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RESUMEN 

 

 

 

Desde el comienzo mismo de la civilización los sismos causaron grandes tragedias en 

la sociedad, debido tanto a la pérdida de vidas humanas como a las grandes pérdidas 

económicas. Desde el punto de vista de la ingeniería estructural, se procura que las estructuras 

sean lo suficientemente seguras para resistir los eventos sísmicos y garantizar así que no 

colapsen. En particular, el daño producido en pilas de puente debe ser reparado para que la 

superestructura continúe en funcionamiento. Estas reparaciones representan un costo 

económico variable según el tipo de técnica de rehabilitación empleada. La utilización del 

hormigón reforzado con fibras representa una alternativa de reparación interesante teniendo en 

cuenta su comportamiento dúctil a compresión y su capacidad de redistribución de fisuras 

frente a la tracción. 

Una innovadora metodología de reparación estructural para pilas de puentes que fueron 

afectadas por la acción de un sismo consiste en adicionar a la pila de puente un anillo de 

hormigón reforzado con fibras de acero en la zona donde se produjo la rótula plástica. La 

funcionalidad y rehabilitación de la pila se evalúa en base al método de diseño sísmico basado 

en los desplazamientos. 

En la presente tesis se expone un análisis numérico computacional a través del uso del 

programa de elementos finitos ANSYS sobre modelos de pilas de puentes de hormigón armado 

reforzadas con hormigón con fibras de acero. El comportamiento de la pila de puente frente a 

una carga horizontal de carácter sísmico, se realizó mediante un estudio numérico para 

diferentes alturas de pilas, espesor de refuerzo de hormigón, dosificaciones de fibras de acero 

y refuerzos de armadura. A partir de los resultados numéricos obtenidos para los diagramas 

carga-desplazamiento se utiliza el método de diseño por capacidad basado en desplazamientos 

según el Reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018). 

Se concluye que la metodología presentada resulta de utilidad para el adecuado diseño 

de este tipo de intervención de reparación y refuerzo frente a solicitaciones sísmicas.
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ABSTRACT 

 

 

 

From the very beginning of civilization, earthquakes have caused great damage in 

society, due both to the loss of human lives and to the great economic losses. From the 

engineering point of view structures must be safe enough to ensure that they do not collapse in 

case of seismic hazard. In particular, the damage produced in the structure of the piles of a 

bridge in front of this kind of event must be repaired so that the structure can still be used. 

These repairs represent an economic cost variable according to the type of rehabilitation 

technique to be implemented. The use of fiber reinforced concrete represents an attractive 

repair alternative since it is a ductile material that redistributes cracks under tension stresses. 

An innovative structural rehabilitation methodology for bridge piles that were affected 

by the action of an earthquake is presented. It consists of adding a reinforced concrete ring 

reinforced with steel fibers to the bridge pile in the area where plastic hinge was produced. The 

functionality and rehabilitation of the pile is evaluated out as required by the seismic design 

method based on displacements. 

In this thesis a numerical computational analysis through the use of the ANSYS finite 

element program on reinforced concrete bridge pile models retrofitted with steel fiber 

reinforced concrete is exposed. The behavior against a horizontal load of seismic character was 

carried out by means of a numerical study for different heights of piles, concrete reinforcement 

ring thickness, dosages of steel fibers and reinforcements. From the numerical results obtained 

for the load-displacement diagrams, the displacement based seismic design method is used 

according to the INPRES-CIRSOC 103 (2018) code. 

It is concluded that the methodology presented is useful for the proper design of pile 

bridge rehabilitation and reinforcement in case of seismic events. 
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NOTACIÓN 

 

 

 

𝛽𝐵𝑍   Resistencia a tracción del hormigón 

𝛽𝐵𝑍̅̅ ̅̅ ̅  Resistencia a tracción del hormigón incrementado en un 15% 

𝛽�̅� Limite elástico de la fibra de acero para una deformación del hormigón a primera 

fisura 

𝛽𝑐   Coeficiente de transferencia de cortante para fisura cerrada 

𝛽𝑡  Coeficiente de transferencia de cortante para fisura abierta 

𝛽𝑤   Resistencia cúbica del hormigón 

𝛽𝑊𝑁  Resistencia cúbica a compresión del hormigón 

𝛽𝑍,𝑓   Resistencia residual a tracción del HRFA 

𝛥𝑚𝑎𝑥   Desplazamiento máximo 

𝛥𝑢   Desplazamiento último de diseño 

𝛥𝑦   Desplazamiento de fluencia 

𝛥𝑦
𝑖  Desplazamiento de fluencia cuando se alcanza la convergencia en el método de 

diseño basado en desplazamientos 

𝜀   Deformación unitaria uniaxial 

𝜀𝑅
′   Deformación del hormigón a primera fisura 

𝜀0   Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima 

𝜀𝑐𝑘  Deformación unitaria referido a un sistema coordenado paralelo a las 

direcciones de las direcciones principales con el eje 𝑥𝑐𝑘 perpendicular a la cara 

del agrietamiento 

𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥   Máxima deformación del hormigón para el estado límite de control de daño 

𝜀𝑠 Deformación del acero 

𝜀𝑠ℎ  Deformación del acero al final del escalón de fluencia 

𝜀𝑠𝑢   Deformación última del acero 

𝜀𝑦  Deformación unitaria del acero para alcanzar la fluencia 

𝜂  Ángulo de similitud 
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𝜃𝛥  Índice de estabilidad 

𝜃𝑖  Ángulo entre la proyección del eje  𝑥𝑖
𝑟 en el plano XY y el eje X 

𝜆  Relación de aspecto o de esbeltez 

𝜙𝑓  Diámetro de la fibra 

𝜙𝑖  Ángulo entre el eje  𝑥𝑖
𝑟 y el plano XY 

𝜇𝛥  Ductilidad de desplazamiento 

𝜐  Coeficiente de Poisson 

𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡   Amortiguamiento elástico 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣   Amortiguamiento viscoso equivalente 

𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡   Amortiguamiento histerético 

𝜌𝑓 Densidad de la fibra 

�̅�  Cuantía de armadura equivalente parcial 

𝜌�̅�  Cuantía de armadura equivalente total 

𝜌𝑙 Cuantía geométrica de armadura longitudinal 

𝜌𝑠 Cuantía volumétrica de armadura transversal con respecto al núcleo 

confinado. 

𝜎1, 𝜎2, 𝜎3 Tensiones principales 

𝜎𝐵𝑍  Resistencia a tracción 

𝜎𝑎𝑑𝑚   Resistencia admisible del suelo 

𝜎ℎ   Tensión hidrostática 

𝜎𝑦  Tensión límite de fluencia 

𝜑𝑢   Curvatura última de diseño 

𝜑𝑦  Curvatura de fluencia 

𝑤𝑐    Peso específico del hormigón 

 

𝑎0, 𝑎1, 𝑎2 Constantes a definir según la función 𝑟1 

𝑏0, 𝑏1, 𝑏2 Constantes a definir según la función 𝑟2 

𝑎𝑠  Ordenada al origen del espectro, aceleración máxima del suelo 

b  Ordenada del plafón o máxima Pseudoaceleración 
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𝑏  Base de la sección transversal 

𝑐  Profundidad del eje neutro, obtenida luego de diseñar la sección 

𝐶  Coeficiente que depende de la regla de histéresis 

𝐶𝑎 , 𝐶𝑣  Parámetros característicos del espectro de diseño 

𝐶𝑒   Factor que depende de la cantidad de concavidades 

d  Altura de la sección transversal 

𝑑𝑏   Diámetro de las barras de refuerzo longitudinal 

𝐷  Diámetro de la Pila 

𝐷𝑒  Diámetro equivalente 

𝐷   𝐵𝑍
𝑓

  Capacidad de disipación de energía 

e  Espesor del anillo de refuerzo 

𝐸𝑏    Módulo de elasticidad del hormigón (Norma DIN) 

𝐸𝑐    Módulo de elasticidad del hormigón 

𝐸𝑓   Módulo de elasticidad de la fibra 

Es   Módulo de elasticidad del acero 

𝐸𝑡  Módulo de elasticidad tangente del acero 

𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍  Resistencia residual equivalente 

𝑓1  Resistencia última a compresión para un estado de compresión biaxial 

sobrepuesto a un estado de tensión hidrostática (𝜎𝑎
ℎ) 

𝑓2  Resistencia última a compresión para un estado de compresión uniaxial 

sobrepuesto a un estado de tensión hidrostática (𝜎𝑎
ℎ). 

𝑓𝑐   Resistencia última a compresión uniaxial. 

𝑓𝑐
′   Resistencia específica a compresión a los 28 días 

𝑓𝑐𝑐
′   Resistencia a la compresión del hormigón confinado 

𝑓𝑐𝑏   Resistencia última a compresión biaxial 

𝑓𝑐𝑡𝑚  Resistencia a tracción promedio de la matriz 

𝑓𝑝𝑜  Umbral de deslizamiento de las fibras 

𝑓𝑠  Tensión del acero 

𝑓𝑠𝑢  Resistencia última del acero 

𝑓𝑡   Resistencia a tracción uniaxial del hormigón 
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𝑓𝑦  Resistencia de fluencia del acero 

𝑓𝑦ℎ  Tensión de fluencia del acero para la armadura transversal 

𝐹   Función del estado de tensiones principales (𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝, 𝜎𝑧𝑝) 

ℎ  Altura del anillo de refuerzo 

H  Altura de la Pila 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 Altura equivalente de la columna que tiene en cuenta la penetración de la 

deformación de la armadura en la base 

H-10  Resistencia característica a compresión del hormigón igual a 10 MPa 

H-25  Resistencia característica a compresión del hormigón igual a 25 MPa 

HRF  Hormigón reforzado con fibras 

𝐼  Momento de inercia de la sección transversal 

HRFA  Hormigón reforzado con fibras de acero 

𝐼1  Primer invariante del tensor de tensiones 

𝐽2  Segundo invariante del tensor desviador de tensiones 

𝑙𝑓   Longitud de la fibra 

𝐿𝑝  Longitud de plastificación 

𝐿𝑒  Longitud de equivalente 

k   Constante a definir (Modelo Saenz) 

𝑘  Factor de forma en función al tipo de fibra 

𝒌  Propiedad material (Tensión de fluencia a corte puro) 

𝑘𝑡  Factor de fisura de tracción 

𝑘; 𝑛 Constantes que dependen de la resistencia máxima del hormigón (Modelo Tsai) 

𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  Rigidez equivalente 

𝑘2, 𝑘3  Constantes a definir que toman valores distintos según evalúen la rama 

ascendente o descendente de la curva (Modelo Wang) 

𝑙𝑖
𝑟   Cosenos directores entre el eje 𝑥𝑖

𝑟 y ejes del elemento X,Y,Z 

𝑚  Peso medio de la fibra en gramos 

𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  Masa equivalente asociada a la pila 

M  Magnitud del sismo en la escala de Richter 

𝑀  Momento flector producido por las cargas externas 
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𝑀𝐼  Momento aplicado 

𝑀𝐼𝐼  Momento interno posterior a la fisuración 

𝑀𝑢  Momento último 

𝑀𝑢
𝑑  Momento último amplificado 

𝑀𝑦  Momento de fluencia 

𝑀𝑦
𝑑  Momento de fluencia amplificado 

MDBD Método de diseño basado en desplazamientos 

𝑁  Esfuerzo normal a compresión de la superestructura 

𝑝, 𝑞 Constantes a definir que toman valores distintos según evalúen la rama 

ascendente o descendente de la curva (Modelo Tasnimi) 

𝑟  Relación entre la rigidez luego de la fluencia y la rigidez inicial 

𝑟1  Superficie de falla de todo el estado de tensión con 𝜂 = 0ᵒ 

𝑟2  Superficie de falla de todo el estado de tensión con 𝜂 = 60ᵒ 

𝑅𝑚   Resistencia a tracción de la fibra 

𝑅𝜉   Factor de modificación de la demanda sísmica 

𝑆  Superficie de falla expresada en términos de las tensiones principales y cinco 

parámetros de entrada (𝑓𝑡, 𝑓𝑐 , 𝑓𝑐𝑏 , 𝑓1, 𝑓2) 

Sa  Pseudoaceleración elástica 

𝑆𝐴  Formación de roca dura con presencia superficial y escasa meteorización 

𝑆𝑎  Pseudoaceleración elástica, como fracción de la aceleración de la gravedad 

𝑆𝐵  Formación de roca dura con pequeña capa de suelo denso 

𝑆𝐶   Formación de roca blanda o meteorizada que no cumple con 𝑆𝐴 y 𝑆𝐵 

𝑆𝑑  Desplazamiento elástico 

𝑆𝐷  Suelo cohesivo consistente, de baja plasticidad 

𝑆𝐸  Suelo cohesivo blando, de baja plasticidad 

𝑆𝐹  Suelos dinámicamente inestables 

T  Periodo de respuesta espectral elástica máxima 

𝑇  Periodo de vibración genérica 

𝑇1, 𝑇2, 𝑇3 Periodos característicos del espectro de diseño. 
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𝑇𝑐  Factor de reducción de 𝑓𝑡, su valor varía entre 0 y 1, siendo comúnmente 

definido como 0.6 

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  Periodo equivalente de la estructura 

𝑇𝑜  Periodo del primer modo elástico 

𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙   Cortante basal 

𝑉𝑓   Fracción que indica el volumen de fibras adicionadas al hormigón 

𝑉𝑦  Fuerza de fluencia 

𝑍  Factor de reducción de la fuerza 

𝑍𝐹  Fuerza equivalente del hormigón 

𝑍𝑠  Fuerza equivalente aportada por las fibras
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CAPÍTULO 𝐈 

ASPECTOS GENERALES 

 

 

Este capítulo describe los aspectos generales más importantes, haciendo referencia 

sobre la importancia del presente trabajo de investigación e introduciendo a la problemática 

que dio origen a este estudio. Las secciones del capítulo comprenden: introducción, 

antecedentes, objetivo general y específicos, alcance, metodología y organización de la tesis.  

1.1  INTRODUCCIÓN. 

Para el diseño de pilas de puentes en zonas sísmicas el método de diseño por capacidad 

es un procedimiento apropiado y moderno, el dimensionado de las secciones se realiza con el 

criterio basado en desplazamientos, este método asume la formación de rótulas plásticas 

durante la ocurrencia del sismo. En los lugares donde se producen las rótulas plásticas, estos 

elementos estructurales sufrirán daños permanentes; como el descascaramiento del 

recubrimiento, el pandeo de las barras longitudinales, las barras de refuerzo transversal pueden 

fracturarse e incluso el núcleo puede agrietarse extensamente (Demagistri & Gutiérrez, 2014).  

