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Capitulo 1

Introduccion

Dia con dia se hace mas comun la realizacion de analisis sismicos no lincales, ya que este es el
medio mas adecuado para conocer el comportamiento y la respuesta real de las estructuras sujetas
a sismos intensos. Los programas de andlisis no lineal disponibles, utilizan modelos constitutivos
de los materiales y modelos de comportamiento de los elementos estructurales que no han sido
suficientemente calibrados con resultados experimentale: con el fin de usarse en aplicaciones
reales. Los altos costos y las dificultades encontradas en los estudios experimentales, han
propiciado que cada dia los esfuerzos de investigacion dedicados a esta actividad disminuyan.

Investigaciones recientes han desarrollado modelos constitutivos para el comportamiento de los
concretos simples, reforzados y/o presforzados (Schnobrich et al. 1972: Lin y Scordelis, 1975,
Bazant et al, 1982, 1983 Cedolin y Dei Poli, 1977 e Inoue y Noguchi, 1985), asi como al
desarrollo de técnicas numéricas de solucion y su implementacion en programas de computadora
(Cervenka, 1985, de Borst, Nauta, Rots, y de Witte, 1983). Estos avances han hecho posible la
aplicacion de este tipo de analisis no lincal (e.g. Elementos Finitos, Elementos de Frontera) para
estudiar ¢l comportamiento de elementos estructurales de concreto sometidos a acciones como a las
que se verian sometidos durante la accion de un sismo. Los modelos no lineales de los mateniales y
los codigos disponibles comercialmente para el analisis de estructuras completas, o de elementos
estructurales, con un comportamiento del material realista v la simulacion del comportamiento
estructural bajo condiciones reales de carga, hacen atractivos el empleo de estos programas de

analisis no lincal.




Este trabajo tiene como fin evaluar el potencial de estos modelos de analisis no lineal. mediante el
empleo de un programa de analisis no lineal comercial (SBETA). como una herramienta de apovo
en la investigacion expenmental

En el capitulo 2 se presenta una revision del comportamiento esfuerzo deformacion del concreto v
del acero de refuerzo ante un estado umaxial de esfuerzos.

En el capitulo 3 se realiza una introduccion al problema de la fractura y se presentan los modelos
de fisuramiento discreto y fisuramiento distribuido, empleados en los programas de andlisis no
lineal disponibles.

En el capitulo 4 se presenta el modelo constitutivo del programa de anilisis no lineal SBETA
(Peck:| Instruments, 1994) empleado en este trabajo.

El capitulo 5 estd dedicado a la presentacién de los modelos experimentales empleados para la
evaluacion del potencial del programa de andlisis no lineal. Para el estudio paramétrico, se
emplearon modelos experimentales de vigas ( Ninyuki, et al 1989) y modelos experimentales de
vigas-columna (Chyou y Noguchi, 1990). Se presentan y s¢ comparan los resultados obtenidos
experimentalmente y con el analisis numérico.

Por ultimo, en el capitulo 6 se presentan las conclusiones sobre este trabajo, del programa de

analisis no lineal empleado y sobre los resultados obtenidos, asi como algunas recomendaciones al

respecto.



Capitulo 2

Comportamiento esfuerzo - deformacion del concreto y del acero de refuerzo ante

estados simples de esfuerzos

2.1 Introduccién

Al concreto se le puede definir como un material pétreo, producto de una mezcla proporcionada de
cemento, agregados pétreos (arena, grava) y agua. El concreto se forma cuando el cemento y el agua
interactuan quimicamente para unir los agregados dentro de una masa solida; asi, es posible obtener
un amplio rango de resistencias en el concreto mediante modificaciones en las proporciones de los
materiales que lo conforman, (e.g. agregados especiales, aditivos y métodos de curado) y de las
condiciones externas (¢.g. humedad, temperatura) en las cuales se mantiene a la mezcla hasta lograr

la dureza requerida.

Bajo un estado de esfuerzos de compresion, el concreto es un matenial muy resistente, aunque bajo
un estado de esfuerzos de tension es relativamente fragil, lo que limita su utilizaciéon como matenial
estructural. Para corregir esta limitante, el concreto se refuerza con vanllas de acero que resisten los
esfuerzos a tension a la que esté sometido. Esta combinacion de matenales da como resultado el

concreto reforzado.




2.2 Comportamiento esfuerzo-deformacion del concreto

2.2.1. Comportamiento ante Esfuerzos de Compresion

2.2.1.1 Concreto simple

El comportamiento esfuerzo-deformacion de los materiales empleados para la construccion de
estructuras es importante, ya que la distribucion de esfuerzos y deformaciones, asi como las fuerzas
internas y otras reacciones de los elementos estructurales estan relacionados con el nivel de
deformacion que se alcance ante un estado de cargas cualquiera. El concreto, al ser un material
heterogéneo formado por :nateriales de comportamiento no lineal, no puede considerarse como un
material elastico; sin embargo, para fines de analisis y diseflo se considera que su diagrama esfuerzo
- deformacion tiene una parte elastica. El concreto, bajo esfuerzos de compresion uniaxiales (a corto
plazo) para cualquier tipo de carga, tiene una porcion elastica lineal y una porcion plastica no lineal
(Fig. 2.1). La curva esfuerzo - deformacion de un espécimen de concreto sujeto a este estado de
esfuerzos, presenta las siguientes caracteristicas: partiendo de una pequeiia parte elastica, en la que
los esfuerzos se consideran proporcionales a las deformaciones; la curva, que se asemeja a una
pardbola de segundo grado, tiene un comportamiento ascendente hasta alcanzar el punto de
resistencia maxima. A partir de este punto, la curva decrece hasta alcanzar la deformacion maxima
o ultima y de ahi llegar a la ruptura del espécimen. Un valor aceptado de la deformacion unitania
maxima para concreto simple, sujeto a esfuerzos uniaxiales de compresion, es de 0.003.

Una de las maneras mas usadas para obtener la resistencia del concreto a compresion uniaxial, es la
prueba de cilindros de concreto con 28 dias de edad. Se han propucsto algunas expresiones
empiricas para representar la curva esfuerzo-deformacion, con el fin de emplearse en analisis de

manera simplificada.
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Fig. 2.1 Curva tipica esfuerzo - deformacion del concreto ante esfuerzos de compresion uniaxiales

Existen aproximaciones en la literatura para estimar de la curva de esfuerzo-deformacion del

concreto sin considerar el confinamiento por el acero de refuerzo longitudinal y transversal

(Hognestad 1951, Riisch 1955 y 1960, etc.). Como ejemplo, en la Fig. 2.2 se ilustra el modelo

propuesto por Hognestad (1951).

Las ecuaciones correspondientes a este modelo son:

para €, <€,

f"c
€, =2.0—€c—
f"c=085f"c

@n

22)

(2.3)



Fig. 2.2 Modelo de Hognestad (1951)

donde el f'c es ¢l esfuerzo maximo alcanzado por ¢l concreto sujeto a una carga uniaxial; €, es la
deformacion unitaria inicial del concreto al alcanzar la resistencia maxima (algunos autores
consideran g, = 0.002); & es la deformacion del concreto en el punto donde se estima su esfuerzo,
f'c es el esfuerzo de compresion equivalente, sustituyendo la distribucion real de esfuerzos de
compresion por una distribucion geométrica mas simple, con la cual se obtengan resultados
similares. Por tal motivo, se reduce en un 15% la resistencia a compresion de cilindros estandar. El
grado de comportamiento de la rama descendente, depende de la deformacion limite o ultima
supuesta del concreto. Por lo general, estas expresiones consideran que la deformacion ultima del
concreto oscila alrededor de €, = 0.004.

El modulo de elasticidad secante, Ec, se puede definir como la pendiente de la linea que une los
puntos de la curva esfuerzo - deformacion en el intervalo elastico (bajo una carga a compresion
aplicada lentamente) a un 40% de la resistencia maxima a compresion. El valor de Ec, puede
obtenerse a partir de expresiones estadistico-expenmentales con muy buena aproximacion. El

Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF-93) en sus Normas Técnicas



Complementanas (NTC) para disefio de estructuras de concreto. propone expresiones para evaluar

el modulo de elasticidad Ec como:

Ec = 14000V f'c  para concretos clase | 2.9)
Ec = 8000vf'¢ para concretos clase 2 (2.5)

En estas expresiones, f'c y Ec estan en kg/cm’
Segun el Reglamento de Construcciones del Departamento del Distrito Federal (RCDF-93) en sus
Normas Técnicas Complementarias (NTC), las clases del concreto se definen a partir del peso

volumétrico y del tipo de agregado que se emplee para su elaboracion.

2.2.1.2 Concreto confinado

El confinamiento en elementos de concreto, proporciona incrementos tanlo en su resistencia como en
su capacidad de deformacion.

Para fines de disefto de elementos de concreto reforzado sujetos a flexion, se considera, por lo
general, que su deformacion ultima, en la fibra extrema a compresion, es 0.003; sin embargo, bajo
la accion de fuerzas sismicas, los elementos demandan grandes ductilidades y es necesario que
desarrollen una deformacion a compresion mucho mayor que 0.003, particularmente para el caso de
columnas sometidas a grandes niveles de carga axial, donde la ductilidad disponible de la seccion
depende de la relacion esfuerzo-deformacion del concreto en niveles de deformacion por compresion
muy grandes. Por esto, es necesario proporcionar un buen confinamicnto con el fin de que los

elementos estructurales tengan la capacidad de desarrollar grandes deformaciones.



Al igual que para ¢l concreto simple, existen expresiones en la literatura para aproximar el
comportamiento del concreto reforzado bajo cargas axiales de compresion, tomando en cuenta el
efecto del confinamiento en elementos prismaticos v cilindricos (Scott et al. 1982, Sheikh y
Uzumen, 1982, Mander et al, 1988, etc.). Como ejemplo, ¢n la Fig. 2.3 se presenta el modelo de
Scott et al, 1982;

Las ecuaciones correspondientes a este modelo son:

2, ( €, )’
fc = KF{O.OOZK ~(0002K 1 para €_ < 0.002K (2.6)

fe = Kf'f1 - Z[e, -0002K)| paa 0002K <¢, <6,  (2.7)

o‘l
Kfc
)
fc H
: + z
i
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Fig. 2.3 Modelo de Scott et al, 1982 para el concreto confinado

plf)'l

K=l f'c

(2.8)



Z: 1 (1284 (2 Q)
:~‘~rc‘fm‘m+4p \/ -0002K
(t‘
—0004+09p$\ 3059 (2.10)

donde K y Z son factores que dependen del nivel de confinamiento: p, es la relacion entre ¢l volumen
de acero de confinamiento y ¢l volumen de concreto confinado del clemento; €, es la deformacion
ultima del concreto confinado, B, R y s son las dimensiones del ancho de la seccion, del
recubrimiento y de la separacion de estribos respectivamente. Las unidades de las ecuaciones
anteriores estan en kg/cm’.

En la Fig. 2.3 se puede observar que al existir confinamiento, la resistencia y la capacio 4 de

deformacion del elemento aumentan.

2.2.2. Comportamiento ante Esfuerzos de Tension

La resistencia del concreto a tension no es mayor, por lo general, que un 20% de su resistencia a
compresion. La resistencia a tension del concreto se puede medir de manera indirecta en funcion del
esfuerzo al que se rompe un espécimen de concreto colocado horizontalmente y cargado a lo largo
de un diametro, esta prueba se le conoce como la prueba brasilena. El esfuerzo de ruptura a tension
puede estimarse como

2P
ﬁ—nhd .11

donde P es la carga aplicada en compresion, d ¢s el diametro y h la longitud del cilindro.



Otra manera de evaluar la resistencia a tension del concreto. es por medio de pruebas de flexion
realizadas en vigas de concreto simple cargadas en los extremos del tercio medio del claro, siendo
éste igual a tres veces el peralte. Generalmente, fas vigas tienen una seccion transversal cuadrada de
15 ¢m por lado. El esfuerzo maximo en tension, conocido como modulo de ruptura se calcula a

partir de

fr= (2.12)

M
Z
donde M es el momento flexionante en el instante de la falla y Z ¢s ¢l modulo de seccion de la
seccion transversal. Este esfuerzo sobrestima la res:stencia a la tension del concreto por vanas
razones; primero, ¢l calculo del médulo de ruptura se basa en que la distnibucion de esfuerzos es
lineal, sin embargo, en la realidad el bloque de esfuerzos es parabélico; segundo, la propagacion de
las grietas a partir de la fibra extrema a tension estd detenida por las fibras adyacentes sujetas a
esfuerzos menores, por lo que, antes del colapso del espécimen pueden alcanzarse esfuerzos mayores
de los que ocurririan en tension axial; tercero, ya que solamente la fibra extrema en tension estd
sujeta al esfuerzo maximo, los elementos débiles (matenal pétreo o mortero de cemento) que no
queden en esta fibra, no producen falla prematura en el espécimen y se pueden alcanzar esfuerzos
mayores en esta zona (Neville 1995).

Una expresion aproximada para evaluar el modulo de ruptura es

fr = Kyfc (2.13)

donde K es un parametro que varia en funcion del tipo de agregado del concreto.

El RCDF-93 en sus NTC propone expresiones para ¢l esfuerzo de tension ultimo del concreto :



Prueba brasilena:

ft = l.Ss[ﬁ para concretos clase | (2.14)

ft = l.ZJch para concretos clase 2 (2.15)
Prieba a flexion:

ft=20Jf'c para concretos clase | (2.16)

ft = 14Vf ¢ para concretos clase 2 Q.17

En estas expresiones, f'c y ft estan en kg/cm’

Para fines de disefio, el RCDF-93 propone usar un valor nominal del esfuerzo de tension del 75 %

del esfuerzo estimado con las expresiones anteriores, es decir, f*t =0.75ft.

2.3. Comportamiento esfuerzo-deformacién en el acero de refuerzo

Debido a que el concreto tiene un comportamiento fragil cuando se le somete a esfuerzos de tension,
es comun reforzar la zona de tension con acero estructural, por lo general por medio de varillas
corrugadas.

Dos propiedades importantes en ¢l acero de refuerzo son el médulo de elasticidad E, y el esfuerzo de
fluencia f;. Estas propiedades se obtiencn a partir de las curvas esfuerzo-deformacion de ensayes de
tension de probetas estandar. Los tipos de acero que se emplean para reforzar al concreto se pueden
dividir en los aceros que tienen un limite de fluencia definido v los que no lo tienen. Esta
clasificacion se basa en el tipo de laminado con el que se fabriquen las barras de acero. Al primer

grupo pertenecen los aceros laminados en caliente y al segundo los trabajados en frio. Una curva



tipica de esfuerzo deformacion de una prueba a tension de un acero laminado en caliente es la que se

indicaen la Fig. 2 4.
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Fig. 2.4. Curva esfuerzo - deformacida del acero de refuerzo a tensién.

En la Fig. 2.4 se distinguen 4 regiones: zona elastica, zona plastica, zona de endurecimiento por la
deformacion y zona de ruptura. Los aceros trabajados en frio no presentan una zona de fluencia
horizontal definida como en el otro tipo de acero. La forma de definir el limite de fluencia es distinta
segun la clase de acero;, en los aceros trabajados en caliente la zona de fluencia esta definida
claramente, mientras que en los aceros laminados en frio no tienen un limite de fluencia
convencional que se aprecie en la curva esfuerzo deformacion donde cambia la pendiente en forma
apreciable. Una recomendacion tipica se basa en la ngidez tangente inicial y el valor de la
deformacion unitaria €, = 0.002 (Fig. 2.5).

