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RESUMEN

En este trabajo se presenta el analisis numérico de una columna hueca de concreto reforzado
bajo una carga lateral creciente. Las caracteristicas del modelo numérico corresponden a las de
uno de los especimenes que fueron ensayados en el Instituto de Ingenieria de la UNAM
(HUNAM), como parte de un estudio experimental que fue realizado para determinar la
capacidad de resistencia y deformacion lateral de columnas tipicas huecas de concreto
presforzado con diferentes cuantias de acero de refuerzo y de presfuerzo, empleadas en
viaductos elevados de la Ciudad de México. La columna modelada corresponde a la que cuenta
Unicamente con acero de refuerzo convencional.

Para simular analiticamente la respuesta del espécimen de prueba ante cargas laterales, se
emplearon modelos constitutivos no lineales que representan el comportamiento mecanico de
sus materiales. En la primera parte de este trabajo, se analiza la seccion transversal de la
columna mediante el método de las fibras utilizando las hipétesis basicas para obtener la
resistencia de elementos sujetos a flexocompresion. Posteriormente, se describe el
procedimiento para realizar el modelo numérico empleando el método de elementos finitos, asi
como las consideraciones empleadas para desarrollar la simulacion en un programa de anélisis
no lineal.

Comparando los resultados de los modelos numéricos con la envolvente de los lazos de
histéresis reportados en el estudio experimental, se observd una aproximacion aceptable,
principalmente, en resistencia y rigidez. Ademas, el agrietamiento del modelo numérico
muestra buena correlacion con el agrietamiento final del espécimen de prueba. Sin embargo,
cuando se alcanza la resistencia a compresién de los elementos que conforman el recubrimiento
de la columna, aun cuando se deshabilita la capacidad de estos elementos para aplastarse, se
presentan problemas de convergencia en el método de solucion del analisis no lineal, y por
consiguiente, no se alcanza la resistencia Ultima ni la ductilidad experimental.
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ABSTRACT

This paper presents the results of the numerical simulation of a hollow column of typical
reinforced concrete used in the construction of elevated viaducts in Mexico City. The
characteristics of this column correspond to those of one of the specimens that were tested in
the Institute of Engineering of the UNAM (IIUNAM), as part of a study that was carried out to
determine the resistance and lateral deformation capacity of typical hollow columns of
reinforced concrete with different ratios of conventional reinforcing steel and prestressing steel,
used in elevated viaducts. The modeled column corresponds to the one that only has
conventional reinforcing steel.

In the numerical simulation non-linear constitutive models were used to reproduce the behavior
of the materials. In the first part of this work, the cross section of the column is analyzed by the
fiber method using the basic hypotheses to obtain the resistance of elements subjected to flexo-
compression. Subsequently, the development of the numerical model using the finite element
method is described, as well as the hypotheses that were considered to develop the simulation
in a non-linear analysis program.

Comparing the results of the numerical models with the envelope of the hysteresis loops
reported in the experimental study, an acceptable approximation was observed, mainly in
resistance and lateral stiffness. Moreover, the cracking of the numerical model shows good
correlation with the final cracking of the test specimen. However, when the compressive
strength of the elements that make up the compression coating of the column is reached, even
when the capacity of these elements to be crushed is disabled, convergence problems arise in
the solution method of the model, and consequently, the ultimate resistance and experimental
ductility are not reach.
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1 INTRODUCCION

Sismos como los ocurridos en septiembre de 1985 en las costas de Michoacdn y Guerrero, o
septiembre de 2017, han demostrado la vulnerabilidad de las estructuras ante estos fenémenos
naturales. Las pérdidas humanas y economicas provocadas por el dafio o falla de las
estructuras, por ejemplo el colapso de diferentes edificios como el mostrado en la figura 1-1,
han incrementado la necesidad de realizar investigaciones con el propdésito de mejorar los
criterios de disefio y métodos de construccion que ayuden a incrementar su seguridad.

e

Fig. 1-1 Colapso del edificio Nuevo Leén, en Tlatelolco, después del sismo del 19 de
septiembre de 1985 (La Jornada)

Estas investigaciones se han basado en la experimentacion y en el desarrollo tedrico de nuevas
técnicas de analisis. Con ello ha sido posible tener una mayor comprension tanto del
comportamiento mecéanico de los materiales de construccion, asi como del comportamiento de
las estructuras y sus mecanismos de falla. De esta manera ha sido posible actualizar los cédigos
de construccion y desarrollar metodologias cada vez mas precisas para calcular la respuesta de
las estructuras ante diferentes acciones, especialmente ante sismos de gran intensidad.

En el disefio sismico se reconoce que no es econdmicamente viable disefar estructuras lo
suficientemente resistentes para que mantengan un comportamiento elastico lineal. Por ello, los
criterios de disefio de la mayoria de los cddigos de construccion establecen como objetivo
evitar el colapso, pero aceptando un cierto nivel de dafio ante la accion de un sismo
excepcionalmente severo. De esta manera, parte de la energia introducida a la estructura por el
sismo es disipada a través de dafio mediante deformaciones inelasticas, proporcionando a la
estructura una mayor capacidad de deformacion en el rango inelastico, es decir, ductilidad
(Bazan y Meli, 2003).



CAPITULO 1

Esto implica la necesidad de calcular la capacidad de deformacion lateral de las estructuras,
tanto en el comportamiento elastico como en el rango plastico. Para el caso de elementos de
concreto reforzado, esta labor no es sencilla pues fendmenos como por ejemplo, el
agrietamiento debido a la microfisuracion del concreto o la pérdida de adherencia del acero de
refuerzo dificilmente pueden modelarse mateméaticamente. En consecuencia, se han adaptado
teorias de cuerpos homogéneos e isotropicos, junto con ciertas hipotesis para establecer
procedimientos que estimen de manera aproximada la respuesta de miembros de concreto
reforzado.

1.1 Planteamiento del problema

Dadas las dificultades para estimar la rigidez lateral de elementos de concreto reforzado, se han
desarrollado diversos estudios experimentales como el realizado por Lehman et al, (2004,
figura 1-2), con el propdsito de estudiar el desempefio de columnas tipicas de viaductos
elevados bajo la accién de cargas laterales, representativas de las solicitaciones durante un
sismo intenso. Con base en la calibracion de modelos numéricos con los resultados de algunos
de estos estudios experimentales, diferentes investigadores han propuesto expresiones
matematicas para estimar la rigidez lateral y la ductilidad de este tipo de elementos. Sin
embargo, en algunos casos dependen del ajuste de ciertos parametros empiricos y en ocasiones
solo son empleadas especificamente para cierto tipo de seccion transversal.

’ . i
Fig. 1-2 Ensayo de una columna de puente bajo carga lateral (Lehman et al, 2004)

Por otro lado, se han formulado modelos constitutivos del concreto reforzado que reproducen
adecuadamente el comportamiento de sus materiales, atn despues de iniciar el agrietamiento y
la fluencia del acero. Estos modelos se han implementado en programas computacionales que
emplean el andlisis estructural mediante el método de elementos finitos (MEF). Este método es
aplicado en la mecénica de sélidos como una herramienta para obtener la solucion aproximada
cuando no es posible obtener una solucién exacta de las ecuaciones diferenciales que gobiernan
las condiciones de determinado problema. O bien, cuando el problema resulta demasiado
extenso para resolverlo analiticamente.
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En el MEF, las relaciones entre los desplazamientos y las fuerzas que los originan, se expresan
mediante un conjunto de ecuaciones que dan origen a lo que se conoce como matriz de rigidez
de cada elemento estructural o matriz elemental. Posteriormente, se realiza el ensamblaje de
estas matrices en una matriz global, que expresa las propiedades y geometria de toda la
estructura en estudio. Las bases de este método se desarrollaron a inicios de la década de los
afios cincuenta, sin embargo fue hasta hace pocos afios que comenzo a tomar mayor relevancia
gracias al desarrollo computacional, ya que su implementacion en modelos de gran escala
requiere de un nimero considerable de operaciones aritméticas.

1.2 Objetivo general

El propésito de este trabajo es evaluar un modelo numérico que permita estimar el
comportamiento ante cargas laterales de una columna de concreto reforzado empleada en la
construccién de viaductos elevados. Para este propoésito, se emplean los resultados
experimentales del espécimen de una columna de concreto reforzado, de seccion hueca,
sometida a cargas ciclicas laterales, ensayado en el Instituto de Ingenieria de la UNAM (lI-
UNAM).

Utilizando modelos constitutivos que representan el comportamiento experimental de los
materiales en la evaluacion de la seccion por el método de las fibras y en el modelo de
elementos finitos, realizado en un programa de analisis no lineal (ANSYS Mechanical APDL),
se busca obtener la respuesta después del agrietamiento y previo a la resistencia ultima del
espécimen de prueba. Principalmente, se definira el procedimiento para realizar el modelo de
elementos finitos adecuado a la geometria de la columna hueca, ademas de la obtencion de las
variables necesarias para desarrollar la simulacion que permita obtener un comportamiento no
lineal.

Al comparar los resultados numéricos con el comportamiento fisico del espécimen se
determinara el grado de precision con el que se puede estimar la respuesta de un elemento de
concreto reforzado. De este modo, se concluird si la metodologia desarrollada en el modelo de
elementos finitos puede ser empleada para analizar otro tipo de elementos, asi como comentar
la viabilidad de este método para simular sistemas estructurales mas complejos.



2 ANTECEDENTES

2.1 Comportamiento mecanico de los materiales

El refuerzo de barras de acero es empleado para resistir los esfuerzos de tension que se
producen sobre un elemento de concreto sujeto a esfuerzos de flexion. La teoria relacionada
con los mecanismos resistentes en estos elementos se basa en el estudio del comportamiento
mecénico de sus materiales. Mediante pruebas estandarizadas de concreto y acero ha sido
posible desarrollar modelos matematicos para estimar su comportamiento a compresion y
tension en una o varias direcciones. Posteriormente, se emplean algunas hipotesis que permiten
calcular la respuesta general de elementos de concreto reforzado sometidos a diferentes
condiciones de carga.

2.1.1 Resistencia del concreto bajo esfuerzos uniaxiales

Como se muestra en la figura 2-1, el comportamiento a compresion uniaxial del concreto es
aproximadamente lineal hasta el 30 por ciento de su resistencia maxima, con una pendiente
igual al modulo de elasticidad del concreto, E.. Méas all4 de este punto, los esfuerzos se
incrementan de manera parabolica hasta alcanzar la mé&xima resistencia a compresion, o,
después la curva desciende en una zona de reblandecimiento, y eventualmente ocurre la falla
por aplastamiento a una deformacion ultima, ¢, (Bangash, 1989).

Ocu

0.850 cu

0.30cu}

\ E0 Ecu
- Oiu

Fig. 2-1 Diagrama tipico esfuerzo-deformacién a compresién y tensién uniaxial del
concreto (Bangash, 1989)

Una aproximacién analitica del comportamiento no lineal a compresion de concretos con
resistencias mayores a 41 MPa (418 kg/cm?), es el modelo propuesto por E. Hognestad (1951).
El modelo consiste en una parabola de segundo grado, definida por la ecuacion (2.1-1), con
vértice en una deformacion, &, correspondiente a la resistencia méxima. Respecto a la rama de
reblandecimiento, se considera como lineal hasta un esfuerzo igual a 0.850,.
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e = Ocu [2 CT,) - C_O)z] (2.1-1)

La deformacion ¢, puede calcularse como:

2 Ocu (2.1-2)
& = E—c
Donde:
o = esfuerzos en el concreto para cualquier deformacion
ocy = resistencia méxima del cilindro de concreto sometido a compresion axial
&o = deformacidn unitaria correspondiente a la resistencia méaxima
E. = modulo de elasticidad del concreto

Mientras que el comportamiento de la relacion esfuerzo-deformacion en tension, esta es
aproximadamente lineal, con una pendiente igual al médulo de elasticidad, hasta que el
concreto alcanza su resistencia maxima, ay,. Después de este punto, el concreto se agrieta y la
resistencia disminuye gradualmente a cero.

Por otra parte, la relacion entre las deformaciones transversales y la deformacion en direccion a
la aplicacion de la carga, también llamada relacion de Poisson, oscila entre 0.11 y 0.21. Para
concretos de alta resistencia es comun considerar un valor bajo de este coeficiente, ya que una
baja relacion agua/cemento propicia menor propagacion de microgrietas y a su vez menor
deformacion transversal del elemento.

2.1.2 Superficie de falla del concreto bajo esfuerzos combinados

Los esfuerzos de compresion en varias direcciones restringen la formacion de microgrietas en
la estructura interna del concreto, haciéndolo mas resistente y con una mayor capacidad de
deformacion (MacGregor, 1992). La superficie en el espacio de esfuerzos que define la
resistencia Ultima para cualquier relacion de esfuerzos principales, es conocida como superficie
de falla 0 modelo de resistencia del material. Willam y Warnke (1974) propusieron un modelo
que describe la superficie de falla en términos de los esfuerzos principales, y del
comportamiento constitutivo del concreto bajo condiciones triaxiales de carga. Dada la
importancia de este modelo, ha sido habilitado en diferentes programas computacionales
especializados en analisis no lineal para describir el comportamiento constitutivo triaxial y los
criterios de falla del concreto y de otros materiales con caracteristicas mecanicas similares.

El modelo matematico considera la superficie de falla en un espacio de esfuerzos principales
como se muestra en la figura 2-2, en donde: 01> 02> 03> 0. La superficie esta basada en cuatro
aspectos:

. ajuste estrecho con resultados experimentales de especimenes de concreto sujetos a
cargas en varias direcciones

« el uso de parametros que se identifiqguen con los obtenidos de ensayos estandar
(compresion y tension axial o biaxial)

. lacontinuidad de la superficie, la cual facilita el calculo y su programacion y;

. laconvexidad de la superficie.
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,/ﬂ":ﬂi :0'3

"

Fig. 2-2 Superficie de falla inicial bajo condiciones de carga triaxiales
(Willam y Warnke, 1974)

La superficie de falla puede ser separada por dos secciones o planos, una seccién hidrostética
(asociada al cambio de volumen) y otra desviadora (asociada al cambio de forma) como se
muestra en la figura 2-3. La seccion hidrostatica forma un plano meridional donde la bisectriz
o1 = 0, = o3 (estado de esfuerzos hidrostaticos), es un eje de revolucion. Por otra parte, la
seccion desviadora forma un plano normal a la bisectriz (Wolansky, 2004).

