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INTRODUCCION

E1 objetivo principal del disefio estructural es la pro-
teccién de las vidas humanas; cumpliéndose esta condicién la e

conomfa puede regular el disefio.

La filosoffa actual para el disefio sismo-resistente re-

quiere normalmente que una estructura sea capiz de

a) Resistir sismos menores sin dafos
b) Resistir sismos moderados con posibilidad de dafios estructu
rales leves y con dafios no estructurales moderados, y

c) Resistir sismos severos sin colapsar.

Esta filosoffa persigue que las estructuras permanezcan
dentro del rango eldstico para sismos moderados que ocurren -
con frecuencia. Para cumplir con el tercer requerimiento las -
estructuras deberdn ser capaces de permitir deformaciones mds

alld del rango elédstico.

Se permite que la estructura fluya localmente bajo 1la
accién de sismos fuertes debido a que éstos rara vez pueden ocu
rrir durante el tiempo de vida Gtil de la estructura y por 1lo
tanto no es econémicamente prdctico disefiarlo dentro del rango
el&stico. Adem&s las grandes cantidades de energfa liberadas -
por el sismo pueden ser absorbidas, por la estructura, mds efi
cientemente en el rango 1neldstico. También cualquier sobres -

fuerzo inesperado, debido a pardmetros estimados aproximada -



mente o a los métodos de anilisis usados, pueden ser aco-
modados en el rango ineldstico evitando el colapso de la es -

tructura.

Vemos pues que las estructuras deben de tener capacidad
de deformarse en el rango ineldstico, y para ello éstas deben
ser diseffladas con el fin de adquirir una gran capacidad de de-

formaci6én, 1lamada generalmente "ductilidad".

Durante los dltimos sismos ocurridos en el Perd y el
mundo se han observado fallas importantes en las columnas de
concreto armado, adn en las diseffladas con c6digos sismo-resis-
tentes. La mayor parte de los dafios es debida a la accién de -
las fuerzas cortantes, 1o cual revela que el método normal de
disefio de columnas sobre las fuerzas cortantes sfsmicas no es

satisfactorio.

En la presente tesis se tratard de estudiar y evaluar -
los resultados de recientes investigaciones realizadas en di -
versos pafses que tienen con objeto mejorar las propiedades -

sismo-resistente de las columnas de concreto armado.



CAPITULO I

COMPORTAMIENTO INELASTICO DE ELEMENTOS FLEXIONANTES DE
CONCRETO ARMADO

1.1 NecesIDAD DEL EsTubnio DEL COMPORTAMIENTO INELASTICO

Sabemos que en estructuras de concreto armado el conoci -
miento de los esfuerzos bajo las cargas de servicio no proporcio
na una 1dea del grado de seguridad; igualmente en estructuras es
téticamente indeterminadas la reduccién local de rigidez debido
al agrietamiento y comportamiento pldstico del conc;eto produce
una considerable redistribucién de momentos con respecto a la =
distribucibn eldstica. E1 conocimiento de estos fenémenos ha con
ducido a su estudio para poder aprovechar mejor estas propieda -

des e introducirlos sistemdticamente en el disefio.

Las estructuras de concreto armado, diferente a las es -
tructuras de acero, tienden a fallar en una manera relativamente
fr&g1) debido a que la capacidad de deformacién del concreto es

limitada.

La filosoffa actual de disefio sismo~resistente establece
que en una estructura bajo condiciones de sismos severos no se -
debe producir el colapso de los-miembros estructurales. Cumplir

‘con este requisito, haciendo las estructuras tan fuertes como pa
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ra resistir estos sismos solamente por su resistencia, es gene -
ralmente imposible y antieconémico por eso se debe procurar que
la amplia energfa sfsmica que reciben las edificaciones sea ab -
sorbida mediante deformaciones ineldsticas controladas (excepto
para estructuras muy importantes), para ello el material debe -
ser capaz de soportar una considerable deformaci6én sin una reduc

cién en su capacidad de carga-resistente.

Vemos pues que es de gran importancia el estudio del com-
portamiento 1neldstico de los elementos estructurales de concre-
to armado, ya que para una economfa y seguridad en el disefio las
estructuras que deban resistir cargas dindmicas deben ser disefia
das con capacidad para absorber energfa (a menudo descrito como
ductilidad) en adicién a su resistencia. De aquf que el mejora -
miento de la ductilidad de las estructuras localizadas en zonas

sfsmicas es de capital 1importancia.

1.2 ZoNAs CRITICAS EN UN PorTico DE CONCRETO ARMADO

Consideraremos un p6rtico de concreto armado como el mos-
trado en la Figura No. 1, las zonas crfticas son aquellas regio-
nes sobreesforzadas en las cuales se localizan las deformaciones
ineldsticas. Esas zonas crfticas se pueden clasificar, segiln las
componentes de las fuerzas internas que controlan su comporta-
miento, como sigue :

- Zona de Momento.- Estas zonas tienen al momento como la (@nica

componente importante de fuerza. Estin localizadas generalmente



en las vigas de los pisos superiores de un edificio, como las in
dicadas por los Nos. 1, 2y 3 en la Fig. 1; sin embargo también
pueden ocurrir en las columnas de los pisos altos de un edificio
aporticado. La zona No. 1 puede experimentar inversi6n de cargas
debido a las aceleraciones verticales del movimiento del suelo.

- Zona de Momento con Elevada Fuerza Cortante.- Estas regiones ,
que tienen elevado corte y momento, estdn localizadas en los ex-
tremos de vigas cortas de los pisos bajos de edificios medianos o
de gran altura; ver zonas Nos. 2 y 3 en la Fig. No. 1.

- Zona de Momento con Elevadas Fuerza Cortante y Fuerza Axial .-
Estas zonas,que tienen relativamente grandes fuerzas axiales asf
como momento y elevada fuerza cortante, estdn localizadas general
mente en los extremos de las columnas como indican las zonas Nos.
4, 5, 6 y 7 en la Fig. 1.

- Zona de Fuerza Axial y Corte.- Estas regiones estdn localiza -
das dentro de los nudos de conexi6n viga-columna, tales como las

zonas Nos. 2 y 8 de la Fig. 1.

1.3 EFecto DE LA VeLocIDAD DE APLICACION DE LA CARGA SOBRE EL
CoMPORTAMIENTO HISTERETICO FLEXIONAL.

Resultados obtenidos en ensayos de p6rticos de concreto -
armado, as{ como detallados andlisis de estos resultados, indi -
can que el comportamiento de los miembros flexionantes de concre
to armado bajo condiciones de carga invertida cfclicamente, simi
lares a las esperadas en miembros estructutrales de edificios ba-

Jo fuertes excitaciones sfsmicas, es completamente diferente al
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representado por ciertos modelos matemdticos frecuentemente adop-
tados para estudios analfticos. Datos disponibles muestran que es
significante la reducci6én de rigidez asf como la reduccién de 1la

capacidad de absorvi6n de energfa por ciclo de oscilacién.

S1 a un especimen de concreto armado 1o sometemos a un en-
sayo de cargas en el cual se produzca un proceso de carga y des -
carga, vemos que en las curvas esfuerzo-deformaci6n para una sec-
cibn cualquiera existe una falta de coincidencia entre la curva -
de esfuerzos crecientes y la curva de esfuerzos decrecientes, a =
esta falta de coincidencia se denomina "histéresis". (Ver Fig. 3)
E1 &rea encerrada por ambas curvas, es decir el &rea del ciclo de
histéresis es una medida de la energfa disipada en el interior -

del material del especimen.

Para poder evaluar el efectq de la velocidad de aplicacién
de las cargas sobre estructuras de concreto armado, se han reali-
zado varios experimentos con el fin de analizar el comportamiento
histerético de las diferentes zonas crfticas; estos ensayos se -
realizaron con cargas altas y deformaciones también altas con el
prop6sito de representar condiciones sfsmica reales. Los resulta-
dos de estos ensayos muestran que el principal efecto que tiene -
un incremento en la velocidad de aplicacién de la carga o deforma
ci6n, sobre el comportamiento histerético de regiones crfticas -
flexionales es el incremento de la capacidad de momento en la pri
mera fluencia del reforzamiento. Aunque puede ser conservador des

cuidar este efecto para regiones bajo flexi6n pura (o flexi6n con
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pequefio corte), esto puede posiblemente no serlo para regiones
bajo elevado corte y/o alta fuerza axial. Se not6 también que el
modo de falla no fué afectado por la velocidad de la deformacién;
en cambio los factores de ductilidad de deformacién fueron lige-

ramente menores para velocidades de deformacién mayores.

1.4 EFecto DEL CorTE SOBRE EL COMPORTAMIENTO HISTERETICO
FLEXIONAL .-

Elementos flexionales rfgidos con luces cortas son fre -
cuentemente usados en la construccién de p6érticos de concreto ar
mado. Por ejemplo en edificios de baja altura las columnas tie -
nen relativamente baja carga axial pero pueden tener altos momen
tos debido a l1a accién del pé6rtico causado por las cargas viva y
muerta, incluyendo las cargas sfsmicas. También en el caso de e-
dificios de mediana y gran altura se puede decidir esto para au-
mentar la rigidez y la resistencia de las vigas para controlar -
el desplazamiento lateral y la resistencia lateral. Vemos pues -
que es de gran importancia estudiar el efecto del corte sobre el
comportamiento histerético flexional de zonas tales como las Nos.

2y 3 de la Fig. 1.

