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1. INTRODUCCION

"El disefio estructural es el arte de usar materiales que en realidad no
conocemos para formar estructuras que en realidad no podemos analizar, de
manera que resistan cargas que en realidad no podemos evaluar, todo esto en
modo tal que el publico no se dé cuenta de nuestra ignorancia”, cita Meli en
su libro de disefio estructural (ref. 14). Realmente esta afirmaciéon encierra
una gran verdad, tanto la resistencia como las acciones (solicitaciones) que
se presentan en una estructura son aleatorias. Si lograramos de alguna f{orma
calcular con precisién tanto la recistencia como la solicitacidn que obran
sobre una estructura bastaria, sencillamente, que la primera fuera ligeramente
mayor que la segunda para evitar la falla. Sin embargo esto no es posible ya
que se presentara ,en toda estructura, una probabilidad finita de que la

solicitacién sobrepase la resistencia y provoque la falla.

Los reglamentos de construcicién son documentos legales que tienen por
objetivo proporcionar un nivel de seguridad razonable,” es decir, proporcionar
a la estructura una probabilidad de falla muy pequefia ante la presencia de

algin estado limite de falla o de servicio.

Los reglamentos de construccién, como el Reglamento de Construcciédn de!
Distrito Federal (RCDF-87) y el Reglamento de las Construcciones de Concreto
Reforzado del American Concrete [nstitute (ACI-89), tienen como base para dar
un nivel de seguridad razonable el llamado criterio de disefio de resistencias

representado en la siguiente expresién:

1

El aspecto estético, la rentabllidad adecuada, la funcionalldad y el buen
comportamlento de la estructura son otros objetivos que presentan los
reglamentos de construccién



Intnoduccion

factor de carga x S = factor de resistencia x R

donde S - solicitacion

R - resistencia

Los factores de carga y resistencia se han propuesto con base a .la

experiencia profesional y a breves estudios de investigacién.

En este trabajo se utiliza el indice de confiabilidad B como medida de
seguridad. Se comparan los indices de confiabilidad B que presentan los

reglamentos RCDF-87 y ACI-89 para el disefio de columnas esbeltas confinadas.

Este estudic forma parte de un proyecto de investigacién sobre la
confiabilidad implicita de los factores de seguridad del Reglamento de
Construccion del Distrito Federal para elementos de concreto reforzado que se
realiza en la seccidn de Mecanica Aplicada del Instituto de Ingenieria de la
U.N.AM.
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2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

2.1 CONFIABILIDAD

Definiremos, no rigurosamente, a la confiabilidad como la probabilidad de
que una columna no falle o deje de prestar el servicio para el cual fué
disefiada. Asi, el objetivo de éste trabajo es determinar qué tan confiable
resulta disefiar una columna esbelta y confinada de concreto reforzado bajo los
conceptos de los reglamentos RCDF-87 y ACI-89.

2.2. RESISTENCIA Y SOLICITACION PARA COLUMNAS

Para una columna sujeta a flexocompresién su resistencia estd dada por
una carga axial P y un momento flexionante M, que pueden expresarse en funcién
de una excentricidad e como

e = —— 2.1

Llameremos resistencia vectorial a la relaciéon conjunta de P y M como

R =V PP+ (Msn)? 2.2

donde R- resistencia vectorial

P - carga axial
M - momento flexionante
k - peralte de la seccién.

o bien como

R= Py 1+ (ern)? 2.3

R



“Planteamienta’ def prablema
donde e - excentricidad '
e/h - excentricidad relativa

PR— resistencia a carga axial.

En forma similar la solicitacién vectortalz'esté ‘dadgvf)ot

s= PV U em? 2.4
donde S - Solicitacién

Ps - Solicitacién a carga axial

2.3 PLANTEAMIENTO GENERAL

Dada una columna con propiedades geométricas y mecdanicas definidas (base,
peraite, longitud, recubrimiento, &rea de acero, arreglo de estribos ¥y
separacién de los mismos; resistencia del concreto a compresién y resistencia
a fluencia del acero longitudinal y transversal), se desea determinar su

confiabilidad ante los siguientes parametros:

- excentricidad

- relacién de carga

- peralte

- porcentaje de refuerzo

- tipo de estribos

- espaciamiento de estribos

- longitud de la columna.

2.4 CASOS A ANALIZAR

.- En este estudio se analizaran las siguientes: secciones: 40x40 cm y
40x80 cm. Cada seccién con porcentajes de refuerzo del !, 3 y 67 del
adrea total, distribuido en 2, 4 y 8 lechos de acero cada uno.

2
En adelante llasnaremos a la resistencla vectarial ¥ a 1a solicitacton
vectorlal como, simpiemente, reslstencla y solicitacién



Planteamienta del problema
A cada caso se le asigno una clave de tres digitos que corresponde
a: el primer digito representa al tipo de seccién (I para 40x40 cm y
2 para $0x80 cm; e! segundo define al porcentaje de refuerzo {1 para
1%, 2 para 3% y 3 para 6%); el dltimo digito corresponde al numero de
lechos (1 para 2 lechos, 2 para 4 y 3 para 8 lechos de acero}, Por
ejemplo, el caso 222 reprenta una columna con seccién de 40x80 c¢m con

un porcentaje de refuerzo del 3% distribuido en ¢ lechos de acero.

2.- Para cada uno de los casos del punto ), se analizardn tres

tipos de estribos (tipo A, B y C, fig 2.1}

s

Fig 2.1 Tipo de estribos



Planteamienta del problema

3.-- Para cada caso de! inciso- 2 se estuaiérén separacxones
estribos s/h = 0.125, 0.20 y 0.25.

anteriores ' se .- ‘analizaran  para tres

4.- Para todos los casos

longitudes relativas de columnas: {/h

= 0 (columna corta), I/h = 10 y

15,

Para todos los posibles casos anteriores se estudiard la confiabilidad

que presentan los reglamentos RCDF-87 y ACI-89.
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3. TEORIA PLASTICA DE COLUMNAS

3.1 INTRODUCCION

Las columnas son miembros estructurales verticales sujetos a carga axial
o a combinacién de carga axial y momento flexionante. Una columna de concreto

esta constituida por acero longitudinal y transversal.

La resistencia de una columna depende de la resistencia de sus materiales
y de las deformaciones transversales que pueda sufrir. Si la columna es corta
las deformaciones transversales son nulas. Si la columna es esbelta sufrira
deformaciones transversales que hacen disminuir su resistencia. El capitylo S

tratard en detalle las columnas esbeltas.
3.2 ANALISIS DE COLUMNAS
3.2.1 TEORIA BASICA DE FLEXION.

La teoria basica de flexion utiliza las siguientes hipdtesis:

a) La distribucidon de las deformaciones en el refuerzo y en el concreto son
dircctaments propercionales a la profundidad del eje neutro (principio de

Bernoulii).

b) La deformacidén en el refuerzo es igual a la deformacién en el concreto

adyacente (principio de adherencia).

c) Las deformaciones en el refuerzo y en el concreto se pueden calcular con
las curvas esf-def idealizadas, fig.3.1.

10
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d) Se desprecia la resistencia a tension del concreto
e} La deformacién unitaria maxima util para el concreto es-de .0.003,

f) Se puede despreciar el efecto de carga sostenida.

ts fc
fe

Es €

Fig. 3.1 a) curva esf-def del acero

b) curva esf-def del concreto.

Estas hipotesis deben cumplir la condicién de equilibrio y comgpatibilidad

de deformaciones para cualquier seccién de columna.

Son vdlidas también para secciones sujetas a combinacién de carga axial y

momento flexionante.

3.2.2. RESISTENCIA A CARGA AXIAL.

Sca una columna, como la mostrada en la fig.3.2, con carga P aplicada en
el eje longitudinal de la misma. El maximo valor de P se alcanzard cuando
tanto e! concreto como el refuerzo alcancen su resistencia de cedencia,
fig.3.2b. Matemdticamente se expresa como la suma de la contribucién del acero

y del concreto
P = 0.85 f'c(Ag - Ast) + Ast fv 3.1

1



Fania genenatl de columnas
Donde P - carga axial pura
f(‘: - resistencia a compresién del concreto A
f - resistencia a fluencia del acero.
Ag - drca bruta de la seccién

Ast - drea de acero total.

S
r—~

0.85 fclAg-As)

___/\/_J_ as ty

Fig.3.2 a) columna sujeta a carga axlal

b) curvas esf-def. del concreto y acero.

3.2.3 RESISTENCIA A CARGA AXIAL Y MOMENTO FLEXIONANTE.

En la fig.3.3a se muestra una columna cargada excéntricamente, es decir,
una carga P aplicada a una excentricidad e del eje axial.
Es evidente que las columnas b) y ¢) de la figura son equivalentes a la

mostrada en a). De aqui que la excentricidad esté definida como
M 3.2

Por lo tanto, la resistencia ultima de una columna estard en funcién de

la excentricidad a la que se encuentre aplicada la carga axial P.

Para interpretar la resistencia de una columna se construyen los
diagramas de interaccion que ilustran las combinaciones de P y M que llevan a

la falla a la columna.
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P P P P
M=Pe
IP
e —s
a b c

fig 3.3 a) columna cargada excéntricamente

b) y ¢) columnas equivalentes.
3.2.3.1 Diagrama de interaccién.
Un diagrama de interaccién es el espacio geométrico de las posibles

combinacicnes de P y M que llevan a la falla a una columna. En la fig 3.4 se

muestra un diagrama de interaccién tipica para una scccién de columna dada.

— "

Fig 3.4 Dtagrama de interaccidn

El punto 4, de la figura, corresponde a la carga de compresiéon pura

(calculada con la expresién 3.1). El punto B corresponde al punto de falla

13
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balanceada; C representa al punto de falla a flexién pura y el punto D,

corresponde al de falla a tensién pura. Las zonas que definen estos punto son:

Zona A-B : zona a compresién con falla a compresion.
Zona B-C : z2ona a compresidon con falla a tensién.

Zona C-D : zona a tensién con falla a tension.

Para todas las combinaciones de P y M que se encuentren dentro del drea
del diagrama de interaccién, la columna no fallard. El perfil de la curva del

diagrama es el limite maximo de resistencia para esa columna.

Calculo de 1la condicion balanceada. Se define al punto de falla
balanceada cuando simultaneamente el concreto en su fibra extrema a compresion
alzanza una deformacién igual a 0.003 y el acero a tensién fluye . En la fig
3.5 se muestra el estado de deformaciones de la seccién en la condicién

balanceada.

En resumen, la fuerza axial balanceada es la suma de todas las fuerzas,
para ese estado de deformaciones, que intervienen (Cec, Cs y T). El momento
flexionante balanceado es igual a la suma de momentos que cada una de estas

fuerzas produce respecto al centroide de la columna.

donde ¢c¢ - deformaclion maxima del concreto
gy - deformacién de fluencia del acero.
Cc - fuerza en el concreto
Cs - fuerza del acerc a compresién.
T - fuerza de tensidn del acero.

Fig 3.5 Estado de deformaciones de la falla balanceada

14
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Cilculo de la flexidon pura, C. Este punto tiene la peculiaridad de que la
carga axial P tiene valor cero. Es decir, la columna tiene un estado de

deformaciones tal que la suma de las fuerzas internas es igual a cero y la
suma de sus momentos es la flexién pura.

Cdlculo de la tensidn pura. Como se menciond anteriormente la resistencia

a la tensién del concreto es despreciable por lo que su resistencia es

P, = - Ast f 3.3
t y

3.3. PROCESO GENERAL DE ANALISIS DE RESISTENCIAS.

Para cada punto del diagrama de interaccién (M,P), se tiene un estado de
deformaciones Gnico. La linea A-B de la fig 3.6 reprenta e! estado de
deformaciones de la falla balanceada. La falla es a compresién si el perfil de
deformaciones es menor al de la falla balanceada (kd > kdb). Si el gradiente

de deformacién es mayor a la balanceada la falla es a tensiéon (kd < kdb).

Ftg 36 Estado general de deformaclones

Para una seccién con propiedades geométricas y mecdnicas definidas, el

proceso para el cdlculo de resistencia esta dade por los sigulentes dos
algoritmos.
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Alganitma  3I:

1.- -Dada la profundidad del eje neutro kd, se establece el estado dé

deformaciones, esfuerzos y fuerzas internas, fig 3.7.

2.- Se determinan los esfuerzos del acero con

_ Eco -
€, = 47 (kd di) 3.4
Si es< 0, la deformacién corresponde a un esfuerzo de tensién.

Si es > D, el esfuerzo serd a compresion.
3.~ Se calculan las fuerzas internas del acero como

fs = Asi fysi €3, > fy/Es
o bien 3.5

fs =Asi (tsiES) si g5, < fy/Es

4.- Se puede obtener la fuerza a compresién Cc, idealizando aun mds la curva
esfuerzo-deformacion. En la fig 3.7¢ se muestc un bloque de esfuerzos

equivalente, la fuerza del concreto Cc se calcula como

Cc =8 f“: (y kd) b 3.6
donde By 7y - son parametros de equivalenciag
b - base de la seccién.
kd - eje neutro

S.- La capacidad a carga axial esta dada por

nl
P = Cc + Zfs( 3.7
i -

6.- La capacidad a momento flexionante es la suma de los momentos producidos

por las fuerzas del acero y del concreto con respecto al eje centroidal de la

3
Ef ACI-89 toma por efemplo los sigulentes valores:
B =08 y 7 =085 {s1 f'c < 280 kesem )

16
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seccién. I
} Ae:
oo Fs,
Q Fs,
o —
o o =
fig 3.7 a) seccidn transversal de una columna
b) estado de deformacion
¢) estado de esfuerzosy fuerzas
h 7kd nt h
M= Cc (T - > ) +i)=:1fsl (—é— - di) 3.8
donde M - momento flexionante
Cc - f{uerza interna del! concreto
h - peralte de la secciéon
7 - parametro de equivalencia
kd - eje neutro
fs - fuerza interna del acero del lecho i
di - distancia desde el la fibra extrema de concreto al
lecho i de acero
nl - nuimero de lechos.
Alganitma 3.2:

Para determinar la resistencia ditima de una columna, dada wuna

excentricidad ep. se procede como sigue:
i.- Se selecciona una profundidad del eje neutro, kd.

2.- Se calcula la resistencia P y Mcon el algoritmo 3.1

17
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3.~ Con P y M, calculados en ‘e punto . anterior,. se calcula la
excentricidad e, con la ecuacién 3.2.

4.~ Se compara el e, calculado con el e  propuesto. Si son iguales o si el

error relative entre ambas es menor a una tolerancia prefijada se pasa
punta 6, sino se continua.

al
S.- Si e > e se disminuye kd .
c p
Sie <e se avmenta kd.
¢ p
Se regresa al paso 2.

6.~ La carga P y el momento flexionante M son los valores buscados.

Estos dos algoritmos son utilizados, con algunas modificaciones, mas

adelante para deternimar la resistencia de las secciones.

i8
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4. CONFINAMIENTO

4.1 INTRODUCCION

Generalmente los elementos estructurales de concreto se encuentran
reforzados transversalmente por estribos rectangulares o por refuerzo en
espiral. El 95% de las columnas en zonas no sismicas, utilizan estribos como
reforzamiento lateral, ref. 2. Si es necesario un aumento en la resistencia y
ductilidad en el elemento, los estribos se sustituyen por refuerzo en forma de
esplral‘. En zonas sismicas, se utilizan con mas frecuencla columnas con
espiral (zunchadas), aunque se pueden utilizar columnas con estribos

rectagulares espaciados estrechamente.

En los sigulentes puntos se estudia el andllsis y comportamiento del

refuerzo transversal.

4.2 CONCEPTO DE CONFINAMIENTO

Podemos establecer para un elemento reforzado lateralmente los siguientes

dos conceptos.

a) Confinamiento pasivo: Se dice que el reruerzo transversal proporciona
confinamiento pasivo cuando no existe una transferencia grande de esfuerzos
entre el concreto y el refuerzo transversal. Es decir, a bajo nlveles de
esfuerzos de compresién en el concreto, el refuerzo transversal apenas estard

esforzado y por ello no afectara el comportamiento del elemento. En resumen,

4
En  pruebas realizadas con elementos confinados por estribos (ref 5-8} se ha
encontrado que estos aumentan la reslstencia y ductilidad del! elemento

20
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todo elemento que se comporte como el arriba indicado se considerara como

cocreto no confinado.

b) Concreto confinado. cuando en el concrete los esfuerzos se aproximan a su
resistencia unlaxial, aumentan rapldamente las deformaciones transversales
debido al agrietamlento lnterno progresivo, y el concreto se expanderd contra
el refuerzo transversal. Esta presidn, del concreto sobre el acero, mejorara
notablemnte las caracteristicas esfuerzo-deformacién del concreto dentro del
refuerzo transversal, lo que provocard un aumento en la reslstencia y

ductilldad del elemento.

4.3 COMPORTAMIENTO DEL CONCRETG CONFINADC

Se ha mencionado en los apartados anterliores dos tipos de reforzamiento
lateral: los estribos rectangulares y el refuerzo en espiral, fig 4.1. El
refuerzo en espiral (hélice) confina al concreto con mayor efectividad que los
estribos rectangulares ya que proporcionan una presién radial uniforme al
concreto. En tanto que los estribos rectangulares logran confinar
principalmente en las esqulnas de la columna, a menos que se tomen medidas que

ayuden a confinar con mayor efectividad toda su seccién.

