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RESUMEN

Este trabajo contiene la memoria del proyecto de final de carrera “Evaluacion
del dafio en estructuras de porticos con mamposteria y obtencion de un indice de dafio
estructural”’. Dentro de ambito de las construcciones, es comun el uso de mamposteria
para cerrar las estructuras de porticos, sin embargo existe una escasez trabajos que
analicen el comportamiento de este tipo de elementos estructurales. En este trabajo se
presenta el estudio, mediante andlisis numéricos, de la influencia que ejerce la
mamposteria en la respuesta de estas estructuras cuando son sometidas a esfuerzos

laterales, tales como los de un sismo.

En el presente documento se obtienen y discuten las curvas de capacidad, el
dafo local y global y los mecanismos de rotura de estructuras de porticos con diferentes
configuraciones de mamposteria en su interior. EIl analisis numérico se ha llevado a
cabo mediante el programa de elementos finitos PLCd, desarrollado por el CIMNE y

por el departamento de Resistencia de Materiales y Estructuras.

Finalmente, se extraeran una serie conclusiones de los resultados obtenidos del

analisis de las estructuras y se propondran futuras lineas de investigacion.
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ABSTRACT

This text contains the work developed for the final degree project of Geologic
Engineering: “Evaluacion del daiio en estructuras de porticos con mamposteria y
obtencion de un indice de daiio estructural” (“Evaluation of damage in framed
structures with masonry infill walls and estimation of a structural damage index”).
Within the field of construction, it is common the use masonry infills in framed
structurees, but only a few studies analyze the behavior of such structures. This work
presents the numerical analysis results showing the influence of the masonry on the
response of this kind of structures when subjected to lateral forces, such as an

earthquake action

In this work the capacity curves, the local damage, the global damage indexes
and the failure mechanisms of the structures are obtained and discussed. The analyzed
structures have been modeled with different configurations of the masonry infills. The
numerical analysis has been carried out using the finite element method program PLCd,
developed by CIMNE and the Structural Mechanics department of the UPC.

Finally, a series of conclusions are extracted from the studied cases and a

number of future developments are proposed.
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GLOSARIO

A lo largo de los capitulos de este trabajo se utilizaran una serie de simbolos y
operadores. A continuacion se definen los significados de cada uno de ellos.

Simbolos

e Respuesta sismica no lineal:

g: gravedad

A: desplome

U ductilidad material

&: tensor de deformaciones

o tensor de tensiones de Cauchy

s: tensor desviador de tensiones

e Plasticidad:

[F: superficie de fluencia

G: superficie de potencial plastico
g: conjunto de variables internas
A: factor de consistencia plastica
I: matriz identidad

tr: traza de una matriz

C: tensor constitutivo

13

——
| —



w: trabajo plastico unitario
a: tension efectiva
JC: parametro de endurecimiento plastico

kP: variable interna de endurecimiento plastico

d: variable de dafio de Kachanov

E: modulo eléstico de Young

Y: energia libre de Helmhotz

Z: disipacion de energia

c(d): funcién que define el umbral de dafio
w: pardmetro de consistencia de dafio

gs: energia de fractura a traccion

gc: energia de fractura a compresion

e Teoria de mezclas:

V: volumen

e Ortotropia:

v: modulo de Poisson
A’ tensor de transformacion de tensiones
AZF: tensor de transformacion de deformaciones

f: limite de resistencia

14
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e Indices de dafio:

D indice de dafio global

F: cortante en la base

AU: desplome ultimo

AY: desplome de plastificacion idealizado

K: rigidez
Operadores

x: derivada temporal de la variable x

] . : : .
ﬁ: derivada parcial de la variable x respecto la variable y

f: dx: integral definida en el dominio [a,b] respecto la variable x

Y. :sumatorio desde el valor i al valor n
&: producto tensorial
: . doble contraccion

< - > funcién de McAully

15
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1. INTRODUCCION

1.1. Motivacion

El uso la mamposteria como material de cerramiento y a la vez como
confinamiento de las vigas y pilares de hormigon armado es habitual en las
construcciones actuales. Habitualmente el calculo y disefio de estas estructuras
se hace sin tener en cuenta el cambio del comportamiento estructural debido a la
presencia de la mamposteria, se obvia que la mamposteria aumentara la
capacidad estructural. Ante la reducida cantidad de trabajos sobre el
comportamiento de pérticos de hormigon armado confinados con mamposteria,
se pretende hacer un primer acercamiento, mediante simulaciones numéricas.
Numéricamente se simulard el comportamiento de estructuras simples ante

cargas laterales, simulando el efecto de un sismo, de estructuras simples.

No se pretende generalizar los resultados aqui obtenidos a todo tipo de
estructuras ni configuraciones de los elementos estructurales, si no establecer
unas primeras aproximaciones al comportamiento real de estas estructuras con la

finalidad de conocer mas los mecanismos que en ellas se desarrollan.

1.2. Objetivos

Objetivo principal. Esta tesina tiene como objetivo principal la
caracterizacion de la respuesta no lineal de estructuras porticadas con
diferentes configuraciones de cerramientos de mamposteria, y la influencia que
esta Ultima ejerce en el comportamiento estructural global, en el dafio global y

local y en los mecanismos de rotura.
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Obijetivos especificos. Entre los objetivos de esta investigacion figuran:

e Integracion en un unico modelo de las diferentes teorias basadas en la
Mecénica del Solido Continuo que intervienen en los materiales de

las estructuras tomadas: hormigén, acero y mamposteria.

e Llevar a cabo anélisis pseudo-estaticos no-lineales de estructuras

mediante control de desplazamientos.

e Validacion de indices globales de dafio.

1.3. Metodologia

Se ha realizado un estudio de las referencias para situar el estado actual del
conocimiento sobre este tema. Se han utilizado conceptos que permitiran resolver
este tema y se ha ejercitado un procedimiento de trabajo, que es lo que se presenta
en esta tesina. También se han comparado resultados numéricos con otros resultados

de las referencias y se ha concluido sobre ellas.

El trabajo practico de esta tesina consiste en la aplicacién de herramientas
numéricas llevar a cabo el analisis pseudo-estatico no lineal de estructuras. Las dos
herramientas usadas en este trabajo consisten en un cddigo de elementos finitos

Ilamado PLCd [1] y un programa de pre y post proceso, GID [2].

El primer paso necesario para crear los modelos numéricos es la definicion de la
geometria del problema y posteriormente la generacion de la malla de elementos
finitos. La introduccion de datos para que pueda ser leida por el PLCd requiere de
un archivo de entrada en formato .dts, de lectura similar a un archivo ASCII.
Introducir de manera manual la geometria y la malla, es decir, los nodos,
coordenadas nodales y conectividades nodales, resulta una tarea muy dificil. Por ello
primeramente se hace uso de las opciones de pre proceso que dispone el programa
GID, desarrollado por el CIMNE (Centro Internacional de Métodos Numeéricos en

18
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Ingenieria). Se hard uso de las opciones de mallado para crear las mallas mas
adecuadas dependiendo del modelo. Posteriormente, con una aplicacion especifica
creada para el GID, se permite la entrada de algunas propiedades mecéanicas de los
materiales, asi como la asignacion de materiales sobre la geometria y las
condiciones de contorno. EIl principal beneficio del uso de esta aplicacion reside en

la creacion del archivo de entrada de datos para el PLCd.

Una vez obtenidos los resultados mediante el uso del PLCd se procederd a su
post proceso, haciendo uso de las opciones de post proceso del GID para la
representacion visual de los resultados, asi como el uso de un programa tal como
Microsoft Excel © o MatLab © para la representacion de las diferentes graficas
obtenidas y la ejecucion de operaciones posteriores hasta llegar a las conclusiones
sobre el estudio realizado.

1.4. Contenido de la memoria

Esta tesina estd tesina estd organizada en 3 partes principales. En la primera
parte se encuentra un repaso sobre el estado del arte, con estudios e investigaciones
previas realizadas en el ambito de la modelizacion numérica de la mamposteria,
haciendo un resumen de las diferentes teorias y las tendencias en los campos de

investigacion en los ultimos afios.

En un segundo bloque se presenta una introduccion a los diversos fundamentos
tedricos que integran este proyecto, tales como el analisis no lineal de estructuras
(capitulo 3), el comportamiento mecanico de los materiales que intervienen en los
elementos estructurales que son estudiados en este trabajo y las teorias basadas en la
Mecanica del Medio continuo (dafio isétropo, plasticidad, teoria de mezclas y dafio
ortotropo) necesarias para simular su comportamiento mecanico (capitulo 4) y

indices de dafio estructural global (capitulo 5).

En el Gltimo bloque se hace una descripcion de los casos de estudio: geometria,

malla de elementos finitos, materiales compuestos y propiedades mecéanicas de los
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materieales (capitulo 6). Posteriormente se procede a comentar los resultados de la
tesina (capitulo 7), previa descripcién del programa de elementos finitos usado para
las simulaciones numéricas: primero se realiza una validacion numérica del codigo
comparando los resultados obtenidos con los de referencias bibliograficas,
posteriormente se realiza un analisis de sensibilidad del grado de anisotropia de la
mamposteria y por ultimo se detallan los resultados correspondientes del analisis
estatico no-lineal de las estructuras objetivo de esta tesina. Finalmente se
comentaran conclusiones generales y se los posibles trabajos futuros que se puedan

Ilevar a cabo siguiendo con el contenido de esta tesina (capitulo 8).
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2. ESTADO DEL ARTE

En las Gltimas décadas la comunidad de investigadores vinculadas al estudio de
la mamposteria ha mostrado gran interés en el uso de técnicas numéricas cada vez mas
sofisticadas, dejando de lado la tradicion del uso de férmulas empiricas. Del uso de
estas técnicas numeéricas han surgido diversos obstaculos a la hora de adoptar otras
herramientas numeéricas existentes provenientes de otros campos de investigacion, como
la mecénica del hormigon, de rocas o de materiales compuestos. Esto ha llevado a la
necesidad de desarrollar herramientas mas apropiadas y especificas capaces de simular
adecuadamente el comportamiento estructural de la mamposteria. Estas nuevas
herramientas se han caracterizado por proceder de diferentes origenes tedricos y niveles
de detalle. La razdn de estas diferencias es la gran variedad de casos que han sido
estudiados. La mamposteria involucra técnicas constructivas que pueden diferir en
materiales, formas y detalles estructurales. En consecuencia, intentar generalizar todo en

un modelo de absoluta aplicabilidad y validez global no es un objetivo realista.

La eleccion del analista a la hora de proceder con el analisis estructural depende
de la informacién deseada (estados de servicio, dafio, colapso, mecanismos de fallo...),
el nivel de precision requerido (comportamiento global o local), los datos de entrada y

los costes (computacionales y tiempo de analisis).

El modo mas simple de analisis se basa en la representacion de la estructura
como una combinacion de elementos estructurales, tales como vigas, pilares o muros. A
este método se le denomina método simplificado via macro-elementos. En la literatura
se encuentran diversos enfoques basados en el concepto equivalente de porticos [3] [4],
donde los muros son idealizados como pdrticos equivalentes compuestos por elementos
pilar, viga y junta. También se han realizado trabajos donde se desarrollan macro-
elementos bidimensionales [5]. Estos métodos se caracterizan por su caracter
simplificativo, que conlleva a bajos constes computacionales y menores tiempos de

calculo, debido a que cada macro-elemento representa a un muro, viga o pilar, lo que
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reduce drasticamente el nimero de grados de libertad. Por el contrario, al ser métodos
simplificados los resultados que ofrecen carecen de precision a nivel local pero dan una

idea del comportamiento estructural global.

La mamposteria, al ser un material compuesto de piezas (ladrillos, que pueden
ser de diferentes materiales) y juntas de mortero, el enfoque numérico que,
generalmente, ofrece una mejor representacion de su comportamiento mecanico
corresponde a los micro-modelos, donde se distinguen los componentes individuales de
la mamposteria, o los macro-modelos, tratando la mamposteria como un material

compuesto.

Los micro-modelos son probablemente la mejor herramienta numérica actual de
analisis para comprender el comportamiento real de la mamposteria, especialmente el
comportamiento local. Los micro-modelos detallados representan las piezas y el
mortero de las juntas como elementos continuos, mientras que la interfaz pieza-mortero
se representa como elementos discontinuos. La interfaz representa la superficie
potencial de rotura o deslizamientos. Los inconvenientes que presentaban estos modelos
se superaron parcialmente empleando micro-modelos simplificados [6] [7] [8] [9] [10]
donde las piezas son representadas por elementos continuos mientras el comportamiento
de las juntas de mortero y la interfaz pieza-mortero se agrupa en elementos
discontinuos. Asi, la mamposteria es considerada como un conjunto de bloques elasticos

unidos por lineas potenciales de rotura o deslizamiento.

El uso de micro-modelos es conveniente para pequefios elementos estructurales
con particular interés en estados de tension y deformacion fuertemente heterogéneos.
Los datos de laboratorio se obtienen de ensayos con pequefias muestras de mamposteria.
El gran inconveniente del uso de micro-modelos reside en los altos costos
computacionales que requiere, debido al elevado nimero de grados de libertad, por lo
que el empleo de estos modelos esta orientado basicamente al analisis de pequefios

elementos, tales como muestras de laboratorio, o a detalles estructurales pequefios.
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Figura 2.1 Diferentes maneras de modelizar y discretizar la mamposteria: (a) Mamposteria
simple; (b) Micro-modelo; (c) Micro-modelo simplificado; (d) Macro-modelo

Entre los micro-modelos y los macro-modelos se encuentran los basados en la
teoria de homogeneizacion. Diferentes técnicas de homogeneizacion han sido
desarrolladas con tal de obtener leyes macro-constitutivas partiendo de las leyes micro-
constitutivas de los constituyentes de la mamposteria [9] [11] [12] [13] [14] [15] [16].
Estos métodos consisten en la identificacion de celdas elementales, las cuales generan
un panel entero con la repeticion regular de dichas celdas. De esta manera el problema
puede escribirse en la celda unitaria que se puedan obtener valores medios para el
material homogeneizado, empezando por el conocimiento de las propiedades mecanicas

de los materiales constituyentes y la geometria de la celda elemental.

| 1 | Il
| | 1 Il
| | | I[ Homozenisston
| | I Il
| | | [ I |
L] —
I Il >
| 1 I Il
: ——
I | I
| | 1 Il
I 1 I I Basic cell Homogenisad
I I 1 I (RLV.E) ConTmKEn
| 1 | i
| | 1 It

Figura 2.2 Celda bésica para la mamposteria y objetivo de la homogeneizacion
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Existen estudios [17] donde se ha realizado la comparacién de distintos modelos
numéricos sobre ensayos de laboratorio de diferentes muestras de mamposteria,
haciendo uso tanto la teoria de homogeneizacion como de micro-modelos detallados
que distinguen las piezas del mortero. Los resultados obtenidos ofrecen pocas
diferencias entre si (figura 2.3), por lo que ambos métodos demuestran ser validos para

modelizar la mamposteria.

A
14.0 4
= = = MNumerical model assuming composite material
12.04 Mumerical model assuming homogenized material
10.0 4
8.0

Compressive stress |:Hfmm2:|

T L

0 v ;
0.0000 0.0010 0.0020 0.0030 0.0040 0.0050
Compressive strain (mm/mm)

Figura 2.3. Curva tension-deformacion de un modelo con juntas de mortero de 12.5mm [17]

En casos practicas aplicados a estructuras reales, como edificios enteros, la
interaccién entre las piezas y el mortero es, generalmente, despreciable respecto al
comportamiento estructural global. En estos casos es mas conveniente el uso de macro-
modelos, los cuales no hacen distinciones entre las piezas y las juntas de mortero. La
mamposteria es considerada como un Unico material ficticio homogéneo ort6tropo y
continuo. Se requiere de una relacion apropiada entre las deformaciones medias y
tensiones medias de la mamposteria; se debe tener en cuenta la diferente resistencia a
compresion y a traccion a lo largo de los ejes del material asi como diferentes
comportamientos elasticos para cada eje. Para obtener estos valores hace falta realizar
ensayos de laboratorio sobre piezas lo suficientemente grandes y bajo estados
tensionales homogéneos. La ventaja de los macro-modelos son su bajo costo

computacional y tiempo de calculo si lo comparamos con los micro-modelos.
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Una de las caracteristicas de los diferentes modelos continuos previamente
descritos es que el dafio es simulado de una manera irreal, involucrando volimenes

significativos y expandiéndose sobre grandes regiones de la estructura.

En contraposicion con los modelos basados en la mecanica del continuo se han
desarrollado los modelos de dafio localizado, los cuales permiten a las fracturas abrirse,

con lo que el material deja de ser un continuo.

La modelizacion numérica de la aparicion y propagacion de las fracturas no es
un trabajo facil. El hecho de predecir correctamente la direccion de propagacion de las
fracturas se ha convertido en el principal obstaculo a superar en este tipo de problemas
discretos.

Con la evolucion de los ordenadores y de la mecanica computacional, se han
desarrollado dos formatos distintos para enfocar este problema mediante codigos de
Elementos Finitos (EF):

e Modelos de fractura discreta (Discrete crack models):

Los saltos en los desplazamientos debidos a las fisuras son considerados
explicitamente. EI comportamiento de la fractura debe establecerse a través de
una ley de ablandamiento traccion-salto (“softening traction-jump law”).

Estos modelos se basan en la mecéanica de fracturas. El criterio de
propagacion y predicciéon de la direccidén de la fractura se basa en criterios
energéticos. Las fracturas son representadas como una discontinuidad dentro de
la topologia de las mallas de EF.

Estos presentan un gran inconveniente, son fuertemente malla-
dependientes, ya que las fracturas solo se propagaran a través de los bordes de
los elementos de la malla. Ademas, cuando la fisura se propaga, la topologia de
la malla cambia y necesita de procesos de actualizacion que aumenta el tiempo
de calculo. Esto lleva a la perdida de objetividad cuando se consideran diferentes
discretizaciones del dominio espacial. Ademas, desde practicamente de la
aparicion de estos modelos se detecté que los codigos convencionales de EF no
eran los méas apropiados para capturar los campos de tension y de deformacion
que se desarrollan en la punta de las fracturas, necesitando del desarrollo de

codigos especiales de EF [18].
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Modelos de fractura difusa (Smeared crack models):

Los saltos en los desplazamientos a traves de las fracturas estan
“smeared” sobre los elementos afectados. EI comportamiento de la fractura
puede establecerse mediante una ley de ablandamiento tensidén-deformacion
(“softening stress-strain law”)

Son modelos basados en la mecanica del medio continuo. . El criterio de
propagacion y prediccion de la direccion de la fractura se basa en criterios de
rotura expresados en términos de tensiones o de deformaciones. ElI material
fisurado se considera que permanece continuo y las propiedades mecénicas son
modificadas segun el efecto de la fractura, de acuerdo con los estados de tension
y/o deformacién. EI hecho de que se mantenga continuo hace que el remallado,
contrariamente a lo que sucede en los discrete crack models, sea innecesario.

El primer inconveniente de estos modelos se detectd en la década de los
70: si una “smeared crack” atraviesa solo un elemento, la energia total disipada
durante el proceso de fracturacion es proporcional al volumen del elemento. Esto
significa que, para elementos infinitesimalmente pequefios, la energia disipada
desaparece, siendo esto un hecho inaceptable desde el punto de vista mecénico.