De ensayos realizados en E.E.U.U., en especimenes como el
mostrado en la Fig. 2, se obtuvieron las histéresis fuerza-de -
flex16n mostradas en la Fig. 3. En ellas se nota que la presen -
cia de alto corte produce una forma apretada a los lazos de his-
téresis, causando asf una reducciénsen la capacidad de absorcién

de energfa.
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De estos ensayos se pudieron sacar las siguientes conclu-

siones

1. E1 incremento de la velocidad de 1a carga no tuvo significa-
te efecto sobre la relacién histerética fuerza-deflexidén, ex
cepto durante el primer ciclo de carga dentro del rango ine-
14dstico donde un incremento en la resistencia a la fluencia
puede ser peribido. Por lo tanto, se concluyé que el efecto
de la velocidad de la carga sobre la influencia del corte en
el comportamiento flexional de las reglones crfticas puede -

ser ignorado a condicién de que v, <V f,

2. La disminucién de la relacién luz de corte a peralte causa U
na deteriorizacién en la rigidez inicial de carga con ciclos
sucesivos, causando una reduccién de la absorcién de energfa.
E1 incremento del corte en las secciones crfticas causa, con
ciclos repetitivos teniendo las mismas amplitudes, un incre-

mento en la degradacién de la resistencia dltima.

3. Para zonas flexionales crfticas donde vy £ 0~6\Ifé el espa -
ciamiento puede ser sobrepasado del 1fmite de los cddigos i

que sefialan que s < d/4.

4. Se notard que en estos ensayos los momentos en ambos lados
de 1a columna son del mismo signo, mientras que en un pérti-
co de concreto bajo condiciones sfsmicas esos dos momentos -
son de signos opuestos. Por 1o tanto hay que tener cuidado -

en aplicar los resultados reportados aquf.
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1.5 EFEcTo DE LA Fuerza AxIAL sOBRE EL COMPORTAMIENTO HISTE-
RETICO FLEXIONAL.

Como planteamos previamente, zonas flexionales crfticas
ocurren frecuentemente en pérticos de concreto armado donde es-
tdn presentes fuerzas axiales, zonas tales como las Nos. 4, 5,

6y 7 de la Fig. 1.

Para poder estudiar el efecto de la fuerza axial se han
realizado diversos ensayos en especimenes, a continuacién pre -
sentamos los resultados de una serie de ensayos efectuados en
E.E.U.U. En ellos se aplic6é una fuerza axial constante a cada
especimen mientras estaba sujeta a condiciones cfcliicas de fle-
x16n; los resultados de esos especfmenes de ensayo muestran que
el incremento de la carga axial tiene significante influencia -
como : (1) incremento de la resistencia a la fluencia, (2) dis-
minuci6én del m&ximo desplazamiento lateral, (3) incremento del
desplazamiento de fluencia, (4) incremento de la rigidez eldsti
ca inicial (5) disminuye la ductilidad de desplazemiento, (6) -

incrementa la curvatura de fluencia.

La carga axial tiene una gran influencia sobre el compor
tamiento histerético general de las zonas crfticas. Es muy nota
ble 1a r&pida reduccién de resistencia con los repetidos ciclos
de 1nversién de cargas y con el incremento de la carga axial.
Se not6 también que el incremento del espaciamiento de los es -

tribos incrementa algo la reduccién de resistenica con los ci -
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clos sucesivos de deformacién.

En el comportamiento general de estos especfmenes de ensa
yo se observ6 que con el incremento progresivo de l1a amplitud de
desplazamiento lateral se formaron grietas inclinadas de corte ,
el esfuerzo principal fluy6 en tensién, el recubrimiento de con-
creto de las barras se descostr6, en uno u otro especfmen el re-

fuerzo principal o el ndcleo de concreto fall6 en compresién.

En 1o referente a los esfuerzos axfales de las estructu -
ras también es importante el efecto de las vibraciones vertica -
les de los sismos. Las fuerzas laterales sfmicas producen momen-
tos de volteo en la estructura que incrementan los esfuerzos axia
les en un lado de dicha estructura mientras que en el otro 1lado
reducen estos esfuerzos. La reduccién de esfuerzos axiales en al
gunas columnas puede ocurrir en un instante de gran aceleracién
vertical, que muchas veces es ignorado, produciéndose grandes es
fuerzos de tensi6n en l1a columna. Muchos investigadores hallaron,
con ciertos modelos estructurales, momentos de volteo 1o sufi -
cientemente grandes como para causar en las columnas esfuerzos
de tensi6n, de magnitudes 1guales a 2.5 veces 1los esfuerzos de
las cargas de gravedad, y otras veces del orden de un tercio del
esfuerzo de fluencia del acero. Mayor evidencia proporciona el e
dificio de apartamentos Petunia II, en Venezuela, que fué severa
mente dafiado por el terremoto de 1967; esta estructura de 21 pi-
sos tuvo columnas de concreto armado que se agrietaron en ten -

si6n. Hay poca duda de que grandes fuerzas de tensién pueden ocu
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rrir en las columnas durante fuertes sismos; esta fuerza de ten-
s16n es muy importante en los elementos estructurales de concre-
to armado ya que el concreto se agrieta a esfuerzos relativamen-
te bajos, requiriendo que toda la fuerza de tensidn sea soporta-
da por el acero de refuerzo. Las deformaciones resultantes del a

cero tienden a abrir grietas en la conexi16n viga-columna, redu

ciendo la rigidez y la capacidad de absroci6n de energfa de 1la

conexi6n.

Como observaci6n final diremos que la fuerza axial tlene
gran efecto sobre el funcionamiento de las regiones crfticas de
flexi6n, pudiendo afectar significativamente su rigidez, resis -

tencia, ductilidad, y degradacién de sus propiedades.

EEEEEEEEEEEEEEEEEERCS



CAPITULO II

INFLUENCIA DEL TIPO Y DE LA CUANTIA DEL REFUERZO TRANSVERSAL
EN LAS COLUMNAS DE CONCRETO ARMADO

2.1 FuncioNes DEL REFUERZO TRANSVERSAL

E1 refuerzo transversal juega un rol muy importante en el
mejoramiento de las propiedades sismo-resistente de las columnas
de concreto armado. Las principales funciones que cumplen son -

las siguientes

a) Reforzamiento para corte
b) Confinamiento para compresién

c) Reforzamiento para cargas repetidas alternativamente.

Lo que se propone con el refuerzo por corte es soportar

los esfuerzos de tensi6n diagonal que resultan de las fuerzas

cortantes en las columnas de concreto armado.

Con el confinamiento para compresién se trata de evitar

4

la fragmentaci6én del concreto y el pandeo de las barras de re
fuerzo longitudinal cuando la columna estd sometida a grandes es
fuerzos. Por ello es muy importante el espaciamiento del refuer-
z0 transversal,especialmente para prevenir el pandeo de las ba -
rras longitudinales. E1 confinamiento para compresién proporcio-

na una mejor ductilfdad al concreto.
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Cuando a una columna de concreto se le aplican cargas re-
petidas alternativamente, las grietas del concreto aumentan gra-
dualmente hacia afuera hasta que la columna falla en corte. De
las observaciones realizadas en varios terremotos, este tipo de
falla puede ser atribufdo a bajos ciclos de fatiga de las colum-
nas de concreto armado. Esto puede ser prevenido o retrazado pro

porcionando convenientes estribos.

2.2 Tirpos DE REFUERZO TRANSVERSAL

E1 tipo del refuerzo transversal es uno de los mas impor-
tantes factores a ser considerados en disefio sismo-resistente de
las columnas de concreto armado. Entre los principales sfstemas
de refuerzo transversal de uso corriente tenemos a los mostrados

en la Fig. 4.

En el sistema de columna con estribos cruzados (Tipo A)
cada barra longitudinal estd amarrada en dos direcciones. Este
es el método de estribamiento mas efectivo para aprisionar las -

barras longitudinales y el nicleo de concreto.

La columna zunchada (Tipo S) consiste de un arreglo circu
lar de las barras longitudinales envuelta alrededor por un espi-

ral contfnua espaciada uniformemente.

La columna con estribo perimetral (Tipo J) es el sistema
de refuerzo transversal que mas dafios ha sufrido por la accién -

sfsmica en diversos pafses.
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En el Jap6én se realizaron estudios experimentales, con el
fin de evaluar la resistencia sfsmica de las columnas de concre-
to armado y ver la influencia que podrfa tener sobre ella el ti-
po y la cuantfa del refuerzo transversal, con los tres tipos in-
dicados de refuerzo y con cuantfas de py,=0.6%, 0.9% y 1.2%. To -
dos estos especfmenes fueron sometidos a carga axial constante y
a cargas repetidas de direcciones alternas en los extremos de la

columna para producir momentos antisimétricos.

La Fig. 5 muestra las curvas carga-deflexi6n para tres es
pecfmenes tfpicos teniendo una cuantfa de refuerzo transversal
pw=0.9%. Notamos de esa figura que las caracterfsticas de defle-
x16n de las columnas Tipo A y Tipo S son estables bajo cargas re
petidas alternamente, mientras que para la columna Tipo J son 1in

estables.

La Fig. 6 muestra las fuerzas restauradoras desarrolladas

por los diversos especfmenes de ensayo en cada ciclo de carga a

una deflexi6n angular de R=1/100 rad.

De los resultados de estos experimentos se concluye que
para las columnas Tipos A y S la reduccién de la fuerza restaura
dora no es tan grande aidn después de 30 ciclos de distorsién re-
petida alternamente para Py*0.6%; por otra parte las columnas Ti
po J (para py < 0.9%) mostraron una significante reducci6n de la
fuerza restauradora después de 20 ciclos de distorsién alternada.

En las columnas Tipos A y S el incremento de la cuantfa del re -
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fuerzo -transversal hace que la reduccién de la fuerza restaura -

dora sea menor.

De los resultados de estas investigaciones se aprecia que
las columnas con refuerzo transversal en la forma de una espiral
contfnua o por medio de estribos cruzados (columnas Tipo A y Ti-
po S) conducen a un confinamiento efectivo del concreto y previe
nen la reduccién de la fuerza restauradora durante la distorsién

alterna que es esperada en sismos severos.

2.3 Nuevos Tipos DE REFUERZO TRANSVERSAL

Es necesario buscar nuevos tipos de refuerzo transversal
que sean trabajables y seguros para cargas dinfmicas; ya que aun
que los experimentos realizados con los tipos de refuerzo ante -
riores probaron la eficiencia de los estribos cruzados (Tipo A)
y del zuncho en espiral (Tipo S) ambos tipos presentan algunas

dificultades en el proceso de construccién.