Fig 4.1 Confinamiento con estibos y con hélice

En la figura 4.2 se muestra el comportamiento de wuna columna

reforzada, {a) con estribos rectangulares y (b) con hélice sujeta a carga

21



axial. Se observa un mejor comportamiento en la: curva (b) Mdeincluso=a.

aumentar su carga axial (segundo maximo). En cambio se’observa:que’la ‘curval

) €m&ncmicnlo

(a), de refuerzo con estribos, falla fragilmente debidoﬂﬂpi‘ivf{cipallnr\"énte?;a que

sus estribos no fueron espaclados estrechamente.

Fig 4.2 grdfica def-carga para una seccion confinada

4.3.1. VARIABLES DE CONCRETC CONFIHADO

fLa curva (¢) de la figura 4.2 representa la graflca carga-deformacién

para una columna no conflinada. En ésta se observa que el confinamiento sdlo

tiene efecto después de alcanzar la resistencia uniaxial del concreto.

Los factores que principalmente afectan el comportamiento de estas curvas

son:

a)
b)

cl

d)
f)
g)

La resistencia del concreto a compreslén 1’;.

El médulo de elasticidad del concreto fc.

La relacibn de volumen de acero transversal al volumen del nucleo de
concreto entre dos estribos.

La resistencia a cedenclia del acero transversal.

La relacién del didmetro delacero transversal al acero longitudinal.

La cuantia y el tamafio del refuerzo longitudinal.

22
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h) la tasa de carga.

En este estudio sélamente se trabaja con columnas confinadas con estribos ..
rectangulares. !

4.3.2 COMPORTAMIENTO DE COLUMNAS CON ESTRIBOS

Se ha menclonado una diferencia marcada entre el comportamiento del
concreto confinado por estribos rectangulares y el conflinado con héllice, la
diferencia se muestra en la fig 4.3. En ésta se observa que mientras el
refuerzo en hélice confina en forma uniforme al concreto les estribos
rectangulares sélamente logran confinar con efectividad en las esquinas. Esta
falta de confinamiento entre esquinas es debida a que el concreto tiende a

flexionar los lados hacia afuera.

(o) (b)

Fig 4.3 Confinamiento por estribos rectangulares (a)

y confinamiento por hélice (b).

Sin embargo se ha encontrado que las secciones confinadas con estribos
producen un aumento significativo en la ductilidad e incluso, en algunos

casos, en la resistencia.

En la fig 4.4 se muestra un esquema de dos secclones correspondientes a
estribos con distinta separacién. Se observa que el efecto del espaciamiento
es significativo en el confinamiento. A menor separacién mayor es la

eficiencla del confinamiento.

23
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(0} (b}

Fig 4.4 Efecto del espaciamiento en secciones confinadas

4.4 DUCTILIDAD

La ductlilidad es la capacidad que tienen los materiales a deformase sin
fallar. Todos los elementos deben diseharse para que se comporten en farma
dictil y no fallen fragilmente.

Las deformaciones estan ligadas con la cedencla a flexlén de las
secciones y de 1a resistencia Gltima. Una forma de relacionar las

deformaclones de los mlembros con la capacidad de carga son los diagramas
momento~curvatura.

4.4.1 RELACION MOMENTO-CURVATURA

En la figura 4.5 se nuestra la porclén de un elemento de concreto

reforzado con momentos y fuerzas axiales en sus axiremos. Si definimos :
R ~ radic de curvatura

kd - profundidad del eje neutro

e£c ~ deformacién en la fibra extrema a compresion del concreto
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€s - deformacién del acero.a temslén T e

b o\

Lt RN
o .

dx

Fig 4.5 Definicién de curvatura

y tomamos un elemento diferencial dx, las sigulentes expresiones

proporcionaran la rotacién entre los extremos del elemento

dx ccdx csdx

R kd  d(1-k)

1 €c €s

R~ "kd ~ d(1-K)

Definiremos ¢ como la curvatura del elemento y estard dada por

. 1 _ ec
¢= 7" T

este representa la rotaclén por unidad de longitud del miembro y la pendiente

de deformaciones del elemento de la fig 4.5.

La curvatura ¢ no es constante debido a la fructuacién de la profundidad

del eje neutro y a la deformacién entre grietas.

Estas relaclones son muy utiles en el anilisis de segundo orden para

columnas esbeltas.
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4.5 MODELOS DE CONFINAMIENTO

Los siguientes modelos de confinamientos  presental side ésfqgrzo;jvu

deformacién para el ndcleo de concrete que pueden,utillzarse'para’calculéf la-
resistencia de mlembros confinados. : § ‘ .

4.5.1 MODELO DE KENT Y PARK

Estos investigadores (ref. 1 y 12) han propuesto una curva esfuerzo
deformaclén como la mostrada en la figura 4.6, cuyas caracteristicas son las

sigulentes:
reglon AB: gec = 0.002
fo = £ (255 - B2 4.2
© c '0.002 0.002 )

regié BC: 0.002 = cc. = £20c

fe = £1(1 - Z(€e-0.002}] 4.3
_ 0.50
donde 2= ¢t - 0003 4.4
50u S50h
fc
fe 8
[+X-11) Eeaon
oz2fe N
A o] 602 sqw €cnoe £e20 £

Flg 4.6 Gréfica esf-def. (modelo de Kent y Park)

26



“Banfindmienia o

.3 +.0.002f¢ , is
fsou”. 7 - 1000 ) R

_7 3' : R . .
Cson- "4 P v b"/sh : 4.8

donde fé - resistencla del concreto
fc - esfuerzo en el concreto
P, - relacién del volumen de refuerzo transversal al volumen™
de concreto medido al exterior de los estribos.
b" - ancho del nucleo confinado medido al exterlior de las
estribos

5, ~ separacidén entre estribos.

reglén CD: s = cc20
fe = 0.2f' 4.7
c

4.5.2 MODELO DE KENT Y PARK MODIFICADO

Debido a que el modelo anterior no toma en cuenta el posible aumento en
la resistencla debido al confinamlento, se ha modificado el modelo en la

sigulente forma (ref. S5):

La fig 4.7, muestra la grafica esf-def del concreto confinado afectado

por un paramétro de sobreresistencia. Este paramétro esta dado por

psfyh

K=1+ i
c

donde K - paramétro de sobreresistencia

fyn - esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal.

Las expreslones que definen las zonas del diagrama esf-def de la fig 4.7 son:
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fe
.
kic
c
02kfe
A 0.002k ~ c

Fig 4.7 Modelo de Kent y Park modificado

zona AB €c s 0.002K

fo = KEL(GES - Igmosg!® ) 4.9
zona BC €c > 0.002K
fo = kf! (1 - Zalge - 0.002K)] = 0.2kf_ 4.10
donde
Zo = 9:30 4.11

3 + 0.03fc’ - -
4. 35fc" = 1000 + 3/4 /h"/ sn 0. 002K

4.5.3, MODELO DE SHAMIN Y UZUMERI
En la flgura 4.8 se muestra la grafica esf-deformacion de una secclién

confinada propuesta por Shamin y Uzumeri (ref 8). Este método toma en cuenta

la sobreresistencia que provoca el refuerzo transversal. Esta dada por
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fe
. A B8
ks fc
0.85kste ¢
D
0.30ksfec
E‘g, Ecp Ecas Eeyo 4
Fig 4.8 Modelo de Shamin y Uzumeri
_ Aec
ks =1+ 23.12 Fo /p £y 4,12
donde ks - factor de sobreresistencia

Aec - area efectiva confinada expresada como
Aec = A Aco 4.13

Aco - 4rea del nucleo de concreto

A - factor de confinamiento igual a

2
_ _ NC
A=1- 555 4.14

N - nuimero de arcos flexionados por el concreto en el estribo, flg
4.9

C - distancla medida centro a centro de varlillas longitudinales,

en cm
Po.- resistencla a compresion del nucleo de concreto

Po = 0.85 f; (Aco - As) 4.15
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As -4rea de acero longitudinal..

Fig 4.9

Las deformaciones indicadas en la fig. 4.8 pueden calcularse con

€. =8Ks F'(1 x107°) 4.16
c1 c
- _ s ;2 5
ccz- (1+7.6[1 5 37—] o fy /. £EE ) 0.002 4.17
donde § -~ separaclon de estribos
bl - ancho del nicleo confinado

€ us” 0.225 p fbl7s + €. 4.18

€307 ( 14 £ as” Ilccz)/ 3 4.19

En este estudio se utlliza el método de Shamin y Uzumeri por conslderar

que toma en cuenta mas variables y presenta resultados mas reales.

4.6 GRAFICA ESF~DEF DEL ACERC

En las hipdétesis baslcas del capitulo anterlor se ideallza la curva esf~-
def del acero como una curva bllineal, en donde las deformaclones por

endurecimiente se lignoran. Sin embargo, al considerar que el concreto se

encuentra confinado y que éste sufrira deformaclones elevadas es necesarlo
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trabajar con una curva esf-def para el acero en forma mas real. En la fig 4.10
se muestra una grafica esf-def para el acero en tensién o compresién. Las tres

regiones que presenta se pueden expresar como

regién AB: €5 S €y
fs = €s Es 4.20
regién AB: £s S Cy
fs = g5 Es To4.21
donde es — deformaclén del acero

ey — deformacién de fluencla del acero
Es - médulo de elasticidad del acero

fs - esfuerzo del acero

fs
fsu
fy
Ey Esh Elu &
Fig 4,10 Grdfica esf-def del acero
regién BC: €y S €3 S gsh
fs = fy 4.22
regién cd: €sh S €8 S €su
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fo = [ nles-csu)+2 v(c;—Csh)(sg-m) ] “aigg

60(es~csh)+2 - ~2(30r +1) .

donde Lo :

2 . .
n (fsu/fy) (30r2+ 1) = 60r ’-,1 524

15 r ’
Yy

r = €su = Esh 4.25

El modelo de Shamin y Uzumeri fue codificado en lenguaje Fortran en:la
subrutina ESFCON del programa PMCEC, apéndice A.
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5. ESBELTEZ

5.1 DEFINICION

Una columna es esbelta si su resistencia se reduce debido a deformaciones
de segundo orden. Es decir, la longitud de la columna con respecto al ancho es
grande de modo que la deflexidén lateral en ella es significativa y provoca
una amplificacién del momento flexionante y con ello una reduccién en su
capacidad de carga axlal.

Consideremos una columna esbelta cargada axialmente y articulada en sus

extremos, come se muestra en la fig 5.1, donde P es la carga aplicada a una

excentridad e, el momento en los extremos es

\}/- M= P (e+s)

Fig 5.1 Deflexién y fuerzas internas en una columna esbelta
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Al actuar la carga P la columna se deflexlona :lateralmente un valor: A como se

muestra en la fig S.la. El momento interno que ﬁaqefelygduillbrlo'é.lé.mltéd
de la longlitud es, fig 5.1b : : B

M = P(e+d) 5.

(2]

En la figura 5.2 se muestra el dlagrama de interacion de una columna de
concreto reforzado. Para una excentricidad constante e y y una deflexclon 4=0,
el momento es funclén lineal de P y esta dada por la ec 5.1, la linea OA del

diagrama, en todas las etapas de carga.

S1 la deflexidn es significativa, el momento mdximo M estd dado por la ec
5.2, y como A aumenta mds rapidamente 2a niveles de carga elevada el
comportamiento de la columna segue 1la linea curva OB. La falla ocurre cuando
la curva carga-momento OB se intersecta con el diagrama de interaccién de la
columna. La carga y momento de falla estd denotado por el punto B. La
reduccién de la capacidad de carga axial de A a B es debida al efecto de
esbeltez.

A
Pe PN\ g

M

Filg 5.2 Efecto de esbeltez

5.2 COMPORTAMIENTO DE UNA COLUMNA ESBELTA

A medida que aumenta la deflexién de una columna esbelta aumenta su

momento flexionante, flilg S.1 y ec 5.2. Este momento amplificado aumenta
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nuevamente la deflexién que a su vez vuelve'a chrementér‘dl'mémgnto; comd
resultado de este proceso la curva que define este prdCeso:eé,nd Iinéa1 (0B ée
la fig 5.2). Al momento resultante de este proceso’ se lgjcbéﬁcqjﬁoﬁﬁ'momen(o
de segundo orden. : : e

A contlnuacién se Indlcaran las principales variébié;Aqué'ihtérviehen‘en
el comportamiento de una columna esbelta. B : ; . g

§.2.1 RELACION DE ESBELTEZ

La esbeltez esté definida como la relacidén entre la longitud y el radlo
de giro de la secclén transversal de la columna. A mayor relacién de esbeltez

mayores deflexiones laterales.
5.2.2. RIGIDEZ A FLEXION DE LA COLUMNA

La rigidez a flexién de wuna <columna estd en funcién de las
caracteristicas de la misma (dimensiones de la seccidn transversal, longitud,
porcentaje de refucrzo, médulo de elasticidad del concreto, etc.). Asi, entre
mayor sea la rigldez menor ser la deflexién y por lo tanto mencr el valor de
los momentos adiclonales PA {ec 5.2).

5.2.3 DURACION DE LA CARGA

La influencia de la duracién de 1la carga es significativa en la
resistencia de columnas esbeltas ya que provoca que el flujo pldstico en el
concreto aumente las deflexlones en las columnas y con ello reduzca la

resistencia.

S5.2.4 TIPQ DE CURVATURA

Para columna arrjostradas y doblemente articuladas se tienen dos tipos de
curvatura, como se muestra en la fig 5.3. Es evidente que las columnas con

curvatura simple tienen mds probabilidad de que el momento flexionante maximo

se incremente por un momento adiclonal, debido a que la porcién central de la
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columna se encuentra el momento maximo primario y el momento amplificado. Para
curvatura doble el momento maximo se encuentra, generalmente en algunc de lcs

extremos de la columna.

Pl o

vaior
miximo’

o

Fig 5.3 Cdrvafdra en columnas articuladas

5.2.5. TIPOS DE FALLA
Una columna esbelta puede presentar los siguientes tipos de falla:

Falla del matertal: En la fig 5.4 se muestran tres curvas carga-momento
para diferentes longitudes de columna. La curva carga momento OA es
practicamente una columna corta. La curva carga-momento OB es una columna con
longltud moderada, en esta se observa una reduccién en su capacidad a carga

axial (del punto A al B) debida a la deflexién que sufre la c lumna.

Estas columnas fallaradn en el momentos en que Sus curvas carga-momentos
intersecten el diagrama de interacclén. A este tipo de falla se le conoce cemo
falla del material.

Falla por inestabilidad: si la longitud de la columna es muy grande,
sumamente esbelta, podra alcanzar grandes deflexiones que provoquen un valor
34/3P (pendiente) proéximo a cero, o bien una pendiente negativa. Si esto

ocurre la falla serd por lnestablilidad de la columna y no alcanzara a
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insectarse ‘con el diagrama de:interaccién.(linea OC de:la-fig. 5:4). :

0 M

Fig 5.4 Tipo de fallas

5.2.6 DIAGRAMAS DE INTERACCION DE COLUMNAS ESBELTAS

Los diagramas de interaccién de columnas esbeltas muestran su
comportamiento bajo cualquier condiclén de carga y tipos de apoyos. La linea

OB de la figura S5.5a muestra la curva carga-momento maximo para una columna

(a)

Fig 5.5 Construccidon de diagramas de interaccidn

para una columna esbelta.
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con relacién longitud no soportada a peralte de la secciéon {i/h), a una
excentricidad relativa es/h. El punto B indica el momento en que la columna
falla (carga y momento amplificado). El punto A determina la carga y el
momento primario de falla para la columna esbelta. Si este proceso se repite
para varlos valores de e/h y 1/h se puede trazar una familia de curvas como

las mostradas en la fig 5.5b.

Los diagramas de Interaccién de columnas esbeltas son praticos porque

muestran la reduccion de resistencia debida a la esbeltez.

5.3 DISERD DE COLUMNAS ESBELTAS

Podemos distinguir dos tipos de disefio de columnas esbeltas, el
aproximado y el "exacto”.

5.3.1 DISERO APROXIMADO

El método de diseflo aproximado, utilizado por los reglamentos de
construccion, es el de amplificacion de momentos. Este método consisic en
determinar la resistencia Pu y Mu por medlo de un analisis de primer orden y
amplificar el momento Mu por un factor & de amplificacién que tome en cuenta
los efectos de segundo orden. La expresién que define el facor de
amplificacién & es

_ Cm -
5 = T o z 1.0 5.3
$Pc
donde Cm - es una factor de momentos equivalentes en los extremos. Para

ubiformlzar cualquier tipo de columnas a columnas doblemente

articuladas. Se puede calcular con

H1

Cn = 0.6 + 0.4 73

= 0,4 5.4

M1 - momento ma&s pequefio encontrado en el andlisis estructural.

M2 - momento mas grande encontrado en el andlisis estructural de
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primer orden.

Pu - carga ultima encontrada en el analisis

¢ - factor de reduccién

Pc - carga critlca de pandeo de Euler dada por

lu -
EI -

ig -
Es -
Is -

Bd -

En resumen,

n® EI

(k 1u)?

factor de longitud efectiva, k = 1 para columnas con apoyos
articulados.
longitud no soportada de la columna.

rigideza flexion de la seccion de la columna

Eclg + Es Is) 1 5.7

El = (—=- T+ Bd

momento de inercia de la seccién bruta de concreto

médulo de elasticidad del acero

momento de inercia del refuerzo alrededor del eje centroidal.
factor de flujo plastico, igual al momento por carga muerta

entre el momento por carga muerta mas viva.
el momento maximo para e! disefio de una columna esbelta sera

M = 3Mu 5.8

Se podra aplicar este método siempre y cuando se cumpla la sigulente

condicién

donde kl/r - es

Rlu | 50 1y & 5.9
r

la relacién de esbeltez

r - es el radio de giro
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Si 22 = ki/r = 100 1la columna

de amplificacién ‘de momentos. i

B A ]
S1 kl/r > 100 se debera hacer un’'analisis de segundo.orden, .