Esto se solucioné al dejar de considerar el concepto de deformacion de
ablandamiento (“strain softening”) como una caracteristica del material, y
relacionarlo con la energia de fractura del material y con el tamafio del elemento
que es atravesado por la fractura [19].

El otro gran problema es la gran malla-dependencia de las soluciones
mediante EF basadas en la Mecénica del Continuo. De esta manera se detecto
que si la discretizacion espacial estaba disefiada “adecuadamente orientada” de
acuerdo con la propagacion de la fractura, las soluciones obtenidas son
satisfactorias En [20] puede verse un ejemplo donde se evidencia la fuerte
malla-dependencia de este tipo de problemas. El ejemplo consiste en realizar un
modelo donde se somete una placa bidimensional, con un agujero en el centro, a
esfuerzos de traccion en los bordes superior e inferior. Se hace uso de una malla
no-estructurada. En la figura 2.4 puede verse la malla deformada y el dafio
producido en el modelo. Se observa como inicialmente la fisura se propaga
como deberia hacerlo realmente, horizontalmente, pero se desvia siguiendo la

orientacion de los elementos.
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Figura 2.4 Malla deformada y dafio producido por esfuerzos de traccién [20]

En el presente trabajo se presenta un modelo de elementos finitos basado en la
mecanica de medios continuos, en el cual se introduce una formulacién constitutiva
avanzada que combina comportamientos (distintos modelos constitutivos) ortétropos

mediante una teoria de mezclas.
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3. RESPUESTA SISMICA NO
LINEAL

3.1 Analisis no lineal de estructuras

El andlisis no lineal de estructural se hace necesario cuando deja de cumplirse
una relacién lineal entre causas y efectos. Mientras se verifique que el material es
elastico lineal y los desplazamientos sean pequefios se mantendra el andlisis lineal.

Cuando alguna de estas premisas deje de cumplirse se procederéa al analisis no lineal.

La no linealidad puede producirse por dos razones: el material es no lineal, no-
linealidad fisica; o bien, los desplazamientos que sufre la estructura ya no pueden ser
considerados como pequefios, no linealidad geométrica. En este trabajo toda no-
linealidad se debe a la no linealidad material y se consideran todos los casos en

pequefias deformaciones.

La no linealidad fisica se produce en estructuras donde aparecen todas las
solicitaciones internas, el campo inelastico se manifiesta desarrollando articulaciones
plasticas, provocando una disminucion de la rigidez inicial y disminuyendo la

capacidad resistente estructural.

3.2 Analisis estatico y dinamico no lineal de estructuras

El andlisis estatico no lineal consiste en mantener constantes las cargas de

gravedad y aplicar incrementos de fuerza horizontales de piso hasta alcanzar el fallo de
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la estructura. La distribucion de fuerzas sismicas obedece generalmente a un patron de
distribucion modal de desplomes. Para edificios regulares en planta y elevacion y sin
irregularidades en la distribucion de masas, se toma un patron de fuerzas de forma

triangular invertida, correspondiente al primer modo de vibracion de la estructura.

En el analisis dindmico se tiene que tener en cuenta que la aplicacion de cargas
ciclicas tiende a incrementar la fuerza cortante maxima o resistencia maxima del
edificio. El procedimiento a seguir es el de obtener el colapso partiendo de los
acelerogramas escalados respecto a la aceleracion de la gravedad. A partir de este valor

se incrementa la aceleracion en fracciones de 0.05g, hasta alcanzar el colapso.

—__"_-__I’_’;___;ﬁj__j%;_____ll\_‘_]

“""“-7I‘.TfIfi_[fiM“M“‘

Distribucion triangular Distribucion modal
invertida

Figura 3.2.1 Diferentes patrones de distribucion de fuerzas usados en el analisis estatico no
lineal. [21]

Comparando los resultados de un anélisis no lineal estatico y uno dinamico
sobre la misma estructura [21], se deduce que ambos tipos de analisis son equivalentes,
en ciertos casos. En la figura 3.2.2 pueden verse conjuntamente tanto la respuesta
mediante del analisis estatico (en negro) y la respuesta dinamica (en rojo). Se observa
como las curvas de capacidad estaticas envuelven los lazos de las curvas dinamicas, por
lo que el cortante en la base obtenido de las curvas de capacidad caracteriza
adecuadamente la respuesta al representar el maximo valor de la demanda sismica.
También se observa como los desplomes maximos producidos son muy parecidos en

ambos métodos de célculo.
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Figura 3.2.1 Respuesta no lineal en diferentes casos. [21]

3.3 Analisis estatico no lineal (“Push-over”)

El analisis estatico no lineal de estructuras mediante un procedimiento
incremental de fuerzas se le denomina “push-over”. A pesar de que el analisis dinamico
es el procedimiento mas riguroso para obtener las demandas sismicas de una estructura,
los analisis de “push-over” se han popularizado debido a su menor tiempo
computacional y da unos resultados con un sentido fisico de facil interpretacién. Las
demandas sismicas son calculadas mediante un analisis estatico no lineal de una
estructura expuesta a un incremento monotono de fuerzas laterales con una distribucion
invariante de altura hasta que se alcanza un determinado desplazamiento, previamente
determinado. Tanto la distribucion de fuerzas como el desplazamiento previamente
determinado se basan en la presuncién que la respuesta esta controlada por el modo
fundamental de vibracion y que la forma del modo permanece constante incluso despues

de que la estructura entre en un régimen no-lineal [22].

Mediante este procedimiento se obtienen predicciones de demanda sismica
satisfactorias, aunque restringido mayoritariamente a estructuras de poca o media altura,

donde la accidn inelastica se distribuya a través del peso de la altura de la estructura.
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El principal inconveniente del método viene dado por el caracter de la respuesta
en el rango inelastico, ya que se adquieren grandes desplazamientos para incrementos
de fuerza lateral. Esto puede llevar a problemas de convergencia del programa de

elementos finitos si la fuerza aplicada sobrepasa el fallo.

Existen dos formas de llevar acabo el analisis no lineal: mediante el control de
fuerzas, o mediante el control de desplazamientos. Para evitar problemas de
convergencia del tipo anteriormente citado, se sustituye el control de fuerzas por el

control de desplazamientos.

El control de desplazamientos consiste en forzar un desplazamiento horizontal
incremental en los nudos de la estructura, obteniendo el cortante en la base como

incdgnita del problema.

Incremento de fuerzas Incremento de desplazamientos
F
FA A

» ??

B < A

>.
i A
» <A
Y V¥ 4 > >
desplome desplome

Figura 3.3.1 Diferencias entre aplicar incremento de fuerzas y desplazamientos incrementales
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3.4 Metodologia del anélisis de “push-over”

En todos los modelos se ha realizado el andlisis mediante control de
desplazamientos, para poder simular mejor el comportamiento post-pico de las

estructuras.

La eleccion del punto donde se imponen los desplazamientos no es trivial. El
punto de aplicacion logico seria el punto medio de la cara exterior del nudo pilar-viga
mas alto (figura 3.4.1), si bien en ocasiones es aconsejable la eleccion de otro punto de

aplicacion de los desplazamientos mas idéneo.

Punto de aplicacion de los desplazamientos

\

Figura 3.4.1 Aplicacion de los desplazamientos en la cara exterior del nudo viga-pilar.

En los modelos donde el portico esta armado aparece dafio alrededor del punto
de aplicacion de desplazamientos (figura 3.4.2). Para evitar este efecto y obtener
mejores resultados se ha optado por dos soluciones diferentes. En el portico con
armadura y sin cerramiento basta con forzar los desplazamientos en el centro de la viga
(figura 3.4.3), mientras que en los poérticos con armadura y un cerramiento de
mamposteria se ha optado por colocar una platina de acero en la cara exterior del nudo,
considerandola siempre en régimen elastico, y forzar ahi los desplazamientos (figura
3.4.4).

33

——
| —



DEGMA

1.0305
0.88137
0.7322

- 0.58304

0.43387
0.2847
0.13554
-0.013628
-0.16279

-0.31196

Figura 3.4.2 Dafio producido en la cara exterior nudo por el hecho de forzar los

desplazamientos.

Punto de aplicacion de los
desplazamientos

Figura 3.4.3 Aplicacion de los desplazamientos en el centro de la viga.
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Punto de aplicacion de los desplazamientos

Figura 3.4.4 Aplicacion de los desplazamientos en la platina de acero.
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4. MODELOS CONSTITUTIVOS

4.1 Introduccion

Los modelos constitutivos son el conjunto de ecuaciones, basadas en la
mecanica del medio continuo, que intervienen a la hora de simular matematicamente el
comportamiento mecanico de un material. Cada material se comporta de manera
diferente al ser sometido a procesos mecanicos, por lo que existen diferentes teorias y
modelos constitutivos que se ajustan mejor a cada tipo de material. En los modelos que
se han simulado numéricamente en este trabajo intervienen diferentes materiales, por lo
que ha sido necesario el uso de diferentes modelos constitutivos que se adecuen a cada

material.

Los diferentes modelos constitutivos han sido utilizados son los siguientes:

Hormigon Daiio continuo dafio continuo
simple + isotropia isotropo

Hormigon I Dafno continuo
: simple isdtropo
“armado. teoria de
armado
- Flastidioad / mezclas
Acero — tic
clasica

, Dafio continuo + dafio continuo
Mamposte”a —— . ) —— -
anisotropia anisotropo

Figura 4.1.1. Representacién esquematica de los modelos usados para cada

material




4.1.2 Comportamiento del acero

Como se aprecia en la figura 4.1.2.1, donde se representa la respuesta tension-
deformacion tipica del acero, este se comporta como un material ductil. Su principal
caracteristica es su capacidad de deformarse plasticamente sin que disminuya su

resistencia antes de alcanzar la rotura.

:

—h

<

Tension

\
\
\
\
\
1
é
O g, Deformacion €. o £

Figura 4.1.2.1 Diagrama tension-deformacion tipico del acero [23]

El concepto de ductilidad material se relaciona con los valores de deformaciones
que se aprecian en la figura 4.1.2.1. Conocidos los valores de la deformacion de
plastificacion, &y, en una direccién dada y la deformacién Gltima, g;, en esa misma

direccion, se define como ductilidad material,

&
He = S—U (4.1.2.1)
Y

La forma mas usual de simular su comportamiento es mediante la teoria de

plasticidad usando la funcién de fluencia de von Mises.
4.1.3 Comportamiento del hormigon
El hormigon se comporta como un material fragil, es decir, al contrario que el

acero, la rotura se producira con poca deformacion y al alcanzar cierto valor maximo de
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tensiones, estas caeran bruscamente tal y como se puede observar en la figura 4.1.3.1.

Esto conducira a valores muy bajos de ductilidad material.

La respuesta ineléstica de la curva tension-deformacion del hormigén tiene tanto una
componente plastica como una componente debida al dafio, siendo predominante esta
ultima. Por esta razén se ha usado una teoria de dafio continuo isétropo con una

superficie de fluencia Mohr-Coulomb para simular su comportamiento.

60 T T T T T T

50 -

30F .

F (KN)

20+ >
N

10 \ 4
g

—

e —
1

1 1 1 1
0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035
desplome(m)

Figura 4.1.3.1 Curva tension deformacion tipica del hormigon.

4.1.4 Comportamiento del hormigon armado

El hormigon armado consiste en la utilizacién de hormigén reforzado con barras
o mallas de acero, llamadas armaduras. La principal contribucién de las barras de acero
es aportar la resistencia a traccion necesaria a la estructura y la capacidad de las
secciones de deformarse de forma ductil; el hormigon se encarga de asegurar la
resistencia a compresion. En la figura 4.1.4.1 se observan las diferencias de la curva
tension-deformacion de una estructura de hormigdn no armado y la misma estructura

de hormigén armado. En esta figura se evidencia que la colocacion de la armadura no
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solo aumenta la capacidad resistente, si no mejora el comportamiento ductil de la

estructura.
200
; : g | —sin armadura
L 2 S A —armado ]
N ‘ ‘
-
R [ S S R S -
S’
L
T N S T T e S e —|
i i i i i i
% 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035

desplome(m)
Figura 4.1.4.1 Curva fuerza-desplazamiento de una estructura porticada de hormigon sin

armadura y otra de hormigén armado.

Para simular el comportamiento mecanico del hormigén armado se tiene que
tener en cuenta que es un material heterogéneo, formado por hormigén y acero, los
cuales presentan diferentes comportamientos mecanicos y requieren cada uno del uso de
modelos constitutivos diferentes, usualmente teoria de dafio para el primero y teoria de
plasticidad para el segundo. En este trabajo se ha usado la teoria de mezclas
serie/paralelo para materiales compuestos para simular la respuesta del hormigén

armado.

4.1.5 Comportamiento de la mamposteria

La mamposteria es un material compuesto resultado de la interaccion de
ladrillos, de cerdmicas o de hormigdn, y una pasta de mortero ligante. De esta
combinacion de materiales resulta un material con propiedades mecanicos anisétropas,

es decir, se comporta de manera diferente segun la direccidn en que se solicite.
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Desde el punto de vista estructural, el aspecto mas importante que aportan las

piezas de la mamposteria es la resistencia a compresion.

Las propiedades mecéanicas del mortero que mas influyen en el comportamiento
estructural de la mamposteria son su deformabilidad y su adherencia con las piezas. De
la primera propiedad dependen en gran medida las deformaciones totales del elemento
de mamposteria y en parte su resistencia a carga vertical; la adherencia entre el mortero
y las piezas define en muchos tipos de mamposteria la resistencia a cortante del
elemento. La resistencia a compresion del mortero no tiene mucha influencia sobre el

comportamiento estructural de la mamposteria.

El comportamiento y modos de rotura de la mamposteria ante cargas axiales
dependen sobre todo de la interaccion entre las piezas y el mortero. Estos tienen
caracteristicas tenso-deformacionales diferentes, esto hace que al ser sometidos a un
mismo esfuerzo se produzca una interaccién entre ambos que consiste en que el
material menos deformable, las piezas, restringen las deformaciones transversales del
material mas deformable, el mortero, de manera que se introducen en este ultimo
tensiones a compresion de direccion transversal (figura 4.1.5.1.c). Por otro lado, en el
material menos deformable se producen tensiones transversales de traccion (figura

4.1.5.1.b), las cuales disminuyen su resistencia.

El tipo de rotura por compresion mas comun es el producido por traccion lateral,
es decir, a través de grietas verticales en las piezas producidas por las deformaciones
transversales incrementadas por el efecto de las deformaciones del mortero en las juntas
(figura 4.1.5.1.a). Cuando este agrietamiento vertical es excesivo, se produce la
inestabilidad del elemento y su fallo estructural.

A partir de diversos estudios sobre la resistencia a compresion de la
mamposteria se ha podido determinar que las relaciones tension-deformacion
registradas en diferentes ensayos son practicamente lineales hasta alcanzar el fallo, que
se produce generalmente de forma brusca (figura 4.1.5.2). Como excepcién, en el caso
de piezas de baja resistencia, la curva tension-deformacion tiene a ser parabolica y la

rotura no se produce tan bruscamente.
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Fig. 4.1.5.1.b Tensiones sobre las piezas[24]
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Fig. 4.1.5.1.a Rotura tipica por traccion

Fig. 4.1.5.1.c Tensiones sobre el mortero[24]
lateral [24]

El comportamiento post-pico tensional (softening) de la mamposteria frente a un
incremento continuo de deformaciones se debe al proceso de formacion progresiva de
fracturas internas. Este comportamiento mecanico se atribuye a la heterogeneidad del
material, que contiene la presencia de diferentes fases y defectos materiales, tales como
micro-agujeros y imperfecciones. Incluso antes de empezar el proceso de carga, el
mortero contiene micro-fracturas producidas por la contraccion durante el proceso de
curado y la presencia del agregado. Los ladrillos de arcilla contienen inclusiones y
micro-fracturas producidos durante el proceso por el cual son sometidas a altas
temperaturas. Tanto las tensiones y fracturas iniciales como las variaciones de la rigidez
interna y la resistencia causan la progresion de las fracturas cuando el material es
sometido a una deformacion progresiva. Inicialmente las micro-fracturas son estables, lo

que significa que solo progresaran cuando aumenten las tensiones. Cerca del pico
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tensional se produce una aceleracion en la formacion de fracturas y la empieza la
formacion de nuevas micro-fracturas. Las macro-fracturas son inestables, con lo que las
tensiones deberian disminuir con tal de evitar que estas sigan creciendo y aparezcan

nuevas fracturas.

7, en Mortero 1:0:3

kglcm .
g Tabigue con

~huecos verticales
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Tabique extruido |

tipo rejilla >/#»-—
100 ra

T ahique recocido
50 ;
I_.-; L= .____.-“'"- [
FBloque de concreto
/ |
0 0.002 0.004 E

Fig. 4.1.5.2 Curvas tension-deformacién ensayos a compresion sobre diferentes tipos de

mamposterias [25]

Uno de los aspectos a tener en cuenta en elementos estructurales de mamposteria
es comportamiento al verse sometido a tensiones diagonales. Una de las causas mas
importantes que puedan llevar a este estado tensional sobre la mamposteria es debido a
acciones sismicas, aunque existen muchas otras situaciones que llevan a este tipo de
solicitacién, como la existencia de asientos diferenciales de una edificacion de
mamposteria, o la accion de cargas gravitacionales cuando existe una distribucién poco
uniforme de cargas verticales sobre un muro. Este tipo de acciones tensionales es el que

conduce con mayor frecuencia al fallo estructural del elemento.

La determinacion de la respuesta a esfuerzos cortantes de las juntas muros de
mamposteria es compleja, ya que depende de la capacidad de la configuracion de los
ensayos de laboratorio de generar estados de tension uniformes en las juntas. La
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resistencia a cortante aumentara con la tension a compresion, debido al comportamiento

friccional de la mamposteria.

El fallo de un muro por efecto de esfuerzos cortantes ocurre normalmente a
través de grietas diagonales debidas a las tensiones diagonales. Estas grietas se forman
generalmente a lo largo de las juntas, a causa de la debilidad de la unién entre la pieza 'y
el mortero, aungue en piezas de baja resistencia y buena adherencia con el mortero, las

grietas atraviesan tanto las piezas como el mortero.

(a) falla por las piezas (b) Falla por las juntas (c) Falla mixta

Figura 4.1.5.3 Modos de rotura de ensayos de compresion diagonal [25]
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4.2 Modelo para el acero — Teoria de la plasticidad

4.2.1 Introduccion

Durante un proceso de carga en estado elastico, la estructura atdmica del
material no se ve afectada, con lo que no se disipa energia durante este proceso. Cuando

se retira la carga el material vuelve a su estado inicial.

En ciertos materiales, si seguimos cargandolo, se llegara a tal nivel de carga que
la estructura atbmica empezara a reestructurarse, con lo que se producira una disipacion
interna de energia (proceso irreversible). La mayor parte de esta energia sera usada para
aumentar la temperatura (liberacién de calor), como consecuencia se producird un
aumento en el desorden del sistema (aumento de la entropia). A nivel macroscépico, la
reestructuracion atémica viene caracterizada por una deformacion permanente
(deformacion plastica). A los modelos constitutivos que intentan representar este
comportamiento se les llama modelos elasto-plasticos. En este trabajo solo se
considerara la teoria clasica de plasticidad en pequefias deformaciones.

Las caracteristicas principales de dicha teoria y que la distinguen de la elasticidad

son.