La Fig. 7 muestra los nuevos tipos de refuerzos transver-
sales disefiados teniendo en cuenta su trabajabilidad. La Fig. 8
muestra los resultados de los ensayos realizados con estos nue -
vos tipos de refuerzo, notaremos que el Tipo SA da muy buenos re
sultados comportdndose un poco mejor que el Tipo S, en cambio el

Tipo JS da resultados no muy halagadores.

2.4 CuANTIA DEL REFUERZO TRANSVERSAL

La cuantfa del refuerzo transversal (p, = A,/bs) es otro
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importante factor en la resistencia de las columnas de concreto
armado. Esta cuantfa de reforzamiento deberfa ser seleccionada
tomando en cuenta el tipo del refuerzo transversa] y la necesi-
de ductilidad bajo cargas repetidas alternamente, lamentablemen-
te hasta la fecha no existe un método razonable que tome en cuen

ta todos estos factores.

Para lograr buena ductilidad en una columna es‘ necesario
evitar la falla frégil, ya que la fluencia flexional muestra bue
na ductilidad; para ello debemos hacer que la resistencia al cor
te de la columna sea mayor que la resistencia flexional con lo -

cual evitarfamos la "falla prematura".

Un criterio de disefio especificado por el AIJ (Architectu
ral Institute of Japan) sobre la base de las lecciones aprendi -

das del Terremoto Tokachi-0ki es el siguiente :

Q/bJ - v¢
p“ = + 0.002
0.5 fs

Donde : Q = M¢/h' : fuerza cortante de disefio
Mf : suma absoluta de los momentos de fluencia
de la parte superior y de la inferior de
la columna.
h' : altura 11bre de la columna
vec ¢ esfuerzo cortante admisible del concreto
fg : esfuerzo de tensién admisible del refuer-

zo transversal fg = 0.75 f,
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b : ancho de l1a columna
J = 7/8 d : distancia entre los centroides de esfuerzos de

tensi6n y de compresién.

De los ensayos sobre columnas de concreto armado, realiza
dos por el Ministerio de Construcci6n del Japén, se selecciona -
ron los especfmenes que fallaron en corte o en una similar mane-
ra de falla fr&gil para examjnar su mdxima resistencia. Los re -
sultados de las pruebas (Qt) fueron comparados con la resisten -
cia admisible (Qad) y con la mfxima resistencia cortante de c§)-

culo (Qara) haciendo uso de las siguientes férmulas
Qad = [Vc + 0.5 fg (pw - 0.002)] b.j

RQad = Qt/Qad

_[0.115 ku kp (fr+180) 0.1 N
ARA “["W/(qa) + 0.115 '2'7\“"""’4—5_‘5_}')'3

RQara = Qt/Qpgra

Donde : ve = f¢ / 20 y< 1.5 (5 + f¢/30)

ku, kp : coeficiente dependientes de d y py respectivamen
te.

La ecuacifn de Qprp es una forma modificada de la f6rmula
empfrica del Dr. Arakawa, tom&ndose en cuenta la fuerza axial.
De 235 especimenes seleccionados se obtuvieron los siguientes re

sultados :
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a) El promedio de RQad fué de 2.34, con una desviacién estandard
de 0.94. Solamente 3 valores de RQad fueron menores que la u-

nidad. E1 incremento de Py Y de M/(Qd) producen disminucién

en RQa].

b) E1 valor promedio de RQARA fué 1.00 y su desviacién estandard
0.24. E1 cambio de p, no afecta mucho la relacién RQARA'

La mayorfa de los especfmenes que fueron reforzados segln
la f6rmula del AIJ mostraron buena ductilidad, por 1o tanto pode
mos aceptar esta férmula como un buen criterio de disefio. De los
resultados se concluy6 también que cuando el m&ximo esfuerzo cor
tante fué mayor que 30 kg/cm2 los especfmenes fallaron de manera

fr&g11, no obstante el considerable reforzamiento del alma.

2.5 Reruerzos DEL Nupo Viea-CoLuMNA

Las estructuras altas son particularmente vulnerables a
las cargas laterales; bajo tales cargas, las secciones crfticas
se localizan en las zonas adyacentes o en los nudos viga-colum -
na, recientemente ha tenido una considerable atencién dirigida -
hacia un entendimiento del comportamiento dentro de tales nudos.
Este es un problema que tnvolucra estados de esfuerzos multiaxia

les de gran dificultad analftica.

Es un nudo de conexién viga columna se recibe principal -
mente fuerza axial y corte; las fuerzas cortantes Q se hallan a-

plicadas en los puntos de inflexi6n de las columnas superior e
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inferior que l1legan al nudo, estas fuerzas se transmiten al nudo

de conexi16n con sus respectivos momentos flexionantes.

Al reforzar el nudo de conexi6n se debe evitar un montaje
complejo de las barras de refuerzo; si1 el arreglo de las barras
fuera simple y espaciado, proporcionando una suficiente resisten
cia sfsmica, una gran cantidad de trabajo serfa evitada. En el
Kajima Institute of Construction Technology de Tokio se realiza-
ron ensayos con cuatro tipos de refuerzo de nudo de conexién co-
mo los mostrados en la Fig. 9. Los resultados de estos ensayos -
se muestra en la Fig. 10 y corresponden a la envolvente de las
curvas carga-deflexi6n, notaremos que los estribos perimetrales
s1 pudieron resistir fuerzas sfsmicas con &ngulos de deflexi6n -
de 2/100 rad. o mfs a diferencia del caso de los especfmenes de

columnas (Tipo J).

Un requerimiento de disefio sfsmico dado por el ACI mani -
fiesta que la conexidn viga-columna tendrd suficiente refuerzo -
transversal para resistir una fuerza de corte calculada del corte de
la columna y las fuerzas de fluencia del refuerzo de la viga, es
te es un criterio bueno ya que también considera los esfuerzos -

por fluencia flexional de la viga o vigas que l1legan al nudo.

Como vemos existe la necesidad de confinar el concreto -
del nudo de conexién por medio de estribos para aumentar la duc-
til1dad del nudo; principalmente cuando el nudo est& sujeto a in

versi6én de cargas como en el caso de solicitaciones sfsmicas.
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2.6 INFLUENCIA DEL CONFINAMIENTO SOBRE LA RESISTENCIA Y Duc-
TILIDAD DEL CoNCRETO EN COMPRESION.

Es posible mejorar la ductilidad del concreto por medio
de ataduras de acero (espirales o estribos). Pruebas sobre con-
creto en compresién confinado muestran un considerable incremen

to en su ductilidad y resistencia dGltima.

En un proyecto emprendido por el Indian Institute of So-
clience se intenté definir cuantitativamente el confinamiento da
do al concreto, por medio de espirales circulares, con un fndi-
ce de confinamiento y también determinar la influencia del con-
finamiento en su comportamiento esfuerzo-deformacién. Para ello
se efectuaron estudios analfticos y experimentales cuyos resul-

tados seguidamente se presentan.

En la Fi1g. 11 se muestra las curvas t{picas esfuerzo-de-
formacién del concreto con y sin confinamiento. Notaremos que -
el confinamiento proporciona algin incremento en resistencia y
un considerable incremento en la capacidad de deformacién del
concreto. Las curvas pueden aproximarse a trazos elasto-pldsti-
cos tales como OAB para concreto sin confinar y OPEI para con -
creto confinado. Podemos entonces definir al factor de ductili-
dad de deformacién (ltfs) como la relacién€u /Ee para el concre
to sin confinar, y comoé‘Z/E-e para el concreto confinado. E1 in
cremento en resistencia debido al confinamiento puede ser defi-

nido como un factor de resistencia (Sf) y definido por la rela-
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ci16n ;:/Fé.

E1 confinamiento dado por los estribos puede ser repre -
sentado por un pardmetro 1lamado "fndice de confinamiento" defi

do por :
Ci - fph - Ehlffyffé]

Donde : Pp ° relacién del volumen de estribos al volumen de

concreto confinado.

o=

Py relacién volumétrica cuando el espaciamiento de
las ataduras es igual a la menor dimensién trans-

versal del espec{men.

La resistencia de compresién d1tima del concreto confina-

do por una circular espiral de acero estd dado por : °

fc - fé (1 + 2.30 C1}

E1 factor de resistencia resultante del confinamiento se

réd :

Sg ® (1+ 2.3 C1}

Relacionando estos valores hallamos :
éz = 0.30 + 8.42 C1

g} = 0.12 + 0.276 C1

En estas dos ecuaciones gu yge estédn en porcentaje y C1
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serd expresado como un decimal.

E1 factor de ductilidad de deformacién serd

-—

. Eu _ 0.30 + 8.42 Cj
Alss o 0.12 + 0.276Cy

En secciones de cencieto armadc suj2tas a flexidn,ern adicibn a Su
fndice de confinamiento, otros factores influyen en la ductili-
dad como la cuantfa de acero de tensién y del de compresién. La
Fig. 12 muestra diagramas momento-curvatura de secciones confi-
nadas y sin confinar; estos diagramas se han aproximado a tra -
zos elasto-pldsticos.La curvatura P lo hallamos del andlisis e-

14stico usual, como
P = M/(Ec. le)

Mu, ﬂu y Qu, éu se hallan de la resistencia dltima empleando -
las férmulas desarrolladas anteriormente, 60 puede algunas ve -
ces ser controlado por el m&ximo desplazamiento del acero el

cual es 1imitado a un valor del 15%.

Refiriéndonos a la Fig. 12 podemos definir el factor de
ductilidad para curvatura Qlch) para secciones de concreto ar-
mado confinadas y sin confinar como ﬂu/ﬂc 0 6véc respectivamen-

te.