5.3.2 DISERD “EXACTO"

El disefio "exacto” de columnas esbeltas consiste en calcular 1las
deflexiones laterales y los momentos de segundo orden. La suma de estos y los,
momentos primarios serd el momento maximo de disefio.

Para calcular las deformaciones laterales en la columna se utilizan las
curvas curvatura-momento-carga axial (¢-H-P} y el método de la viga conjugada.

5.3.2.1 Diagrama ¢-M-P

El proceso para calcular las curvas de curvatura-momento-carga axial se

define en el sigulente algoritmo.

Algontima 5. 1.

1

-~

Dadas las propledades geométricas y mecanicas de los elementos que lntegran

la columna, las relacliones esf-def del material y la carga axial Pi.

2) Se supone un valor inicia)l de la deformacidn del concreto en su fibra

extrema ¢ _.
(o}
3} Se supone un valor inlcial para el eje neutro kd.

4) Con ey kd se aplica el algoritmo 3.2 para determinar la resistencia P y
M.
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5) Se compara el valor de P obtenldo en. el paso anter!or con el ‘P dado an .1

Si no son iguales o s! su dlferenc!a es mayor ‘a.una toler‘ncia prefijada serr'

varia kd y se regresa al paso 4. Continuar en caso. contrario

6) Se calcula ¢ con la ecuaclén 4.1. Los valores obtenidos, ¢7y'H.‘SqnlioS“> 

resultados buscados para una cc y Pi dadas.
7} Se incrementa E.y se repite el proceso.

Al conjunto de valores obtenidos en este proceso dan forma a la curva
¢-M-P, fig 5.6.

primera
fluencio

Fig 5.6 grdfica momento- curvatura
$.3.2.2. Método de la viga conjugada.
Para el calculo de deflexiones se utiliza el método de la viga conjugada.
Este método es aplicable a materiales con comportamiento lineal. Para el caso
no lineal la deflexién y el giro de un mlembro puede calcularse por la
integracion de curvaturas a lo large del micabro.

De la fig 5.7, el angulo entre dos puntos A y Besta dada por

J'f ¢ dx 5.10
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Fig 5.7

donde ¢ = ¢{M), curvatura

dx.- es el elemento diferenclial de longitud del miembro

o blen

Am=ffa:¢dx 5.11
A la interpretacién geométrica de la ecuacidn 5.10 y 5.11 se le conoce
con el nombre de método de la viga conjugada.
5.3.2.3. Procesoc de anallisis.
Mlganitma 5.2
1) Se conocen las propiedades geométricas y mecanicas de la columna.

2

—

Se divide la longitud en un nimero finito de segmentos.

3) Se determina la curva elastica iniclal, considerando Unicamente el efecto

del mcmento primerlo Mp = Pe.
4) Se construye con el algoritmo 5.1 la curva ¢-M-P para la carga axial P.
S) Con la curva ¢-M-P y Mp (del paso 3} se determina ¢.

3

Como Mp es constante a lo largo de la columna, tendrd también la mism2
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curvatura,

7) Se carga la columna con las curvaturas
con lineas rectas,

8) A la columna del paso 7, columna conjugada, se le determinan lag’

deflexiones 4i en cada uno de los puntos, quedando definida- la curQa
eldstica inicial. )

9) Se determinan los momentos de cada uno de los puntos
eldstica inicial come

H2 = Mp

considerando la

i 1
HI: Mp + PA2
N 1
:;Px-f Hp + PO
wpr™ P

10) Con los momentos obtenidos en el paso 9} se repiten del paso 4 al paso 9.

La columna conjugada en este caso sera como la mostrada en la fig. 5.8c.

11) Nuevamente se determinan las deflexiones Af=O.A§....,A:“
igual o muy parecida al

=0, y se vuelve a
repetir el proceso hasta que estas sean

correspondiente ciclo i-1.

Pl___
% 7 7 7 T T 1T 1 1T 1 T3 2.
= -~ -
5 (b)
n €
L]
i

Fig 5.8
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12) Obtenida la curva deformada final se determina’ el mohenpo maximo,  Mmax,

incluyendo el efecto de segundo orden como

Mzax = Mp + Phmax g S 52

5.3.3. METODO NUMERICO

Como no existe una solucién cerrada para determinar las deflexiones
laterales de una columna esbelta, es necesarlio integrar un proceso numérico, a
prueba y error, que determine las deflexiones y con ello el momento de segundo
grado. Para wuna columna esbelta con curvatura simple y con liguales
excentricidades en los extremos, podemos calcular la deflexién a la mitad de

la columna con la sigulente expresién (ref. 13)
- 32
Am 170 L 0.25 ¢e)/10 5.13

donde én - curvatura a la mitad de la columna

¢e - curvatura en los extremos
1 - longitud de la columna
Am - deflexion de la columna.

El proceso de cédlculo con este método es el siguiente:

Algatnitma 5. 3.
1.- Son datos las propiedades geométricas y mecanicas de una columna, la
excentriclidad e y ia longitud 1.
2.- Se calcula los punlos gue definen el diagrama de interaccién P y M
para esa columna con los algoritmos 3.2 y 3.1.

3.- Para cada excentriclidad y cada longitud se procede como sigue:

4.- Se establece una carga iniclal P, (j = 1).

J
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S.- Se calcula con- ey P, el momento 4, = Pje.

J i

6.- Con el algoritmo S.1 se calcula la curva ¢-H-P.

~
]

Con Hl se entra a la curva ¢-N-P y se determina ¢m1 (para la‘prlmeré

iteracion ¢e sera igual a ¢m. s ’ b
8.- Se calcula la deflexién Am con la ec. 5.13.
9.~ Se calcula el momento amplificado con
HI+1 = PJ (e + Am)

10.~ Se compara el momento HI#I con el momento del ciclo anterior HI'

11.~- S1 la diferencia relativa es menor a una tolerancia prefijada se pasa al

punto 12. En caso contrario se hace i = i + 1, y se regresa al paso 7.

12.- El1 Hi final es el momento amplificado para una carga axial y una

excentricidad dada.

13.- Si este momento ”I intersecta la curva de interaccién P-M, se pasa al

punto 15. Continuar en caso contrario.
14.~ Se incrementa la carga. j = j + 1, se regresa al paso 6.
15.- La resistencia final de la columna es

o= Pj(e) 5.14
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6. ANALISIS DE CONFIABILIDAD

6.1 CONCEPTOS GENERALES

Una estructura esta compuesta por un conjunto de elementos que al combinarse
cumplen con clerta funcién; por ejemplo, soportar cargas, contener empujes,
salvar un claro, etc. Esta funcidén provocara en los elementos un mecanismo de
accidén-respuesta, es decir, bajo la accién o soliclitacidén de cargas externas

el elemento se deformara, desplazara o fallara.

Las accliones seon agentes externos que inducen en la estructura f{uerzas
internas, esfuerzos y deformaclones; pueden clasificarse en cargas

permanentes, cargas varlables y cargas accldentales.

Las respuestas son funciones de las caracteristicas del elemento; pueden

presentarse como agrietamientos, deformaclones, durabllidad, vibraclones, etc.

Para que la estructura cumpla con un grado de seguridad razonable y, en
condiciones normales de serviclo, con un comportamiento adecuado, se debe
mantener dentro de un limite a la respuesta de la estructura. Se ha definido
como estado limite al punto a partir del cual la respuesta se considera

inadecuada. Se consideran dos tipos de estados limites a saber:

a) Estado limite de falla, corresponde a una falla parcial o total en la
estructura; el colapso, la lnestabilidad, la fatiga y la falla en las
secclones por fuerzas Internas (cortante, flexién, torsidén, carga axial y

combinacién de estas) provocan este estado limite.

b) Estado limite de servicio, corresponde a deformaciones, agrietamientos y a
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vibraciones que aun sin poner en Juege la seguridad de la estructura

afecta su correcto funcionamlento.

Los reglamentos para el disefio de estructuras tilenen por objetivo
proporcionar la seguridad adecuada ante la ocurrencia de algin estado limite
de falla durante la vida tGtil de 1la estructura y en condiclones normales de
funcionamiento un estado lfmite de servicio. Para cumplir estas dos
condiciones 1los reglamentos utilizan el 1llamado criterio de disefio de
resistencia que da niveles de seguridad razonablemente uniformes, la expresién

es la sigulente

F Sn = FR R 6.1
donde Sn - solicitaciéon nominal
Fc - factor de carga
Rn - reslstencia nominal
FR - factor de reduccién.

Si las variables que intervienen en el calculo de la resistencia R y
sollcitacién § fueran deterministicas, para asegurarse que la estructura no
fallara bastaria que R fuera ligeramente mayor que S. Sin embargo Ia
incertidumbre existente en el calculo de la resistencia R y soliclitacién S

hacen que estas tomen un caracter variable.
Para tomar en cuenta la aleatoriedad de las variables que intervienen en

el calculo de R y S es necesarlo conocer los principlos fundamentales de la
teoria de probabilidades

6.2 TEORIA DE PROBABILIDADES

6.2.1. VARIABLE ALEATORIA

Llamaremos varlable aleatoria a toda varlable con sus propiedades

asociadas a ella y cuyo valor no puede ser fljado en el momento de tomar una
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decisién. Podemos definir .dos tipos de varlables aleatorlas: variables
aleatortas discretas y contlnuas: '
6.2.1.1 Variables aleatorias discretas.

Es aquella variable que puede tomar cualquier valor de un conjunto de

valores contables.

Sea ml.mz....,c11 variables aleatorias discretas con probabilidades
asocliadas RyPy e ap, podemos definir a la funcién de probabilidad como
P(X=m1) =p,; para { = 1,2,...,n 6.2

y debera cumplir con

n
p=z0 y I p=1
1 i=1

Definiremos a la funcién de distribuciéon de probabilidad de wuna variable

aleatoria discreta por

F (X) = P (X=a) 6.3

6.2.1.2. Variable aleatoria continua.

Es aquella que puede tomar cualquier valor contenido dentro de un
intervalo continuo (A4,B). En la flg 6.1 se muestra una funcién de distribucién
de probabilidades. Si « es una varlable continua, la probabilidad de que esta

variable tome clerto valor entre 4,B es

Pla<x<bl =02 rex)ax

deblendo cumplir

£(X) <0 y ffmf(X) dx = 1

N
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£(x})

fig 6.1 Distribucidn de probabilidades

En suma, la probablilidad de que una variable aleatoria tome clerto valor
estara gobernada por la funcién de distribucién de probabllidades. Las
caracteristicas mds Iimportantes de esta funclén son la josicién de su
centroide (media) y el momento de inercia del &rea bajo la curva de dicha
funciéon (varliancla).

6.2.2 MEDIA.

La media, o esperanza matematica, se define como 1la posiciéon del
centrolde del 4rea bajo la curva de 1la funcién de distribucién de

probabllidades pmde la figura 6.1.

Para las varlables discretas, la media sera

Para varlables continuas

p, = I° @ £(X) dx 6.6
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6.2.3.MEDIDAS DE DISPERSION

Variancia: o segundo momento del &rea. bajo

distribucion de probabilidades, ci. representé_lé variacionide los valores da’

g n : NI "
2 -~ LR | : Y i
T T K2 - ) o ?zgml p¢) L 67
Para las variables continuas
2 _ - 2
o = ITQ(I "m) f(x) dx 6.8

Desviacion estdndar: se deflne a la desviacién estddar como a la raiz

cuadrada de la variancla , o, en la figura 6.1.

Coeficiente de varfacidn: se define como la relacién entre la desviacién

estandar y ia media

La variancia, desviacién estandar y coeficliente de varliacién, miden el

grado de incertidumbre que presenta una variable.

6.2.4 FUNCIONES DE DISTRIBUCIONES DE PROBABILIDAD

La probablilidad de que cierta variable sea excedlda puede expresarse comn
el numero de veces que la desviacién estandar dista de la media. Para
determinar este numero es necesario conocer la funclén de distribucién de
probabilidad (1lamada también densidad de probabilidad) representativa de la

variable.
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Entre las funclones de distribucién de probabilidades {(fdp) mas comunes
tenemos la normal, lognormal, extrema I, de valores minimos, de valores

maximos, gamma, de Poisson, entre otras.

En este estudio trabajaremos con las fdp tipo normal y tipo gamma. Las

principales propiedades de estas funciones se enuncian en seguida.
6.2.4.1 Funcién de distribucioéon Normal.

También conoclda como distribucién gaussiana, su distribuclién esta dada

por

2,2
fx) = . 1 e—(x - n)/2c

2n

en la figura 6.2 se muestra una fdp tipo normal

Fig 6.2 Distribucién normal

6.2.4.2 Funcién de distribucién tipo gamma.

Una variable aleatoria tlene una fdp tipo gamma si su funclién de

distribucién es

sS3



donde ' T'(A+1) - funcién gamma

A,B - constantes posltlvaé. éﬁyévrelécién cbn la media y varilancia

es i
Hp = (A+1) B 6.12
a';= (A+1) B 6.13

En la figura 6.3 se muestra algunas formas en que puede presentarse la
distribucion gamma.

Fig 6.3 distrlbucion tipo gamma

6.3 CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL

La probabilidad de que una estructura o elemento estructural falle esta
en funcién de su resistencia y solicitacién. Si la resistencia y solicitacién
fueran variables deterministicas bastaria para evitar la falla, que la
resistencia fuera ligeramente mayor que la solicitacéon. Sin embarge, debide 2l
gran numero de varlables que intervienen en el disefioc y a las lIncertldunbres

Intrinsecas de éstas, hacen que la resistencia y la sclicitacion tomen un
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caracter aleatorio.

presente una combinacién de valores tal que la solicitacién exceda a

1,37
resistencla

Podemos definlr a la probabilldad de falla como, ec 6.14, 1§‘probabilldéd
de que la resistencia sea menor que la solicitacién.

PF=P1R<S) 6. 14

Y a la conflabilidad estructural,

falle 1 ~ PF'

como 1la probabllidad de que la estructura no

6.3.1 RESISTENCIA

Podemos definir a la resistencia de una estructura como la maxima fuerza

interna en ella, que produce algin estado limite.

Conociendo las propiedades geométricas y mecanicas

intervienen en las estructura es poslble conocer su resistencla mediante

procesos analiticos basados en modelos experimentales {cortante y torsién
p.e.).

de las variables que

Las principales causas que hacen de la resistencia una varlable aleatoria
son:

a) Varlabilidad en las propiedades geométricas de la estructura.
b} Variablilidad en las propiedades mecanicas de los materlales.
¢) Proceso constructivo.

d} Precisién en los métodos de calculo.

Aun supeniendo en el disefio una resistencia
Uy pequela, existird una probabllidad finlta de
& 1a resistenclz {ref. 14).

muy grande ¥ una soliclinaetén
que ia solicitacidn sobrepase

S5

De aqul que exista sliempre -una probabilldad “de que sehaiﬁn




sndliaia de confiabilidad

6.3.2° SOLICITACIONES

Las soliclitaclones, acclones, son agentes externos que actuan sobre la

estructura y pueden presentar un estado limite. Las principales solicitaciones

que pueden presentarse son:

a) Cargas permanentes.- son aquellas cuya Iintensidad no varia con el

b

[+

)

—

tiempo, en realidad sufren pequefas variaciones que pueden
despreciarse (fig 6.4a}. Se pueden considerar dentro de esta
clasificacién a las cargas debidas al peso propio de la estructura
(carga muerta), a empujes, deformaclones y desplazamlentos causados

por acciones de caracter permanente.

Cargas varlables.- se «caracteriza por la wvariabilidad de su
intensidad con el tiempo, llegando a ser importantes en determlnados
periodos (fig 6.4b). Ejemplos de este tipo de carga pueden ser: la
carga viva (debido al uso propio de la estructura) y a fendémenos con
caridcter variable como pueden ser los cambios temperatura y camblos

volumétricos.

Cargas accldentales.~- son aquellas que, ain su caracter excepcicnal
llegan a tener valores significativos en pequefias fracclones de la
vida atil de la estructura. Los sismos, el viento, la nieve, el ocleaje

y explosiones pueden consliderarse como cargas accidentales.

La variabllidad de las cargas con respecto al tlempo (como se muestra en

la figura 6.4} y la incertidumbre al tratar de determinarlas hacen que dichas

variables sean aleatorias.

Por ejemplo, el calculo de la carga muerta aun siendo casi exacta liega a
diferir hasta un 20% de la real (ref. 3) debido a la diferencia entre los

valores tomados por el cdlculo (dimensiones establecidas en el disefio y pesos

voluméricos estandarizados) con los valores reales en la obra.
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(a)
°
L
°
=
3
o
I
(b}
) ( .t (¢)
2 4 3 8 ] 12 e
tiempeo (ohos)
Fig 6.4
6.4 ANALISIS DE CONFIABILIDAD
El problema de la confiabilidad estructural 1le podemes ilustrar

graficamente en la fig 6.5. En la graflca esta representado en el eje de las

abcisas a la resistencia R y en las ordenadas a la solicitacidn S.

Considerando una muestra grande de elementos, la funcién de distribucién

de probabilidades para R y S son como las mosiradas en sus respectivos ejes.

Asi, la probabilidad de ocurrencia para un valor partlicular (R,S} estara dada
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por sus respectivas distribuciones de probabilldéd.~Una’linea a 45°; limita

la condiclon de falla y de sobrevivencia. Esta repreéenté la prbbabllidad de
que se presente una resistencia igual-a la solicitacion.

f(S1 R<S

R>S

ALY
Fig 6.5

La probabllidad de falla se puede calcular a2 partir de las funciones de
distribucion de probabilidad de S y R con la sigulente expresién.