¢ Perdida de linealidad, las tensiones no son proporcionales a las deformaciones.

e Aparecen las deformaciones plasticas o permanentes. Una parte de la
deformacion generada en el proceso de carga no se recupera durante la descarga.
De esta manera las deformaciones en un punto, € = &® + &P, descomponen en

una parte elastica, £¢,reversible, y una plastica o permanente, £P.

De forma general, el comportamiento de un sdlido mediante la teoria de la

plasticidad tiene las siguientes caracteristicas:

e Un comportamiento inicial dentro de un régimen elastico donde las
deformaciones son reversibles (tramo OA’ de la figura 4.2.1.1).

e Al sobrepasar cierto estado tensional caracteristico de cada material, se adquiere
un comportamiento elasto-plastico, donde el campo de tensiones no crece de
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forma proporcional al de deformaciones (tramo A’E de la figura 4.2.1.1). El
limite que determina el comienzo del estado elasto-plastico viene definido por
una funcidn en el espacio de tensiones Ilamada funcion de fluencia pléstica o

funcion de discontinuidad.

En la figura 4.2.1.1 se muestra el comportamiento de un material elasto-plastico

ideal. Dentro del régimen inelastico se pueden diferenciar tres tramos diferentes:

Tramo A’C; se produce un crecimiento de las tensiones. Se conoce como zona

elasto-pléstica con endurecimiento (o hardening).

Tramo CD; no se experimenta ningin cambio en las tensiones, las

deformaciones aumentan. Se conoce como zona elasto-plastica perfecta.

Tramo ED; se produce un decrecimiento de las tensiones mientras que las
deformaciones aumentan. Se conoce como zona elasto-oplastica con

ablandamiento (o softening).

Los limites que delimitan los tramos previamente definidos varian dependiendo de cada

material por lo que deber&n ser modificados en cada caso concreto.
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Figura 4.2.1.1 Comportamiento uniaxial de un material elasto-plastico ideal [26].
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4.2.2 Criterio de fluencia plastica

El criterio de discontinuidad o de fluencia es una funcion escalar de argumentos
tensoriales que establece un limite de tensiones para un punto del sélido, a partir del
cual se inicia el proceso tenso-deformacional inelastica. De forma general se puede
definir el criterio de discontinuidad como una funcién escalar dependiente del estado

tensional actual y de un conjunto de variables internas,
F(o,q) =0 (4.2.2.1)

Donde o es el tensor de tensiones de Cauchy y q es el conjunto de variables internas
agrupadas en forma de matriz columna. La teoria de plasticidad solo admite dos estados
de comportamiento del sélido ideal: el estado elastico, F(a,q) < 0, o el estado elasto-
plastico, F(a,q) = 0, por lo que cualquier estado fuera del dominio de esta funcion es
inadmisible, es decir, F(a,q) * 0 (figura 4.2.1.1). La situacion de un punto cualquiera,
en un determinado instante t del proceso de carga cuasi-estatico, queda inequivocamente

definido a partir de la condicidn de consistencia de Prager, que dice lo siguiente:

e El sélido se encuentra en un estado elastico si:

Flo,9) <0 o [F(oq) =56+ g—z: g < 0 (descarga)  (4.2.2.2)

e El solido se encuentra en un estado elasto-plastico si:
: oF . . OF .,
Flo,q) =0 'y [F(o,q)=7:6+7:4<0(carga) (4.2.2.3)

Estas funciones son simétricas para los materiales isotropos, en el espacio de

tensiones, y en ellas suele definirse el estado tensional a través de sus invariantes.

La ley de evolucion de las variables internas g puede escribirse de forma general
dependiendo del estado de la variable libre, en este caso la tension, y magnitud actual de

las variables internas, con la forma siguiente,

q=A1H(o,q) (4.2.2.4)
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Donde A es un escalar no negativo llamado factor de consistencia plastica y

H (o, q) es una funcidn tensorial que describe la evolucion de cada variable interna.

O3

Flo;q)=0 - Limute elastico F(o: (l.) 50 =Smpoable

il F(o;q)$<0 - elastico /

/ i
5 /

Figura 4.2.2.1 Dominio elastico [26]

4.2.3 Comportamiento elasto-plastico

Existen diferentes teorias con diferentes formulaciones para representar el
comportamiento elasto-plastico de un material, adecuandose cada una de ellas segun el
objetivo marcado. Las dos formulaciones consideradas més clasicas son la de Levy-
Mises y la de Prandtl-Reus.

Teoria de Levy-Mises

Esta teoria se basa en tres hipotesis principales,

Primera hipdtesis: el incremento temporal total de deformacion es igual al

incremento temporal de deformacion plastica durante el proceso elasto-plastico. Esto
implica que la deformacidn plastica durante es proxima a cero, o que el modulo de

Young se hace muy grande, es decir:

E=EP = =0 o0 bien, E — (4.2.3.1)
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Segunda hipdtesis: el sdlido ideal es plasticamente incompresible, £ = 0 ; de

esta hipotesis y de la primera, se tiene que el incremento temporal del tensor desviador
de deformacion pléastica es igual al incremento temporal del tensor de deformacion

plastica total. Es decir:

P =¢el 14+6éP = &P =¢P o bien, é=¢é (4.2.3.2)

donde la deformacion octaédrica es nula y se define como 3 &b, = €8 = 0 y el vector
unidad es igual a 1={1,1,1,0,0,0}".

Tercera hipdtesis: los ejes principales de deformacion pléstica coinciden con los

de tensidn, esto lleva a la definicidn de la denominada regla de flujo,
e=¢=1s (4.2.3.3)

Donde s = o — I - tr(0)/3, es el tensor desviador.

Teoria Prandtl-Reus

Su principal diferencia con la teoria de Levy-Mises es que considera que la
deformacion total resulta de la contribucion de la parte pléstica y de la parte eléstica,

e=¢g°+¢€P (4.2.3.4)

donde el incremento temporal de deformacién elastica seguira las leyes de la teoria de la
elasticidad y el incremento temporal del tensor de deformacion plastica se obtendra
como una escala del tensor desviador de tensiones s, lo que implica que la parte
volumétrica del tensor de deformaciones plastica sea nula. Esta hipdtesis se conoce

como regla de flujo de Prandtl-Reus,
fP=1s = =0 (4.2.3.4)

El factor de consistencia plastico A se obtiene a partir del espacio de tensiones y

deformaciones principales.
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4.2.4 Teoria clasica de plasticidad

Se admite, por hipotesis, que un punto del solido se encuentra dentro del
régimen elasto-plastico cuando alcanza el criterio de discontinuidad F(o,q) =0 y
cumple con la condicién de consistencia pléastica F(a, g) = 0. Se adopta como vaélida la

hipotesis de Prandtl-Reus sobre la descomposicion de la deformacion total, con lo que,
e=Clo+e? =¢+¢P (4.2.4.1)
Siendo la deformacidn pléastica &P la variable interna fundamental del problema
elasto-plastico, definido como,

. . - 3G(a, .
& =jHp=1""0= g (4.2.4.2)

Esta expresion recibe el nombre de regla de normalidad, siendo G(o,q) la
superficie del potencial plastico y A un escalar no negativo llamado pardmetro de
consistencia plastica, que representa la magnitud del incremento temporal de
deformacion plastica. La funcién del potencial pléastico determina la direccion del

incremento temporal de deformacion plastica (figura 4.2.4.1).

Figura 4.2.4.1 Superficie de fluencia y potencial pléstico.

Se puede distinguir entre dos tipos de flujo plastico:

e Flujo asociado: se adopta, por hipdtesis, que el flujo plastico es igual a la

superficie de fluencia, G(o,q) = F(o,q). En este caso particular la direccion
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del incremento temporal de deformacion plastica es ortogonal a la superficie de

fluencia.

e Flujo no-asociado: al contrario que en el caso anterior, el potencial pléstico es

diferente a la superficie de fluencia G(o,q) # F(o,q). La direccion del
incremento temporal de deformacion pléstica no serd ortogonal y vendra dada

por la funcién de potencial plastico.

4.2.4.1 Trabajo plastico unitario

El trabajo total desarrollado en una unidad de volumen de un solido elasto-
plastico ideal, en un proceso cuasi estatico y durante un pseudo incremento de tiempo,

se denomina incremento temporal de trabajo unitario,
W=0:&=0:(6°4+&P)=0:6°4+0:€P = 0 + WP (4.24.1.1)

Se conoce esta forma de escribir la variacion temporal de la energia como
elasticidad desacoplada y solo vale en el caso elasto-plastico cuyas deformaciones
elasticas sean infinitesimales y por tanto se acepta la hipotesis de aditividad de

deformaciones.

La variacién temporal del trabajo plastico se puede expresar de la siguiente

forma,
oP = \Ea &P P = G EP (4.2.4.2.1)

Siendo & = /3 - J,, la tensién efectiva o uniaxial de von Mises, y J, el segundo
invariante del tensor de deformaciones. La expresion anterior permite escribir en forma

general la deformacién pléastica efectiva como,

&P = [y &P &P (4.2.4.3.1)

Tal que en el caso de plasticidad de von Mises y = 2/3.
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4.2.4.2 Superficie de carga plastica. Variable de endurecimiento plastico

Como se ha descrito anteriormente, el limite de la zona eléstica y la plastica se
establece mediante la superficie de fluencia o superficie de discontinuidad y a partir de
este limite esta superficie adquiere movilidad en el espacio de tensiones. El fendmeno
que gobierna este cambio de la superficie de fluencia en el espacio de tensiones es
conocido como endurecimiento plastico, que puede ser is6tropo o cinematico. Mas
adelante se describird Unicamente el caso isétropo, ya que es el que se ha usado en este

trabajo.

ISOTROPO CINEMATICO

Sup actual

Figura 4.2.4.2 Movimiento isotropo y cinematico de la superficie de fluencia [26]

El endurecimiento se introduce en el comportamiento elasto-plastico a través de
la funcion de fluencia F(a,q) = 0, que puede definirse mediante una funcion escalar

con argumentos tensoriales y homogénea de primer grado en las tensiones.
F(o,q) =f(6) —K =0 (4.2.4.2.1)

Se establece la funcion f(e) como un traductor de un estado tensorial de
tensiones a otro escalar equivalente. Este escalar se usa para ser comparado con la
evolucion del endurecimiento plastico X, inequivocamente relacionado con la

evolucion de la tension uniaxial equivalente ¢ = X..
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Endurecimiento isotropo

Se considera un endurecimiento isétropo cuando hay un movimiento homotético de

la superficie de carga plastica. Este movimiento puede ser,

e Positivo: el movimiento de la superficie de fluencia es de expansion.
Corresponde al caso de plasticidad con endurecimiento (hardening).

¢ Nulo: la superficie de fluencia no evoluciona. Corresponde al caso de plasticidad
perfecta.

e Negativo: el movimiento de la superficie de fluencia es de retraccion.

Corresponde al caso de plasticidad con ablandamiento (softening).

El endurecimiento isétropo queda controlado por la evolucién de la funciéon de
endurecimiento plastico A. La evolucion de esta variable interna depende del proceso
mecanico y lo hace condicionada a través de una regla de evolucién que debe ajustarse

al comportamiento del soélido.

Es habitual expresar esta variable interna como una funcion de endurecimiento
plastico K (xP), la cual depende a su vez de la variable interna de endurecimiento

plastico xP:
K (kP) = f(xP) ,con kP =¢&P ; kP =wP (4.2.4.2.1)

Definiendo la funcion de endurecimiento como una variable interna del proceso

plastico, resulta que,
kP =AH.(0,q) =1 [h,c(a, q):aG(aL:p)] (4.2.4.2.2)

j(‘ ZAHJC(O'»‘I) = h?((”"l) K.:p

Donde la funcion tensorial h, (o, q) y la funcion escalar hy (o, q) dependen del
estado de tensiones actualizado y de las variables internas. En el caso mas simple se

identifican las siguientes relaciones:
h.=0c = KP= h & =0:° =P =G &P (4.2.4.2.3)

De estas relaciones se tiene que,
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K (KkP) . P
dKP

K = hyk? = (4.2.4.2.4)

Relacion tensidn-deformacion. Consistencia plastica y rigidez tangente

Del criterio general de fluencia pléastica y de la condicion de consistencia de
Prager permiten obtener la ley constitutiva elasto-plastica, & = C;: & y el pardmetro de

consistencia plastica A. De manera que,

F(o,q) = f(6) —K =0

F=2:6+2% =0 > ZLs+x=0 (4.2.4.2.5)
60 do

-

Sustituyendo en esta Ultima expresion la ecuacion (4.2.4.2.2) se tiene que,
oF . p p
E:C:(e—e )—hy(h:€P)=0
[ . C: ] ,1[— C:22 4 hye by 3| = 0 (4.2.4.2.6)

De esta lltima ecuacion se puede obtener el factor de consistencia plastica A, que
como se ha mencionado anteriormente es un factor que evalua la distancia que hay entre

un estado tensional inadmisible y la superficie de carga pléstica:

A= aF aca_a:«::é] G (4.2.4.2.7)
%:(C:% + h:}(‘ hK:%

oF . 9G . . -
Donde A = Pt C:E es el parametro de endurecimiento plastico, este resulta ser
la pendiente de la curva tension uniaxial equivalente.

Sustituyendo la ecuacién (4.4.3.2) en la ecuacién constitutiva tangente & =

C: (&€ — £€P), resulta,

26
= {(C - [:""’](8{ (C] >}:é >6=Cr:& (4.2.4.2.8)
X ":aa o

Siendo C; el tensor constitutivo tangente.
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4.3 Modelo para el hormigon — Dafio continuo isotropo

4.3.1 Introduccion

El dafio continuo de un sélido se debe a la hipdtesis que considera que su
comportamiento no-lineal que sufre el sdlido es consecuencia de la degradacion de su
rigidez a causa de la pérdida de area efectiva resistente debido a la formacion y

desarrollo de micro-fisuras.

La interpretacion fisica del dafio is6tropo puede entenderse como el dafio
adireccional que sufre cada punto del solido real cuando sobreviene la fractura. De esta
manera, el dafio adireccional resulta ser opuesto al concepto de dafio macroscopico

(fractura), ya que éste es un fenémeno direccional.

o, i Iﬂ}‘ S
S

i L 0

i i— “ s l_--

Fig. 4.3.1.1 Dafio adireccional debido a la descohesion de un punto [26]

Aproximando el comportamiento a fractura mediante una formulacion continua,
se puede admitir como hipdtesis que el dafio macroscépico direccional (fractura),
proviene de un comportamiento microscopico adireccional de un conjunto de puntos
situados en una zona concreta del sélido, denominada zona de dafio. En consecuencia,
una fisura estara definida por el lugar geométrico de los puntos que han sufrido dafo

microscopico adireccional (figura 4.3.1.2).
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La concentracion de dafio en un solido cargado es debido al fenémeno de
localizacion de deformaciones desarrolladas en esta zona del solido. Aqui, una cierta
cantidad de puntos se encuentran sometidos a un comportamiento tension deformacion
con ablandamiento (“softening”), es decir, con pérdida de tension y crecimiento de la
deformacion. En cambio, los puntos fuera de la zona donde se localiza el dafio, donde se
produce un proceso de descarga, mantendran su nivel de dafio constante, en el caso de

que hayan sufrido algun dafio.

P A
e |
> "
» LK} . " : s p
o Py 0 © IR UNTOS SDTROPCAVENTE
BANDA DANADA o T ® ¢ o
MACRO-D IRECCION o T .|
¢
-:- -
( -l X b o .
P Y

Fig. 4.3.2 Dafio direccional macroscopico (fisura) debido infinitos puntos dafiados

adireccionalmente [26].

El fendmeno del dafio solo afecta a las propiedades elasticas del material, a
diferencia de la plasticidad, que se desarrolla como consecuencia de un crecimiento
irrecuperable de las deformaciones, deformacion plastica. Ambos fenomenos son
compatibles uno con el otro y es normal observar materiales con una pérdida de
resistencia debida al dafio y por la plasticidad al mismo tiempo, como por ejemplo en el

hormigon, aunque en este caso predomine el efecto del dafio sobre la plasticidad.

La teoria del dafio continuo fue introducida por primera vez por Kachanov en 1958
[27] en el contexto de problemas relacionados con la fluencia, siendo ésta teoria

aceptada como una alternativa valida para simular el comportamiento de diversos
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materiales. EI modelo de dafio usado en este trabajo es un modelo simple con una sola
variable interna escalar que permite caracterizar el dafio local. A pesar de ser un modelo
simple, ha demostrado tener una gran potencialidad a la hora de representar el
comportamiento no lineal de materiales metalicos, hormigén, rocas o cerdmicas debido

a diversos factores:

e Su relativa simplicidad, siendo un modelo completamente basado en la Teoria
de la Mecéanica del Continuo. Esto representa la mayor diferencia respecto a la
Mecanica de Fracturas y lleva a una formulacién e interpretacion mucho mas
simples. El material dafiado se supone que continlia siendo un material continuo
y el efecto de las fracturas es modelado modificando las propiedades mecénicas

del solido, tales como la rigidez o la resistencia.

e La consistencia de la teoria, formulada cumpliendo rigurosamente los principios

de la termodinamica.

e Su versatilidad, puede manejar una gran cantidad de problemas, como la fatiga,

fragilidad, fractura ddctil, etc.

e Su compatibilidad con otras teorias, como por ejemplo los modelos de dafio
plastico, que combinan la teoria del dafio continuo con la teoria de plasticidad.
También es posible incorporar diversos efectos, como por ejemplo los térmicos,

en la formulacion del modelo.

4.3.2 Bases del modelo de dafio is6tropo

Comunmente, las ecuaciones constitutivas de los materiales son modeladas
considerando el material como un continuo. Las deformaciones sufridas por el solido
son descritas mediante un campo de deformaciones. La distribucion de las fuerzas

internas del solido es descrita mediante un campo de tensiones. Estos conceptos son
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utiles para analizar el comportamiento de una estructura cuando se le introducen cargas
externas, a pesar de que no tienen en cuenta las estructuras discretas de los materiales

reales.

A partir de ciertas condiciones de carga la estructura interna del material dejara
de ser continua. Empezaran a aparecer pequefias fisuras y pequefias cavidades en las
zonas donde se hayan localizado las tensiones mas elevadas. El efecto de estas fisuras
reducird la capacidad resistente del material o estructura. La estructura interna del
material pasara de ser continua a ser discreta. El analisis méas estricto y preciso de este
comportamiento deberia modelar la aparicion de todas estas fisuras y cavidades

introduciéndolas en el material discreto.

En 1958, Kachanov propuso describir el efecto del deterioro del material
mediante una variable interna en términos de material continuo [28]. Esto implica que
un proceso discreto es modelado como si fuera un proceso continuo. Modelando el
comportamiento de un solido mediante dicha hipétesis se pierde precision en la
modelizacion pero conlleva una formulacién mas simple y un coste computacional

mucho menor.

Si consideramos el dafio como isotropo, es decir las fisuras y cavidades se
distribuyen uniformemente en todas las direcciones, el dafio se puede definir como la
variable interna escalar y adimensional w. En casos mas complejos @ puede ser una
funcién vectorial, como para describir el dafio en caso de metales sometidos a cargas a

altas temperaturas (creep damage).

4.3.2.1 Variable de dafio isétropo

Teniendo en cuenta la seccién de un solido cualquiera, Kachanov [29] definio

inicialmente w como,

W@ == 0<w<l (4.3.2.1.1)

o
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Siendo S, la seccion inicial sin dafio de la seccién y S la seccion “perdida” a
causa de la aparicion de fisuras y cavidades consecuencia de haber sufrido dafio ( S <
So), figura 4.3.2.1.1.