El análisis numérico requiere del cálculo de las relaciones fuerza lateral-desplazamiento 

lateral en todo el continuo de la pila incluyendo su comportamiento dúctil. Este procedimiento 

requiere de un detallado modelo constitutivo del hormigón reforzado con fibras para valorar 

realísticamente los desplazamientos. Estudios numéricos recientes resaltan la necesidad de 

contar con un modelo material detallado y confiable del hormigón reforzado con fibras que 

permita un método de evaluación seguro para el diseño de estos refuerzos estructurales. 

1.2  ANTECEDENTES. 

Un hecho que puede ser considerado como una constante en la evolución de la 

Ingeniería Sismorresistente, es que muchos de sus avances se producen generalmente luego 

que un sismo destructivo de características excepcionales, deja al descubierto algunas de sus 

falencias. Las estructuras dañadas por estos eventos se constituyen en ensayos a escala real, y 

sirven además de punto de partida para nuevas investigaciones sobre el tema y para ajustar los 

métodos ya existentes (Dip, 1999).
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Se asume la formación de rótulas plásticas durante la ocurrencia de un sismo, una 

condición previa en la aplicación del método de diseño por capacidad es que exista una 

deformación plástica de las componentes estructurales escogidas, es decir, que la capacidad de 

deformación real de los elementos estructurales debe ser superior a la ductilidad adoptada para 

el diseño.   

El American Concrete Institute define al Hormigón Reforzado con Fibras (HRF) como 

“un hormigón realizado con cementos hidráulicos que contiene agregado fino o fino y grueso 

y fibras discontinuas”. Por su parte la Reunión Internacional de Laboratorios y Expertos en 

Materiales (RILEM), indica que el HRF es un hormigón “realizado con cementos hidráulicos 

con o sin agregados de varios tamaños, que incorpora refuerzos con fibras discretas” (Zerbino, 

et al., 2004). 

Los principales avances en la adición de fibras de acero en hormigón se dan recién en 

la década del '70 con los llamados HRF. A partir de entonces, los HRF han sido usados cada 

vez con más frecuencia en varias aplicaciones como revestimientos de paredes de túneles, 

cúpulas, construcción de presas, en losas y pisos (especialmente aquellos sometidos a 

importantes cargas móviles), estabilización de taludes de roca, etc. En la literatura existen 

diversos modelos matemáticos para hormigones confinados y tipos de acero, no obstante, el 

hormigón reforzado con fibras se encuentra actualmente en estudio. Diferentes programas 

computacionales permiten evaluar de forma simplificada el comportamiento de secciones de 

hormigón armado convencionales. 

1.3  OBJETIVOS. 

1.3.1  OBJETIVO GENERAL. 

El presente trabajo de investigación tiene definido como objetivo general: 

 Realizar un estudio numérico del comportamiento estructural de pilas circulares de 

puentes bajo condiciones de reparación con hormigones reforzados con fibras de acero. 

1.3.2  OBJETIVOS ESPECÍFICOS. 

Como objetivos específicos a ser desarrollados podemos citar los siguientes: 

 Estudiar el diseño estructural de pilas de puentes a través del Método de Diseño por 

Capacidad Basado en Desplazamientos. Analizar los parámetros de resistencia y 

características mecánicas del hormigón a los fines de establecer nuevas alternativas de 

diseño mediante el empleo de Hormigón Reforzado con Fibras (HRF). 
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 Analizar las ventajas del HRF frente a otras alternativas de refuerzos de pilas de puentes 

dañadas. 

 Proponer sistemas de reparación y refuerzo de pilas de puentes mediante el uso de 

hormigones reforzados con fibras. 

 Implementar y analizar a través de un programa computacional las diferentes 

propuestas de modelos materiales para cuantificar la eficiencia del refuerzo estructural 

con HRF. 

 Estudiar y comparar numéricamente diferentes diseños de reparación a los fines de 

poder establecer las ventajas técnicas y económicas entre las alternativas de refuerzos 

con HRF analizadas. 

1.4  ALCANCE. 

Se evalúan modelos de pilas de puentes que han sufrido daño como consecuencia de un 

evento sísmico; a través de la simulación numérica se determina el modelo más adecuado que 

comprenda su reparación y rehabilitación. Se propone como técnica de reparación un anillo de 

refuerzo de hormigón en la zona donde se produjeron las rótulas plásticas, a este anillo se 

añaden fibras de acero en la matriz del hormigón. Luego, se desarrolla un análisis paramétrico 

con variables tales como el espesor del anillo de refuerzo, dosificación de fibras y altura de la 

pila, dando como resultado los diferentes diagramas de carga lateral vs. desplazamiento lateral 

de acuerdo a cada caso de pila en estudio. En base al análisis mencionado se verifica la 

funcionalidad y rehabilitación a través del diseño sismorresistente.  

1.5  METODOLOGÍA. 

Para alcanzar los objetivos planteados se emplea el programa computacional de 

elementos finitos ANSYS, con el cual se generan los modelos de pilas circulares de hormigón 

reforzado con fibras de acero. Este programa dispone en su librería una serie de elementos 

finitos, entre ellos han sido admitidos elementos finitos cuyos materiales tienen naturaleza 

cuasi-frágil tales como el hormigón y por otro lado el acero de refuerzo. 

El desarrollo del trabajo de investigación inicia con la discretización de elementos 

finitos para una estructura de pila de puente con sección circular de hormigón armado (H-25). 

Se desarrolla como técnica de reparación un anillo de hormigón reforzado con fibras de acero 

en la zona donde se produjo la rótula plástica. Estructuras similares fueron ensayadas en 

laboratorios por otros investigadores con la finalidad de estudiar el daño producido y en 

consecuencia su alternativa de reparación. 
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Validados los resultados numéricos en relación a los experimentales para el hormigón 

armado, se procede a incluir al modelo inicial de pilas circulares de hormigón armado el efecto 

del refuerzo disperso (fibras) a través del modelo de Huang (1995). Una vez definidos y 

calibrados los modelos de hormigón armado y hormigón reforzado con fibras, se procede a 

hacer un análisis paramétrico definido por tres variables fundamentales: altura de la pila, 

dosificación de fibra añadida y espesor del anillo de refuerzo, manteniendo constante la 

armadura de refuerzo de la pila inicial como así también la altura del anillo de refuerzo.  

Finalmente, con los resultados numéricos generados en el programa computacional 

ANSYS y calibrados en base a ensayos experimentales, se obtienen los diferentes diagramas 

de carga lateral vs. desplazamiento lateral correspondientes a cada caso de pila en estudio. Así 

también, en base al análisis mencionado se verifica la funcionalidad y rehabilitación de la 

estructura sustentados en el método de diseño sísmico basado en desplazamientos.   

1.6  ORGANIZACIÓN DE LA TESIS. 

El presente estudio se divide en seis partes principales: 

El Capítulo I describe los aspectos generales más importantes, haciendo referencia 

sobre la importancia del presente trabajo de investigación e introduciendo a la problemática 

que dio origen a este estudio. Las secciones del capítulo comprenden: introducción, 

antecedentes, objetivo general y específicos, alcance, metodología y organización de la tesis.  

El Capítulo II hace una breve introducción en el tema de investigación para luego 

puntualizar la descripción mecánica de los materiales a ser utilizados en la simulación 

numérica; para alcanzar este propósito se desarrolla el comportamiento del hormigón simple 

bajo esfuerzos de tracción y compresión uniaxial. Además, se describe el comportamiento del 

hormigón reforzado con fibras cuando se somete a esfuerzos de tracción, compresión y flexo-

tracción. Finalmente, se especifica el modelo constitutivo utilizado para representar el 

comportamiento estructural del material compuesto. 

El Capítulo III describe el empleo de los elementos finitos SOLID65 y LINK180 

establecidos en la biblioteca de ANSYS 18.1, los cuales permiten caracterizar al hormigón 

simple y al refuerzo discreto correspondientes a las barras de acero. El empleo de ambos 

elementos, permite generar modelos que simulan estructuras de hormigón armado reforzado 

con fibras. Finalmente, para determinar la cuantía de armadura dispersa (fibras), se empleará 

el modelo de Huang (1995). 
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El Capítulo IV presenta el estudio numérico del comportamiento estructural de pilas 

circulares de puentes reforzado de hormigón con fibras de acero a través del programa 

computacional ANSYS, utilizando los modelos constitutivos estudiados en el CAPÍTULO II y 

III, previamente calibrados en base a ensayos experimentales. Además, se analiza una pila de 

puente que ha sufrido un daño como consecuencia de un evento sísmico, a través de la 

simulación numérica se determina el modelo más adecuado para su reparación y rehabilitación. 

Se propone como técnica de reparación un anillo de refuerzo de hormigón en la zona donde se 

produjo la rótula plástica, a este anillo se añaden fibras de acero en la matriz del hormigón. La 

pila experimenta una condición de carga lateral variable combinada con una carga axial 

constante de compresión debido a la superestructura. Finalmente, se desarrolla un análisis 

paramétrico con variables tales como el espesor del anillo de refuerzo, dosificación de las fibras 

y altura de la pila, dando como resultado los diferentes diagramas de carga lateral vs. 

desplazamiento lateral.  

El Capítulo V inicia con una breve introducción del método de diseño por capacidad 

como parte de la filosofía del diseño sismorresistente. A continuación, se presentan los métodos 

basados en las fuerzas y los desplazamientos, para luego hacer hincapié en el método basado 

en desplazamientos aplicado a pilas de puentes. Finalmente, se desarrollan una serie de 

ejemplos aplicando el método de diseño basado en desplazamientos para el caso de pilas de 

puente, utilizando los diagramas de carga lateral vs. desplazamiento lateral obtenidos en el 

CAPÍTULO IV, con la finalidad de verificar la funcionalidad y rehabilitación de la estructura. 

El Capítulo VI cierra el presente estudio con las conclusiones y recomendaciones, se 

enuncian las futuras líneas de investigación. 

A continuación, se incluyen los anexos que contienen la información complementaria 

sobre ciertos aspectos del trabajo de investigación. 
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CAPÍTULO 𝐈𝐈 

ESTADO DEL ARTE 

 

 

Este capítulo hace una breve introducción en el tema de investigación para luego 

puntualizar la descripción mecánica de los materiales a ser utilizados en la simulación 

numérica; para alcanzar este propósito se formula el comportamiento del hormigón simple bajo 

esfuerzos de tracción y compresión uniaxial, expresando ecuaciones analíticas que describan 

la curva tensión-deformación, como así también el criterio de fractura. De igual manera, la 

curva tensión-deformación del acero se presenta con sus respectivas expresiones analíticas, 

adoptando un criterio de falla que define a este material dúctil.  

Además, se describe el comportamiento del hormigón reforzado con fibras cuando se 

somete a esfuerzos de tracción, compresión y flexo-tracción. Finalmente, se especifica el 

modelo constitutivo utilizado para representar el comportamiento estructural del material 

compuesto. 

2.1  INTRODUCCIÓN. 

Desde los principios de la humanidad, los puentes tuvieron una fundamental 

importancia en el desarrollo de las civilizaciones al proporcionar una vía de paso para salvar 

obstáculos sobre ríos, lagos, quebradas, valles, pasos a desnivel y carreteras entre otros. Esta 

función de vinculación fue indispensable para ellas, sobre todo por el beneficio socio-

económico que trae aparejado. La construcción de los primeros puentes fue llevada a cabo con 

materiales naturales, como ser maderas o simplemente troncos de árboles. El posterior 

conocimiento y uso de otros materiales fue evolucionando en el tiempo, y a fines del siglo XIX 

se implementó el uso del hormigón para la construcción de los puentes. 

Los puentes son diseñados para resistir las cargas del tránsito que circulará por los 

mismos. En el caso de los puentes de hormigón armado o pretensado se presentan generalmente 

como soluciones clásicas aquellas superestructuras que poseen vigas de alma llena unidas por 

la losa superior y vigas de sección cajón para los casos de luces mayores, como así también los 

sistemas estructurales en arco que resultan adecuados para resistir compresiones. 
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Las cargas son transmitidas a las fundaciones a través de pilas o apoyos intermedios en 

los puentes de dos o más tramos, y de los estribos que constituyen en conjunto la 

infraestructura. 

El diseño de las pilas de puentes presenta diferentes variantes con respecto a su forma, 

éstas pueden ser: tabiques estructurales, pórticos o simplemente columnas, ya sean macizas o 

huecas (mayor eficiencia a la torsión) y de sección circular. 

 

Figura 2.1: Puente Bicentenario sobre el río Guadalquivir, Departamento de Tarija, Bolivia. 

 

Figura 2.2: Puente en Avenida Circunvalación, Provincia de Tucumán, Argentina.  

Las pilas se proyectan para resistir las cargas de peso propio y las sobrecargas 

superpuestas; las presiones del viento que actúen sobre la pila y la superestructura; las fuerzas 
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debidas a la corriente del agua, al hielo y a cuerpos flotantes; así como las fuerzas horizontales, 

transversales y longitudinales sobre la calzada. Además, es de fundamental importancia realizar 

un adecuado diseño sísmico del puente.  

Desde el comienzo mismo de la civilización los sismos causaron grandes desastres en 

la sociedad, debido tanto a la pérdida de vidas humanas como a las grandes pérdidas 

económicas que ocasionaron. Las experiencias en sismos destructivos han demostrado que 

luego de un evento devastador es de suma importancia poder acudir en ayuda de las víctimas 

lo antes posible, por lo tanto, las vías de comunicaciones deben permanecer operables, por lo 

menos para vehículos de emergencia. De allí la importancia que adquieren los puentes como 

estructuras indispensables, en algunas circunstancias, para mantener operativa una vía de 

auxilio (Dip, 1999). 

El terremoto de Northridge de 1994, ocurrió en el área norte del estado de California, 

con una magnitud de 6.7, se reportaron fallas de consideración y el colapso en varias estructuras 

de autopista. El puente que cruza las calles de Mission y Gothic sufrió el colapso total de una 

gran porción de la estructura derecha y asentamientos entre 0.3 y 0.61 metros en el eje de la 

superestructura de la estructura izquierda. Este puente también presentó fallas por rótula 

plástica en la zona de inicio de la sección variable de pilas y ruptura por esfuerzo cortante 

(Gómez, et al., 2000). 

 

Figura 2.3: Paso a desnivel Mission-Gotic. Fallo por rótula plástica (izquierda) y fallo por 

efectos combinados flexión/cortante (derecha). (Priestley, et al., 1994). 
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El terremoto de Kobe de 1995, también denominado como el gran terremoto de 

Hanshin, con una magnitud de 6.9, hizo colapsar la autopista Hanshin. Fue uno de los 

terremotos que más estragos ha causado en Japón con más de 5500 muertos y 26000 heridos, 

donde las pérdidas económicas fueron de consideración. 

 

Figura 2.4: Colapso de puente en autopista Hanshin, Kobe, Japón (1995). 