El trazo de los esfuerzos desviadores es descrito por las coordenadas polares r y 6 donde r es el
vector de posicioén que ubica la superficie de falla en funcion del angulo 6. La superficie de
falla es definida como:
lo 1 7
——t——=1 (2.1-3)
4 O-CU. r(e) O-CU.
Donde:

02y Ta = cOmponentes de esfuerzos promedio
z = el vértice de la superficie
oy = la resistencia a compresion axial

Los angulos de abertura del cono del estado hidrostatico son definidos por ¢; y ¢,. El valor de
los pardmetros que modelan la superficie del cono z y r, son calculados a partir de la resistencia
a tension axial oy, la resistencia a compresion axial o, Y la resistencia a compresion biaxial o¢y,
del concreto.

El modelo trazado mediante los tres parametros (ocy, ow Y ocou) S€ @justa adecuadamente
comparado con resultados de pruebas realizadas a concretos de baja resistencia. En
consecuencia, Willam y Warnke incorporaron dos pardmetros mas para validarlo en concretos
con resistencias tanto altas como bajas. Las resistencias a compresion en un estado de
compresiones altas bajo condiciones hidrostaticas determinadas, f; y f,, se incorporaron para
describir los meridianos curvos en el sentido de la bisectriz de estados hidrostaticos de la
seccion transversal del cono.
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Fig. 2-3 Modelo de tres parametros, seccion hidrostatica (izquierda) y seccion desviadora
(derecha), Willam y Warnke (1974)

2.1.3 Resistencia y ductilidad del concreto confinado por barras de refuerzo

En elementos de concreto reforzado que se someten a cargas que producen esfuerzos proximos
a la resistencia del elemento, se presenta un mecanismo de confinamiento pasivo en el concreto
dentro de la zona del refuerzo transversal y longitudinal (ndcleo de concreto). El confinamiento
pasivo es el resultado de la restriccion de las deformaciones transversales progresivas por el
agrietamiento del concreto, dentro del refuerzo transversal, mejorando asi considerablemente
las caracteristicas de resistencia y ductilidad del ndcleo de concreto (Park y Paulay 1978).

J\G

A P

€

b
=

1
Ecc Een

Fig. 2-4 Diagrama esfuerzo-deformacion a compresion del concreto confinado por barras
de acero de refuerzo (Mander et al., 1988)

Mander et al (1984), desarrollaron un modelo matematico del comportamiento del concreto
confinado por refuerzo transversal de cualquier geometria sometido a compresion uniaxial,
mostrado en la figura 2-4. Las curvas del concreto confinado y no confinado son parecidas
hasta una deformacion unitaria &, que corresponde a la resistencia méxima del concreto no
confinado. Posteriormente, el acero transversal proporciona una reaccion, como resultado al
incipiente cambio volumétrico del ndcleo de concreto debido al agrietamiento, incrementando
su resistencia y capacidad de deformacion.
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El esfuerzo y la respectiva deformacion de concreto confinado por una presion activa por un
fluido puede ser calculado como:

f’cc = f’co + ki fy (2.1-4)
B fi
Ecc = Eco (1 + k2 m) (2.1_5)

Donde:

e v & = la resistencia del concreto a compresion y su correspondiente
deformacion bajo confinamiento lateral

f, = confinamiento lateral

o v &0 = la resistencia del concreto y su correspondiente deformacion a
compresion

ki y ko = coeficientes que estan en funcion de la mezcla de concreto y del
confinamiento lateral

La curva que describe el comportamiento del concreto confinado estd basada en la ecuacion
propuesta por Popovics (1973):

f,CC xXr
=< 2.1-6
Je r—1+x" ( )
Ademas, x y r toman los valores de las expresiones (2.1-7) y (2.1-8).
gC
x=—
Ece (2.1-7)
Ec (2.1-8)
r=—— -
Ec - Esec

Donde:
gc = la deformacion unitaria del concreto
E. = el modulo de elasticidad tangente inicial del concreto
Esec = el modulo de elasticidad secante del concreto

!
Egec = [ee (2.1-9)
SCC
La deformacién asociada a la resistencia del concreto confinado se calcula como:
fl
Ece = Eco [1 +5 (# - 1>] (2.1-10)
f co

La maxima presion transversal del refuerzo confinante solo se puede ejercer efectivamente en
una parte del ndcleo de concreto donde los esfuerzos confinantes se desarrollan completamente
debido a la accion de arco. En la primera parte del anexo se muestra el andlisis del
confinamiento efectivo en secciones transversales con estribos rectangulares, ademas de la
obtencion de la resistencia del concreto confinado dados dos esfuerzos principales menores.
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2.1.4 Resistencia y comportamiento del acero de refuerzo

Ante la baja resistencia a tension del concreto, el acero de refuerzo es empleado principalmente
para resistir los esfuerzos de tension en elementos de concreto reforzado. Para incrementar la
resistencia de elementos de concreto sometidos a flexion, se colocan barras de acero de
refuerzo longitudinal en la zona de tension, mientras que el refuerzo transversal actla
resistiendo esfuerzos de tension inclinados ocasionados por fuerzas cortantes (Nilson, 1999).

fu ________________________

]
~
r;,’J

h Esu

Fig. 2-5 Relacion esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo (Park y Paulay, 1978)

La curva esfuerzo-deformacion de las barras de acero de refuerzo sometidas a tension, en su
mayoria, puede ser descrita por tres lineas (ver figura 2-5), cada una se caracteriza por un
comportamiento definido:

El comportamiento eléstico-lineal, en donde la deformacion es linealmente proporcional
con un pendiente igual al mddulo de elasticidad del acero, E;, hasta un esfuerzo de
fluencia, f,. Este estado se define mediante la expresion (2.1-11):

_ fs
& =% (2.1-11)

El comportamiento perfectamente Spléstico, se describe mediante una meseta
practicamente horizontal posterior a la deformacion de fluencia ¢ y antes de la
deformacion &g

El endurecimiento por deformacién se describe con una parabola con vértice en el
esfuerzo maximo fg, y posteriormente desciende hasta llegar a la ruptura &,.

Distintos investigadores han propuesto modelos analiticos para representar el comportamiento
no lineal del acero después de la fluencia. Principalmente, en la zona de endurecimiento por
deformacion. EI modelo propuesto por Park y Paulay (1975) describe los esfuerzos del acero en
la zona de endurecimiento por deformacion como:

B mu+2+(60—m)u
=h 60u+2  2(30r +1)2

fs

(2.1-12)
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El valor de los pardmetros m, r y u se obtiene de pruebas experimentales mediante las
siguientes expresiones:

fsu (301 + 1Y% — 60r — 1 (2.1-13)
m==> 1572

T = &gy — Esn (2.1-14)

U=& — &y (2.1-15)

Donde:

fy = el esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo

fsu = el esfuerzo maximo del acero de refuerzo

gy = la deformacion de fluencia del acero de refuerzo

&sn = la deformacion inicial del endurecimiento por deformacion
& = la deformacion ultima del acero de refuerzo

2.2 Resistencia y ductilidad de elementos sujetos a flexién y compresién

Un elemento que es capaz de transmitir a sus apoyos cargas mediante flexion y cortante
desarrolla una rotacion de su eje. La resistencia a flexion de un elemento, asi como su
ductilidad pueden ser evaluadas mediante el analisis de su seccién transversal. Asumiendo
ciertas hipdtesis de la cinematica y del principio de compatibilidad de deformaciones se puede
establecer el estado de esfuerzos en la seccion debido a determinadas condiciones de carga.

2.2.1 Hipotesis basicas

La teoria de la flexion se basa en tres hipétesis basicas para analizar el efecto de la flexion en
elementos de concreto reforzado:

. Las secciones perpendiculares al eje de flexién permanecen planas durante la flexion
(Principio de Navier-Bernoulli). Esta hipotesis implica que existe una superficie de
puntos denominados eje neutro, kd, en el cual las distancias medias sobre dicha
superficie antes, durante y después de la flexion se mantienen constantes.

. Existe adherencia perfecta entre el acero y el concreto adyacente (Principio de
compatibilidad de deformaciones), por lo que las deformaciones en el concreto y el
acero de refuerzo son iguales en el mismo nivel de la seccion durante la flexion.

« Los esfuerzos en el concreto y el acero de refuerzo pueden ser calculados a partir de sus
deformaciones usando diagramas esfuerzo-deformacion.

2.2.2 Planteamiento del equilibrio interno

En flexion pura, el eje se deforma segun un circulo de radio, p. En la teoria de flexion Euler-
Bernoulli, la rotacion del eje se puede relacionar con el momento flexionante. Por lo que la

10
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rotacion por flexién por unidad de longitud (d6/dx) o curvatura, ¢, del eje del elemento se
puede expresar como sigue:
dd 1 M

(2.2-1)
Donde:

¢ = la curvatura

p = radio del giro del eje del elemento debido a la flexion
M = el momento flexionante en la seccion

1 /El =rigidez a flexion del elemento

El estado de esfuerzos en la seccion, resultante de la distribucion lineal de las deformaciones
unitarias en la seccion, se reduce a fuerzas resultantes internas, una de compresion, C, y otra de
tension, T. Las fuerzas internas actlan a una distancia llamada brazo de palanca, jd. El
equilibrio en una seccidn se logra cuando las resultantes C y T estan en equilibrio con las
fuerzas externas normales al eje de la barra, N:

C—-T=N (2.2-2)

Simultdneamente, el momento desarrollado por las fuerzas internas, calculado a partir de un
punto conveniente de la seccién, se iguala al momento flexionante provocado por las cargas
externas. Si el momento se calcula en el punto de accion de la fuerza C, entonces:

M=T(d)+N (g - jd) (22-3)

Una manera de encontrar el equilibrio en la seccion es ajustando la distancia entre la fibra
extrema a compresion, e: max, Y la profundidad del eje neutro, kd. En este punto, la curvatura @,
es calculada como la pendiente del diagrama de deformaciones, de acuerdo a la figura 2-7b,
igual a:

gC max

= - 2.2-4

2.2.3 Diagramas momento curvatura

Una forma de entender el comportamiento en flexion de un miembro estructural consiste en
seguir la trayectoria del diagrama que relaciona el momento flexionante que resiste el elemento
con la curvatura que presenta la seccion. El diagrama momento — curvatura de los miembros de
concreto reforzado es cominmente como el mostrado en la figura 2-6. EI comportamiento de la
curva es lineal hasta que el momento flexionante toma un valor igual al momento de
agrietamiento, M,gr, €N este punto se alcanza la resistencia maxima a tension del concreto, en
consecuencia, la pendiente de la curva disminuye y el elemento se encuentra en un estado
agrietado. Cuando se incrementa la magnitud de la carga, los esfuerzos en la seccidn critica
producen la fluencia del acero de refuerzo en el extremo a tension, en este segundo punto, el
momento flexionante es igual al momento de fluencia, My, y se produce nuevamente una
disminucion en la pendiente de la curva. La resistencia Gltima del elemento se asocia con el

11
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momento Ultimo, M,, este tercer punto del diagrama cominmente es caracterizado por el
aplastamiento del concreto en el extremo a compresion del elemento.

En el disefio estructural es importante conocer la relacion momento — curvatura de la secciones
de los elementos estructurales, con el fin de estimar la capacidad de ductilidad por curvatura p,,
la méxima capacidad a flexion del elemento M,, y comparar estas cantidades con las demandas
que se tienen en el disefio. La ductilidad de curvatura de la seccion, ,, puede calcularse
relacionando la curvatura ultima, ¢y, con la curvatura de fluencia, ¢y :

_Pu

Py
Si un elemento tiene poca capacidad de ductilidad por curvatura presentara una falla frégil
cuando la estructura ingrese al intervalo no lineal, lo cual no es deseable. Se requiere que la

seccion tenga valor alto de ductilidad, de este modo el elemento tendrd una mayor capacidad
para disipar energia (Hernandez, 2012).

Heo (2.2-5)

=

agr|

B T T

Pagr Py

Fig. 2-6 Diagrama momento — curvatura tipico de elementos de concreto reforzado
sujetos a flexion (Hernandez, 2012)

u

2.2.4 Método de las fibras

El método de las fibras o de los elementos discretos, propuesto por Park y Paulay (1978) es
empleado para obtener el diagrama momento-curvatura de secciones transversales con
geometria y relaciones esfuerzo-deformacion complejas; y también permite tomar en cuenta
diferentes modelos constitutivos para el concreto, dependiendo si se trata de concreto
confinado o no confinado. EI método consiste en discretizar el concreto de manera
perpendicular al peralte, d, para obtener un nimero de laminas o fibras con area y ubicacion
conocidas (ver figura 2-7 a).

El propdsito de la segmentacion es obtener elementos lo suficientemente pequefios para
considerar una distribucion lineal de los esfuerzos en cada una de las fibras de concreto.
Asumiendo lo anterior, no es necesario integrar el area bajo la curva de la parabola descrita por
cada una de las relaciones esfuerzo - deformacién, de concreto confinado y no confinado, para
obtener la magnitud y el punto de aplicacion de las fuerzas a compresion.