En la actualidad, existen modelos propuestos para evaluar el diagrama esfuerzo deformacion de
aceros de refuerzo, basados principalmente en el modelo propuesto por Ramberg y Osgood (1943),

obtenido del estudio del comportamiento de barras de refuerzo cortas sometidas a cargas ciclicas



reversibles (Botero, 1996). Tal son los casos de los modelos propuestos por Park v Paulay (1986),

Mander et al (1984) (Fig. 2.6) v Rodriguez v Botero (1994).

v

0.002 &g

Fig. 2.5 Obtencién del esfuerzo de fluencia en aceros de refuerzo laminados en frio y sujetos a tensién.

£y &h Esm £,

Fig. 2.6 Modelo de Mander et al, 1984.

Las ccuaciones correspondientes a este modelo son:



£

fs=E, para O<g <€, (2.18)

fs=1f para €, <g, <€, (2.19)
P

fs=f_ +(fy —fm){i':—__%;] para €, <€, 6 <g_, (2.20)

donde E, es el modulo de elasticidad del acero; f, es el esfuerzo de fluencia del acero (4200 kg/cm?),
fun cs €l esfuerzo maximo del acero en la zona de endurecimiento por deformacion con un valor de
6000 kg/cm’; €, es la deformacion del acero en la etapa de fluencia; €, es la deformacion del acero
al inicio del endurecimiento por deformacion, teniendo un valor aproximado de 0.008; e, es la
deformacion del acero en el instante en que se alcanza el esfuerzo maximo (0.10) y P es un
pardmetro de ajuste estadistico con un valorde 3.5.

El médulo de elasticidad E, de la curva esfuerzo deformacion puede definirse como la relacion entre
el esfuerzo de fluencia f, y la deformacion unitaria de fluencia e, es decir, Es = f,/ €, y varia entre
2.0x 10°y 2.1 x 10° kg/cm®. El grado de acero estructural mas empleado en México es el grado 42
con un esfuerzo de fluencia nominal f, aproximadamente de 4200 kg/cm’.

Los modelos anteriores definen el comportamiento del acero sometido a cargas de tension; sin
embargo, mediante un procedimiento analitico, es posible obtener el diagrama esfuerzo-deformacion
de una barra corta de acero sometida a carga de compresion, a partir de la curva esfuerzo-
deformacion para carga de tension (Dodd y Restrepo-Posada, 1995). Este procedimiento pretende
establecer una equivalencia entre los esfuerzos y las deformaciones de barras de acero, sometidas a
cargas de tension y de compresion, mediante la hipotesis de que no se presentan pérdidas de
volumen de la barra de acero ensayada, implicando que las dimensiones longitudinales y

transversales de dicha barra, solo varian segin el cfecto de Poisson (Botero, 1996).

14



Capitulo 3

Formulacién de Elementos Finitos en el problema de la fractura en el concreto.

3.1. Introduccion al método de los elementos finitos

El Método de los Elementos Finitos (MEF), representa la herramienta de andlisis mas general y
practicamente empleada en todos los campos de la ingenieria, en donde se requiere la solucion de
problemas de valores en la frontera.

El andlisis de desplazamientos de elementos finitos de un sélido continuo y elastico, parte con la
subdivision del sistema original en un ensamble discreto de elementos unidos entre si en los nudos;
asumiendo la existencia de compatibilidad en sus fronteras, las caracteristicas de nigidez de éstos
pueden obtenerse empleando el principio de los trabajos virtuales o el principio de la encrgia
potencial minima. Acorde con lo anterior, para un modelo dado, se puede obtener la siguiente
expresion que relaciona al vector de fuerzas F en los nudos con el vector de los desplazamientos

nodales D:

F=K°D 3.

donde K° es la matriz de rigidez global del solido continuo y esta dada por

K®=>k (3.2)




donde I representa la suma ordenada sobre todos los clementos v k es la matriz de nigidez local de

cada elemento y esta dada por:

k= _[BTCBdV (3.3)
v

donde B es la matriz que relaciona las deformaciones con los desplazamientos nodales locales D y C
es la matriz constitutiva del clemento. El superindice T significa la transpuesta de la matriz y la la
operacion es sobre todo el volumen del elemento.

El desarrolio detallado d¢ cads matriz involucrada en la ec. 3.3 no se encuentra dentro de los
objetivos de esta tesis, por lo que se sugicre al lector consultar las referencias (Bathe 1982,

Zienkiewicz y Taylor 1994), en las que se tratan con mayor detalle estos topicos.

3.2. Introduccién a la mecdnica de fractura

Las tcndeﬁcias actuales en ¢! comportamiento, durabilidad y segunidad de estructuras especiales
(plantas nucleares, estructuras fuera de costa y turbinas aéreas, entre otras), han propiciado la
necesidad de emplear matenales de mejor calidad y de un mejor entendimiento de sus
comportamientos bajo condiciones de cargas extremas. Las actuales solicitaciones a las que se ven
sometidas este tipo de estructuras especiales, son cada dia, mas severas y es importante que los
ingenieros disefladores, sean capaces de comprender los diferentes modos posibles de falla que
podrian presentarse en los tipos de matenales, actualmente empleados, bajo diferentes condiciones

de cargas. En general, los pnincipales modos de falla son:



o deformacion general en zonas de fluencia v/o plastificacion.

¢ inestabihidad plastica

e colapso por pandeo

o fatiga

o fisuramientos por corrosion

o flujo plastico

o falla fragil

El fenomeno de fractura consiste en la separacion o fragmentacion, en dos o mas partes, de un
sélido bajo la accion de un estado de cargas. El area de la mecanica estructural que estudia el
- »mportamiento de cuerpos fisurados es conocida como mecdnica de fractura. Esta tiene el
proposito de obtener el estado de esfuerzos en la zona contigua a la fisura para diferentes materiales
y geometria, y es esencialmente de naturaleza matematica, empleandose como herramienta de
diseilo.

En el fenomeno de fractura, puede ocurrir un aumento en la presencia de fisuras produciendo
intensificaciones locales, aun cuando los esfuerzos en un solido puedan estar por debajo del limite
de fluencia. Los esfuerzos advacentes a una de estas fisuras pueden ser lo suficientemente grandes,
causando que éstas se propaguen de una manera incontrolable e incluso, propicien la falla en el
elemento. Un criterio de fractura provee una forma de predecir la carga que puede causar la
presencia de fisuras o su propagacion en un elemento. Los esfuerzos en la proximidad de una punta
de una fisura, seran lo suficientemente grandes para propiciar la fluencia del material y el
desarrollo de una zona plastica. Ademas, si s6lo ocurren fluencias en pequeiia escala adyacentes a la
punta de la fisura, se pucden emplear parametros de¢ fractura que caractericen los patrones de la
propagacion de una grieta. Estos parimetros forman la base del mecamsmo eldstico lineal de

Sfractura (LEFM, por sus siglas en Inglés) (Kaliharoo, 1995).



Entre los primeros trabajos que estudian la fractura de solidos, esta ¢l rcalizado por Inglis (1913),
en el que se¢ presenta la solucion al problema de localizacion de los esfuerzos en una placa debidos a
la presencia de un agujero eliptico. Vanos trabajos similares a éste, trataron de resolver el problema
de fractura pero, antes de 1920, todas éstas investigaciones, no formaron un cuerpo tedrico
estructurado sobre fractura de solidos.

El estudio sistemitico de la fractura de sdlidos, desde un punto de vista de la mecanica del medio
continuo, fue iniciado por Griffith (1920), quien propone una explicacion del fenomeno de fractura
en términos de la energia requerida para la propagacion del fisuramiento.

La relacion en la cual la energia potencial IT de un sélido elastico lineal que contiene una fisura en

una superficie de drea A, decrece proporcionalmente con la propagacion de la fisura, es:

d
G, =- d—A(U -W) (3.4)

5|5

donde G; es la relacion de energla dispada en ¢l modo de fractura | y puede definirse como la
cantidad de energia disponible para un incremento en la propagacion de la fisura; U es la energia de
deformacion en el solido y W=2U es el trabajo realizado por las fuerzas externas F. Si las cargas

permanecen constantes durante la propagacién de una fisura, entonces:

] QU_] _l(ﬂ)
G'—(OA =2\, 33

La propagacion de una fisura ocurrira cuando G aicance un valor critico, es decir:



G, =——=G, (3.6)

donde Gic es el valor critico de G, y es una medida de la dureza a la fractura del matenal, dWy/dA
es l; relacion en la cual la energia se disipa en un elemento durante el proceso de fractura v W, es la
energia superficial necesaria para la formacion de una fisura.

En general, hay tres posibles modos de carga que pueden aplicarse a una fisura (Fig. 3.1). En el
modo I (Fig. 3.1 a), la carga es aplicada normal al plano de la fisura, tendiendo a abrir la fisura. El
modo II (Fig. 3.1 b)corresponde a una carga de cortante en el plano y provoca el deslizamiento de
las caras de la fisura. El modo III (Fig. 3.1 ¢) se refiere al cortante fuera del plano. Un solido
agrietado puede ser cargada en uno de estos modos o en una 0 mas combinaciones de ellos

(Anderson, 1991).

+

a) b) c)

Fig. 3.1. Los tres modos de carga que pucden ser aplicados a una fisura.



Por ejemplo, para una placa infinita de espesor unitano, que conticne una fisura de longitud 2a y
sujeta a un estado uniaxial de esfuerzos de tension que produce un estado de esfuerzo plano, tal

como se muestra en la Fig. 3 2. la energia de deformacion de la placa es:

donde E es el mddulo de elasticidad; o es el esfuerzo aplicado remotamente y a es la semilongitud
de la fisura.

De la ec. 3.5 se tiene que,

G, = (338)

Fig. 3.2. Placa infinita fisurada sujeta a esfucrzos uniaxiales de tensidn.
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Para este cjemplo, cada extremo de la fisura crece una cantidad diferencial da, la energia fluye
dentro de la punta de la fisura donde se disipa durante ¢l proceso de fractura. Si la grieta crece de

manera estable, entonces,

G, =dW, (39)

donde W, = 4ay, es la encrgia superficial de la fisura y y, es la energia superficial del material
requerida para crear una superficie de fisura unitaria. Esto se debe a que, al existir simetria en el
crecimiento de la fisura en una cantidad diferencial da en cada extremo de ésta, ¢l area de la

supe iie de la fisura creada es 4da. Asi de las ecs. (3.6) y (3.9), se tiene

G =2y, (39")

Asi, el esfuerzo de fractura or = o s¢ obtiene de las ecs. (3.8) y (3.9')

2Ey,
o, = ? (3.10)

Una aproximacion equivalente al problema de la fractura en LEFM, emplea un analisis de esfuerzos
en la zona cercana a la punta de la fisura en vez de un balance de energias para todo ¢l elemento.
Para poder aplicar la ec. 3.10, debe conocerse la energia superficial y en este ejemplo se
predefinieron las caracteristicas de la grieta. Las dificultades que se presentan para conocer el valor
de ¥, y de U en situaciones practicas fueron superadas por Inwin (1957) quien demostré que los

esfuerzos en la vecindad de la fisura tiene la forma mostrada en la Fig. 3.3.
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Fig. 3.3. Esfuerzos en la vecindad de la fisura.

f,(6) (3.11)

=

donde i, j se refieren a las coordenadas cartesianas y r, 8 a las coordenadas polares; f, ¢s una

funcion adimensional de © (Fig. 3.4) y K es el factor de intensidad de esfuerzos y mide la magnitud
del esfuerzo elastico cercano a la punta de la fisura donde la singularidad del esfuerzo, -, es
dominante.

Para el ejemplo, el factor de intensidad de esfuerzos, esta dado por

K, = ovar = \2Fy, G.12)
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XX

v

fisura

Fig. 3.4. Definicién de los ejes coordenadas en la punta de la fisura.

Se acepta que la fractura ocurre cuando se alcanza el valor critico de

K|=ch (3,]3)

donde K¢ es la resistencia del material a la fractura.

Asi, para este el ejemplo, el valor del esfuerzo de fractura es

= = 31
o, Jax (3.14)

Dos parametros que describen el comportamiento de la fisura son la relacion de energia liberada G y
el factor de intensidad de esfuerzos K. El pnmer parametro cuantifica el cambio neto de la energia
potencial que involucra un incremento en la propagacion de la fisura; el ultimo parametro
caracteriza los esfuerzos, las deformaciones v los desplazamicntos cercanos en la punta de la fisura.

La relacion de energia liberada describe un comportamiento global, mientras que el factor de
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intensidad de esfuerzos en un parametro local. Para matenales clastico lineales, K y G se pueden
relacionar. Irwin (1957), calculando la energia requerida para cerrar una pequeia porcion de una
fisura, demostré que las ecs. (3.10) y (3.14) son equivalentes, dernando asi una relacion entre los

parametros de fractura. esta relacion esta dada por

K}’
G = E (3.15)
y para el estado critico
K,
G, = EZC (3.157)

Se puede observar, de 1a ec. 3.15, que los esfuerzos de fractura o (ecs. 3.10 y 3.14) son iguales
para ambas aproximaciones.

El concreto al no ser un material homogéneo e isdtropo, no sigue consistentemente la definicion de
K, ya que se presenta un crecimiento subcritico de fisuras con un subsecuente ablandamiento
(Reinhardt, 1989). Esto puede demostrarse en un espécimen prismatico en una prueba de
desplazamientos controlados. Cuando se aplica el esfuerzo 6 = P / A | este alcanza un valor maximo
a la tension f, ; a partir de este punto se presenta un descenso en los esfuerzos con un incremento en
los desplazamientos. Esto puede interpretarse de dos maneras :

1. Una fisura discreta se presenta con una transferencias de esfuerzos de una cara a la otra de la

fisura (Fig. 3.5).
2. Una distribucion de fisuras se desarrofla en una banda de fisura con ¢l decremento en la nigidez

y la resistencia del matenal del elemento (Fig. 3.6).
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Fig. 3.5. Modelo de fisura discreta (Reinhardt, 1989)

>

Fig. 3.6. Modclo dec banda de fisura (Reinhardt, 1989).

En las Figs. 3.5 y 3.6, § es el desplazamiento en la apertura de la grieta, € es la deformacion
unitana, E, es el médulo de Young en la rama ascendente v E: es el modulo tangente en la rama

descendente. La banda de fisura es un artificio de analisis donde en un elemento finito. la
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representacion de la fisura es mas realista considerando una banda de micro fisuras. El ancho de
esta banda puede ocurnir en la punta de una fisura v algunos autores la consideran como una
propiedad del matenal (Bazant 1983).

La energia de fractura especifica disipada durante ¢l proceso de la formacion de la fisura, esta dada

por;

G, =["ads (3.16)

o bien,

G, =h[ "ade (3.16)

donde h el ancho de banda de la fisuray Gy es la energia de fractura y es el drea bajo la curva de

las graficas 6 - 8 0 ¢ - € en un estado de esfuerzos de tension pura.

3.3. Modelos de Fisura en Elementos de Concreto

3.3.1. Generalidades

Uno de los campos de aplicaciéon del MEF es el estudio de las estructuras de concreto, va sea

simple, reforzado y/o presforzado. En el capitulo anterior, se trato sobre el comportamiento del
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concreto simple y el acero de refuerzo bajo un estado de esfuerzos simple. Una caracteristica
importante de la interaccion entre el agregado grueso v la matnz cementante en ¢l concreto, es el
contenido de grietas muy finas que aparecen aun antes de que se le hava aplicado carga al concreto
(Hsu et al, 1963). Cuando el esfuerzo de compresion es menor del 30% de la resistencia a la
compresion, no se produce la propagacion de grictas por la adherencia entre el agregado v la
matriz; sin embargo, si los esfuerzos son mayores, aumentaran la longitud, el ancho y el numero de
grietas en el concreto. Su propagacion continiia lentamente hasta el instante en que el esfuerzo de
compresion es aproximadamente un 80% de la resistencia, el ancho de las grietas aumenta en el
mortero cruzando las grietas existentes por adherencia y formando un mosaico continuo de fisuras,
en esta ctapa las grietas se propagan con rapidez (Neville, 1995). Como se comentd previamente, la
presencia de pequefias grietas iniciadas se puede demostrar tomando como base los requisitos de la
energia potencial minima en equilibrio y la propagacion se produce cuando la energia liberada
debida a las cargas externas es igual a la energia requerida en las superficies fisuradas.