P = J (1 - £s(s)) Fa(r) dr 5.15

Debido a que la solucién de esta integral implica un proceso laborloso y
complicado, se ha evaluado la conflabllidad en forma simplificada mediante el
siguiente procedimiento:

Como aproximadamente, la probabllidad de falla depende de la medla y de
la desviacloén estandar de 1la resistencla R y solicitacién S podemos
establecer la funcién ¥ como

U =t (R/S) 6.16

con una funcién de distribucion de distribucién como la mostrada en la fig

6.6. La probabllidad de falla serd entonces el irea sombreada de la grafica.
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u=in(R/S)

fig .6.6

La probabilidad de que la variable u sea alcanzada o excedida puede
expresarse en funcién del numero de desviaciones estandar que dista u de su
valor medio By Entonces, definiremos el indice de confiabilidad B como el
nimero de desviaciones estandar que dista del valor critico O de la media. De

aqui que
“u

sl B aumenta significa que la probablilidad de falla disminuye.

En suma, se podrd valuar la confiabilidad de algin elemento estructural

al conocer su indice B. La confiabilidad de falla esta dada por (ref.17)

_ -4.38
Pp = 460 e

6.4.1 METODO DE MONTE CARLO
Es un método numérico utillizade para resolver problemas en los que

iIntervienen variables aleatorias. Dado un sistema formado por elementos cuyo

comportamiento probabilista es conocido, se puede conocer el comportamiento
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probabilista del sistema si se logra simular.y conjuntar el éomportamiento de
sus partes. )

Dos puntos importantes integran este método, el primero es generar
variables aleatorias en funcién de 1la distribuclén de probabilidad que

presente la varlable, y segundo, el proceso de simulacién de la misma.

Exlsten varias formas de obtener numeros aleatorios: por medio de tablas,

por generadores de numeros aleatorios o por métodos seudoaleatorios.

Para simular la variable aleatoria aqul se procede como sigue:

1

—

Sea una variable aleatoria con distribucién de probablilidad fx(X) y funcion
de distribucién acumulada FX(X).

2) Se obtlene tantos numeros con distribucidén uniforme {entre O y 1) como

simulaciones se deseen.

3

Se simula la variaple con la dis

-

ribucidn de probabilidad dada en 1), al
despe jar xg de

X
- - o
n=F (X)) = J_g £,(x,) dx 6.19
donde n - es el numero aleatorio con distribucién normal.

En la fig 6.7 se muestra graficamente el proceso de simulacién.

t{u)

Fig 6.7 Proceso de siailacidn
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En este estudlo se utiliza para simular varlabiesrel péqﬁete de computo

IMSL que genera numeros aleatoriocs con una distribucién ‘ de probabilidad
definida. ' N

6.4.2 ANALISIS POR SIMULACION DE MONTE CARLO

El proceso para analizar la conflabilidad con el método de Montecarlo es
el sigulente:

1.- Se selecclonan las propiedades geométricas (b, h, r, por ejemplo) y

propiedades mecanicas (fé. fy) de las secciones a anallzar.
2.- Se obtlene un numero N de simulaciones de las variables del punto 1.
3.- Se cdlcula la resistencia R de la seccién con las varlables simuladas. *

4.- Para cada valor de la relacién de carga6 (re = 0.4, 0.5,...,1.0) se

realizan los sigulentes pasos.

S.- Se determina la resistencla de las secclones con los valores nominales

dados en 1, usando los reglamentos ACI-89 Y RCDF-87.

6.- Se simula la sollcitaclén S con los resultados obtenidos en 4,

suponiendo, ademas, que se comporta como una fdp tipo gamma.
7.- Para cada valor simulado de R y S se obtiene el valor de U con la ec 6.16.
8.- Se obtlene la media Y la desviacion estandar Tyt

9.- Finalmente se calcula el indice de confiabilidad con ec 6.17.

. .

Se define a la vrelaclén de carga a ta razén de carga viva a carga viva wis
muerta.

carga viva
re

=
carga viva + carga muerta
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7. SIMULACION DE LA RESISTENCIA

En el apartado 6.4.1. se menciond que si se simula el comportamiento de
las variables que intervienen en la resistencia se podra conocer la
resistencia de la misma.

Las variables mas importantes y que se pueden simular (ya que se cuenta
con informacién probabilista) son: la resistencia a compresién del concreto
(fc), la resistencia a fluencia del acero (fy), la base (b), el peralte (h},
el recubrimiento (r), la resistencia ultima del acero (fsu), la deformacion al
empezar el endurecimento del acero {esh) y la deformacién del acero a la falla

{esu).

La excentricidad relativa [(esh), la longltud relativa (is/h} y Iz

separacién relativa (s/h} se toman como valores deterministas.
7.1 CARACTERISTICAS DE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS

Las caracteristlcas estadisticas de las propledades geométricas de las
columnas para el Distrito Federal fueron obtenidas de mediclones dlrectas en
edificios {ref. 18 y 19). En la tabla 7.1 se resumen para valores nominales de

b, h y r sus respectivas medias (u) y desviaciones estiandar ().

VARIABLE VALOR NOMINAL| & ¢
b 40 em 39.54 | 0.382
) 39.54
h 20 80.23 0.382
r 4 4.50 | 1.05
TABLA 7.1
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7.2 CARACTERISTICAS DE LAS PROPIEDADES MECANICAS

Para este estudio se adoptaron los valores de media y desviacidn
estdandar para las propledades mecinicas de las columnas que se muestran en lia
tabla 7.2.

VARIABLE VALOR NOMINAL u -
fc (kg/cm’) 200 205.2 45.37
fy (kg/cn) 4200 4680 449.28
fsulkg/cn’) 7200 7600 750.
S 0.01 0.01175 | 0.0024
| cou 0.13 0.1175 0.1480 |
TABLA 7.2

7.3. PROCESO DE SIMULACION DE VARIABLES

Las varliables menclonadas en tablas 7.1 y 7.2 se comporian <en una
distribuciéon de probabilidad tipo normal. El programa SIMULA, listado en el
apéndice A, simula varliables con distribucién normal, el procesoc de calculo se

explica en el sigulente algoritmo.

AMganitma  7.1:

1.- Se leen los valores medios y desviaclones estandar de la variables f{'c,

fy, b, h, r, fsh, fsu, €sh, €su, el numero de simulaclones NS, y la semilia.

2.- Se utiliza la subrutina GGNPM del paquete IMSL que genera numeros
aleatorlios con distribucién normal con media cerc y desviacién estandar lgual

al.
3.- la variable simulada sera igual al producto de la variable aleatoria

generada en 2 por la desviacion estandar de la varlable a simular mas su

media.
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4.- Se replten los pasos 2'y 3 NS veces. para la variable en cues&lépl*r :

5.- Los pasos 2, 3 y 4 se replten para cada una de las variables a simular.

7.4 PROCESO DE SIMULACION DE RESISTENCIAS

Una vez simuladas las varlables se calcula la resistencia de las columas
esbeltas confinadas aplicando 1la teoria plastica y los conceptos de

conf inamiento y esbeltez.

Usaremos de 1a teoria plastica los algoritmes 3.1 y 3.2 con las

siguientes modificaclones para el primero.
a) Del concreto:

Se utiliazard una parébola en la curva esf-def cuya expresion esta dada
por (ref 18)

fec = Eco ge/ (1 + (cc/cee)?) 7.1

donde fcc - esfuerzo del concreto

Eco ~ médulo de elasticidad dado por

Eco = 2 fco/Ceo 7.2
€c - deformacién del concreto
eco - deformacién correspondiente al esfuerzo maximo en compresién en
obra
fco - resistencia maxima del concreto en obra.

Para deformaclicnes mayores que gco se utillzara
fec =Eco €e/(1 + (ec/ec)?) 7.3

donde e£c2 es la deformacién unitaria para el esfuerzo maximo de concreto
confinado, fig 4.2.
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Para calcular la fuerza del concreto, la grafica de esf-def se discretiza
en n franjas, como se observa en la fig 7.1, para cada una de éstas se
determina por triangulos semejantes, con la expresion 3.4. Las deformaciones y

los esfuerzos con 7.1 6 7.4. La fuerza en la franja i es

Fe. = fc, b AC, 7.6
i i i
donde Fc]. ~ fuerza en la franja i
fci - esfuerzo en la franja i
b - base de la secciédn
ACl - ancho de 1la franja {.
b) Para el acero
Se utilizard el modelo descrito en la seccién 4.6
En resumen, la carga y el momento se calcularan con
n nl .
P=£Fc1 +):l-‘sI 7.6
i=1 i=1
nf nl
M=Pe=Y% Fc,(h/2 ~de, + ¥ Fs.(h/2 - ds, ) 7.7
P Loy !
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donde (h/2 —d: } y (2 - ds ) son los brazos de palanca tanto de Fc como de‘
Fs, respectivamente

Los incisos a) y bl fueron codificados en la subrutina PM del programa

PMCEC, un listado del programa se encuentra en el apéndlice A.

El proceso general para simular la reslstencia de columnas esbeltas
confinadas es 1laborioso; reune los algoritmos 3.2 y 3.1 (con las
modificaciones hechas al iniclo de este apartado), ademdas de los algoritmos
5.1 y 5.3. Se incluye también la teoria de confinamiento dada en el capitulo
4.

El programa PMCEC simula la resistencia de wuna columna para

excentricidades y longitudes relativas establecidas.
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8. SIMULACION DE LA SOLICITACION

8.1 ASPECTOS GENERALES

Como se definld en el capituleo 6, la solicitacién se toma como variable
aleatoria, es decir con sus propiedades asocladas a ella, y definidas por una

funcion de distribucién de probabilidad fdp.

Para simular la soliclitacioéon es necesarlo describir la distribucion de
probabilidades de los efectos de los diferentes tipss de carga. Los efectos de
estas cargas se pueden obtener de la combinacién de su variabilidad

introducida cn el analisis estructural.

En Meéxico, sin embarge, no se cuenta con informacién sobre el
comportamiento probabilista de las varlables que intervienen en la
solicitacién. Por esta razén para simularla supondremos que la sollicitacion
que actua sobre la columna es la resistencia para la cual fue disefiada fig 8.1

(ref.18) y se comporta con una funclén de distribucién tipo gamma (ref 20).

8.2 SIMULACION DE LA SOLICITACION

El proceso general para simular la soliclitacién es el sigulente:

i.- Se calcula la resistencla nominal del elemento.

2.- Se obtliene la resistencia de disefio.

3.~ La solicitacién de disefio se iguala a la resistencia de disefio

4.- Se determina la soliclitacidn nominal.

5.- Se obtlnen la media y el coeficlente de variaclién de la seoliclitacion.
6.- Se simula la solicltacién con distribuccién tipo gamma.
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Fig 8.1

8.2.1 RESISTENCIA NOMINAL

La resistencia nominal es la capacidad minima de un miembro
estructural bajo la accion de la solicitacion. Los reglamentos establecen como

valores nominales a la probabilidad, del 2 al S¥%, de gue no sean alcanzados.
Para calcular la resistencia nominal de una columna esbelta y confinada
se utiliza la teoria plastica de columnas, algoritmos 3.1 y 3.2., asi como las
hipétesis y recomendacliones del RCDF-87 y del AC!-89.
8.2.1.1 Especificaciones segun el RCDF-87
"2.1.1. Hipétesis para la obtencidn de resistencias de cualquier forma
sujetas a flexidn, carga axial o a combinacién de ambas , se efectuard a

partir de las condiciones de equilibrio y de las sigulentes hipdtesis:

a) La distribucién de deformaciones unltarlasAjongitudlnaJes en la seccidn
transversal de un elemento es plana.

b) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que la

deformacién unitaria del acero es igual a la del concreto adyacente.

70



$imulacisn :de‘la’wu,cbtac‘ién‘ -

c) El corcreto no resiste esfuerzos de’téhs!dh.

d) La deformacién unitaria del concreto en cbnipréslén cuando ‘se ‘alcanza 1a

resistencia de la seccion es 0.003.

e) La distribucicn de esfuerzos de compresidn en el concreto cuando se alcanza
la resistencia es uniforme en una 2zona cuya profundidad es 0.8 veces la del
eje neutro, definido este de acuerdo con las hipdtesis anteriores. E! esfuerzo

uniforme se tomard lgual a 0.85f'c si
fe s 250 kg/cm®

e igual a

fc

o fesi fo > 250 xgre”

(1.05 ~

El diagrama esfuerzo-deformacidn unitario del acero ordinario, sea o no
torcido en frio, puede Idealizarse por medio de una recta que pase por el
arigen, con pendiente igual a Es, y una recta horizontal que pase por las

ordenadas correspondlente al esfuerzo de fluencia del acero, fy..."

Ademas, para las columnas esbeltas se utiliza el método de amplificacioén

de momentos menclionado en el apartado 5.3.1.
8.2.1.2. Especificaciones segin el ACI-89

"10.2.3 La deformacidn zaxima de la fibra extrema de compresién del concreto

debe suponerse igual a 0.003.

10.2.4 El esfuerzo del refuerzo por debajo de la resistencia especifcada de la

fluencia fy debe tomarse ES veces la deformacidén del acero.

Para deformaciones mayores que el correspondiente a fy, el esfuerzo debe
considerarse Independientemente de la deformacidon e {gual a fy. 10.2.5 La
resistencia a tensidn del concreto debe despreciarse en cdlculos relativos a

fuerza axial y flexioén del concreto reforzado excepto cuando cumplan con los
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requisitos de 18.4.

10.2.6 La relacién entre la distribucion de esfuerzos a gbmpégsidn y la
deformacidn de!l concreto debe suponerse rectangular, trapezbldal, parabélica o
cualquler otra forma que resulte en la predicclidn de la resistencia de acuerdo

con resultados de pruebas.

10.2.7 Los requisitos de 10.2.6 se satisfacen mediante una distribucicn de

esfuerzos del concreto rectangular equivalente, definida por lo siguiente:

10.2.7.1 Debe suponerse un esfuerzo del concreto de 0.85 f; uniformemente
distribuido sobre una zona equivalente de compresion limitada por el limite de
la seccidn transversal y una llnea recta paralela al eje neutro a una
distancia a = B, C de la fibra de deformacién mixima de compresiodn.

10.2.7.2 La distancia ¢ desde la fibra de deformacién mdxima al eje neutro
debe medirse en direccion perpendicular a dicho eje.

10.2.7.3 E! factor B: debe tomarse como 0.85 para resistencias del ¢ f;

hasta de 4000 Ib/pulgz. Para reslstencias arriba de 4000 Ib/pulgz. B debe

reducirse continuamente a una tasa de 0.05 por cada 1000 Jb/pulg2 de
resistencia en exceso a 4000 lb/pulgz, pero B, no debe tomarse menor que 0.65.
10.3.2 Las condiciones de deformacién balanceada existen en una seccion
transversal cuando el refuerzo de tensidn alcanza la deformacion
correspondiente a la resistencia especificada de fluencia fy al mismo tiempe

que el concreto en compresién alcanza su deformacidn dltima supuesta de 0.003.

10.3.3 Para miembros a flexién y para miembros sujetos a cargas combinadas de
flexién y compresion cuando la resistencia axlal de disefio ¢P" es menor que
0.10 f;Aq o ¢Pb (el menor de los dos), la relacién del refuerzo p
proporcii.nada no debe exceder 0.75 de la relacidn p, que produciria una
condicién balanceada de deformaclones para una seccidn sujeta a flexidén sin
fuerza axial. Para miembros con refuerzo de compresién, la porcidn de p, no

necesita reducirse por el factor 0.75".
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.8.2.1.3 Proceso de célculo

Los slgulentes pasos se utilizan para,calcﬁlapr%alreélégépéla‘nom&nal:
Algonitma 8.1:

1.- Con los valores nominales de fc, fy, b, h, r, As, se calcula para cada
excentricidad relativa su resistencia P y M con las hipotesis de 8.2.1.1 y
con el algoritmo 3.2.

2.- Con los resultados del paso 1 se realiza un ajuste polinomial de la curva

P-M. Se utilizé el polinomio interpolante de Newton de 6° grado.

3.~ Para cada excentricidad y cada longitud relativa se aplican los pasos 4, 5
y 6.

4.- Se propone una carga axial.
S.- Se aplica el métodc de momento amplificado, expuesto en el capitulo S.

6.- Si el momento amplificado es menor al momento de la columna corta, para
esa misma carga, se incrementa la carga y se regresa al pase 4. La
resistencia P se encuentra al intersectar la curva generada por los
momentos amplificados con la curva de resistencia de la columna corta,

fig 8.2.

7.- La resistencia M se obtiene al proyectar, horizontalmente, el punto

intersectado con la linea generada por e/h. Es decir M = P (e/h) h donde

P es la carga a la que se debe la interseccién.