12
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d2

Fsi— wum M

A

Discretizacion de la
<erridn

Deformaciones Esfuerzos Fuerzas

Fig. 2-7 Analisis de la seccién (a) discretizacion de la seccién, (b) diagrama de
deformacion, (c) diagrama de deformaciones y (d) diagrama de fuerzas

Conforme a la discretizacion, la deformacion de la j-ésima fibra se calcula de acuerdo a la
ecuacion (2.2-6):

de
€ = €cmax (1 - E) (2.2-6)

Anélogamente, la deformacion del i-ésimo lecho de acero se calcula mediante a la ecuacion
(2.2-7):

_ (1 dsi) (2.2-7)
Esi = Ecmax kd '

Donde:

ds; = la distancia del centroide del i-ésimo lecho de acero al pafio superior del elemento

dcj = la distancia del centroide del j-ésima fibra de concreto al pafio superior del
elemento

Una vez obtenido el esfuerzo para cada una de las fibras, de acuerdo al diagrama de
deformaciones propuesto para una deformacion unitaria méxima a compresion, la fuerza
aportada por la j-ésima lamina o fibra de concreto, se puede calcular mediante la expresion
siguiente:

FCj = ACC]'O'CC]' + ACanO'Can (22'8)

Donde:
Fc; = la fuerza aportada por la j-esima fibra de concreto
Ac = el area de la j-ésima fibra de concreto confinado
ocgj = el esfuerzo en la j-ésima fibra de concreto confinado
Acyj = el area de la j-ésima fibra de concreto no confinado
ocng = el esfuerzo en la j-esima fibra de concreto no confinado

En secciones con acero longitudinal en varios niveles del peralte, es posible determinar un area
equivalente que contemple la contribucion de cada una de las barras distribuidas en cada uno de
los lechos de acero longitudinal. La fuerza que aporta cada area equivalente en el i-ésimo lecho
se puede calcular como:
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Fs;=Ag X f (2.2-9)
Donde:
Fs; = la fuerza aportada por el i-ésimo lecho de acero
As; = el area del i-ésimo lecho de acero
fs; = el esfuerzo en el i-ésimo i lecho de acero

El sentido de la fuerza, compresion o tension, esta en funcion de la posicion del lecho respecto
al eje neutro, cuando la seccion se encuentre en equilibrio. La fuerza interna en la seccion se

puede calcular como sigue:
k n
P = Z Fc; + Z Fs; (2.2-10)
j=1 i=1
Donde:

k = el nimero de laminas de la seccion
n = el nimero de areas equivalentes o lechos de acero de refuerzo

La fuerza interna P, deberé tomar la magnitud de la fuerza axial externa aplicada en la seccion,
si es nula, entonces P = 0. EI momento resistente se estima como el momento aplicado por cada
una de las fuerzas multiplicado por su brazo de palanca respecto a un eje apropiado,
convenientemente puede ser tomando el pafio superior del elemento, entonces:

k n

h

M:ZFC] de+ZFSi dSi—NE (22'11)
j=1 i=1

Donde:

h = el peralte de la seccién

2.2.5 Calculo de las deformaciones por flexiéon

Asumiendo que la ecuacion diferencial de la eléstica se puede simplificar, debido a que las
deflexiones toleradas por la mayoria de la las estructuras de concreto son muy pequefias,
entonces el radio de giro de la viga se puede expresar como la segunda derivada de la deflexién
de la viga respecto a un incremento infinitesimal de la longitud de su eje, dx, (Popov, 2000):

1 d*A (2.2-12)
P dd
Donde:
A = deflexiones de la curva eldstica, perpendiculares al eje de la barra
Entonces, igualando la ecuacion (2.2-12) con la ecuacion (2.2-1):
M, d*A (2.2-13)

T E T 0

Despejando la ecuacion anterior, se puede relacionar la curvatura con el desplazamiento entre
dos puntos de la barra mediante la distribucion de su curvatura a lo largo de su eje:
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A= dx = M"d
_qu;x x_ffﬁx (2.2-14)

Ademas, mediante integracion de la ecuacion (2.2-1) se pude deducir la rotacion en funcion de
la curvatura, o bien derivando la ecuacion (2.2-14), en forma general:

6=f<pxdx

(2.2-15)

La ductilidad de desplazamiento, p,, relaciona el desplazamiento ultimo, A, con el
desplazamiento de fluencia, A,.

(2.2-16)
Uy =

l>|l>
s

<

2.3 Estudio experimental de una columna hueca de concreto reforzado

Recientemente para optimizar los procesos constructivos de viaductos elevados se han
empleado elementos prefabricados de concreto de alta resistencia con diferentes cuantias de
acero convencional y presforzado. Estos elementos constan de un cabezal, en la parte superior,
un fuste y una zapata rectangular en la base. Como parte de un programa experimental
realizado en el Instituto de Ingenieria de la UNAM (IIUNAM) para evaluar la capacidad de
desplazamiento ante acciones sismicas de este tipo de elementos, se ensayaron cinco
especimenes sometidos a cargas laterales.

Fig. 2-8 Espécimen de prueba

Los elementos de prueba se construyeron con diferentes configuraciones de acero longitudinal,
variando la cantidad de acero convencional y de presfuerzo pero con una cuantia total cercana
al 3.5%. Cada uno de los especimenes se someti0 a una carga axial constante durante toda la
prueba, representativa del peso propio de la superestructura de un puente vehicular, y para
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simular las solicitaciones durante un sismo, se aplicé una carga lateral reversible en el extremo
libre, incrementando su magnitud hasta llegar a la falla del elemento (ver figura 2-8). Con esta
investigacion se demostrd que la ductilidad y capacidad de desplazamiento de las columnas
incrementa a medida que aumenta la cuantia de presfuerzo y que las columnas con mayor acero
convencional disipan una mayor cantidad de energia.

Sin embargo, esta tesis se limita Unicamente al estudio del espécimen C-4 del programa
experimental, que corresponde al que esta reforzado longitudinalmente con acero convencional
grado 42. Lo anterior, con el objetivo de simular su comportamiento mediante modelos
numericos y validar los resultados analiticos con los resultados experimentales. De este modo,
se definiran los procedimientos adecuados, asi como las variables necesarias para simular el
comportamiento de miembros de concreto reforzado sometidos a flexion y carga axial mediante
el método de las fibras (Park y Paulay, 1978) y por medio del método de los elementos finitos
(MEF) en un programa de analisis no lineal.

2.3.1 Descripcion del programa experimental

El espécimen de prueba ensayado es un modelo a escala 1/4, representativo de la geometria de
una columna, de seccidn hueca, tipica empleada en la construccién de viaductos elevados. Fue
fabricada con un concreto premezclado de alta resistencia de f’c = 58.84 MPa (600 kg/cm?)
nominal, revenimiento de 26 cmy T.M.A. de 3/8” (0.95 cm).

El elemento prefabricado consta de un cabezal, un fuste y una zapata, colados monoliticamente.
La zapata es un bloque rectangular de 130 x 130 cm y 58 cm de alto. El fuste hueco es de
seccion octagonal de 50 x 75 cm y de 277.5 cm de alto (longitud entre el pafio superior de la
zapata y el paiio inferior del cabezal). El cabezal es un bloque rectangular de 100 x 75 cm y de
45 cm de alto, ubicado en la parte superior del elemento (ver figura 2-9 a).
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a) Esquema en elevacion de la b) Detalle del acero de refuerzo en
distribucion del acero transversal la seccidn transversal

Fig. 2-9 Detallado del refuerzo en el fuste del espécimen de prueba (cotas en cm)
Como se observa en la figura 2-9 b, la seccion transversal es de forma octagonal y tiene un
ancho de pared de 12.5 cm y 1.5 cm de recubrimiento. El &rea efectiva de la seccion es de

2110.5 cm?. El acero longitudinal est4 formado por 60 varillas de diametro igual a 1/2" (12.7
mm), por lo que la cuantia de acero longitudinal es de 3.6%. Mientras que diferentes
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configuraciones de estribos y grapas de didmetro igual a 1/4" (6.3 mm), dispuestos a cada 20
cm en el tercio medio y a cada 10 cm en los extremos, forman el refuerzo transversal (ver
figura 2-9 a). Las varillas del acero transversal fueron fabricadas en Nueva Zelanda.

2.3.2 Propiedades mecanicas de los materiales

La resistencia a compresion, el modulo de elasticidad y la relacion de Poisson del concreto
empleado en la fabricacion de los especimenes se determind mediante ensayes a compresion
uniaxial de cilindros de 150 x 300 mm, recolectados durante la construccion de las columnas.
Por otra parte, la resistencia a tension se estimé mediante la prueba brasilefia (tension
indirecta).

Tabla 2-1 Propiedades mecanicas del concreto (Martinez, 2013)

Resistencia a Médulo de Resistencia a Relacién
compresion elasticidad tension de Poisson
MPa kgf/cm? GPa kgf/cm? MPa kgf/cm?
53.54 546 34.03 347000 441 45 0.26

A partir de muestras representativas se obtuvieron las propiedades mecénicas del acero de
refuerzo longitudinal (1/2”) y transversal (1/4”) del espécimen C-4. Estas probetas fueron
sometidas a cargas mondtonas a tension en una maquina universal para obtener su diagrama
esfuerzo-deformacion, figura 2-10. De estos diagramas se obtuvieron los esfuerzos promedio de
fluencia y ltimos, asi como la deformacion relativa a la falla (ver tabla 2-2).
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Fig. 2-10 Diagrama esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo habilitado en el
espécimen (Martinez, 2013)

Tabla 2-2 Propiedades mecanicas del acero de refuerzo longitudinal de 1/2” y transversal
de 1/4” (Martinez, 2013)

Deformacion
Diametro Esfuerzo de fluencia Esfuerzo ultimo relativa al
esfuerzo ultimo

MPa kgf/cm? MPa kgf/cm?
Var ¢ =1/2" 441.30 4500 690.39 7040 0.12

Var ¢ =1/4" 627.63 6400 761.98 7770 0.07
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2.3.3 Dispositivos para la aplicacion de las cargas

El sistema de carga consistié en una carga axial equivalente a las cargas gravitacionales de la
superestructura del puente vehicular. Esta carga se aplico mediante el postensado de un cable
de acero no adherente a la columna a través de 12 torones de 1/2" (12.7 mm) colocados en un
tubo de PVC de 4” que fue colocado longitudinalmente por el hueco central de la seccion
(Martinez, 2013). La carga axial aplicada debida a efectos gravitacionales se calculd con la
siguiente expresion:

N =0.08xA4,xf", (2.3-1)
Donde:
Ay = el area global de la seccion transversal en cm
f’c = la resistencia a compresion nominal del concreto en kg/cm?

Para simular el efecto de las cargas laterales en la columna, resultantes de la aceleracion de la
masa de la superestructura del puente durante un sismo, se aplicaron cargas laterales ciclicas
reversibles mediante un actuador con capacidad de 980.1 kN (100 t) de fuerza, con una carrera
de +/-175 mm. El actuador fue fijado sobre un muro de reaccion y se sujet6 al cabezal mediante
barras de alta resistencia. Las cargas se aplicaron a una altura de 3 m de la columna medida a
partir del pafio superior de la zapata, como se muestra en la figura 2-11.

POSTENSADO

ACTUADOR DE 100t
MARCODE

REFERENC[R,

|

MURODE
REACCION

o ey
EXTENSION
DE 30cm

300 cm

/ESPECIM:EN{' silal sib oo e ul sl
DE PRUEBA = = = | | S N

| LOSADE
* REACCION

e e ra ” - e — "
PR ’ A xS LA SN
A A d A A LS Vil | F e & 4 A
A A S S L s il Vi G0 O | VR i i
r

L) A R 4 'ﬂ’

Fig. 2-11 Sistema de aplicacion de cargas en el espécimen de prueba

2.3.4 Resultados experimentales

Durante el ensayo de la columna, el agrietamiento comenzé a observarse a partir de una carga
lateral de 60.8 kN (6.2 t), en la base de la columna. EI comportamiento lineal, limitado
seguramente por la pérdida de rigidez debido a la fluencia del acero, se desarrollé hasta una
carga lateral de 259.87 kN (26.5 t) y una deflexion lateral de 42.3 mm. Posteriormente, se
observo una disminucion considerable de rigidez; el desplazamiento correspondiente a la
maxima carga aplicada, de 326.07 kN (33.25 t), superd los 159 mm. Al final de la prueba, se
observo que el agrietamiento tuvo lugar hasta dos tercios de la altura total del fuste, siendo de
0.30 y 0.35 mm el ancho de las grietas después de alcanzar la carga lateral maxima. De los
lazos de histéresis carga — desplazamiento, se muestra que el espécimen presentd un
comportamiento similar en las dos direcciones, como se observa en la figura 2-12.
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Fig. 2-12 Diagrama carga lateral — desplazamiento del espécimen de prueba

Una envolvente trazada sobre el diagrama de histéresis estima la respuesta del elemento ante
una carga monotona creciente (figura 2-13). Lo anterior se puede justificar ya que el
comportamiento a compresion de sus materiales (concreto y acero) bajo una carga mondtona
creciente es similar al obtenido por una envolvente de la relacion esfuerzo-deformacion
producida por cargas ciclicas para tasas de deformacion lentas (Park y Paulay, 1978).
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Fig. 2-13 Envolvente de los lazos de histéresis

Al final de la prueba, después de iniciarse el desprendimiento del recubrimiento, se degrado
subitamente la resistencia del elemento y se dio lugar a una articulacion plastica, como se
muestra en la figura 2-14. La separacion del acero transversal, de 10 cm en la base, no
restringio el pandeo de las varillas longitudinales, por lo que el pandeo de las varillas aumento
el desprendimiento del recubrimiento del espécimen.
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Fig. 2-14 Dafo en la base de la columna del espécimen C-4, aplastamiento del
recubrimiento y pandeo del acero longitudinal
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3 ANALISIS DE LA SECCION TRANSVERSAL POR EL
METODO DE LAS FIBRAS

Para analizar la seccion del espécimen segin el método de las fibras se determinaron tres
modelos constitutivos: acero de refuerzo, concreto confinado y concreto no confinado, ya que
solo se requiere conocer la curva esfuerzo-deformacion de los materiales que se deforman
axialmente al eje del elemento, figura 3-1.

ACERO DE REFUERZO
60 VAR ¥%°

CONCRETO CONFINADO
POR EL REFUERZO
TRANSVERSAL

CONCRETO NO

: / CONFINADO

Fig. 3-1 Definicién de los materiales de la seccién para el andlisis del método de
las fibras

3.1 Modelos constitutivos

Concreto no confinado

El comportamiento mecanico del recubrimiento de la seccion, de 15 mm tanto en el contorno
externo como en el interno, se considera como concreto no confinado. De acuerdo con esto, la
relacion esfuerzo — deformacion del concreto a compresion, en este trabajo, se definio por la
parabola propuesta por Hognestad (1951).

Los parametros de resistencia y el modulo de elasticidad corresponden a los valores del estudio
experimental. La deformacion referente a la resistencia maxima se determind igual a 0.00315,
seguin la ecuacion (2.1-2). En compresion, los esfuerzos se calcularon mediante la expresion
(2.1-1) hasta una deformacion ultima de 0.0038. Mientras que en tensién, los esfuerzos y las
deformaciones son linealmente proporcionales con una pendiente igual al modulo de elasticidad
hasta la resistencia ultima, f’, = 4.41 MPa (45 kg/cm?), y posteriormente son cero.

Concreto confinado

El concreto que se encuentra delimitado por el refuerzo transversal se supone confinado por el
mismo refuerzo. Asi que, su resistencia a compresion bajo esfuerzos laterales se determiné
segun el modelo propuesto por Mander et al (1988). En la segunda parte del anexo se expone
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CAPITULO 3

detalladamente el procedimiento matematico asi como las consideraciones empleadas, de
acuerdo al analisis de las secciones rectangulares, para la obtencion de los parametros
mostrados en tabla 3-1, que determinan la curva esfuerzo — deformacion del concreto

confinado.