Dentro de la modelacion matematica, una fisura puede idealizarse como una discontinuidad
geométrica en un solido continuo; en el instante en que se produce la fisura, las ecuaciones y
planteamientos de .Ia mecanica de los medios continuos dejan de ser aplicables. En un principio, las
aproximaciones modelaban a una fisura como una discontinuidad geométrica; recientemente, se
tiene una aproximacion que idealiza un solido agrietado como uno continuo con algunas
modificaciones en las propiedades del matenial en la zona fisurada. Estas dos maneras de idealizar
al problema de fractura en el concreto han dado lugar a dos lineas de investigacion distintas de los

modclos numéricos que pretenden analizar a la fisura:

e Modelo de fisura discreta.

e Modelo de fisura distribuida.
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3.3.2. Modelo de fisura discreta

En el modelado de fisuras discretas, éstas se representan explicitamente v se extienden
disgretamente. Es decir, se mantienc sicmpre una representacion explicita de la geometria de la
fisura (o fisuras). Al extenderse la fisura dentro del solido, las superficies creadas se incorporan de
manera explicita en el modelo; al extenderse las grietas de manera discreta, este incremento tendra
una longitud finita y representa s6lo una parte de la evolucion de la fisura (Wawrzynek e Ingraffea,
1994). En la modelacion discreta, ademas de las suposiciones usuales en la idealizacion de las
propiedades del modelo (geometria, mateniales, condiciones de frontera), existen dos factores que
afectan a la aproximacion numérica: la técnica con la que se realiza el andlisis d. esfuerzos
(elementos finitos o elementos de frontera) y la teoria con que se modela que la propagacion de la
fisura se extiende de manera discreta (Fig. 3.7). La modelacion discreta convergera asintoticamente
en una solucion si ambos factores se reducen, es decir, para una mejor aproximacion se debe tener

un modelo mds fino, una malla de elementos mas fina y el nimero de las iteraciones sean mayores.

La modelacion discreta es un proceso iterativo, en el que sobresalen cuatro tareas principales:

1. Analisis de esfuerzos. Esta etapa tiene como finalidad el calcular las respuestas del elemento
(esfuerzos, deformaciones, desplazamientos) a las condiciones impuestas (cargas, restricciones).

2. Anailisis de fractura. Se evalian los parametros que ngen cl proceso de agrietamiento.

3. Se establece la condicion de falla o de detencion que ha ocurrido. La nocion de detencidn es un
artificio numérico en la propagacion ingstable de la fisura, es decir, se define como el punto en ¢l
cual la velocidad de propagacion en la punta de la fisura ticnde a cero. La definicion de la falla
varia de acuerdo con el tipo de simulacion que se realice y ¢s el objetivo principal en el proceso
de analisis. En muchos casos, una vez que se ha logrado la condicion de falla o la de detencién,

el proceso se termina.
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Fig. 3.7. Modelo de fisuramiento discreto.
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Fig 3.8. Diagrama de flujo del proceso iterativo para la modelacidn discreta de propagacion de
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4. Si la meta antenor no se alcanza, entonces, se realiza la extension o propagacion finita de la
fisura o fisuras. Esto implica tres pasos a rcalizar:
a) Los indices de fractura. evaluados en el paso 2. son empleados para predecir la nucva
direccion v longitud de la fisura.
b) La geometria del solido se modifica explicitamente para reflejar la nucva configuracion
de la fisura.
¢) De ser necesario, se realizan nuevas mallas del elemento cuantas veces se genere un

nuevo analisis de esfuerzos.

Dentro del context.: de la fisura discreta por medio de MEF, existen dos modelos de analisis: el
modelo de fisura ficticia y el modelo de banda fisurada (Fig. 3.9).

La Fig. 3.9a corresponde al modelo de fisura ficticia, donde s¢ indica la separacion de los
elementos con la introduccion de esfuerzos de cierre, los cuales dependen de la apertura de la fisura
w en la zona de fractura, que es igual a la distancia de separacion de los nudos. La Fig. 3.9b
corresponde al modelo de banda de fisura (Bazant y Oh 1983) e indica un cambio de nigidez de la
banda de elementos. El modelo de banda de fisura puede considerarse dentro de la aproximaciéon
discreta siempre y cuando la fisura se propague a lo largo de una banda de elementos finitos, donde
los elementos de frontera son paralelos a la fisura, de no ser asi, el modelo es una aproximacion de

fisura distribuida,
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Fig. 3.9 Modelos de andlisis de fisuramiento discreto.

En la modelacion discreta existe una aproximacion basada en la mecanica de fractura elastica lineal
(LEFM), dentro de este contexto en la punta de la fisura se presentara una singularidad en los
esfuerzos. La propagacion de las fisuras dependen del factor de intensidad de esfuerzos K, . La
fisura se propaga cuando K; alcanza un valor critico Kic. Sin embargo, ¢l LEFM es una regla no
aplicable en estructuras de concreto de tamafio moderado a pequeito (Hilleborg y Rots 1989); para
lograr su aplicabilidad, se modifica suponiendo que la fisura se propaga a través de una longitud
efectiva de fisura. Asi como esta modificacion existen otros analisis por medio del LEFM, sin
embargo, todos estos analisis tienen la desventaja que en principio solo son aplicables para
estructuras que contengan una fisura prestablecida. Como se dijo, la fisura se propaga siempre que
el factor de intensidad de esfuerzos o bien, la energia liberada alcance un valor critico. Este tipo de
criterios se emplean en modelos modificados del LEFM va sea con la introduccion de esfucrzos de
cierre en la zona de fractura o donde se calcule la longitud efectiva de fisura (Hilleborg y Rots

1989).
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En los modelos de fisura ficticia y de la banda de fisura, se asume que la direccion de la
propagacion de la fisura sera perpendicular a la direccion principal del esfuerzo maximo en tension

cercano a la punta de la fisura.

3.3.3. Modelo de fisura distribuida

3.3.3.1. Introduccion

Como contraparte del modelo de fisura discreta, en el 1.:cdelo de fisura distribuida se considera que
el sdlido agrietado permanece continuo. La aproximacion parte de las nociones de esfuerzos y
deformacionss y permite una descripcion del problema con base a las relaciones de esfuerzos y |
deformaciones. Por tanto, ¢l comportamiento del concreto fisurado puede describirse en términos
de relaciones de esfuerzo-deformacion y con esto es posible cambiar de un estado inicial isotrépico
de esfuerzos y deformaciones a un estado ortotrépico una vez presentada la fisura. Como una
consecuencia de esto, la topologia de 1a malla de elementos finitos original se preserva y desde el

punto de vista computacional es muy conveniente (Fig. 3.10).

_-5»4'1'- eag

.

Fig. 3.10. Modelo distribuido de fisuramiento.
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La modelacion de la fisura distribuida en el concreto puede catalogarse principalmente en

1. Concepto de fisura distribuida fija.

2. Concepto de fisura distribuida girada.

Con el concepto de fisura distribuida fija, la orientacion de la fisura se mantiene fija durante todo
el proceso de calculo, mientras que en el concepto de fisura distribuida girada, se acepta que la
orientacion de la fisura girara de acuerdo con los ejes principales de deformacion. Ademas de estos
dos conceptos, se introducc una opcidn intermedia, ¢l concepto de fisura distribuida fija

multidireccional (Rots et al 1985).

3.3.3.2. Concepto tradicional de fisura fija

Antes de iniciarse el proceso de fisuramiento, ¢l concreto se modela con suficiente precision como
un material isotropo y elastico lineal. Una vez que ¢l esfuerzo principal de tension sobrepasa la
resistencia a tension del elemento, una fisura fija puede iniciarse perpendicular a la direccion del
esfuerzo principal. Tradicionalmente, la ley de esfuerzos y deformaciones isotropica se cambia por
una ley esfuerzos y deformaciones ortotropica con respecto a los ejes fijos de ortotropia n,t (para
esfuerzo plano), donde n se refiere a la direccion normal a la fisura (modo I) y t se refiere a la
direccion tangencial (modo IT) puesto que un material heterogéneo puede ser capaz de transmitir
esfuerzos por tension y por cortante debido a la adherencia y a la interaccion entre el agregado y la

matriz cementante; la relacion ortotropica para el estado de esfuerzo plano esta dada por:
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Ao, Iro 0 ollae,
Ao, {=|0 E OF Ae, (3.17)
Ao, {0 0 0JlAe,

Lo que indica que las rigideces normales y la rigidez por cortante a través de la fisura se igualan a
cero una vez formada la fisura.

El cambio subito de un estado isotrépico eldstico lineal a un estado ortotropico con las rigideces
nulas, producian en ocasiones dificultades numéricas y patrones distorsionados de fisura
(Schnobrich 1972, Suidan y Schnobrich 1973, Hand et al 1973), por esta razon se introdujo el

modulo de cortante con el factor de reduccion B, asi:

Ao_| [0 0 o0 |[Ae,
Ao, (=|0 E 0 fAe, (3.18)
Ao, 0 0 BGJlAe,

El uso del factor de retencién de cortante B reduce las dificultades numéricas, ademas de que
mejora el “realismo” de la aproximacién del modelo de fisura fija, ya que se tiene la idea de que
toma en cuenta el efecto de la interaccion del agregado con el mortero cementante. Algunos
investigadores han adoptado que el factor B sea una constante entre cero y uno (0 < < 1) (Hand
et al 1973). Sin embargo, se ha empleado un factor que depende de la deformacioén de la fisura
(Cedolin y Dei Poli 1977), el cual es mas realista, ya que la capacidad de la fisura para transferir
esfuerzos de cortante en el modo 11 se reduce con el incremento de la deformacion por la apertura
de la fisura.

La funcion de retencion de cortante controla la cantidad de esfuerzos girados con respecto a los

esfuerzos principales y de los esfuerzos principales “reconstruidos™ después del agrietamiento,
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produciendo una excesiva transferencia de cortante, lo que implica que los resultados con el
modelo de fisura fija tiendan a ser demasiado rigidos (Rots y de Borts 1987, Rots 1988).

El hecho de que la rigidez perpendicular a la fisura en la ec. 318 sea nula, produce de manera
subita que, al iniciarse el proceso de fisuramiento, los esfuerzos de tension sean nulos cuando se
alcanza el esfuerzo maximo de tension f,, lo que ocasiona problemas numéncos. Ademas, esa
subita perdida de la resistencia es irreal, ya que la curva de esfuerzos y deformaciones en tension

revela un ablandamiento gradual, tal como se ilustra en la Fig.3.11 (Leibengood et al 1986).

Onn

fot

carga E

Fig. 3.11. Ablandamiento por esfuerzos de tensién en el modelo de fisura distribuida fija.

En este modelo, se introduce un factor de retencion normal negativo, p (Leibengood et al 1986).

E 0 Ae 3.19)

Un refinamiento final se obtiene cuando se toma en cucnta ¢l modulo de Poisson v después de la
formacion de la fisura, llegando a la formulacion de la banda de fisura en el modo 1 de Bazant y
Oh 1983, tomando en cuenta ¢l efecto de la retencion de cortante en modo Il (Rots et al 1985, Rots

1988).
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[ uE vuE 0 1
Ao, I-vip 1-viu Ae.,
vuE E
A, t=| 77— T 0 [Ae, (3.20)
l-vig 1-vu
Aa,, 0 0BG |4

El incluir el concepto de ablandamiento por tensién incrementa, en gran medida, las posihilidades
de uso de los modelos de fisura distribuida en el andlisis numérico de clementos estructurales de
concreto (Leibengood et al 1986, Rots et al 1985, Rots 1988).

Las leyes ortotropicas dv la ec. 3.20, no solo han sido aplicadas en la localizacién de la fisura en
concreto sin refuerzo, sino también se ha empleado para distribuir la fractura en concreto
reforzado (Lin y Scordelis 1975). En estos casos, la consideracion de la rama descendente en la
curva esfuerzo deformacion en tension permite representar el efecto de la rigidez por tension

debido a la adherencia, en vez del efecto de ablandamiento por tension.

3.3.3.3. Concepto de fisura distribuida fija con descomposicion de la deformacion

El vector de deformacion en las ecs. 3.17 a 3.20 representa el incremento de deformacioén total del

solido fisurado. Un modelo menos complejo se obtiene al descomponer el incremento de

deformacion total Ae en una parte fisurada Ac™ y una parte del concreto entre las fisuras Ag™

(Bazant y Gambarrova 1980, Rots et al 1985)

Ae = Ae®® + Ae” (321
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El vector de deformacion en fa ec. 3.21. esta relacionado a los cjes coordenados globales x, 3 Por
tanto, un sistema de ejes locales n,t puede implementarse, el cual esta alineado con la fisura En

este sistema local se puede definir un vector de deformacion fisurado Ae” como

o _llen
ae = (" (3.22)

o

donde Agy,” es la fisura normal en modo I, Ay,” es la fisura por deformacion al cortante en modo

I1. La relacion de las deformaciones locales y globales esta dada por:
Ae™ = NAe” (3.23)

Siendo N una matnz de transformacion de 3x2 para esfuerzo plano ( 4x2 para deformacion plana),
que toma en cuenta la orientacion de la fisura. La matriz N se supone fija una vez iniciada la
fisura, siendo compatible con el concepto de fisura fija. En ¢l sistema local, se puede definir un

vector At” de incrementos de la traccion a través de la fisura;

A =1 (3.29)
At

donde Dt,” es la traccion normal en modo I'y D™ es el incremento de traccion por cortante.
De manera analoga, la relacion entre los incrementos de esfuerzo global y las tracciones locales

esta dada por:

At =NTAo (3 25)
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Para completar el sistema de ccuaciones, ¢s necesario ¢l modelo constitutivo del concreto v ¢l

modelo de fisura distribuida. El modelo para el concreto puede asumirse como (Rots et al 1985):
Ac=D“Ae* (3.26)

Siendo D® la matriz que contiene los modulos instantaneos del concreto. Para la fisura, una

relacion de esfuerzo deformacion local puede emplearse:
At =D Ae” (3.27)
Siendo D una matriz de 2x2 que incorpora a los modos 1 y Il y, eventualmente, un modo de

propiedades mixtas de la fisura. Asi, combinando las ecuaciones anteriores, se obtiene una relacion

de esfuerzo -deformacion total para el concreto fisurado (Rots et al 1985):
co co cr Tneonr] ™ N TRy o
so=|D* - D"N[D* + N'D*N]'N'D~]ac (3.28)

Hasta ahora, las aplicaciones de estos modelos matematicos han sido restringidos al caso

simplificado de que los términos fuera de la diagonal principal son cero, es decir:
. |D'" 0
D = (3.29)

Siendo D' el modulo de ablandamicnto de tension en modo 1y D" s ¢l modulo de cortante en modo

I, el cual puede relacionarse a los modos I'y 1l de las propicdades de fractura del concreto. La
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relacion entre el factor u v el factor B del modelo ortotropico de 3 20 v los parametros D' v D"

estan dado por:

R S 330
E Dl_uE QA )
L - (331
G D' BG b

donde E es el modulo de Young y G el modulo elastico de cortante. Las ecs. 3.30 y 3.31 se
obtienen a partir de que ia descomposicion de deformaciones considera que el concreto y la fisura

se comportan como resortes conectados en serie.