8.2.2. RESISTENCIA DE DISERO
La resistencia de disefio se obtiene al factorizar la reslstencia nominal.

Esta reducclén se utiliza para considerar la incertidumbre en la resistencla

de los materiales y la variacién de las dimensiones de los elementos, asi como
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la aproxlmacién en las férmulas e hipétesis’ que. proponen }osr}eélamenios de
construccioén. . ;

El RCDF-87 establece que, ref. 25:°

" 1.6 Factores de resistenclia
En flexidn valdra 0.9 y 0.8 para cortante y torsién . En flexocompresién,
FR se tomar igual a 0.8 cuando el nicleo estd confinado con un zuncho gue
cumpla con los requisitos de ¢4.2.4. o con estribos que cumplan con los
requisitos de 5.3.4b, y también cuando el elemento falle en tensidén. Si el

nicieo no esté confinado y la falla es en compresidn, F, se supondrd igual a

R

0.7. Para aplastamiento FR valdrd 0.7".

Fig 8.2

Como la columna es confinada debe cumplir los sigulentes requisitos:

“5.3.4 Refuerzo transversal

b) En columnas con nicleo rectangular, la suma de las dreas de los estribos y
grapas, Ash, en cada direccién de la seccién de la columna no debe ser Iigual
que

T4



n de ta saticitacién

0.3 (A&, Lc

g b £ ot 0
donde
Ac drea transversal del micleo, hasta la ‘orilla Aé#ter{bé'"del'”ré{uerzo
transversal
Ag drea transversal de la columna
f esfuerzo de fluencia del acero transversal
hc dimensidén del nicleo, normal al refuerzo del drea Ash

separacidn del refuerzo transversal.

"Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos cerrados de una
pieza sencillos o sobrepuestos, de didmetro no menor que 9.5 mm (No. 3) y
rematados como se imdica en 5.2.3. Puede complementarse con grapas del mismo
didmetro que los estribos, espaciados igual que éstos a lo largo del miembro.
Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra longitudinal de la
periferia con un doblez de 135° seguidos de un tramo recto de al menos 10
didmetros de la grapa.

"La separacion dei refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta parte

de la menor dimensidn transversal del elemento, ni de 10 cm.

"La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, entre ramas
de estribos sobrepuestos no ser mayor de 25 cm. Si el refuerzo consta de

estribos sencillos, la mayor dimensién de éstos no debe exceder de 45 cm "

“5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

Se suministrardn estribos cerrados de al menos 7.9 mm de didmetro (No. 2.5)
que cumplan con los requisitos de los péarrafos siguientes: a) en cada extremo
del miembro sobre una distancia de dos peraltes medida a partir del paiio del
nudo, y b} cn la posicidn del elemento que se halle a dos peraltes (2h) de
toda seccidn de donde se suponga, o el andlisis lo imdigue, que se va a formar
una articulacion pldstica (si la articulacién se forma en una seccidn

intermedia, los dos peraltes se tomardn a cada lado de la seccidn).

75



Fimulacison. de la.saticitacién - -

"El primer estribo se colocard a no mds de 5 cm de la cara del miembro de
apoyo. La separacidn de los estribos no debe exceder a ninguno de los valores
sigulentes: a) 0.25d, b) ocho veces del didmetro de la barra longitudinal mds

delgada, c) 24 veces el diametro de la barra del estribo, y c) 30 cnm.

"Los estribos a que se refiere esta seccién deben ser cerrados, de una
pieza, y deben rematar en una esquina con dobleces de 135°, seguidos de tramos
rectos de no mds de 10 didmetros de largo. En cada esquina del estribo debe
quedar por lo menos una barra longitudinal. lLos radios de doblez cumpliran con
los requisitos de 3.8. la localizacidn del remate del estribo debe alternarse

de uno a otro.

“"En las zonas definidas en el primer pdrrafo de esta seccidn, las barras
longitudinales de la periferia deben tener soporte lateral que cumpla con
4.2.3.

“"Fuera de las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccidn, la

separacion de los estribos no debe ser mayor que 0.5d a todo lo largo..."

El ACI-89 indica que, ref 26:
* 9.3. Resistencia de disefio...
9.3.2. El factor de resistencia, ¢, debe ser el siguiente:
§.3.2.1. flexidn sin carga axial ........ ... ... .0cvutn 0.9
9.3.2.2. carga axial y carga axial con flexidn. (Para carga axial con
flexidn, tanto la carga axlial como la resistencia nominal a momento deben
multiplicarse por un solo valor apropiado de ¢J).

a) tensidn axial y compresidn axial con flexidn ........ 0.9

b) compresién axial y compresién axial con flexidn:

Elemento con refuerzo en espiral segin la seccidén 10.9.3
........ 0.75
olros elemenios reforzados .........c..eeveuornsseans 8.7C

" Para otros elementos reforzados, ¢ puede aumentarse linealmente hasta 0.9,
en tanto que ¢ Pn disminuye de 0.10f'cAg o ¢Pb, segin el que sea menor, a

cero.”.
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8.2.3 SOLICITACION NOMINAL

La 'solicitacién nominal es el valor maximo probable de la intensidad de
la acclién. Los reglamentos establecen para el valor nominal una probabilidad,
entre 1 y 104, asociada a ella. Asi, para el RCDF-87, la soliclitacién nominal

sera aquella cuya probabllidad de ser excedida es del 2%, para el ACI-8B% es
del 5%.

La solicitacién de disefio se obtiene de multiplicar la solicitacion
nominal por un factor de carga mayor que uno, con el fin de considerar la
inexactitud en las suposiciones simplificacliones en el andlisls estructural o
bien sobre cargas en la estructura.

Los sigulentes factores de carga son recomendadas por los reglamentos de

RCDF-87
Factor de carga Fe = 1.4 8.1

ACi-89

Factor de carga muerta Fem = 1.4

Factor de carga viva Fev = 1.7 8.2

Como la solicitud nominal (Sn) factorizada es igual a la solicitacién de

disefio (Sd) y ésta a la resistencia de disefio, tenemos que

Para RCDF-87

d n
despe jando S
n
Sa
5, e.3
n 1.4
Para el ACI-89
Sd = 1,48 +1.7 Snv 8.4

la relacién de carga es
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r’ =
c
tenemcs que
Q.5
v E
'8
r o
¢ snm* Snv
donde
1 . .
SnV = SM(T'C,- 1} . 8.6
sustituyendo 8-6 en 8-4
Sy=1.4S _+1.7S (-1 8.7
nm nm e
de donde
g
s = d 8.8

PR 4 e 1T - 1)
Te

En la practlica es comin encontrar estructuras sometidas a una relacidén de
carga igual a 0.7. Asi, tenemos que

s
R d
S TTES 8.9
B.2.4 PARAMETROS ESTADISTICOS DE LA SOLICITACION

2) Coefliclente de variacién de la solicitaclén.

Para obtener el valor de la disperstion relaﬁiv: utilizaremos la expresioén

c3= 0.0964 r2- 0.18 r_+ 0.1125 8.10
s c c

donde
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CS - es el coeficlente de:variacién de la sollcitacién

r. - es-la relacién de carga.
esta expreslén fue determinada’y aplicada en estudios anterlores (ref. 22), se
obtuvo de la aplicacién de la teoria de segundos moment057 y primer orden para
una colunmna de un marco reticular.

b) Media de la solicitacién

La expresién que nos relaciona la media y el coeflclente de variacién con
la solicitacidén nominal es (ref 20)

Sn = pn(l + 7CS) 8.11

come  la soclicitacién nominal Sn es conocida, H, es

Suponiendo una distribuclén normal. 7 en la ec 8.12 es lgual-a 2 para
RCDF y 1.65 para el ACI.

8.2.5 SIMULACION DE LA SOLICITACION

Se supone una funclén de distribuclén de probabilidad tipo gamma para la
soliclitaclién, para generar los numeros aleatorios se utlliza una subrutina

llamada GGAMR que pertenece al paquete IMSL.

La subrutina utiliza un parametro de forma A que es igual a

7

La teoria de segundos momentos y primer orden proporciona una aproximacion de
tos dos primeros @omentos probabllistas (medla y varfancta) de funclones que
dependen de varlables aleatorias.
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Ademas genera numeros seudoaleatorios que multiplicados por -un parametro
de escala nos da la solicitacién simulada. El parametro de escala esta dado

por

B = ps C5 8.14
Es dectir

Sollcitaciodn simulada = B (nimero seudoaleatorio)

Ss = B S({)
donde
Ss - solicltacion simulada
B - parametro de escala
S{i} - numero seudoaleatorio

El proceso de simulacién de la solicitacién fue programade en lenguaje
Fortran con el nombre de PMSOL!, el cual calcula la solicltacién simulada para
el RCDF-87 y para el ACI-89, un listado del programa se muestra en el apéndice
A.
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S. RESULTADOS

Los resultados que se muestran en este capitulo estdn en funcién de la
excentricidad y el tipo de falla que presentan las columnas analizadas. La
zona A representa la falla a compresién y la zona B la de tensién. Las
graficas de resultados se muestran en el capitulo 11.

9.1 RESULTADOS OBTENIDOS CON EL RCDF-87

Infuencia de la relacidén de carga

Para columnas cortas y esbeltas:

Se observa en las graficas 1 y 2, que a medida que la relacldn de carga
crece la confiabilidad aumenta. Sélamente en la zona de compresién pura {es/h =
0) después de rec = 0.7, desciende.

Los sigulentes resultados fueron anallizados para una relacién de carga
igual a 0.7.

Influencia de la excentrlidad

Para la columna corta:

El indice B oscila entre 4.5y 5.2

Fn la zona A, graficas 3 y 4, se observa una pequefia reduccidén en B, de
aproximadamente entre el 6 y 10% en el intervalo 0.1 y 0.2 de la excentricidad
relativa, e/h; después vuelve aumentar el indice B hasta alcanzar el nivel que

tiene la compresiéon pura. Al final de la zona A decrece hasta un 12%. Para la
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zona B, el indice 8 comlenza con un ligero Incremento para luego disminuir

hacia el valor de flexién pura, en esta zona el indice B fluctua entre S5y
4.5.

Para la columna esbelta:

El indice B oscila entre 4.3 y 6.3.

En la zona A, tiene un comportamiento semejante que el de las columnas
cortas. En las mlsmas graficas se observa que a medida que la excentricidad

tiende a la flexién pura (zona B), las curvas tlenden a presentar la misma
conf iabllidad.

Influencia del porcentaje de refuerzo

Se observa en las graficas S y 6 que un incremento en el porcentalje de
refuerzo incrementa la confiabilidad, principalmente en la zona por falla a

compresién. Cerca de la flexiédn pura deja de influir el porcentaje de refuerzo
sobre el indice 8.

Para la columna corta:

En la zona a compresion, el indice B para la carga a compresion pura,
aumenta al aumentar el porcentaje de acero, en todos los casos en un 5%, vér
por ejemplo la grafica 5. Para excentridades pequefias (0 < e/h < 0.2) las
curvas tlenen un comportamiento casi paralelo. Cuando e/h > 0.2, las curvas
tienden a unirse. Entre las excentricidades relativas de 1 y 2, las curvas

tieden a unificarse, aqul el punto B oscila entre 4.5 y 5.

Para las columnas esbeltas:

Para 1/h=10 y excentricidades muy pequeafias el indice 8 se incrementa
ligeramente conforme la cuantia aumenta. En la zona de falla a tensién el
porcenta Je de refuerzo influye en el indice B en un 2% y sigue la tendencla de
la columna corta. Para 1/h=15 sucede lo contrario, a medida que aumenta el
refuerzo el indice B disminuye, después sigue el comportamiento antes
descrito, ver graflcas 6 y 7.
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Influencia del ruimero de lechos

Para la ceolumna corta:

En la zona de compresién no hay influencia significativa en B para
excentricidades pequefias (grafica 8). A medida que aumenta e/h, el indice B
aumenta al aumentar el numero de lechos hasta un 6% reduciendo esta diferencia
al final a un 3%. Para seccliones de cclumna peraltada no hay influencia
significativa en la confiabllidad (grafica 9).

Para la columa esbelta:

La confiabilidad aumenta al aumentar el numero de lechos, en la grafica S
se observa una diferencia de hasta un 14% en la zona de falla a tensién. Para
secclones peraltadas hay poca influencia del numero de lechos al indice B

(grafica 9) del orden del 2% en los extremos de la curva.

Influencia del peralte

En todos los casos y tanto para columnas cortas como esbeltas se observa
que e/h= 0.1 hay una reduccién del indice 8 del orden del 6% cuando la seccidn
cambia de 40x40 a 40x80 cm (graficas 10 a 12).

Para la columna corta:

En forma general, no hay influencia significativa en la zona A del indice
B. En la zona B se observa que para secciones de 40x40 cm la rama final tiende
a disminulr suavemente. Para las secclones de 40x80 cm el indice disminuye

para luego crecer ligeramente.

Para la columna esbelta:
Para 1l/h = 10, se observa un comportamiento similar al que presenta la
columna cortz. Para 1/h = 15, del orden del 7% al ir aumentando e/h se

normaliza y se comporta como en los casos anterlores (graficas 1i y 12).

En forma general para e/h = 0 y e/h - « el peralte no influye en el
indice de conflabilldad.
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Influencia del tipo de estribo

Para la columna corta:
No 1influye el tipo de estribo en el indice de confiabilidad, la
diferencia médxima que presenta es del orden del 1.5%, antes de la falla

balanceada {grafica 13).

Para la columna esbelta:
El comportamiento no varia con el tipo de estribo {graficas 14 y 15).

Influencia de la separacién de estribos

En las columnas cortas el indice B crece si se reduce el espacio entre
estribos, s/h = 0.25 a 0.20 aumenta un 0.8%. Para s/h = 0.125 hay un aumento

del 5% en la zona A. En la zona B, la diferencia se reduce al 17%, grafica 16.

En la columna esbelta, el indice B no se ve afectado (grafica 17).

9.2 RESULTADOS OBTENIDOS CON EL ACI-89

Influencia de la relacién de carga

Los resultados obtenidos con respecto a la varlaclén de carga son
seme jantes a los obtenidos a los del! RCDF (graficas 1 y 2). No se incluyen

gréaficas respecto a los resultados del ACI-89..

Influencia de la excentricidad

Para la columna corta:

El indice B osclla entre los valores de 4.9 y 5.7,

En la zona A, el comportamiento tiene la misma forma que la de RCDF,
antes de llegar a la falla balanceada el indice B tiene casi el mismo valor

que el de compresién pura (aproximadamente 5.5). En la zona B, aumenta
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ligeramente para después disminuir (grafica 18)ij

Para columnas esbeltas: Celinan

El perfil de la curva de conflabilidad es mﬁy,semejahte,é}Qd 3 >
corta. En todos los casos se observa que 1/h = 10 tlene poca'dffébehtlg coh'}a,v‘
columna corta para esh cercanos a la compresién pura o con lé'fiexldh'ﬁd}aif'
Para 1/h = 15, la diferencia con la columna corta es del orden del 124 ia'cualf

va disminuyendo conforme se acerca a la flexion pura (grafica 18).

Tanto las columnas esbeltas como las cortas tlenden a unirse en la
flexién pura.

Influencia del porcentaje de refuerzo

Es notorio el aumento del indice B con el aumento de refuerzo. En las
columnas cortas es del 20% aproximadamente, del 17% para 1/h=10 y del 2.5% en
1/h = 15.

Para la columna corta:

En la zonz A, el lncremento B es significativo, conforme e/h aumenta las
curvas tlenden a intersectarse. Para la zona B, el indice B8 tiende a
disminuir, a mayor porcentaje de refuerzo mas suave es la pendiente (grafica
19).

Para la columna esbelta:

Las columnas se comportan en forma paralela, e igualmente a mayor

porcentaje de refuerzo mayor confiabilidad (grafica 20).

Influencia del nimero de lechos

Para la columna corta:

Se observa que en los extremos de la curva (e/h muy pequefias y muy
grandes) el aumento del numero de lechos no influye en el indice B. En el
centro, en la vecindad del punto de falla balanceada, hayun aumento del orden
del 4% (grafica2l).
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Para la columna esbelta: .
En la grdfica 22 se observa que al aumentar el numero de lechos el indice
B aumenta alrededor del 8% , cerca de la falla balanceada, en los extremés.ei

aumento es del 2X%.

Influencia del peralte

Para columna corta:

Para es/h pequefias el indice B no se altera, al incrementar e/h el peralte
influye alrededor del 5%., después de la falla balanceada las secciones de
40x40 cm, el findice B tiende aumentar ligeramente para luego descender. Para
secciones de 40x80 cm el descenso es mas suave, las curvas tienden a juntarse

hacia la flexidén (grafica 23).

Para columna esbeta:
El aumento del peralte provoca un aumento en el indice B del orden del
10% disminuyendo esta diferencia cuando esh aumenta hasta la falla balanceada.

Después de este punto el comportamiento es similar al de la columna corta.

Influencia del tipo de estribo

El tipo de estribo no influye en el indice B en todas las columnas

analizadas (graficas 25 y 26).

Influencia de la separacidn de estribos

Sélamente afecta a las columnas cortas. Para e/h cercanas a la compresion
pura el indlce B incrementa un 4% y comienza a decrecer hasta un 1% cuando e/h

tiende a la flexidén pura (grafica 27 y 28).

87



?eau&adoa

Influencia del porcentaje de acero de refuerzo

Para la columna corta:

Para porcentajes pequefios (0.01Ag), el RCDF estd por arriba del ACI en la
2ona A. Antes de finallzar la zona A, el ACI aumenta relativamente un 40% mas
que el RCDF, lo que origina una interseccién en las curvas. En la zona B, el
ACI es superlor a RCDF, pero muestra una tendencia a disminuir, no asi el

RCDF que aumenta con forme e/h se acerca a la flexlén pura (grafica 29).

Para porcentajes arriba de 0.01Ag, el ACI estd por encima del RCDF en las
dos zonas, siendo menor la diferencia en la zona A. Aumentando aun mas el
porcentaje de refuerzo (0.06Ag). lLa diferencia es casl constante en las dos

zonas y es aproximadamente del 6% {(grafica 30).

Para columna esbelta:

Para cuantias pequefias el RCDF slempre esti por arriba del ACI, siendo
mas notoria en las excentricidades relativas pequefias, aproximadamente del 12%
de diferencia. Para la zona B el aumento relativo del ACI respecto al de RCBF
no es tan significativa y puede no intersectar a la curva de RCDF (grafica
29).