Debido al incremento en el número de terremotos severos a finales del siglo XX, el 

daño o colapso de edificaciones o infraestructuras con pérdidas tanto de vidas humanas como 

de bienes materiales es inevitable. Los edificios o las infraestructuras construidas en el pasado 

se diseñaron con un nivel relativamente bajo de carga de diseño sísmico o sin tener en cuenta 

el concepto de diseño sísmico, especialmente en estructuras de edificios/viviendas de baja 

altura. Tras el aumento del daño causado por terremotos severos en todo el mundo, hay un 

interés creciente en la necesidad de un fortalecimiento sísmico efectivo y la rehabilitación de 

columnas de hormigón armado. 

El desempeño de las estructuras requeridas para resistir terremotos severos depende 

principalmente de la capacidad de las columnas en los pisos inferiores para soportar 

deformaciones inelásticas relativamente grandes sin una pérdida significativa de la capacidad 

de carga. Sin embargo, como se muestra en la Figura 2.5, la fragilidad y el agrietamiento del 

hormigón en la región de rótula plástica de las columnas de hormigón armado plantea serias 
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preocupaciones debido a la falta de capacidad de carga lateral y capacidad de deformación de 

la columna. Las razones fundamentales de esta debilidad estructural se deben a la aparición de 

grietas por flexión del hormigón, fluencia y pandeo de las barras longitudinales, como así 

también, por aplastamiento del hormigón en la zona de rótula plástica. 

 

Figura 2.5: Articulación plástica columna de hormigón armado (Cho, et al., 2012). 

El revestimiento de acero en la región de rótula plástica de la columna de hormigón 

armado fue uno de los métodos de refuerzo más conocidos, en particular, mejorando la 

deformación por flexión y la capacidad de carga de las columnas. La envoltura con telas de 

fibras sintéticas también es una de las aplicaciones más exitosas, debido a que la mejora de la 

resistencia se acompaña de un ahorro considerable en los costos en comparación con las 

alternativas tradicionales de reacondicionamiento. El hormigón reforzado con fibras puede 

mejorar la resistencia y la ductilidad del hormigón al conferir confinamiento. Se han llevado a 

cabo varios estudios relacionados con la mejora de la resistencia y la ductilidad del hormigón 

reforzado con fibras. 

Por otro lado, numerosos estudios han registrado que el uso de mortero con compuestos 

cementicios reforzados con fibras de alta performance y alta ductilidad, tales como los 

Compuestos Cementicios de Alta Performance Reforzados con Fibras (HPFRC, por sus siglas 

en inglés) o los Compuestos Cementicios Ingenieriles (ECC, por sus siglas en inglés) pueden 

aumentar significativamente la fragilidad del hormigón en tracción, en comparación con el 

hormigón normal o estándar (Cho, et al., 2012).  
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Las características del material del HPFRC, como se muestra en la Figura 2.6, 

mantienen una alta capacidad de deformación dúctil, con una deformación de tracción de 

alrededor del 2% causada por múltiples grietas finas. El desarrollo de ECC o HPFRC fue 

motivado principalmente por la necesidad de mejorar un comportamiento de tracción cuasi-

frágil, que era típico del hormigón y el mortero estándar. El HPFRC puede considerarse una 

familia especial de hormigón reforzado con fibras, que exhibe un comportamiento de seudo 

endurecimiento por deformación bajo tensión uniaxial. Al aumentar las cargas de tracción, el 

HPFRC generalmente muestra múltiples grietas finas de ancho reducido, sin concentración de 

tensiones. A diferencia del hormigón normal, el HPFRC puede soportar tensiones de tracción 

correspondientes a grandes deformaciones (Cho, et al., 2012). 

  

Figura 2.6: Comportamiento uniaxial del HPFRC (Cho, et al., 2012). 

Para el diseño de pilas de puentes en zonas sísmicas, el Método de Diseño por 

Capacidad basado en Desplazamientos ha sido incorporado recientemente en el nuevo 

reglamento sísmico argentino INPRES-CIRSOC 103 (2018) (Instituto Nacional de Prevención 

Sísmica) a partir del año 2005. Este método constituye un procedimiento moderno y apropiado, 

en donde se asume la formación de rótulas plásticas durante la ocurrencia de un sismo.  

El daño producido por un evento sísmico debe ser reparado para que la estructura pueda 

seguir funcionando, como es lógico, las reparaciones representan un costo de rehabilitación. 

Este costo debe ser menor al elevado costo de construir estructuras diseñadas para que se 

comporten elásticamente durante un sismo severo, ya que la probabilidad de ocurrencia durante 

su vida útil es relativamente pequeña. El empleo del Hormigón Reforzado con Fibras (HRF) 

representa una alternativa de reparación y diseño atractiva teniendo en cuenta sus recientes y 

múltiples aplicaciones. 
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2.2  LA ESTRUCTURA DEL HORMIGÓN. 

El hormigón es uno de los materiales de construcción de mayor uso en la actualidad. 

En los últimos años se han desarrollado numerosos esfuerzos para definir y comprender las 

leyes que gobiernan sus propiedades. Esto es dificultoso puesto que su estructura real dista de 

ser la de un material homogéneo. 

En un formato general, el hormigón es un conglomerado constituido por agregados y 

cemento como medio ligante; es decir, es una piedra artificial. Se prepara mezclando los 

materiales constituidos por arena y grava con cemento y agua, a los que si es necesario se 

agregan materiales denominados aditivos, que influyen en las propiedades químicas o físicas 

del hormigón fresco o endurecido. El endurecimiento del hormigón comienza a las pocas horas 

y según el tipo de cemento empleado, a los 28 días alcanza del 60% al 90% de su resistencia 

final (Leonhard & Monnig, 1984). El comportamiento del hormigón se encuentra 

estrechamente asociado a la presencia y propagación de fisuras. Estas se originan en las 

interfaces que constituyen los vínculos de mayor debilidad del material compuesto. Luego se 

introducen en la matriz hasta alcanzar un nivel de propagación inestable, provocando un cuadro 

de fisuración múltiple que finalmente conduce a la fractura del material. El hormigón al ser un 

material cuasi-frágil, presenta un comportamiento muy satisfactorio cuando está sometido a 

esfuerzos de compresión, pero exhibe una respuesta muy frágil bajo solicitaciones de tracción. 

La diferencia en el comportamiento frente a ambos tipos de solicitaciones es más marcada 

cuanto mayor es la resistencia (hormigones de alta resistencia) (Isla, 2014). 

2.2.1  PROPIEDADES ELÁSTICAS DEL HORMIGÓN.  

Desde un punto de vista constitutivo, para definir el comportamiento de un material 

como lo es el hormigón, es necesario precisar de dos constantes elásticas tales como el módulo 

de elasticidad (𝐸𝑐) que es definido según el reglamento de diseño de estructuras, como así 

también el coeficiente de Poisson (𝜈). 

2.2.1.1 MÓDULO DE ELASTICIDAD. 

Según el código ACI 318-14 (2014), en la sección 8.5.1 se establece que la siguiente 

expresión puede usarse para calcular el módulo de elasticidad de hormigones que pesen entre 

90 y 155 lb pie3⁄ (1440 y 2480 kg/m3): 

                                                     𝐸𝑐 = 33 𝑤𝑐
1.5 √𝑓𝑐′                                                         (2.1)  
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Donde: 

𝐸𝑐  : Módulo de elasticidad del hormigón en [lb plg2⁄ ]. 

𝑤𝑐  : Peso específico del hormigón en [lb pie3⁄ ]. 

𝑓𝑐
′ : Resistencia específica a compresión a los 28 días en [lb plg2⁄ ]. 

Se debe tener en cuenta que este módulo es válido hasta una tensión de compresión 

menor que el 50% del 𝑓𝑐
′, en donde la curva tensión-deformación del hormigón se asemeja a 

una línea recta, por lo general se toma hasta 0.45𝑓𝑐
′. Para un hormigón de peso normal que pesa 

aproximadamente 145 lb pie3⁄ (2320kg m3⁄ ), el código ACI 318-14 (2014) describe la 

siguiente expresión simplificada de la anterior para determinar su módulo elástico: 

                                                    𝐸𝑐 = 57000√𝑓𝑐′                                                                   (2.2) 

El CIRSOC 201 (2005), punto 8.5 establece la siguiente expresión para el módulo de 

elasticidad: 

                                                    𝐸𝑐 = 4700√𝑓𝑐
′                                                                      (2.3)  

Donde: 

𝐸𝑐  : Módulo de elasticidad del hormigón en [MPa]. 

𝑓𝑐
′ : Resistencia específica a la compresión a los 28 días en [MPa]. 

De acuerdo a CIRSOC 201 (2005), la resistencia uniaxial a tracción del hormigón se 

encuentra en los intervalos 0.292√𝑓𝑐′ hasta 0.42√𝑓𝑐′. 

Finalmente, según la norma DIN 1045 (2009), establece la siguiente expresión para el 

módulo de elasticidad: 

                                                    𝐸𝑏 = 18000 √𝛽𝑤                                                                 (2.4) 

Donde: 

𝐸𝑏  : Módulo de elasticidad del hormigón en [kp cm2⁄ ]. 

𝛽𝑤 : Resistencia cúbica del hormigón en [kp cm2⁄ ]. 

Además debe tenerse presente que 𝐸𝑏  también varia con la edad, la temperatura y 

humedad ambiente (grado de madurez) (Leonhard & Monnig, 1984). 



Capítulo II: ESTADO DEL ARTE 
 

 

  14 
 

2.2.1.2 COEFICIENTE DE POISSON. 

El coeficiente o razón de Poisson es la relación entre la deformación especifica 

transversal y longitudinal, se toma como valor promedio para el hormigón: 

                                                      𝜈 = 0.20                                                                               (2.5) 

2.2.2  CURVAS TENSIÓN-DEFORMACIÓN. 

2.2.2.1 COMPRESIÓN UNIAXIAL. 

La existencia de muchas expresiones distintas que pretenden representar la evolución 

tensión-deformación de una probeta de hormigón sometida a compresión uniaxial monotónica, 

parece requerir un esfuerzo adicional a la hora de formular una expresión universalmente 

aceptada. A continuación, se muestran y se analizan de manera sistemática las distintas 

ecuaciones publicadas de las cuales la mayoría son empleadas en la modelación de elementos 

de hormigón a través de un programa de elementos finitos, desde las primeras propuestas de 

Bach (1897) y Ritter (1899), pasando por los truncamientos más o menos complejos de la 

ecuación de Smith & Young (1956), hasta las aportaciones basadas en distribuciones 

estadísticas. 

a) LA PROPUESTA DE SMITH & YOUNG (LAS PRIMERAS PROPUESTAS). 

La propuesta de Smith & Young (1956) merece un apartado exclusivo, por ser la más 

citada de entre todas las ecuaciones enunciadas sobre el comportamiento tensión-deformación 

del hormigón. En un primer artículo Smith & Young (1955) diseñan un cálculo en flexión 

basado en la ecuación de Bach (1987), proponiendo que el valor del exponente 𝑛 debe ser 

proporcional a la resistencia última a compresión del hormigón. Inmediatamente después 

abandonan la ecuación de Bach (1987) en su artículo de Smith & Young (1956), para proponer 

una función exponencial en los siguientes términos: 

                                                     𝜎 = 𝜀 𝑀 𝑒−𝑁𝜀                                                                       (2.6) 

La ecuación 2.6 se ajustaba bastante bien a los resultados de los ensayos de rotura de 

probetas cilíndricas que presentaban un decrecimiento de la tensión más allá de la tensión 

máxima. Los valores de 𝑀 y 𝑁 son constantes evaluadas en términos de las propiedades del 

hormigón, imponiendo las siguientes condiciones de contorno: 

                                                       𝜎 = 𝑓𝑐
′          →          𝜀 = 𝜀0  ;   

𝑑𝜎

𝑑𝜀
|
𝜀=𝜀0

                        (2.7) 
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Luego, imponiendo las condiciones de contorno de (2.7), la ecuación (2.6) se 

transforma en: 

                                                     𝜎 =
𝑓𝑐
′

𝜀0
𝜀 𝑒

(1−
𝜀
𝜀0
)
                                                                   (2.8) 

Donde: 

𝜎 : Tensión para una deformación específica. 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 

𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

b)  MODELOS BASADOS EN FUNCIONES RACIONALES. 

A partir de los años sesenta del siglo pasado, comienzan a surgir una gran cantidad de 

propuestas basadas en funciones racionales del tipo: 

                                                     𝜎 =
𝑃(𝜀)

𝑄(𝜀)
                                                                              (2.9) 

Donde 𝑃(𝜀) y 𝑄(𝜀) son polinomios de diversos grados de la deformación específica 𝜀. 

Yip (1997) estableció una forma genérica para las ecuaciones tensión-deformación del 

hormigón, que no son más que aproximaciones a la propuesta de Smith & Young (1955) 

revisada en el apartado 1). En efecto, desarrollando en serie de potencias se obtiene: 

                                                 𝜎 =
𝑒𝑓𝑐

′𝜀

𝜀0 [1 + (
𝜀
𝜀0
) +

1
2 (
𝜀
𝜀0
)
2
+
1
6 (
𝜀
𝜀0
)
3
+⋯]

                  (2.10) 

 c) DESAYI & KRISHNAN. 

El caso más paradigmático de truncamiento descrito es la propuesta de Desayi & 

Krishnan (1964), escrita de la forma: 

                                                      𝜎 =
𝑘𝜀

1 + (
𝜀
𝜀0
)
2                                                                     (2.11) 

Donde 𝐾 es una constante (el módulo de elasticidad tangente inicial) tal que: 
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                                                     𝑘 =
2𝑓𝑐

′

𝜀0
                                                                                (2.12) 

Reemplazando (2.12) en (2.11), resulta: 

                                                     𝜎 =
2𝑓𝑐

′

𝜀0 [1 + (
𝜀
𝜀0
)
2
]
                                                            (2.13) 

Donde: 

𝜎 : Tensión para una deformación específica. 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 

𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

Como puede observarse, comparando con el desarrollo en serie de (2.10) coincide si se 

trunca la primera potencia de (
𝜀

𝜀0
) y las de orden superior a dos, se elimina el factor 1 2⁄  del 

termino (
𝜀

𝜀0
)
2
y se sustituye el valor de 𝑒 = 2,71828 por 2. 

La ecuación de Desayi & Krishnan (1964) es de similares propiedades que la propuesta 

por Smith & Young (1956), aunque en la rama ascendente parece adaptarse mejor a los datos 

experimentales que la de Smith & Young (1956). 

 

Figura 2.7: Curva tensión-deformación, Desayi & Krishnan vs. Experimental (Salguero,      

et al., 2013). 
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d) SAENZ. 

Saenz (1964) introduce la siguiente ecuación: 

                                                     𝜎 =
k𝜀

1 + (
𝑘𝜀0
𝑓𝑐′
− 2)(

𝜀
𝜀0
) + (

𝜀
𝜀0
)
2                                    (2.14) 

Donde: 

𝜎 : Tensión para una deformación específica. 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 

𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

k : Constante a definir. 