En la figura 13 se muestra la variacién del factor de -~
ductilidad para curvatura con respecto a Py para varios valores

de Pe VY de Ci‘ Estos grdficos son {lustrativos para concretos



CAPITULO III

CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION DE COLUMNAS DE CONCRETO ARMADO

3.1 CARACTERISTICAS DE LAS CurRvAs MoMENTO-CURVATURA

Para el disefio sfsmico de una estructura el andlisis que
mds se asemeja a su comportamiento es el ineldstico, ya que el
andlisis eldstico no da una satisfactoria idealizaci6n. Para po
der aplicar el an&lisis ineldstico debemos conocer el real com-
portamiento de los elementos en todas sus fases. Por lo tanto -
debemos conocer las leyes de deformacién de los diversos miem -
bros bajo fuerzas internas simples o combinadas;sin embargo el
efecto de la flexi6n es md&s prominente siendo necesario los dia

gramas momento-curvatura.

Los resultados de numerosos ensayos muestran diagramas -
momento-curvatura como el de la Fig. 14; en estos diagramas tres

fases son reconocidas f&cilmente :

- fase I : 1a 1fnea recta OA representa el comportamiento e -
14stico del elemento, cuando todavfa no se ha agrie
tado; la curvatura estd dada por M/EI.

- fase 11 en el punto A es alcanzada la resistencia a la ten
s16n del concreto y aparecen las grietas; la pen -

diente de AF se reduce a causa del agrietamiento,
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pero el acero y el concreto adn esté&n en el rango
eldstico lineal.

- fase III : en el punto F ocurre la fluencia del acero en ten-
si6n y la fase FU se caracteriza por las grandes -
rotaciones que resultan de la deformacién del ace-
ro; el punto final U indica la ruptura, que es aso

ciada al 1f{mite de rotacién.

Lo anterior es el caso de la curvatura de elementos con
un normal o pequefio porcentaje de refuerzo, y sin carga axial.
En un elemento con gran cantidad de refuerzo la falla puede ocu
rrir antes de la fluencia del acero; la deformacién pléstica fi

nal en este caso es debida a la plasticidad del concreto.

En columnas la carga axial es relativamente importante y
debido a €110 el punto de agrietamiento A es m&s alto (Fig. 15),
la ruptura también puede ocurrir sin agrietamiento, para peque-

Aas excentricidades, cuando toda la seccién estd comprimida (Np).

Todos esos diagramas se caracterizan por los puntos AFU
y por lo tanto por su "no linearidad". Los anflisis basados en
tales caracter{sticas flexionalee reales se 1laman "an&lisis no

11neal" o también "anf1isis ineldstico".

En las secciones con baja cuantfa de refuerzo la fluen -
cia del acero conduce a grandes deformaciones del acero, a una
propagacién de las grietas de tensi6én hacia la zona de compre -

si6n, y un gradual incremento de la deformaciédn por compresién
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en el concreto hasta que sea alcanzada la deformacién dltima €
a un momento constante o ligeramente mayor Mu, con una curvatu-
ra Gltima @ . E1 comportamiento resultante es de naturaleza dic
ti1, permitiendo grandes curvaturas. Por otro lado en las sec -
ciones sobre reforzadas, una vez producido el aplastamiento del
concreto en compresidn, el brazo de palanca interna se reduce y
el momento resistente de la seccién disminuye rdpidamente sin -
que se permita que el acero alcance su esfuerzo de fluencia; el
comportamiento es fr&gil y no permite grandes rotaciones antes

de la falla.

Ya d1jimos que la carga axial tiene gran efecto sobre -
las deformaciones de la secci6n. Cuando se incrementa la carga
axial la curvatura Gltima se reduce (ver Fig. 16), hasta que en
la etapa balanceada toma lugar la falla frdgil. Bajo tales con-
diciones, es aconsejable diseflar siempre las estructura de tal
forma que cualquier plastificacién tome lugar en las vigas an -

tes que en las columnas.

3.2 EvaLuacioN DE Los Puntos CARACTERISTICOS DE LAS CURVAS
MoMENTO-ROTACION,

Anteriormente ya se habfa dicho que el efecto de la fle-
xi6n es prominente en la deformacién de los diversos elementos
estructurales, es por ello que para poder describir el comporta
miento i1neléstico de las estructuras de concreto armado necesi-

tamos conocer las relaciones entre l1os momentos extremos y 1las
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rotaciones extremas de las vigas y columnas.

Las curvas envolventes de las fuerzas de restauracién de
miembros estrucurales deformados presentan ciertas caracterfsti
cas, de éstas caracter{sticas se ha podido idealizar la rela -
ci6n momento-rotacién dentro de un modelo trilineal. Para vigas
y columnas dicha relacibén trilineal estd definida por el momen-
to de agrietamiento (Ma ), el momento de fluencia (Mf), y el fac

tor de reduccién de rigidez en la fluencia GX}). (Ver Fig. 17).

Fig. 17
Relaci6n Momento-Rotacién

Las ecuaciones siguientes sirven para evaluar los puntos
caracterfsticos de las curvas momento-rotacién y han sido desa-
rrolladas en el Japén en base a los resultados de un gran nime-

ro de ensayos.

3.2,1 MOMENTO DE AGRIETAMIENTO.-

De acuerdo a la teorfa eldstica el momento de agrieta -



- 36 -

miento estd definido por :

=
n

N
a (ft * Ae ) Ze
Donde

fy = Resistencia a la tensi6n del concreto-l.BVF:
N = Fuerza axfial de compresién

Re = Area efectiva de la seccién = A(1 + 2"°pt)

Z_ = M6dulo resistente de la seccibn = 1o/(D/2)

I, = Momento de inercia equivalente.

Para calcular Ie en forma rdpida se puede emplear la ex-

presién :

I, = [1 + (0.15 + 0.2 A\) pt] I (p, en porcentaje)

Donde : I = 1/12 bD>

A: relacién de cuantfas de acero = pc/pt

En columnas de concreto armado generalmente el refuerzo

es simétrico (pc = pt) y por lo tanto : I, = (1 + 0.35 pt)I.

Cabe recordar también que la columna puede fallar sin
que se alcance el momento de agrietamiento, esto ocurre cuando
la excentricidad es pequefia y la seccién entera estd comprimi -

da.

3.2.2° MOMENTO DE FLUENCIA.-

Lo podemos hallar a partir de la siguiente f6érmula empf-
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rica :

= ' ' Z
Mo {g.pt.fyffc +0.5n, (1- nn]} fe bD

Donde : ¢ = distancia entre los aceros de tensién y compresién
dividido por el tirante total de l1a seccién.

n, = relacién de compresién axial = N/(bDfé)

Nota.- Una seccién alcanza la fluencia solamente cuando N < N,
donde Np = carga axial en la falla balanceada; de 1o contrario

se producird la falla sin ocurrir fluencia.

3.2.3 FACTOR DE REDUCCION DE RIGIDEZ EN LA FLUENCIA

Investigadores japoneses han obtenido experimentalmente

la stguiente ecuacién:

Ky ® 3.5 n.p, (d/p)% & 0.48 (d/0)3

Una expresién mé&s exacta que involucra a otros factores

es:

o(s = (0.043+1.64 n.p,+ 0.043 a/D + 0.33 ny)(d/D)°

aquf a/D es 1a relacién entre la l1uz de corte y el tirante to-

tal de la columna (Para fines prdcticos a = h/2)

3.3 OBTENcION De GRAFICOS

Los gr&ficos siguientes son diagramas de interaccién car

ga axial-momento G1timo para diferentes valores de "g" y de "py"
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La finalidad principal de dichos grdficos es determinar si en u
na columna en estudio puede alcanzarse el esfuerzo de agrieta-
miento y el de fluencia antes de producirse la falla de la co-
lumna; ademds el de evaluar el momento de fluencia si es que se

presenta.

Los gr&ficos, para una cuantfa de traccién Py dada, pre-

sentan la siguiente forma caracterfstica:

M/(e0%)
donde el punto "a" corresponde a carga axial pura, el punto "b"

a la falla balanceada, y el "c" a flexi6n pura.

En el eje de las abcisas se representa los valores de
M/(sz). donde M representa el valor del momento dGltimo de di-
cha seccibén; el eje de las ordenadas corresponde a los valores

de N/(bD), donde N es la carga axial actuante.

Los gr&ficos se us38n de la siguiente manera: primeramen-
te de los diagramas se encuentra el valor de la carga axial en
la falla balanceada (Nb)’ de l1a columna en estudio, y se compa-
ra con el valor de la ca?ga axial actuante en dicha columna (N).
S1 el valor de N es menor que el de Nb en la columna se alcanza

rf el agrietamiento y la fluencia antes de que se produzca la
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falla, y por lo tanto su diagrama esfuerzo-deformacién presenta
ré puntos de agrietamiento y de fluencia; en este caso el valor
del momento de fluencia se puede hallar de 1los momentos, ya
que este momento es aproximadamente igual al valor del momento
G1timo. Por el contrario si el valor de N es mayor que el de Ny
la columna no presentard fluencia fallando por compresién a un
momento Gltimo del correspondiente diagrama; ademds si el momen
to de agrietamiento (Ma) calculado con las expresiones anterior
mente dadas, es mayor que el momento Gltimo evaluado de los dia
gramas, la columna fallarf sin que se produzca el agrietamiento.
Los gr&ficos tambié&n permiten encontrar la curvatura Gltima de
una seccién de columna para notar la influencia que tiene la

carga axial sobre la curvatura.

Los diagramas de interaccién han sido evaluados para un a
cero de fy = 4200 Kg/cm2 y un concreto de fé = 210 Kg/cm2 y las
coordenadas de las curvas se han calculado de la siguiente mane-
ra:

a) Para compresifn pura (Punto "a"):
N/(bD)=0.85 f +2 p,f

y
b) Para la curva entre la falla balanceada y la flexi6n pura:

£y =0.003 085 f, :
g ° o T fs i
d| gD 0 N
S 5 i
% - y )




10

- 40 -

Se fija el valor de deformacién unitaria Gltima del concreto

., €u = 0.003 y se varfa el valor de la deformacién del acero

20

30

4°

en tracci6én E€s desde 0.002 (Que corresponde al 1inicio de
fluencia: falla balanceada) hasta un mdximo de 0.015 (Que

corresponde a la rotura del acero).