3.3.3.4. Concepto de fisura distribuida fija multidireccional

Una tercera ventaja de la descomposicion de deformacion es que permite una sub-descomposicion
de la deformacion de la fisura en contribuciones separadas para un numero de fisuras

multidireccionales que ocurren simultineamente en un punto especifico (Rots et al, 1985), es decir:

Ae” = ZA&" (332)

donde i = 1,..., n se refiere al incremento de deformacion de la primera fisura, de la scgunda fisura,

etc.
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Asi, se le asignan a cada una de estas fisuras fijas su propio vector local de deformacion €. su
propio vector de tracciones t,”, su propia matriz de transformactones N, v su propia matriz traccion
deformacion D,7. Se realiza ¢l ensamble, de estos vectores v matrices individuales. obtenicndo la
relacion de esfuerzo-deformacion total para el solido con muluples fisuras. Ademds. puede
implementarse analogamente para un solo solido fisurado (Rots et al. 1983).

La importancia del concepto de fisura multidireccional es obvia para las condiciones de esfucrzos
de tension biaxiales y triaxiales, ya que s¢ esperarian dos o tres fisuras ortogonales. Esta opcion es
particularmente relevante en el analisis de deformacion plana y axisimétrica, donde numerosos
puntos podrian fisurarse longitudinal y transversalmente. Un segundo campo de aplicacion, esta en
el caso donde la fisura inicia en tension y subsecuentemer (= se comporta en esfuerzos de tension y
de cortante. Este comportamiento implica, generalmente, que los ejes principales de esfuerzo roten
después de la formacion de la fisura. Para este caso, el empleo de una fisura fija tiende a provocar
una discrepancia creciente entre los ejes principales de esfuerzo y los ejes de la fisura fija. El
concepto de fisura fija multidireccional provee una alternativa; cuando el angulo de inclinacién
entre la fisura existente y la direccion del esfuerzo principal en curso sobrepasa el valor de cierto
dngulo limite, a, una nueva fisura puede iniciarse. De esta manera, puede finalizarse el proceso

con un sistema de fisuras no ortogonales.

3.3.3.5. Concepto de fisura distribuida girada

Una caracteristica principal de los conceptos de fisura distribuida fija v fisura distribuida fija

multidireccional es la inclusion “explicita” del término de cortante (factor B) para ci plano o planos

fijos de fisura. Sin embargo, con este parametro de cortante no se pucde conocer el
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comportamiento de los clementos estructurales Tanto los disciiadores como los investigadores
prefieren pensar en témunos de esfuerzos pnncipales. donde los ¢jes continuamente giran después
del fisuramiento. Esto implica la necesidad de monitorear las relaciones esfuerzo deformacion en el
sistema coordenado principal de rotacion en vez del sistema fijo de fisura. El uso consistente de las
relaciones esfuerzo deformacion principal giradas. requicre que los esfuerzos v las deformaciones
principales sean coaxiales. Considerando una configuracion de coaxialidad inicial en ¢l plano, con
las direcciones principales de esfuerzos 1,2, se alincan con éstas las deformaciones y la ortotropia
del material. Por medio del circulo de Mohr para deformaciones, un incremento diferencial de
deformacion por cortante provoca que la direccion principal de deformacion gire un angulo

diferencial ABg, es dec::

Ay,

tan2ABg =
‘ z(ell_en)

(3.33)

donde Ay, es el incremento diferencial de deformacion por cortante en el marco de referencia 1,2;

€11 y £2; son las deformaciones iniciales principales. La ec. 3.33 es valida si ‘Ay 12| << le,, -€n|.
Anilogamente, emplcando el circulo de Mohr para esfuerzos :
Ac
tan2A80 = ——— (3.34)
(O“ - 0::)

donde Ao); es el incremento diferencial de esfuerzos por cortante . o), v G2 son los esfuerzos

principales iniciales. La ec. 3.34 es valida si \Ao,zi << |o,| -0,
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Para mantener la coaxialidad entre los esfuerzos y las deformaciones principales. s¢ requiere que
ABe = ABo. Empleando la relacion ortotropica de la ec. 3.17. se observa que la condicion anterior

solo se cumple si

- (oll —023)
T2Ae, -ey)

(3.35)
La matniz de ngidez tangencial debe incluir este término y asi, la implementacion de la relacion de
esfuerzo deformacion principal girada es consistente (Bazant,1983). El concepto de fisura
distribuida girada puede considerarse como un caso limite del modelo de fisur fija
multidireccional para dngulos limite iguales a cero (Rots 1988).

Una ventaja de este concepto es que se evita tener que escoger un valor especifico del factor de
retencion de cortante . Asi, no tiene que reconstruirse el esfuerzo principal en una direccion

inclinada a la primera fisura.

La diferencia fundamental de estos tres conceptos reside en la orientacion de la fisura, la cual
puede mantenerse constante (fija solamente) o bien actualizarse en una parte siguiendo un angulo
limite (fijo multidireccional) o actualizarse continuamente (girada). Por consiguiente, €l concepto
de fisura fija mantiene en memoria la orientacion daiada, mientras que el concepto de fisura girada
no. Ademas, se ha observado que el modelo fijo produce una respuesta rigida, aunque el factor de
retencion por cortante decrezea con ¢l incremento de la deformacion normal a la fisura. Los
modelos de fisura fija multidireccional y de fisura girada producen respuestas flexibles y
mantienen bajo control el maximo esfuerzo de tension; el modelo de fisura girada provee, de

manera implicita, un ablandamiento por contante a través del plano de la fisura inicial. Hasta
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ahora, se ha visto que los mejores resultados se obtienen con ¢l modelo de fisura girada o con el

modelo de fisura fija siempre que el factor de retencion de cortante 3 sea cero (Rots, 1988).

Un parametro importante cn ¢l problema de la simulacion de fisuras por el modelo distribuido es ¢l
ancho de banda h. Se ha visto que el ancho de banda no se define con exactitud cuando la fractura
zigzaguea a través de los elementos (Rots, 1988). Por tanto. una de las consecuencias de esto
ultimo es e! hecho que el ablandamiento por deformacion puede manifestarse como un fenomeno
total para un grupo de puntos de integracion en uno o varios elementos finitos y no una propiedad
local de un punto de integracion aislado en un elemento finito. Ademas, se ha tratado de solucionar
este problema incorporando 1a ocurrencia de la ‘iura en zigzag hacia una determinacion
automatica del ancho de banda (Ottosen y Dahblom, 1986). Sin embargo, esas técnicas no solo
tienden hacia una sobre sofisticacion del problema considerando factores dudosos en los
parametros de ablandamiento. No obstante, se vuelve impractico, el calculo del ancho de banda,
cuando estos parametros de ablandamiento requieren de un cambio de informacion entre la
vecindad de los elementos, lo cual no concuerda con la forma de los programas basados en el
MEF.

Rots 1988 demostré que el ancho de banda tiene la misma importancia que la energia de fractura
en el problema de fisuramiento. De igual forma. Demostré que ¢l papel de la energia de fractura es
menos importante que el esfuerzo de tension del concreto y de la forma del diagrama de
ablandamiento del concreto en tension.

En este capitulo, se presenta brevemente la formulacion matematica de los modelos de fisura
discreta v de fisura distribuida. Desde que la fisura se logro modelar matematicamente, la
“aplicabilidad™ del modelo distribuido contra el modelo discreto ha cstado sujeto a mucha
controversia. lnicialmente, s¢ penso que la aproximacion distribuida era mejor ubicada para el

analisis de fractura distnbuida, mientras que ¢l modelo discreto ha sido empleado con mavor
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frecuencia en el analisis de fractura localizada. ElI modelo discreto tiene como desventajas el tener
que prestablecer necesariamente a la fisura, el continuo cambio en la conectividad de los nudos no
concuerda con el método de desplazamicntos en los elementos finitos. asi como el costo
computacional que implica el continuo remallado. la fisura se forza a seguir un patron
preestablecido a través del elemento, poniendo en duda la fidelidad de la aproximacion. Por otra
parte, el modelo distribuido tiene como desventajas el que los esfuerzos se “atoren™ en las zonas
donde debieran ser cero. Esto se debe a la incompatibilidad que existe entre la continuidad eni los
desplazamientos y el realismo de la discontinuidad geométrnica (Rots 1988). Una segunda
desventaja que se presenta en el modelo distribuido es el peligro de los mecanismos falsos o
ficticios que ¢ trren, debido principalmente a que la localizacion de la fisura es solo un artificio

matematico.
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Capitulo 4

Modelo de elementos finitos para el programa de analisis no lineal

4.1. Introduccién

El desarrollo de nuevos modelos y herramientas de analisis no lineal para elementos estructurales de
concreto reforzado que mejoren a los existentes, involucra actividades complejas que requieren para
realizarse de estudios que estan fuera del alcance de esta tesis. Por esto, en este trabais solo se
evalia el potencial de los modelos de comportamiento existentes y de la formulacion de fractura
distribuida de elementos finitos en la determinacion de la respuesta de elementos de concreto
reforzado.

En esta tesis, se decidio alcanzar estos objetivos estudiando ¢l componarm:ento de los modelos de
elementos de concreto, empleando un programa de analisis no lincal de elemento finito comercial,
SBETA (Peckl Instruments, 1994), por encontrarse que éste cubre las caracteristicas importantes del
comportamiento tanto del concreto como del acero de refuerzo.

En el analisis no lineal de elementos de concreto reforzado, el programa los idealiza por modelos en
un estado de esfuerzo plano vilida para elementos estructurales con acciones solo en un plano. Para
estudiar el comportamiento no lineal y el fracturamiento del concreto. €l programa emplea el modelo
de aproximacion distnibuida para simular 1a formacion y propagacion de fisuras en el concreto, en el
cual, la fractura se idealiza como un fendmeno de comportamiento. para el acero de refuerzo, se
emplean modelos no lineales o distribuidos sobre los clementos finitos. En esta ultima idealizacion

las propiedades del material que se definen en un punto dc un elemento finito con refuerzo
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distnbuido representan la participacion de todas las barras de acero de refuerzo contenido en dicho

vlemento.

4.2. Modelos constitutivos empleados.

El modelo constitutivo para el concreto implementado en el programa de analisis no lineal, SBETA,

se basa en la formulacion del método de rigideces en la que la relacion esfuerzo deformacion para

un elemento finito se describe por:

s = De 4.1a)
donde:
ol
s=90, (4.1b)
tl!

e=1E€ “4.1¢)

es el “vector de deformaciones” y D es la matnz que relaciona los esfucrzos y las deformaciones del
material. Las componentes de esfuerzos y de deformaciones en un estado plano de esfuerzo se

ilustran en la Fig. 4.1.
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Fig. 4.1. Componentes de esfuerzos y de deformaciones en el estado plano de esfuerzos.

Para un ¢lemento de concreto reforzado, el vector de esfuerzos s y la matriz D para cada clemento
finito se descomponen en las componentes correspondientes al concreto y al acero de refuerzo:
=8, +S, (4.2a)

D=D_+D, 42b)
El vector de esfuerzos s y sus componentes s, y s, estan relacionados al area total de la seccion
transversal del elemento, es decir, los esfuerzos del concreto s, actian en el area de concreto del
elemento A..
El vector de esfuerzos del acero de refuerzo, s,, es la suma de los esfuerzos de todos los elementos

con refuerzo distribuido:

sl = zsn (42 C)

1=]
donde » es ¢l nimero de elementos con rcfuerzo distribuido. Para ¢l 1-6simo refuerzo, el esfuerzo de
la componente de refuerzo global, s¢ relaciona con el esfuerzo de refuerzo local, o'y, por la
transformacion;

s, = T,p,d', (4.24d)
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donde p, es la cuantia de acero de refuerzo. p, = AL/A., donde A, ¢s el arca de acero de la seccion

transversal v A.. Es el rca de concreto de la seccion transversal. El esfuerzo del refuerzo local. 67, .

actua en el area de refuerzo A,..

Los gjes 4 v v, se obticnen de los ejes x. v al girarse un angulo a. el cual es positivo en ¢l sentido

antihorano (Fig. 4.2)

/)
/Q

X

Fig. 4.2. Rotacién de los ejes coordenados de referencia.

Los vectores de esfuerzos y de deformaciones en un estado de esfuerzo plano se transforman, de un

sistema global a un sistema local, por medio de las siguientes expresiones:

Transformacién de esfuerzos:

s(u) = T,s(x)
cos(a)?
T, = sen(a)’

sen(a)’
cos(ar)’

(43)

2 cos(a) sen(a)
- 2cos(a)sen(a) (43a)

-cos(a)sen(a) cos(a)sen(a) cos(a)’ - sen(a)’

Transformacion de deformaciones:

e(u) = T.e(x)

(43b)
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cos(a)’ sen(a)’ cos(a)sen(a) |

T, = sen(a)’ cos(a)’ - cos(at) sen(a) (4.3¢)
- 2cos(a)sen(a) 2cos(a)sen(a) cos(a)’ - sen(a)’

donde a es ¢l angulo formado por ¢l eje del sistema giobal x v ¢l pnmer (e local del matenal, el cual
es normal a la fisura.
Los angulos del eje principal 1 (Fig. 4.1) se obtienen de las ecuaciones:

27

tan(29,) = —% (4.42)
x y
Yy

tan(20, ) = -y (4.4b)

donde 6, es el angulo del eje del esfuerzo principal y 6, es ¢l angulo del eje de la deformacion
principal.
El modelo de comportamiento del concreto empleado en SBETA incluye las siguientes
caracteristicas:

o Comportamiento no lineal en compresion, incluyendo ablandamiento por deformacion.

o Fractura del concreto en tension basado en la mecanica de fractura no lineal con un modelo de

fractura distnbuida.

o Criterio de falla correspondiente en un estado biaxial de esfuerzos.

o Reduccion de la resistencia a compresion después del fisuramiento.

o Efecto de la rigidez en tension.

o Reduccion de la ngidez de cortante después del fisuramiento

¢ Se emplean dos modelos de fisura distribuida: fisura de direccion fija y fisura de direccion

girada,
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Se asume adherencia pertecta entre el concreto v el acero de refuerzo dentro del concepto de modelo
distnibuido. No se modela directamente ¢l deslizamiento por adherencia. excepto uno que se incluye
inherentemente en el efecto de ngidez en tension (mas adelante se exphica ¢l efecto de ngidez en
tension). Sin embargo, puede existir un desplazamicento rclativo del deslizamiento entre la vanlla de
acero y el concreto sobre cierta distancia. provocando que ¢l concreto se fisure o se aplaste. Esto
corresponde a un mecanismo real de falla por adherencia en ¢l caso de vanllas de acero corrugadas.
El reforzamiento, en los modelos discreto v distribuido, se 1dealiza en un estado uniaxial de esfuerzos
con una relacion esfuerzo deformacion bilineal.

La matriz D en la ec. 4.2 b s¢ obticne usando una aproximacion clastica no lincal. En esta
aproximacion, las constantes elasticas se obtienen a partir de una relacion uniaxiai ¢ juivalente de

esfuerzo-deformacion del concreto.

4.2.1. Relacion uniaxial equivalente esfuerzo-deformacion para el concreto.

El comportamiento no lineal del concreto en un estado uniaxial de esfuerzos se describe por medio

del esfuerzo efectivo o, el -cual es un esfuerzo principal, y la deformacion unitaria uniaxial

equivalente €. E} esfuerzo efectivo esta en funcion de la deformacion uniaxial equivalente. El

diagrama de esta funcion (Fig. 4.3) consiste de cuatro partes:
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Fig. 4.3. Diagrama esfuerzo-deformacién uniaxial del concreto.