Es decir, comparando con el desarrollo en serie de (2.10), rescata el término de la 

primera potencia de (
𝜀

𝜀0
) que habían eliminado Desayi & Krishnan (1964), ponderándolo con 

el factor [(𝑘𝜀0 𝑓𝑐
′⁄ ) − 2] e introduciendo la constante: 

                                                      𝑘 =
𝑒𝑓𝑐

′

𝜀0
                                                                                (2.15) 

 

Figura 2.8: Curva tensión-deformación, Saenz vs. Experimental (Salguero, et al., 2013). 
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e)  GENERALIZACIONES DE LA ECUACIÓN DE DESAYI & KRISHNAN: 

TULIN & GERSTLE, POPOVICS, CARREIRA & CHU. 

Con Tulin & Gerstle (1964) aparece la primera “generalización” de la ecuación de 

Desayi & Krishnan (1964), en el sentido de que el exponente cuadrático de (
𝜀

𝜀0
) pasa a ser un 

exponente genérico "𝑛", que junto con la aparición de una constante adicional, permite de 

mayor flexibilidad a la ecuación de Desayi & Krishnan (1964) para adaptarse a distintas 

circunstancias de materiales o métodos. La ecuación propuesta está definida como: 

                                                     𝜎 =
𝑘1𝜀

𝑘2 + (
𝜀
𝜀0
)
𝑛                                                                   (2.16) 

Popovics (1973) cae en cuenta que la función propuesta por Tulin & Gerstle (1964) 

presenta un máximo cuando 𝜀 = 𝜀0 y si 𝑘2 = 𝑛 − 1, lo que le lleva a proponer la variante: 

                                                     𝜎 =
𝑛𝑓𝑐

′ 𝜀
𝜀0

𝑛 − 1 + (
𝜀
𝜀0
)
𝑛                                                             (2.17) 

Introduciendo como novedad que 𝑛 y 𝜀0 puedan ser aproximados como función 

aproximada de la resistencia máxima del hormigón 𝑓𝑐
′ mediante las fórmulas: 

                                                      𝑛 = 𝑘1𝑓𝑐
′ + 1          𝜀0 = 𝑘2√𝑓𝑐

′4                                       (2.18) 

La función propuesta por Carreira & Chu (1985) es idéntica a la de Popovics (1973): 

                                                      𝜎 =
𝛽𝑓𝑐

′ 𝜀
𝜀0

𝛽 − 1 + (
𝜀
𝜀0
)
𝛽
                                                           (2.19) 

Con la diferencia de que el exponente 𝛽 y el valor de 𝜀0 vendrían ahora determinados 

por las ecuaciones: 

                                             𝛽 = (
𝑓𝑐
′

𝐶1
)

3

+ 1.55     𝜀0 = (𝐶2𝑓𝑐
′ + 1.68) ∗ 10−5               (2.20) 

f) TSAI. 

Según sus propias palabras, la ecuación propuesta por Tsai (1988) puede ser 

considerada como una generalización de la de Popovics (1973) y de la Saenz (1964). Su 

expresión queda de la siguiente forma: 
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                                                     𝜎 =
𝑘𝑓𝑐

´ (
𝜀
𝜀0
)

1 + (𝑘 −
𝑛

𝑛 − 1) (
𝜀
𝜀0
)+

(
𝜀
𝜀0
)
𝑛

𝑛 − 1

                              (2.21) 

Donde: 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 

𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

𝑘; 𝑛 : Constantes que dependen de la resistencia máxima del hormigón. 

Siguiendo a Popovics (1973), Tsai (1988) hace depender los parámetros 𝑘 y 𝑛 de la 

resistencia máxima del hormigón 𝑓𝑐
´ según las fórmulas: 

                                                     𝑘 = 1 +
17.9

𝑓𝑐´
      𝑛 =

𝑓𝑐
´

6.68
− 1.85 > 1                         (2.22) 

 

Figura 2.9: Curva tensión-deformación, Tsai vs. Experimental (Salguero, et al., 2013). 

g) LA ECUACIÓN DE WANG, SHAH & NAAMAN. 

Partiendo de la tesis doctoral de Sargin (1971), correspondiente a ecuaciones ya 

estudiadas del tipo: 

                                                     𝑦 =
𝑎𝑥 + 𝑏𝑥2

1 + 𝑐𝑥 + 𝑑𝑥2
                                                             (2.23) 
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Donde 𝑦 = 𝜎 𝑓𝑐
´⁄ , 𝑥 = 𝜀 𝜀0⁄  y 𝑎, 𝑏, 𝑐, 𝑑 son constantes, merece una especial atención la 

reinterpretación de Wang, Shah & Naaman (1978), proponiendo dos ecuaciones o más bien, 

dos variantes de la misma ecuación, distintas en función que si se modela la rama ascendente 

o la descendente de la curva. Por lo tanto, los autores afirman que la exactitud de la ecuación 

(2.23) se mejora mucho cuando 𝑎, 𝑏, 𝑐 y 𝑑 toman valores distintos según evalúen la rama 

ascendente o descendente de la curva. 

En función de los parámetros típicos que se vienen desarrollando, (2.23) se puede 

escribir como: 

                                                     𝜎 =
𝑓𝑐
´ [𝑘1 (

𝜀
𝜀0
) + 𝑘2 (

𝜀
𝜀0
)
2
]

1 + 𝑘3 (
𝜀
𝜀0
) + 𝑘4 (

𝜀
𝜀0
)
2                                            (2.24) 

Tanto para la rama ascendente como para la descendente, impone las siguientes 

condiciones de borde: 

                              𝜎 = 𝑓𝑐
´    →     𝜀 = 𝜀0     (2.24𝑎)       ;       

𝑑𝜎

𝑑𝜀
= 0    →     𝜀 = 𝜀0     (2.24𝑏) 

Lo que obliga: 

                                                             𝑘1 =
(𝑘2 + 2𝑘3)

(𝑘4 − 1)
   𝑦   𝑘4 = 𝑘2 + 1 

Por lo que simplifican dos constantes y se reduce a: 

                                                     𝜎 =
𝑓𝑐
´ [(1 +

2𝑘3
𝑘2
) 𝜀 +

𝑘2𝜀
2

𝜀0
]

𝜀0 [1 + 𝑘3 (
𝜀
𝜀0
) + (𝑘2 + 1)(

𝜀
𝜀0
)
2
]
                        (2.25) 

Para la determinación de las dos constantes de la rama ascendente se imponen estas 

otras dos condiciones: 

         𝜎 = 0,45𝑓𝑐
´    →    𝜀 = 0,45

𝑓𝑐
´

𝐸𝑐
     (2.25𝑎)       ;       

𝑑𝜎

𝑑𝜀
=
𝐸𝑐𝜀0
𝑓𝑐´

   →    𝜀 = 0      (2.25𝑏) 

Donde: 

𝐸𝑐  : Representa la pendiente de la recta que pasa por el origen y por el punto de la curva 

de ordenada igual a 0.45𝑓𝑐
´ (Módulo de elasticidad). 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 
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𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

𝑘2, 𝑘3 : Constantes a definir que toman valores distintos según evalúen la rama ascendente o 

descendente de la curva. 

Con las condiciones de (2.25𝑎) y (2.25𝑏), se obtiene un ajuste de la rama ascendente 

casi perfecto para los valores de 𝑘2 = −0,3508 𝑦 𝑘3 = −0,5752. 

Para la determinación de los parámetros 𝑘2 y 𝑘3 de la rama descendente de (2.24), las 

condiciones impuestas son: 

                             𝜎 = 𝑓𝑖     →     𝜀 = 𝜀𝑖     (2.25𝑐)       ;        𝜎 = 𝑓2𝑖     →     𝜀 = 𝜀0     (2.25𝑑) 

Donde 𝑓𝑖 y 𝜀𝑖  son respectivamente, la tensión y deformación del punto de inflexión y 

𝑓2𝑖  y 𝜀2𝑖  se refieren a un punto arbitrariamente elegido tal que: 𝜀2𝑖 − 𝜀𝑖 = 𝜀𝑖 − 𝜀0. Se obtiene 

un ajuste aceptable de la rama descendente para los valores de 𝑘2 = 0,132 y 𝑘3 = −1,996. 

Mediante este enfoque se pueden obtener dos expresiones parciales que se ajustan 

bastante bien, cada una a una de las ramas de la curva experimental, mediante el conocimiento 

de cuatro puntos clave a saber: tensión y deformación en el máximo de la curva, tensión y 

deformación para 0,45𝑓𝑐
´ o bien el denominado módulo de elasticidad, tensión y deformación 

en el punto de inflexión y por último tensión y deformación en un punto simétrico del máximo 

respecto del punto de inflexión. 

 

Figura 2.10: Curva tensión-deformación, Wang vs. Experimental (Salguero, et al., 2013). 
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h) MODELOS MULTIEXPONENTE. 

i) TASNIMI. 

Una formulación corresponde a la propuesta por Tasnimi (2004), partiendo de la misma 

fórmula que Popovics (1973), Carreira & Chu (1985) o Collins, et al. (1993)  en la que solo se 

modifica 𝑛, 𝛽 o 𝑛𝑘 por 𝑛𝑝𝑞  y de similares consideraciones para las ramas ascendente y 

descendente de la curva y variabilidad del exponente propone: 

                                                     𝜎 =
𝑛𝑝𝑞𝑓𝑐

´ (
𝜀
𝜀0
)

(
𝜀
𝜀0
)
𝑛𝑝𝑞

+ 𝑛𝑝𝑞 − 1

                                                   (2.26) 

Donde: 

𝜎 : Tensión para una deformación específica. 

𝑓𝑐
′ : Tensión máxima alcanzada en el ensayo de rotura a compresión. 

𝜀0 : Deformación experimentada por el hormigón en el punto de tensión máxima. 

𝜀 : Deformación por unidad de longitud o “deformación específica”.  

𝑛 : Constante a definir. 

𝑝, 𝑞 : Constantes a definir que toman valores distintos según evalúen la rama ascendente o 

descendente de la curva. 

Donde para la rama ascendente de la curva, el valor de 𝑛𝑝𝑞  viene dado por: 

                                                 𝑛𝑝𝑞 =
1

1 −
𝑓𝑐´

𝜀0𝐸

 

Siendo: 

                                                     𝐸 =
𝑑𝜎

𝑑𝜀
|
𝜀=0

 

Es decir, el valor de la pendiente de la recta tangente a la curva en el origen.  

Tanto para la rama ascendente como para la descendente, el valor de 𝑛 se mantiene 

constante, ya que según Tasnimi (2004), solo depende de características que se suponen 
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generales del tipo de hormigón, aunque 𝑝 y 𝑞 variarían según modelen la rama ascendente o la 

descendente, atendiendo a los siguientes razonamientos. 

En la rama ascendente por conveniencia, asumen 𝑝 = 3 y 𝑞 = 1, mientras que en la 

rama descendente, manteniendo fijo el valor de 𝑝 = 3, Tasnimi (2004) determina el valor de 𝑞 

de manera que se mantenga la “continuidad” de la curva, además, pase por el punto de inflexión 

si este se produce; es decir, si 𝑝𝑖 = (𝜀𝑖 , 𝑓𝑖) es el punto de inflexión, resolviendo las siguientes 

ecuaciones: 

{
 
 

 
 (

𝜀𝑖
𝜀0
)
𝑛3𝑞

− (
𝜀𝑖
𝜀0
) − 1 = 0

𝑓𝑖
𝑓𝑐´
(
𝜀𝑖
𝜀0
)
𝑛3𝑞

+ 𝑛3𝑞 (
𝑓𝑖
𝑓𝑐´
−
𝜀𝑖
𝜀0
) −

𝑓𝑖
𝑓𝑐´
= 0

 

Tasnimi (2004) propone fórmulas empíricas para el cálculo de 𝜀0 y 𝐸 para tres grandes 

tipos de hormigones: de peso ligero, de peso normal y de alta resistencia. 

 

Figura 2.11: Curva tensión-deformación, Tasnimi vs. Experimental (Salguero, et al., 2013). 

2.2.2.2 TRACCIÓN UNIAXIAL: 

Para tracción uniaxial, el programa computacional ANSYS propone la curva tensión-

deformación fundamentado en el modelo de la fisura distribuida, la relación tensión-

deformación del hormigón a tracción uniaxial se construye a partir de la curva presentada a 

continuación: 
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Figura 2.12: Curva tensión-deformación en tracción uniaxial incorporado en ANSYS  

(Ansys Inc., 2009).  

ANSYS (2009) divide el dominio de la solución a través de dos intervalos definidos 

por segmentos lineales, en consecuencia, para el intervalo 0 ≤ 𝜀 < 𝜀𝑐𝑘 el esfuerzo de tracción 

queda determinado a través de la siguiente expresión: 

                                                    𝜎 =
𝑓𝑡
𝜀𝑐𝑘

𝜀                                                                              (2.27) 

Donde: 

𝑓𝑡 : Resistencia a tracción uniaxial del hormigón. 

𝜀 : Deformación unitaria uniaxial. 

𝜀𝑐𝑘 : Deformación unitaria referido a un sistema coordenado paralelo a las direcciones de 

las tensiones principales con el eje 𝑥𝑐𝑘 perpendicular a la cara del agrietamiento. 

El segundo intervalo es evaluado en 𝜀𝑐𝑘 < 𝜀 ≤ 6𝜀𝑐𝑘 en el cual se produce un descenso 

de la resistencia a tracción del hormigón, el segmento lineal de la tensión de tracción queda 

determinado por la siguiente expresión: 

                                                   𝜎 = 𝑇𝑐𝑓𝑡 −
𝑇𝑐𝑓𝑡
5𝜀𝑐𝑘

(𝜀 − 𝜀𝑐𝑘)                                                (2.28) 

Donde: 

𝜎 : Tensión para una deformación específica. 

𝑇𝑐 : Factor de reducción de 𝑓𝑡, su valor varía entre 0 y 1, siendo comúnmente definido 

como 0,6.  
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Es importante resaltar que de acuerdo a la Figura 2.12, surgen además dos variables 

importantes que están definidas implícitamente en el modelo, de las cuales surgen los 

siguientes razonamientos: se define a (𝐸 =
𝑓𝑡

𝜀𝑐𝑘
) la pendiente del segmento lineal como el 

módulo elástico del hormigón obtenido en la rama en compresión, además, se especifica a (𝑅𝑡) 

como el módulo de elasticidad secante definido para la modificación de la matriz constitutiva 

tangente, cuya magnitud depende de la deformación unitaria en cualquier instante de tiempo. 

La técnica adoptada para describir la fisuración distribuida conocida también como 

“smeared cracking” modifica las matrices constitutivas de aquellas zonas de la estructura en 

las cuales el estado de tensiones supera la resistencia a tracción del material (𝑓𝑡).   