Tabla 3-1 Parametros empleados para la determinacion de la curva esfuerzo-deformacion
del concreto confinado

Resistencialdel Modulo de elasticidad Moédulo secante Deforrrllaci(')n.re,lat.iva
concreto confinado (E0) (Esed) a la resistencia altima
(fed) D)
MPa kgf/cm? GPa kgf/cm? GPa kgf/cm?
65.86 671.58 34.03 347000 9.73 99258 0.00677

En la figura 3-2 se muestran las curvas esfuerzo-deformacién del concreto con y sin

confinamiento empleadas para el anélisis.

= = CONCRETO CONFINADO (Mander et al.)

CONCRETO NO CONFINADO (Hognestad)

7000
600.0
5000 £

400.0

o (kg/em?)
~

300.0
f

200.0 {

100.0 +f

0.0
0.015 0.0175 0.02

0 0.0025 0.005 0.0075 0.01 0.0125
& (cm/cm)

Fig. 3-2 Curvas esfuerzo deformacion a compresioén del concreto con y sin confinamiento lateral
del espécimen de prueba empleadas en el analisis del método de las fibras

Acero de refuerzo
Para definir la curva esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo, tanto en tension como en

compresion, se tomaron los esfuerzos de fluencia y altimo de las pruebas experimentales del
espécimen de prueba. Mientras que el modulo de elasticidad se determiné igual a Es = 205.94
MPa (2.1 x 10° kg/cm?), de modo que la deformacion de fluencia se calculé mediante la

expresion (2.1-11).
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Fig. 3-3 Curva esfuerzo deformacion a tension del acero de refuerzo

Ademas, la deformacion donde inicia la zona de endurecimiento por deformacion, se establecio
igual a &5, = 0.006, con base en el trabajo experimental realizado por Rodriguez y Botero
(1996) con varillas fabricadas en México de didmetro pequefio. En tanto que la deformacion
ultima se determind igual a &g = 0.14. Con estos pardmetros, el comportamiento después de la
fluencia se model6 mediante la ecuacion (2.1-12), propuesta por Park y Paulay (1978).

3.2 Discretizacion de la seccion transversal

Para analizar los esfuerzos y deformaciones del acero y del concreto de manera conveniente, en
este estudio, se trazé una seccion considerdndola como si fuera inicamente de concreto con el
objetivo de dividirla en fibras o laminas, cada una con cierta cantidad de concreto confinado
por refuerzo transversal y concreto simple. Por otra parte, el acero de refuerzo longitudinal se
considerd en una serie de lechos con un area equivalente igual a la suma de las areas de las
barras que componen cada uno.

T a— A

S50cm

> 100 FIBRAS

Fig. 3-4 Discretizaciéon de la seccién transversal de la columna en fibras

Considerando el peralte de la seccion, y teniendo en cuenta la direccidn del analisis, se propuso
que el ancho de cada una de las fibras sea igual a 5 mm de modo que la seccion es dividida en
100 fibras (ver figura 3-4). En cambio, la distribucién de las 60 barras de acero longitudinal se
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CAPITULO 3

idealiz6 como 15 lechos colocados a una distancia conocida de la fibra extrema a compresion,
como se muestra en la figura 3-5.
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- -8 - -0 00 0--00- -89 - - - -~ - —d'ur”(
@ - — - - — m e el ool @ - - - - - - J e
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& - - oo L e — -
% - 00 -0-00-0--00- O - - - - 1

Fig. 3-5 Distribucién de los lechos de refuerzo longitudinal en la seccion transversal de la
columna

3.3 Diagrama momento - curvatura

Para calcular el diagrama que asocie el incremento del momento resistente de cualquier seccion
transversal con su correspondiente curvatura, sujeta a una carga axial constante, N, que actla en
su centroide, es conveniente distinguir que la variable que define la profundidad del eje neutro,
kd, es el producto del coeficiente k que multiplica al peralte, d. De este modo, una vez que se
relaciona la deformacién de la fibra extrema a compresion, & max, COn las fuerzas internas,
mediante la programacién en una hoja de calculo de las ecuaciones del método de las fibras, es
posible variar manualmente el valor del parametro k hasta que se cumpla con el equilibrio de
fuerzas (cuando P = N) o bien, emplear una funcién de anélisis de datos para encontrar su
magnitud.

100 7
90 A \
80

Resistencia
70 | \ Gltima
60 1 Fluencia

50

40 4

MOMENTO FLEXIONANTE (t-m)

30 4

1A%

10 Agrietamiento

0 T T T T |
0.0000 0.0001 0.0002 0.0003 0.0004 0.0005
CURVATURA (1/cm)

Fig. 3-6 Diagrama momento — curvatura (método de las fibras)

En este caso, la carga aplicada en la seccion transversal es N = 1,010.08 kN (103 t).segun la
expresion (2.3-1). En la figura 3-6 se muestra el diagrama momento — curvatura de la seccion
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del fuste del espécimen de prueba obtenido mediante el método de las fibras. Como se observa,
se aprecian los tres puntos representativos de las secciones de concreto reforzado, que
corresponden a: el agrietamiento, la fluencia del acero a tensidn y la resistencia ultima.

3.4 Diagrama de interaccién

La resistencia del espécimen de prueba para cualquier combinacion de carga axial y momento
flexionante se puede determinar con el mismo modelo obtenido mediante el método de las
fibras. Para determinar el contorno del diagrama de interaccion, solo es de interés encontrar las
fuerzas internas My P que resulten en una variacion del estado de esfuerzos cuando se
presenta el aplastamiento del concreto en el extremo a compresién, asi que es no es necesario
establecer equilibrio de las fuerzas internas con alguna combinacion de fuerzas externas. En
este caso, fijando la deformacion de la fibra extrema a compresion, igual a emax = 0.0038, y
mediante la variacion de la contante k se obtuvieron las combinaciones carga axial-momento
resistente.

Del diagrama de interaccion del espécimen, figura 3-7, se observa que la carga axial aplicada al
espécimen de prueba es considerablemente menor a su resistencia axial y esta por debajo de la
zona de falla balanceada. Por lo que en teoria, al aplicar la carga lateral creciente en el extremo
libre, se alcanza la resistencia después de la fluencia del acero en tensiéon. De este modo, se
espera que el espécimen desarrolle ductilidad antes de llegar a la falla.

2000.0
1500.0

1000.0 Falla balanceada

/ (138.41 t-m, 522.45 1)

500.0

CARGA AXIAL (t)

0.0

=500.0

MOMENTO RESISTENTE (t-m)

Fig. 3-7 Diagrama de interaccion resultado del método de las fibras

3.5 Respuesta carga — desplazamiento

Considerando que los desplazamientos a nivel de la zapata son despreciables, el espécimen de
prueba se puede analizar como un elemento en cantiléver de seccion constante, de longitud, I, y
cuyo eje es paralelo a la direccion x. De manera que, bajo los efectos de una fuerza lateral
creciente, V, en su extremo libre, presenta un diagrama de momento flexionante lineal, como el
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CAPITULO 3

mostrado en la figura 3-8 b. EI momento es m&ximo, con magnitud igual a VI, en su extremo
empotrado y nulo en su extremo libre, por lo que la ecuacion (3.5-1) determina el momento
flexionante en funcion de la longitud, en direccion de su eje, x:

M, =Vx—-Vl (3.5-1)

Cuando la columna estd cerca de su resistencia Ultima, la distribucion de la curvatura es
parecida a la figura 3-8 c, donde la distribucion irregular de la curvatura es el producto de la
perdida de rigidez lateral, en ciertas zonas agrietadas a lo largo del fuste. Ademas, la
concentracion de curvatura en la base se debe a la formacién de una articulacion pléstica debido
al aplastamiento del concreto en el recubrimiento en compresion y la fluencia del acero
longitudinal en tension. Entonces, sustituyendo la expresion anterior en la ecuacion (2.2-14), y
tomando en cuenta las condiciones de frontera del elemento en cantiléver, el desplazamiento en
el extremo libre se puede determinar como:

B K (3.5-2)
-3

A
Donde:

A = el desplazamiento en el extremo libre
@p = la curvatura de la seccion critica o en la base
| = la longitud de la columna

: By

(a) (b) (c) (d)

Fig. 3-8 Analisis plastico de una columna, (a) diagrama de momentos, (c) diagrama de
curvaturas, (d) diagrama de deflexiones

Por lo anterior, la historia de desplazamientos en el extremo libre debido al incremento de la
carga lateral se determind mediante las curvaturas obtenidas en el diagrama momento—
curvatura, considerando que el momento resistente en la seccion critica es igual al momento
flexionante que actia en la base y ademds, que la carga lateral corresponde al momento

dividido entre el brazo de palanca, en este caso igual a 3 m. La figura 3-9 muestra el diagrama
carga lateral-desplazamiento, de acuerdo a las suposiciones anteriores.
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Fig. 3-9 Diagrama carga — desplazamiento lateral resultado del método de las fibras
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4 SIMULACION NUMERICA DE UNA COLUMNA HUECA DE
CONCRETO REFORZADO

4.1 Generalidades del MEF

Para estimar el comportamiento no lineal de la columna de concreto reforzado hueca tipica
empleada en la construccion de viaductos elevados fue que se realizé un modelo numérico
mediante el método de elementos finitos (MEF). Esta metodologia se fundamenta en considerar
un cuerpo, estructura o dominio (medio continuo) en un ensamble de elementos discretos o
subdominios no intersectantes entre si. Ademas, la interaccion entre los elementos se define en
puntos representativos llamados nodos. Los nodos tienen ciertos grados de libertad que
caracterizan la respuesta del modelo y son definidos por el tipo de problema.

En general, para cualquier tipo de problema, la implementacion computacional del MEF se
define en tres etapas, figura 4-1:

DEFINICION DEL > ANALISIS E INTERPRETACION
PROBLEMA DE RESULTADOS

A PROCESO

@

PREPROCESO

- Lectura de los
parametros de control.

- Lectura o generacién de
las coordenadas nodales.

- Lectura o generacion de
las constantes y
parametros referentes a
los elementos.

- Lectura de las
propiedades fisicas de los
materiales.

- Lectura o asignacién de
las condiciones de
frontera.

-Generacién de las funciones de

forma de los elementos.

-Calculo de las ecuaciones que
gobiernan el problema a nivel
elemental en un sistema local
de referencia (formulacién
directa, mediante pesos
residuales o usando métodos
de energia).

-Calculo de las matrices de

transformacion.

- Transformacién de las
ecuaciones locales al sistema
global de referencia.

-Ensamblaje de las ecuaciones
globales.

-Introduccion de las
condiciones de frontera o
contorno.

A\ 4

POSPROCESO

-Impresion de las
variables.

-Calculo de las variables
secundarias.

-Impresion de las
variables secundarias.
-Evaluacion e impresién
de errores.

Fig. 4-1 Esquema general de la implementacién computacional del MEF (Da Fonseca, 2011)
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4.2 Modelacion del concreto reforzado

Existen tres procedimientos para la modelacion de concreto reforzado mediante el MEF: el
modelo discreto, el modelo embebido y el modelo distribuido, Tavarez (2001). EI método
discreto (figura 4-2 a), utilizado en este trabajo, consiste en modelar las varillas de acero de
refuerzo mediante elementos tipo barra conectados en nodos comunes con los elementos
solidos hexaédricos que conforman el concreto. La concordancia en los nodos implica que los
dos elementos forman parte del mismo espacio, en este estudio, se despreci el efecto que esto
conlleva en el calculo de la masa y rigidez total del modelo.

ELEMENTO DE CONCRETO ELEMENTO DE CONCRETO
| |

| /
. - i

~7 ‘ ; ' NODO EN EL

' NODO EM EL ELEMENTO
M — DE CONCRETO v /" ELEMENTO DE
dr; CONCRETO

—— ELEMENTO DE REFUERZD

PROPIEDADES
. DISTRIBUIDAS DEL

= i 9, : -
\_ NODO COMPARTIDO ENTRE a
LOS ELEMENTOS DE REFUERZO EN LOS

CONCRETO Y DE REFUERZO ELEMENTOS DE
' ' ) . CONCRETO

a) Método discreto c) Métado distribuido

S et

" NODOEN EL ELEMENTO
DE CONCRETO
T COMPATIBILIDAD DE
> " DESPLAZAMIENTOS ENTRE EL
), CONCRETO Y EL REFUERZO
ELEMENTO DE CONCRETO
~ NODOEN ELELEMENTO
<  DEREFUERZO
b) Métado embebido

Fig. 4-2 Métodos para la modelacién del concreto reforzado mediante el MEF
(Tavarez, 2001).

En el modelo embebido (figura 4-2 b) no es necesario que existan nodos comunes, el elemento
de refuerzo se incorpora dentro de la malla del concreto de tal forma que exista compatibilidad
de deformaciones entre los materiales en los puntos de interseccion. Sin embargo, el computo
incrementa debido a la creacion de nuevos nodos y por lo tanto, mayor nimero de grados de
libertad que en el modelo discreto. Ademas, la rigidez del acero de refuerzo es evaluada
independientemente de los elementos de concreto. Por otro lado, el modelo distribuido (figura
4-2 c) considera que el refuerzo esta uniformemente distribuido en los elementos de concreto
en una region definida de la malla. La aplicacion de este método es conveniente en modelos de
gran escala, donde el detalle en el refuerzo no contribuye significativamente a la respuesta
global de una estructura.
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CAPITULO 4

4.3 Descripciéon del modelo numérico

4.3.1 Tipos de elementos

Para la modelacién del concreto, en ANSYS, se empled un elemento so6lido de ocho nodos con
tres grados de libertad en cada uno (SOLID 65), siendo estos desplazamientos nodales en las
direcciones locales x, y y z. Ademas, cuenta con la capacidad de deformarse plasticamente,
agrietarse y aplastarse en tres direcciones ortogonales, figura 4-3 a.

m_—————

a) Elemento hexaédrico tipo sélido (SOLID 65) b) Elemento lineal tipo barra (LINK 180)

Fig. 4-3 Tipos de elementos empleados (Ansys, 2013)

En el caso del acero de refuerzo se utiliz6 un elemento tipo barra de dos nodos con tres grados
de libertad cada uno (LINK 180). Este elemento trabaja de manera uniaxial, es decir, solo toma
tensiones o compresiones en direccion a su eje local, K, figura 4-3 b. La rigidez axial y la masa
de cada barra son calculadas a partir de una constante definida por dos factores: el area
transversal y la densidad por unidad de longitud. Por ello, en este trabajo los empalmes de
estribos y grapas, asi como los paquetes de barras longitudinales, también se modelaron como
una sola barra pero tomando en cuenta las propiedades del numero de varillas consideradas por
un elemento barra, tabla 4-1.