1. Tension elastica lineal antes del fisvwmiento:
of =E g%, para O<o, <RY 4.52)

donde E. es el modulo elastico inicial del concretoy R es su resistencia efectiva a tension.

2. Ablandamiento lineal por tension después de la fractura:

E
of =Ee" +Rff[l —E—‘] para €, <€™ <g, (4.5b)

<
donde E, es el modulo de ablandamiento (E, < 0) y €, €, son las deformaciones maxima y ultima
respectivamente. El modulo de ablandamicnto se describe como la dureza del concreto a la fractura;

puede calcularse en funcion de la energia de fractura y del tamafio del elemento.

3. Comportamiento en compresion definido por una parabola de segundo grado.

ef of SNEc chE‘_ : ef
ol =R7|2 SR* ) T\ 2R \ para R{ <o <0 45¢)

b))



donde R es el esfuerzo en el punto maximo del diagrama esfuerzo-deformacion (resistencia del

concreto a la compresion).

4. Ablandamiento lineal en compresion (rama descendente).

R E, 2R
of=E,(e°“— E [2—56]], para €, <g™ <g, = E (45d

c c

donde E; es el modulo de ablandamiento en compresion (Ey < 0) y €, €4 son las deformaciones en ¢l
punto donde el esfuerzo en compresion es maximo y ultima respectivamente.

La descarga es una funcion lineal al origen. Por ejemplo, en la Fig. 4.3 el punty [ es donde varia la
descarga. Por esto, la relacion entre el esfuerzo o, y la deformacion equivalente €% no es Gnica y
depende de la histonia de cargas. El cambio de carga a descarga ocurre cuando el incremento de la
deformacion efectiva cambia de signo. Si una subsecuente recarga ocurre, la trayectoria lineal de
descarga continia hasta que se alcanza de nuevo el ultimo punto de carga, y entonces, continia por
la curva que define la envolvente.

Los valores maximos de los esfucrzos en compresion Ry en tension R s¢ calculan de acuerdo
con la funcion de falla bajo un estado biaxial de esfuerzos de Kupfer et al, (1969), (Fig. 4.4). En esta
grafica se distinguen tres condiciones de esfuerzos del concreto.

En el estado de compresién-compresion, la funcion de falla es,

1+ 365 o
LA P A 46)
(1+a) o,

donde a.,, .. son los esfuerzos principales del concreto y R, es la resistencia a compresion uniaxial
del cilindro de concreto La resistencia del concreto en un estado biaxial de esfuerzos se predice con

la suposicion de esfuerzos proporcionales, basado en los resultados obtenidos por Kupfer et al,

1969.
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Fig. 4.4. Funcién de falla biaxial del concreto de Kupfer (1969).

En el estado de tensidn-compresion, la funcion de falla continua linealmente del punto 6., =0, o; =

R en |a region tension-compresion.
d otl
Ri=R.r, r .= [l +53278 R ) r, 209 C))

¢
donde re es el factor de reduccion de la resistencia a compresion en la direccion principal 2 debida al
esfuerzo principal a tension en la direccion 1.
En ¢l estado de rensidn-tension, la resistencia a tension es constante ¢ igual a la resistencia a tension
uniaxial R,. En ¢l estado de tension-compresion, la resistencia a tension se reduce por la relacion

R =R, (48a)
donde rq, es el factor de reduccion de la resistencia a tension en la direccion 1 debido al esfuerzo de
compresion en la direccion 2. La funcion de reduccion (Fig. 4.5) puede obtenerse de las siéuientcs
expre:siones:

oc!
R

r,=1-08 (48b)

4
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i+(A—I)B

f AB

el

B=Kx+A. (48¢)

donde la funcion de reduccion en fa ec. 4 8 ¢ ¢s una hipérbola que pasa por los puntos ry = 1.0, x =

0yrq =02, x= 10 Las constantes K v A definen la forma de dicha hiperbola y el valor de la

funcion de reduccion. Se ticnen

posicion de un punto intermedio

dos formas predetenminadas de la hipérbola (a v b). a partir de la

para cada forma y con cllo 1a mancra de calcular r,. Los valores de

las constantes para las dos posiciones del punto itermedio estan en la tabla 4.1,

4

N

10

éf
0.5

021

Fig. 4.5. Funcion d

02 040 0625

e falla en el estado de tensién-compresién del concreto.

Tabla 4.1. Valores de las constantesr, 1, Ay K.
Tipo punto Parametros
r X A K
(a) 05 04 0.75 1.128
) 0s 02 1.0625 6.0208
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4 2.2 Fractura del concreto.

Ya que sc ha visto que ¢l modelo de fisura distnbuida es de utilidad para ¢l problema de locahizacion
de fisura (Rots, 1988), se emplea en el programa de analisis no lincal para simular ¢l inicio v la
propagacion de una fisura o fisuras en el concreto. El inicio de una fisura esta gobernada por el
criterio de esfuerzos, i.e. o, > Rlcr y la apertura de esta fisura esta regida por el modclo de banda de
fisura (Bazant y Oh, 1983). Asi, el médulo de ablandamiiento del concreto en tension se ajusia para

cada elemento de acuerdo con

—]—*L[I &] A = E.G, 49
E,EL\ L) TR @9

<

donde Gy es la energia de fractura especifica y se define para una fisura discreta ficticia, y L, es el

ancho de banda, que a su vez en un modelo de elementos finitos se hace funcion del tamafio del

elemento y se considera igual a \/7\' para todas las orientaciones de la fisura (A es el area del
elemento finito cuadnlatero) y A es una medida de la dureza del matenial (Hillerborg, 1991).

Para simular la formacion y propagacion de una fisura, el modelo de SBETA emplea la relacion de
apertura de fisura de Hordijk (1991) y el ancho de la apertura de fisura, w,, s¢ calcula de la energia
de fractura y de la resistencia a tension del concreto R,. (Fig. 4.6). Por ejemplo, para un concreto con
una resistencia a la compresién R, = 30 MPa (306 kg/cm’), tiene una energia de fractura G¢ = 100

N/m (Cervenka v Pukl, 1992), el ancho de apertura de fisura es igual a

‘ Q

w_ =

3

L-514x10°°  (m) (410 a)

=

En la formulacion del ancho de banda de fisura, la deformacion limite del concreto €. sc relaciona
con ¢l ancho de apertura de fisura w. como:

e =w.l, 4.10b)
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donde L, es ¢l ancho de banda ¢n tension, descrito previamente Ly se define como una proyeccion del
tamafio del clemento paralela a la direccion de la fisura (Fig. 4 7). Similarmente. se define el ancho
de banda de aplastamicento para la falla a compresion, Ly Se consideran que las bandas de fisura L,

y Lq tienen las dimensiones del elemento fino (Fig. 4.7).

&lis{
e

Gf

Fig. 4.6. Relacion de apertura de fisura en tensién.

Fig. 4.7. Bandas de fisuramiento y de aplastamiento.

El ablandamiento en compresion, se obtiene a partir del desplazamiento limite en compresion, wy en
la zona de aplastamicnto (Fig. 4.8). La deformacion limite en compresion. €4 se relaciona con el

desplazamicnto limite en compresion como

s6



£, = w,L, @11

Fig. 4.8. Relacién de formacién de fisuras en compresion.

El proceso de formacion de una fisura, se divide en tres etapas (Fig. 4.9). En la primera etapa, el
material no alcanza aiin la resistencia maxima a tension y se cousidera que tiene un comportamiento
eldstico lineal. En la segunda ctapa, considerada como etapa de fisuramiento, ya se alcanzo la
resistencia maxima a tension, pero el esfuerzo normal a la fisura no se libera completamente. En la
ultima etapa, el material esta fisurado y el esfuerzo normal a la fisura se ha liberado por completo.
La fisura (o fisuras), en esta etapa, forman una zona de proceso de fisuramiento (Cervenka y Pukl,
1992), donde se presenta la localizacion o concentracion de la deformacion. Después de la tercera
etapa, la fisura esta formada, por lo general, en una franja angosta de elementos en la zona de
proceso. En concreto reforzado, el acero de refuerzo juega un papel importante en la localizacion de

la deformacion, ya que puede retardar o evitar que esta ocurra.

no fisurado J zOna de proceso fsurado

Fig. 4.9. Etapas de la formacion de la fisura.
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Ll modelo distribuido de fisuras no s idéntico a las fisuras discretas reales que ocurren en el plano
del concreto que se anahiza. Sin embargo. en muchas situaciones ¢l comportamiento real presenta
bandas de fisuramiento finamente espaciadas (e.g. en muros con mallas de acero de refucrzo) las

cuales son muy similares al modelo distribuido (Peck! Instruments. 1994).

4.2 3. Modelos de fisura distnbuida.

En el programa de anilisis no :..eal, se adopta la modelacion de fisura distribuida para la simulacion
del fisuramiento del concreto. Dentro de este concepto, se tiene la opcion de elegir entre el modelo de
fisura distribuida fija y el modelo fisura distribuida girada. En ambos modelos, una fisura se forma
cuando el esfuerzo principal sobrepasa la resistencia a tension del concreto. En el concepto de fisura
distnbuida, la aparicion de una fisura en un elemento finito significa que el modelo del material se

cambia de isotropico a ortotropico.

4.2.3.1. Modelo de fisura distribuida fija.

La direccion de una fisura se rige por la dircccion del esfuerzo principal en el momento de su
iniciacion. Durante ¢l proceso de carga, esta dircccion se fija v representa los ejes de ortotropia del
matenal.

Las direcciones principales de esfuerzo y de deformacion, debido a la isotropia en el la matnz de

materiales del concreto, coinciden ¢n su estado no fisurado. Una vez iniciado el proceso de
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tisuramiento, el concepto de ortotropia se introduce en la matnz dc matenales del concreto. El eje
dcbil de ortotropia, m,, es perpendicular a la direccion de la fisura, micntras que el ¢je fuerte. m;, es
paralelo a la fisura (Fig. 4.10) En general, los ¢jes de 1a deformacion principal. €,.€;, pucden rotar y
no necesariamente coinciden con los cjes de ortotropia m,. m, Esto produce la apanicion cn el
concreto fisurado de las tres componentes de esfuerzo, 0., 6. v 1 Los csfuerzos o , O son

normales a los planos de fisura y no son necesanamente, los esfuerzos principales.

O¢? Oc !

\" '\’

8
m3
p Amy
&

— X

Fig. 4.10. Modelo de fisura fija, estado de esfuerzos y deformaciones.

4.2.3.2. Modelo de fisura distribuida girada.

La direccion principal de esfuerzo coincide con la direccion principal de deformacion. Por esto, no se
presentan deformaciones de cortante en el plano de fisura v solo se definen las componentes del
esfucrzo normal a la fisura (Fig. 4.11). ‘

Si los ¢jes principales de deformacion giran durante el proceso de carga. la direccion de las fisuras
giraran también. Para asegurar la coaxialidad de los ¢jes principales de deformacion con los ejes del

matenial, el médulo tangente de cortante G' se calcula como (Crisfield. M A y Wills, J., 1989)
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Gl < 1 .- e (4. 12)

4.24. Rigidez en cortante en el concreto fisurado.

Para el modelo de fisura distribuida fija, el modulo de cortante se reduce después de haberse iniciado
el proceso de fisuramiento, de acuerdo con una relacion obtenida por Kolmar (1985). El modulo de
cortante disminuye con ¢l aumento de la deformacion normal a la fisura (Fig. 4.12). Esto conduce a

la reduccion de la nigidez de cortante debido a la apertura de la fisure s decir

Ocl

LN 7
DN

Fig. 4.11. Modelo de fisura girada, estado de esfuerzos y deformaciones.

G=1G

8 4

4.13 a)

donde G. es el modulo de cortante inicial del concreto antes del agrictamiento

(G, =E_/2(1+V)). G es el modulo de cortante reducido y r; es ¢l factor de reduccion por

cortante dado por
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f °/° relacién de

° refuerzo o
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/57
0.0

f
Fig. 4.12. Reduccidn del médulo de cortante.
€
ln[—"—]

cl
r, = (4.13 b)

€2
¢, = 7+333(p - 0.005) @.13¢)
¢, = 10-167(p - 0005) (4.13d)

donde ¢, es la deformacion normal a la direccion de la fisura, ¢l y c2 son constantes que dependen

de la cuantia de acero (Kolmar, 1985) y p es la cuantia de acero transversal. Las ecs. 4.13c v 4.13

d, son validas para 0 < p < 0.02.

4.2.5. Resistencia a la compresion del concreto fisurado.

La reduccion de la resistencia a compresion del concreto fisurado. en la direccion paralela a las

fisuras, se realiza de acuerdo a las relaciones propuestas por Vecchio y Collins (1986). Para la
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reduccion de la resistencia a la compresion, se emplea una funcion en la que el usuario tiene mayor
control en ¢l analisis de los clementos estructurales.

La ec. 4.14 tiene la forma de una funcion exponencial (Fig. 4 13), en la que se miden ¢l nivel de
deformacion del concreto fisurado. Los parametros de esta expresion, empleadas en el modelo del
programa de¢ analisis no lineal, se¢ obtuvicron de prucbas realizadas por Kollegger y Mehlhomn

(1988), siendo estas:

R =rR, r=c+(l-c)exp(-(128¢ )’ (4.14)
donde €, es la deformacién normal a la fisura. En esta ecuacion, cuando g, es igual a cero, la
resistencia no . reduce y para grandes deformaciones se aproxima asintoticamente a un valor
minimo.

La constante ¢ (ec. 4.14), representa la reduccion maxima y el producto cR es la resistencia minima

bajo grandes deformaciones transversales. Si ¢=1.0, entonces no se reduce la resistencia a

compresion del concreto fisurado.

ft:ﬂ

1.0

0 0055 £)

Fig. 4.13. Reduccién de la resistencia a compresion del concreto fisurado.
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4 2.6. Rigidez en tension del concreto fisurado.

La ngidez cn tension en ¢l modelo distribuido de concreto reforzado ¢s un artificio propuesto por
Cervenka v Pukl (1992) para introducir las caracteristicas de la fisuracion discreta dentro del
modclo distribuido de fisuramiento, es decir, en la fisuracion discreta las fisuras s¢ separan en
distancias finales y el concreto, entre éstas, interactua con las varillas de acero embebidas. Los
esfuerzos se transmiten del acero de refuerzo al concreto por medio de los esfuerzos de adherencia,
que se suponen no presentan falla. El esfuerzo en una varilla es mas alto en las fisuras, donde se
transmite la fuerza total en tension y se reduce en la direccion de la cara de la fisura. La distribucion
de esfuerzos en la vanlla embebida cn el concreto, con fisuras espaciadas de mancra regular, se
parcce a una funcion periédica con picos maximos en las fisuras y minimos entre las fisuras. El
comportamiento descnto anteriormente se emplea para construir ¢l modelo de ngidez en tension en el
modelo de fisura distribuida, donde las fisuras son finamente espaciadas y no s¢ puede distinguir
entre ¢l concreto fisurado y no fisurado. |

Partiendo de asumir que el esfucrzo de la rigidez en tension, o, es ¢l promedio del esfuerzo de
tension del concreto, el cual interactua con el esfuerzo de tension del acero de refuerzo sin tomar en
cuenta la onentacion de la fisura. El esfuerzo o, actia solamente en presencia del acero de refuerzo
y en la misma direccion que los esfucrzos de éste. El esfucrzo de tension o, debido al
ablandamiento por deformacion, actaa paralelo al plano de las fisuras.