2.2.3  CRITERIO DE FRACTURA DE WILLAM & WARNKE (ANSYS Inc., 2010). 

Este criterio fue desarrollado por Willam & Warnke (1975), predice la superficie de 

falla del hormigón sin confinar a tracción y compresión en el campo de las tensiones 

principales, asumiendo un comportamiento isótropo, en palabras más simples establece el 

estado de esfuerzos para el cual el comportamiento del material es elástico. 

El criterio de falla del hormigón para un estado de tensión multiaxial puede ser 

expresado de la forma: 

                                                    
𝐹

𝑓𝑐
− 𝑆 ≥ 0                                                                             (2.29) 

Donde: 

𝐹  : Función del estado de tensiones principales (𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝, 𝜎𝑧𝑝) (ver figura 2.13). 

𝑆  : Superficie de falla expresada en términos de las tensiones principales y cinco 

parámetros de entrada (𝑓𝑡, 𝑓𝑐 , 𝑓𝑐𝑏 , 𝑓1, 𝑓2). 

𝑓𝑐  : Resistencia última a compresión uniaxial. 

𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝, 𝜎𝑧𝑝 : Tensiones principales en las direcciones principales. 

Se necesitan un total de cinco parámetros de entrada (cada uno de los cuales pueden ser 

dependientes de la temperatura) para definir la superficie de falla, así como un estado de tensión 

hidrostática. Por lo tanto, definiendo notación: 

𝑓𝑡  : Resistencia última a tracción uniaxial. 
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𝑓𝑐𝑏  : Resistencia última a compresión biaxial. 

𝑓1 : Resistencia última a compresión para un estado de compresión biaxial 

sobrepuesto a un estado de tensión hidrostática (𝜎𝑎
ℎ). 

𝑓2 : Resistencia última a compresión para un estado de compresión uniaxial 

sobrepuesto a un estado de tensión hidrostática (𝜎𝑎
ℎ). 

Sin embargo, la superficie de falla 𝑆 puede ser especificada con un mínimo de dos 

constantes, 𝑓𝑡 y 𝑓𝑐. Los otros tres parámetros asumen por defecto los valores de Willam & 

Warnke (1975): 

                                                𝑓𝑐𝑏 = 1.2𝑓𝑐                                                                                (2.30) 

                                                  𝑓1 = 1.45𝑓𝑐                                                                             (2.31) 

                                                  𝑓2 = 1.725𝑓𝑐                                                                          (2.32) 

No obstante, estos valores por defecto son válidos únicamente si se cumple la siguiente 

condición; 

                                                |𝜎ℎ| = √3𝑓𝑐                                                                               (2.33)  

Donde: 

𝜎ℎ  : Tensión hidrostática. 

La tensión hidrostática es expresada como: 

                                                  𝜎ℎ =
1

3
(𝜎𝑥𝑝 + 𝜎𝑦𝑝 + 𝜎𝑧𝑝)                                                   (2.34) 

Por lo tanto, la condición (2.33) se aplica a situaciones de tensión con una componente 

de tensión hidrostática baja. 

Tanto la función (𝐹) como la superficie (𝑆) son expresadas en términos de las tensiones 

principales denotadas por 𝜎1, 𝜎2 y 𝜎3 donde: 

                                                 𝜎1 = max(𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝, 𝜎𝑧𝑝)                                                     (2.35) 

                                                𝜎2  ∈ [𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝 , 𝜎𝑧𝑝]      ∀     𝜎1 < 𝜎2 < 𝜎3                         (2.36) 

                                                𝜎3 = min(𝜎𝑥𝑝, 𝜎𝑦𝑝, 𝜎𝑧𝑝)                                                        (2.37) 
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Donde 𝜎1 representa la tensión principal mayor y 𝜎3 la tensión principal menor. La 

convención de signos usada respecto a las tensiones principales por tracción se describe con 

signo positivo y las tensiones principales de compresión con signo negativo. 

Mediante la convención de signos presentada, la superficie de falla (𝑆) y la función de 

tensiones principales (𝐹) se puede describir en base a cuatro estados de dominio elástico, 

descritos a continuación: 

1    ∶      0 ≥ 𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3     (compresión - compresión - compresión). 

2    ∶      𝜎1 ≥ 0 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3     (tracción - compresión - compresión). 

3    ∶      𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 0 ≥ 𝜎3     (tracción - tracción - compresión). 

4    ∶      𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3 ≥ 0     (tracción - tracción - tracción). 

En cada dominio, las funciones independientes 𝐹1, 𝐹2 , 𝐹3 y 𝐹4 describen a (𝐹) y 

asimismo las funciones 𝑆1 , 𝑆2, 𝑆3 y 𝑆4 describen a (𝑆). Las funciones 𝑆𝑖 (𝑖 = 1,4) tienen las 

propiedades que la superficie que describen es continua, mientras que el gradiente de la 

superficie no es continuo cuando cualquiera de las tensiones principales cambia de signo. 

2.2.3.1  DOMINIO 1: COMPRESIÓN - COMPRESIÓN - COMPRESIÓN 

0 ≥ 𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3 

En el régimen compresión - compresión - compresión, el criterio de falla de Willam & 

Warnke (1975) está implementado en ANSYS (2009). En este caso, (𝐹) toma la forma: 

                       𝐹 = 𝐹1 =
1

√15
[(𝜎1 − 𝜎2)

2 + (𝜎2 − 𝜎3)
2 + (𝜎3 − 𝜎1)

2]
1
2                      (2.38) 

La función (𝑆) está definida por: 

𝑆 = 𝑆1 =
2𝑟2(𝑟2

2 − 𝑟1
2) cos 𝜂 + 𝑟2(2𝑟1 − 𝑟2)[4(𝑟2

2 − 𝑟1
2) cos2 𝜂 + 5𝑟1

2 − 4𝑟1𝑟2]
1
2

4(𝑟2
2 − 𝑟1

2) cos2 𝜂 + (𝑟2 − 2𝑟1)2
 (2.39) 

Los términos empleados para definir a 𝑆 son: 

                                              cos𝜂 =
2𝜎1 − 𝜎2 − 𝜎3

√2[(𝜎1 − 𝜎2)
2 + (𝜎2 − 𝜎3)

2 + (𝜎3 − 𝜎1)
2]
1
2

     (2.40) 

                                                   𝑟1 = 𝑎0 + 𝑎1𝜉 + 𝑎2𝜉
2                                                          (2.41) 
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                                                   𝑟2 = 𝑏0 + 𝑏1𝜉 + 𝑏2𝜉
2                                                           (2.42) 

                                                    𝜉 =
𝜎ℎ
𝑓𝑐
                                                                                    (2.43) 

En la Figura 2.13 se muestra el comportamiento de la función (𝑆) en el espacio de 

tensiones principales. El ángulo de similitud 𝜂 describe la magnitud relativa de las tensiones 

principales (Ansys Inc., 2009). De (2.40), 𝜂 = 0ᵒ se refiere a cualquier estado de tensión tal 

que 𝜎3 = 𝜎2 < 𝜎1 (e.g. compresión uniaxial, tracción biaxial) mientras 𝜂 = 60ᵒ para cualquier 

estado de tensión donde 𝜎3 < 𝜎2 = 𝜎1 (e.g. tracción uniaxial, compresión biaxial). Todos los 

demás estados de tensión multiaxial tienen ángulos de similitud tal que 0ᵒ ≤ 𝜂 ≤ 60ᵒ. Cuando 

𝜂 = 0ᵒ, 𝑆1 es igual a 𝑟1 mientras que si 𝜂 = 60ᵒ, 𝑆1 es igual a 𝑟2. Por lo tanto, la función 𝑟1 

representa la superficie de falla de todo el estado de tensión con 𝜂 = 0ᵒ. Las funciones 𝑟1, 𝑟2 y 

el ángulo 𝜂 están representados en la Figura (2.14). 

 

Figura 2.13: Representación en el espacio de tensiones principales de la superficie S    

(Ansys Inc., 2009). 

La función 𝑟1 es determinada ajustando los coeficientes 𝑎0, 𝑎1 y 𝑎2 de forma que 𝑓𝑡, 𝑓𝑐𝑏 

y 𝑓1 se encuentren sobre la superficie de falla (Ansys Inc., 2009). Los valores de los coeficientes 

𝑎0, 𝑎1 y 𝑎2 son obtenidos resolviendo el siguiente sistema de ecuaciones: 

            

{
  
 

  
 
𝐹1
𝑓𝑐
(𝜎1 = 𝑓𝑡, 𝜎2 = 𝜎3 = 0)                    

𝐹1
𝑓𝑐
(𝜎1 = 0,𝜎2 = 𝜎3 = −𝑓𝑐𝑏)               

𝐹1
𝑓𝑐
(𝜎1 = −𝜎ℎ

𝑎 , 𝜎2 = 𝜎3 = −𝜎ℎ
𝑎 − 𝑓1)}

  
 

  
 

= [

1 𝜉𝑡 𝜉𝑡
2

1 𝜉𝑐𝑏 𝜉𝑐𝑏
2

1 𝜉1 𝜉1
2

] {

𝑎0

𝑎1

𝑎2

}                  (2.44) 
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Donde: 

                          𝜉𝑡 =
𝑓𝑡
3𝑓𝑐
  , 𝜉𝑐𝑏 = −

2𝑓𝑐𝑏
3𝑓𝑐

  , 𝜉1 = −
𝜎ℎ
𝑎

𝑓𝑐
−
2

3

𝑓1
𝑓𝑐
                         (2.45) 

La función 𝑟2 es calculada ajustando los coeficientes 𝑏0, 𝑏1 y 𝑏2 que pueden ser 

obtenidos resolviendo el siguiente sistema de ecuaciones: 

  

{
  
 

  
 
𝐹1
𝑓𝑐
(𝜎1 = 𝜎2 = 0,𝜎3 = −𝑓𝑐)                    

𝐹1
𝑓𝑐
(𝜎1 = 𝜎2 = −𝜎ℎ

𝑎 , 𝜎3 = −𝜎ℎ
𝑎 − 𝑓2)  

𝐹1
𝑓𝑐
(0)                                                          

}
  
 

  
 

= [

1 −1 3⁄ 1 9⁄

1 𝜉2 𝜉2
2

1 𝜉0 𝜉0
2

]{

𝑏0

𝑏1

𝑏2

}                  (2.46) 

𝜉2 es definido por: 

                                                  𝜉2 = −
𝜎ℎ
𝑎

𝑓𝑐
−
𝑓2
3𝑓𝑐
                                                                    (2.47) 

Estableciendo que la variable 𝜉0 es la raíz positiva de la ecuación: 

                                          𝑟2(𝜉0) = 𝑎0 + 𝑎1𝜉0 + 𝑎2𝜉0
2 = 0                                                 (2.48) 

Los coeficientes 𝑎0 , 𝑎1 y 𝑎2 son evaluados previamente por (2.44). 

Considerando que la superficie de falla debe mantenerse convexa, la relación entre 

𝑟1 𝑟2⁄  está definida por los intervalos: 

                                                 0.5 < 𝑟1 𝑟2⁄ < 1.25                                                                 (2.49) 

Aunque el límite superior no se considera para ser restrictivo desde 𝑟1 𝑟2⁄ < 1 para la 

mayoría de los materiales. Además, los coeficientes 𝑎0, 𝑎1, 𝑎2, 𝑏0, 𝑏1  y 𝑏2 deben satisfacer las 

siguientes condiciones: 

                                                     𝑎0 > 0, 𝑎1 ≤ 0, 𝑎2 ≤ 0                                      (2.50) 

                                                     𝑏0 > 0, 𝑏1 ≤ 0, 𝑏2 ≤ 0                                       (2.51) 

La ecuación (2.48) expresa que la superficie de falla tiene un extremo en 𝜉 = 𝜉0, el 

perfil de 𝑟1 y 𝑟2 en función de 𝜉 se muestra a continuación: 
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Figura 2.14: Perfil de la superficie de falla como función de 𝜉 (Ansys Inc., 2009). 

2.2.3.2  DOMINIO 2: TRACCIÓN – COMPRESIÓN – COMPRESIÓN. 

𝜎1 ≥ 0 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3 

En este dominio, la función (𝐹) queda definida como: 

                                        𝐹 = 𝐹2 =
1

√15
[(𝜎2 − 𝜎3)

2 + 𝜎2
2 + 𝜎3

2]
1
2                                   (2.52) 

La superficie (𝑆) está definida por: 

𝑆 = 𝑆2 = (1 −
𝜎1
𝑓𝑡
)
2𝑝2(𝑝2

2 − 𝑝1
2) cos 𝜂 + 𝑝2(2𝑝1 − 𝑝2)[4(𝑝2

2 − 𝑝1
2) cos2 𝜂 + 5𝑝1

2 − 4𝑝1𝑝2]
1
2

4(𝑝2
2 − 𝑝1

2) cos2 𝜂 + (𝑝2 − 2𝑝1)2
 

                                                                                                                                                     (2.53) 

Los términos empleados para definir a 𝑆 son: 

                                              cos𝜂 =
2𝜎1 − 𝜎2 − 𝜎3

√2[(𝜎1 − 𝜎2)
2 + (𝜎2 − 𝜎3)

2 + (𝜎3 − 𝜎1)
2]
1
2

     (2.54) 

                                                   𝑝1 = 𝑎0 + 𝑎1𝜒 + 𝑎2𝜒
2                                                        (2.55) 

                                                   𝑝2 = 𝑏0 + 𝑏1𝜒 + 𝑏2𝜒
2                                                         (2.56) 

Los coeficientes 𝑎0, 𝑎1, 𝑎2, 𝑏0, 𝑏1  y 𝑏2 quedan definidos a través de (2.48) y (2.50), 

mientras: 

                                                     𝜒 =
(𝜎2 + 𝜎3)

3𝑓𝑐
                                                                     (2.57) 

Si el criterio de falla (2.29) se satisface, el agrietamiento del hormigón se producirá en 

el plano perpendicular a la tensión principal 𝜎1. 
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2.2.3.3  DOMINIO 3: TRACCIÓN – TRACCIÓN – COMPRESIÓN. 

𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 0 ≥ 𝜎3 

En este dominio, la función (𝐹) queda definida como: 

                                                   𝐹 = 𝐹3 = 𝜎𝑖  𝑐𝑜𝑛  𝑖 = 1,2                                                  (2.58) 

La superficie (𝑆) a su vez queda definida por: 

                                                   𝑆 = 𝑆3 =
𝑓𝑡
𝑓𝑐
(1 +

𝜎3
𝑓𝑐
)  𝑐𝑜𝑛 𝑖 = 1,2                                   (2.59) 

El criterio de falla (2.29) se satisface para 𝑖 = 1,2, en consecuencia, se produce el 

agrietamiento del hormigón en los planos perpendiculares a las tensiones principales 𝜎1 y 𝜎2. 