Se determina el valor de Xn para cada valor de £s (Xn es la
distancia del eje neutro a la fibra mas comprimida), luego

se calcula la curvatura dltima (ﬂu)

Eu Xn
g .D = X = 27
u ““1 nl D

Determinaci6én de esfuerzos en el acero de compresién

fs = Es [ Eu - {Eufxnlldcfﬂ ] £ fr

Calculamos la fuerza axial y el momento para el diagrama de

deformacién asumido:

N '
= 0.72 fo-Xng + by (fg - £)
M2 = 0.72 an.fé.(0.5-0.425Xn1)+0.5 g.pt(fy+fs)

bD

Para aliviar la labor de calculo de las coordenadas de

las curvas de interaccifn, se hizo un pequefio programa de compu

taci6n en base a los pasos de calculo anteriores para que calcu
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lara los valores de b% > ;%2 y ﬂu.D para las diferentes combi-
naciones de g, p¢y ¥ Es, con lo cual se plotearon los puntos de

las diagramas de interaccién.
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CAPITULO IV

ESTUDIO DE LA DUCTILIDAD DE COLUMNAS DE CONCRETO ARMADO

4.1 INTRODUCCION

Décimos que un elemento estructural es "ddctil" cuando
este tiene la capacidad de deformarse mas all§ de la deforma -
c16n correspondiente al inicio de su fluencia. E1 factor de duc
ti1idad es simplemente l1a relaci6én entre el md&ximo desplazamien
to dividido por el desplazamiento en la fluencia. Vemos pues
que los factores de ductilidad, calculados para un sismo dado,
son una medida de las deformaciones mas alla de 1la 1{niciacién
de la fluencia que los diversos elementos estructurales deben
ser capaces de soportar sin fallar. Ellos son requerimientos bd
sicos de disefio que el sistema estructural debe ser capaz de de

sarrollar.

Estudios de los dafios causados por sismos a muchas es -
tructuras de concreto armado indican que la insuficiente ducti-
1idad jug6é un papel muy importante en la insatisfactoria perfo-

mance de esas estructuras.

Los terremotos han demostrado que las columnas cortas no
tienen una adecuada resistencia sfsmica, porque han sido més

vulnerables a la falla fr&gil que las columnas largas, nho pu -
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diendo por lo tanto desarrollar una adecuada ductilidad.

Los edificlios, disefiados para soportar las fuerzas late
rales especificadas por los c6digos corrientes de edificacidn,
pueden resistir intensos terremotos solamente si el sistema es
tructural es capdz de desarrollar bastante ductilidad. De 1los
andlisis de la respuesta 1neldstica de diversos sistemas de
fluencia sujetos a terremotos moderadamente intensos, se con-
cluy6 que las edificaciones de varios pisos deben ser capaces
de soportar desplazamientos de piso de 4 a 6 veces el desplaza
miento del 1fmite eldstico, para un funcionamiento adecuado.
Estos c6digos de edificacién toman considerable confianza so-
bre la ductilidad y el comportamiento ineldstico de los siste-
mas estructurales para resistir los fuertes movimientos sismi-

cos.

Todas esas observaciones de terremotos pasados, asi co-
mo estudios experimentales, indican que la ductilidad en adi-
cién a la resistencia es un pardmetro muy importante en el di-
sefio de estructuras sismo-resistentes. En el presente capf-
tulo estudiaremos a los factores que afectan la ductilidad de
las columnas de .concreto armado, trataremos de relacionar 1la
ductilidad a los modos de falla, y procurar obtener criterios

o expresiones de disefio para lograr columnas dictiles.

4,2 FACTORES QUE AFECTAN LA RESISTENCIA Y DUCTILIDAD DE LAS
CoLumnAs DE CoNCRETO ARMADO.

En el Jap6n se han realizado muchos estudios sobre 1las
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columnas de concreto armado; investigadores japoneses revela-
ron que la relaci6n de fuerza axial, la relaci6én de brazo de
momento, el tipo y la cuantfa del refuerzo transversal contro-
lan la resistencia y ductilidad de las columnas de concreto ar

mado. Algunos resultados de esos estudios son los siguientes:

4,2.1 RELACION DE BRAZO DE MOMENTO (a, = a/D)

T. Arakawa y otros investigadores reportaron que la re-
laci6én del brazo de momento (a = M/Q donde M es el momento y Q
es la fuerza cortante) a la altura de la secci6n gobierna 1la
resistencia al corte de las vigas de concreto armado. Yamada
plante6 que la relacién de brazo de momento es el factor mas
importante que afecta la ductilidad de las columnas de concre-
to armado. Cuando a/D es menor que dos 1las columnas general -
mente fallan por corte. La falla por corte de una columna cor-
ta no muestra ductiliidad y permite solamente un pequefio despla
zamiento del piso, correspondiendo a una deformacié6n angular
de 1/1000 a 3/1000 rad. Cuando a/D es mayor que dos, las colum
nas generalmente fluyen por momento de flexi6n y permiten gran

ductilidad pudiendo obtenerse desplazamientos de mds de 2/100.

De los ensayos sobre columnas cortas se obtuvieron simi-
lares conclusiones concernientes a la inadecuada resistencia de
los elementos que poseen una pequefia relaci6n de brazo de momen
to. Sobre la base de estos estudios experimentales las columnas
de concreto armado deben disefiarse para una relacién de brazo

de momento (M/(QD)) mayor que dos.
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4,2,2 RELACION DE COMPRESION AXIAL (ng=N/(f(bD))

Fué planteado por muchos investigadores que la relacién

de compresién axial, n_ = N/(fébD), afecta la ductilidad y el

(]
tipo de falla de la columna.

Se ha demostrado experimentalmente,en columnas con wuna
relacién de brazo de momento a/D = 2 y bajo carga repetida al-
ternamente en el rango ineldstico, que un incremento de n, cau

sa una disminuci6én de ductilidad y cuando n_ es mayor que un

(]
tercio se puede esperar inexistencia de ductilidad.

Estudios experimentales realizados por M. Yamada en co-
lumnas de concreto armado con a/D mayor que dos muestran que
cuando n, €s mayor que 0.5 ocurre falla de compresién en el la
do comprimido de la columna conduciendo esto a una menor ducti

1idad; cuando n_. es menor que 0.5 ocurre fluencia del refuerzo

o
de tensi6n lo que contribuye a un significativo incremento en

ductilidad.

De los diagramas de interaccién del Capftulo III notare
mos también que para que la columna desarrolle ductilidad es
necesario que la carga axifal sea menor que 12 correspondiente
a la falla balanceada con el fin de que ocurra fluencia del re
fuerzo de traccién y por consiguiente la columna puede ser ca-
p&z de desarrollar ductilidad. Por todo 1o dicho las columnas
deben disefiarse para una relacifn de compresién axial n, menor

que 1/3.
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4,2.3 CARGAS REPETIDAS ALTERNATIVAMENTE

Las cargas repetidas alternativamente también afectan
la resistencia y ductilidad de las columnas de concreto arma.
do. Investigaciones realizadas en edificaciones que colapsaron
en el Terremoto Tokachi-0ki de 1968 (Jap6n) indicaron que 1las
carga. repetidas alternativamente producidas por el sismo pro-
dujeron una reducci6n de resistencia y ductilidad en las colum
nas de concreto armado siendo €110 una de las causas del colap

SO.

E1 comportamiento estructural de un elemento bajo car-
gas repetidas alternativamente se torna visible generalmente
dentro de 10 ciclos de carga en el rango de post-fluencia: las
curvas histeréticas fuerza-deflexibén varfan considerablemente
con el nimero de ciclos, a menudo haciendo perder la estabili-
dad de la columna. De los ensayos efectuados se noté que la re
sistencia de la columna disminuye con el elemento de la ampli-

tud de las deformaciones.

Conforme la estructura vibra el concreto se muele y a-
plasta cambiando las curvas fuerza-deformacién. Se ha probado
que cuando las columnas son cargadas mas all& del punto de
fluencia del acero, durante los primeros ciclos de deformacio-
nes inelfsticas ocurren r&pidos cambios en la rigidez. Al redu
cir los pérticos y elementos estructurales su rigidez y resis-
tencia, reducen también su capacidad de absorver energfa por

ciclo de deformacién.
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4,2.4 ARREGLO DEL REFUERZO TRANSVERSAL

Muchos investigadores concuerdan que la cuantfa del re-
fuerzo transversal afecta la ductilidad de las columnas de con
creto armado. Investigadores japoneses revelaron que la resis-
tencia al corte de las columnas de concreto armado varfa de a-
cuerdo al tipo del refuerzo transversal, adn cuando la rela-
cién del reforzamiento es constante. Todo 1o relacionado a és-

te acépite se ha discutido con mayor detalle en el Capftulo II.

4,3 Mopos Tipicos De FALLA EN CoLumnAas DE CONCRETO ARMADO

De los dafios producidos por muchos terremotos se ha no-
tado que la mayor parte de las columnas fallaron por corte; a-
demd&s las columnas cortas han demostrado no poseer una adecua-
da ductilidad, ya que éstas son mas vulnerables a la falla frd

gil1 que las columnas largas.

Se ha observado que las columnas, que colapsaron en te-
rremotos y en pruebas de laboratorio, presentan ciertos modos
tfpicos de falla que se pueden clasificar de 1a siguiente mane

ra:

1) Falla por compresién del concreto después de la fluen-
cia flexional del refuerzo de tensién con o sin pandeo
del acero de compresién.-En este modo de falla tenemos
a: falla por aplastamiento del concreto después de la
fluencia flexional (F.A.), falla por pandeo de las ba-

rras de compresién después de la fluencia flexional y a



2)

3)

Nota.-

4.4
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plastamiento del concreto (F.A.P.)