La funcion para la ngidez a tension, s¢ basa en la propuesta del codigo curopeo de construccion para
concreto reforzado, CEB Model Code 90 (1990). Esta funcion tiene una forma tetralincal (Fig.
4.14). Cuando s¢ abren las fisuras v ¢l comportamiento del accro es clastico, el esfuerzo oy es

constante v cn las partes de transicion, durante la formacion y cierre de fisuras v la fluencia del
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acero de refuerzo, la funcion se considera lincal. Los puntos de transicion s¢ controlan con las
deformaciones, €l punto de nicio, gy, esta dado por ¢l iicio del fisuramiento del elemento. En el
punto ¢n que termuna la pnimera parte hincal. e: = €,. se libera completamente ¢l esfuerzo de tension
del conereto. En ¢l punto donde la parte de ngidez constante termina, €4:. se alcanza ¢l esfuerzo de
fluencia v el efecto del esfucrzo de ngidez en tension desaparcce en g cuando se alcanza la

deformacion a la fluencia del accro de refucrzo.

a .
t matenal compuesto
i

RsH - - - - - - - - -
) 1
ts ngidez de tension

1
]
'acero
oncreto 1

. , !
. v .
'

ngdez de tensién

Bigl €482 €193 Cisa

Fig. 4.14. Efecto de 1a rigidez en tension.

El efecto de 1a rigidez en tension se incluve en la ngidez del refuerzo. EI modulo de ngidez en tension
E,, se calcula como

= Su

= (4.15)
P.g,

w

donde i significa que es para ¢l 1-<¢simo refuerzo distribuido, €, es la deformacion en el refuerzo v p,
es la cuantia de acero de refucrzo. El modulo de rigidez en tension representa la contribucion del
concreto en la rigidez del i-¢simo refucrzo v sc adiciona al modulo de refuerzo elastico.

La rigidez en tension se asocia solo con el refuerzo distribuido Cada elemento con este tipo de
refuerzo tiene su propio esfucrzo de rigidez en tension. En el caso de refuerzo por medio de varillas

(barras discretas). no se toma c¢n cuenta dicho efecto.
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4.2.7. Relacion esfuerzo deformacion del acero de refuerzo.

Como se menciond previamente, la relacion esfuerzo-deformacion del acero en SBETA se considera
bilineal (Fig. 4.15). En este modclo, en la parte nicial eldstica se tiene ¢l modulo de elasticidad del
acero, E,. La segunda linea representa la plasticidad del acero con endurecimiento a la deformacion y
esta rama tienc un modulo de endurecimiento, Ey,. En caso de plasticidad perfecta, se considera E,, =
0.

El m.odelo de distribucion de esfuerzos, para el refuerzo distribuido en el modelo de fisu -
distribuida, sc obtiene de un modelo de fisura simplificado (Fig. 4.16a). Esto permite que se definan
los esfuerzos del refuerzo entre las fisuras y en la fisura. Se define para el modelo de refucrzo
distribuido, la separacion de las varillas de refuerzo, s, la cual se considera muy pequeiia (Cervenka

y Pukl, 1992) (Fig. 4.16b).

alb

'S
?
£

Fig. 4.15. Diagrama esfuerzo-deformacion del acero.
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Fig. 4.16. Modclos del refuerze distribuido.

4.2.8. Matrices de propiedades de los materiales.

La matnz del matenial para el concreto no agnetado, en un estado de esfuerzo plano, tiene la forma

de una matriz elastica de un material isotropo. Es decir, en coordenadas globales:

E 1 v 0
D.=—|v 1 0 (4.16)
I=vily o oY
2

donde E es el modulo de clasticidad del concreto, obtenido de una relacion uniaxial equivalente de
esfuerzo-deformacion. La relacion de Poisson se considera constante y la especifica el usuano del
programa de analisis.

Para el concreto fisurado, la matriz de rigideces tiene Ja forma de una matriz para un matenial
¢lastico v ortotropico. Esta matriz esta formulada con base en las coordenadas del sistema local, m;

v m; (Figs. 4.10 y 4.11), en la cual coincide con la direccion de la fisura. La direccion | es



perpendicular a 1a fisura y la direccion 2 es paralela con la direccion de la fisura La defimcion de

las constantes elasticas para un material ortotropico en estado de esfuerzo plano. se obtiene de la

siguiente relacion de flexibihdades:

._’.. _Yl 0
g E, E, g,
€, = —v—l:- —I— 0o 4.17 a)
] EE, : '
! 0 0 L
I G

La matriz de flexibilidades de la ec. 4 17, es la inversa de la matriz de rigideces local D} . De la ec.

4.17, solo hay tres constantes independientes, E,, E; y va;. Se asume que vy = v, donde v es el

maodulo de Poisson para el concreto no fisurado. Asi, de una relacion de simetria se obtiene:

E,
(4.17 b)

La matriz de rigideces del material. D' en las coordenadas locales de la direccion de la fisura, para

un material ortotrépico, se escribec como:

g E 0_
==
E, E,
D' =E [1—5\;2] v—E—‘ 1 0 (4.18 a)
VR 52 0 G

donde E; dcbe ser diferente de cero.

La matriz D! se transforma a un sistema de coordenadas globales. empleando la matriz de

transformacion T (ec. 4.3c).
D, =T/D!T, (4.18b)

La matriz de propiedades del acero para el i-¢simo refucrzo distribuido. Dy, ¢sta dada por.
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D,=>D (418 ¢)

cos(B,)* cos(B, )  sen(B,)” cos(B,)" sen(B,)
D, =p,E,|cos(B ) sen(B,)’ sen(B,)* cos(B,)sen(B,)’ (4.18 d)
cos(B,)’sen(B,)  cos(P,)sen(B,)’ cos(B,) sen(B,)’

donde P, es ¢l angulo formado por el eje global x y la i<¢sima direccion de refuerzo (Fig. 4.16 b), E,,
es el mddulo de elasticidad del i-<¢simo refuerzo y D, representa el refuerzo distribuido total del

elemento.

4.2.9. Deformacion uniaxial equivalente.

El comportamiento no lineal del concreto, esta regido por los esfuerzos, en las direcciones
principales, o, y o.. Para la elasticidad no lineal, se emplea el concepto de deformacion uniaxial
equivalente, €. Esto representa la deformacion debida a la componente de esfucrzo en consideracion
sin tomar en cuenta el efecto de Poisson de los otros esfuerzos. La deformacion uniaxial cquivalente

se define como:

Q

cl

€ =

a = E® (4.19)

donde o, es el esfuerzo en la direccion principal i, E!' es ¢l modulo secante del material en el eje

principal (el modulo sccante se emplea en la matriz de ngideces secante para calcular los esfuerzos a
partir de deformaciones). € 1 = |, 2 es ¢l numcro de direccion principal de esfuerzos. Para el
concreto fisurado v ¢l modelo de fisura distnbuida fija. 1 denota los ¢jes locales del material v no los

gjes principales.
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4.2.10. Analisis de esfuerzos.

Los ¢sfuerzos en el concreto se obtienen empleando la matniz de ngidez secante como:

s. =Dle (4.20)
donde D es la matriz de secante del material para el concreto fisurado o no fisurado, dependiendo
del estado del matenal y e es ¢l vector de deformaciones. Las componentes de csfuerzo se calculan,
ya sea en coordenadas globales o en coordenadas locales, es decir, se calculan los esfuerzos
principales en el concreto no fisurado y los esfuerzos en los planos de fisura.

El esfuerzo del acero de refuerzo y ¢l esfuerzo de la nigidez en tension asociado (para el caso de

refuerzo distribuido) se calculan directamente de la deformacion en la direccion del refuerzo.

4.2.11. Parametros del modelo constitutivo.

Los parametros de los materiales deben ser identificados previamente por el usuario. Para el
concreto, en ¢l caso de parametros no conoctdos, €l programa SBETA los genera automaticamente
en funcion de la resistencia del concreto R, Las formulas empleadas en estos parametros se

tomaron del codigo europeo CEB-FIP Model Code 90 (1990) y se presentan cn la tabla 4.2,
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Tabla 4.2. Parimetros involucrados en ¢l modclo constitutivo de SBETA.,

Parimetro Ecuacion

Resistencia del cilindro de concreto a compresion R, = -0.85R,,

Resistencia a tension

Madulo elastico inicial

Médulo de Poisson v=202
Médulo de ablandamiento en compresion E, = -0125E,
Moadulo de ablandamiento en tensién E, = -025E,
Coeficiente de reduccién de la resistencia a c=02 ]

compresion en el concreto fisurado

Esfuerzo de rigidez a tensién o, = 04R,

4.3. Elementos Finitos.

4.3.1. Elemento finito cuadnlatero.

El elemento finito cuadnlatero empleado en este programa de analisis no lincal, se obtiene a partir de
un elemento finito triangular de 6 nudos. La posicion de cualquier punto interno P en cste elemento
triangular, se define a partir de las coordenadas naturales trniangulares L,. empleando subarcas A,

comprendidas en el punto Py dos puntos de esquina v el area total A del tnangulo (Fig. 4.17).
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/"/p (L1. L3, L3)
A2

Fig. 4.17. Elemento finito triangular de seis nudos.

A A A ‘
L= e A A @219

Li+L;+Ly=1 (4.21b)

Las componentes de desplazamiento u(L)) y v(L), se escnben en términos de las coordenadas

naturales L1y del vector de desplazamientos nodales:
u(L,)=N,u @.2l¢)

v(L)=Nyv (421 d)

Los vectores de desplazamiento u y v conticnen seis componentes de desplazamicntos nodales y N,
contiene las funciones de forma de un clemento tnangular de seis nudos (Zienkiewicz y Taylor,
1994). Las funciones de forma del elemento triangular de 6 nudos estan dadas por:
Para nudos de extremo:

N, = 2L,-1)L;, N; = (2L-D)L;, N3 = (2L;-1)Ls 42le)
Para nudos intemos:

Ns=4L,L;, Ny=4L.L,, Ng=4dL\L, (@211
Para construir la matriz de rigideces del elemento, se sigue el procedimicnto general de elementos

finitos y se obticne la siguiente expresion:
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K=[B DBdV (421g)
A)

donde B es la matniz que relaciona las deformaciones con los desplazanuentos locales, D ¢s la matnz
de propiedades del matenal v dV indica que la integral es en todo ¢l volumen del matenal.

El clc-mcnlo finito cuadnlatero que s¢ emplea en el programa de anihsis no hneal, se compone de dos
¢lementos triangulares de cuatro nudos (Fig. 4.18). Los grados dc libertad en un nudo son los
desplazamientos vertical y horizontal (Fig. 4.18 b). El elemento tnangular de 4 nudos se obtiene del
elemento trnangular de 6 nudos, imponiendo restricciones cincmaticas en dos nudos intemos v sus

grados de libertad se condensan hacia los nudos extremos.

Fig. 4.18. Elemento finito cuadrilitero que se emplea en ¢l programa SBETA,

La subdivision de los clementos cuadrilatero en clementos triangulares se hace de manera Optima vy
su adecuacion se realiza de manera automatica dentro del programa de analisis. Los ejemplos de la
subdivision sc ilustran en la Fig. 4.19. Dcbido a esta técnica de subdivision, se aceptan formas

concavas del elemento cuadnlatero (Fig. 4.19 ¢).

(3)

Fig. 4.19. Subdivision del elemento cuadrilitero.
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4.3.2. Elemento finito barra para el acero de refuerzo.

El clemento barra representa la vanlla de acero de refuerzo que pasa a través del elemento
cuadrilatero (Fig. 4.20). El elemento barra ticne solo ngidez axial v esta en un estado umaxial de
esfuerzos. Los desplazamientos de extremo de la barra son compatibles con los desplazamientos ¢n

la frontera del elemento cuadnilatero, por considerar adherencia perfecta.

Fig. 4.20. Elemento finito barra.

La ecuacion de rigidez del elemento barra en términos de su rigidez axial y de sus desplazamientos

en el extremo es:

P=Kd (4222)
1 -1](d

-2l
2 2

donde E es el modulo de elasticidad de la vanlla de acero, A es ¢l arca de la seccion transversal, L es

la longitud de la varilla, p, y p: son las fucrzas en los extremos de la vanlla v d; v d: son los
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desplazamientos axiales en los extremos K, es la matniz de ngideces de la vanlla cargada

axialmente. Esta matniz puede transformarse en los desplazamientos nodales del cuadnilatero como:

K, =T/T/K.T,T, (422¢)

Las filas impares de K, corresponden a los desplazamicntos horizontales v las filas pares a los

desplazamientos verticales. La matnz de transformacién para la descomposicion de desplazamientos

de coordenadas locales a coordenadas globales es:

cos{fa) sen(a) O 0
Ta= 0 0  cosla) sen(a)} (4.232)

donde a es la inclinacion de la vanlla con respecto del ¢je global x.

La matriz de transformacion entre los desplazamientos nodales del elemento barra y el clemento

cuadrilatero es:
m; n; n; m;
i <, < ]
1- -l— 0 0 0 0 0 I_ 0
! c, l c, |extremol
0 I- I— 0 0 0 0 O l_
T, = ' : (4.23 b)
c, c,
0 0 1-—+ 0 -~ 0 0 0
I, I, extremo2
¢ .
0 I T—— 0 0
L 2 2 i

La posicion de los términos difcrentes de cero en esta matriz depende de la localizacion de los puntos

extremo de la varnilla en la frontera del clemento cuadrilatero. El extremo | de la varilla se localiza en

¢l lado m,, m; y el extremo 2 esta en ¢l lado n,, n; (Fig. 4 20).
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Para calcular las fuerzas intemas ¢n el clemento barra. los desplazamientos en los extremos se

calculan como:

fd,
é[d =T,T,u (4.29)

5

donde u es el vector de desplazamientos del clemento cuadrilatero. Como la varilla s€ comporta en
un estado uniaxial de esfucrzos, los esfuerzos oy vy las fuerzas internas R, se calculan como:

d,-d
o, =E:——’T—', R, = Ao, (4.25a)

donde E; es el modulo secante del refuerzo y A es el area de la varilla. Para la evaluacion del
equilibrio de las fuerzas resistentes en los nudos de la barra, estas se transforman a las fuerzas

nodales del elemento cuadrilatcro como:

_Rb

R, =T, T] R
b

(4.25b)

Las fuerzas resistentes en la barra R, se adicionan a las fuerzas resistentes del elemento cuadrilatero

y se calcula el equilibrio en el clemento.

4.4, Técnicas de Solucion,

Las técnicas de solucion no lincal de las ecuaciones de equilibrio empleadas en SBETA son el

método de Newton Raphson v ¢l método de Longitud de Arco.
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44.1. Método de Newton Raphson.

En la soluc16n de un problema no lineal, la carga sc aplica en pequcios pasos El vector de carga X)

en el j<¢simo paso de carga esta dado por

X, =X, +AX (4.26)

donde AXj es ¢l incremento de carga aplicado en el j-6simo paso. La solucion no lineal se aproxima

por el equilibno lineal basado en la matnz de ngidez tangente. Debido a la no linealidad, las fuerzas

de desbalanceo se detectan y se aplican para corregir | respuesta de desplazamiento. La solucion

iterativa basada en el método de Newton Raphson se ilustra en la Fig. 4.21.

X j

T f“I _______ —_ 4 |0]

1 |

| £ | |

AX;| *! Ry |

L ) Kl : |

Y S 4 ! |

»l : |

....... - |

x'l 1 |

Vo a0y ,
S A '

|

Fig. 4.21. Esquema de 1a iteracién por el métode de Newton Raphson

De la Fig.4 21, se pueden describir las siguientes ecuaciones:
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X -R =1 (427a
K.,l di = I (427 b)

U=U., +d (427¢)

En la primera ateracion del paso de carga. r, (ec. 4 27 a) cs ef incremento de carga AX, En las
ecuaciones, 1 se refiere a la 1<¢sima iteracion. De las ecs. 4.27 a2, 427 by 427 ¢

R, es el vector de fucrzas resistentes. r, es el vector de fuerzas de desbalanceo. K, es la matriz de
rigidez tangente de la iteracion anterior. d, es el vector de incremento de desplazamientos. U, es el
vector de desplazamientos total.