De manera obvia se deduce que si:

e w(n) =0, el material no habra sufrido dafio alguno
e (n) =1, el material estard completamente dafiado

e 0<w(n) <1, w cuantifica el dafio sufrido.

<

Figura 4.3.2.1.1 Representacion esquematica de las secciones representativas

Si consideramos que el dafio se comporta isétropamente, w(7) no depende de la

normal, con lo que el estado de dafio se caracteriza por un valor escalar d:

w(i) =d (4.3.2.1.2)

4.3.2.2 Concepto de tension efectiva y principio de deformacion equivalente

Caracterizar el dafio mediante el area perdida a causa de las fisuras y cavidades
es extremadamente dificil ya que se desconoce de manera precisa la geometria de
dichos defectos del material. El concepto de tension efectiva y la hipdtesis de una

deformacion equivalente evitan el calculo de S.
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Se define como tension efectiva la tensién que actua sobre el area efectiva que
resiste las fuerzas. Considerando el caso uniaxial, si F es la fuerza aplicada en la seccion
representativa del volumen, o=F/S,. En condiciones con dafio isotropo, la tension

efectiva & se define como,

=— .5 __9

0=0"==_— (4.3.2.2.1)
Donde S,

§=5,-5S=5S,-(1—-d) (4.3.2.2.3)

Resulta evidente que ¢ > ¢. Para un material sin dafio ¢ = o, mientras que

cuando se fractura ¢ — oo,

En el caso multiaxial podemos considerar la forma tensorial,
c=— > c=0-(1-4d) (4.3.2.2.4)

La definicion de tension efectiva se introduce en relacion con la hipétesis de

deformacion equivalente [30]:

“La deformacion asociada al daiio bajo un estado tensional ¢ €S equivalente a

la deformacion asociada en un estado sin dafio con una tension efectiva @.”

Bajo esta hipotesis se asume que las deformaciones a causa del dafio son solo
producidas por la tensién efectiva. EI comportamiento deformacional de un material
dafado es representado por su ley constitutiva en estado virgen, donde la tension
convencional es sustituida por la tensién efectiva. En el caso particular uniaxial la ley

elastica lineal se escribe como,
c=(1-d)-6=(1-d)-E-¢ (4.3.2.2.4)

Donde E es el modulo eléastico. De la ecuacion (4.3.2.2.4)se deriva que la tension

aparente ¢ esté relacionada con el modulo elastico danado:
E;=(1-d)-E (4.3.2.2.5)
El dafio es irreversible, por tanto

d=>0 - E;<0 (4.3.2.2.6)
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El dafio se inicia cuando las deformaciones (o tensiones) sobrepasa el umbral de

dario & ( 0 0y):
d=0,si0<050 €<¢g (4.3.2.2.7)

En el caso de descarga,

£<0 » $=0yd=0 (4.3.2.2.8)
Problema de Plasticidad Problema de Daiio
A H
(%]
/ of =Cef
g,
/ A
U*-n g'=
(1—d)c®
g =Ce°
. 4 a [
g g* rE E --£

£

g =Ce"=C(z —2") g =(1-d)Ce=Ce —dCe

dispositivo de friccion
- i Parie degradada del m&elle
T o} S
A Gk —de
(=2 1 o
£ £

Fig. 4.3.2.2.1 Comparacién de un problema plastico con uno de dafio [26]

En consecuencia,
6=(1—-d)-E-d=E;-¢ (4.3.2.2.9)

En caso de descarga el dafio se mantiene constante y, consecuentemente, la
descarga se produce hasta que llega al origen siguiente la rigidez degradada. Si se

produce una nueva carga, esta seguira el mismo camino que la descarga anterior, hasta
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alcanzar de nuevo el umbral de dafio. La principal diferencia con un modelo constitutivo
plastico es que no se producen deformaciones pléasticas irreversibles: toda deformacion
se recupera en caso de descarga, aunque las trayectorias de carga-descarga, a diferencia

de la plasticidad, no son paralelas (figura 4.3.2.2.1).

4.3.2.3 Energia libre de Helmhotz y ecuacion constitutiva

La energia libre de Helmhotz por unidad de volumen para el caso de dafio

isétropo a temperatura constante viene dada por,
Y=(gd)=>010-4d) ¥y(e) (4.3.2.3.1)

Donde W, (&) es la energia libre de Helmhotz elastica inicial del material no
dafiado y d es la variable de dafio. En pequefias deformaciones es suficiente en

considerar la energia libre como una funcion cuadrética de las deformaciones,
Wo(e) = &:Co e (4.3.2.3.2)

Donde C, el tensor constitutivo eléstico del material en estado no dafiado. Para
problemas térmicamente estables es valida la siguiente forma de la desigualdad de
Clasius-Plank,

(Y. _9%¥
a—(o as).g —.d>0 (4.3.2.3.3)

Esta expresion de la potencia disipativa permite hacer las siguientes

consideraciones:

1) Lainecuacién (4.3.2.3.3) debe cumplirse para cualquier variacion temporal de la
variable libre €, con lo que el multiplicador de ¢ tiene que ser nulo. Esta
condicion proporciona la ley constitutiva hiperelastica para el problema de dafio

escalar,

v oY
o= , ==, <0 (4.3.2.3.4)
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2) Considerando la ley constitutiva anterior, el valor de la disipacion del modelo de

degradacidn resulta,

E=W,-d>0 (4.3.2.3.5)

Teniendo en cuenta (4.3.2.3.4 ) se obtiene la siguiente forma constitutiva,

oY
G—E—(l—d)'

v,

—2=01-d) Cp¢ (4.3.2.3.6)

Esta ultima es la ecuacién constitutiva del modelo de dafio y presenta las siguientes

caracteristicas:

I.  El modelo de degradacion es isétropo ya que las propiedades del material sélo
son afectadas por un escalar.
Il.  Laintegracion de la ecuacion constitutiva es explicita.
1. La ecuacion se puede interpretar como una descomposicién aditiva de las

tensiones elasticas e inelasticas,

0=(1-d)Cp:e=[Cyp:e]—[d-Cy:e] =07— 0y (4.3.2.3.7)

Este modelo requiere el conocimiento de la variable de dafio en cada instante,

pos lo que es necesario definir la evolucion de esta variable interna.

- -

P i
re

£ E

Figura 4.3.2.3.1 Esquema de la respuesta uniaxial de un modelo de dafio [26]
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4.3.2.4 Umbral de dafio

El criterio de dafio distingue entre un estado de comportamiento dentro del
régimen elastico, delimitado por esta funcion de dafio, y un estado en el cual se verifica
el proceso de degradacion de las propiedades fisicas del material. La funcion de umbral
de dafio depende del tipo de material y se define de la misma manera que en problemas

de plasticidad,
F(oy) = f(ay) —c(d) <0 (4.3.24.1)

Donde f(eo) es una funcidn del tensor de tensiones o, = Cy: € y c(d) es la
funcién que define la posicion del umbral de dafio. Dicha funcion permite, ademas de
establecer el inicio del comportamiento no lineal de dafio, definir los estados de carga,
descarga y recarga. Es una funcion escalar, debe ser positiva y para un estado no-
deformado debe ser nula. El valor inicial del umbral de dafio c(d®)=c™*=¢"* es una
propiedad del material y esta relacionado con su resistencia a compresion segin la

funcién de umbral elegida.

. _.ﬁ-f”’"fﬁ__x-&?‘\
- L
A g a4 ap | an
; [i] i
! - )
|' |
c-02 0
L
| F(a,) <0 /
y 0.4
\ [
L I
lL'x _"-J-.ﬁ
", [ {
Fog) =0 £
() = |'
\Hﬁ-\-\-"‘ﬁ—\_\_\._\_\_-_'_'__,_,i_-l

Figura 4.3.2.4.1 Ejemplo de funcion de umbral de dafio [31]

El dafio en el material se verifica cuando el valor de f(ey) es igual o mayor que

max

c"= ¢™ por vez primera. Una expresion equivalente a (4.3.2.4.1) es,

F(oy;q) = G[f(0)] —G[c(d)] <0 (4.3.24.2)

64

——
| —



Donde GJ[-] es una funcion escalar, invertible, positiva y de derivada positiva y

mondtona creciente.

4.3.2.5 Ley de evolucién de la variable interna de dafio

Cuando intervienen variables internas es necesario definir su ley de evolucion.

En el problema de dafio, la ley de evolucion de la variable interna viene dada por:

5 _ . 0F(ag;q) _ . 3G[f(a0)]
d=p alf(oo)] H alf(ao)] (4.3.25.1)

Donde x es un escalar no negativo denominado parametro de consistencia de
dafio, analogo al factor de consistencia plastico A, y se usa para definir las condiciones
de carga, descarga y recarga a través de las condiciones de Kuhn-Tucker,

L=0; TF(oyq9) <0; u-Floyq)=0 (4.3.25.2)

Las condiciones expresadas en la ecuacion anterior corresponden a problemas
con restricciones unilaterales. Si el valor de F(ay;q) < 0 el criterio de dafio no se
verifica y para que se cumplan las condiciones de Kuhn-Tucker necesariamente debe
ocurrir que i = 0. Esto lleva a deducir que la variacion temporal del dafio debe ser nula

d = 0y por lo tanto el material no se dafiara, se mantendra en régimen eléstico.

Como en la teoria de plasticidad, la magnitud del factor de consistencia surge de
imponer la condicion de consistencia de dafio. De éstas y de las propiedades de la
funcién G[-] se tiene que,

Flaa) = — _ 9G[f(ao)] __ 9G[c(d)]
Floo@) =0 — Glf(o0)] = Gle(@d)] ~ f(op) = c(d) — S =2

(4.3.25.2)

De la condicion de permanencia sobre la superficie umbral de dafio se deduce

que,
= 5} ; d . ;. .
Floo @) = 0 » SE f(ay) - T8l = 0~ f(o0) = ¢(d)
(4.3.2.5.3)
( ]
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Observando la variacion temporal de G[f(o,)] Y haciendo una analogia con la

ley de evolucién de la variable interna d (4.3.2.5.1), se deduce el parametro de

consistencia de dafio como

Glf(oo)] = Frrd #(oy)

d =g 9G[f(ap)]

alf (ao)] d = G[f(g,)] - 1=f(0,) (4.3.2.5.4)

Desarrollando més el parametro de consistencia, puede escribirse como,

Q= f(ay) = c(d) = L. g, =L ¢ . ¢ (4.3.2.5.5)

dog doy

Integrando en el tiempo la variacién temporal de la variable de dafio, se obtiene

la siguiente expresion explicita para representar el dafio en un punto del sélido,

d=[ ddt=[ G[f(a,)] dt =G[f(a)] (4.3.2.5.6)

Sustituyendo en la ecuacién de la disipacion de energia (4.3.2.3.5), se deduce la

expresion que describe la evolucién temporal de la disipacion,

9G[f(a0)] 8f (o) .
=W, -d =Y, G[f(a,)] = ff(,,‘;‘;] ’;: {Coi & (4.3.25.7)

[1]

De las definiciones anteriores se obtiene que el umbral de dafio ¢ en un tiempo

s=tes,

¢ = max{c™¥, max{f(o)|s}}, VO<s<t (4.3.2.5.8)

4.3.2.6. Tensor constitutivo de dafio is6tropo tangente

El tensor constitutivo tangente de dafio se obtiene considerando la variacion

temporal de la ecuacion secante (4.3.2.3.5),

6=1—-d)Cy:é—d(1—d)Cy: & (4.3.2.6.1)
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Reemplazando en la ecuacion anterior la ley de evolucién de la variable interna

de dafio d (4.3.2.5.1), se obtiene:

6=(1—d)Cy: & f’aﬁ ff((";) £(0o) - [Co: €] (4.3.2.6.2)

Teniendo en cuenta que la variacion temporal de la funcion umbral se puede

escribir también como,

flag) =L g, = Lo ¢ (4326.3)

Reemplazando en la ecuacion (4.3.2.6.2) se tiene:

. _ . & _ 0G[f(g0)] 9f(Co: f) &
6= (1-d)Cyi & — G (), 4 7. [y (4.3.2.6.4)

De la ecuacion anterior se obtiene el tensor de dafio tangente como,

9G[f(a¢)] af(Co:e) .
T =(1-d)C,— a[f(,:S] [Co:e] ®: [Fo—:€ ] (4.3.2.6.5)

4.3.2.7 Particularizacion del criterio de dafio

El tipo de ablandamiento (softening) a definir en el criterio de dafio general

depende del problema a resolver.

Ablandamiento general

La funcion escalar G[:] que define la evolucion del umbral de dafio debe ser
monotona y con un valor acotado entre 0 y 1. Una forma de expresar la evoluciéon del
umbral de dafio es a través de una variable auxiliar x, que se denominara variable de
disipacion normalizada a la unidad, y cuya expresion es analoga a la utilizada en

plasticidad.

k:K(GO)'Em

= [T("") + 1) 2 (43.2.7.1)

9
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Donde E = W, - d es la disipacion de dafio y 7(0) = Yi_.(a,)/Y3_,|0;] una
funcién escalar que define los estados de comportamiento de un punto en funcion del
estado tensional, siendo (-) la funcion de McAully ({(x) = x,si x = 0,{(x) = 0,si x <
0). Las magnitudes gr y gc representan la maxima disipacién a traccion y compresion
respectivamente. De esta manera la disipacion de dafio estara normalizada respecto de la
maxima energia correspondiente al proceso mecénico que esté realizando en cada

momento.

Usando la variable x como variable auxiliar, puede definirse G[-] en la siguiente

forma general,

c(k)

Gle(al =1 =225

(4.3.2.7.2)

Esta formulacion debe necesariamente cumplirse que el valor de f°(a,) = ¢™%*
y en este caso se obtiene el cumplimiento del criterio de dafio para el primer umbral de

degradacidn. Por otro lado, la evolucién del umbral de dafio serd d = G[c(k)] =1 —

c(k)
f(oo)
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4.4 Modelo para el hormigon armado - Teoria de mezclas

4.4.1 Introduccion

La simulacion numérica de materiales compuestos se ha realizado, tradicionalmente,

usando materiales ortétropos con una media de las propiedades de sus constituyentes.

Con estas aproximaciones no se ha encontrado ningin modelo que funcione mas alla de

los limites elasticos. Con tal de solventar este problema se han desarrollado diferentes

teorias, teniendo en cuenta la configuracién interna del compuesto para predecir su

comportamiento. Las dos teorias mas extendidas son:

e Teoria de homogenizacion. Este método trata el problema global de un

material compuesto a dos escalas diferentes: una macroscopica en la que se

determina el comportamiento de la estructura, los compuestos son tratados como

materiales homogéneos en esta escala; y una microscopica en la que se obtiene

el comportamiento del compuesto partiendo de la respuesta de sus componentes.

e Teoria de las mezclas. Considera que el comportamiento de cada componente

defina el comportamiento global del compuesto. Parte de la mecénica del

continuo bajo el principio de interaccién de las sustancias que componen el

material y se basa en dos hipotesis principales: (1) Todos los constituyentes

tienen las mismas deformaciones (2) supone que en el volumen infinitesimal del

compuesto participan en conjunto todos sus componentes. Asimismo, considera

que cada uno de ellos contribuye al comportamiento del compuesto en la misma

proporcion volumétrica.

La teoria de homogenizacion requiere un micro-modelo para cada punto de la

estructura que entran en no-linealidad. La resolucion de una estructura real con este

procedimiento genera una gran cantidad de grados de libertad que el célculo se vuelve

inviable debido a la capacidad de los ordenadores personales o pequefios servidores. Por

el contrario, la teoria de mezclas no incrementa el numero de grados de libertad.
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4.4.2 Teoria de mezclas

4.4.2.1 Teoria clasica de mezclas

La teoria clasica de mezclas fue desarrollada inicialmente por Trusdell y Toupin
(1960). Se considera que la interaccion entre los componentes en un punto de un

material compuesto esta de acuerdo con las siguientes hipotesis:

a) Cada volumen infinitesimal del compuesto contiene un numero finito de
materiales componentes.

b) La contribucion de cada componente al comportamiento global es proporcional a
su participacion volumétrica.

c) Cada componente sufre las mismas deformaciones.

d) EIl volumen de cada componente es inferior al del compuesto.

En el caso de pequefias deformaciones, la tercera hipotesis puede ser escrita como:
c. _ 1 _ 2 _ —_n
E = Sij = Sij =...= Sij (44211)

Donde, ‘gjj es el tensor de deformaciones para el compuesto y kSij es el tensor de
deformaciones para el componente k del compuesto.

De acuerdo con la segunda hipotesis, las tensiones del compuesto pueden ser
calculadas como el sumatorio de las tensiones de cada componente, de acuerdo con su

participacion volumétrica,

01j = Yhey k- Foy = XRoy Kk KCS - Fey = 0o, Fk S - ey (44.2.12)

ij
Donde el pardmetro “k es la participacion volumétrica del componente k-esimo

del compuesto, definido como:

avy
avy,

ke —

(4.4.2.1.3)
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4.4.2.2 Teoria de mezclas serie/paralelo

El principal problema de la teoria clasica de mezclas es la condicion de iso-
deformacion, que fuerza una distribucion paralela de los constituyentes del compuesto.
En la teoria en serie/paralelo se soluciona este problema considerando que en una
direccién particular los componentes se comportan en paralelo (iso-deformacién) y en
las otras direcciones en serie (iso-tension). En el caso del hormigén armado, la direccion

en paralelo corresponde a la direccidn de la armadura.

iso-deformacion iso-tensian

Fig.4.4.2.2.1 Distribucién en paralelo (iso-deformacidén) y distribucién en serie (iso-tension)

La teoria parte de las siguientes hipotesis:

a) En cada volumen infinitesimal del compuesto participan en conjunto todos sus
componentes, es decir que la distribucién de los componentes es homogénea.

b) Los componentes tienen una misma deformacion en direccion en paralelo
(direccidn de la fibra).

c) Los componentes tienen una misma tension en la direccion en serie.

d) La adherencia entre los componentes es perfecta.

e) La contribucion del compuesto es proporcional a su participacion volumétrica de

cada material componente.

La anisotropia global de los materiales compuestos se considera como el resultado
de la interaccion de los componentes. Adicionalmente, la teoria Serie/Paralelo permite
que se analicen los materiales componentes que presenten cualquier tipo de no

linealidad como el dafio y la plasticidad.
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Componentes en serie y en paralelo de los tensores de deformacion y de

tensién

Las ecuaciones que definen el equilibrio de tensiones y establecen la compatibilidad
de deformaciones entre los componentes parten de las hipdtesis anteriores,

e Comportamiento en paralelo

“op = "kp- "o + Tkp- T, (4.4.2.2.1)
e Comportamiento en serie

08s; = mks' mgs + ka' fﬁs

c

6s="os = To; (4.4.2.2.2)

Donde ¢, y & son los componentes en paralelo y en serie respectivamente del
tensor de deformaciones; op y os son los componentes en paralelo y en serie
respectivamente del tensor de tensiones; los superindices ¢, m y f hacen referencia a
compuesto, matriz y fibra respectivamente; y ™k y 'k son las participaciones

volumétricas de la matriz y de la fibra del compuesto.

