento se basa en el ajuste de las rotaciones de manera iterativa Como se describe a

conttnuacion.

1. Se toma el valor de la rotacion permisidbte 8 como el valor de la rotacién que se vaya a
presentar el las articulaciones de tas trabes pora guenes ce conoce ¢f signa del momento para

l0s casos normates, y se asgna una rotacion da cero para las articulacionas que se encuentran

en ia columna. Con cstas valores para las rotaciones se analiza el marco resolviendo el

sistema de ecuaciones para los momentos X, ¢n cada nudo La solpaon pos dara ia magnitud

y et signo del momento e todas [as secciones ciiticias

2. Ahora son conocidos los signos de Jos momentos en las columnas, por io que se asignara ese

signo a las rotaciones en las columnas de acuerdo a la siguente regla( Munro (1965) )

Cuando 3 es positvo O, < O

Cuando X, es negativo 9, > 0

108



Se analiza el marco tormando las rotacién en los nudos en trabes y columnas igual a los valores
apropiados de rotacion permisible ec.(4.1, Cap V). Se procede a determinar los momentos en
las secciones criticas de las columnas y las trabes comrespondientes a las rotaciones

permisibles en las articulaciones

3. (a) Comparar los rmomentos obtenidos de X_ y el signo de .¢, utilizados para el analisis

realizado en el paso anterior, osea revisar que (a regla se cumpla.

{b) Silaregla no se cumple asignar el valor de cero a la rolacion en esa articulacion. Analizar
el marco con valores de cero en agueltos nudos que no cumpian la regla y conservar el valor

de la rotacion permisible ¢n las demas articulaciones que si cumplen con la regta

4. Revisar que ta regla se haya cumplido para el analisis llevado a cabo en et paso {3). Si no se
satisface repetir el procedimiento descrito en el paso (3b) hasta que todas las articulaciones

cumpian con la regta

Se encontrd que este procedimiento €s bastante efectivo en aphcaciones practicas a marcos
regulares de varios miveles. Las ileraciones para resoiver el sistema de ecuaciones de 27x27 se

realizo con la ayuda del paquete de computadora llamado Mathematica 2 0



Con los valores calculados en paginas precedentes y del proceso de iteracion realizado se tiene el

siguiente diagrama de momentos para el analisis plastico del marco de cinco niveles (fig. 7.12).

Fig. 7.12 Eiomentos mocdmcos pidsticos
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CONCLUSIONES

Del método de Baker de analisis plastico, de los resuttados aobtenidos y comparando 10s mismos

con los resullados de un analisis etastico puede concluirse lo siguiente:

- Los diagramas en los elementos mecanicos en el analisis ptastico tienen valores mayores que
en el analisis elastico, lo cual parece 1ogico ya que las deformaciones en las que se incurren en el

caso del analisis plastico son mayores que la del elastico.

- Por la aproximacion del proceso iterativo en el andlisis plastico, 10s resuitados suelen no “cerrar”
en exactitud, por lo que los diagramas de clementos mecanicos pueden aparentemente no cumplic

con et equilibrio

- Es posibie realizar el método de una manera manual siempre y cuando se siga un cierto orden al
resolverio, ademas se debe contar con la ayuda de un equipo de computo sin el cual no es posible

resolver rapidamente el sisterna de ecuaciones que se presenta.

- El método de Baker es muy labonoso por 1o quo la posibilidad de cometer eyrores cuando se

resuelve el problema es grande. sobre todo si se realiza manuatmaente

- En en el caso dc marcos hiperestaticos of Método de Baker necesanamente incumme en la

presencia de aciculaciones ¢ tas columnas, cfiteno que No cou

de con 1a filosofia del

reglamento del DF (el cuat se basu en ef anterio “trabe debil -~ eolumna fuarte”, para obligar que las

articutaciones se presenten en fas rabes y no en las columnas

por to que vl matodo no seria

aplicable en zonas con alto Nnesqgo sisnuco y en particular en el BDF

- Es muy probable que se presente falla local de algun clemento estructural ( en especial
columnas) antes de que puedan llevarse a cabo la formacion de todas las articulaciones plasticas,

misma que puede sor {a causa de una talla global de ta estructura(19)



- Se puede concluir Que el método no refleja venaja practica a la hora de realizario manualmente,
pero si podria ser de mucha ayuda si se llegara a programar, asi lo demuestran las referencia (15)
Por lo que no es recomendable utilizaro en un despacho de calculo, en dado caso de que se
requiera realizar un analisis inelaslico seria mejor recurmir a paqueles de compuladora comerciales

que toman en cuenta el analisis inelastico en las estructuras de concreto reforzado.
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