Para cuantias grandes, tlienen el mismo comportamiento que las columnas

cortas (grafica 30).

Influencia del nimero de lechos

Para la columna corta:

Hasta la zona A los dos reglamentos se comportan lgual, presentan un
relativo aumento al final de la zona. En la zona B, el ACI no se ve afectado
por el camblo de numero de lechos en tanto el RCDF cambia ligeramente (grafica
31).

Para la columna esbhelta:

Loes dos reglamentos presentan {dénticos comportamlentos, al varlar el

nimero de lechos, con la columna corta.
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nimero de lechos, con la columna corta.

Al comparar el RCDF con el ACI la influencia del peralte, estribos y
espaciamlento de estribos, se encontré que el comportamiento del indice 8
ante los parametros menclonados no cambia significativamente (gréficas 32, 33
y 34}.

En las graficas 35 y 36 se muestran la distribucién de frecuencias para
el caso 222 ,con e/h = 0, con l/h igual a cero y diez respectivamente. En
estas graficas se observa que las solicitaclones del RCDF estdn ligeramente
mas cercas a las reslstencias que las del ACI. Es por esto que para este caso
el ACI resulta mas conflable que el RCDF.
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Gonclu.\ict‘;c: .

10. CONCLUSIONES

A menos que se indique lo contrario las slguientes,concl‘usioneé inqluyen

tanto a columnas cortas como esbeltas.

10.1  RESPECTO A EL RCDF-87

1.- Una columna presenta mayor confiabilidad a medida que aumenta la
relacién de carga re. Solamente la carga axial pura presenta una reduccién de

su confliabilidad a relaciones de carga mayores que 0.7.

2.- En términos generales, la zona mas confiable es la zona de falla a
compresion. La zona de falla a tensién tiene un indice de coniiablildad que

fluctéa entre 4.5 a S.

3.- A nmedida que se aumenta el refuerzo de acero aumenta la
confiabilidad. Para longitudes relativas grandes, y a excentricidades
pequefias, se observa que la confiablilidad disminuye al aumentar el refuerzo
longitudinal (se uniformiza con las columnas que presentan l/h relativamente
pequefias). Esto se debe a que las formulas que utiliza el RCDF en la zona

proxina a compresién son muy conservadoras.

4.- El numero de lechos sélo influye en columnas de secclones pequeiias y
con excentricidades tales que dan lugar a acciones cercanas a la compresioén
pura. Para seccliones peraltadas este parametro influye, aunque ligeramente, en

el indice de confiabilidad para porcentajes de acero altos.

S.- Para excentricidades grandes una columna peraltada es ma&s conflable
que otra que no lo es.
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6.~ Es Jlgualmente confiable wutilizar cualquier tipo de estribo en
cualquier seccién. Se presenta un ligero aumento sl el espaclio entre ellos es

muy pequeiio.

7.- Se observa que el disefio de columnas esbeltas presentan mayor

confiabilidad que el de columnas cortas, aun cuando el dlsefio es diferente.

8.- Todos los casos anallzados presentaron un indice de conflabllidad
arriba de 4.

9.- Las columnas cortas y esbeltas tlenden al mismo indice 8 cuando e/h
tiende a la flexién pura.

10.- En columnas esbeltas y en la falla a compresién, a mayor relacién de
esbeltez mayor confiabilidad, debido a la naturaleza propla de las férmulas de

disefio.

10.2 RESPECTO A EL ACI
1.- Igual que el incisc 1 del RCDF.

2.- En todas las graflicas se observa que la maxima confiabllidad se

encuentra a una excentricida mayor que la balanceada.

3.- A mayor porcentale de refuerzo mayor conflablilidad en la zona de
falla a compresién., En la falla a tensién influye ligeramente el porcentaje de

refuerzo.

4.- El aumento en el nimero de lechos de acero intluye ligeramente, cerca
de la falla balanceada, en las columnas cortas con altes contenidos de
refuerzo, en las columnas esbeltas ésta

influencia es menos significativa.

31

3

S.- Las conclusiones respecto al RCDF comprendidas del punto S al i0, so
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1gualeé para el ACI.

10.3 COMPARACION DEL RCDF vs EL ACI

1.~ En la zona de falla a compresién, para columnas cortas y esbeltas, y
para secclones con bajo refuezo de acero el RCDF es mis confiable que el ACI.
Para contenidos medios de refuerzo (0.03Ag) el ACI es ligeramente superor que
el RCDF. Para altos contenldos de refuerzo (0.06Ag), el ACI es 6% mas

confiable que el RCDF y se comporta en forma paralela.

2.- Para contenidos bajo de acero 21 ACI tlende a ser menos confiable
conforme se acerca a la flexiéon, mlentras que el RCDF aumenta su
confiabilidad. Para contenidos altos los dos reglamentos tlienden a aumentar al

llegar a la falla por flexidén.

3.- Debldo al paralelaje entre los dos reglamentos no existe una
diferencia marcada entre ellos, salvo que slempre presenta el ACI mayor
confiabilidad.

4.- El disefio de columnas esbeltas confinadas tanto con el RCDF como con

el ACI presentan para longltududes relativas grandes una mayor confiabilidad.

La razén principal por la cual el ACI es mas conflable que le RCDF
radica en que el primero no altera el FR para columnas confinadas con
estribos, lo que provoca que en este estudio las solicitaciones sean menores
en el analisis. El RCDF aumenta el FR de 0.7 a 0.8 en la zona de falla a
compresién, provocando que la solicltaciéon aumento y con ello disminuya su

confiabllidad..
Aun cuando el RCDF es menos conflable que el ACI, el indice B que

presenta, tanto en la falla a compresidon como de tensién, aseguran una

probabilidad de falla muy pequefia, (Pr 26 x 107).
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SDEBUG

X ® ® s % 8

esssssesenevsasess DDOGRAMA PRINCIPAL 9%tessscccsrarsrsssscnanse

PROGRAMA PARA SIMULAR VARIABLES ALEATORIAS (Fe, Fy,b, h, R}
CON DISTRIBUCION NORMAL
Ol/marze/91
SeasncusanassetssNReNREsIeESEICRTIsEIRIRTIRARTIRSSRba R s RRRsRTRES
BLOQUE: 0000
DOUBLE PRECISION DSEED
DIMENSION SR(1000),SFC(1000),SFY{1000),SB(1000),SH(1000),R(1000)
CHARACTER"10 ARCH!
REAL*8 MFC,MFY,MH,MB,MR
WRITE(®,*)" Nombre del archivo de simulaciones para el:’
WRITE(®,*)'CASO:’
READ(*,'(A)') ARCHI
OPEN(1,FILE=ARCHI,STATUS="NEW")
ENTRADA DEL LOS VALORES PROBABILISTICOS DE LAS
VARIABLES ALEATORIAS

WRITE(",*)’ Fe: {media) [desviacién estandar]’
READ(*®,*)MFC,DFC

WRITE(®,*) Fy: {medial {desviacién estandar})
READ{®,*)MFY,DFY

WRITE(",*)’ h: [media]} [desviacién estandar)
READ(*,*)MH,DH

WRITE(®,*)’ b: {media) {desviacién estandar!
READ(*,*}MB,DB

WRITE(®,*) r: [medial [desviacién estandar]’
READ(*,*)MR,DR

write(®,*) [4 simulaciones] [semillal’®

READ(*,*)NS,DSEED
CALL GGNPM(DSEED,NS,R)
DO 110 I=!,NS

110 SFC()=R{I}*DFC+MFC

120

130

140

150

CALL GGNPM(DSEED,NS,R)

DO 120 I=1,NS

SFY(I)=R{I)*DFY+MFY

CALL GGNPM(DSEED,NS,R)

DO 130 I=1,NS

SH(I1)=R(I)*DH+MH

CALL GGNPM(DSEED,NS,R)

DO 140 I=1,NS

SB(I)=R(1)*DB+MB

CALL GGNPM(DSEED,NS,R)

DO 150 I=1,NS

SR(I)=R(1)*DR+MR

IMPRESION DE SIMULACIONES

DO 160 1=I,NS
WRITE(1,900)SFC(1),SFY(1),SB(1),SH(1),SR(1)
FORMATOS, CIERRE DE ARCHIVO Y FIN DE PROGRAMA
FORMAT(S(F12.3))

CLOSE(1)

STOP

END

Programa SIMULA U1



SLARGE
SDEBUG

ssesssesesennces IDENTIFICACION DEL PROGRAMA  ®¢esssssccncesce

PROGRAMA PMCEC PARA DETERMINAR LA RESISTENCIA DE UNA
COLUMNA ESBELTA CONFINADA DE CONCRETO REFORZADO
SUJETA A FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL
14/MAR/91

BLOQUE DE ALMACENAMIENTO BLOQUE: 0000

IMPLICIT REAL*8 (A-H,0-2)
REAL®8 M,KD,KS,LNG,ML,MB,MAUX
CHARACTER®12 ARCHI

DIMENSION AS(20),EH{20},FCO(1000),FY(1000},B(1000),H(1000),R(1000)

- \ECI1(1000),EC2(1000),EC30{1000},KS(1000),PL(2),ML.(2),
- LH(S),EHB(1000),ESU(1000},ESH(1000),FSU{1000),
* pcem(1000)},FS(1000), PAUN(3,1000),MAUX(3,1000)

. ARCHIVO DE DATOS GENERALES
OPENI(LFILE=" ', STATUS="CLD"}

. ARCHIVO DE SIMULACIONES ({1}
READ(1,’(A) JARCHI
OPEN(3,FILE=ARCHI,STATUS="0LD’)

. ARCHIVO DE SIMULACIONES (2]
READ(1,"(A)")ARCHI
OPEN(4,FILE=ARCHI,STATUS="0LD")

. ARCHIVO DE EXCENTRICIDADES
READI(1,(A))ARCHI
OPEN(5,FILE=ARCHI, STATUS='0LD")

¢ ARCHIVO DE RESULTADOS

namerc de longitudes:

READ(1,*)NLR

DO 10 LHR={,NLR
READ(1,’(A)’) ARCHI
OPEN(6+LHR,FILE=ARCHI,STATUS="NEW")

10 CONTINUE
. BLOQUE DE LECTURA E INICIACION DE DATOS BLOQUE: 0100
. <# SIM> <# LECHOS DE VARILLAS> <# F.DE CONCRETO>

READI(1,*INS,NL,NF

. <# LECHOS DE VARILLAS HORIL.> <ACERO TRANSVERSAL>
READ(1,*)NLH,AS]

* LECTURA DE AREAS DE ACERO POR LECHO

Programa PMCEC /13



110

120

130

140

150

LECTURA DE AREAS DE ACERO POR LECHO

AST=0.0

DO 110 I=1,NL
READ(1,*)AS(])
AST=AST+AS(1)

CONTINUE

LLECTURA DE LAS EXCENTR]C]DADES RELAT!VAS

I=1
READ(S,*,END=130)ER(D)
I=1+1

GOTO 120

NE=1-1

LECTURA DE LAS LONGITUDES RELATIVAS

DO 140 I=I,NLR
READ(1, "JLH()
CONTINUE

EES=2000000.0
DKD=20.0
TOL=1,0D-2
NLV=NL

SE LEEN LOS VALORES SIMULADOS DE

DO 150 I=I.NS
READ(3,*)FCO(IN,FY(J), B}, H{J LRI}
READ(4, *)FS(3),ESUN,ESHULFSULD)

CONTINUE

fco,fy,b,n,r,s,fs,esu,esh,Fsu

SE LEE LA SEPARACION DE LOS ESTRIBOS

READ(1,*)SH

SE LEE EL TIPO DE ESTRIBO[ A B C |

READU,Y)ITIPO
SE GENERAN LOS PARAMETROS DE LA

CURVA ESF-DEF DEL CONCRETO CONFINADO

CALL ESFCONI(B,H,R,NS,AS],FCO,AST,FS,SH,NLV,NLH,KS,EC1,EC2,EC30,TIP

*0)
WRITE(*,920)
SE CALCULA CONDICION BALANCEADA

DO 210 J=1,NS
DDS={H(J}-2*R{IN/(NL~1)
EC0=0.0033+2.8D-6"FCO(J)
EEC=2°FCO{J)/ECO
EY=FY(J)/EES
D=H{1)~-R{J}
KD=D*ECO/(ECO+EY)

Programa PMCEC
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CALL PM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS.FY,.H,DDS,NF,M,B,
. EEC,KS,FCO,ECI1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,J)

MB=M/1000.0
PB=P/1C00.0
EHB(J)=MB/PB/H(J)
RES=PB*SQRT(1+EHB(J)**2)
WRITE(7,90SIRES,EHB(J)

4 WRITE(7,910)MB, PB,EHB(J),0,KD

210 CONTINUE

. SE CALCULA PARA CADA LONGITUD RELATIVA

I=NE+]

PBI=PB

DO 230 LHR=2,NLR

DO 220 J=1,NS

WRITE(®,925)LHR,J
P=PB"1000.0
LNG=LH(LHR)*H(J)
IF(LNG.EQ.0.0) GOTO 220
EC0=0.0033+2.8D-6*FCO(J)
EEC=2°FCO(J)/ECO
DDS={H(J}-2*R(J))/(NL-1)
EH(I}=EHB(I)
CALL PMESBEL(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,B,EEC,KS

- ,FCO,EC1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL, ,EH,1,LNG, J}
PB=P/1000.0
MB=PB*EH{1)*H{J}
RES=PB*SQRT{I+EH(1}**2)
WRITE(6+LHR,905)RES,EH(I}

c WRITE{6+LHR,910}MB,PB,EH(I),LH(LHR),KD
220 CONTINUE
230 CONTINUE

¢ SE CALCULA LA CARGA DE COMPRESION PURA BLOQUE: 0300

WRITE(®,930)

KD=H(1)

DO 310 J=I,NS
P=(AST*FY(J)+(B(J)*H(J}-AST)*FCO0(J))/1000.0
Pcom(1)=P
M=0.0
RES=P*SQRT(I+EH(1}**2)
WRITE(7,905)RES, EH(1)

c WRITE(7,910)M,P,EH(1},0,0.0
310 CONTINUE
DO 350 LHR=2,NLR
DO 330 J=1,NS
P=Pcom( j)*500.0
c KD=H(J})
LNG=LH(LHR)*H(J)
IF(LNG.EQ.0.G) GOTO 330
EC0=0.0033+2.8D-6"FCO(J)
EEC=2*FCO(J)/ECO

Programa PMCEC  3/13



DDS=(H(J)}-2*R{J})/{NL-1)
DO 320 i=2,3
write(*,925)LHR,J,[-}
CALL PMESBEL(R,P.NL,KD,ECO,EES,AS,FY H,DDS,NF,B,EEC,KS
. JFCO,ECLEC2,ECI0,ESU,ESH, FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG. 3}
PL(1-1)=P/1000.0
ML(I-1}=P*EH{1)*H(J)/1000.0
PAUX(1-1,0)=PL(I-1}
MAUX(I-1, Ji=MLU-1)
320 CONTINUE
P=PL1}-(PL{2}-PL{1))*MLO/{ML{2}-MLOY)
M=0.0
RES=P*SQRTII+EH(1}**2}
WRITE{6+LHR,90SIRES, EH(1)
c WRITE(6+LHR,910IM,P,EH{1), LH(LHR},0.0
330 CONTINUE
DO 350 i=1,2
DGO 340 J=1,NS
RES=PAUX(I,J)*SQRTUI+EH(I+1)**2)
WRITE(6+LHR,905)RES, EH(1+1)
c WRITE(6+LHR, 910)MAUX(L, I3, PAUX(1, ), EH(I+1}, LH{LHR},0.0
340 CONTINUE
350 CONTINUE
360 CONTINUE

. PARA CADA SIMULACION Y PARA CADA .
. EXCENTRICIDAD SE CALCULA LA RESISTENCIA BLOQUE: 0+48C
write(*®,935}
DO 440 1=2,NE
DO 410 J=I,NS
WRITE(",940},1,J

cc write(®,*)'i=",i," j=', ]}
c KD=H(J)
LNG=0.0
CALL PMCORTA(R,P,NL,KD,EES, AS,FY,H.NF,M,B,KS,FCO,ECI,
. EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,J,DKD, TOL,EH,I,LLNG)

M=M-1000.0
P=M/EH(1)/H{J}
RES=P"SQRT(I+EH(1}**2)
WRITE(7,905)RES.EH(})

c WRITE(7,910)M,P,EH(1),0,kd
310 CONTINUE
IF(I.LE.3} GOTO 440
DO 430 LHR=2,NLR
DO 420 J=I,NS

c KD=H{1)
WRITE(",940){,LHR,J
c WRITE(*,*) [=',1,"LHR=",LHR
< P=P*1000.0
c if{fcolj).1e.150) p=p/2.0

p=pcoml( j)*500.0
LNG=LH{LHR)*"H(])
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IF{LNG.EQ.0.0) GOTO <30
ECO=0.0033+2.8D-6*FCO(J)
EEC=2*FCO{J)/ECO
DDS={H(J}-2*R(1))/(NL-1}
CALL PMESBEL(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,B,EEC.KS
. ,FCO,EC1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,,EH,1,LNG, 3}
P=P/1000.0
pcoml( j)=p
M=P*EH(1)*H(J)
RES=P*SQRT(I+EH(1}**2)
WRITE(6+LHR,905)RES,EH(I}
WRITE(6+L.HR,910)M,P,ER{1),LH(LHR)},KD
420 CONTINUE
430 CONTINUE
440 CONTINUE
WRITE(®,*) *