El incremento de ‘rga se aplica en el pnimer ciclo de iteracidn y el vector Xj no cambia durante toda
la iteracion. El incremento de desplazamicnto AUj en el paso de carga j correspondiente al
incremento de carga A Xj es la suma de todos los incrementos de desplazamientos d, de las

iteraciones en el paso de carga j.

AU, =) di 4.274d)

donde n es el nimero de iteraciones en el paso de carga. La iteracion se repite hasta que las fuerzas
de desbalanceo r,, son suficientemente pequefias. Este método permite también obtener respucstas
por desplazamientos prescritos. sin embargo, el prescribir mas de una componente de

desplazamiento puede imponer restricciones cinematicas no deseadas o dificiles de satisfacer.
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4.4.2. Método de Longitud de Arco.

Este método permite la iteracion tanto para cargas como para desplazamientos v provee soluciones
para la respuesta de ablandamiento en las ramas descendentes del diagrama carga desplazamiento.
El ajuste de carga en este método se logra imponiendo condiciones adicionales en los vectores de
carga y desplazamiento. Se impone una restriccion en algun desplazamiento nodal v se restringe la
norma del vector de desplazamientos. El procedimiento se ilustra en la Fig. 4.22.

De la Fig. 4 22, se resumen las siguicntes relaciones:

K,d,=q (428 2)
K. d =1, (4.28 b)
Ip.., +4, —l,dq||= L (4.28 ¢)
d, =d, -Ad, (428 d)
P, =P +d, (4.28 ¢)
X, =X.-4q . (4.28 )

donde i se refierc a la iteracion en turno. j al paso de carga en turno. de laec. 4.28 c. L es la longitud
de arco v el térmuno de la izquicrda es 1a norma del vector de incremento de desplazamientos en el
paso de carga en tummo. El vector de carga total se corrige duraiic las iteracione: para obtener la
restriccion de longitud de arco. De laec. 4.28 a hasta la ¢c. 4 28 £ q es el incremento de carga de
referencia; r,,; es el vector de fuerzas de desbalanceo de la iteracion prewvia. r, es el vector de fucrrzas

de desbalanceo de la iteracion en tumo; K,y es la matriz de rigidez tangente de la iteracion previa; dg
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Fig. 4.. . Esquema del proceso iterativo por ¢l método de Longitud de Arco

es €l vector de desplazamiento debido a la carga de referencia; d, es el vector de desplazamiento
debido a las fuerzas de desbalanceo r..i; d, es el vector de desplazamiento ajustado de acucerdo con la
longitud de arco; pi es el vector de desplazamiento incremental acumulado con respecto al paso de
carga de ongen. En este procedimicnto, los vectores de desplazamiento d, y d; se obticnen de la
matriz K., (ecs. 4.28 by 4.28 c). El factor de escala A, sc obtiene de una ecuacion cuadratica v se
emplea para ajustar los vectores de carga y de desplazamicnto. La solucion se cornige con A, para
que al final de la iteracion sc obtenga nucvos vectores de carga X, v de desplazamiento p, La norma
del vector de desplazamiento p, converge para la longitud L prescrita, mientras que la carga se ajusta

y se restaura ¢l equilibrio. Si la solucion converge, ¢l escalar A, y los vectores r,, d, convergen a cero
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Capitulo §

Modelos Estudiados y Presentacion de Resultados

&.1. Introduccion.

Con la finalidad de cvaluar el potencial de aplicacion de los modelos de analisis no lineal en el
comportamiento de elementos de concreto reforzado, para emplearse como herramientas de apovo
en la actividad experimental, haciendo estudios paramétricos analiticos, s¢ eligicron modelos de
elementos viga sometidos a fuerzas elevadas de cortante (Ninyuki et al, 1989) y modelos de
clementos viga-columna sujetos a fuerzas elevadas de cortante y de carga axial (Chyou y
Noguchi, 1990).

Cabe sefalar que no fue comun hallar en la literatura pruebas de especimenes de concreto
reforzado sometidos a cargas monotonicas crecientes, siendo este uno de los problemas
enfrentados en cste trabajo, ya que estos modelos de analisis y en particular ¢l programa de
analisis no lineal, solo puede simular los efectos de especimenes sometidos a cargas cuasi

estaticas.

5.2. Modelos de Elementos Viga.

En este modclo se revisa la resistencia a cortante de trabes de concreto reforzado en funcion de la
cuantia v de la resistencia del refuerzo transversal. Con el fin de calibrar ¢ programa en estudio,

se cligicron 7 modcelos distintos. En la tabla 5.1 sc presenta un resumen con las caracteristicas de
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los modelos estudiados. En la Fig. 5.1 sc ilustra las dimensiones v distribucion del acero

longitudinal del modelo general.

El tipo de acero de refuerzo longitudinal para todos los modelos fue el nusmo, reforzado con

barras de acero corrugadas con un diametro de 23 mm. teniendo una resistencia a la fluencia de

9500 kg/cm® Larelacion @ D para todos los modelos fue de 2 0. donde a es ¢l claro de cortante

y D ¢l peralte de la viga.

/% 32
l®

B( B.B
5 1 . B — — ._Q_
= /_QH ; Ag W AN g g
= 5 3%%
j PO M= 3
. =
150 850 50 1600 50 850 |50
ol el - Halle ACO' mm
N 3700 sin escala
.
Fig. S.1. Distribucién del acero de refuerzo del modelo.
Tabla 8.1. Caracteristicas del acero de refuerzo transversal
Identificacion Resistencia a la Médulo de Cuantia de | Didmetro de | Separacién
del Nuencia del acero Young acero estribos de estribos
modelo transversal (kg/cm') (x 10* kgjcm') (%) (mm) (¢cm)
B30-046 3560 191 0.455 8.0 110
B30-121 2910 1.79 ] 208 10.0 6.5
B60-030 5020 1.93 0.295 6.0 95
B60-059 5650 2.03 0588 80 | 85
B80-019 8830 191 0193 6 14.5
B80-046 9190 1.90 0.455 80 11.0
B80-059 9140 1.92 0 588 8.0 85
e —— gy -.:-.;E:_—:;- e R R L
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l.os modelos fueron sometidos a cargas monotonicas crecientes mediante un aparato de carga con

capacidad de 200 ton. hasta alcanzar la ruptura del espécimen. Este modelo se 1lustra en la Fig

52

gato de 200 ton

wiga de reaccion

2poyos
suaples

apoyos
sunples

Fig. 8.2. Aparato de carga,

La resistencia del concreto a compresion para cada modelo estudiado se presenta en la tabla 5.2

Los resultados experimentales obtenidos por Ninyuki et al, 1989 se resumen en latabla $3.y se

ilustran el la Fig. 5.3.

Tabla 8.2, Propicdades del concreto de cada modelo

Identificacion Resistencia a compresion
(kg/cm?)

B30-046 335

B30-121 329

B60-030 333

'B60-059 336
[ B80-019 340 ]

B80-046 B 343 T
i B80-059 344
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Q(ton)

RESULTADOS EXPERIMENTALES
(NINYUNI ET AL 1989)

B2
| T 860030 |

- 005
L e
I e
5 '—:F—" S| E— ..._T_ m_..
T 1 1]
0 S 10 15 20 25 0
Dimm)

Fig. 8.3. Resultados experimentales en Vigas

Tabla 8.3. Resultados experimentales, resistencias mdximas.

Identificacién Q mix T mix Modo
del modelo (ton) (kycm’) de falla
B30-046 27.39 46,58 compresion por cortante
B30-121 41.10 69.90 compresion por cortante
B60-030 25.42 43.23 compresién por cortante
B60-059 4185 7117 compresion por cortante
B80-019 28.29 48.11 tension por cortante
B80-046 38.50 T 65.48 tension por cortante
B80-059 4713 80.15 aplastamiento por cornante
directo
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£.3. Modelo de Elementos Viga Columna

En este modelo. se estudia ¢l efecto de la carga axial en la resistencia por cortante de columnas.
Se eligieron cuatro modelos, vanando ¢l nivel de carga axial v el mivel de carga por cortante
actuantes sobre los ¢specimenes. El acero de refucrzo longitudinal v transversal se mantiene
constante para todos los casos (Fig. 5.4). Las caracteristicas del concreto fue diferente para cada
modelo. En la tablas 5.4 y 5.5 se presentan un resumen con las propiedades para cada modelo en
estudio.

Los modelos fueron cargados de mancra monotonica hasta alcanzar la falla de estos mediante el
aparato de carga que sc ilustra co la Fig. 5.5

El tipo de acero de refucrzo longitudinal para todos los modelos de columna fue el mismo,
reforzado con barras de acero corrugadas con un diametro de 13 mm. de alta resistencia con un
esfuerzo de fluencia de 8790 kg/cm’ (tabla 5.5). La relacion a / D de todos los modelos fue de 1.5
(siendo, para este caso, a = L / 2, el claro de cortante, y D ¢l peralte de la seccion).

Los resultados experimentales obtenidos por Chyou y Noguchi, 1990, se resumen en la tabla 5.6.

y seilustran ¢l la Fig. 5.6.

Tabla 8.4, Caracteristicas del concreto de los modelos en estudio.

Identificacion Resistenciaa la Mddulo de elasticidad Resistencia ala
del modelo compresién, e inicial, E, tensién, ft
(kg/em’) (kg/em’) (k/cm’)
C0032N 131 198000 29.3
C0232N ) 352 217000 3371 |
C0432N 360 220000 %3 |
CO0632N 295 196000 245 |
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Fig. 8.4 Distribucion del acero de refueizo del modelo

Tabla §.8. Caracteristicas del acero de refuerzo de los modelos en estudio.

Tipo Moédulo de elasticidad, Es | Resistencia a la fluencia, fy
de acero (kg/em?) (kg/em?)
D13 (acero corrugado) 1940000 8790
3.2 ¢ (estribos espiral) 2000000 6370

[

o

travesafio

gaLo

especimen

—

cedda de carga 7
LN
-

A

marco de

I‘j reaccién

conector celda de cara

=

|

Fig. 8.5, Modclo del aparato de carga.




RESULTADOS EXPERIMENTALES VIGA COLUNMNA
CHYOU Y NOGLUCH], 1990

i
Q (ton)

_ . | ——C0032N
‘T— - T T ——co2sN
|

e T CO42N

4t

| —%— C0632N
: .
0 . + ) —
0 1 2 3 4 5 []

Fig. 8.6 Resultados experimentales en Viga Columna

Tabla 8.6 Resultados experimentales, resistencias miximas

Identificacién Carga axial Q mix T max
del modelo (tom) (ton) (kg/cm?)
CO0032N 1.} 95 33
C0232N 29.2 14.3 50
C0432N 58.3 15.8 55
C0632N 87.5 17.2 60

5.4. Modelo en Elementos Finitos.

La malla de elementos finitos para los casos de vigas y de viga-columnas ¢n cstudio, consiste de

608 elementos cuadrilatero. Los nudos v los elementos cuadrilatero se enumeran de izquierda a
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derecha y de abajo hacia arnba, tal como lo recomienda el manual del usuano del programa de
analisis no lincal. El acero de refuerzo por flexion se idealizo con clementos discretos barra v el
acero de refuerzo transversal s¢ simulo con el concepto de refuerzo distribuido sobre los modelos
en estudio (Figs. 5.7 v 5.8). Con cl fin de representar, lo mas exacto posible, las condiciones de
apoyos y dc cargas que se presentan ¢n los modelos expenmentales (Figs 5.2 v §.5), se restringio
cada modelo analitico y se aplicaron las cargas tal y como s ilustran en las Figs. 5.7 y 5.8. Para
optimizar el ancho de banda ¢n la solucién del analisis no lineal, en el caso de elementos viga-
columna, fue necesario ¢l simular el modclo de elementos finitos de manera horizontal.

La simulacion de la carga actuante sobre el modelo (Figs. 5.7 y 5.8), se aplicO de manera
monotoénica creciente, con incremenit 5 del 10% en cada paso de carga, hasta alcanzar los valores
maximos de fuerza de cortante y de fuerza normal (para el caso de viga-columna), sin llegar a la

carga de falla para cada caso.

Y b 4
g i ; 4
b 4

Fig. 8.7. Modclo de Elementos Finitos para cl elemento viga.
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1ig

v 4

Fig. 8.8. Modelo de Elementos Finiios para ei elemento viga-columna.

5.5, Presentacién de resultados.

Se realizaron simulaciones numéricas para cada modelo estudiado con el fin de calibrar el modelo

de analisis no lineal y los modelos de elementos finitos planteados para cada caso. El concreto se

modelo, para cada analisis, como sigue:

o Las propiedades del concreto se tomaron de las pruebas experimentales.

o Para el comportamiento no lineal del concreto se emplearon los modclos de fisura distribuida
fija y de fisura di.stribuida girada.

o El valor dcl médulo de Poisson fue de 0.2.

o Los factores que emplea el programa de anahsis para la sunulacion numénca se tomaron de
acuerdo con las recomendaciones que proporciona ¢l manual del usuarno del programa de

anabsis no lineal.
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En la tabla 5.7, se presenta un resumen con los factores considerados en los andlisis.

Tabla £.7. Factores empleados por el programa de andlisis no lineal, SBETA,

Facior de ablandmnicnG-c-;flc;r_n_p‘rcsibn - Cy 0125
[Factor de ablandamicnto en tension o G 0.25
Factor de reduccion de la resistencia en compiesion C 0.60
Factor de rigidez de tension Cu 0.40
Factor de retencion de cortante S -1.0
Factor de interaccion tension~-compresion Cy 0.40
Energia de Fractura (s¢ desconoce este valor) G; 1.0x10°

5.5.1. Analisis de resultados. Elemento viga.

En esta seccion se presentan los resultados de las simulaciones numéricas obtenidos de los analisis

con el programa de analisis no lineal, realizando un estudio comparativo y paramétrico con los

resultados experimentales reales obtenidos por Ninyuki et al, 1989,

Resultados experimentales vs. Resutados SBETA Resultados experimentales vs Resultados SBETA
& i == e ="
or— Q {won) .l
l o 1= e e e e
28 %
X
0
z‘ -
18
01 -1
10— + 4
1| ) ® o 8012 (Expavnontal)
| 4= B30 [Exp o etal) 04 | — AR -
* i L e T | © SBETA (Carace)
| | SBETA (Twreds) 5. R ;=i i =
o NE— i ; : J =
[} s 0 18 20 0 — . N —
0 mem) 0 5 0 18 2 k) )
O (mm)

Fig. 5.9. Resultados experimentales vs. Resultados SBETA. Modelos B30046 y B30121,
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Resutados experimantaies va ResuRados SBETA
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Fig. 5.10. Resultados experimentales vs. Resultados SRETA, Modelos B60030 y B60059,

ResuRados experimentaies vs R+ “wdos SBETA Ramados experimantaies v Remados IBETA
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Fig. 8.11. Resultados experimentales vs. Resultados SBETA. Modclos B80019 y B80046,

Gréfica capacidad de cortante vs. cuanta de
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Fig. 8.12. Esfucrzos de cortante mdximos vs. Cuantia de acero transversal (vigas).