Uno de los problemas que presenta la teoria Serie/Paralelo es que el compuesto
puede estar formado, Unicamente, por dos componentes, lo que supone un problema
para compuestos con mas de dos materiales componentes o diferentes direcciones de
fibras. Esto se soluciona considerando el compuesto un material formado por diferentes
capas (ldminas). Estos materiales compuestos laminados estdn compuestos por
diferentes capas con diferentes orientaciones de fibra en cada una de ellas. Se aplica la
teoria Serie/Paralelo a cada una de las capas del compuesto y, posteriormente, se
obtiene el comportamiento global del compuesto teniendo en cuenta la participacion

volumétrica de cada lamina.

En cada capa j del compuesto se plantean las siguientes ecuaciones de equilibrio y
de compatibilidad de deformaciones:
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e Comportamiento en paralelo

?gp ES n}gp ES §£P (44223)

Sop ="k - Mop + Tk . 4.42.2.4

jop = "jk - "jop + k- op (4.4.2.2.4)
e Comportamiento en serie

Sop = Mop = lop (4.4.2.2.5)

Sep ="k - Mep + ik ep (4.4.2.2.6)

Para garantizar el principio de conservacion de masa en cada capa, los
porcentajes de participacion volumeétrica de la matriz y de la fibra de la capa j deben
cumplir

anv

_ _ fr
k=t n={mf == Tkt k=1 (4.4.2.2.7)

Donde "V representa el volumen de la matriz m o de la fibra f de la capa j y V; es

el volumen de la capa j del compuesto c.

El analisis de cada capa proporciona el tensor de tensién del compuesto ‘c como

la suma de los tensores de tension de las capas del compuesto ponderados por el

porcentaje de participacion volumétrica de cada capa ’j ,

‘o =2 kS0 =T k- (Gop + Sos) (4.4.2.2.8)

En la figura (4.4.2.2.1.1) se ejemplifica la metodologia a seguir para hacer uso
de la teoria de mezclas serie/paralelo con fibras en diferentes direcciones. Al dividir el
material mixto en diferentes capas, la fraccion volumetrica de fibra en cada capa debera
ser mayor que su fraccion volumétrica en el material mixto global con tal de no perder
masa. De esta manera se define el porcentaje volumétrico de la fibra en la capa j como

Y Pe;

f1, — &i
J'k_

€j

: 1; K (4.4.2.2.9)

ncap
i

Donde e; es el espesor de la capa j, . e; es la suma de los espesores de todas

la capas y ’;K es el porcentaje volumétrico de la fibra en el material mixto global.
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Figura 4.4.2.2.1 Ejemplo de aplicacion de la teoria de mezclas con fibras en diferentes

direcciones.

Ecuacion constitutiva de los materiales de las capas del compuesto

Como implementacion de la teoria de Serie/Paralelo se realiza a nivel constitutivo a
partir del estado de deformacion en un punto de Gauss, una vez obtenida la deformacion
‘e, se calcula el estado tenso-deformacional de cada componente cumpliendo con las
ecuaciones de equilibrio y de compatibilidad, para luego hallar el estado de tensiones y
deformaciones del compuesto. El estado de tensiones y de deformaciones de los
componentes se determina a través de la ecuacion constitutiva que rige el
comportamiento de cada uno. En caso de usar una teoria de plasticidad, la ecuacion

constitutiva tiene la siguiente forma:
— . — . P —
No="C:"e® =0 (e — &) n={m,f} (4.4.2.2.10)

donde JC es el tensor constitutivo de cada componente de la capa j del

compuesto.

Algoritmo de la teoria Serie/Paralelo

Con tal de verificar la compatibilidad de las ecuaciones, el algoritmo de desarrollo

de la teoria Serie/Paralelo procede siguiendo los siguientes pasos:
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a)

b)

d)

Separa los componentes del tensor de deformaciones en sus correspondientes
partes en serie i paralelo, para cada capa j.

Segun las hipotesis de la teoria Serie/Paralelo, la deformacién en paralelo de los
componentes es la misma, mientras que la deformacion en serie es diferentes
para cada componente. Por esta razon, en el analisis de la parte en serie se
requiere una primera aproximacion de la deformacion en serie de alguno de los
componentes.

El codigo de elementos finitos PLCd toma como predictor el tensor de
deformacion en serie de la matriz del compuesto para determinar el tensor de
deformacion en serie de la fibra. El predictor del tensor de deformacion para el
paso de carga i+1 en la iteracion k parte de los valores convergidos del paso
anterior i y la prediccion del incremento del tensor de deformacion en la

iteracion k

HlMesl = Mes] + [MAes]k (4.4.2.2.11)
Con esta prediccion inicial y la relacion de deformaciones, se obtiene también
las deformaciones de la fibra.

Usando los correspondientes modelos constitutivos, se calculan las tensiones de
los materiales matriz y fibra, asi como una actualizacién de las variables internas
de los materiales.

El tensor de tensiones obtenido en el paso anterior (c) se separa en las partes en
paralelo y enserie y se comprueba la condicidn de iso-tensidn. Si ésta se verifica,
el tensor de deformaciones predictor era correcto y las tensiones del compuesto
pueden ser obtenidas mediante las ecuaciones (4.4.2.2.1) y (4.4.2.2.2).

La ecuacion (4.4.2.2.4) de equilibrio de tensiones (condicion de iso-tension) se

verifica calculando la tension residual de la capa ;Agg , y comprobando que sea
menor que una tolerancia Toler

jAas = Tios — ’;GS < Toler (4.4.2.2.12)

Si la tension residual es mayor, la prediccion de la deformacién de la matriz se

corrige en forma iterativa. Una vez obtenida una tension residual menor que la
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tolerancia, se hace la recomposicion de los tensores de tension y deformacién de

la capa j.
Deformaciones de la capa de compuesto j en un PG
U — ‘e='e
“ ¥ Prediccién deformaciones en serie de la matriz : | €,
o
E +
o Deformamc_)lnes en [ E,} _ _[ &} +_,‘[ &}
. serie de la fibra: Lo ox e o fr' 8| Ecuacién de cierre
U
: &
o LEJ :LEJ‘I'LEJ e wm, [
] J © e Ehatea I
3
e ¥
E :::O'" =" (| E = .;E' ) ne m f Tl?l"ﬁ]l.(?:l elastica
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Figura 4.4.2.2.3.1. Esquema de solucion de la teoria de mezclas Serie/Paralelo en
pequefias deformaciones para una capa de un compuesto en un punto de Gauss para un
paso i+1 [32]
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4.5 Modelo para la mamposteria - Dafio ortotropo

4.5.1 Introduccion

Un material se dice que es anisétropo cuando sus propiedades en un punto
varian con la direccion o dependen de la orientacién de los ejes de coordenadas. Si las
propiedades del material en ambas direcciones de alguno de los ejes de coordenadas son

las mismas, el plano perpendicular al eje se define como plano de simetria del material.

A un material con ningin plano de simetria se le llama anisotropo general (o
alotropico). Por otro lado, a un material con infinitos planos de simetria se le denomina

material isétropo.

Un caso de especial importancia dentro de los materiales estructurales son los
Ilamados materiales ortétropos, material con tres planos de simetria ortogonales entre
si. Algunos de los materiales ortétropos mas comunes son, por ejemplo, la madera, la
mamposteria y los materiales compuestos con fibras. Este comportamiento ortotropo de
los materiales proviene de su naturaleza de material compuesto. Las propiedades de los

materiales heterogéneos varian punto a punto.
Es posible distinguir tres niveles de ortotropia:

e Ortotropia elastica
e Resistencia ortdtropa

e Fragilidad y ablandamiento ortotropo

La ortotropia elastica de un material es debida a las diferentes propiedades elasticas
de sus constituyentes. También es posible que sea debida a la que los materiales estén
dispuestos de manera que las direcciones vertical y horizontal no sean equivalentes,

como por ejemplo la mamposteria.

La resistencia ortdtropa es debida a las diferentes resistencias de los materiales

constituyentes. Por ejemplo en el hormigdn armado la armadura longitudinal da
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resistencia en la direccion longitudinal, mientras que la matriz en la direccion

transversal.

La ortortropia por ablandamiento (0 “softening”) es comUnmente atribuida a la
heterogeneidad del material, a causa de la existencia de diferentes fases o defectos del

material, como pequefios agujeros o microfracturas.

Existen diversas formulaciones para materiales anisotropos que presentan una
respuesta constitutiva no-lineal. Estas teorias se basan, en general, en formular
funciones de fluencia y potencial plastico anisotropas; lo que obliga a desarrollar nuevos

procedimientos para integrar la ecuacion constitutiva.

4.5.2 Modelos ortotropos

La necesidad de modelos que simulen el comportamiento ortotropo real de un
material requiere de una formulacién adecuada de las leyes constitutivas, que pueden
estar basadas en teorias como elastoplasticidad o dafio. La eleccién de un criterio
ortétropo es compleja. Muchas de las diversas funciones de fallo que han sido
propuestas no han conseguido describir de manera Optima el comportamiento del

material.

En 1948 Hill consiguid extender el modelo is6tropo de von Mises al caso
ortétropo. La principal limitacibn de dicho modelo es que no describe el
comportamiento de materiales que no solo dependan del segundo invariante del tensor
de tensiones (materiales sensibles a la presion), como en el caso de los geomateriales o

materiales compuestos.

Los métodos que se servian de transformaciones lineales del tensor de tensiones
fueron introducidas primeramente por [33] [34]. Para tension plana y ortrotropia
simétrica, [35] combinaron los principales valores de este tensor de tensiones
transformado con funciones de fluencia isotropas. Este método fue aplicado a un estado

de tensiones total por [36] y generalizado a una teoria plastica isétropa equivalente con
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funciones de fluencia mas generales y transformaciones lineales que se acomodaran a

diferentes simetrias de la ortotropia.

Todos los modelos previamente citados estan enfocados a problemas basados en
la teoria de la plasticidad, ninguno de ellos aplicado a las teorias de dafio.

A continuacion se describird el modelo aplicado a los casos de estudio en el
marco de este trabajo se han realizado con modelo ortétropo generalizado [20], tanto en
el comportamiento lineal como en el no-lineal de los materiales. Se basa en el concepto

iz

de “teoria de mapeo del espacio”, introducida primeramente por [37] [38] y refinado
mas tarde [39] [40]. Esta teoria est4d basada en transportar, desde un espacio real
anisétropo a otro espacio ficticio isétropo, todos los pardmetros constitutivos del
material y su estado tensional y deformacional. Una vez alli, se usa un modelo
constitutivo isotropo junto a todas las técnicas y procedimientos para ecuaciones

constitutivas isotropas.

Esta formulacion anisotropa se basa en aplicar una transformacion lineal tanto al
tensor de tensiones como al de deformaciones a través de tensores de cuarto orden que
contienen la informacion de la anisotropia del material. En esta teoria se utiliza el
concepto de “fensor de tensiones mapeado” que permite el transporte del tensor de

tensiones de un espacio real a un espacio de tensiones ficticio.

Este método consiste en estudiar el comportamiento real del sélido resolviendo
el problema en un espacio is6tropo ficticio. Se asume un espacio real, donde el criterio
ortotropo es definido, y un espacio ficticio, donde se define el criterio isotropo. Los dos
espacios tensionales estan relacionados mediante una transformacion lineal, definida por
el tensor de tensiones mapeado, un tensor simétrico de cuarto orden. Estos tensores de
transformacion contienen la informacion de la anisotropia del material, tanto en los
espacios de tensiones como de deformaciones. Los pardmetros que los definen son
calibrados mediante los ensayos de laboratorio necesarios. Esta formulacion permite

realizar analisis de materiales compuestos con un elevado grado de anisotropia.
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4.5.3 Ecuaciones tension-deformacion

Para un material completamente anisétropo, son necesarias 36 constantes para
definir las relaciones tension-deformacién. Debido a la simetria del tensor constitutivo

el nimero de constantes independientes es de 21.

En el caso de que existan simetrias en el material hace se reduzca el nimero de
constantes. Si existen tres planos de simetria (para las propiedades del material) estamos
ante un caso de material ortétropo. A la interseccion de estos tres planos de simetria se
les Ilama ejes principales de ortotropia. En este caso particular el nimero de constantes
elasticas se reduce a 12: tres mddulos de Young Ei, E», Es, seis mddulos de Poisson vy,

V13, V21, V23, V31, V32 Y tres modulos de corte G2, G, Gos.

L 2 Do o o
E, E, E
, I T O T P
& E, E, E o
£, T — a,
| M s L9 o o ||7
| & E, E, E o5
) y [ = 1 . (45.3.1)
2l o 0 0 — o o |l®
| 713 Gy, I3
= 1o 0 o o L o |lm)
Gy
o o o o o
L GEE_

Donde V21/E2 = V12/E1,V31/E3 = V13/E1,V32/E3 = V23/E2. TeniendO en
cuenta las relaciones anteriores se reduce el nimero de constantes independientes a 9.
En la matriz (4.2.1) se observa como en los materiales ortotropos no existe interaccion

entre las tensiones normales 61, 62, 03 y las deformaciones de corte €12, €13, €23.
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4.5.4 Definicion de los tensores de transformacion espacial

Para la formulacion del modelo es necesario asumir un espacio anisotropo real
de tensiones ¢ y de deformaciones &, tales que ambos tienen una respectiva imagen es
un espacio ficticio isotropo de tensiones o* y de deformaciones &*, respectivamente (ver

figura 4.x). La relacion entre estos espacios esta definida como:
6*=A°:¢ (4.5.4.1)
e*=A":¢ (4.5.4.2)

Donde A’ y A’ son los tensores de transformacion de tensiones y deformaciones,
respectivamente. En las primeras formulaciones del modelo, este se basaba en realizar la
transformacion lineal suponiendo que las deformaciones elasticas eran idénticas en
ambos espacios, lo que limitaba el modelo, exigiendo proporcionalidad entre el limite
de resistencia y el médulo de elasticidad para cada direccion del espacio, f11/E; = fo/E;
= f12 = Gy. Introduciendo el tensor de transformacion lineal para las deformaciones se
permite la no-proporcionalidad entre el limite de resistencia y del médulo elastico para

cada direccién del material.

Para definir la forma y propiedades del operador tensorial A° es necesario tener
en cuenta la simetria del tensor de tensiones de Cauchy en los espacios anisétropo e
isétropo. Un tensor de transformacion de cuarto orden debe satisfacer las siguientes

simetrias:

Ay = A% = A (4.5.4.3)

La simetria del tensor de cuarto orden también es necesaria:
Aljkr = Akuij (45.4.4)

Existen diferentes formas de definir el tensor de transformacion A° [29], [31],
[32]. El tensor de transformacion se corresponde con una matriz 6x6 para el caso
tridimensional. En el caso particular de deformacién plana tiene forma de matriz 3x3.
Los componentes del tensor son las relaciones de las resistencias del material entre el

espacio isotropo ficticio (f;;) y el ortotropo real (f;;), donde los subindices i, j hacen
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referencia a los ejes principales. Asumiendo la forma de Voigt (*) de los vectores de
tensiones y deformaciones, el tensor de transformacion de espacio en las coordenadas
materiales queda como,

[ o o
| fia

(AG*)’=|0 Iz

]

i

o s o
f12

(4.5.4.5)

Las resistencias ortotropas f;; se obtienen mediante ensayos experimentales. Ya
que tomamos un espacio ficticio isétropo resulta que f;, = f,, = f*. La eleccion de f*

es arbitraria. f;>, depende del modelo isétropo tomado.

< O —
REAL ANISOTROPIC - FICTITIOUS
ISOTROPIC
smesls.::lv ACE Flo=A"¢ R STRESS SPACE
i A 3
: ()
'
A G E ¢ Cﬁ 4
30 =10 g eesanmennanass 'i """""" G*:(‘*IS*dD
Qo & ! ES é
v ; _ L
e 3 €
REAL :
: FICTITIOUS
ANISOTROPIC &] _ :9 SOTROMC
STRAIN SPACE e =Af'¢ STRAIN SPACE
2] - 'S - g

fig. 4.5.4.1 Relaciones entre los espacios de tensiones y deformaciones reales y ficticias
[32]

(*) Nota: las formas de Voigt para tension plana y el vector de deformaciones son las
siguientes:

{c'} = {01'02'T12}T

{e'} ={e1, &2, V12}T
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Este mapeo del espacio permite representar incluso altos grados de anisotropia.
La transformacion lleva a cambios en la forma de las superficies de fluencia (figura
4.x). Cualquier superficie de fluencia isétropa puede ser mapeada con tal de obtener un

criterio ortotropo.

4.5.5 Ortotropia de la mamposteria

De los datos experimentales se observa claramente el alto comportamiento
ortétropo de la mamposteria. Las propiedades en la direccion 1 no son equivalentes en
la direccién ortogonal. A si mismo el comportamiento a traccion es diferente al de
compresion. Este hecho hace que sea necesario no solo un modelo capaz de representar
la ortotropia, sino que sea capaz de diferenciar entre un estado de traccion y uno de

compresion.

El modelo propuesto en [20] consiste en un modelo de dos pardmetros de dafio
ortotropo basado en el concepto de mapeo del espacio. En él se adopta un criterio de
dafo para traccién y otro para compresion, de acuerdo con los diferentes mecanismos de

rotura.

De la misma manera que se ha explicado anteriormente, se asume un espacio
anisotropo de tensiones ¢ y su conjugado de deformaciones g, tales que cada uno de
estos espacios tenga su respectiva imagen en un espacio ficticio isétropo de tensiones
o* y de deformaciones €*, respectivamente. La relacion entre los espacios se define

nuevamente como,
6*=A°:0 (4.5.5.1)
e*=A%:¢ (4.5.5.2)

Donde A°® y A® son los tensores de deformacion de tensiones y deformaciones
respectivamente, que relacionan los espacios ficticios y reales. Son tensores de cuarto

orden y contienen las propiedades naturales de anisotropia del material.

Debido al diferente comportamiento en traccion y compresion, introduce dos

criterios diferentes de dafo con un modelo constitutivo capaz de distinguir un estado de
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traccion de uno de compresion. Divide el tensor de tensiones en las contribuciones de

traccion y compresion,
ot =33 (0;) - p; ®D; (4.5.5.3)
6=06-6 (4.5.5.4)

donde o; es el valor en la direccion i-ésima del tensor de tensiones principales y
pi representa el vector unidad asociado a su respectiva direccion principal. La funcién
de Macaulay indicada con (-) devuelve el valor de la expresion dentro de la funcién si
su valor es positivo, pero devuelve cero si el valor es negativo. Los superindices (+) y

(-) indican traccion y compresion, respectivamente.

El modelo usa las siguientes transformaciones para traccion y compresion del

espacio real al ficticio:
6"'=A4°:¢ (4.5.5.5)
6 =A% :¢ (4.5.5.6)

Donde A°" y A° son los tensores de transformacion de las tracciones y
compresiones respectivamente, que relacionan el espacio ficticio con el real. Estos
tensores son de cuarto orden en el caso tridimensional, se corresponderian con matrices
6x6. En el caso particular de deformacién plana, estos tensores se corresponden con
matrices 3x3. Los componentes de cada tensor son las corresponden a las relaciones de
las resistencias en cada direccion entre el espacio ficticio y el real. Los tensores de

transformacion se escriben como,

-fl__'—l* -
i 0 0
r +*
(a) =|o = o (45.5.7)
f22
|00 fia
oo o]
f11
(A°) =0 ff—z 0 (4.5.5.8)
22
fiz
o o Lz
| fiz
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Los pardmetros fl;—r representan las intersecciones del umbral de dafio ficticio
con los ejes 1, 2 y 3. Como asumimos dos tipos de criterio isotropo diferentes en el
espacio ficticio, tenemos que fi =f5 =fY vy fia =f53 =/~ . La eleccion de
f*'y £~ es arbitraria, mientras que f;5 y f;3 dependen del criterio isétropo que se

haya tomado para la traccion y compresion.