Falla por corte antes o después de la fluencia flexio-
nal.- Aquf agrupamos a las fallas siguientes: falla por
tensi6n diagonal después del agrietamiento por corte
(C.TD.), falla por corte-tensién después del agrieta-
miento por corte (C.CT.), falla por corte-tensién des-
pués de la fluencia flexional (F.CT.), falla por corte-
compresién después del agrietamiento por corte (C.CC.),
falla por corte-compresién después de 1la fluencia
flexional (F.CC.)

Falla por adherencia antes o después de la fluencia
flexional.- Tenemos a: falla por cuarteaduras de adhe-
rencia después del agrietamiento por adherencia (A.Ad.)
falla por cuarteaduras de adherencia después de la

fluencia flexional (F.Ad.).

Las letras entre paréntesis corresponden a la notacién

del modo tfpico de falla.

Crases De DucTiLIDAD

La siguiente clasificaci6n de ductilidad de columnas de

concreto armado corresponde a la clasificac{6n adoptada en un

proyecto de investigacién del Ministerio de Construccién del

Japén,

estd basada sobre las deflecciones crfticas () y 1los

factores de ductilidad (p=d7dy) que experimentaron las colum -

nas ensayadas.
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DUCTILIDAD CARACTERISTICAS
Columnas muy dictiles que fallaron por corte o
A por pandeo de las barras de compresién a gran-
des deflecciones horizontales (u>6)
Columnas ddctiles cuya deteriorizacién de su ca
5 pacidad al corte fué pequefia hasta u=4, pero
que fallaron por corte o por adherencia o por
pandeo de las barras antes de u=6
Columnas que primero fluyeron por flexién, pero
se deterioraron notablemente debido a 1la falla
c

por adherencia o por corte o por e] pandeo de
las barras de refuerzo antes de alcanzar una

gran deflexién.

Columnas que fallaron por corte o por adheren-
cia antes de la fluencia flexional (Otras que

A,By C)

La clasificacién anterior es la md&s apropiada para la ductili-

dad; una clasificacién simplemente cuantitativa no serfa muy

conveniente, puesto que el modo de falla es tambié&n importante.

La Fig. 21 muestra las relaciones entre su modo de fa-

11a y su ductilidad de 125 especimenes ensayados por el Minis-

terio de Construccién Japones. Como se observa en dicha figura,

el modo de falla mfs dictil es el F.A. seguido del tipo CC. Mu
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chos especimenes que fallaron en el tipo CT y en el tipo Ad.
mostraron pobre ductilidad. Por consiguiente, para consequir u
na buena ductilidad se debe prevenir los modos de falla frédgi-

les como el tipo CT y el tipo Ad.

1]
(14
A B
(B 2
c~YFA [T
A_ACC/Ad |
B
c
C
Fig. 21

Relaciones entre el modo de falla

y la ductilidad

4,5 DiscusioN SoBRE LAS FALLAS EN LAS CoLuMNAs DE CONCRETO
ARMADO

Las siguientes discusiones sobre los modos de falla de
las columnas de concreto armado estdn referidas a los resulta -

dos de los ensayos realizados por el Ministerio de Construccidn

del Japén.
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4,5.1 PANDEO DEL REFUERZO AXIAL

Los resultados de diferentes ensayos muestran que el
zunchado espiral es mds efectivo para evitar el pandeo de 1las
barras de compresi6n que los estribos con ganchos. Se not6 tam
bi1én que cuando la relacién de esbeltez de la barra de compre-
si6n A , calculada asumiendo que la longitud de pandeo es i-
gual al espaciamiento del refuerzo transversal, es mfs que 34
el &ngulo de rotacién de 1a columna en el pandeo Rp 1legé a
ser entre 1/100 y 1/50, pero cuando A es menor que 34 el pan

deo ocurre bajo grandes deflecciones.

Los resultados anteriores manifiestan que el espacia-
miento del refuerzo transversal en los extremos de 1a columna

debe ser menor que 8 veces el didmetro del refuerzo axial.

4,5.2 FALLA POR CORTE

Hasta l1a fecha no hay una ecuacién cuantitativa concer-
niente a la relacién entre la ductilidad de un elemento y la
cuantfa del refuerzo transversal. Experimentalmente se observé
que la férmula experimental mfnima del Dr. Arakawa puede ser
un crietrio razonable para determinar la ductilidad de las co-

lumnas.

Se not6 que 1a relaci6n entre la resistencia al corte
calculada con la f6rmula mfnima de Arakawa ( QARA) y la calcu-
lada resistencia flexional cuando la columna fluye en ambos ex

tremos ( QFU) puede determinar la clase de ductilidad que pue-
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de desarrollar la columna. De los resultados, excepto de 1los
especfmenes que fallaron por adherencia, se observa que cuando
la relacién QARA/ QFU es mayor que 1 la ductilidad era A o B
excepto algunos casos, y cuando la relacifn era menor que 1 la
ductilidad era C o D. Sin embargo cuando el m&ximo esfuerzo
cortante Q/bd se torna grande, la ductilidad tiende a ser po-

bre.

Las expresiones que permiten calcular QARA y QFU son

las siguientes:

0.23
0.0754 Pt~ '*"Ku(180 + f¢) , » Jyo—F |1
L L] .d
Uara [ M/Qd+0.12 Pusly |8

S1 M/Qd > 3, en la f6rmula se toma M/(Qd) = 3
en los ensayos se tuvo que el factor escala fué:

Ku = 0.80 (d=21.5 cm), 0.72 (d=43 cm)

- M2 = (9-Pt .fy/£&+0.5n0(1-no))féb.D?

%y :

donde a: luz de corte del elemento (a = h/2)

De los resultados anteriores se concluye que debemos di
sefiar a 1a columna de tal forma que su resistencia cortante
por la f6rmula mfnima de Arakawa sea mayor que la resistencia

flexional

Seguidamente se hard una discusi6n sobre los modos tfpi
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cos de falla por corte, que serdn de gran utilidad en el dise-

fio de columnas cortas.

1) Falla por Tensi6n Diagonal.-

Se investig6é la carga inicial de agrietamiento por tensién
diagonal QTD' Se obtuvo el valor te6rico de cQTD asumiendo que
el principal esfuerzo de tensién es 1gual a la resistencia a
la tensi6n del concreto f, = 1.8 V?ir . E1 resultado es el si-

guiente:

f,.b.D d.
Gy et |1+
¢’TD 1.5 fs

E1 esfuerzo transversal crftico PutD S€ obtuv6é asumien-
do que los refuerzos transversales soportan toda 1la tensién

diagonal.

fe
Pyip = ————
f . ]

y coSs

1 -1 ft ft 2
0 = » t 2 e + (==)
z [ \ﬁﬂb Jo ]

Los especimenes en los cuales la midxima resistencia al

corte hallado en los ensayos fué mayor que 0.8CQTD y tenfan
cuantfa de refuerzo transversal menor que PWTD fallaron por
tensi6n diagonal.

2) Falla por Corte-Tensi6n.-.

Los resultados de los ensayos muestran que cuando los espe-
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cimenes tenfian la cuantfa del refuerzo transversal Py menor
que la cuantfa de refuerzo transversal crftica PucT estos pre

sentaron modos de falla por corte-tensién.

La cuantfa de refuerzo transversal crftica, es la cuan
tfa requerida para que las columnas alcancen la resistencia
flexional después del agrietamiento por corte-tensién. Se cal

cula con la siguiente ecuacién:

p - 1.6 jxl-pt.
WeT , 1.25
1
donde
Oo+p..fy.a, 0:7°
Ix1 a.g_._x.r.'. = dl i pt Y 1
D 0.85 fé

3) Falla por Corte-Compresién.-

E1 modo de falla por corte-compresién es causado esencial-
mente por el colapso del concreto en compresién, una adecuada
ductilidad no puede ser esperada en la columna, audn con mucho

refuerzo transversal, s1 no se cumplen ciertas condiciones.

Para obtener una buena ductilidad es necesario que los
esfuerzos axiales no sean tan elevados y también que la in-
fluencia del corte no sea grande. En los ensayos se noté que
muchos especimenes que satisfacieron la siguiente condicién
mostraron buena ductilidad prescindiendo del valor de la cuan

tfa del refuerzo transversal.
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01, 62
.\ + 645 &3

donde:

oy = - 0.425f; +\/(0.425fé)2+?72

= Qdmax =~
O T )
xn = xn = Ub"'pt.f)’
1 0.85f,

4.,5.3 FALLA POR ADHERENCIA

En las columnas que fallarén de este modo, pequefias
grietas inclinadas aparecieron inicialmente en la posicién del
refuerzo de tensi6n a una distancia d de los extremos de la co
lumna a fines de las 1lamadas grietas de corte. Conforme aumen
t6 el ndmero de ciclos de carga o conforme aumentaban las de-
flecciones horizontales, aumentaron muchas grietas similares a
1o largo del refuerzo de tensién hacia el centro de la columna.
Y gradualmente el concreto de recubrimeinto se exfoliaba y 1la
capacidad al corte de la columna se deterioraba. Esta falla
por adherencia es diferente de las usuales cuarteaduras por ad
herencia en concreto masivo. La pequefia grieta inclinada, a la
que 1lamaremos grieta de cuarteadura por adherencia, es consi-

derada como un iniciador de este modo de falla.