Tabla 4-1 Constantes, area transversal y densidad lineal, de los elementos tipo barra

MATERIAL CONSTANTES DE LOS ELEMENTOS BARRA
Constante Seccion trasversal Densidad lineal
Acero longitudinal 1 0.317 2.528 £-007
2 0.634 5.056 E-007
3 0.951 7.584 E-007
Constante Seccion trasversal Densidad lineal
Acero transversal 4 0.710 5.708 E-007
5 1.420 1.142 E-007
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4.3.2 Modelos constitutivos de los materiales

Concreto

La superficie de falla triaxial, basada en el modelo de cinco parametros de Willam - Warnke,
ademés de la capacidad de transferir cortante a través de una grieta y el comportamiento no
lineal en tensidn del concreto se reproducen en el programa mediante las siguientes constantes:

Coeficiente de transferencia de cortante para grieta abierta, S;

Coeficiente de transferencia de cortante para grieta cerrada, /.

Resistencia Ultima a compresion uniaxial, o¢,

Resistencia Gltima a tension uniaxial, oy,

Resistencia ltima a compresion biaxial, o,

Estado de esfuerzos hidrostaticos para los cuales se introducen las constantes 7 y 8, oy,

Resistencia ultima a compresion biaxial bajo estado de esfuerzos hidrostaticos de la

constante 6, f;

8. Resistencia Ultima a compresion uniaxial bajo estado de esfuerzos hidrostaticos de la
constante 6, f,

9. Coeficiente de rigidez ante una condicion agrietada por tension, T,

N o W

Para un sélido con este modelo constitutivo (Concrete), el agrietamiento se presenta cuando el
esfuerzo principal de tension en cualquier direccion en uno o méas puntos de integracion es
superior al de la superficie de falla (ver figura 2-2) y la rigidez en la direccion paralela al
agrietamiento se anula. En cambio, cuando algin elemento se aplasta, su rigidez es cero en
todas las direcciones; su masa y las cargas asignadas al elemento se transfieren a los nodos
adyacentes, en consecuencia el elemento deja de existir en el modelo numérico.

Los coeficientes de transferencia de cortante, f; y f., representan la fraccién, entre cero y uno,
del esfuerzo cortante que se transmite a traves de una grieta cuando se encuentra abierta o
cerrada, respectivamente. De la investigacion realizada por algunos autores, como Kachlakev et
al (2001) o Ru-deng (2008), se ha demostrado que existe buena aproximacion de la respuesta
experimental de vigas de concreto reforzado sometidas a flexion, cuando los valores del
coeficiente S, oscila entre 0.20 y 0.40; y 5. toma valores entre 0.80 y 1.0. Por ello, se considero
apropiado definir g, igual a 0.25. En este caso, la modelacion del problema en estudio no
propiciara que existan grietas cerradas, ya que el elemento se cargara en un sola direccion hasta
llegar a la resistencia Ultima, por lo que se propone que £ sea igual a 1.0.

Por otro lado, se deshabilitd la capacidad de los elementos para aplastarse, asignandole el valor
-1 a la constante tres. Lo anterior, debido a que durante las primeras corridas del modelo,
introduciendo la resistencia a compresion experimental, se observd que el modelo pierde
estabilidad después del aplastamiento de los primeros solidos en la zona a compresion.
Posteriormente, el modelo sufre grandes desplazamientos a incrementos muy pequefios de
carga, hasta que en cierto punto la solucién diverge. Est4 situacion también es descrita por
Kachlakev et al (2001).

En el programa de analisis empleado, si se desconoce la resistencia del concreto ante cierta
condicion de esfuerzos hidrostéticos, como en este caso, las constantes, ocy, f1 Y 2 Necesarias
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para modelar la superficie de falla se determinan mediante las ecuaciones (4.3-1), (4.3-2) y
(4.3-3):

Ocpu = 1.20., (4.3-1)
f; = 1.450, (4.3-2)
f, = 1.7250, (4.3-3)

Las expresiones anteriores solo son validas si el estado de esfuerzos hidrostatico cumple la
siguiente condicion:

|Gh| < \/§ch (4.3-4)

Donde el esfuerzo hidrostatico se determina mediante los esfuerzos principales en las tres
direcciones:

1 (4.3-5)
oy = § (cxp + Oyp + Gzp)

El comportamiento de la relacion esfuerzo-deformacion a tension del concreto, empleado por el
programa, es como el mostrado en la figura 4-4. Despueés de alcanzar la resistencia maxima, f;,
la curva disminuye sUbitamente hasta un valor igual a T, veces la resistencia a tension, y
posteriormente disminuye linealmente a cero hasta una deformacion 6g;. El programa asigna el
valor T, = 0.6 por defecto, si no se cuenta con informacion experimental para determinar este
parametro.

fe

ch t

Et O&:

Fig. 4-4 Curva esfuerzo deformacion a tensién del concreto

Ademaés del modelo plastico y de falla, el programa permite incluir una relacion esfuerzo-
deformacion no lineal para considerar un comportamiento parabdlico a compresion. La rama
ascendente del diagrama esfuerzo-deformacion se determino a partir de una curva multilineal
de cinco puntos. Inicialmente presenta una pendiente igual al modulo de elasticidad del
concreto, hasta el 30 por ciento de la resistencia a compresion. Posteriormente, se calcularon
cuatro puntos mas mediante el modelo propuesto por Hognestad, ecuacion (2.1-2).
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Fig. 4-5 Diagrama esfuerzo-deformacién a compresién del concreto

En este trabajo, la pendiente negativa de la curva, en la zona de reblandecimiento, se sustituyo
por una linea casi horizontal. Ya que, las pendientes negativas de las curvas esfuerzo-
deformacion tienden a conducir problemas de convergencia en la solucion numeérica, por lo que
se supuso un comportamiento perfectamente plastico después de alcanzar la resistencia
méaxima, figura 4-5.

Acero de refuerzo

La relacion esfuerzo-deformacion del acero empleado como refuerzo longitudinal tiene un
comportamiento similar al desarrollado para acero grado 42 (NMX-B-506-CANACERO-2011),
principalmente después de la fluencia. Por lo que, la deformacion unitaria a la fluencia ¢y, se
determind mediante la expresion (2.1-20), considerando el médulo de elasticidad igual a Es =
205.94 GPa (2.1 x 10° kg/cm?). Mientras que la deformacion e, Se establecid a partir del
trabajo experimental de Rodriguez y Botero (1996), con varillas fabricadas en México de
didmetro pequefio. Ademas se empleo la ecuacion (2.1-12) del modelo propuesto por Park y
Paulay (1978), para obtener una curva multilineal de cuatro puntos que se aproximen a la rama
parabdlica en la zona de endurecimiento por deformacion, figura 4-6.
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Fig. 4-6 Diagrama esfuerzo-deformacién del acero longitudinal
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En las pruebas realizadas al acero empleado como refuerzo trasversal, se observd un
comportamiento parecido al reportado para acero grado 60 (NMX-B-072-CANACERO-2013),
caracterizado por la ausencia de una meseta después de la fluencia. En este caso, el diagrama
esfuerzo deformacion se simplifico a uno bilineal. La deformacion de fluencia se calculd de
igual forma que la correspondiente al acero longitudinal, ecuacién (2.1-20).

_ Jstru = fyer (4:3-6)

Er
Estru — Eyer

Para el computo de la relacion esfuerzo-deformacion en el programa empleado de cualquier
material que presenta un comportamiento bilineal, solo se requiere establecer el modulo de
elasticidad, el esfuerzo de fluencia y el mddulo tangente del material. EI modulo tangente es
definido como la pendiente de la curva después de la fluencia. En ese sentido, una vez
obtenidos los esfuerzos y deformaciones de fluencia y los de resistencia ultima, el modulo
tangente se determina mediante la expresion (4.3-6).
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Fig. 4-7 Diagrama esfuerzo-deformacion del acero transversal

La tabla 4-3 muestra la informacién de entrada para definir las propiedades mecénicas de los
materiales del modelo numérico (en el modelo desarrollado se emplearon unidades del sistema
técnico de unidades, cm - kgf - s)
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Tabla 4-2 Modelos constitutivos de los materiales

MATERIAL PROPIEDADES MECANICAS DEL MATERIAL PROPIEDAD FISICAS

Propiedades Isétropas

E. 2.1E+006
vy 0.30
1 Relacién esfuerzo-deformacién multilineal

(Acero longitudinal) Deformacion Esfuerzo
Punto 1 0.002143 4500.00
Punto 2 0.006000 4501.00
Punto 3 0.038000 6126.74
Punto 4 0.090000 6918.32
Punto 5 0.142000 7040.00

Propiedades Isdtropas

E. 3.47E+005
Ve 0.26
Relacién esfuerzo-deformacién multilineal
Deformacion Esfuerzo
Punto 1 0.000472 163.80
Punto 2 0.001375 372.63
Punto 3 0.002125 488.19
Punto 4 0.002840 540.71
2 Punto 5 0.003800 546.00 Densidad
(Concreto) p. | 2.243E-006
Modelo plastico triaxial
B: 0.25
Be 1.00
O 45.00
O -1.00
o -
f -
f, -
T, 0.60
Modelo elastoplastico bilineal
f, 6400
3 Er 20448

(Acero transversal)

Propiedades Isdtropas
E.c 3.47E+005
Vat 0.30
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4.3.3 Geometria y mallado

La zapata de los elementos prefabricados les proporciona estabilidad en la base y, por sus
dimensiones, la rigidez lateral de este elemento es considerablemente mayor que la del fuste,
por tanto, las rotaciones y deflexiones en la transicion zapata-fuste se consideraron
despreciables (asumiendo las condiciones en las que se ensayo el espécimen en el laboratorio).
Ademaés, aunque las cargas externas en el experimento se aplicaron sobre el cabezal, su
presencia es intrascendente en el comportamiento de la seccion critica de la columna. De esta
manera, la geometria del modelo de la columna se simplifico; solo tomando en cuenta el fuste
hueco de la columna con las mismas dimensiones de la seccion transversal del espécimen de
prueba.

Al igual que en el programa experimental, en el modelo numérico, la carga lateral se aplico con
un claro de cortante de 3 m, medido a partir del pafio superior de la zapata hasta el centro del
cabezal, como se muestra en la figura 2-11.

En la aplicacion del método discreto, la malla (discretizacién del sélido continuo) del modelo
esta influida determinantemente por la disposicion del acero de refuerzo. Por lo que el mallado
del modelo numérico se realiz6 manualmente, utilizando un programa de dibujo asistido por
computadora (CAD).

G0
o
o e
So—o oo

oo

a) b)
Fig. 4-8 Seccion transversal; a) espécimen de prueba; b) modelo numérico

El cruce de barras de estribos y grapas en varias regiones de la seccion y su geometria
octagonal en planta definieron la orientacion de los elementos solidos. La disposicion del acero
de refuerzo y el nimero aproximado de elementos que se proponia obtener, determinaron el
tamafio de los elementos. Ya definida la discretizacion en planta se establecié el tamafio
adecuado en elevacion, cuidando que no se presentara una relacion de aspecto mayor a 3 entre
su dimension mayor y la menor. Como resultado, la seccién mostrada en la figura 4-8 b se
repite a cada 2.5 unidades a lo largo del fuste y la configuracion de los elementos barra que
constituyen el refuerzo transversal se repite segun la separacion mostrada en la figura 2-9 a.
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Para obtener una aproximacion adecuada de la respuesta de cualquier prototipo mediante el
método de los elementos finitos, es necesario tener una densidad de malla adecuada del
modelo. Por lo que se pretendié obtener una densidad de elementos lo suficientemente grande
para detallar el refuerzo pero sin dejar de lado la demanda de recursos computacionales que
implica un modelo extenso.

Resultado de las consideraciones anteriores, se obtuvo un modelo con 68,220 elementos:
13,500 elementos barra y 54,720 elementos solidos; conectados por 64,372 nodos. La
geometria de la malla y la configuracién de los elementos barra en una seccién con refuerzo
transversal del modelo se muestran en las figuras 4-8 b y 4-9.

ELEMENTOS BARRA ELEMENTOS SOLIDOS
(REFUERZO LONGITUDINAL) (CONCRETO)

~#=—___ ELEMENTOS BARRA

(REFUERZO TRANSVERSAL)

Fig. 4-9 Discretizacién de la seccion transversal

4.3.4 Condiciones de frontera

Aunqgue los programas especializados en elemento finito emplean algoritmos para establecer
condiciones de frontera que permitan modelar solo una porcién del elemento cuando la
geometria, las restricciones y las cargas presentan simetria en uno o varios ejes, en este trabajo
se modeldé completamente la columna. En el modelo numérico solo se restringieron los
desplazamientos en los nodos de la base en las direcciones X, Y y Z son igual a cero durante
todo el anélisis, figura 4-10.

VECTOR DE ACELERACION
(ACCION DE LA GRAVEDAD)

RESTRICCIONES
ENX, YyZ

Fig. 4-10 Restricciones y vector de aceleracion asignados a la seccién inferior del modelo
numérico
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La aplicacion de las cargas se dividio en tres etapas:

. FEtapa I (fuerza de inercia). Para considerar los esfuerzos iniciales en el elemento debidos
a la accion de la gravedad, como primer paso de carga se definio un vector de aceleracion
en direccion al eje Y con una magnitud de 9.81 m/s* (981 cm/s?)

- FEtapa Il (carga axial). La carga Pp, se aplico mediante una carga de superficie W,
(ecuacion 4.3-7), uniformemente repartida sobre la cara superior del modelo, como se
muestra en la figura 4-11.

Pp ’
W, =-2=008f,
g

(4.3-7)

. Etapa Il (carga lateral). Debido a la ausencia de cabezal en el modelo numérico, la
carga lateral incremental, V, del modelo numérico se aplico en direccion del eje X,
proporcionalmente en los nodos superiores, figura 4-11.