FORMATOS, CIERRE DE ARCHIVOS Y FIN DEL PROGRAMA BLOQUE: 0900

90S FORMAT{2(SX,Fi2.4}))

910 FORMATI(3(1X,F12.4},1X,18,1X,F10.5}

920 FORMATI(1H!,////,10X,"Calculo de la condicidén balanceada’,//)

925 FORMAT(1H+' longitud=",i4," simulacién:’,i4,” co
*ntador:’,i4)

930 FORMAT(///,10X,'Calculo de la compresion pura',//)

935 FORMAT(////,10X, Calculo para cada excentricidad y simulacién’,//)

940 FORMAT(1H+' No de esh =',14," No de I/h =',14," No de
* sidulac 8n=",13)

DO 990 LHR=[,NLR
CLOSE(6+1.HR)
990 CONTINUE

CLOSE(1)

CLOSE(3)
CLOSE{(4)

CLOSE(S)

STOP

END

sesveanesserersuves SUBRUTINA ESFCON  ®ttesssccerscossasscsses
SUBRUTINA PARA CALCULAR LOS PARAMETROS DE LA
CURVA ESF-DEF DEL CONCRETO CONFINADO

#80E0INENEENIteaNsEEEstRaNtETON e RErsTasNsaRsssnaeREIVOtARERRRIS
BLOQUE: 0000

SUBROUTINE ESFCON(B,H,R,NS,AS1,FCO,AST,FS,Sh,NLV,NLH,KS,EC1,EC2,

*EC30,TIPO)

IMPLICIT REAL®8 (A-H,0-Z)

DIMENSION B(1000),H(1000),R{1000},FCO(1000),FS(1000),EC1{1000),EC2
*{1000),EC30{1000),KS(1000)

REAL*8 LAN,KS
BLOQUE: 0100
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LECTURA DE AREAS DE ACERO POR:LECHO
DO 110 J=1,NS
* ECOLIM=0.0033+2.8D-6°FCO(J}

s=sh*h( j}
B1=B(J)-2*R{J)
Hl=H(J)-2°*R(J)
ACO=B1*H!
P1=3.141592653
pps=asi®*(bl+hl1)®2.0/aco/s
IF(TIPO.EQ.2) pps=asl*(4*bl/3.0+hl1)*3.0/aco/s
IF(TIPO.EQ.3) pps=asi®(bl+hl}*5.0/aco/s
C=Hi/(NLV-1)
N=2*(NLH+NLV-2)
LAN=1-{N*C®**2)/5.5/ACO
AEC=LAN*{B1-0.5°S)*(H1-0.5"S)
POCC=FCO(J)*Bl*Hl
KS(J)=1+23.12°AEC*SQRT(PPS*FS(}))/POCC
FCO1=FCO(J)*KS{J)
E00=0.0022
EC1(J)=8*KS(J)*FCO(J)*1.0D-6

EC2(1)=(1+7.6*(1-5*(S/B1)**2)*PPS*FS(J)/SQRT(FCO(J})/C)*EQO '

IF(EC2(J).LT.ECI{J)) EC2(J)=ECU)
IF(EC2(J).LT.ECOLIM) EC2(J)=ECOLIM
EC85=.225"PPS*SQRT{B1/S)+EC2(J)
EC30(J)=(14*EC85-11"EC2(J)}/3.0
110 CONTINUE
RETURN
END

ssvesssennssnsssansne SUBRUTINA PM sesesamacssnesserassenss

SUBRUTINA PARA CALCULAR FUERZAS Y MOMENTOS EN LA SECCION

BLOQUE:

SUBROUTINE PM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,M,B,
. EEC,KS,FCO,EC1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU, )

IMPLICIT REAL®8(A-H,0-2)

0000

DIMENSION AS(20},FCO(1000),FY(1000},B(1000),H(1000},R(1000},ECL(10

*00),EC2{1000),EC30(1000),KS(1000),ESU{1000},ESH(1000),FSU(1000)
REAL®"8 M,MS,MC,KD,KS
SE CALCULA LA FUERZA Y EL MOMENTO EN EL ACERO

D=R(J)
SUMFS=0.0
SUMMS=0.0
DO 110 K=1,NL
ES1=ECO*(KD-D)/KD
SIG=ES!
ES=ABS(ESD)
CALL ESFS(ES,FY,EES,ESU,ESH,FSU,FS,J)
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FS=SIGNI(FS,SIG)*AS(K)
MS=F5*(H(J)/2-D)
SUMFS=SUMFS+FS
SUMMS=SUMMS-MS
D=D+DDS

110 CONTINUE

SE CALCULA LA FUERZA Y EL MOMENTO EN EL CONCRETO BLOQUE:" 020¢

ECOLIM=0.0033+2.8D-6*FCO())
DD=KD/NF

IF(KD.GT.H(J)) DD=HU)/NF
D=DD/2

SUMFC=0.0

SUMMC=0.0

DO 220 K= NF
EC=ECO*{KD-D)}/KD
IF(ECO.LE.EC2(J)) then
FC=EEC*EC/(1+(EC/ECOLIM)"*2)*B(J)*DD
ELSE
FC=0.0
IF(D.GT.R(J).AND.D.LT.H(J)-R(J)) THEN
BASE=B(J)-2*R(J)
FCOl=FCO(J)*KS(1)
CALL ESFC(EC,FCO},ECY,EC2,EC30,FCC, 4}
FC=FCC*BASE*DD ’
ENDIF
ENDIF
MC=FC*(H(J)/2.0-D)
SUMFC=SUMFC-+FC
SUMMC=SUMMC+MC
D=D+DD
220 CONTINUE

FUERZA Y MOMENTO TOTAL
M=SUMMS+SUMMC
P=SUMFS+SUMFC

RETURN
END

L T Y e Y T Y T P YT PR LY TP Y Py

SUBRUTINA PARA CALCULAR EL ESFUERZO DEL ACERO
( ESFS )
GRS IT NSRRI CES SO NREN PP U ERSUNNEPRPEQONRINSENRRRINNERNEIRIIRES
BLOQUE: 00CO
SUBROUTINE ESFSIES,FY,EES,ESU,ESH,FSU,FS,J)
IMPLICIT REAL"8 (A-H,0-2)
DIMENSION FY(1000),ESU(1000),ESH(1000),FSU{1000)
BLOQUE: 0100
IF(ES.GT.ESU(])) GOTO 110
IF(ES.LE.ESH(J)) THEN
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FS=ES*EES
IF(ES.GT.FY{J)/EES) FS=FY(J)
ELSE
RR=ESU(J)-ESH(J}
WW=((FSU(J}/FY{J))*{30°RR+1)°"2-60"RR~1}/(I15*RR**2)
Wi=(WW*(ES-ESH(J))+2)/(60*(ES~-ESH(J))+2)
W2=(ES-ESH(J))*{60-WW)/2.0/(30*RR+1}**2
FS=FY(J)*"(W1+W2)
ENDIF
GOTO 120
110 CONTINUE
FS=FSU(J)
120 CONTINUE
RETURN
END

Ly e L Iy PP Y YT YTy

SUBRUTINA PARA CALCULAR EL ESFUERZO EN EL CONCRETO
( ESFC )

BLOQUE: 0000

SUBROUTINE ESFC(EC,FCO1,ECI.EC2,EC30.FCC.J)
IMPLICIT REAL®8(A-H,0-Z)
DIMENSION ECI1(1000},EC2{1000),EC30{1000)

. BLOQUE: 0100

co FCC=FCOI*(2°EC/ECH N-(EC/ECI{IN®*2)
FCC=FCOI*{2*EC/EC2(J)-(EC/EC2(J)}**2)

c IF(EC.LT.ECI(J)) GOTO !0

< FCC=FCO1

IF(EC.LE.EC2(1}} GOTO 110
EC85=(3"EC30(1)+I1*EC2(])}/14.0
FCC=FCO0l1°*(1-.15*(EC-EC2(J))/(EC85-EC2(J)))
IF(EC.GT.EC30(J)) FCC=0.3"FCO1

110 CONTINUE
RETURN
END

seesssssesncavaas SUBRUTINA PMCORTA  ***eesssscascessnnsserce

SUBRUTINA QUE CALCULA LA RESISTENCIA DE LA COLU\!NA CORTA
e EetenEseENseERNEETEtIaatINaLLsRIOtacLAEsILORI RSB ARLED

BLOQUE: ouuu
SUBROUTINE PMCORTA(R.P,NL,KD,EES,AS,FY,H,NF,M,B,KS,FCO,ECI,EC2,EC3
*0,ESU,ESH,FSU, J,DKD, TOL,EH,I,LNG)
IMPLICIT REAL®*8 (A-H,0-Z}
DIMENSIOV AS(20),EH(20],FC0{1000),FY(1000),B(1000),H(1000},R(1000}
LECI(1000),EC2(1000),EC30{1000),KS(1000)

. LESU(1000),ESH(1000),FSU(1000)
REAL®8 INC,M.M!,KD,KS, LNG,MCORTA

. BLOQUE: 0100
INC=0.00025
11=0
JK=0
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EC0=0.0033+2.8D-6"FCO(J)
EEC=2.0"FCO(J)/ECO
DDS=(H{J)-2.0*R(J))/(NL-1)

PRIMER MAXIMO

CALL ITERAPM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY H,DDS,NF,M,B,EEC,KS,FCO,ECLE
®C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH.1,LNG, J)

mcorta=m

segundo maximo
EC85=(3°EC30(J)}+1I*EC2(J))/14.0
eco=ec85

CALL ITERAPM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY H,DDS,NF,M,B,EEC,KS,FCO,ECLE
*C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG, 1)

ml=m
if (mcorta.gt.ml) m=mcorta

RETURN
END

SUBRUTINA PMESBE  *®*¢ssecescescacascsnacs

SUBRUTINS QUE CALCULA LA RESISTENCIA DE UNA COLUMNA ESBELTA
LT T R P R T N

BLOQUE: 0000
SUBROUTINE PMESBEL(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,B,EEC,KS,FCO.E
*C},EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,[,LNG,J)
IMPLICIT REAL®"8 (A-H,0-2Z)
Dl\{ENSlON AS(20),EH{20),FCO(1000),FY(1000),B(1000},H(1000),R(1000}
.EC1{1000),EC2(1000}, EC30(1000),KS(1000)

. ,ESU(1000),ESH(1000),FSU{1000)
REAL®8 MD,LNG,KD,KS

BLOQUE: 0100
Pi=P
PINC=5.0D4
IND1=0
IND2=0
110 continue
CALL ESDEL(R,PI,NL,XD,ECQ,EES,AS,FY,H,DDS,NF,MD,B,EEC.KS,FCO.ECLE

S IR

*C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG,J)

1F{(MD.EQ.-1) THEN
IND2=IND2+1
IF(INDL.GT.0} GOTO 120
AP=PI
PI=PI-PINC
IF{PL.LT.0.0)PI=100.0
ELSE
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120

130

130

INDI=IND1+1
IF(IND2.GT.0) GOTO 120
AP=P1
PI=PI+PINC

ENDIF

GOTO 110

CONTINUE

BP=P{

IF(BP.LT.AP} THEN
CP=BP
BP=AP
AP=CP

ENDIF

AP=(BP+AP)/2.0

CALL ESBEL(R,AP,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,MD,B,EEC,KS,FCO,ECI,E
*C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL.,EH,1,LNG, §}

DIF=AP-BP
IF(ABS({DIF/AP).LT.TOL) GOTO 140
IF(MD.GT.0.0} GOTO 130
CP=BP

BP=AP

AP=2°*BP-CP

GOTO 130

CONTINUE

P=AP

RETURN

END

L R R Y R Y

SUBRUTINA ESBEL

BLOQUE: 0000
SUBROUTINE ESBEL(R,P,NL,KD,ECO,EES, AS,FY,H,DDS,NF,MD,B,EEC,KS, FCO,
*EC1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG, 1)

IMPLICIT REAL®8 (A-H,0-Z)
DIMENSION AS(20),EH(20),FC0O(1000},F Y(1000),B(1000),H(1000},R{1000)
b LEC1{1000),EC2(1000},EC30(1000),KS(1000)
° LESU(1000),ESH(1000],FSU(1000)
REAL®8 MD,MDI,M,MY,KD,KS,LNG,MU
BLOQUE: 0100
EC0=0.0033+2.8D-6"FCO(J)
EEC=2.0*FCO(J})/ECO
DDS=(H{}}-2.0*R(I))/{NL-1)

CALL ITERAPM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY, H,DDS,NF, M,B,EEC,KS,FCO,ECLE
*C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG, J)

MY=M

GY=ECO/KD
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EC85=(3*EC30(J)+11®EC2(3))/14.0
ECO=EC85
ECO=EC2(J)

CALL ITERAPM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,M,B, EEC KS, FCO ECI E
*C2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH.1,LNG,J)

MU=M
GU=ECQO/KD
IF(MU.LT.MY) THEN
MU=MY
GU=GY
ENDIF
AMP1=0.0
1J=0
HO Li=1J+1
MDI=P*{EH(I)*H(J)+AMP1)
IF(MU.EQ.MY) GOTO 120
IF(MDL.LT.MY) GOTO 120
IF(MDL.GT.MU} GOTO 140
G=(GU-GY)/(MU-MY)*(MDI-MY+GY
GOTO 130
120 CONTINUE
IF(MDL.GT.MY)} GOTO 140
G=GY*{1-SQRT(1-MDI1/MY))
130 CONTINUE
IF(1J.EQ.1}) THEN
AMP=0.125*G"LNG**2
GE=G
ELSE
AMP=0.1°(G+0.25°GE)*LNG**2
DIF= AMPl-AMP
IF(ABS(DIF/AMPI).LT.TOL) GOTO 150
ENDIF
AMPl=AMP
GOTO 110
140 MDi=-1
150 CONTINUE
MD=MD1

RETURN
END

LA R RS R R SRS YY) SUBRUI‘[NA lTERAPM EOEBESRINNBRENIBRES
SUBRUTINA QUE UTILIZA LOS METODOS DE APROXIMACIONES SUCESIVAS

Y DE LA BISECCION

LA R TN R L R R R Y R R R R R N RS PR SR 2 A AR AR R dd
BLOQUE: 0000

SUBROUTINE ITERAPMIR,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,M,B,EEC,KS,FCO
*,EC1,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,DKD, TOL,EH,1,LNG,J)
IMPLICIT REAL®8 (A-H,0-2)
DIMENSION AS{20),EH(20),FC0(1000),FY(1000),B(1000),H(1000),R(1000)
*,EC1{1000),EC2(1000},EC30(1000),KS(1000),ESU(1000), ESH(1000},FSU(1
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*000)
REAL*8 M,KD,KS,LNG

INICIA TANTEOS EN EL EJE NEUTRO

DKD1=DKD

difaux=0.0

INDi=0

IND2=0

IND3=0

IND$=0

KK=0

AKD=KD

IF{LNG.GT.0.0) PI=P
110 CONTINUE

KK=KK+1
CALL PM(R,P,NL,KD,ECO,EES,AS,FY,H,DDS,NF,M,B,
* EEC,KS,FCO,ECLEC2,EC30,ESU,ESH,FSU, J)
IF{LNG.EQ.0.0)THEN

PI=P

P=M/(EH(I*H())
ENDIF
DIF=PI-P

CRITERIO DE CONVERGENCIA

IFIDABSIDIF/PLLE TOLY GOTO 120
IF(DABS(DIF/PI).LE.TOL} GOTO 120
IF(DIF.LT.0.D0) THEN
IND2=0
IND3=IND3+1
IF(IND$.GT.0) GOTO 112
AKD=KD
IND1=INDi+1
IF(IND1.EQ.1) DKD=DKD/10.0
if {(LNG.EQ.0.0) then
kd=kd+dkd
goto 10
endif
KD=KD-DKD
1IF(XD.LT.0.0) KD=-KD*1.D-10
ELSE
INDi=0
INDa=INDarl
IF(IND3.GT.0) GOTO 112
AKD=KD
IND2=IND2+1
IF(IND2.EQ.1) DKD=DKD/10.0
if(LNG.EQ.0.0) then
kd=kd-dkd
if(kd.!1t.0.0) kd=-kd*1d-10
goto {10
endif
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KD=KD+DKD
ENDIF
GOTO 110

112 CONTINUE
BKD=KD
IF(BKD.LT.AKD) THEN
CKD=BKD
BKD=AKD
AKD=CKD
ENDIF

114 AKD={BKD+AKD)/2.0

CALL PM(R,P,NL,AKD,ECQ,EES,AS,FY,H,DDS,NF,M,B,
. EEC,KS,FCO,ECI,EC2,EC30,ESU,ESH,FSU,J)

IF(LNG.EQ.0.0) THEN
Pl=P
P=M/(EH(1)*H(J})

ENDIF

DIF=PI-P

error=dabs{dif /p)

1F{error.LE.TOL)} GOTO 120

dif2=dabs(error-difaux)

if(dif2.1e.tol) goto 120

difux=error

if{dif.}e.0.0) then
if{lng.gt.0.0) goto 112
goto 11S

endif

if(lng.eq.0.0) goto 114

11S CKD=BKD

BKD=AKD

AKD=BKD*2-CKD

GOTO 114

120 KD=AKD
DKD=DKD!
if(ing.gt.0.0) p=pi
RETURN
END
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SDEBUG

SLARGE

. savessssssavassssnsa PROGRAMA PMSOLI sssesssassanasrsenanes

.