La fuerza de corte correspondiente a esta grieta de



- 60 -

cuarteadura por adherencia inicial se puede calcular con la si

guiente expresién:

_-fe.8 + Ve 82an?(£ 20 f 00

cAd © s (Kg)
2A
donde: g, = N/(bD)
.- 1 , 6I(D.dt-dt%)
3
1.75n'bd Ie.b.D

B = (M/Q -d)(D/2 - dt) , f, = ;_31/‘;5*

le

b': el valor mas pequeiio de (ZVEtdt-ﬂo) y jgiggﬂ)

n': nimero de refuerzos de tensién

¢0,Z¢°: Di&metro de un refuerzo de tensién y la suma-
c16n, respectivamente

I,Ie: Momento de 1nercia sin y con el efecto de las

barras,respectivamente

La comparacién de los resultados calculados cQaq €ON los
resultados de las pruebas TQAd muestra que TQAd es generalmente
mayor que cQAd’ y esta relacién aumenta m&s cuando M/QD vy Pt
disminuyen, y cuando 9o aumenta. Sin embargo no se noté6 1n-

fluencia de Py -

Como se manifest6 anteriormente, la falla por adherencia
observada es diferente a la que en las barras de refuerzo son a

rrancadas del concreto masivo. Por consiguiente la discusién de
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ductilidad basada en los esfuerzos promedios de adherencia no
es adecuada, pero una discusién basdndose en 1la cuarteadura

del concreto de recubrimiento es mas efectiva.

Del modelo de agrietamiento de los especimenes que fa-
11ando por este modo de falla mostraron buena ductilidad, se
presume que un buen confinamiento del nicleo de concreto puede
ser efectivo. Ademds si se pudiera hacer que QFU sea menor

que 1.4 cQAd serfa mucho mejor.

4.6 EFeeTtos DE LA RepuccioN DE Ri1GIDEZ

La fig. 22(a) muestra una relacién fuerza-defleccién -
del tipo bilineal, en la cual la rigidez siempre retorna a la
rigidez eldstica original cuando cesa la fluencia y la rigidez

permanece inafectada por el incremento de la deformaci6én 1ine-

- —
dd"—'— — —

— ]
a) Sistema histerético bilineal b) Sistema histerético con re-
ordinario duccibn de rigidez

Fig. 22
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ldstica o el nGemro de ciclos de inversién de carga, esta idea
1izac16n es conveniente para el comportamiento de miembros es-
tructurales de acero. Trabajos experimentales asi como téori-
cas sobre miembros de concreto armado sujetos a cargas repeti-
das e invertidas han demostrado que su comportamiento de post-
fluencia es considerablemente diferente a la relacidn bilineal
de la fig. 22(a). En tales miembros hay una pérdida de rigidez
con el incremento cfclico de la deformaci6n 1neldstica, aln
cuando todavfa no es visible la pérdida de resistencia. Para
fines analfticos este comportamiento con reduccién de rigidez

se puede idealizar como el muestrado en la fig. 22(b).

La mayor parte de los andlisis de respuesta 1neldstica
han asumido relaciones fuerza-defleccién sin considerar el e-
fecto de la reduccién de rigidez. Por 1o tanto se presentarfa
la siguiente pregunta. ¢Como afecta la reduccibn de rigidez de
los elementos estructurales a la respuesta ineldstica de edifi
cios de varios pisos?. Para poder responder esta pregunta se
realizd un trabajo de investigaci6n en la Universidad de Cali-
fornia, en el cual se analizaron las respuestas dindmicas ine-
18sticas de dos idealizados edificios de varios pisos, uno con
el perfodo fundamental largo y el otro con perfodo corto; am-
bos edificios fueron analizados con dos sistemas bilineales: u

no con reduccién de rigidez y el otro sin reduccién de rigidez.

Fué visible para ambos edificios el alargamiento del pe

rfodo de vibracién debido a la reducci6n de rigidez, esta dete
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riorizacién del perfodo de vibracién fué mas marcada en el edi
ficio rfgido. Los resultados muestran una evidente carencia de
alguna relacién entre los mdximos factores de ductilidad de
desplazamiento, hallados para el sistema con reduccién de rigi
dez y el sin reduccibn. La reducci6n de rigidez puede causar
para algunos sismos un aumento y para otros una disminucién de
los mdximos factores de ductilidad para un piso particular. Se
observ6 tambi1&n que la reducci6n de rigidez tiene poca influen
cia sobre los factores de ductilidad para edificios flexibles,
pero condujo a aumentar los factores de ductilidad para edifi

cios rfgidos.

Del trabajo de investigacifn anterior se puede concluir

1o siguiente:

1) En general, no es posible predecir la mixima respuesta de
un sistema con reduccién de rigidez de los resultados para
sistemas ordinarios sin reduccién de rigidez.

2) Las diferencias en los requerimientos de factores de ducti-
1idad debido a l1a reduccifn de rigidez son generalmente me-
nores que las asociadas a la variabilidad probabilistica de
un sismo a otro.

3) La reduccibn de rigidez tiene poca influencia en los facto-
res de ductilidad para edificios flexibles, pero puede au-

mentar los factores de ductilidad para edificos rfgidos.



CAPITULO V

APLICACION A MODELOS ESTRUCTURALES

5.1 CoNsSIDERACIONES PARA EL Disefio Sismico

En este capftulo se trata de vresumir lo tratado en los
capftulos anteriores en la forma de consideraciones prdcticas
para el disefio de las columnas; ademds se presentardn también
ciertas consideraciones de disefio tomadas del Apéndice A del

ACI-71 y de las Normas AIJ.

Los extremos de las columnas requieren un reforzamiento
transversal especial debido a que en esa zona, de midximos es -
fuerzos resultantes de la combinaci6n de la carga axial y 1los
momentos sfsmicos, se presentan generalmente fallas frdgiles.
Para evitar el pandeo de las barras en compresién se debe pro-
porcionar un reforzamiento transversal con espaciamiento cerra

do.

E1 disefio por corte del AIJ es m&s racifonal que del ACI.
Es necesario verificar que la resistencia al corte de la colum
na sea mayor que la resistencia flexionante, para evitar el te

ner una "falla frdgil".

A continuacién se presenta un procedimiento de disefio

sismo-resistente que permite obtener una adecuada ductilidad -
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en las columnas de concreto armado.

5.2 RequeriMIENTOS DE DiseNo Sismico DE CoLuMNAs DE CONCRETO
ARMADO,

1.- Las columnas ser&n disefiadas para una relacién de compre -

s16n axial, n,» menor que 1/3

N 1
ot FTHD <3 TTtttote- (1)

Donde :
N = carga axial en la columna

b,D = dimensiones de la seccifn transversal de
la columna

fé = resistencia a la compresién del concreto

2.- Procurar que la relacién de la altura 1ibre de la columna

al peralte total de la seccién sea mayor que 4.

b4 s P (2)
D
3.- E1 m&ximo esfuerzo cortante, Vo serd menor que 30 kg/cm2
QFu 2
Vot TR £30 kg/em® -ececeannaa (3)

Donde :

= fuerza de corte cuando la columna fluye en
ambos extremos = 2 Mg/h'

Qey

Mf = momento de fluencia de la columna
Me=(9.py-Fy/FE*0.5 no(1-ng)] fe.b.0%  (3')
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g : relacién entre la distancia de los aceros de
tensi6n y compresién y el peralte total de la
secciébn.

Py : cuantfa del refuerzo de tracci6n = at/(b.D)
fy : esfuerzo de fluencia del acero

d : peralte efectivo de la columna

4.- La cuantfa del refuerzo transversal requerida para resis -
tir el corte desarvellado en la columna se podrd calcular

con la siguiente expresién

qu/(b-j) - V¢ - (@)
p = e VU iressioen o e seit
N 0.5 f

Donde
J : distancia entre los centroides de esfuerzo de
tensi6n y de compresién = 7/8 d
Ve ! esfuerzo cortante admisible del concreto. Pa-

ra efectos sfsmicos : Ve © fé/20

f_ + esfuerzo de tensi6n admisible del refuerzo
transversal. Para efectos sfsmicos : fs=0-75fy

5.- Verificar que la capacidad flexional Qpy sea menor que la

resistencia al corte QpRpa

Qry < Qppa

0.016(f¢ + 180) .
Qppa * [ + 2.7\, .f, ]o.s b.D

0.56 h' , ¢.12
D e (5)

Donde el término 0.56 —%L serd siempre £ 3
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6.- E1 arreglo del refuerzo transversal serd de preferencia
del tipo A o S (Ver Cap. 2). E espaciamiento sera menor
que 20 cm. o D/2, el que resulte menor.

7.- En los extremos de la columna se dard al concreto un ade-
cuado confinamiento con estribos o espirales; el espacia-
miento de estos estribos serd el menor valor de las si-

guientes expresiones y no excedera de 10 cm.:

4 A .f
5. & est vy K (7.1)
0.45 h (= - 1)f!
h Ac c
s ARest Ty k (7.2)
c é ' . .
0.12 hh fc
donde:
Aest: Area de la seccién de un ramal de estribo
Ag : Area de la seccién total de la columna
Ac : Area del nicleo de concreto encerrada por es-
tribos
hh : Longitud entre dos ramas adyacentes de estri-
bos
K . Efectividad del estribaje; K=1 para espirales,

y K=0.5 para estribos ordinarios.

La longitud de confinamiento serd igual a la mayor dimen-
c16n de 1a columna , 45 cm, o 1/6 de la altura libre, la

que resulte mayor.
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8.- Para prevenir el pandeo de las barras de refuerzo longitu-
dinal, el espaciamiento de los estribos a 1o largo de toda
la columna serd menor o igual a 8 veces el difmetro del re
fuerzo longitudinal,.

9.- Al 1udo de conexién viga-columna se le proporcionard sufi-
ciente refuerzo transversal como para resistir el maximo
corte calculado por un anflisis que tome en cuenta al cor-
te en la columna y ias cortes desarrollados por las fuer-

zas de fluencia del refuerzo de la viga.