\i:l ! N
4{{ : N __ FUERZAS EN LOS NODOS
f {r - —
i N, /~ (CARGA LATERAL]
1 II o
J\J{' (‘\." r -+
' —» o
g NJ
CARGA DE SUPERFICE -\ / = N
— d I ¥
(CARGA AXIAL) N .y F
~7 i
"\-«.\,_\_‘.: ¥ r
Ny, : e e

-\--"'--\'I_JI.—‘; '

Fig. 4-11 Cargas de superficie y fuerzas aplicadas en la seccidn superior del modelo
numeérico

4.4 Proceso numeérico de solucion

Los métodos numeéricos resuelven los problemas no lineales dividiendo la carga total aplicada
en un paso de carga (loadstep), en una serie de incrementos (substeps). Cuando se ha resuelto el
sistema para cada uno de los incrementos de carga, la rigidez del sistema se reevalla con las
propiedades de los materiales y la geometria del modelo resultante del paso anterior. De este
modo la rigidez del modelo es ajustada para reflejar los cambios no lineales de la estructura
antes de encontrar la solucion lineal para el siguiente incremento de carga.

Las ecuaciones de equilibrio para resolver un problema estatico lineal se plantean de acuerdo al
método de las rigideces:
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[KI{u} = {F?} (4.4-1)
Donde:
[K] = es la matriz de rigidez total

{u} = el vector de desplazamientos
{F*} = vector de fuerzas aplicadas

4.4.1 Método Newton-Raphson

El programa utilizado emplea el método iterativo Newton-Raphson para actualizar la rigidez
del modelo y encontrar la solucion de un problema no lineal, ecuaciones (4.4-2) y (4.4-3). El
método Newton-Raphson evalla el vector de fuerzas no balanceado, el cual es la diferencia
entre el vector de fuerzas restitutivas, {F"}, y las cargas aplicadas {F°}.

[KI]{au} = (F*} - {F{"} (4.4-2)

{ui1} = {ui} — {Auy} (4:4-3)
Donde:
{K;"} = la matriz de rigidez tangente
{F™} = vector de fuerzas restitutivas, relativas a las fuerzas de los elementos
i = subindice que indica la iteracion de equilibrio actual

La matriz de rigidez tangente y el vector de fuerzas restitutivas se calculan a partir de las
condiciones impuestas por el desplazamiento i, que generalmente, es la solucién del paso
previo. Si la ecuacion (4.4-2) estd en equilibrio, entonces se calcula {Au;} con la ecuacion
(4.4-3) y es sumado al vector {u;}. El programa encuentra la solucion, usando las fuerzas no
balanceadas (fuerzas residuales), y revisa la convergencia, si el criterio de convergencia no se
satisface, el vector de fuerzas no balanceado es reevaluado y la matriz de rigideces se actualiza;
para obtener una nueva solucion. Este procedimiento iterativo continda hasta que el problema
converge (Ansys, 2013).

4.4.2 Criterios de convergencia

La convergencia se obtiene cuando el vector de fuerzas no balanceadas o de fuerzas residuales
{R}, es menor que una tolerancia g, multiplicada por un valor de referencia R;, regularmente
es igual a ||{F?}|, ecuacion (4.4-4):

I{R}| < erRy (4.4-4)
Donde:
{R}={FH{F?

El numero de iteraciones para obtener la convergencia requerida depende de la no linealidad en
el comportamiento del modelo cuando se aplica un incremento de carga, el nimero de
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iteraciones puede ser extenso si el cambio en la respuesta del modelo es considerable antes de
llegar a una solucion. Para el caso del modelo de la columna fue necesaria la aplicacion de la
carga lateral utilizando varios pasos (loadsteps). En la tabla 4-3 se muestra la secuencia y el
numeros de pasos por fase de carga.

De acuerdo al comportamiento y velocidad de cémputo, se estableci6 un numero de
incrementos (substeps) y una tolerancia de convergencia diferentes para cada uno de los pasos
de carga, de modo que se presentara la convergencia minima para obtener el equilibrio. La
convergencia del modelo se revis6 de acuerdo a los balances de fuerzas y de desplazamientos
mediante las tolerancias & y &, respectivamente. Después de presentarse el agrietamiento, los
valores de las tolerancias, que en un principio tomaron el valor de 0.001, se aumentaron hasta
7.5 veces en el caso de los valores iniciales del balance de fuerzas y 5 veces para el caso de
desplazamientos.

Tabla 4-3 Secuencia de aplicacion de cargas y criterios de convergencia

sy | PASODECARGA | verppnTos | DiRscon | MaGNToD | & |
(SUBSTEPS)

I 1 10 % 981.00 0.0010 0.0010
11 2 20 n% 101,304.00 0.0010 0.0010
3 125 6,250.00 0.0010 0.0010
i 4 6000 15,000.00 0.0010 0.0010
(CARGA 5 7500 . 3,750.00 0.0010 0.0010
LATERAL) 6 5000 2,500.00 0.0075 0.0050
7 1600 800.00 0.0050 0.0050
8 200 100.00 0.0050 0.0050
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5 ANALISIS DE LOS RESULTADOS

A continuacion, se presentan los resultados del analisis del modelo de una columna hueca de
concreto reforzado sujeta bajo la accion de cargas axiales y laterales empleando el método de
elementos finitos. Primeramente, se muestra en términos de esfuerzos y deformaciones
(elasticas e inelasticas) la respuesta del modelo para determinados estados de carga, ya sea en
los nodos o en los elementos. Ademas, se incluye la historia de desplazamientos en el centro
del extremo libre asociada a la variacion de rigidez durante la aplicacion de la carga lateral.
También, se monitored el comportamiento del modelo, a lo largo del fuste y en la seccion
critica, durante la aplicacion de las tres fases de carga: fuerza de inercia, carga axial y carga
lateral.

Es importante sefialar que los esfuerzos y deformaciones de los elementos tipo barra se
muestran por separado; al ser elementos unidimensionales solo existe una dimension asociada a
su comportamiento, en este caso su eje local, K, (ver figura 4-2 b) que no corresponde con el
sentido y direccién de los ejes globales X, Y y Z. Por Gltimo, se comparan los resultados del
modelo desarrollado en el programa de analisis no lineal con los obtenidos experimentalmente
y mediante el método de las fibras.

5.1 Respuesta bajo cargas verticales

5.1.1 Peso propio

La etapa | de carga define un estado inicial de esfuerzos en la columna previo a la aplicacion de
las cargas en el extremo libre. Debido a los efectos de la gravedad, la magnitud de los esfuerzos
en los elementos es proporcional a su ubicacién respecto a la altura de la columna, por lo que
son mayores en la base, como se muestra en la figura 5-1.

MODELG CR

Fig. 5-1 Distribucién de esfuerzos promedio en los sélidos, en direccién Y, resultado del
primer paso de carga
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Se comprobd que el peso propio calculado a partir de la geometria del fuste de 3 m de altura y
con la densidad de sus materiales, coincidiera con la suma de reacciones en el eje global Y del
modelo numérico que fue igual a 13.97 kN (1.42 t).

Por las dimensiones del modelo, en este caso, el esfuerzo maximo debido a la gravedad fue
menor a 0.1 MPa (1 kgf/cm?), considerablemente menor que el esfuerzo resistente de los
materiales. Sin embargo, el peso propio tomara mayor relevancia en la simulacion de prototipos
CON un peso representativo.

5.1.2 Carga axial

La distribucion de esfuerzos de compresion en el modelo a lo largo del fuste fue practicamente
uniforme durante la aplicacion de toda la carga axial. Al final de la aplicacién de esta carga, los
esfuerzos resultantes fueron en promedio de 4.41 MPa (45.0 kgf/cm?). No obstante, existen
variaciones por el efecto de la rigidez axial de los elementos barra, especificamente en los
nodos adyacentes entre barras longitudinales y soélidos. Por otro lado, la concentracion de
esfuerzos en el contorno de la base es el resultado de las restricciones en X y Z de los nodos en
esa seccion del modelo. Como se observa en la figura 5-2, la restriccion de desplazamientos en
la base impide las deformaciones transversales de los solidos en el contorno de esta seccion.

33.6443 l

MODELO CR

Fig. 5-2 Distribucion de esfuerzos promedio en los so6lidos, en direccién Y, debidos al
efecto de la carga axial

Una vez aplicada la carga axial, los elementos barra que constituyen el refuerzo transversal
presentan esfuerzos de tension, cercanos a 8.83 MPa (90 kgf/cm?). Esto es debido a la
restriccion que ejercen sobre la deformacion transversal de los sélidos. Mientras que, las barras
longitudinales, al igual que los solidos, toman esfuerzos de compresion por la compatibilidad
de deformaciones que existe entre estos elementos pero con mayor magnitud a causa de su
rigidez axial superior, siendo estos del orden de 27.95 MPa (285 kgf/cm?), figura 5-3.
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ELEMENT SOLUTION
STEF=2

SUB =200

TIME=2

X {NORVG)
RETS=0

DM =.037282

SMN ==285.144
SMX =88.4576

MODELO CR

ELEMENT SOLUTION

STEF=2
SUB =200
TIME=2

+-4

(NoRvG) (|

-285.144

243,633

202.121

160.61

-119.0%%

46.9483

88.457¢6

Fig. 5-3 Distribucion de esfuerzos en las barras debido a la carga axial

5.3 Respuesta bajo flexocompresidn

5.3.1 Primer agrietamiento

Al incrementar la magnitud de la carga lateral, la distribucion de esfuerzos que se
presentaba en la base de la seccion de la columna dejo de ser uniforme. En consecuencia,
los esfuerzos en el extremo a compresion aumentan en magnitud, en tanto que los esfuerzos
en el extremo opuesto disminuyen hasta cambiar de sentido; convirtiéndose en esfuerzos de
tension, de igual forma se presenta este comportamiento en términos de deformaciones

unitarias.

Zona
Agrietada

ELEMENT SOLUTION
STEF=3

SUB =1250
TIME=E252

sY {NORVG)
RSYS=0

oMY =,28928
SMN =-189.5
SMY =56, 45,

MODELO CR

ELEMENT SOLUTION

STEP=3

-189.58

-158.826

-128.072

-97.3181

-66. 5641

35.8102

5.05624

25,377

96.451¢

Fig. 5-4 Distribucion de esfuerzos maximos en los puntos de integracion de los soélidos,
en direccién Y, durante el inicio del agrietamiento
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Continuando con la aplicacion de incrementos constantes de carga, los esfuerzos en la direccion
Y en los solidos pasan de ser completamente de compresion a distribuirse en regiones a tension
y otras a compresion, ademas su magnitud es proporcional a su posicidn respecto al peralte de
la seccion transversal (en el sentido de la carga). Después de superar el esfuerzo resistente a
tension, en algunos puntos de integracion de los sélidos, comienzan a aparecer agrietamientos
en estos elementos, por tanto, los esfuerzos en estos puntos disminuyen (ver figura 5-4).

MODELO CR

Fig. 5-5 Distribucion de esfuerzos en las barras después del primer agrietamiento

Analogamente, los esfuerzos en las barras longitudinales pasan de ser completamente de
compresion a ser de tension en las zonas més alejadas de la regidon extrema a compresion,
figura 5-5. Para esta condicion, el desplazamiento en el extremo libre superior de la columna es
de 2.9 mm. Y la rigidez lateral es del orden de 2,113.5 MN/cm (21,551.7 kgf/cm) previo a la

aparicion de las primeras grietas.

AVG ELEMENT SOLUTION

Fig. 5-6 Elementos bajo esfuerzos de compresion después del primer agrietamiento; en
las barras, izquierda; y en los sélidos, en direccion Y, derecha
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A lo largo de la aplicacién de la carga, tanto los esfuerzos de las barras como los de los solidos
se observa una region de transicion donde estos cambian de sentido, de compresion a tension, y
su ubicacion coincide en ambos casos. Como se muestra en la figura 5-6, graficamente se puede
apreciar la posicion de un plano neutro que cambia de ubicacién mientras se incrementa la
magnitud de la carga lateral.

5.3.2 Comportamiento posterior al primer agrietamiento

Una vez presentado el primer agrietamiento, los desplazamientos medidos en la parte central
del extremo libre contindan siendo proporcionales a la magnitud de la carga lateral. El
desarrollo de grietas en los elementos a tension tiene poco impacto en la rigidez lateral hasta
que los esfuerzos en el sentido perpendicular a las primeras grietas son proximos a la
resistencia a tension, figura 5-7.

CRACEKS AND CRUSHING
STEP=4

svs =eon  LRRA L DL LT o L
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SUB =600
TIME=7752
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‘

-
o
"5&2’0«

T

.
:

L
Hr.

o i
Sy

T 30 )

A

Propagacion del
Agrietamiento

MODELO CR

Fig. 5-7 Aparicion de las primeras grietas

El programa de analisis indica con un circulo ubicado en el centroide del elemento solido la
presencia de grietas. El plano de cada circulo coincide con la direccion del agrietamiento y es
perpendicular al esfuerzo principal que alcanza la resistencia a tension del material. En este
sentido, se sefiala con un circulo de color rojo la presencia del agrietamiento por la accion del
primer esfuerzo principal; de color verde cuando ocurre debido al segundo esfuerzo principal,
mientras que de color azul debido al tercer esfuerzo principal.

Como se observa en la figura 5-8, la relacion carga-desplazamiento permanece lineal hasta que
la carga lateral toma un valor de 76 kN (7.75 t). Solo después de la aparicion de las segundas
grietas y la propagacion de las primeras, la rigidez lateral disminuye considerablemente.
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17.5 4

15.0 4

12.5 4
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CARGA LATERAL (t)
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0.00 2.50
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DESPLAZAMIENTO (mm)

Fig. 5-8 Curva carga-desplazamiento antes y después del primer agrietamiento

Posterior al cambio de rigidez lateral, la curva carga-desplazamiento se mantiene practicamente
lineal con una pendiente igual a 563.40 MN/cm (5,745 kgf/cm), que es casi cuatro veces menor
que la pendiente de esta curva antes de la aparicion del primer agrietamiento. En el desarrollo
de esta segunda rama, el agrietamiento tiene lugar en ndmero mayor de solidos, como se
muestra en la figura 5-9.

CRACKS AND CRUSHING

STEP=4
2UB =4800
TIME=18252

MODELO CR

CRACEKS AND CRUSHING

STEP=4
SUB =4800
TIME=18252

\ Agrietamiento paralelo

al plano Xz

Fig. 5-9 Agrietamiento posterior al primer cambio de rigidez lateral

Ademaés, se presenta cierto agrietamiento en el extremo libre en el sentido perpendicular a la
seccion de la columna. El cual puede ser relacionado con la distribucion de los esfuerzos por la
aplicacion de la carga lateral ya que por su direccion, en el plano XZ de la figura 5-10, no se
asocian a la flexion del elemento,
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M

Fig. 5-10 Estado de esfuerzos promedio en los sélidos previo a la fluencia de las barras, esfuerzos en
direccion Y (izquierda) en el plano XY y esfuerzos en direccién Z (derecha) en el plano YZ

5.3.3 Fluencia del refuerzo longitudinal

El incremento de la carga lateral y la poca resistencia a tension de los elementos sélidos
originan que el refuerzo longitudinal tome mayor cantidad de esfuerzos de tension. Como se
muestra en la figura 5-11, aunque la disposicion del refuerzo es simétrica, los esfuerzos de
tension son de mayor magnitud que los esfuerzos en el extremo a compresion.