Los parametros fij—-’ representan las intersecciones del umbral de dafio ortétropo

con los ejes 1, 2 y 3 del espacio real.

En el caso de la mamposteria es importante que el modelo distinga entre los

estados de traccion y compresion ya que fii /fii # fi1 /fi1 . fib /b # fz [f2 Y

iy /fh # e /13, por lo que son necesarios los dos tensores de transformacion.

4.4 Limitaciones del PLCd respecto a la ortotropia

El programa PLCd admite modelos con ortotropia por mapeo del espacio, pero

. - ., -, - +* + _ _* —

solo con relaciones iguales para traccion y compresion, es decir f;; /fl-j = fij /fl-j.
Esto implica, ya de por si, tener que hacer una simplificacion de las propiedades reales
del material; ademas, no sera posible usar diferentes superficies de umbral de dafio para

traccion y compresion.

Existen diferentes propuestas de superficies de umbral de dafio para la
mamposteria . En el modelo propuesto por Pela [19]y descrito en el apartado anterior se
propone un criterio de dafio con dos superficies de umbral diferentes tal que, superficie
de Rankine para estados de traccion y la superficie propuesta por Faria [41] para los
estados de compresién. En la figura 4.4.1 se puede ver representada dicha superficie de
fluencia en el espacio de tensiones. En la figura 4.4.2 se ve la transformacion de la
superficie de fluencia anterior desde el espacio de tensiones isotropo ficticio al espacio

de tensiones ortotropo real.
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(23]

Figura 4.4.1 Superficie de dafio ortétropo [20]

e s, L (20sK)60

Fictmous |/ f*

- SFiCE
| REALSPACE
"
+ B e /]
=2 Orthotropic

i~ Fana

Figura 4.4.2 Superficies de dafio con las intersecciones con los ejes, en el espacio is6tropo

ficticio (a) y en el espacio real ortétropo (b).[20]
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Debido a la falta de implementacién en el codigo del PLCd de dichas superficies
de dafio y de la posibilidad de distinguir el grado de ortotropia entre los estados de

compresion y traccion, se ha simplificado el problema en forma fenomenoldgica.

Tanto para estados de traccion como compresion se ha usado la relacion fJ / fif
para realizar el mapeo del espacio, ya que la relacién en compresion introduce menos
error que si usasemos la relacion en traccion. De la misma manera para ambos estados
tensionales se ha usado una Unica superficie de dafio, Mohr-Coulomb, con lo que se

subestimaran las condiciones de rotura a compresion.

Usando las propiedades mecénicas que se tomaran para la mamposteria [20],
detalladas en el apartado 6.1 de esta tesina, se tiene una relacion de tensiones reales
ortétropas v ficticias isétropas tal que f;/f; = 2.33,f5/f, =1y fiy/fi» = 1.65. De

esta manera la superficie de fluencia de Mohr-Coulomb isétropa quedara escalada tal y

como se muestra en la figura 4.4.3

; 035
= —— "___'__';__'__'_ i

: 3 0.2/] 035 »

5 |

| |

| |

. i |
2. =3 |
£ § |
g 5 [
= = |

5 |

| |

| |

L ,

Figura 4.4.3 Superficie de Mohr-Coulomb ort6tropa, escalada respecto a una superficie

isétropa, tomando las relaciones de las propiedades mecanicas de la mamposteria.
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5. INDICES DE DANO GLOBAL

5.1 Introduccion

Mediante el uso del método de los elementos finitos se obtiene el valor de la
variable interna de dafio local en los puntos de Gauss. De esta manera se tiene una idea
del dafio en distintos puntos del sélido. Sera necesario el uso de un indice de dafio

diferente, capaz de representar el dafio global de la estructura.

Los indices de dafio sismico global son medidas del estado de deterioro de la
estructura y se obtienen mediante la simulacién numérica delas estructuras sometidas
tanto a andlisis de push-over o a un andlisis dindAmico, simulando la accién de un sismo.

Se han propuesto diferentes indices de dafio global

5.2 Indice de dafio global en funcion de la pérdida de

resistencia

A continuacion se utiliza un indice de dafio global sencillo y objetivo capaz de
representar el dafio estructural global mediante una simple relacion de los valores de
fuerzas que se observan en la figura 5.2.1. El dafo estructural global, en un desplome

cualquiera P, sera,
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= (5.2.1)

donde F! es el cortante real en la base de la estructura, F¢ es el cortante en la

base de la estructura suponiendo su comportamiento como completamente elastico y Dy
es el dafio global de la estructura.

F
A
F o
;QO
‘r§’
Q
F° //';
(SVASPR
/aStICa
=
desplome

Figura 5.2.1 Representacion de los valores de fuerzas
necesarios para el indice de dafio global

dano global

»
desplome

Figura 5.2.2 Forma tipica de un gréafico Desplome vs Dafio
Global
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5.3 Indice de dafio global en funcion de la ductilidad

estructural de disefio

Este indice de dafio global [21] representa una manera objetiva de medir el dafio

global de la estructura a partir de la ductilidad estructural, 4

5.3.1 Definiciones previas

Se define la ductilidad estructural « como la relacion entre el desplome dltimo,
AU, de la estructura y el desplome de plastificacion idealizado de la estructura, 4Y,
desplome en el que aparece la primera rotula plastica,

AU
=%

(5.3.1.1)

Estos valores de ductilidad estructural son, generalmente, mucho mas bajos que

los valores de la ductilidad del material estructural.

Para obtener el valor de u es necesaria la curva de capacidad (figura5.3.1.1) de
la estructura, con tal de poder evaluar los valores del desplome ultimo vy del de
plastificacion. Dicha curva se obtiene mediante un analisis de pushover no lineal sobre
la estructura. Con este analisis se obtiene la relacién entre los desplomes, 4, y el

cortante en la base, V.

Para obtener los valores de los desplomes es necesario normalizar previamente
la curva de capacidad. Se escala el desplome respecto a la altura de la estructura y el
cortante en la base se escala respecto al peso sismico. De esta manera la curva quedara
expresada en valores adimensionales, 1o que permite su comparacion con diferentes
tipologias estructurales y también con estructuras con diferentes caracteristicas

resistentes.
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Figura 5.3.1.1 Curva de capacidad tipica de edificio de hormigon armado

Una vez normalizada la curva de capacidad se procede a obtener la forma
bilineal idealizada [34]. Se basa en idealizar la curva mediante dos rectas, una idealizara

el comportamiento eléstico mientras la otra lo hard con el comportamiento ineléstico.

Las rectas que definen la forma bilineal idealizad se determinan mediante el
equilibrio de la energia disipada. Esto es posible realizarlo de manera sencilla con unos

simples pasos:

e Rama elastica:
- El primer punto de la recta, O, es el origen de coordenadas.
- El segundo punto de la recta, A, se corresponde con el 75% del valor del
cortante maximo en la base
e Rama inelastica:

- Recta horizontal que pasa por el punto de maximo desplome, B.

El desplome pléstico idealizado se define como el desplome de la estructura en
el momento en el que se intersecta la rama elastica con la inelastica, punto P (figura
5.1.2).
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Figura 5.3.1.2 Esquema de la obtencion de la forma bilineal idealizada.[6]

5.3.2 Indice de dafio global

A partir de la forma bilineal anterior y mediante un procedimiento sencillo se
puede obtener un indice global de dafio capaz de describir la degradacién de la
estructura frente acciones sismicas a partir de muy pocos datos sobre la respuesta no
lineal.

Primeramente es necesario obtener la rigidez estructural inicial Ko, mediante un
analisis de push-over suponiendo un comportamiento elastico de toda la estructura.
Suponiendo conocido el cortante maximo en la base a partir del cual se iniciaria la
plastificacion de la estructura, Vy (punto A de la figura 5.3.1.2), y adoptando una
ductilidad de proyecto p proporcionada por las normativas, se tiene la expresion
siguiente de dafio estructural maximo en un punto C, punto donde se desarrolla toda la

ductilidad estructural,

Vy Yy
_1_Kc_ 4 _ bty _ 4 _pby_,_ 1 __p-1
D=1 Ko—l Ty = Q—l i (5.3.2.1)
Ay Ay
( |
L 93 )



De (5.1.2.1) se observa como el dafio ultimo des la estructura es funcién
unicamente de su ductilidad. Para obtener el indice de dafio en un punto P cualquiera de
la curva de respuesta es necesario objetivizar el dafio en el punto P respecto al dafio

maximo que desarrollara la estructura,

Kp
pobi _Dp _Dpit _ (1_K_o)”
P Dc u-1 u—1

(5.3.2.2)

El indice se mantiene 0 < D2 < 1.

5.4 Indice de dafio global basado en la pérdida de rigidez

Partiendo también de la forma bilineal anteriormente citada, se propone un
indice de dafio muy sencillo que sea capaz de representar el dafio estructural.
Suponiendo conocida la forma bilineal, se propone el indice tal que en un punto P
cualquiera,

Dp=1—=2, con 0<Dp<1 (5.4.1)

0

Siendo Ky la rigidez de la rama eléstica de la forma bilineal y Kp la rigidez

secante en un punto P de la rama inelastica.

Este indice de dafio global es equivalente al indice de dafio global basado en

perdida de resistencia de la estructura.
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Figura 5.4.1 Esquema de los pardmetros necesarios para el indice de dafio
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6. Casos de estudio

Para estudiar la influencia que ejerce el uso de cerramientos de
mamposteria sobre el comportamiento estructural global se ha decidido realizado
diferentes modelos con diferentes configuraciones de cerramientos sobre un mismo

portico.

En la figura 6.1 se ha representado la geometria tipo de la estructura
porticada [32]. Partiendo de esta estructura como base, se han realizado 6 modelos
adicionales distintos, introduciendo diferentes configuraciones de cerramientos de
mamposteria (figura 6.2). Cada una de las estructuras porticadas ha modelado tanto con

hormigon simple como hormigon armado.

5.00

L~ - Viga

420 10916

‘l 0.3J ; N\ 1910/0.20m

I “oa

Pilar

16 ®16

198/0.20m ooFY
\3 0.4
-

2.70
3.00

’d e

Figura 6.1 Geometria tipo del portico (todas las unidades en metros, excepto los didmetros de
las barras, en milimetros) [32]
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(a) Portico con cerramiento de
mamposteria

(b) Pértico con cerramiento de
mamposteria. Ventana en el
centro de la mamposteria.

(c) Pértico con cerramiento de
mamposteria. Refuerzo en la
ventana.

Figura 6.2 Geometrias de las diferentes configuraciones de la mamposteria

1416

0.4 m
Figura 6.3 Seccion del refuerzo de hormigén en la mamposteria (diametro de la barra de
acero en milimetros)

0.1m




En primer el modelo (a) se ha colocado dentro del portico un cerramiento
completo de mamposteria; en (b) se pretende simular el caso de la presencia de una
apertura que hace funcién de ventana, en el marco de esta apertura no se ha considerado
la presencia de ningun material; en (c) se pretende estudiar la influencia que tendria la

colocacion de una capa hormigdn con una barra de acero como refuerzo (figura 6.3).

Adicionalmente, se ha hecho un modelo con las mismas dimensiones del portico,
siguiendo la normativa espafiola NBE-FL-90 para muros de féabrica en zonas de
peligrosidad sismica. A este tipo de elementos estructurales se les denomina
encadenados, y consisten confinar la mamposteria con un marco de hormigdn
ligeramente armado tal que 4 ¢$10 barras longitudinales y ¢6 cada 25 cm de armadura

transversal (figura 6.4).

) 196/25

3.00
270

Figura 6.4 Geometria del encadenado y detalle de la armadura

6.1 Materiales compuestos. Propiedades mecanicas de los

materiales

En los casos donde el portico es de hormigén armado, se ha hecho uso de la
teoria de materiales compuestos serie/paralelo, siendo el hormigon el material matriz y
el acero constituye el refuerzo. En las figuras 6.1.1.a/b y la 6.1.2 se indican los
materiales compuestos asignados a los elementos estructurales de las estructuras

porticadas y del muro encadenado, respectivamente. L as participaciones volumetricas
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(porcentaje respecto el total del volumen del material) de cada material en su
correspondiente compuesto se indican en la tabla 6.1.1, donde ademaés se especifica la
direccion de las fibras de cada compuesto como parte de su anisotropia, también se

muestra las mallas de elementos finitos usada en cada caso.

Las propiedades de los materiales simples se encuentran en las tablas 6.1.2 y
6.1.3. La eleccion de las propiedades de los materiales simples se ha hecho en base a las

correspondientes en diferentes trabajos de investigacion [20] [32].

Pilar Viga Nudo
; - - ; Wz 777 TTTITTITTITT]
: : H U % % % %
How " e I CRWOR W OWOWOW W W WM WW RN W WA i . “ i & @ & &
t O DA W OW N W OM N N W ON NN NN W W oW [ %% u %%
M H TR ON N M ON N RN N MR NN RN RN R R H Uy % % 2 »
[ - * N DWW R W W OB WAL OW WA WO W RN W H o« “ w Hy w2 24
i 0 TR MW OM MW ON MW N OW W N W R W ; . 77;]_,‘%”“%”,“
Material 1 Material 1 Material 1
Material 2 Material 4 Material 2
o : : ... Material 3
- Material 3 Material 5 S
it Material 4
Material 5
.Material 6
Material 7

Figura 6.1.1.a Disposicion de los materiales compuestos del portico
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Material 1
- : Material 8

Material 9
Material 10

| | | Material 11

Figura 6.1.1.b Materiales del cerramiento de los modelos (a), (b) y (c)

Material 1

Material 8

Figura 6.1.2 Materiales del modelo correspondiente al encadenado
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100 =

84,18 15,7
98,76 1.2
100 -

99,8 =
84,09 15,71
84,18 15,7
98,76 1.2

84.3 7,85
78,01 15,71

99.686 -
99.686 0.314
99.686 0.157
99.51 0.245
99.366 -
99.366 0.49
99.94 -
99.94 -

0,12
0,12

Tabla 6.1.1 Participacion volumétrica (%) de los materiales compuestos del pdrtico

Propiedades \ Material Hormigon Acero
Criterio de fluencia Mohr-Coulomb \on mises
E (Mpa) 2.5.10 2.1-10°
v 0.20 0
o. (Mpa) 30 270
c: (Mpa) 3 270
G. (MJ/m?) 0.05 2
G (MJI/m?) 0.005 2
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Propiedades \ Material Mamposteria

E: (Mpa) 3.000
Ez (Mpa) 2.000
Vi2 0.1 Tabla 6.1.3 Propiedades de los
Vol 0.15 materiales ortotropos
G, (Mpa) 900
f11(Mpa) 0,35
f32 (Mpa) 0,2
fi2(Mpa) 0,2
Gy, (M) 100
Gr, (/) 27.6
fi1(Mpa) 7
f32(Mpa) 3
fi2(Mpa) 3
G, (J/mz) 40.000
Ge, (I/m?) 11.020
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6.2 Discretizacion de los casos de estudio

Para poder aplicar el método de los elementos finitos mes necesario discretizar
el dominio geométrico de los elementos estructurales en diferentes elementos que
conforman una malla, de manera que cada elemento conserve las propiedades del
material que representa. Asi, se ha procedido a discretizar todos los elementos
estructurales mediante una malla estructurada de elementos cuadrilateros. El uso de una
malla estructurada viene marcado por la fuerte malla-dependencia de los resultados
obtenidos mediante elementos finitos de problemas no-lineales como el que
corresponde a este trabajo. De esta manera se pretende reducir al minimo la

direccionalidad del dafio debido a la estructura de la malla.

Una de las variables a considerar a la hora de discretizar los elementos
estructurales es el tiempo de ejecucion, de manera que la malla ofrezca la suficiente
precision de célculo sin producir tiempos de ejecucion muy elevados. En la figura 6.2.1
se muestran la mallas de elementos finitos cuando el hormigon es simple o subarmado,
en la figura 6.2.2 cuando el hormigon esta armado y en la figura 6.2.3 la malla

correspondiente el muro encadenado.
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T
]

b a5 1.35
(b) Portico con cerramiento de mamposteria. Ventana en el centro de la mamposteria.
5.00
\ |

- “ 420 “

. 1.35 |
| |
0.10 0.10

0.10
w
o

(c) Pdrtico con cerramiento de mamposteria. Refuerzo en la ventana.

Figura 6.2.1. Mallas de elementos finitos para el portico de hormigén simple o
subarmado
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3.00

‘ 5.00 ‘
| 4.20 ‘
I |

(a) Pdrtico con cerramiento de mamposteria

(b) Portico con cerramiento de mamposteria. Ventana en el centro de la mamposteria.
5.00

3.00

4.20

\
of || 1
| |

3.00

Figura 6.2.3 Mallas de elementos finitos para el muro encadenado
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7. Resultados

Primeramente se ha realizado una validacion numérica del codigo del programa
PLCd, comparando unos ejemplos con los resultados procedentes de referencias
bibliogréaficas para comprobar el debido funcionamiento del programa en el andlisis
estatico no-lineal. Posteriormente se ha realizado un andlisis de sensibilidad sobre el
grado de anisotropia de la mamposteria. Finalmente se procede a realizar el analisis

estatico no-lineal sobre los casos de estudio previamente descritos.

7.1 Codigo de elementos finitos - PLCd

Los modelos numéricos que se presentardan a continuacion han sido
desarrollados mediante el programa de elementos PLCd [36]. Este es un cddigo
termomecanico no lineal de elementos finitos usado para geometrias tanto
bidimensionales como tridimensionales, con el que se puede analizar la cinematica y la
no linealidad geométrica y/o material en el analisis del comportamiento de estructuras.
Este codigo permite el uso de varios modelos constitutivos simultaneamente para
simular el comportamiento de los materiales constituyentes de las estructuras:
elasticidad, visco-elasticidad, plasticidad, dafio, asi como también estan implementadas
la version ortotropa de los modelos anteriores a traves de un mapeo del espacio y la
teoria serie/paralelo para materiales compuestos. También incluye diferentes superficies
de plastificacion para controlar la evolucion de los modelos constitutivos: Von-Mises,
Mohr-Coulomb, Mohr Coulomb mejorado, Drucker Prager y Tresca . Permite el analisis

dinamico de diferentes estructuras a través del método de Newmark.
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7.2 Validacion numérica del analisis no-lineal

Con la finalidad de comprobar la validez de los resultados numéricos obtenidos
mediante el uso del cddigo de elementos finitos PLCd de la respuesta pseudo-estatica no
lineal mediante un control de desplazamientos, se ha estudiado previamente dos casos
de estudio publicados [32][20], que disponian de la suficiente informacion para poder
considerar los resultados numéricos obtenidos como buenos. Se comparardn los
resultados del analisis pseudo-estatico de un portico de hormigén armado sin ningun
tipo de cerramiento en su interior para validar el debido comportamiento del pértico de
hormigobn armado [32], sobre el cual se afadirdn, mas adelante, diferentes
configuraciones de cerramientos de mamposteria. Ademés se ha validado el
comportamiento de la ortotropia de la mamposteria basado en los resultados obtenidos

del trabajo de investigacion de [20].