En las Figs. 5.9 a 512, sc aprecia que fos resultados de las simulaciones con respecto a los
resultados expenimentales tienen un crror. en promedio. de un 2 68°0. lu cual ¢s aceptable. Por
otra parte, se encontrd que los resultados obtenidos con el modelo de fisura distribuida fija
presentan comportamientos mas rigidas v resistentes que los del modelo de fisura distnbuida
girada. Esto s¢ debe, como se dijo. al factor de retencion de cortante que interviene en el modelo
fijo. Con los resultados obtenidos con el modelo de fisura distnbuida girada, se tiene una mejor
aproximacion a los resultados experimentales, para el modelo de fisura distribuida fija, se tiene un
error promedio de 2.93%; para el modelo de fisura distribuida girada, se tiene un error promedio
de 2.47%. Cuando se incrementa la cuantia y la resistencia en el acero transversal, se observa un
incremento en la resistencia y la capacidad de deformacion del elemento estructural. En la Fig.
5.12. se muestra la capacidad de resistencia a cortante en funcion de la cuantia de acero
transversal, con los resultados expenmentales y con los resultados de la simulacion numénica, de
la Fig. 5.3, se observa que al incrementar la cuantia de acero existe un incremento ¢n la
resistencia por cortante, sin embargo, el efecto de la resistencia a la fluencia del acero transversal
es significativo, ya que cuando se tiene una resistencia mayor, la capacidad que tiene el elemento

estructural es mayor, aun teniendo una cuantia de acero menor.

5.5.2. Analisis de resultados. Elemento viga columna.

Los modelos de elementos viga-columna (Chyou v Noguchi, 1990), se emplearon de igual manera
para la calibracion del modelo de analisi= no lincal Se comparan los resultados obtenidos de las

stimulaciones numéricas con los resultados experimentales reales. se presentan a continuacion,
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Resuitados experimentaes vi. Resuitados SBETA Resuflados experimentales va Resutados SBETA
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Fig. 8.13. Resultados experimentales vs. Resultados SBETA, mndelos C0032N y C0232N,

Resultados exparimantales va. Resiuitados SBETA Rasultados axperimantales va. Resultados SBETA
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Fig. .14, Resultados experimentales vs. Resultados SBETA, modelos C0432N y C0632N.

En las figuras anteriores, v realizando un estudio estadistico de errores, se ticne que ¢l porcentaje
medio de error para el modclo de fisura distribuida fija, fue 3.18% v para ¢l modelo de fisura
distribuida girada, se tiene un error promedio del 2.52%, con respecto a los resultados

experimentales reales.
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Retultados experimentales vs. Resultados SBETA.
Esfuerzos de certante maximos vs. Carga axsal
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Fig. 8,18, Esfuerzos de cortante maximos vs. carga axial.

De las Figs. 5.13 y 5.14, al incrementarse ¢l nivel de carga axial, se presenta un incremento en la
resistencia del espécimen, pero se reduce la capacidad de deformacion. Esto ultimo se puede deber
a que, cuando los niveles de carga axial superan a la carga de falla balanceada, la ductilidad es
despreciable y solo se debe a la deformacion inelastica del concreto (Park v Paulay, 1986). En la
Fig. 5.15 se presenta el efecto de la carga axial con la capacidad de resistencia a cortante. Se
encuentra que al incrementarse la carga axial sobre el espécimen, se presenta un incremento en la
resistencia a cortante de éste, ya que la carga axial evita que las fisuras por cortante se desarrollen
con mayor rapidez, incrementando su resistencia a cortante (Nilson v Winter, 1991).

Una vez calibrado ¢l modclo de analisis no lineal, se realizaron simulaciones numéricas para
varios modelos de viga v de viga columna. variando algunos de los parametros involucrados en el
analisis. En Jas tablas 5.8 v 5.9, se presentan las caracteristicas de los modelos analizados con el
programa de anahisis no lincal. El parimetro que se estudio, fue ¢l cfecto de la reduccion de
resistencia a compresion en los resultados analiticos. Se modifico dicho factor, tomando valores
de c=04,¢c=08yc=10 Enlatabla 5.10, se presentan los valores de fuerzas cortantes

maximas (en toncladas) obtemdos, para vigas y para columnas, con ¢l programa de analisis no
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lineal Se aprecia que para valores extremos de ¢, ¢ = 0.4 v ¢ = | 0. presentan diferencias
considerables cn sus resultados. en promedio sc tiene un error del 13 07%. ¢sto se debe a que, en
el pamer caso, se redujo un 60% la resistencia a compresion del concreto. mientras que para ¢ =
1.0 go se reduce la resistencia a compresion, lo cual no presenta un comportamiento real, va que
al iniciarse el proceso de fisuramiento, se presenta una degradacion en la resistencia del concreto
(Cervenka, 1985). Por otra parte, los resultados con ¢= 0.6 y ¢ = 0.8, presentaron diferencias en

promedio del 1.85% en los valores maximos obtenidos.

Tabla 8.8. Modclos de vigas analizados con el programa de anilisis no lineal.

Elemento Pe fru Eeu "¢ concreto Ec
(%) (kg/cm’) (kg/cm?) (kg/em’) (kg/em’)
VSS-1 1.100 8190 1940000 345 2050"00—7
VSS-2 1208 9160 1920000 345 205000
VSS-3 0.295 10830 1920000 355 212000
VSS-4 0.588 10820 1870000 354 210600
VSS-$ 1.208 10870 1930000 358 212500

Tabla 5.9. Modclos de columnas analizados con el programa de andlisis no lineal.

Elemento N/ BDFc Fe Ec P
(kg/cm?) (kg/em?) (%)
CSS-1 08 352 "~ 217000 0.136
CSS-2 10 382 198000 0.146
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Tabla &.10. Efecto de la reduccion de la resistencia a compresion

en el modelo de fisura distribuida fija,

clclemento | VSSI | VSS2 | VSS3 | VSSs | VSS§ | CSSI | Css2
0.4 5243 5089 | 872 1797 5535 2402 18.79
0.6 5584 §3.99 4107 987 | 1713 2189 19 82
0.8 56.74 5519 4218 5036 | S%28 2547 2074
1.0 595 57.95 44.89 53.62 60.68 28.17 23.39
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Resultados analiticos Modelo VSSS
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Fig. 5.18. Resultados analiticos en vigas. Modelo VSSS.
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Fig. 5.19. Resultados analiticos en columnas. Modclos CSS1 y CSS2.

El efecto de la reduccion de 1a resistencia a compresion del concreto (factor ¢) se refleja en una
disminucion en las fucrzas cortantes v en la capacidad de deformacion det clemento, tal vy como se

aprecia ¢n las figuras 5.16 a S 19. Del estudio comparativo realizado. se ticne que los mejores
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iesultados s¢ presentan cuando se toma un valor de ¢ entre 06 v 0 8. presentando un error
promedio del 2.29%

De las Figs. 5.16 a 5.19, los resultados con ¢f modelo de fisura fija presentan una mayor ngidez
en comparacion con los resultados con ol modelo de fisura girada. Esto se debe al efecto de
retencion de cortante que s presenta en ¢l modelo de fisura fija produciendo una sobre nigidez cn
los modelos.

Una de las ventajas del modclo distnbuido de fisuramicnto sobre ¢l modelo discreto de
fisuramiento es el artificio de localizacion de fisuras, que aunque ¢s un ardid matematico, permite
tener una mayor aproximacion al patron de agnctamiento que pudiera tener ¢l modelo en un
estudio experimental bajo las solicitaciones imp. tas. En la tabla 5.11. se presenta el tipo de
falla que tuvo cada modelo analizado. En la Fig. 5.20, se presenta ¢l patron de agnetamicento que

se tuvo para el modelo B60059 con ¢l programa de anilisis no lineal.

Tabla &.11. Tipo de falla de los modelos estudiados

elemento VS§S1 V§S§2 VS§S3 VSS§4 VSSs CSS1 CSS2
Tipo de aplastamiento | aplastamiento | tension por compresion | aplastamiento | aplastamiento | aplastamiento
falla por conante por cortante cortante por cortante | por cortante por cortante por cortante

directo directo direvto direvto directo

Fig. 5.20. Patrones de agrictamiento. Modelos SBETA y experimental (Modelo B60059),
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£.6. Conclusiones.

De acucrdo con los resultados obtenidos, como era de suponerse. ¢f modelo de fisura girada
proporciona mgjores resultados que ¢l modelo de fisura distribuida fija. Esto se debe
principalmente a que la funcién de retencion de cortante controla la cantidad de esfuerzos girados
con respecto a los esfuerzos principales y de los esfuerzos pnncipales “reconstruidos” después del
agnetamiento, produciendo una excesiva transferencia de cortante, lo que implica que los
resultados con el modelo de fisura fija tiendan a ser mas rigidos y resistentes.

Las simulaciones numéricas proveen una idea del comportamiento del elemento estructural bajo
diferentes sc... itaciones impuestas, que en la experimentacion serian costosas en reproducir. Las
tendencias experimentales, se predicen con bucna aproximacion, es decir, con un error promedio
del 2.68%, lo cual es aceptable.

Se estudio la influencia de un parametro del material en la respucsta estructural. En este caso, el
factor de reduccion de la resistencia a compresion ¢, debido a deformaciones transversales de
tension. Se observo que para valores de ¢ que ticnden a 1 (sin considerar reduccion alguna) se
obtuvieron mayores resistencias de cortante. Para evitar una tendencia de sobre resistencia ficticia
de los elementos estructurales y de acuerdo con los resultados estadisticos calculados, se

recomicnda utilizar valores de ¢ entre 0.5 y 0.8,
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Capitulo 6

Conclusiones y Recomendaciones

En este trabajo se evalug el potencial de los modclos de andlisis no lineal del concreto, con ¢l fin de
emplearse como herramicntas de apoyo en la investigacion experimental. Debido a que el
desarrollo de un programa de esta naturaleza se sale de los objetivos de esta tesis, s¢ empleo ¢l
programa de analisis no lineal comercial SBETA (Cervenka ¢t al, 1994) para el estudio del
comportamiento de elementos de concreto reforzado analizados en prucbas experimentales.

Del trabajo se tienen las siguientes conclusiones:

1. De la evaluacion de las formulaciones matematicas de los modelos de fisura discreta y de fisura
distnbuida para simular ¢l comportamiento no lincal del concreto, se encontré que los modelos de
fisura discreta se basan en la idea de trabajar en todo momento con la parte del solido que es
continua. En ¢l momento en que se detecta la apancion o la propagacion de una fisura, esta se
incorpora al contomo del solido analizado (Fig. 3.7). En ¢l contexto de un analisis por el MEF,
esto obliga a un continuo remallado siguicndo la propagacion de la fisura. Estos métodos han sido
utilizados con éxito en el campo de estudio de la Mecdnica de Fractura no lineal en el que
generalmente se estudia la progresion de una o un numcro reducido de fisuras. El alto costo
computacional que 1mplica la regencracion continua de la malla, asi como conocer
anticipadamente la localizacion de la trayectona de la fisura, lo cual se torna en un proceso
dependiente de la discretizacion seleccionada, hacen poco prictica el uso de éstc modelo cn

estructuras complejas.
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I os modelos de fisura distnbuida inclusen a la fisura en ¢l medio continuo manteniendo la
consideracion de campos de desplazaniento continuos para modelarla Con estas condiciones. una
malla de elementos finitos permancee inalterada durante todo ¢l proceso de andhisis. teniendo un
costo computacional menor ¢ introducicndo ¢n el andlisis el cfecto de la fisura solo como un
cambio ¢n ¢l modelo de comportamiento del matenal. Este modelo ha sido cuestionado por la
contradiccion que plantea el modelar una discontinuidad, como lo ¢s una fisura, con un campo de
desplazamientos continuo, justificada en las siguientes hipotesis:

a) La fisura se modela por una franja o banda de elementos a través de los cuales se considera que,
dentro de esta banda se propaga de una forma mais o menos difusa o distribuida sin que pueda
apreciarse su estricta localizacion de la banda de fisuras (Fig. 3.10).

b) Se establecen mecanismos artificiales de comportamiento del material dentro de la banda cuyos
efectos fuera de la misma son los mismos que produce la fisura en ¢l solido real (o al menos
tienden a ellos cuando se refina la malla de acuerdo con las caracteristicas de aproximacion
propias del MEF).

c) Este tipo de analisis no lincal, no va dingido a simular con precision el comportamiento de la
fisura o de la banda de fisuracién, (una fisura es una singulandad de tamaiio infinitesimal, que por
lo tanto, no puede ser modelada exactamente con un método de solucién discreto como es el MEF)
sino a determinar eficicntemente el estado esfucrzo-deformactén de los puntos en la parte del solido
que permanece continua. El objetivo de los modelos anteriormente mencionados es que la
simulacion de los cfectos de 1a fisura sobre su exterior sea lo suficientemente aproximada, o tan

aproximada como se desce con el adecuado refinanuento de la malla.

2. La apiicabilidad del modelo distribuido de fisura en ¢l prablema de localizacion de fractura es
un artificio numdérico ¥ por tanto, presenta incompatibilidades cinematicas introducidas

inadvertidamente por el ablandamicento del nviterial en el modelo de fisura distribuida cuando la
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direccion de la propagacion no es paralela a los bordes de los ¢lementos. En este caso, se presentan
vsfuerzos significantes en algunos elementos a través de las caras de la fisura (donde los esfuerzos
debicran ser muy pequefios) Rots (1988) 1lamo a este fendmeno como “atoramiento de esfuerzos™
Los desplazamientos totales en ¢l modelo tienden a ser exactos, sin embargo, los esfuerzos v las
encrgias de deformacion calculadas en los elementos finitos no senan exactos en la region de la
fisura. Una manera de cvitar este fendmeno es realizando analisis de fisura discreta predefinida
una vez que con el modelo distribuido de fisura se predijo la trayectoria de la fisura, teniendo asi

un analisis corrector de fisura discreta.

3. El modelo constitutivo del programa SBETA, cubre las caracteristica: importantes del
comportamiento del concreto y del acero de refuerzo. Basandose en ¢l MEF y en modelos
establecidos para el comportamiento no lineal del concreto, proporcionando una buena
aproximacion de sus resultados con respecto a los resultados experimentales obtenidos, tal como
se indica en este trabajo.

El elemento finito empleado en este modelo, al estar formado por dos elementos triangulares
permite que se presenten discontinuidades a través del clemento. asi como la reduccion de la
solucion numérica del clemento.

La solucion presentada para el problema de 1a interaccion del acero de refuerzo representado por
un clemento barra embebido ¢n el elemento finito con las propiedades del conereto. es util desde el
punto de vista aplicativo ya que con el empleo de matrices de transformacion se logra la
compatibilidad de los desplazamientos de la barra con los bordes del elemento finito, asi como el
transformar la solucion del sistema local de los ¢lementos finitos cuadrilatero al sistema global de
todo el clemento estructural. Esta solucion es util, pues permite incluir barras en dirccciones que

no nccesanamente coincidan con las fronteras de los clementos finitos planos.
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4 El analisis no lineal del compaortamiento de estructuras de concreto reforzade puede ser una
herranuenta de gran utiidad en el disedo v en la expenimentacidn de estructuras de concereto., tal
comq lo demuestran los resultados obtenidos de los analisis realizados en este trabajo La
utilizacion de este tipo de herramicntas como complemento a los ensay os expenimentales puede ser

de gran ayuda, minimizando costo v ticmpo ¢n la realizacion de investigaciones de este tipo.

5. Es recomendable realizar estudios paramétricos con diferentes programas de analisis no lineal
con el fin de tener herramientas de apoyo mas confiables en los campos del diseito y de la
experimentacion y poder emplearse para la formulacion y mejoramiento de reglas para ' diserio, y

de mejores y mas racionales modclos de disefio.
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