ELEMENT SOLUTION ELEMENT SOLUTION

STEP=4 STER=4

SUE =4800 SUB =4800

TIME=18252 TIME=1825Z

sz (NOAVG) X (NORVG) —2534.34
REYS=0 RE¥S=0

DMX =2.1621 DME =2.1621 -1752.3%2
SMN =-2534.54 SMN =-2534.54

SMX =4500 SME =4500 -971.307

-1B89.652

591,924

1373.54

2155.15

2936.77

3718.39

|

|
.
j‘ ! ‘JSDDI
oy 8

MODELO CR

Fig. 5-11 Esfuerzos en las barras en la primera fluencia, plano YZ (izquierda) y plano XY
(derecha)

Cuando las barras extremas a tension de la base apenas superan el valor del esfuerzo de
fluencia, se generan deformaciones plasticas en esos elementos. En la figura 5-11 se muestra
que los esfuerzos de las barras longitudinales en la base de la columna son iguales a 441.30
MPa (4500 kgf/cm?), lo que indica el inici6 de la fluencia de estos elementos. Este ocurre
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cuando la magnitud de la carga lateral es 179.0 kN (18.25 t), sin embargo, la relacion carga-
desplazamiento permanece sensiblemente lineal, y solo cuando se presenta la fluencia en méas
elementos barra es que observa un cambio significativo de rigidez. Se aprecia una parabola con
vertice cerca de 207.4 kN (21.15 t) y una desplazamiento en el extremo libre de 28.6 mm (ver

figura 5-13).
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MODELO CR

Fig. 5-12 Fluencia del refuerzo longitudinal

Cuando se presenta la primera fluencia y continda el incremento de la carga lateral, los
esfuerzos principales en compresion de los sélidos son mayores a la resistencia a compresion,
como se muestra en la figura 5-14. Si bien se deshabilito el aplastamiento, el programa tomo en
cuenta la resistencia triaxial a causa de los esfuerzos de confinamiento que existen en las otras

dos direcciones.

27.5 1
25.0 A
22.5 A
20.0

17.5 4

CARGA LATERAL (t)

15.0 4

12.5 4

10.0

21.15

18.35

5.00 15.00

1
25.00 35.00 65.00

DESPLAZAMIENTO (mm)

45.00 55.00

Fig. 5-13 Curva carga-desplazamiento antes y después de la fluencia
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AVG ELEMENT SOLUTION

AVG ELEMENT SOLUTION

MODELO CR

Fig. 5-14 Esfuerzos principales mayores promedio en los sdlidos durante la
fluencia del refuerzo

5.3.4 Resistencia ultima

Después de resolver el subpaso correspondiente a 277.6 kKN (28.3 t) de carga lateral, el
programa no determina una solucién para siguiente incremento; durante el proceso iterativo, los
nodos de la seccidn critica a compresion, presentan desplazamientos que sobrepasan las
dimensiones limite del programa. En este caso, la capacidad para seguir tomando carga se
interrumpe abruptamente y el programa calcula deformaciones muy grandes para incrementos
pequerios de carga, incluso menores a 2.45 N (0.25 kgf).

CRACES AND CRUSHING CRACKS AND CRUSHING

STEP=8
SUE =14
TIME=28309

COLUMNACE STER=8
suB =14

TIME=28309

COLUMNACR

Agrietamiento del
recubrimiento en la
zona a compresion

MODELD CR ‘

Fig. 5-15 Agrietamiento en el estado de resistencia ultima

Como se observa en la figura 5-15, mientras la columna sigue tomando carga, antes de alcanzar
la resistencia Ultima, el agrietamiento continta en mayor parte de los s6lidos y en el extremo a
tension se presentan esfuerzos en la tercera direccion principal que sobrepasan la resistencia a
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tension. Ademas, se identifican grietas en la zona a compresion de la seccion critica, las cuales
son paralelas a la cara lateral de la columna, en el plano XZ. Este agrietamiento puede
asociarse con la inminente falla de los solidos, ya que el esfuerzo principal de compresion
provoca deformaciones transversales que originan agrietamiento paralelo a la accion de la carga
y de este modo se alcanza la resistencia a compresion de los solidos; de acuerdo al modelo
constitutivo empleado para estos elementos, cuando se llega a la resistencia maxima a
compresion su rigidez es practicamente nula. De esta manera, es posible concluir que el modelo
numérico pierde estabilidad por la pérdida local de rigidez en el recubrimiento sujeto a
compresion.

ELEMENT SOLUTION ELEMENT SOLUTION

-4500,78

-3126.15

-1771.6
-407,016
=~

— TN 957,574
~

\ 2322.16

MODELO CR

Fig. 5-16 Esfuerzos en las barras en el estado de resistencia ultima

Como se observa en la figura 5-16, a este nivel de carga los esfuerzos en las barras de refuerzo
transversal, cercanos a la seccién critica, toman la magnitud de los esfuerzos que presentan las
barras longitudinales, incluso cuando estas ya han fluido. Mientras que, en la region a
compresion las barras longitudinales fluyen pero por esfuerzos de compresion, sin embargo,
apenas toman esfuerzos superiores al de fluencia.

Al mismo tiempo, de la figura 5-17 se muestra que los esfuerzos promedio a compresion en los
s6lidos de la seccion critica sobrepasan los 76.5 MPa (780 kg/cm?), aproximadamente un 43
por ciento mayor que la resistencia a compresion uniaxial.
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Fig. 5-17 Esfuerzos promedio en los sélidos, en direccion Y, en el estado de
resistencia ultima

En la distribucion de deformaciones, se puede observar una region en donde la mayoria de los
elementos sobrepasan la deformacion de fluencia, por lo que se puede estimar una longitud de
plastificacion o articulacidn pléstica, aproximadamente igual a 650 mm.
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Fig. 5-18 Esfuerzos principales en los sdélidos en el estado de resistencia ultima

5.3.5 Comportamiento de las deformaciones en la seccidn critica

Como se muestra en la figura 5-18, las deformaciones unitarias en los elementos en la seccion
critica no tienen una disposicion lineal. Principalmente, existen concentraciones de esfuerzos y
deformaciones en los nodos compartidos entre sdlidos y barras longitudinales, figura 5-19.
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RSYS=0

DM =7.4105
SMN =-.002052
gMx =. 023686
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Fig. 5-19 Deformaciones en la direccidn Y de los s6lidos en la seccién critica

Una medicidn de la curvatura a diferentes profundidades del peralte de la seccion muestra que
su distribucion no es uniforme. En la figura 5-20 se grafica la curvatura calculada a partir de las
deformaciones totales de diferentes nodos respecto al extremo en tension a lo largo de la
aplicacion de la carga lateral.

= = =NODO 19595 -eeeeeeee NODO 19590 ——NODO 19476
30000

25000
20000

15000

CARGA LATERAL (kg

10000

5000 i

ol
0.00E+00 1.00E-04 2.00E-04 3.00E-04 4.00E-04 5.00E-04
CURVATURA (rad/cm)

Fig. 5-20 Curvas carga lateral — curvatura de la seccion critica

5.4 Comparacion de los resultados teéricos con experimentales

5.4.1 Diagrama momento-curvatura

Como se describe en la seccion 5.3.5, el perfil de deformaciones en la seccién critica del
modelo de elementos finitos no es uniforme mientras se desarrolla la flexién. Sin embargo, a
partir de las deformaciones unitarias en direccion Y de los nodos 19590 y 19481, figura 5-19, se
estimo un diagrama momento - curvatura representativo en la seccidn critica, considerando que
el momento flexionante correspondiente es igual a la carga lateral multiplicado por un brazo de
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palanca, en este caso, de 3 m. En la figura 5-21 se muestran el comportamiento de la curvatura
en la seccion critica a lo largo de la aplicacion de la carga, calculada por el MEF y mediante el

método de las fibras.

Método de las fibras

Experimental

---= MEF

100

s | | | [~T 1 | [ | | ekt
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""’
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..' 4
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40
i/

)
[S]
S

0.0004 0.0005

Sessag.,

0.0002 0.0003
CURVATURA (rad/cm)

o

0.0000 0.0001

Fig. 5-21 Diagramas momento-curvatura de los modelos numéricos en la seccién critica
En la tabla 5-1 se comparan los resultados numéricos con el comportamiento de la curvatura
registrados por Martinez (2013). Ademaés, se calcula la ductilidad de curvatura, segin la

expresion (2.2-4), para cada uno de los modelos.

Tabla 5-1 Curvaturas y momentos de agrietamiento, fluenciay Gltimo
analiticos y experimental

Agrietamiento Fluencia Ultimo Ductilidad
Mag Pag My Py Mu Pu
kN - m 4 kN - m 4 kN - m 4 Ho
i) (cmt) i) (cmt) i) (cmt)
MEF 183.87 26E-0 578.1 0.97E-0 832.58 3 0 38
(18.75) 1.26E-05 (58.95) .97E-04 (84.90) .77E-04 87
Método de las | 241.05 716.77 955.17
Hha (24.58) 1.21E-05 (73.09) 0.74E-04 (97.40) 3.54E-04 4.78
. 1 244.19 809.05 977.72
Experimenta (24.90) - (82.50) 1.05E-04 (99.70) 2.85E-04 2.71

5.4.2 Desplazamiento lateral
Como se muestra en la figura 5-22, el comportamiento inicial de los modelos numéricos es

similar, tanto en la medicion de curvatura como de desplazamiento. Sin embargo, después del
primer cambio de rigidez por agrietamiento, el comportamiento de la curva calculada mediante
el método de las fibras muestra mayor rigidez. En el estado agrietado, la pendiente de la curva
obtenida mediante el MEF se ajusta de mejor manera al comportamiento de la curva obtenida
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experimentalmente, pero posterior a la fluencia esto no es asi. La pérdida de rigidez por la
fluencia del refuerzo longitudinal del MEF es de mayor magnitud que la presentada por los
otros dos modelos, de tal modo que el comportamiento experimental presenta mayor resistencia

y capacidad de desplazamiento que los modelos numéricos

CARGA LATERAL (t)

35

- - - METODO DE LAS FIBRAS

—— EXPERIMENTAL

L
10.00

DESPLAZAMIENTO "X" (cm)

L
15.00

20.00

Fig. 5-22 Diagramas carga-desplazamiento de los modelos numéricos y del espécimen de

prueba

La terminacion de las curvas calculadas por lo métodos numeéricos representan la pérdida del
recubrimiento por aplastamiento del concreto en compresion. En el caso del andlisis por medio
del método de las fibras, la resistencia ultima se propone cuando la fibra extrema a compresion
alcanza la deformacion ultima del concreto. Mientras que, en el MEF, si bien no se determina
un aplastamiento de los solidos, el comportamiento de la convergencia descrito en la seccion

4.3.4 impide seguir con el analisis.

Tabla 5-2 Cargay desplazamiento de agrietamiento, fluenciay ultimo analiticos y

experimental

Agrietamiento Fluencia Ultimo Ductilidad
Pag Aag PY Ay Pu Au
kN mm kN mm kN mm Ha
® ® ®
MEF 76.00 3.60 207.41 28.60 277.63 3.90 558
(7.75) ‘ (21.15) ' (28.31) 73. >
Método de las 80.32 238.89 318.42
. 3.60 22.10 106.10 4.80
fibras (8.19) (24.36) (32.47)
. 1 81.40 269.68 325.87
Experimenta (8.30) 6.20 (27.50) 33.10 (33.23) 167.90 5.07
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6 CONCLUSIONES

Con base en la investigacion realizada para la modelacion de la columna en estudio, se
encontro que la implementacion del MEF en programas de analisis no lineal para evaluar la
respuesta de diferentes elementos de concreto reforzado ha evolucionado significativamente,
haciendo posible la modelacion de problemas complejos en una menor cantidad de tiempo,
obteniendo resultados con una aproximacion aceptable en elementos sujetos a flexion,
especificamente en el rango elastico. Para ello, es necesario conocer los parametros empleados
para estimar la resistencia triaxial, la superficie de falla y el agrietamiento en tension del
concreto, asi como el comportamiento en el rango no lineal del acero de refuerzo. Es decir, se
requiere el dominio de los diferentes modelos constitutivos que reproducen la no linealidad de
la relacion esfuerzo-deformacion de los materiales que constituyen el concreto reforzado.

De la modelacion numérica del espécimen de prueba, por el método de elementos finitos, se
concluye que:

o La eleccion del tipo de elementos para modelar el concreto reforzado y los modelos
constitutivos para representar las propiedades de los materiales, ademas de la
generacion adecuada de la malla, son la base para obtener una buena aproximacion
numeérica del comportamiento real del modelo.

o El método discreto para modelar el acero de refuerzo se puede adaptar casi para
cualquier geometria, sin embargo, cuando el modelo es extenso se requiere de mayores
recursos computacionales y de tiempo efectivo de computo. Por lo cual, es
recomendable establecer en primer lugar los alcances del problema a estudiar,
definiendo asi el método adecuado para modelar el refuerzo, las condiciones de frontera
y el tipo de analisis (estatico o dindmico).

o El modelo pléastico empleado en ANSYS para representar el comportamiento
constitutivo del concreto ha arrojado resultados aceptables en el rango elastico en este
trabajo y en otros, como por ejemplo Kachlakev et al (2001), Wolansky (2004),
Godinez (2011). Sin embargo, en el rango inel&stico, es necesaria mayor investigacion
para simular apropiadamente la perdida de adherencia entre los elementos previo la
resistencia ultima.

Del comportamiento del modelo de elementos finitos, se observo que:

« Esimportante la participacion de los coeficientes que establecen la cantidad de cortante
que se transmite entre grietas para la obtencion de una buena aproximacion real del
problema. En este trabajo, la constante que definia la cantidad de cortante que se
transmite cuando la grieta esta cerrada no tuvo injerencia en los resultados ya que el
elemento se cargo en una sola direccion y las grietas generadas en la zona a tension no
fueron cerradas por una carga reversible. En cambio, es recomendable la calibracion de
estas constantes en modelos que representen un comportamiento histerético; ya que se
presentaran estados en donde las grietas podrén estar cerradas o abiertas, dependiendo
el efecto de una carga reversible en el elemento, por lo que la magnitud de estos
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coeficientes afectaran proporcionalmente la rigidez del elemento despues de comenzar
el agrietamiento.

o Previo a la fluencia del refuerzo en tension, la densidad de las grietas reportadas
numéricamente es mayor que el apreciado experimentalmente. Esto es porque en el
andlisis numérico, se grafican las grietas cada vez que en algin punto de integracion de
los sdlidos se alcanza la resistencia a tension independiente de su apertura.