7.2.1 Caso 1: Portico de un nivel

El primer caso de validacion del procedimiento de obtencion de la curva de
capacidad y correcto comportamiento de los materiales consiste en un pértico de un solo
nivel y de un solo vano. Se compararan las curvas de respuesta y el dafio sobre la

estructura con los obtenidos en el trabajo [32].

Primero se ha realizado el analisis numérico considerando la estructura
unicamente de hormigon sin ningun tipo de refuerzo de acero, y posteriormente se ha
procedido a introducir la armadura en el hormigon. En la figura 7.2.1.1 se pueden ver

las caracteristicas geométricas y el detalle de las armaduras.
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Figura 7.2.1.1 Geometria tipo del portico (todas las unidades en metros, excepto los didmetros
de las barras, en milimetros) [32]

Las propiedades mecanicas se corresponden a las detalladas en el capitulo

anterior correspondiente.

En el grafico 7.2.1.1 pueden verse las curvas de respuesta obtenida mediante el
analisis pseudo estatico no lineal representadas en un mismo grafico. En la tabla 7.2.1.1

se sefialan los valores de cortante en la base maximo y ductilidad estructural.

Basandonos en estos resultaos resulta evidente la importancia que tiene la
presencia 0 no de una armadura y de su debida actuacion frente a las cargas. En el
grafico se denota esta diferencia: en el caso de la ausencia de armadura se alcanza la
resistencia maxima en el 7% del desplome Gltimo, momento en el cual se producen las
rotulas plasticas en la base de los pilares, a partir de este momento el cortante de base
necesari para producir desplazamientos sobre la estructura decae rapidamente (curva
similar al comportamiento de un material plastico con ablandamiento) hasta llegar al
colapso. Contrariamente a lo que sucede en el caso anterior, cuando existe una armadura
que trabaja adecuadamente, no se produce esta caida de resistencia, si no que aumenta
hasta un valor en el cual se mantienen relativamente constantes (curva similar al
comportamiento de un material con plasticidad perfecta), hasta alcanzar el fallo

estructural.
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Grafico 7.2.1.1. Repuesta no lineal de un portico con y sin armadura

Hormigon | Cortante maximo en la base (KN) | Ductilidad estructural p
Simple 56.8 2.6
Armado 191.45 16.5
Tabla7.2.1.1

En la figura 7.2.1.2 se observa el dafio producido sobre la estructura y la
deformada después de realizar el analisis pseudo-estatico. Aqui puede verse claramente
como en ausencia de armadura el dafio esta muy localizado en la base de los pilares i en
los extremos de la viga, en contacto con los nudos del pértico; mientras que cuando hay
acero, si bien el dafio empieza en los mismos sitios, este se extiende disipando muchas
mas energia, hecho por el cual aumenta su ductilidad estructural. Cabe destacar que, en
ambos casos, primero se produce el dafio en la base de los pilares y posteriormente en

los nudos.

Los resultados obtenidos mediante el andlisis estatico no-lineal realizado con el

programa PLCd sobre este concuerdan con los que se pueden ver en el estudio [32].
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b)

Figura 7.2.1.2 Dafio y deformada de la estructura de (a) hormigon simple y (b) hormigén

armado

7.2.2 Caso 2: Ensayos sobre la mamposteria

Se han simulado diferentes modelos numéricos con el cddigo PLCd sobre
ensayos de laboratorio de muestras de mamposteria. El objetivo es comprobar que el
programa de elementos finitos simule debidamente el comportamiento mecanico de la
mamposteria, por lo que se compararan los resultados con los obtenidos en el trabajo
[20].

Los ensayos consisten en someter a esfuerzos de compresion y traccion una

muestra de mamposteria, sobre la direccién horizontal (6=0) y vertical (6=90). El
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sistema de ejes coordenados puede verse en la figura 7.2.2.2 y los diferentes ensayos en
la figura 7.2.2.1.

(b)

(d)

Figura 7.2.2.1 Diferentes ensayos realizados sobre mamposteria: ensayos a compresion sobre

(a) la direccion x; y sobre (b) la direccién x,; ensayos a traccion sobre (c) la direccion x; y

sobre (d) la direccion x,

Figura 7.2.2.2 Sistema de ejes coordenados
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En el grafico 7.2.2.1 se muestran simultdneamente los resultados obtenidos en
los ensayos a compresion; en el grafico 7.2.2.1 se muestran del mismo modo los
resultados de someter la muestra a traccion. Estos resultados son consistentes con los
que se encuentran en [20], si bien existe algunas discrepancias en las curvas debido a
que el modelo de dafio ortétropo presenta algunas diferencias, como se ha explicado

anteriormente.

0
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desplazamiento(m)

Gréfico 7.2.2.1 Gréfico tension-desplazamiento a compresion mediante el PLCd
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desplazamiento(m)

Graéfico 7.2.2.2 Grafico tensidn-desplazamiento a traccion mediante el PLCd
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7.3 Analisis de sensibilidad: incidencia del grado de ortotropia
de la mamposteria en el comportamiento global de la

estructura

Existen diferentes tipos de mamposteria, cada una de ellas con diferentes
propiedades mecanicas y diferentes grados de ortotropia. Los modelos los cuales son el
objetivo principal de esta tesina se han realizado con un solo tipo de mamposteria. Por
este motivo resulta interesante realizar un andlisis de sensibilidad sobre la influencia del

grado de ortotropia de la mamposteria en el comportamiento estructural global.

Se consideran como resistencias ortétropas reales a compresion de la
mamposteria £§ = 3 MPa, f5 = 7Mpa y f5 = 3Mpa. Tomando 7 MPa como
resistencia a compresion en un espacio ficticio is6tropo de tensiones se obtienen las

f1*1/f11 = 2.33, fz*z/fzz =

1y fi2/fi2 = 1.65, donde f;; es la resistencia en el espacio isotropo ficticio en la

siguientes relaciones entre tensiones ficticias y reales

direccion ij. A partir de aqui se han reducido los valores anteriores de tension hasta
alcanzar la isotropia en la mamposteria, es decir £, /fi1 =1, fo2/foz = 1Y fi5/f12 =

1 (tabla 7.3.1). Siendo f;; la tension ficticia isotropa en la direccion ij.

Caso lci 262 fl% fl*l/fll f2*2/f22 f1*2/f12
A 3 7 3 2,33 1 1,65
B 4 7 3,6 1,75 1 1,375
C 5 7 4,12 1,4 1 1,2
D 6 7 4,57 1,167 1 1,08
E 7 7 4,95 1 1 1

Tabla 7.3.1 Relaciones de tensiones en las diferentes direcciones

Este andlisis se ha realizado sobre una estructura porticada de un solo piso y

vano de hormigon armado y con un cerramiento de mamposteria sin ningun tipo de

apertura en el vano, ver las figuras 7.3.1.a/b.
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Figura 7.3.1.a Estructura sobre la que se ha realizado el

andlisis numérico

Figura 7.3.1.b Detalle de las
armaduras de la viga y los pilares

En la figura 7.3.2 se pueden ver estas curvas superpuestas, donde se evidencia

las diferencias entre ellas: distintas resistencias maximas a esfuerzos laterales y

comportamiento post-pico diferentes.

Durante el comportamiento post-pico, al

disminuir el grado de anisotropia, aumenta la energia disipada durante el proceso

inelastico. Como se aprecia en la misma figura, los diferentes grados de anisotropia no

producen variaciones en la rigidez inicial de la estructura.

700
600
500

=400

S’
L 300

0

Curvas de los diferentes grados de anisotropia

T

|—Relacién de tensiones normales en direccién 1: 1.75 |

_|—Relacién de tensiones normales en direccion 1: 1.167 ||

—Relacién de tensiones normales en direccion 1: 2.33

—Relacién de tensiones normales en direccién 1: 1.4

—Relacién de tensiones normales en direccién 1: 1

T

T

i
0.005 0.01

i
0.015

\ | i
0.02 0.025 0.035

desplome(m)

0.03 0.04 0.04

Figura 7.3.2 Curvas de respuesta correspondientes a diferentes grados de ortotropia

La diferencia mas significativa que introduce el grado de anisotropia, es la

resistencia maxima: en el caso A, donde se tiene el mayor grado de ortotropia, se
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alcanza un valor maximo de unos 418 KN, mientras en el caso de suponer la
mamposteria como un material is6tropo, el valor maximo alcanzado seria de unos 695

KN. Esto supone una diferencia de casi el 40% entre el caso orttropo y el isétropo.

Se producen diferencias en los valores de ductilidad estructural (tabla 7.3.2).
Mientras en el caso A, correspondiente a valores de ortotropia procedentes de ensayos
experimentales, se alcanza un valor de ductilidad de 40, al disminuir el grado de

anisotropia se reduce a valores cercanos a 30 para los otros casos.

C Fl,Je.rza Diferencia (%) Fuerza ultima Ductilidad
aso maxima
(KN) respecto caso A (KN) estructural

A 418 - 172 40.5

B 504 17 172 32.3

& 573 27 202 27

D 639 34,6 195 29

E 695 39,8 468* 5.3*

Tabla 7.3.2 Valores significativos de las curvas de respuesta (* : estos resultados no
son los valores Gltimos debido a la falta de convergencia de este caso)

En la figura 7.3.3 se muestra el dafio local de cada estructura al ser sometida al
analisis estdtico no lineal con su correspondiente curvas de respuesta, Fuerza vs
Desplome. Cabe destacar que la curva de respuesta en el caso E (is6tropo) no esta
completa a causa de la falta de convergencia del modelo, debido a una posible rotura

brusca o caida de resistencia.

Resulta obvio ver que los mecanismos de rotura al variar el grado de anisotropia
de la mamposteria son muy parecidos. La principal diferencia en el dafio producido
sobre la estructura se produce en el pilar contrario al que se aplican los desplazamientos:
al disminuir el grado de anisotropia aumenta el dafio desarrollado en la cara exterior del
pilar. Esto es debido a que, como se discute mas adelante, al disminuir el grado de
anisotropia, es necesario aumentar la fuerza horizontal (fuerza equivalente al cortante
producido en la base durante un episodio sismico) para alcanzar la rotura. Ademas, en
los casos C y D, donde se consiguen unos valores de desplazamientos ultimos mayores,

la fisura en el contacto viga-mamposteria se desarrolla completamente, de pilar a pilar.
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En resumen, aumentar el grado de ortotropia no produce grandes cambios en la
ductilidad estructural ni en los mecanismos de rotura de esta misma, pero si que reduce
notablemente la capacidad de resistir esfuerzos horizontales a cortante, asi mismo la

energia disipada por la estructura es menor.

% 001 002 003 004

VARINT-00, paso 0,38 n:om

R s ) K E desplome(m)

paso0 36
(A) Relacion de tensiones normales 2.33: dafio y deformada curva de respuesta

001 002 003 004
o S e desplome(m)
(B) Relacion de tensiones normales 1.75: dafio y deformada curva de respuesta

b :
e St 0 001 002 003 004
Refleno cokreado suave ( Medio) de DEGMA. ln"?' desplome(m)

(C) Relacion de tensiones normales 1.4: dafio y deformada curva de respuesta
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800

0 001 002 003 004 005
desplome(m)

'VARINT-00, paso 0.4
Refleno coloreado suave ( Medio) d2 DEGMA.

Paso0 4.

(D) Relacion de tensiones normales 1.167 dafio y deformada curva de respuesta

2 4 6 8
desplome(m) x10®
Refleno coloreado suave ( Medio) de DEGMA.

(E) Relacion de tensiones normales 1 (caso is6tropo) dafio y deformada curva de respuesta

Figura 7.3.3 Dario sobre las estructuras y curvas de respuesta para diferentes grados de
anisotropia
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7.4 Resultados del analisis estatico no-lineal

Para obtener conclusiones sobre la influencia que ejercen los cerramientos de
mamposteria sobre el comportamiento estructural se han realizado diferentes modelos
mediante elementos finitos, que corresponden a porticos de un piso y un solo vano con

diferentes configuraciones de los cerramientos y del pértico de hormigon.

A continuacion se presentan los distintos resultados obtenidos mediante el
analisis numérico de los diferentes modelos: curvas de respuesta, rigidez y ductilidad
estructural, dafio local y indices de dafio global. Cabe destacar que, como se ha
mencionado anteriormente, estos resultados corresponden a una estructura de un solo
piso y vano, y no se puede, ni se pretende, generalizar los resultados obtenidos a
estructuras con diferente nimero de pisos y vanos o diferentes configuraciones

estructurales.

Comentario sobre el modelo de hormigdn simple/subarmado con el cerramiento

completo y con un_refuerzo en la ventana: no se ha conseguido llegar a los estadios de

desplome dltimo debido a la falta de convergencia del modelo, aungue los resultados

obtenidos son suficientes como para sacar conclusiones.

7.4.1 Curvas de respuesta, rigidez estructural y ductilidad estructural

En este apartado se muestran los resultados de las curvas de respuesta de las
estructuras, asi como se comentara la influencia de la mamposteria en la rigidez
estructural y la ductilidad estructural, ambos conceptos han sido definidos previamente.
Primero se muestran y comentan los resultados cuando el hormigén esta debidamente
armado; posteriormente cuando no existe armadura o el hormigon esta subarmado.

Finalmente, se procederad a comparar los resultados en ambos casos.
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Estructuras con el portico de hormigon armado

En grafico 7.4.1.1 se muestran las curvas de respuestas obtenidas mediante el
andlisis pseudo-estatico con el uso del programa de elementos finitos PLCd. En el
gréfico 7.4.1.2 se han representado todas las curvas juntas, ademas de la curva de
respuesta del pdrtico en ausencia de cerramiento alguno de mamposteria, visto en el
apartado 7.2. En esta Gltima grafica se observa mejor la influencia que ejerce la
presencia de cerramiento de mamposteria y su configuracion sobre la curva de respuesta

no lineal.

En ausencia de mamposteria la curva es bastante tendida y crece suavemente
hasta alcanzar un nivel de tension constante alrededor de los 190 KN. En cambio, en los
tres casos donde hay un cerramiento de mamposteria, se alcanza rapidamente la
resistencia maxima a esfuerzos horizontales (tabla 7.4.1.1), muy por encima de los 190
KN, para luego caer bruscamente. Esta caida brusca de la resistencia corresponde con la
aparicion y propagacion de una grieta con direccién diagonal, como se verd mas
adelante, a lo largo de la mamposteria, siendo mas evidente cuando no hay una apertura
en el cerramiento. Después de esta primera rotura la curva vuelve a crecer un poco para
volver a caer y posteriormente mantenerse mas o menos constante. La tendencia final,
en todos los casos, es de comportarse como un portico sin mamposteria. En esta fase de
la estructura la mamposteria estda completamente dafiada y ya no trabaja
estructuralmente. A pesar de esto la resistencia Ultima no es exactamente la misma

debido al dafio que ejerce la mamposteria sobre la estructura de hormigon armado.
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Grafico 7.4.1.1 Curvas de respuesta no lineal, desplome vs cortante en la base (F): (a)

cerramiento completo de mamposteria, (b) ventana sin refuerzo y (c) ventana con refuerzo
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El cerramiento introduce un aumento en la resistencia de la estructura frente a
fuerzas horizontales (figura 7.4.1.2). En caso de que exista una apertura sin ningun tipo
de refuerzo en su contorno se produce un ligero aumento de la resistencia, alrededor de
un 27 % mas que la resistencia del portico; si se refuerza el contorno de la apertura el
aumento de resistencia esta sobre el 48%. Pero el aumento de resistencia mas
considerable se produce cuando el vano esta ocupado en su totalidad por mamposteria,
alcanzéndose un méaximo de resistencia de mas del doble de la original, un aumento del
218%.

La presencia de un cerramiento dentro del pdrtico rigidiza enormemente la
estructura (figura 7.4.1.3). Los valores de la rigidez (tabla 7.4.1.1) son similares en los
tres casos estudiados, siendo ligeramente inferior en caso de que haya una ventana sin
reforzar, y alcanzando valores hasta 16 veces mayores si no hay ninguna apertura en la

mamposteria.

En la tabla 7.4.1.1 estan los valores de ductilidad estructural obtenidos de los
casos estudiados; en el grafico 7.4.1.4 se detalla los valores usados para obtener la
ductilidad. La ductilidad estructural de estas estructuras con mamposteria es
practicamente la misma en los tres casos, del orden de 50, por una ductilidad de 3
cuando no hay mamposteria. A pesar de presentar valores elevados de ductilidad
estructural, en las curvas de respuesta se ve claramente que durante los primeros
incrementos de desplazamiento la estructura se comporta de manera muy fragil,
especialmente en el caso de cerramiento completo, es decir, después de la resistencia

maxima, la curva de respuesta cae bruscamente.

Cabe destacar que en ausencia de mamposteria la fuerza maxima que soporta la
estructura se alcanza cuando se produce un 17% del desplome ultimo y luego se
mantiene constante, mientras que cuando hay un cerramiento la fuerza méxima se
alcanza alrededor del 3% del valor del desplome ultimo, para luego producirse una

caida brusca de la resistencia.
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CHMEIEEET . . Cerramiento Ventana no Ventana
de la Sin cerramiento
. Completo reforzada reforzada
mamposteria
Rigidez
(MN/m) 3 49.34 28.92 38.37
Ductilidad
estructural (p) 3 52 56 53
Resistencia
Méxima (KN) 191 418 244 283
Resistencia
Ultima (KN) 188 172 187 220
Tabla7.4.1.1
500 ! . .
: —armado
YU NSRS S S— Ny cerramiento

—cerramiento con ventana

| | | | | i | i
0 0005 001 0015 002 0025 003 0035 004 0045
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Grafico 7.4.1.2 Curvas de respuesta no lineal
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Grafico 7.4.1.3 Rigidez estructural en presencia y en ausencia de mamposteria
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Estructura con pdrtico de hormigon simple o subarmado

En grafico 7.4.1.5 se muestran las curvas de respuestas obtenidas mediante el
analisis pseudo-estatico mediante el uso de elementos finitos. En el grafico 7.4.1.6 se
han representado todas las curvas conjuntamente, ademas de la curva de respuesta del
portico en ausencia de cerramiento alguno de mamposteria, pero a diferencia de los
casos anteriores, se ha simulado el comportamiento de la estructura con un hormigdn
sin armadura o subarmado, es decir, la armadura es insuficiente y su efecto en el

comportamiento estructural es practicamente nulo.

En las curvas de respuesta no lineal se ve la gran influencia que tiene la
mamposteria sobre la estructura, sobre todo en los primeros valores de desplome. La
mamposteria aumenta la resistencia maxima (tabla 7.4.1.2) de la estructura de manera
muy notable, elevandola resistencia méxima de 57 KN que ofrece el portico sin
cerramiento hasta 396 KN, es decir, el hecho de colocar mamposteria en el interior del
portico aumenta algo menos de 7 veces la resistencia maxima. Cuando existe una
apertura en la mamposteria este incremento de resistencia es menor, reforzada o no,
aungue sigue siendo considerable, presentan valores de resistencia del orden de 4 veces

mayores.

El aumento de la rigidez estructural por culpa de la mamposteria se puede ver en
el grafico 7.4.1.7, donde se observa como las curvas de los modelos con mamposteria
aumentan rapidamente hasta alcanzar la fuerza méaxima, siendo los desplomes de las
estructuras muy pequefios (un 3% del desplome ultimo); en ausencia de mamposteria la
curva crece mas lentamente y a pesar de que se resistencia es mucho menor, requiere
que se produzca, aproximadamente, el doble de desplazamientos (un 7% del desplome

ultimo) que en los otros casos para alcanzar su fuerza maxima.