* PROGRAMA PMSOLI PARA EL CALCULO DE LA SOLICITACION NOMINAL
* DE COLUMNAS ESBELTAS SUJETAS A FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL,
* DE ACUERDO A LAS HIPOTESIS Y FACTORES DEL

* RCDF-87 Y ACI-89

‘ 14/MAR/1991

. L T T T T L T TPy LT RO

.

BLOQUE: 00C0
IMPLICIT REAL*B(A-H,0-Z)
DIMENSION AS(20},EH{(40),PAUX(40),MAUX(40),COEF(20)},LH{10),
*PL(3),ML(3)
REAL*8 M,MB,MAUX,1G,ML,ISE
CHARACTER®12 ARCH,CODE

Archivos de datos generales
OPEN(],FILE=" ' STATUS='0LD’")

Archivo de excentricidades
READ(1,"(A)' JARCH
OPENI(3,FILE=ARCH,STATUS="0LD")

Archivos de resuitados

READ{1,*)NLR

DO 10 LR=1,NLR

c WRITE(*,*)'ARCHIVO DE RESULTADOS'.LR
READ(1,"{A}' JARCH
OPEN{5+LR, FILE=ARCH,STATUS="NEW')

10 CONTINUE

Lectura de datos e iniciacién de variables BLOQUE: 0100
Valores nominales <fc> <fy> <b> <h> <r>
READ(1,*)FC,FY,B,H,R

Namero de lechos de acero
READ(1,*INL
Areas de acero en cada lecho
SUM=0.0
DO 110 I=1,NL
READ(1,"}JAS(I)
SUM=SUM+AS(])

110 CONTINUE

Lectura excentricidades
1=t

120 READ(3,*,END=130} EH(})
I=1+1
GOTO 120

130 NE=[-t

Lectura de las longitudes relativas
READ(1, *}{LH(1),1=1,NLR]
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oo o0

DO 140 LR=],NLR
WRITE(®, *)'LONGITUD RELATIVA ',LR
READ(*,*)LHI(LR)

140 CONTINUE

Lectura del reglamento a utilizar [RDF o ACll
READ(1,’(A)") CODE

Calculo de constantes

FCARGA=1.4

FRC=0.7

FCM=1.4

FCV=17

DC=10

TOL=1.0D-5

DC1=DC

ES=2.0D6

IF(CODE.EQ."AC!') ES=2.039D6
SL=(H-2*R)/(NL-1)

FAC=0.8"FC

FBC=0.85"FAC

IF{FAC.GT.250.0) FBC=(1.05-FAC/1250)*FAC
IF(CODE.EQ.'ACI') FBC=0.85"FC
F=0.8/FCARGA

IF(CODE.EQ."ACI’) F=0.7/(FCM*FRC+FCV*{1-FRC))
F2=F

Calculo de la condicién kalanceada BLOQUE: 0200
D=H-R

EY=FY/ES

CB=.003*D/(.003+EY}

CALL RES(R,NL,CB,ES,AS,EY,H,SL,FBC,B,P,M,FY,CODE)

PB=F*P/1000.0
MB=F*M/1000.0
EB=M/P/H
EH(NE+1)=EB

SOLI=PB*SQRT(1+EB**2)
WRITE(S,80S)SOLLEB
WRITE(S,810)MB,PB,EB

Calculo de la compresion pura BLOQUE: 0300
P={FY*SUM+FBC*{B*H-SUM}}*F/1000.0
PCOMP=P
PAUX(1)=P/F
MAUX(1)=0.0
WRITE(S,805)P,EH(1)
WRITE(S,810)0.0,P,EH(1)

Célculo de P y M para cada excentricidad BLOQUE: 0300
C=H
PUNTO=0.1*FBC*B*H
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cc

cc

DO 310 I=2,NE
F=F2
WRITE(*,820)1 )
CALL PMCORTA(R,NL,C,ES,AS,EY,H,SL,FBC,B,P,M,FY,EH,1,DC,TOL,CODE)
IF(CODE.EQ."AC1') THEN
IF(P.GT.0.0 .AND. P.LT.PUNTO) THEN
F1=0.9-1.0/PUNT0/5.0*P
F=F1/(FCM*FRC+FCV*(1-FRC)}
ENDIF
ENDIF

P=F*P/1000.0
M=P*EH(I)*H
PAUX(1)=P/F
MAUX(1)=M/F
SOLI=P*SQRTI+EH(1)**2}
WRITE(S,805)SOLIEH(1)

WRITE(5,810IM,P,EH(])

410 CONTINUE

CALL AJUSTE(NE,PAUX,MAUX,COEF)

Datos para los célculos de columnas esbeltas
CM=1.0
U=0.7
Ec=14000"SQRTI(FC)
IF(FC.LT.250) Ec=8000°SQRTI(FC)
IF(CODE.EQ."ACI') Ec=15100"SQRT(FC)
1G=B*(H**3)/12.0
Ise=0.0
D=R
DO 420 J=1,NL
Ise=Ise+AS(])*(H/2-D}**2
D=D+SL
420 CONTINUE

El=((Ec*Ig/S.0}+Es®ise)/(1+U)

F=0.8/FCARGA
IF(CODE.EQ."ACI') F=0.7/(FCM*FRC+FCV*{1-FRC))
F2=F

Célculo de la condicién balanceada para cada
longitud relativa BLOQUE: 0500

I=NE+1

DO S10 LR=2,NLR
CALL ESBEL{EH,1,I},CM,COEF P, TOL,LH,LR,EIl
P=F*P/1000.0
M=P*EH(I)*H
SOLI=P*SQRT(1+EH(1}**2)
WRITE(4+LR,805)SOLI,EH(1)

WRITE(4+LR,840) M,P,EH(1},LH(LR)

P=F*P/1000.0
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M=P*EH(I}*H
SOLI=P*SQRT(I+EH(1}**2)
WRITE(4+LR,805}SOLI, EH(I}
cc WRITE(4+LR,840) M,P,EH(I),LH(LR)
510 CONTINUE

Calculo de la compresion pura para
cada excentricidad BLOQUE: 0600

DO 630 LR=2,NLR
DO 610 1=2,3
CALL ESBEL(EH,I,H,CM,COEF,P,TOL,LH,LR,EI])
PL{i-1)=F*P/1000.0
ML(1-1}=F*P*EH(I)*H/1000.0
610 CONTINUE
P=PL(1)~ (PL(2)-PL{1))*ML(1}/(ML(2}-ML(1))
IF(P.GT.PCOMP) P=PCOMP
M=0.0
WRITE{4+LR,805)P ,EH(1)
cc WRITE{4+LR,840) M,P,EH(1},LH(LR)
DO 620 1=2.3
SOLI=PL{I-1)*SQRT(I+EH(1)**2)
WRITE(4+LR,805)SOLI,EH(I)
cc WRITE(4+LR,830)ML(1-1}, PL{I-1},EH{1),LH(LR)
620 CONTINUE
630 CONTINUE

Calculo de P y M para cada exc y cada longitud BLOQUE: 0700

DO 720 1=4,NE
F=F2
WRITE(*,820)1
DO 710 LR=2,NLR
WRITE(*,830)LR
CALL ESBEL(EH,[,H,CM,COEF,P,TOL,LH,LR,EI}
IF(CODE.EQ."ACI'} THEN
IF(P.GT.0.0 .AND. P.LT.PUNTO) THEN
F1=0.9-1.0/PUNTO/S5.0"P
F=FI/{FCM*FRC+FCV*{1-FRC))
ENDIF
ENDIF

M=P*EH(I)*H
SOLI=P*"SQRT(I-EH(1)**2)
WRITE(4+LR,805)SOLI,EH(I}
cc WRITE(4+LR,840) M,P,EH(I),LH(LR)
710 CONTINUE
720 CONTINUE

. FORMATOS, CIERRE DE ARCHIVOS Y FIN DEL PROGRAMA BLOQUE: 0200
805 FORMAT(2(F12.5)}
810 FORMAT(3(F15.5))
820 FORMAT(IH+'EH=",14)
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830 FORMAT{IH+'NL=',13)
840 FORMAT(3(1X,F12.4),1X,14}

850

DO 850 LR=1,NLR
CLOSE(4+LR)
CONTINUE

STOP

END

L R Ry T N R

SUBRUTINA DE CALCULO DE RESISTENCIA
SUBRUTINA PM
Ty T Ty T T T T T T T P P PP T TP T Y YRR YA
BLOQUE: 0000
SUBROUTINE RES(R,NL,C,ES,AS,EY,H,SL,FBC,B,P,M,FY,CODE)
IMPLICIT REAL®8(A-H,0-2Z)
DIMENSION AS(20)
REAL"*8 MS,MCM
CHARACTER®12 CODE

Carga y momento en el acero BLOQUE: 0100
SUMFS=0.0
SUMMS=0.0
DI=R
DO 110 J=1,NL
EPS=0. 003'(C -Di)/C
FS=EPS*ES®AS(J)
IF(EPS.GE.EY.OR.EPS.LE.-EY)FS= DSIGN(FY EPS)*AS(])
MS=FS*(H/2-D})
SUMFS=SUMFS+FS
SUMMS=SUMMS+MS
D1=D1+SL

110 CONTINUE

Carga y momento en el concreto BLOQUE: 0200
BETA=0.8

IF(CODE.EQ.’ACI')BETA=0.85

A=BETA*C

FC=FBC"A"B

MC=FC*(H-A)/2

P=SUMFS+FC
M=SUMMS+MC
RETURN

END

L L T Ry Y Y R R R R R A L

SUBRUTINA QUE DETERMINA LA RESISTENCIA DE UNA COLUMNA CORTA

PMCORTA

BLOQUE: 0000
SUBROUTINE PMCORTA(R,NL,C,ES,AS,EY,H,SL,FBC,B,P,M,FY,EH,1,DC, TOL,C

Programa  PMSOLI 578



1o

110

*ODE)

IMPLICIT REAL*S(A-H,0-Z)
DIMENSION AS(20),EH(30)
REAL®S M .
CHARACTER*12 CODE O
BLOQUE: 0100
DC1=DC )

INDI=0

IND2=0

K=0

K=K+1

CALL RESI(R,NL,C,ES,AS,EY,H,SL,FBC,B,P,M,FY,CODE)

PI=M/EH(1)/H

DIF=P-P1

CRITERIO DE CONVERGENCIA

IF(DABS(DIF/P).LE.TOL) GOTO 120
IF(DIF.GT.0.DO)THEN
IND2=0

INDI=INDI+]1
IF(IND!.EQ.1)DC=DC/10
C=C-DC
IF(C.LT.0.0)C=-C*1.D-10
GOTO 110

ENDIF

INDI=0

IND2=IND2+1
IF(IND2.EQ.1)DC=DC/10
C=C+DC

GOTO 110

DC=DC1
RETURN
END

aasssavenNnstsnbacae SUBRUTINA AJUSTE SAsuUSRtaNRBIEORERRIRES
SUBRUTINA DE AJUSTE POLINOMIAL POR EL METODO DEL POLINOMIO
INTERPOLANTE DE NEWTON
L T T T R e R N P L T YT I YT T I LR LTI
BLOQUE: 0000
SUBROUTINE AJUSTE(N,X,Y,B)
IMPLICIT REAL®8 (A-H,0-2)
DIMENSION X(20),Y(20),A(20,22),b(20)

10=6

DO 110 I=], N
IF(X(1).EQ.0.0)X(1)=1E-11
CONTINUE

SE ENSAMBLA LA MATRIZ
DO 150 I=1,10+1
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DO 130 I=1,10+1
K=[+J]-2
DO 120 L=I,N
AlLJ)=A(L J)+X(L)**K
120 CONTINUE
130 CONTINUE
DO 140 L=I,N .
A{L10+2)=A(1,10+2)+ Y(L}*(X(L}**(1-1))
140 CONTINUE
150 CONTINUE

10=10+1
DO 190 K=1,10
T=A(K,K)
IF(T.EQ.0.0)GOTO 2i0
DO 160 J=1,10+1
AlK,)=A(K,J)V/T
160 CONTINUE
DO 180 I=1,10
IF(I.EQ.K) GOTO 180
T=A(L,K)
DO 170 J=1,10+1
A(LI)=A,0)-T*A(K,])
170 CONTINUE
180 CONTINUE
190 CONTINUE
DO 200 I=1,10
B(I}=A(1,10+1)
200 CONTINUE
GOTO 220
210 WRITE(®,®)’ NO CONVERGE '
220 CONTINUE
RETURN
END

Ly R Ny R R R )

SUBRUTINA QUE CALCULA EL MOMENTO AMPLIFICADO DE UNA
COLUMNA ESBELTA
SN SAE NN RN RS RN AAARARAIIIERssUSEREOEtEassecEEIsRIsIRTS
SUBROUTINE ESBEL(EH,1,H,CM,B,P,TOL,LH,LR,EI)
IMPLICIT REAL*8(A-H,0-2Z)
DIMENSION B(20),EH(20),LH(10)
REAL®*8 MC.MF,INCP.L.LRG

incP=10.0

Pinc=0.0

P1=3.141592654

L=LH(LR)*H

RG=0.3"H

LRG=L/RG

IF(LRG.LT.22.0.0R.LRG.GT.100.0} THEN
PINC=0.0
GOTO 130
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ENDIF
PC={0.7°EI*{(P1/1.)**2)/1000.0

110 CONTINUE

Pinc=Pinc+incP

Fab=Cm/(1-Pinc/Pc)

IF(Pinc.GT.Pc) THEN
Pinc=Pinc-incP
incP=incP/10.0
GOTO 110

ENDIF

Mc=FAB*PINC*EH(1)"H

MF=0.0

DO 120 J=1,7
MF=MF+B(J}*Pinc**(J-1)

120 CONTINUE

130

DIF=MF-MC
IF(ABS(DIF/MC).LE.TOL) GOTO 130
IF(DIF.GT.0.0) GOTO 110
PINC=PINC-INCP

IF(PINC.LT.0.0} PINC=-PINC*1D-10
INCP=INCP/10.0

IF(INCP.LT.0.0) INCP=-INCP*1D-10
GOTO 110

P=PINC*®1000.0

-RETURN

END
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SDEBUG
- SRBenvsERRIESISRERORY PORGRAMA BE’rA SFPECETERAAVISATIRIRSTIRNRONS
PROGRAMA BETA PARA EL CALCULO DEL INDICE DE CONFIABILIDAD
CORRESPONDIENTE A DIFERENTES EXCENTRICIDADES, PARA COLUMNAS
CORTAS SUJETAS A FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL

L Y Y Y R R R T Ry

BLOQUE: 0000

REAL®8 DSEED

DIMENSION SN(40},RC(11),WK(2000),5(10003, EH(30}
REAL®8 MDIF,MED,MPS

CHARACTER®(2 ARCH,ARCHI

OPEN(1,FILE=" *,STATUS='0OLD’)

d ARCHIVO DE RESULTADOS:
READI{1,"{A) JARCH
OPEN(2,FILE=ARCH,STATUS='"NEW’)

. ARCHIVO DE DATOS:

de salicitacion nominat

READ(1,'(AY)ARCH

OPEN(3,FILE=ARCH,STATUS='0LD")

de resistencia real

READ(1,"(AY JARCHI

WRITE(®,*})’ARCHIVO DE RESULTADOS='
READ(®,"(A)" )ARCH
OPEN(10,FILE=ARCH,STATUS="NEW')

* LECTURA DE DATOS
< No. relaciones de carga >
READ(1,*INRC
< Escribe las relacione de carga >
READ(, *)(RC(1),1=1,NRC)
. LECTURA DE < No. simulaciones > Y < SEMILLA>
READ(1, *INS,DSEED
. LECTURA DEL COEFICIENTE < GAMMA>
READ(1,*JCOFG
BLOQUE: 0100
I=1
110 READ(3,*,END=120)SN(I),EH(1)
I=l+1
GOTO 110
120 NE=[-]

PARA CADA RELACION DE CARGA:
SE CALCULAN EL COEFICIENTE DE VARIACION
Y CONSTANTES NECESARIAS

x = ® 8

BLOQUE: 0200

semi=DSEED
DO 230 I=1,NRC
GAMA=COFG

DSEED=semi+i

CPS=SQRT{0.0964*RC{1)**2-0.18*RC(1)+0.1125)

DIV=1.0+GAMA*CPS

A=1/CPS**2-1.0
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SE ABRE EL ARCHIVO DE RESISTENCIAS
WRITE(*,*)’SE ABRE EL ARCHIVO='

OPEN(4,FILE=ARCH!,STATUS="0OLD")

SE CALCULA LA CONFIABILIDAD
PARA CADA EXCENTRICIDAD

DO 220 J=i,NE
WRITE(®,910)1,J
MDIF=0.0
SUMi=0.0
SUM2=0.0
MPS=SN(J)/DIV
B=MPS*CPS®**2

SE SIMULAN LAS SOLICITACIONES

CALL GGAMR(DSEED,A,NS,WK,S)

DO 210 K=1,NS
S(K}=B"S(K)
WRITE(10,*)S(K},EH(J)
READ({4,")RR,EHI
DIF=ALOG(RR/S(K))
MDIF=MDIF+DIF
SUMI=SUMI+DIF**2
SUM2=SUM2+DIF

210 CONTINUE

MED=MDIF/NS
DESV=SQRT((NS*SUM1-SUM2**2)/N5**2}
BETA=ABS(MED/DESV)
WRITE(2,920)RC(1),EH(J),BETA
220 CONTINUE
CLOSE(4)

230 CONTINUE
FORMATOS,CIERRE DE ARCHIVO Y FIN DE PROGRAMA

910 FORMAT(1H+' No rc=",12," NE =",12)
920 FORMAT(3(F15.8))

CLOSE(1)
CLOSE(2}
CLOSE(3)
CLOSE(10)
STOP

END
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