« Por otro lado, la pérdida de estabilidad en la convergencia en el proceso de solucion,
cuando se alcanza la resistencia a compresion de los elementos que conforman el
concreto, limita el andlisis. Por ello, es importante el desarrollo de algoritmos que
permitan atenuar la sensibilidad numérica propiciada por el mecanismo de falla de este
tipo de elementos.

De la comparacion de los resultados obtenidos de los modelos numéricos con los
experimentales, se puede concluir lo siguiente:

o El comportamiento de las curvas carga-desplazamiento, previo a la fluencia de los
elementos de refuerzo, obtenidas por el método de las fibras y mediante el MEF, en los
dos casos mediante la aplicacion de una carga monétona creciente, presentan buen
ajuste con la envolvente trazada sobre la grafica del comportamiento histérico del
espécimen de prueba. Principalmente, existe mayor aproximacion del comportamiento
del espécimen en términos de resistencia que de ductilidad.

o La estimacion de la resistencia a flexocompresion obtenida por el diagrama de
interaccion, basada en las hipotesis y los modelos constitutivos utilizados en este
trabajo, muestra una aproximacion muy parecida a la obtenida experimentalmente.

o Es importante sefialar que en base al comportamiento de las deformaciones en la
seccion critica del modelo de elementos finitos, a lo largo de la aplicacion de la carga
lateral, no presenta una distribucidn lineal, contrario a lo que se plantea en las hipotesis
bésicas para estimar la resistencia a flexion de elementos de concreto reforzado. Sin
embargo, la distribucién de los esfuerzos a lo largo de elemento, durante la aplicacion
de la carga lateral, presenta zonas a tension y a compresion, sensiblemente separadas
por un plano, lo que comprueba que el principio de Navier-Bernoulli es una
consideracion adecuada para analizar la flexion en elementos de concreto reforzado.

« Los resultados obtenidos analiticamente por el método de las fibras se ajustan de mejor
manera a las resistencias de agrietamiento y fluencia experimentales, sin embargo los
desplazamientos calculados son menores a los registrados en el estudio experimental.
En este sentido es importante recordar que para el célculo de curvaturas y
desplazamientos, por esté método, no se tomaron en cuenta la influencia de los
esfuerzos cortantes y los efectos P-A; en consecuencia, se estimd una mayor rigidez.

o El comportamiento mostrado por el modelo de elementos finitos muestra menor
resistencia y ductilidad, principalmente existe una pérdida significativa de resistencia
cuando se presenta la fluencia del refuerzo en tension. Sin embargo, la rigidez lateral en
estado agrietado de este modelo es muy parecida a la registrada experimentalmente, aun
cuando se considerd adherencia perfecta entre sus elementos.
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En cuanto a la estimacion de la capacidad de desplazamiento lateral del espécimen de prueba,
se comenta que:

La carga lateral que produjo la fluencia del acero en tension del espécimen de prueba
tuvo una magnitud proxima a 270 kN (27.5 t), mientras que de la evaluacion numérica
la magnitud de ésta carga fue menor; 239 kN (24.36 t), por el método de las fibras; y
207 kN (21.15 t), por el método de elementos finitos. En este punto, el desplazamiento
experimental fue de 33.10 mm, y numéricamente de 22.10 mm por el método de las
fibras, y de 28.6 mm por el método de los elementos finitos.

La capacidad maxima de desplazamiento lateral observada experimentalmente es
considerablemente mayor a lo estimado numéricamente. Sin embargo, especialmente el
criterio de falla de los modelos numéricos se determind como el incipiente
aplastamiento del concreto ubicado en el recubrimiento de la seccion critica, mientras
que experimentalmente se observo que el elemento es capaz de seguir tomando carga y
desarrollar ductilidad mas all4 de este punto; la resistencia méxima tuvo lugar hasta
que las barras longitudinales se pandearon y se desarrollé una articulacion plastica en
la base. En este sentido, la aplicacion de elementos que simulen la adherencia entre el
refuerzo y el concreto es necesaria para desarrollar mayor ductilidad mediante
deformaciones plasticas en los elementos que conforman la interaccion de sus
materiales, de este modo se modelaria apropiadamente el comportamiento pléstico y el
mecanismo de falla de los elementos de concreto reforzado.
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APENDICE: OBTENCION DE LA RESISTENCIA A
COMPRESION DEL CONCRETO CONFINADO

A.1 Estudio del confinamiento efectivo en nucleos de concreto con estribos
rectangulares

Los estribos de forma rectangular solo ejercen presion lateral de confinamiento efectiva cerca
de las esquinas de la seccion, ya que la presion lateral que ejerce el nicleo de concreto provoca
pandeo de los lados de los estribos. En la figura A-1 se muestra la accion de arco que se supone
ocurre entre los niveles de refuerzo transversal rectangular (Mander et al 1988).

Nucleo efectivo de
concreto confinado

L

concreto no
confinado T[L
W

b, -5/2 , % k

1 x

Fig. A-1 Nucleo de concreto efectivamente confinado de una seccién
rectangular (Mander et al., 1988)

Es conveniente calcular la resistencia y ductilidad del elemento en términos del area del ndcleo
de concreto. Por otra parte, el area efectiva confinada del nicleo de concreto A, es menor que el
area del nucleo de concreto de concreto Ac. Por lo que se puede considerar que la presion de
confinamiento lateral efectiva es:

f'v= fike (4-1)
Asumiendo que la distribucién de esfuerzos es uniformemente distribuida en la superficie del
nucleo de concreto:

k—Ae A-2
* T A .

El &rea del nicleo de concreto se puede calcular como:

Aee = Ac(l - pcc) (A-3)
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Donde:

', = el esfuerzos efectivo de confinamiento lateral

fi= el esfuerzo de confinamiento sobre el concreto por el refuerzo transversal
ke = coeficiente de confinamiento efectivo

A = el area de la seccion delimitada por el perimetro del refuerzo transversal
pec = la cuantia de acero de la seccion

El &rea de confinamiento efectivo en secciones rectangulares, de ancho w’, esta acotada por
paradbolas con una tangente inicial de 45° en sus vértices, tanto en sentido del refuerzo
transversal como en el sentido de refuerzo longitudinal. La altura de la pardbola con tangente
inicial de 45° es w’/4 y el &rea es (w’)?/6. Asi que, el area que no es confinada que es acotada
por n barras en i longitudes entre barras longitudinales adyacentes es:

W)
A = ; (A-4)

6

Incluyendo el area de influencia de las areas inefectivas en elevacion, como se observa en la
figura Al-1, el area de confinamiento efectivo del nucleo de concreto a la mitad de la
separacion de los estribos se calcula como:

_ - W\ (S s (A-5)
o= o= Y ) (-5 (- 5)

Donde b, > d; y son las dimensiones del nucleo de concreto. Mientras que el coeficiente de
efectividad de confinamiento para secciones rectangulares se calcula mediante la siguiente

expresion:
(WI')Z Sl Sl (A-6)
—yn \Wi) = 2
. - (1-2tehr) (1-25) (-2
¢ (1 - pcc)
Es posible que en miembros de concreto reforzado se tengan diferentes cantidades de refuerzo

transversal confinante en las dos dimensiones ortogonales, x y y. Por lo que la cuantia de acero
variara en las dos direcciones:

_ Ay (A-7)
px S dC
Y
Ay
= A-8
py S dC ( )
Donde:

Ay = area de acero de refuerzo transversal que corre en sentido x
A,y = area de acero de refuerzo transversal que corre en sentido y
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Por lo que el esfuerzo lateral confinante sobre el concreto en el sentido x es:

Ay -
flx:sdcfyszfy )
Mientras que en el sentido y:
Agy
flyzsbcfyszfy (A-10)

Considerando la relacién de esfuerzos confinantes efectivos:

f,lx = keflx (A-11)

! _ -
f ly = kefly (A 12)
Donde f, es el esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal.

La resistencia del concreto confinado f’,. se puede obtener a partir de modelos constitutivos y
de superficie de falla para estados de esfuerzos triaxiales, considerando f’x y ')y como los dos
esfuerzos principales menores. Mander et al emplearon el modelo de cinco parametros descrito
por Willam y Warnke (1974). La solucion general, en términos de dos esfuerzos confinantes
laterales, es presentada en la figura A-2:

g| 2 Coeficiente de resistencia por confinamiento A
<l e

RO 1.0 1.5 2.0

g L% {

g N,

= AN |

3 VAN

S o IVRIANN

H \

: HTEAS

WV a2
Pl e FRFFONN |72
S 0.2

g | LAY

5 __ | VA

S Biaxial J1RIAN

5 IR ALRILAN
2 03 HERIT

E 0 o1 02 03

S

Ocu

Relacion de esfuerzos de confinamiento menor

Fig. A-2 Determinacion del coeficiente de resistencia debido a esfuerzos de
confinamiento en secciones rectangulares de concreto reforzado (Mander et al 1988)

A.2 Andlisis del confinamiento efectivo en la seccién del espécimen de
prueba

El concreto que se encuentra delimitado por el refuerzo transversal se supone confinado por el
mismo refuerzo. Asi que, su resistencia a compresion bajo esfuerzos laterales se determino
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segun el modelo propuesto por Mander et al. Para estimar la magnitud de las areas utilizadas
para definir el coeficiente de confinamiento efectivo, k., de codmputo de disefio asistido por
computadora (CAD).

En este caso, el &rea de concreto confinado es igual a A. = 1,370.83 cm?, figura A1-1. El trazo
de las parabolas descritas por el efecto de arco, que delimitan el confinamiento efectivo a nivel
de los estribos, estd basado en la relacion de aspecto altura/ancho igual a 1/4. Por lo que la
sumatoria de las &reas inefectivas en esta seccion es igual a, Aier = 488.15 cm?, segn la figura
Al-3.

AREA EFICAZMENTE
CONFINADA

AREA INEFECTIVA

N

Fig. A1-3 Analisis del confinamiento efectivo en la seccion con refuerzo transversal

La influencia de la accion de arco en elevacion se determind analogamente al analisis de
secciones rectangulares, multiplicando el area eficazmente confinada a nivel de los estribos por
el coeficiente Ace/Ac, expresion (A1-1).

A
Ae = (Ac - Ainef) (Aee>
c

Donde A es el area efectiva de la seccion media entre dos lechos de refuerzo transversal

(A1-13)

/T

S74 ~2
4 /
% % | S'4
% 7
Q A
N/ 7S

Fig. A1-4 Analisis del confinamiento efectivo en las secciones medias entre dos lechos
de refuerzo transversal

Segun la figura Al-3, el area A es delimitada por la separacion S’/4, que es la altura de las
parabolas en elevacion e igual a un cuarto de la separacion de los estribos. En el espécimen de
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prueba S’= 10 cm, por lo que A = 482.12 cm? De modo que, segln la expresion Al-14 el
calculo del &rea efectiva de confinamiento es:

482.12

Ae = (1,37083 - 48815) (m

) = 310.44 cm?

Y el valor del coeficiente de confinamiento efectivo se estima mediante la expresion (A-2):

A, 310.44

ko= = =0.235
°~ A, 1370.83(1— 0.035)

Por otra parte, la distribucion del refuerzo longitudinal no es uniforme y ademas, los estribos y
grapas no son ortogonales en todos los casos. Por lo que, con el objetivo de estimar el promedio
de cuantia transversal que corre en las dos direcciones X y Y se propone evaluar los esfuerzos
de confinamiento en dos regiones rectangulares, figura A1-4.

NG ‘é
cecio

RECTANGULAR |

REGION vy
RECTANGULAR I

X

Fig. A1-5 Analisis de los esfuerzos de confinamiento en la seccién

A partir de la configuracion y dimensiones de cada region se estimaron las areas de refuerzo,
considerando que todas las ramas tienen un didmetro de 1/4” (0.635 cm), mientras que el area
de concreto correspondiente se determind como el producto de la dimension o ancho
perpendicular a la direccidn de analisis multiplicado por la separacion de los estribos.

Tabla Al1-1 Analisis de la cuantia transversal promedio

DIRECCION 2 AREA DE AREA DE CUANTIA DE
DE ANALISIS SEEION REFUERZO (cm?) | CONCRETO (cm?) | REFUERZO HECLIERY
I 1.585 95.00 0.0167
X 0.0122
1] 0.897 115.20 0.0078
I 0.634 194.00 0.0033
Y 0.0085
1] 1.082 79.20 0.0137

En la tabla Al-1 se muestra la magnitud de las areas en cada region, asi como el resultado de
las cuantias de refuerzo en las dos direcciones (para las barras inclinadas se tomé en cuenta la
proyeccion de su area en cada direccion).

Considerando que el esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal es igual a f, = 6400 kgf/cm?,
y que el coeficiente de confinamiento efectivo es 0.235, los esfuerzos laterales confinantes
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efectivos se calculan con expresiones (A1-10) y (A1-11). Por lo que, al relacionar estos
esfuerzos con la resistencia uniaxial del concreto se puede determinar el coeficiente de
resistencia debido al confinamiento, A, con ayuda de la figura A-2. Los resultados obtenidos
que determinan la magnitud de los esfuerzos de confinamiento se resumen en la tabla Al-2.

Tabla A1-2 Resultados del anélisis de los esfuerzos de confinamiento laterales

f'lx ﬂy f'ca
kgf/cm? kgf/cm? kgf/cm? fix] feo fiy] feo A
18.35 12.78 546.00 0.037 0.023 1.23

Una vez obtenido el parametro A, la resistencia a compresion bajo esfuerzo lateral se determina
como:

(A1-14)

] f,cc =1 f’co
Sustituyendo:

f'cc = 1.23 (546) = 671.58 kgf/cm?

Mientras que la deformacion asociada a f’. se determina mediante la ecuacion (2.1-10):

= 0.00315 [1 +5 (671'58 1)] = 0.00677
Foc = 546.00 =
Por lo que el modulo tangente es, ecuacion (2.1-9):
Egor = 671.58 _ 99,258.14 kgf/cm?
see = Q0677 0 2>8 14 kef/cm
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