En la tabla 7.4.1.2 se muestran los valores de ductilidad estructural obtenidos de
los casos estudiados; en el grafico 7.4.1.8 se detallan los valores usados para obtener la
ductilidad. En este caso, la introduccion de algun tipo de cerramiento apenas introduce
variaciones en la ductilidad estructural, ya que tanto el hormigén simple como la
mamposteria presentan un comportamiento muy fragil. Cabe destacar que a pesar de la

falta de convergencia del caso de la ventana reforzada, se puede obtener la
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ductilidad estructural, ya que se consiguen valores

estructura esta suficientemente dafada.

suficientes como para decir que la

Configuracion

de la Sin cerramiento Cerramiento Ventana no Ventana
. Completo reforzada reforzada (*)
mamposteria
Rigidez
(MN/m) 2.74 45.45 27 35.80
Ductilidad
estructural (n) 26 3 24 4
Resistencia
Méxima (KN) 57 396 225 275
Resistencia -
Ultima (KN) 0.8 2.78 0.2 169 (*)

Tabla 7.4.1.2 (*) Falta de convergencia del modelo
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cerramiento completo de mamposteria, (b) ventana sin refuerzo y (c) ventana con refuerzo
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Comparacién entre las estructuras con el pértico de hormigén

armado y hormigén simple o subarmado

En la tabla 7.4.1.2 se muestran los valores que presenta un mismo modelo con o
sin armadura en el hormigon. En el grafico 7.4.1.9 se han graficado las curvas con y sin

armadura de cada modelo.

Uno de los aspectos més significativos es que la resistencia méxima de la
estructura viene marcada practicamente en su totalidad por la mamposteria, siendo el
comportamiento estructural hasta la primera rotura brusca de esta practicamente
idéntico, independientemente de si el hormigon esta armado eficientemente o no. Si
bien es cierto que la presencia de armadura incrementa ligeramente la resistencia
maxima. Sin embargo, el comportamiento estructural posterior a la resistencia maxima
depende fuertemente de la armadura. En ausencia de armadura la curva de respuesta cae
rapidamente y la estructura pierde toda su capacidad de resistencia, mientras que cuando
la armadura que trabaja eficientemente, esta es capaz de aguantar la estructura,

aportando unas resistencias ultimas (tabla 7.4.1.2) mucho mayores.

Respecto a la rigidez de la estructura, | acero apenas rigidiza la estructura, siendo

el cerramiento de mamposteria el principal responsable del aumento de esta.

fi ., Ductilidad Resistencia Resistencia
Configuracion | pigidez (MN/m) lateral maxima | lateral dGltima
de la estructural (p) (KN) (KN)

mamposteria

armado | simple |armado | simple | armado | simple | armado | simple

Sin cerramiento 3 2.74 3 2.6 191 57 188 0.8
Cerramiento | g3, | 4545 | 52 3 418 | 39 172 | 2.78
Completo
ventanano | ,g95 | 57 56 24 | 244 | 225 | 187 0.2
reforzada
ventana 3837 | 358 | 53 4 283 | 275 : 169

reforzada (*)

Tabla 7.4.1.2 (*) Falta de convergencia del modelo sin armadura
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Gréfico 7.4.1.9 Curvas de respuesta no lineal con y sin armadura en el hormigén (a)

cerramiento completo de mamposteria, (b) ventana sin refuerzo y (c) ventana con refuerzo
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Muro de mamposteria reforzado con encadenado

La respuesta no lineal obtenida del encadenado se asemeja mucho mas a la del

portico subarmado que a la del portico armado. La Unica mejora que ofrece el refuerzo

de hormigdén armado estipulado por la normativa antisismica frente a un pértico de

hormigon simple o subarmado es el aumento de la ductilidad estructural: después del

pico de resistencia lateral maxima la resistencia estructural no cae tan bruscamente. Por

lo demas, este tipo de elemento de refuerzo es insuficiente frente a esfuerzos laterales

elevados. Si se requiere que la estructura aguante una vez superado su capacidad

maxima es mejor optar por un portico debidamente armado que confine la mamposteria.

Tipo de Rigidez Ductilidad | "&Rlencia | Resbtencia
ortico (MN/m) estructural (p) , Al CUE P LTI
b maxima (KN) (KN)
Armado 49 52 418 172
Subarmado 45 3 386 2.78
Encadenado 38 - 376 54
Tabla 7.4.1.3
450 - :
| —sin armadura
| T L |
—armado
| R —encadenado |
300 /N SRR ]
250 -\ -
X .
=200 Yy NG e e -
L \ L____:_J_____’____‘
L] i S iyBsll A s -
\
(1] S R L A B i H b -
)] il B B i’ L i it BB I -
' | | | | | i
% 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035 0.04
desplome(m)

Gréfico 7.4.1.10 indice de dafio global en presencia de cerramiento de mamposteria y

encadenado
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7.4.2 Dano local y mecanismos de rotura

En este apartado se muestran los resultados la variable de dafio local, descrita en
el capitulo anterior correspondiente. Esa variable es calculada en los puntos de Gauss de

cada elemento (4 puntos de Gauss en cada elemento rectangular).

En la figura 7.4.2.1 se muestran el dafio local obtenido mediante el analisis
pseudo-estatico con el uso de elementos finitos para el estado de carga Gltimo y la
deformada de la geometria correspondiente al desplome ultimo para los pérticos con
hormigon armado. En la figura 7.4.2.2 se muestra lo mismo que en la figura anterior

pero para los porticos de hormigdn simple o subarmado.

El primer elemento estructural, en todos los casos, en sufrir dafio estructural es la
mamposteria: se desarrolla una fisura en diagonal desde el nudo viga-pilar
correspondiente al que se aplica la fuerza hasta la base del pilar contrario; en caso de la
presencia de una apertura, la fisura se propaga desde las esquinas de esta.
Posteriormente a la propagacion de la fisura diagonal el dafio se propaga en a través del
contacto mamposteria-viga y mamposteria-pilar, a la vez que se desarrolla el dafio en la

base de los pilares i en los extremos de la viga del pdrtico.

El dafio sobre la mamposteria es mas localizado en el caso de que el hormigén
del pértico sea simple o subarmado debido a que, como se discutird a continuacion, es la
“mamposteria la que rompe al hormigon, y no el hormigén el que rompe a la
mamposteria”. Cuando el hormigon esta subarmado el dafio local producido sobre el
hormigon y la mamposteria es muy localizado, mientras que en el hormigon armado el
dafo se propaga a lo largo del pértico exterior y el dafio sobre la mamposteria es menos
localizado. Esto indica que el acero de la armadura aumenta la capacidad de disipar

energia de la estructura.

Si la armadura del hormigoén trabaja eficientemente, hay pocas diferencias en el
dafo que sufre el portico respecto al dafio que sufre cuando no hay ningdn tipo de
cerramiento. Esto se debe a que el pdrtico hormigon armado es capaz de superar la
resistencia de confinamiento que otorga la mamposteria, rompiendo el cerramiento. Si
bien es cierto que la presencia de aperturas genera el efecto de viga corta, que hace que

el dafio se desarrolle en la viga en vez de en las proximidades del nudo. El refuerzo en
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la ventana otorga un aumento de capacidad a la estructura y consigue localizar un poco
mas el dafio en la mamposteria, aparecen nuevas fisuras diagonales que nacen de las

esquinas de la ventana, y el efecto de viga corta es mas evidente.
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Figura 7.4.2.1 Dafio local y deformada del portico de hormigén armado con (a) cerramiento
completo de mamposteria, (b) ventana sin refuerzo y (c) ventana con refuerzo
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Figura 7.4.2.2 Dafio local y deformada del pdrtico sin armadura en el hormigon con (a)
cerramiento completo de mamposteria, (b) ventana sin refuerzo y (c) ventana con refuerzo
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Desde la figura 7.4.2.3 a la figura 7.4.2.5 se muestran los mecanismos de rotura
que se desarrollan en las estructuras porticadas armadas al ser sometidas a esfuerzos

horizontales. Las lineas rectas representan las fisuras principales.

Cuando el cerramiento es completo, primero se desarrolla diagonal a través de la
mamposteria. Posteriormente se producen las rotulas plasticas en la base de los pilares y
en los extremos de la viga, a la vez que se forman fisuras verticales en los contactos
mamposteria-pilar y una fisura horizontal en el contacto mamposteria-viga (figura
7.4.2.3).
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Figura 7.4.2.3 Mecanismos de rotura en el portico de hormigén armado con cerramiento de
mamposteria en su interior

Cuando hay una ventana en el cerramiento (figura 7.4.2.3) se producen fisuras
diagonales en la mamposteria desde las esquinas superior-izquierda e inferior-derecha
de la ventana. Aparece una fisura horizontal en la mamposteria en la parte izquierda y a
media altura debida a las tensiones de corte y a la existencia de la ventana. A destacar el
dafio sobre el extremo izquierdo de la viga: la rotura dela mamposteria en esa zona la

divida en dos blogues, de los cuales el superior ejerce presion sobre la viga.
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Figura 7.4.2.4 Mecanismos de rotura en el pértico de hormigén armado con una ventana en el
cerramiento

Si el marco de la ventana estd reforzado se desarrollan las fisuras diagonales
desde la esquina de la mamposteria, las fisuras verticales en los contactos mamposteria-
pilar y las rotulas plasticas en la base de los pilares. A demas se produce el efecto viga-

corta en la esquina superior derecha de la ventana.

0099545
VARINT-00, paso 6.54
Refleno cokoreado suave ( Medio) ds DEGMA g

DEFORMACION ( x10): DISPLACEMENTS de DISPLACEMENTS, pasol 54,

Figura 7.4.2.5 Mecanismos de rotura en el pértico de hormigén armado con una ventana con el
marco reforzado en el cerramiento

En estos tres ultimos casos descritos se puede ver la razén por la que estas
estructuras tienen a comportarse como un portico: cuando se desarrollan las fisuras
verticales en los contactos entre la mamposteria y el pilay las fisuras horizontales en el
contacto mamposteria-viga, la presion de confinamiento que ejercia el cerramiento se
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vuelve practicamente nula, por lo que solo trabaja estructuralmente el poértico de

hormigon armado.

Como se ha comentado anteriormente, cuando la armadura es insuficiente o
inexistente, el dafio sobre la estructura es mas localizado (la disipacion de energia es
menor), tanto sobre el hormigdon como sobre la mamposteria. Una vez se produce la
fisura diagonal sobre la mamposteria, esta queda dividida en dos partes, la parte inferior
bloguea el pilar, el cual no es capaz de superar la fuerza F que ejerce la mamposteria
sobre él, y acaba rompiendo por cortante en la base del nudo (figura 7.4.2.6). Este efecto
se conoce como efecto clavija. La presencia de una ventana genera el efecto de pilar
corto (7.4.2.7), rompiendo por cortante el pilar a la altura de la base de la ventana.
Cuando el marco de esta presenta un refuerzo, confina la mamposteria y aparece una
nueva fisura diagonal sobre esta, pero el mecanismo de rotura del hormigén es el mismo

que en el caso anterior.

iy ' ’-
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i

Figura 7.4.2.6 Efecto clavija con el portico de hormigon simple
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Figura 7.4.2.7 Efecto de pilar corto con el pértico de hormigén simple

Muro de mamposteria reforzado con encadenado

Gracias al refuerzo del encadenado se consigue evitar que se produzca el efecto
de pilar corto, si bien en el refuerzo superior se produce el efecto de viga corta. La
rotura de la mamposteria es diferente a la que se produce cuando es el portico el que
confina a la mamposteria: la fisura se propaga de manera diagonal desde la esquina
inferior hasta el “pilar” contrario, aproximadamente la mitad de la altura del muro, para

posteriormente propagarse verticalmente, originando el efecto de viga corta.
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Figura 7.4.2.5 Dafio local y deformada del encadenado
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7.4.3 Indices de dafio global de las estructuras

A partir del post proceso de las curvas de capacidad procedentes del analisis
estatico no lineal es posible calcular los indices de dafio global. Estas curvas han sido
obtenidas conforme las formulaciones citadas en el capitulo 5, usando los métodos por
pérdida de rigidez (pendiente de la curva), equivalente al indice de dafio basado en la
pérdida de resistencia, y el indice de dafio global en funcién de la ductilidad estructural
[21].

Los graficos 7.4.3.3 corresponden a los indices de dafio global de las estructuras
porticadas con el hormigdon armado eficientemente y los graficos 7.4.3.4 representan los
mismos indices para las estructuras con el portico de hormigon simple o subarmado. En
los gréaficos 7.4.3.1 y 7.4.3.2 se muestran conjuntamente las curvas correspondientes a
los indices de dafio global de todos los modelos de hormigon armado y simple o

subarmado, respectivamente.

Cuando el hormigdn estd debidamente armado ambos indices de dafio global
ofrecen resultados similares y ambos pueden considerarse validos. Sin embargo cuando
el hormigon del pdrtico simple o subarmado se producen diferencias entre los dos
indices de dafio global. Estas son mas evidentes en los estadios previos a alcanzar el
dafo total (dafio = 1). Se deben a la simplificacion de la curva de capacidad del
mediante una funcion bilineal [21]. Las curvas de capacidad correspondientes a estos
casos presentan caidas de resistencia, muy elevadas y se producen de manera muy
brusca, después de alcanzar la resistencia maxima. Esto causa que la aproximacion de la
curva mediante una forma bilineal no ofrezca una buena aproximacion del dafio global,
Si el hormigon esta debidamente armado el comportamiento estructural es mas ductil,
produciéndose una caida de resistencia de manera mas suave, este hecho permite que
este indice de dafio global aproximado si sea capaz de ofrecer unos resultados

satisfactorios.

La presencia de mamposteria en el interior del portico hace que las curvas
crezcan mas rapidamente, lo que significa que el dafio estructural principal se produce
de manera muy brusca (comportamiento fragil). En ausencia de mamposteria y con el

portico de hormigon armado (grafico 7.4.3.1), el dafio empieza a producirse a
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desplazamientos mayores y este se propaga paulatinamente; si el hormigon del portico
es simple y no hay presencia de ningun tipo de cerramiento en su interior, si bien el
dafio empieza a aparecer a mayores desplazamientos, la curva crece con pendientes
parecidas a los casos en los que si hay cerramientos, dejando claro la fragilidad el

hormigon (grafico 7.4.3.3).

La armadura aumenta la ductilidad estructural. Este efecto queda evidenciado en
las curvas de dafio global: una vez producido el dafio principal sobre la estructura, la
curva de dafio tiende lentamente hasta alcanzar el valor dafio=1 (7.4.3.3), mientras que
para el hormigon subarmado se alcanza este valor en desplazamientos muy pequefios
(gréfico 7.4.3.4).
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Gréfico 7.4.3.1 Curvas de dafio global con portico de hormigdén armado mediante perdida de
rigidez estructural
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Gréfico 7.4.3.1 Curvas de dafio global con pdrtico de hormigon subarmado mediante perdida
de rigidez estructural
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Los indices basados en la perdida de rigidez (o en la pérdida de resistencia) son
capaces de representar satisfactoriamente el dafio global de la estructura al ser sometida
a esfuerzos horizontales, y son capaces de reflejas propiedades de la estructura, como su
ductilidad o fragilidad. El inconveniente de estos indices es que requieren de la curva de
capacidad de la estructura procedente del analisis estatico no-lineal para poder
calcularse. Por el contrario, el método basado la ductilidad estructural solo requiere de
la ductilidad de disefio para poder obtener el indice de dafio global (aunque en este
trabajo se ha calculado sabiendo la ductilidad real proveniente de las curvas de
capacidad). Pero el hecho de usar una aproximacion bilineal para la curva de capacidad

hace no en todos los casos se obtengan indices globales que se asemejen a los reales.

Muro de mamposteria reforzado con encadenado

Comparando el indice de dafio global del encadenado con el de la mamposteria
confinada por un portico se deducen las mismas conclusiones anteriormente descritas: el
dafio estructural se propaga tan rapidamente como cuando se tiene un pdrtico de

hormigon simple o subarmado, con la diferencia del aumento de la ductilidad

estructural.
1 | I
0.8f .
X NN I W N S VISR N S
0.4l _
| | —Portico armado
_ —Encadenado
| | | | | | |
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Gréfico 7.4.3.5 Indice de dafio global en presencia de cerramiento de mamposteria y

encadenado
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8. CONCLUSIONES Y FUTURAS
LINEAS DE INVESTIGACION

8.1 Conclusiones

Del trabajo realizado y de los casos estudiados se pueden extraer varias
conclusiones, las mas importantes sobre la influencia de la mamposteria en la respuesta

frente a esfuerzos laterales:

e La presencia de cualquier tipo de cerramiento de mamposteria produce
un aumento considerable en la rigidez estructural. Esto provoca que la
estructura se comporte de manera fragil, produciéndose la rotura a
desplazamientos mucho menores y de manera mas brusca, debido al
dafio de la mamposteria de relleno.

e La armadura del hormigdn es la encargada de dotar a la estructura de
ductilidad estructural, con lo que, después de la rotura de la mamposteria,
la estructura tienda a comportarse como un pdrtico sin ningun tipo de
cerramiento en su interior.

e La mamposteria consigue aumentar, hasta dos veces, el valor de la
resistencia a fuerzas laterales. En los porticos con mamposteria el
aumento de la resistencia es debido a la armadura es practicamente nulo
comparado con la resistencia que ofrece la mamposteria.

e Los mecanismos de rotura obtenidos mediante el analisis numérico es
consistente con los mecanismos de rotura observados en los casos reales:
fisuras diagonales en la mamposteria, efecto clavija y efectos de viga-

corta y pilar-corto, etc
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De los indices de dafio global se puede deducir el comportamiento fragil
para los primeros desplazamientos de la estructura, y el posterior
comportamiento ductil gracias al hormigon armado.

La ausencia de armadura en el hormigén, o un hormigdn subarmado,
hace que el comportamiento de la estructura sea fréagil, produciéndose la
rotura del hormigon casi simultaneamente con la mamposteria. La
estructura queda inservible una vez sobrepasado la resistencia a cortante

maxima.

Adicionalmente se pueden extraer otras conclusiones derivadas del trabajo del

presente estudio:

Existe una fuerte malla-dependencia de los resultados, especialmente la
variable de dafio. Para minimizar el problema lo mas adecuado y sencillo
es el uso de mallas estructuradas.

Los indices de dafio global que mejor representan esta variable son los
calculados a partir de la pérdida de rigidez estructural o pérdida de
resistencia. El indice simplificado mediante el uso de una curva bilineal
solo sirve para casos con una ductilidad estructural elevada.

El confinamiento de los muros de mamposteria mediante la normativa
NCSR-02 consigue dotar de cierta ductilidad al muro, aunque es
insuficiente como para aguantar los efectos posteriores a la primera

rotura brusca de la mamposteria esfuerzos laterales.

8.2 Futuras lineas de investigacion

Aplicacion del analisis estatico no lineal a edificios porticados con mamposteria

con un numero de niveles y vanos mayor, para poder caracterizar la respuesta de

edificios similares a los reales.

Estudio mediante el andlisis estatico no lineal de estructuras porticadas con

mamposteria reforzada mediante distintos tipos de refuerzo estructural.
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Implementacion en el PLCd de modelos ortotropos y superficies de fluencia mas

adecuados para la mamposteria.

Comparativa de los resultados del estudio de los mismos casos mediante un

analisis dinamico.
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