5.3 EvempLo DE ApLICACION

Los requerimientos de disefio sfsmico 1o aplicaremos al

disefio de la columna indicada del portico siguiente:

Columna

bxD = 50x50

3.5m
a2 Pt =Pp. " 0.6%

| columna Carga Axial = 60 Tn.
,ﬁ:’ da diseio 3.5m
|

Vigas:

B Bt =N
’

3.5m bxD = 30x65
¢ = 0.7%

J.— —l d - S . p

7m | Tm l.Zﬁ_._F P, * 0.25%

—_——

Especificaciones
fi = 210 Kg/cm?
f = 4200 Kg/cm?

y
n = 10 (relaci6n modular)
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a, = p,.b.D = 0.006x50x50 = 15 cm?
& _,-""- t t
N\agwf Usar 3 9 1"
3ags” S1 usaramos estribos de @ 1/2" d = 43 cm.
F 1™ <
g=0.72
1. Relaci6n de compresién axial
De Ec.(1) n = 50,000 . 914 ¢ 13 0K.
0  210x50x50
2. Relacién de brazo de momento:
b _350 -65.57 >4 0K.
D 50

3. Miximo esfuerzo cortante:

2

de(3'): M, .[gézg;o.oosx4zoo

ol + 0.5xo.114(1-o.114)]210x50xso

Me = 35.94 Tn-m

f
Qo = Nt . 2x35.98 55 , 1,
FU " h 2.85 '
2
v =-22200 . 11.72 Kg/cmz £_ 30 Kg/cm 0K.
50x43

4. Calculo del refuerzo transversal

j -%d = 37.6 cm

V. = 210/20 = 10.5 Kg/cm?

fg = 0.75x4200 = 3150 Kg/cm
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_ 25200/(50x37.6) - 10.5 , g g02
W 0.5x3150

de Ec.(4)

p, = 0.0038

5. Verificacién por f6rmula de Arakawa

0.56 - = 0.56_22_5-- 3.19 — o Usar 3.00
D 5

de Ec.(5) Qu., =|2:016(210+180) , 5> ;/570038x4200'| 0.8x50x50
ARA 3.0+40.12

Qppp = 25,570 Kg.

25.2 Tn = Q¢ & Qppp = 25.5 Tn 0K.

6. Usar el siguiente tipo de estribo

2
usando [J]@ 172" A, = 1.27 cm
Espaciamiento s = Aw . _3x1.27 . 29 cm,
bxpw 50x0.0038
15
D/2 = 25 cm.
ademds s &
20 cm.

usar [[] 0 172" @ .20 m.

7. Confinamiento en extremos

hh = 23.8 cm.



- 71 -

De Ec.(7.1)
| S, & 4x1.27x4200x0.5 = 13.47 cm.
| 2
| 0.45x23.8(§22-1)x21oo
43
| |
-4“;;*—¥- De Ec.(7.2)
s, & 4x1.27x4200x0.5 . 17 g cm.

0.12x23.8x210

Usar S¢ ® 10 cm.

La longitud de confinamiento sera:

D = 50 cm.
h'/6. = 285/6 = 47.5 cm. = 50 cm.
45 cm.

8. Para prevenir pandeo del refuerzo longitudinal
g 1" —= dismetro = 2.54 cm.
8 diametros = 8x2.54 = 20.32¢cm ——» s = 20 cm.

9. Confinamiento del nudo (Lo haremos de acuerdo del ACI)

A En las vigas tenemos:
a As g
=E bxD = 30x65 —=,d = 58 cm.
Quase 2
Py = 0.7% a, = 0.0070x30x58 = 12.2 cm
“l‘:;i-ﬂr Pe = 0.27% a_ = 0.0027x30x58 = 4.7 cm?

Quupp = (Asy + Asp)fy - Q
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despreciando Q

Quypo = (12.2+4.7)4200 = 70,980 Kg.

_ Owupo _ 70,980
P.b.d 0.85x50x43

= 38.84 Kg/cm®

C -

<

L= 0.53(1+o.oo712;ﬂané = 8.99 Kg/cm?
g

) |}
Se debe cumplir que v, o Ve £ 2.12 fe

29.85 Kg/en? = v! - vi & 2.12Y/f. = 30.72 Kg/en®

Aw _ (Vg - Vo)bxd _ 29.85X50 . o 35c o
s fy.d 4200

usando [ 9 1/2" Aw = 3x1.27 cm®

s=.M.= 10.7 cm.
0.355

usar {7 9 172" 7 .10 m.

S1 en las vigas tuviesemos:

= 24.3 cm2
2

Py = 1.4% a,

Pe ™ 0.5% a, = 8.7 cm

Quupo = (Asy*As,)f, = (24.3+8.7)x4200 = 138,600 Kqg.

vi = 71.5 Kg/cm?
V; = 8.99 Kg/cm2
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4
(vy + v)
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= 62.5 Kg/em® > 2.12)/fL = 30.7 Kg/em

Como no se cumple esa relacién deberiamos de aumentar

la calidad del concreto en el nudo o aumentar las secciones.

S0x65

.34

s ¢

34 ’"E )

6S5cm

50X50

0z @ophes 'l g [}

DETALLES DEL REFORZAMI

b

l”

ve'@.f0

ENTO



CONCLUSIONES

Con lo tratado anteriormente se puede concluir que una
estructura podrd soportar un sismo fuerte solamente si sus e-
lementos estructurales tienen una gran capacidad de deforma-
ci6n, con el fin de absorver la gran energfa sfsmica mediante
deformaciones inelésticas; en otras palabras la estructura de

be ser 10 suficientemente dictil.

Se debe evitar el uso de columnas cortas, ya que ellas
fallan generalmente por corte. La falla por corte de una co-
lTumna corta no muestra ductilidad y permite solo pequefios des
plazamientos del piso. En cambio las columnas largas permiten

obtener una gran ddctilidad.

Las columnas deben de disefiarse de tal modo que la car
ga axial sea menor que la balanceada; de este modo se asegura
que ocurra la fluencia del refuerzo de traccién con 1o cual

se asegura una mayor capacidad de deformacién.

E1 refuerzo transversal es un factor importante en el
comportamiento sfsmico de las columnas de concreto. Se debe e
vitar que la columna falle por corte antes de producirse la
fluencia flexional; para ello es necesario mantener la resis-
tencia al corte mayor que la resistencia flexiénal. La forma
del refuerzo transversal afecta significativamente la resis-

tencia de l1a columna; es adecuado proporcionar el refuerzo o
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en forma del Tipo A o S (Ver Cap. 2).

De muchas investigaciones realizada se nota la necesi-
dad de mantener un espaciamiento adecuado del refuerzo -
transversal con el fin de evitar el pandeo de las barras lon-
gitudinales. Para ello serfa conveniente mantener este espa-
ciamiento menor que 8 veces el didmetro del refuerzo longitu-

dinal.

E1 procedimiento de disefio presentado en el Capftulo V
permitird obtener un adecuado comportamiento sf{smico de las

columnas de concreto armado.

Con 1o expuesto anteriormente se notard 1la necesidad
de revisar nuestro Reglamento Nacional de Concreto en lo refe
rente al disefio de columnas de concreto armado, con el fin de

que considere el nivel actual de conocimiento.



BIBLIOGRAFIA

ASCE-IABSE
"NON-LINEAR ANALYSIS AND LIMIT DESIGN", Technical Com-
mittee 22, August 1972.
Penzien, J.; Bertero, V.; Atalay, B.
"INELASTIC CYCLIC BEHAVIOR OF REINFORCED CONCRETE FLEXU-
RAL MEMBERS"™, University of California, Berkeley, 1975,
Muto, K.; Hisada, T.; y otros.
"ASEISMIC DESIGN AND STUDY OF TALL REINFORCED CONCRETE

BUILDINGS , Kajima Institute of Construction Techonolo
gy, Tokio, Julio 1975.

Hisada, T.; Ohmori, N.; Bessho, S.
"EARTHQUAKE DESIGN CONSIDERATIONS IN REINFORCED CONCRE

TE COLUMNS", Kajima Institute of Construction Technolo

gy, Tokio, Enero 1972.
Hirosawa, M.; Endo, T.

"EXPERIMENTAL RESEARCH ON DUCTILITY OF REINFORCED CON

CRETE COLUMNS", Building Research Institue, Tokio, Feb
74.

Higashi1; Y.; Hirosawa, M.

"EXPERIMENTAL RESEARCH ON DUCTILITY OF REINFORCED CON
CRETE SHORT COLUMNS UNDER CYCLIC LATERAL LOADS", Tokio,
1974,

Sugano, S.; Koreishi, I.

"AN EMPIRICAL EVALUATION OF INELASTIC BEHAVIOR OF STRUC-
TURAL ELEMENTS IN REINFORCED CONCRETE FRAMES SUBJETED



10.

11.

12.

13.

14.

15.

TO LATERAL FORCES", V Congreso Mundial de Ingenierfa An-
tisfsmica, Roma, 1973.
Chopra, A. K.; Kan, C.
“EFFECTS OF STIFFNES DEGRADATION ON DUCTULITY REQUIRE -
MENTS FOR MULTISTOREY BUILDINGS", International Journal
of Earthquake Engineering and Structural Dynamics, Vol.
2, N.Y, 1973,
Desayi, P.; Iyengar, K. T. S. R.; Reddy, K. N.
"DUCTILITY OF REINFORCED CONCRETE SECTIONS WITH CONFINED
COMPRESSION ZONES", International Journal of Earthquake
Engineering and Structural Dynamics", Vol. 4, N.Y, 1975.
American Concrete Institute
"BUILDING CODE REQUERIMENTS FOR RINFORCED CONCRETE",
ACI 318, 1971.
Architectural Institute of Japan
"AIJ STANDARD FOR STRUCTURAL CALCULATION OF REINFORCED
CONCRETE STRUCTURES", 1971.
Townsend, W. H.; y Hanson, R.D.
"HISTERESIS LOOPS FOR REINFORCED CONCRETE BEAM-COLUMN -
CONNECTION", V Congreso Mundial de Ingenierfu Antisfsmi-
ca, Roma, 1973.
Morales, R.
"APUNTES DE CLASES DE INGENIERIA ANTISISMICA" - UNI-1975
KUROIWA, J.; MORALES , R.; y otros
"PROPUESTA DE NORMAS BASICAS DE DISERO SISMO-RESISTENTE
Y SUS COMENTARIOS®, Lima, 1977.
Tezcan, S.
“BASIC DUCTILITY RQUERIMENTS FOR A REINFORCED CONCRETE
FRAME*, Bogazici Universitesi, Turkia, 1973