Si el criterio (2.29) se cumple únicamente para 𝑖 = 1, el agrietamiento en el hormigón 

se produce solamente en el plano perpendicular a la tensión principal 𝜎1. 

2.2.3.4  DOMINIO 4: TRACCIÓN – TRACCIÓN – TRACCIÓN. 

𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3 ≥ 0 

En este dominio, la función (𝐹) queda definida como: 

                                                    𝐹 = 𝐹4 = 𝜎𝑖  𝑐𝑜𝑛  𝑖 = 1,2,3                                               (2.60) 

La superficie (𝑆) a su vez queda definida por: 

                                                   𝑆 = 𝑆4 =
𝑓𝑡
𝑓𝑐
                                                                            (2.61) 

El criterio de falla (2.29) se satisface en las direcciones 1, 2 y 3, se produce el 

agrietamiento del hormigón en los planos perpendiculares a las tensiones principales 𝜎1, 𝜎2 y 

𝜎3. 

Si el criterio (2.29) se cumple únicamente en las direcciones 1 y 2, el agrietamiento en 

el hormigón se produce solamente en el plano perpendicular a las tensiones principales 𝜎1 y 

𝜎2. 

Si el criterio (2.29) se cumple solamente en las dirección 1 , el agrietamiento en el 

hormigón se produce solamente en el plano perpendicular a la tensión principal 𝜎1. 
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Figura 2.15: Superficie de falla en el espacio de tensiones principales, con tensiones 

biaxiales (Ansys Inc., 2009). 

La Figura 2.15 representa la superficie de falla para estados de tensiones que son 

biaxiales o casi biaxiales, si las tensiones principales más significativas se encuentran en las 

direcciones 𝜎𝑥𝑝 y 𝜎𝑦𝑝, entonces las tres superficies representadas en la Figura 2.15 son para 

𝜎𝑧𝑝 ligeramente mayor a cero, igual a cero o ligeramente menor que cero. Aunque las tres 

curvas mostradas como proyecciones de la superficie de falla en el plano 𝜎𝑥𝑝 - 𝜎𝑦𝑝 son casi 

iguales y la superficie de falla sea continua; el modo de falla del material es función del signo 

de 𝜎𝑧𝑝. Por ejemplo, si 𝜎𝑥𝑝 y 𝜎𝑦𝑝 son negativas y 𝜎𝑧𝑝 es positiva, se podría predecir el 

agrietamiento en la dirección perpendicular a 𝜎𝑧𝑝. Sin embargo, si 𝜎𝑧𝑝 es nula o negativa se 

asume que el hormigón falla por aplastamiento (Ansys Inc., 2009). 

2.3  EL ACERO. 

El acero es un material dúctil que presenta un excelente comportamiento cuando se 

somete a tensiones axiales. Las propiedades mecánicas observadas de los ensayos sobre barras 

de acero de diámetro estándar sometida a tracción son la tensión de fluencia 𝑓𝑦, la resistencia 

última 𝑓𝑠𝑢, el módulo de elasticidad 𝐸𝑠 y la relación de Poisson 𝜐 (Valencia, 1997). 

Las barras de acero son un componente fundamental en la construcción y diseño de 

elementos de hormigón armado, siendo necesario para su caracterización mecánica en ANSYS 

establecer las propiedades elásticas del material y un criterio de falla. 
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2.3.1  CURVA UNIAXIAL A TRACCIÓN Y COMPRESIÓN. 

El comportamiento del acero estructural sometido a cargas de tracción y compresión es 

expresado mediante la curva uniaxial tensión-deformación, las cuales representan la zona 

elástica, el escalón de fluencia constante y la parte final dúctil. Para describir el 

comportamiento del acero existen varios modelos que están compuestos por una variedad de 

ecuaciones y curvas, pero todos son algo similares tanto en magnitud como en geometría. 

El modelo desarrollado por Park & Paulay (1975) describe el comportamiento del acero 

con una curva más realista, tomando en cuenta el endurecimiento por deformación y 

considerando las tres zonas principales como se explicó anteriormente. La curva tensión-

deformación del acero se muestra en la Figura 2.16. 

 

Figura 2.16: Relación tensión-deformación del acero (Park & Paulay, 1975). 

Las ecuaciones que describen la relación tensión-deformación del acero se detallan a 

continuación (Park & Paulay, 1975): 

                                                  𝑓𝑠 = Es𝜀𝑠       para      𝜀𝑠 ≤ 𝜀𝑦                                              (2.62) 

                                                  𝑓𝑠 = 𝑓𝑦           para       𝜀𝑦 ≤ 𝜀𝑠 ≤ 𝜀𝑠ℎ                                 (2.63) 

     𝑓𝑠 = 𝑓𝑦 [
𝑚(𝜀𝑠 − 𝜀𝑠ℎ) + 2

60(𝜀𝑠 − 𝜀𝑠ℎ) + 2
+
(𝜀𝑠 − 𝜀𝑠ℎ)(60 − 𝑚)

2(30𝑟 + 1)2
]     para     𝜀𝑠ℎ ≤ 𝜀𝑠 ≤ 𝜀𝑠𝑢        (2.64) 

Definiendo notación: 
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                                                   𝑚 =

(
𝑓𝑠𝑢
𝑓𝑦
) (30𝑟 + 1)2 − 60𝑟 − 1

1.5𝑟2
                                    (2.65) 

                                                     𝑟 = 𝜀𝑠𝑢 − 𝜀𝑠ℎ                                                                        (2.66) 

Donde: 

Es : Módulo de elasticidad del acero. 

𝑓𝑠 : Tensión del acero. 

𝑓𝑠𝑢 : Resistencia última del acero.  

𝑓𝑦 : Resistencia de fluencia del acero.  

𝜀𝑠 : Deformación del acero.  

𝜀𝑠ℎ : Deformación del acero al final del escalón de fluencia.  

𝜀𝑠𝑢  : Deformación última del acero. 

De manera comparativa se presenta el ensayo de un espécimen de acero conformado 

con diámetro nominal ϕ = 16mm y longitud 𝑙 = 330mm, cuyo ensayo se realizó en el 

Instituto de Estructuras de la Universidad Nacional de Tucumán, correspondiente a la materia 

de mecánica experimental.  

 

Figura 2.17: Curva tensión-deformación uniaxial del acero A-42. 15ª Magister UNT, 

Instituto de Estructuras Ing. Arturo M. Guzmán, Mecánica Experimental (2016).   
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La Figura 2.17 muestra el comportamiento del material mediante tres regiones 

claramente definidas. En la primera rama ascendente de la curva existe una relación lineal entre 

las tensiones y deformaciones, cuya pendiente es definida como el módulo elástico del acero 

cuyo valor teórico aproximado es 210000 MPa y una relación de Poisson igual a 0.3. 

Posteriormente, la zona definida como región plástica, presenta grandes deformaciones sin un 

incremento considerable en las tensiones. La tercera región corresponde a la zona de 

endurecimiento por deformación, presenta incrementos de tensiones conforme se desarrollan 

las deformaciones en la barra traccionada. La tensión última 𝑓𝑠𝑢 es alcanzada cuando se 

registran deformaciones del material del orden de 10 a 20 veces la deformación de fluencia 

(𝜀𝑦). 

2.3.2  CRITERIO DE FALLA. 

Para representar una relación entre la tensión y la deformación del acero se han 

desarrollado diferentes tipos de modelos matemáticos denominados modelos constitutivos. Si 

bien el comportamiento mecánico de las barras de acero conformado de dureza natural que 

forman parte de los elementos de hormigón armado, puede ser considerado como elástico lineal 

(para el rango lineal); se opta por asignar a este material un comportamiento elastoplástico 

perfecto (Figura 2.18), el cual emplea como criterio de falla el correspondiente a Von Mises o 

denominado también como el criterio de la energía de distorsión. Este criterio es el más 

apropiado para representar el comportamiento de los materiales metálicos (Oller, 2001). 

 

Figura 2.18: Comportamiento elastoplástico perfecto del acero (Mase, 1970). 

Este criterio formulado por Von Mises en 1913, asume que la plastificación ocurre 

cuando el segundo invariante del tensor desviador 𝐽2, alcanza un valor crítico 𝑘2 (Vieira, 2013). 

Podemos definir este criterio de plastificación como: 

                                                   𝐽2 − 𝑘
2 < 0    →     dominio elástico                             (2.67) 

                                                   𝐽2 − 𝑘
2 = 0    →     dominio plástico                             (2.68) 
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Donde 𝒌 es una propiedad material (tensión de fluencia a corte puro), el segundo 

invariante 𝐽2 puede ser escrito en términos de las componentes del tensor de tensiones de 

Cauchy. Por lo tanto, la superficie de fluencia del criterio de Von Mises puede ser escrita como 

(Vieira, 2013):  

𝐹(𝝈; 𝒌) =
1

6
[(𝜎11 − 𝜎22)

2 + (𝜎22 − 𝜎33)
2 + (𝜎11 − 𝜎33)

2] + 𝜎12
2 + 𝜎23

2 + 𝜎13
2

⏟                                          
𝐽2

= 𝒌2 

Escribiendo en términos de las tensiones principales: 

                        𝐹(𝝈; 𝒌) =
1

6
[(𝜎1 − 𝜎2)

2 + (𝜎2 − 𝜎3)
2 + (𝜎3 − 𝜎1)

2] − 𝒌2 = 0         (2.69) 

                        𝐹(𝝈; 𝒌) =
1

3
[𝜎1

2 + 𝜎2
2 + 𝜎3

2 − 𝜎1𝜎2 − 𝜎2𝜎3 − 𝜎1𝜎3] − 𝒌
2 = 0           (2.70) 

El parámetro 𝒌 se obtiene por medio de una prueba en tracción, donde se sostiene que 

𝜎1 = 𝜎𝑦 y 𝜎2 = 𝜎3 = 0. Bajo estas condiciones la ecuación (2.68) se convierte en: 

                                                𝜎𝑦
2 = 3𝑘2   →    𝒌 =

𝜎𝑦

√3
                                                         (2.71) 

En consecuencia (2.68) puede reescribirse como: 

                                  (𝜎1 − 𝜎2)
2 + (𝜎2 − 𝜎3)

2 + (𝜎3 − 𝜎1)
2 = 2𝜎𝑦

2                               (2.72) 

Donde: 

𝜎1, 𝜎2, 𝜎3 :Tensiones principales considerando 𝜎1 ≥ 𝜎2 ≥ 𝜎3. 

𝜎𝑦  : Tensión límite de fluencia. 

𝐽2  : Segundo invariante del tensor desviador. 

𝒌  : Propiedad material (Tensión de fluencia a corte puro). 

En el plano principal 𝜎1, 𝜎3, 𝜎2 = 0, representa una elipse cuyo eje mayor coincide con 

el eje de tensiones 𝜎1 = 𝜎3. La representación gráfica del dominio elástico corresponde a un 

cilindro ubicado en el espacio de las tensiones principales, cuyo eje coincide con el eje 

hidrostático (Oller, 2001), como se muestra a continuación:  
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Figura 2.19: Superficie de fluencia de Von Mises: a) En el espacio de tensiones principales, 

b) Según los meridianos de tracción y compresión máxima, c) según el plano octaédrico 𝑰𝟏 =

𝟎 o plano 𝚷 (Oller, 2001). 

El criterio de Von Mises es el criterio más apropiado para representar el 

comportamiento de los materiales metálicos (Oller, 2001). 
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2.4  HORMIGÓN REFORZADO CON FIBRAS (HRF). 

El hormigón reforzado con fibras es un hormigón al que se le introducen fibras de 

diverso tipo dispersas en la matriz frágil, con el fin de mejorar la capacidad de absorción de 

energía y controlar el desarrollo de fisuras. De este modo, se aumenta la vida en servicio de las 

estructuras, en especial, cuando se ven expuestas a acciones dinámicas.  

Es evidente que las propiedades de los HRF no solo dependen directamente de las 

propiedades de la matriz de hormigón sino también del tipo, contenido, orientación y 

distribución de las fibras (Maccaferri, 2015). 

 

Figura 2.20: Espécimen hormigón reforzado con fibras (Maccaferri, 2015). 

2.4.1  FIBRAS DE ACERO. 

Las fibras de acero tienen un comportamiento elastoplástico con endurecimiento, hasta 

una cierta deformación límite donde se produce la rotura de la misma. Dentro del hormigón 

reforzado con fibras, las fibras contribuyen al comportamiento de éste mediante un mecanismo 

de anclaje. En el proceso de arrancamiento se produce una combinación de despegue y 

deslizamiento en la interfaz fibra-matriz. Por lo tanto, cuanto más largas sean las fibras, mayor 

será la capacidad de resistir las fuerzas de arrancamiento. Este fenómeno de arrancamiento de 

barras embebidas en una matriz, normalmente se estudia mediante ensayos de arrancamiento 

que se denominan ensayos de pullout.  

La fibra es un producto de acero caracterizado geométricamente por una dimensión 

predominante respecto a las demás, con superficie pareja o trabajada, empleada como refuerzo 

en el conglomerado del hormigón, de forma rectilínea o doblada (con ganchos), para poder ser 
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dispersada de forma homogénea en la masa, manteniendo inalterada las características 

geométricas (UNI 11037) (Maccaferri, 2015). 

Existen diferentes tipos de fibras para el hormigón en función de la materia prima por 

la cual ellas están producidas: 

 Metálicas: aceros de carbono y ligados, aluminio 

 Naturales: amianto (asbesto), celulosa, carbón 

 Sintéticas: nylon, polipropileno, poliacrilo nitrilo, polivinil alcohol 

Tabla 2.1: Características mecánicas de las fibras (Maccaferri, 2015). 

 

La fibra está caracterizada geométricamente por la longitud 𝐿, por la forma y por el 

diámetro equivalente 𝐷𝑒 (Maccaferri, 2015). 

 

Figura 2.21: Ejemplo de fibra doblada metálica, Maccaferri (2015) [45]. 

Las fibras han sido clasificadas por BISFA (THE INTERNATIONAL BUREAU FOR 

THE STANDARDISATION OF MAN-MADE FIBRES) (Maccaferri, 2015), como se muestra 

en la Figura 2.22: 
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Figura 2.22: Clasificación de las fibras según BISFA (Maccaferri, 2015). 

Una fibra se define rectilínea cuando presenta en el eje deformaciones localizadas 

menores de 𝐿𝑓/30 pero en todo caso, no mayor al diámetro equivalente. 

La longitud 𝐿𝑓(𝑚𝑚) es la distancia entre las dos extremidades de la fibra medida en 

proyección geométrica en el eje dominante. El diámetro equivalente 𝐷𝑒 (𝑚𝑚) es definido con 

diferentes modalidades, en función de la forma transversal y del proceso productivo.  

Axialmente la forma puede ser rectilínea o perfilada, transversalmente; la fibra puede 

tener sección circular, rectangular o variada (Figura 2.23 y 2.24). 

 

Figura 2.23: Ejemplo de diferentes secciones de fibras metálicas (Maccaferri, 2015). 
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Figura 2.24: Ejemplo de fibras de diferentes formas (Maccaferri, 2015). 

El parámetro más característico para evaluar la influencia de las fibras en el hormigón 

es la relación longitud-diámetro, o también llamada relación de aspecto o de esbeltez, en 

función a este valor dependerá en buena medida la ductilidad y tenacidad del hormigón 

reforzado con fibras de acero (Maccaferri, 2015).  

                                                      𝜆 =
𝐿𝑓

𝐷𝑒
= 0.00785(

𝐿3

𝑚
)

1/2

                                           (2.73) 

Donde: 

𝑚 : Peso medio de la fibra en gramos. 

La relación de aspecto en (2.73) establece la esbeltez de la fibra: en igualdad de 

longitud, cuanto más alto y cuanto más reducido sea el diámetro equivalente, la fibra es esbelta. 

Y aun en igualdad de longitud, cuanto más alto es 𝜆, tanto más ligera es la fibra, por lo tanto 

hay muchas más fibras por unidad de masa (Maccaferri, 2015).  

Es interesante observar como con el incremento de la relación de aspecto (𝐿𝑓 𝐷𝑒⁄ ), 

disminuye dentro de ciertos límites, la cantidad de fibras (dosificación) necesaria para alcanzar 

un determinado resultado (Figura 2.25), debido a que estadísticamente se incrementa la 
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resistencia a la tracción, como consecuencia directa del incremento estadístico de la longitud 

de fibra a extraer. 

 

Figura 2.25: Dosificación vs. (𝐿𝑓 𝐷𝑒⁄ ) para una misma efectividad (Maccaferri, 2015). 

La dosificación es la cantidad efectiva de fibras englobadas en el hormigón 

(Kg m3⁄  o %Vf), por lo tanto, estas inciden notablemente junto con las características 

geométricas y mecánicas de las fibras, sobre el grado de ductilidad y tenacidad que adquiere el 

hormigón reforzado con fibras (Figura 2.26). 

 

Figura 2.26: Ductilidad vs. Dosificación (Maccaferri, 2015). 
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En la Figura 2.26 el primer intervalo de la curva muestra como una dosificación muy 

baja prácticamente no tiene efectos (comportamiento suavizado), ya que dispersando pocas 

fibras en la matriz de hormigón no produce consecuencia alguna. El segundo intervalo muestra 

como aumentando el número de fibras, es decir, produce un incremento de la ductilidad del 

hormigón directamente sensible a la dosificación (comportamiento plástico). El tercer intervalo 

muestra finalmente, como más allá de una determinada dosificación el incremento de la 

ductilidad ya no resulta significativo (comportamiento de endurecimiento), aumentando por el 

contrario las dificultades de realizar una mezcla uniforme y fluida (Maccaferri, 2015). 

La resistencia a tracción 𝑹𝒎 (N mm2⁄ o MPa) de la fibra se calcula dividiendo el 

esfuerzo necesario a la ruptura por el área de la sección de la fibra o del semiacabado (UNI EN 

10218 para el alambre). Además de la resistencia a tracción, en la norma UNI 11037 se requiere 

indicar la resistencia al 0.2% de deformación residual, 𝑹𝒑𝟎,𝟐 (Maccaferri, 2015). En la norma 

italiana, la resistencia a tracción está dividida en tres clases, R1,R2 y R3 (ver Tabla 2.2). Cada 

una de estas clases viene subdividida interiormente según la resistencia a tracción que sea 

referida. 

Tabla 2.2: Resistencia a tracción para las tres clases de fibras según la Norma Italiana 

(Maccaferri, 2015). 

 

Maccaferri produce fibras moldeadas y cortadas de alambre de acero trefilado en frío. 

Las características de la materia prima (alambrón) están indicadas en la Tabla 2.3, en función 

del diámetro final de la fibra. 
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Tabla 2.3: Catálogo de fibras (Maccaferri, 2015). 

 

Con relación a la calidad y cantidad de fibras: la calidad mecánica de las fibras debe ser 

muy elevada, con resistencias a tracción típicas del orden de los 1100 MPa, relación de esbeltez 

suficientemente elevada, entre 45 y 70 (Maccaferri, 2015). Finalmente, la adición de fibras no 

debe ser inferior a 20-25 Kg m3⁄  (0.025%-0.03125% en volumen de hormigón) y podrá 

alcanzarse para aplicaciones más exigentes los 40 a 80 Kg m3⁄  (0.5%-1% en volumen de 

hormigón) (Maccaferri, 2015); (Núñez, 2011). 

2.4.2  COMPORTAMIENTO A COMPRESIÓN DEL HRF. 

La resistencia a compresión del hormigón no viene esencialmente modificada por la 

adición de fibras, aunque puede observarse un modesto incremento por porcentajes relevantes 

de fibras de 1.5% en volumen, aproximadamente. Una vez alcanzado el pico, el material 

muestra una marcada ductilidad influenciada fuertemente por el contenido de fibras. 

Sobre el comportamiento a compresión del hormigón reforzado con fibras, el módulo 

elástico y el coeficiente de Poisson resultan substancialmente inalterables para porcentajes de 

fibras menores del 2% en volumen. Los ensayos de resistencia se realizan con probetas 

cilíndricas (diámetro 150mm, altura 300mm) o cúbicos (lado 100mm de otra manera 150mm). 
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Figura 2.27: Ejemplo de gráfica carga vs. deformación para hormigones con diferentes 

dosificaciones de refuerzo con fibras (Maccaferri, 2015). 

Las propiedades del hormigón a compresión se ven mejoradas por la presencia de fibras 

(Zhu, et al., 2002). Las fibras de acero no pueden prevenir la propagación de microfisuras 

(existentes entre el mortero y los agregados). Cuando las microfisuras llegan a ser macrofisuras, 

las fibras metálicas comienzan a colaborar evitando la propagación efectivamente. Así, las 

fibras metálicas mejoran significativamente el comportamiento a compresión del hormigón, 

retrasan el colapso y por lo tanto mejoran la ductilidad del hormigón (Zhang, 2004). La 

resistencia a compresión es más o menos igual a la de un hormigón tradicional, pero sí se 

produce un aumento importante de la ductilidad después de la fisuración para volúmenes de 

fibras de 1% (Maidl, 1995); (Koning & Kutzing, 1999). 

 

Figura 2.28: Comportamiento típico de un HRF a compresión 𝑓𝑐𝑡𝑚 = 42 N mm2⁄        

(Konig & Kutzing, 1999). 
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La resistencia última se ve poco afectada con la adición de fibras y tan solo se observan 

incrementos del 0 al 15% con volúmenes de fibras superiores a 1.5% (Johnston, 1974); (Dixon 

& Mayfield, 1971). 

El incremento de la resistencia a compresión de un hormigón convencional con respecto 

a un HRF escasamente llega a sobrepasar el 25% (Balagaru & Shah, 1992). Para aplicaciones 

comerciales, la cantidad de fibras en elementos de hormigón está limitada entre 50 y 60 Kg m3⁄ ; 

es decir, una fracción de volumen menor de 0,75% (Balagaru & Shah, 1992); (Bekaert, 1994); 

(Kausay, 1994). Para estos casos, el incremento de resistencia puede ser considerado sin 

importancia para efectos de diseño (Mansur, et al., 1986); (Narayant, et al., 1993). En la Figura 

2.29 se muestra el incremento de resistencia para los distintos volúmenes de fibra.  

 

Figura 2.29: Relación tensión-deformación a compresión del: a) comportamiento de un HRF 

y b) HRF de alta resistencia con fibras con ganchos (Balaguru & Shah, 1992). 

La mejora de la ductilidad y tenacidad depende de diferentes parámetros tales como el 

volumen de las fibras, la geometría de las fibras y las propiedades de la matriz del hormigón 

(Balaguru & Shah, 1992); (Naaman & Reinhard, 1998). Un incremento en el volumen de fibras 

provoca el incremento de la capacidad de absorción de energía. Sin embargo, para volúmenes 

de fibras de 0 a 0.7% no presenta incrementos significativos; mientras que, para volúmenes de 

microfibras entre 1 a 2% se aprecian grandes incrementos (Balaguru & Shah, 1992); (Naaman 

& Reinhard, 1998). 

Con respecto a la geometría, longitud, diámetro y esbeltez de la fibra: para fibras rectas, 

si la esbeltez aumenta la ductilidad aumenta (Erdélyi, 1993); (El-Niema, 1991). Para el caso de 

fibras con ganchos en las puntas, éstas proveen una mejor capacidad para absorber energía, la 
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esbeltez en estos casos también es importante (Erdélyi, 1993). En hormigones de alta 

resistencia la fractura es mucho más frágil que la de un hormigón convencional, por tal razón, 

la tendencia actual es usar fibras para mejorar la ductilidad de los hormigones de altas y ultra 

alta resistencia. 

2.4.3  COMPORTAMIENTO A TRACCIÓN DEL HRF. 

El comportamiento a tracción uniaxial del hormigón reforzado con fibras está 

fuertemente influenciado por la presencia de las fibras, su distribución y orientación; además 

de las propiedades de la matriz de hormigón, en particular en la fase siguiente a la primera 

fisuración. El objetivo de la adición de fibras de acero al hormigón es obtener un 

comportamiento de ruptura dúctil (Kooiman, 2000); (Thomeé, et al., 2006). 

Solo utilizando elevadas dosificaciones, especialmente de microfibras (de la orden del 

1.5 – 2 % en volumen y superiores) pueden obtenerse incrementos relevantes del valor pico.  

 

Figura 2.30: Carga P vs. desplazamiento 𝛿 para HRF caracterizados por: (a) bajos porcentajes 

de fibras, (b) elevados porcentajes de fibras (Maccaferri, 2015). 

Cuando el HRF está sometido a esfuerzos de tracción, las fibras reducen el riesgo del 

inicio de la fisuración; además, retardan la propagación de fisuras en el hormigón, realzando 

su resistencia. Después de la fisuración, a diferencia del hormigón convencional, las tensiones 

de tracción con el hormigón antes de la fisuración son transferidas a las fibras metálicas y estas 

controlan la propagación de las fisuras mientras se deslizan del hormigón con los incrementos 

de carga, esto permite mantener una resistencia residual en el hormigón fisurado (Zhang, 2004). 

El efecto de la adición de fibras sobre el comportamiento a tracción se puede observar 

claramente en la Figura 2.31, donde relaciones típicas de la tensión a tracción uniaxial y 

abertura de fisura de un HRF son comparadas con un hormigón tradicional (Serna, 1984). 
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Figura 2.31: Curvas tensión-deformación en tracción para HRF (Serna, 1984). 

La clara diferencia entre el hormigón reforzado con fibras y el hormigón convencional, 

es que, el primero después de alcanzar la resistencia máxima a primera fisura presenta un 

decrecimiento brusco de la capacidad de carga acompañada por una meseta de bajos niveles de 

carga causada por la fricción continua y al arrancamiento de las fibras (para dosificaciones 

menores al 1%); mientras que en el segundo la ruptura es simplemente repentina y frágil. 

Para analizar el comportamiento a tracción uniaxial del HRF se compara con tres tipos 

distintos de hormigones: el hormigón tradicional, el HRF con contenido alto de fibras y el HRF 

con contenido bajo de fibras (Figura 2.32).  

 

Figura 2.32: Comportamiento a tracción uniaxial (Thomeé, et al., 2006). 
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Cuando se alcanza un 60% de la resistencia de la matriz de hormigón, la relación 𝜎 - 𝜀 

es lineal, más allá de este límite elástico se presenta una relación no-lineal debido a la presencia 

de microfisuras.  

Una vez alcanzada la resistencia de la matriz se observan diferentes comportamientos: 

para el caso del hormigón tradicional rompe de forma frágil de modo que la tensión de tracción 

cae súbitamente. Para HRF con contenidos de fibras altas, estas son capaces de asumir todas 

las tensiones de tracción aún cuando la matriz está fisurada, algo similar al comportamiento 

del hormigón armado con cuantía de armadura longitudinal mínima. 

Por lo anterior, una de las principales razones del uso de las fibras de acero en el 

hormigón es mejorar la ductilidad del material. Dosificaciones que consideran cantidades 

suficientes de fibras aumentan la resistencia a flexo-tracción, aunque afectan la trabajabilidad 

del material. Así, desde un punto de vista estructural para facilitar la trabajabilidad del HRF se 

consideran volúmenes de fibras relativamente bajos comprendidos entre 20 kg m3⁄  a 40 kg m3⁄  

(Bekaert, 1994); (Kausay, 1994). Sin embargo, para aplicaciones especiales de HRFA el 

contenido de microfibras puede llegar al 2% o más, alcanzando resistencias a tracción 

considerables (Williamson, 1974); (Naaman & Reinhardt, 1998); (Krstulovic-Opara & Malak, 

1997). 

Se pueden distinguir tres comportamientos diferentes del hormigón causados por el 

contenido de fibras (Figura 2.33). 

a) Contenido bajo de fibras: Caracterizados por alcanzar la fractura de forma brusca, 

su comportamiento es muy similar al del hormigón convencional; por lo tanto, no es 

significante su desempeño estructural (Balaguru & Shah, 1992). 

b) Contenido medio de fibras: Se caracterizan porque su capacidad de carga 

disminuye una vez alcanzada la fractura, pero puede continuar resistiendo cargas menores 

respecto de la carga de primera fisura. En la etapa posterior a la fractura la carga es transmitida 

de la matriz a las fibras en la zona fisurada; así, la capacidad de carga depende de la 

transferencia mecánica de las fibras representada por: el deslizamiento y arrancamiento de las 

fibras (Balaguru & Shah, 1992). Este contenido de fibras posee un aumento en la resistencia 

residual a tracción y un aumento significativo en cuanto a la ductilidad (Balaguru & Shah, 

1992). 
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c) Contenido alto de fibras: Las fibras después de la fractura aumentan la capacidad 

de carga (Reinhardt & Naaman, 1999). Si hay una cantidad suficiente de fibras en la sección 

fisurada, estas continuaran resistiendo cargas superiores a la primera fisura. Posteriormente, se 

encuentra una zona de multi-fisuración, donde la rigidez del material decrece debido a la baja 

contribución del hormigón (Naaman, et al., 1991). 

 

Figura 2.33: Comportamiento a tracción uniaxial (Balaguru & Shah, 1992). 

La pendiente del comportamiento post-fisuración depende del contenido de fibras y de 

las propiedades de adherencia de las fibras. Mientras se incrementa la carga, más fisuras 

empiezan a aparecer. Finalmente, cuando las fibras inician el arrancamiento de la matriz de 

hormigón la capacidad de carga decrece. Este tipo de fractura representa un uso óptimo de la 

fibra y de las propiedades de la matriz. 

De acuerdo a la Figura 2.33 se pueden distinguir y diferenciar tres zonas en los 

diagramas fuerza-deformación: 

Elástica: representa el comportamiento pre-fisurado del material y es donde se puede 

definir el módulo elástico del hormigón ignorando el efecto de las fibras (Naaman, et al., 1991). 

Inelástica o de múltiple fisuración: si existe puede ser considerada como una región 

donde las deformaciones no lineales o plásticas ocurren. Esta zona está bien identificada entre 

el desarrollo de la primera fisura y la resistencia última del material (Reinhardt & Naaman, 

1999). 

Post-pico o post-fisuración: corresponde al mecanismo de arrancamiento de la fibra, 

depende de la geometría de la fibra, de la forma y del volumen (Naaman & Reinhardt, 1998). 

La resistencia post-fisuración puede variar desde un comportamiento frágil hasta uno 

perfectamente plástico (Balaguru & Shah, 1992). 
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Estas tres zonas no siempre se condicen para todos los HRFA, debido a que depende 

del hormigón y de las propiedades de las fibras como: la longitud, el diámetro, la forma, el 

contenido de fibras y las características de adherencia entre las fibras y el hormigón. 

2.4.4  COMPORTAMIENTO A FLEXIÓN DEL HRF. 

Comprender el comportamiento del HRF a flexo-tracción es la base de algunas 

explicaciones en el escenario de la ingeniería, además de ser importante para la adecuada 

modelización estructural del material. El incremento a la resistencia a flexo-tracción es 

relativamente mayor que en tracción directa y en compresión, ya que el comportamiento dúctil 

del HRFA en la zona traccionada altera sustancialmente la distribución de las tensiones y la 

deformación a lo largo de la altura de una viga. La distribución de tensiones es plástica en la 

zona de tracción y elástica en la zona de compresión (Hannant, 1978). 

El ensayo de flexión es por cierto el más difundido por su relativa facilidad de ejecución 

y porque es representativo de muchas situaciones prácticas. Además, otra razón del éxito de 

este ensayo se debe al mayor grado de hiperestaticidad del ensayo, que pone en mayor 

evidencia la ductilidad aportada por el refuerzo con fibras, en mayor medida que en los 

anteriores ensayos (compresión y tracción directa). 

 

Figura 2.34: Comparación de resultados de ensayos a flexión para diferentes contenidos de 

fibra en hormigones (Maccaferri, 2015). 

Existen dos tipos de ensayos: ensayo de flexión sobre probeta prismática (vigueta) cuya 

finalidad es la determinación de la tenacidad aportada por las fibras al hormigón y ensayo de 

punzonado sobre placa (circular o cuadrada) (Maccaferri, 2015). 
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En pruebas de flexo-tracción, la resistencia del HRFA es del 50 al 70% mayor que al 

de un hormigón tradicional (Dixon & Mayfield, 1971); (Shah & Rangan, 1971) y puede 

duplicarse con dosificaciones mayores de fibras (Romualdi & Mandel, 1964).  

 

Figura 2.35: Comportamiento a flexo-tracción del HRFA (Kooiman, 2000). 

El comportamiento post-pico del HRFA es fuertemente influenciado por la adición de 

las fibras. Para el caso de una sección transversal de HRFA que está sujeta a momentos de 

flexión, la post-fisuración o ablandamiento lleva a una redistribución de tensiones (Kooiman, 

2000).  

En la Figura 2.36 se puede observar como el eje neutro se desplaza a la zona de 

compresión en búsqueda de nuevos estados de equilibrio. 

 

Figura 2.36: Redistribución de tensiones en una sección transversal del HRFA sujeta a flexo-

tracción (Kooiman, 2000). 
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Este mecanismo de fractura permite al HRFA soportar incrementos de carga aún cuando 

la zona en tracción está fisurada. El HRFA es mucho más dúctil que el hormigón tradicional y 

su capacidad de soportar momentos depende de algunos factores que influencian el 

comportamiento del arrancamiento de cada fibra y su redistribución (Stang, et al., 1990); 

(Kooiman, 2000). 
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CAPÍTULO 𝐈𝐈𝐈 

ENTORNO CON ANSYS V. 18.1 

 

 

En este capítulo se describe el empleo de los elementos finitos SOLID65 y LINK180 

establecidos en la biblioteca de ANSYS 18.1, los cuales permiten caracterizar al hormigón 

simple y al refuerzo discreto correspondientes a las barras de acero. El empleo de ambos 

elementos, permite generar modelos que simulan estructuras de hormigón armado reforzado 

con fibras. Finalmente, para determinar la cuantía de armadura dispersa (fibras), se empleará 

el modelo de Huang (1995). 

3.1  ELEMENTOS FINITOS Y DISCRETIZACIÓN. 

A continuación, se explican en detalle los elementos finitos empleados para caracterizar 

el estudio del hormigón armado como así también el hormigón armado reforzado con fibras. 

3.2  ELEMENTO FINITO SOLID65. 

El elemento SOLID65 se utiliza para el modelado 3D de sólidos con o sin barras de 

refuerzo. Aplicado al caso del hormigón, por ejemplo, la capacidad sólida del elemento puede 

usarse para modelar el hormigón simple, mientras que la capacidad de la armadura dispersa 

(fibras) está disponible para modelar el comportamiento del refuerzo. Otros casos en los que el 

elemento también es aplicable son en los compuestos reforzados (como la fibra de vidrio) y los 

materiales geológicos (como la roca).  El elemento está definido por ocho nodos que tienen 

tres grados de libertad en cada nodo; desplazamientos de traslación en las direcciones 𝑥, 𝑦 y 𝑧. 

Se puede definir hasta tres especificaciones de armaduras diferentes (Ansys Inc., 2010). 

Este elemento de hormigón es similar a un sólido estructural tridimensional 3D, pero 

con la adición de capacidades especiales de agrietarse y aplastarse. El aspecto más importante 

de este elemento es el tratamiento de las propiedades no lineales del material. El hormigón es 

capaz de agrietarse en tracción (en tres direcciones ortogonales), aplastarse en compresión, 

presentar deformaciones plásticas y poseer características reológicas como la fluencia. Las 

barras de refuerzo son capaces de resistir tracción y compresión. 

El elemento puede definirse según dos geometrías: como prisma y tetraedro (no 

recomendada por su forma compleja de discretización).



Capítulo III: ENTORNO CON ANSYS V. 18.1 
 

 

  55 
 

 

Figura 3.1: Geometría elemento SOLID65 (Ansys Inc., 2010). 

Las restricciones establecidas del elemento SOLID65 se detallan a continuación (Ansys 

Inc., 2009): 

 Se permite el agrietamiento en tres direcciones ortogonales en cada punto de 

integración. 

 Si el agrietamiento ocurre en un punto de integración, el agrietamiento se modela 

mediante un ajuste de las propiedades del material que traten efectivamente el 

agrietamiento como una "banda dispersa" de grietas, en lugar de grietas discretas. 

 Se supone que el material de hormigón es inicialmente isotrópico. 

 Siempre que se utiliza la capacidad de refuerzo del elemento, se supone que el refuerzo 

está "disperso" en todo el elemento. 

 Además del agrietamiento y el aplastamiento, el hormigón también puede sufrir 

plasticidad, siendo la superficie de falla Drucker-Prager la más utilizada. En este caso, 

la plasticidad se realiza antes de las verificaciones de agrietamiento y aplastamiento. 

3.2.1  REFUERZO EQUIVALENTE DISPERSO (FIBRAS). 

El elemento SOLID65 tiene la característica de incorporar una armadura de refuerzo 

equivalente de tipo disperso (fibras), el cual emularán las fibras de acero añadidas en la matriz 

de hormigón. La incorporación de la cuantía que emula la cantidad de armadura dispersa, que 

aportan las fibras de acero en la matriz de hormigón para el modelo numérico, se realiza 

distribuyendo la armadura equivalente en las tres direcciones ortogonales del elemento finito, 

ya que en estas direcciones se presentan las fisuras durante el proceso de carga.  
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La orientación del refuerzo disperso "𝑖" dentro de un elemento, se presenta en la Figura 

3.2, el sistema de coordenadas del elemento se denota por (𝑋, 𝑌, 𝑍), (𝑥𝑖
𝑟 , 𝑦𝑖

𝑟 , 𝑧𝑖
𝑟) describe el 

sistema de coordenadas para el tipo de refuerzo "𝑖". 

 

 Figura 3.2: Orientación del refuerzo disperso (Ansys Inc., 2009). 

Donde: 

𝜃𝑖  : Ángulo entre la proyección del eje  𝑥𝑖
𝑟 en el plano XY y el eje X. 

𝜙𝑖  : Ángulo entre el eje  𝑥𝑖
𝑟 y el plano XY. 

La distribución del refuerzo equivalente disperso en el elemento SOLID65, se muestra 

a continuación: 

 

Figura 3.3: Distribución del refuerzo equivalente disperso en el elemento SOLID65 (ejes 

locales). 



Capítulo III: ENTORNO CON ANSYS V. 18.1 
 

 

  57 
 

Referente al refuerzo equivalente disperso que emulan las fibras de acero añadidas en 

la matriz de hormigón, el procedimiento para la determinación de este refuerzo es obtenido a 

partir del modelo de Huang (1995), el cual es expresado por medio de 𝜌�̅�. La cuantía 𝜌�̅� y su 

distribución en el interior del elemento, en el cual se adicionó las fibras de acero; son 

incorporados en ANSYS por medio de volumen ratio 𝑉𝑟 (razón volumétrica) y los ángulos 𝜃𝑖 

y 𝜙𝑖 establecidos en la ventana "Real Constant". 

3.3  ELEMENTO FINITO LINK180. 

LINK180 es un elemento uniaxial de dos nodos que puede ser utilizado en una variedad 

de aplicaciones de ingeniería. Este elemento es ampliamente usado para la modelación de 

estructuras compuestas por barras, como ser reticulados; como así también en catenarias de 

cables, eslabones, resortes, etc. Es un elemento caracterizado por resistir esfuerzos axiales de 

tracción y compresión, con tres grados de libertad en cada nodo: estos grados de libertad son 

desplazamientos en los ejes 𝑋, 𝑌 y 𝑍. 

La geometría, la ubicación de los nodos y el sistema de coordenadas de este elemento 

se muestran en la Figura 3.4. El elemento está definido por dos nodos, el área de la sección 

transversal, la masa añadida por unidad de longitud, y las propiedades del material. El eje X 

del elemento está orientado a lo largo de la longitud del elemento desde el nodo I hacia el nodo 

J (Ansys Inc., 2010). 

 

Figura 3.4: Geometría elemento LINK180 (Ansys Inc., 2010). 

Las restricciones establecidas del elemento LINK180 se muestran a continuación 

(Ansys Inc., 2009): 

 La teoría del elemento considera solo 2 nodos, no posee efectos de flexión o de 

cizallamiento, sin efecto de presiones, y actúa todo el elemento como un solo punto de 

integración. 
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 El elemento no es capaz de transportar cargas de flexión. Se supone que la tensión es 

uniforme sobre todo el elemento. 

 Permite un cambio en el área de la sección transversal en función del alargamiento 

axial. Por defecto, el área de la sección transversal cambia de manera que se conserva 

el volumen del elemento, incluso después de la deformación.  

 Admite efectos térmicos, las temperaturas pueden ingresarse a medida que el cuerpo 

del elemento es cargado en los nodos. 

 Incluye capacidades de: plasticidad, fluencia, rotación, grandes desplazamientos y 

grandes deformaciones. 

3.4  CONSIDERACIONES IMPORTANTES. 

Al momento de generar la matriz de hormigón por intermedio del elemento SOLID65, 

en conjunto con la armadura discreta (barras de acero) mediante un arreglo de elementos tipo 

LINK180, estos elementos de manera compacta deberán coincidir en sus nodos con la finalidad 

de garantizar la adherencia entre el acero de refuerzo con la matriz de hormigón para así evitar 

el problema de deslizamiento, este criterio se detalla en la Figura 3.5. 

 

Figura 3.5: Criterio de modelación matriz de hormigón-armadura de refuerzo (Tavarez, 

2001). 

Trabajar con refuerzos de geometría circular, implica mayor complejidad al momento 

de hacer coincidir los nodos de la matriz de hormigón con las barras de acero como es el caso 

de una pila de puente. Por lo tanto, generar el criterio mencionado (Figura 3.5) permite evitar 

el problema de deslizamiento, así también, garantizar de manera eficiente la convergencia no 

lineal de la solución. 
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Otro aspecto importante de análisis es la fuerza de arrancamiento de las fibras de acero 

en la matriz de hormigón (Anexo B-1), presentadas a través de una curva de arrancamiento 

(tensión-deslizamiento) obtenidas por medio de la simulación numérica, donde el umbral de 

deslizamiento de las fibras (𝑓𝑝𝑜) alcanza una tensión máxima (valor promedio) de 800 MPa 

(Fiengo, 2016), no llegando a la tensión de fluencia de 1100 MPa como se especifica en el 

manual de diseño Maccaferri. Por lo tanto, la tensión máxima deberá ser empleada como límite 

de fluencia en los modelos bilineales (tensión-deformación) para la caracterización de las fibras 

de acero. 

Finalmente, para resolver el sistema de ecuación y encontrar el campo de 

desplazamientos, ANSYS emplea como procedimiento numérico iterativo el método de 

Newton-Raphson, que consiste en dividir la carga aplicada en un arreglo ordenado de intervalos 

de carga. Por lo tanto, el método en cada iteración correspondiente a un incremento de carga 

evalúa el vector de fuerzas residuales, que consiste en la diferencia entre el vector de fuerzas 

internas menos el vector de cargas aplicadas externas, a partir del cual bajo un criterio de 

tolerancia se procede a controlar la convergencia y así definir si el problema está bien o mal 

condicionado. El criterio de convergencia no lineal definido en este trabajo se basa en “la 

fuerza”, definida con su respectiva tolerancia tal como se muestra en la Figura 3.6: 

 

Figura 3.6: Criterio de convergencia no lineal, ANSYS V. 18.1. 

La descripción de los datos de entrada con el programa computacional de elementos 

finitos ANSYS MECHANICAL APDL V. 18.1 se detallan en el “Anexo C”, esta descripción 

hace referencia la caracterización del hormigón simple, el refuerzo equivalente disperso 

(fibras) y las barras de acero. 
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3.5  SIMULACIÓN NUMÉRICA DEL HORMIGÓN REFORZADO CON FIBRAS. 

La modelación numérica computacional del hormigón reforzado con fibras de acero no 

ha sido un trabajo sencillo de desarrollarlo a pesar de las investigaciones realizadas en las 

últimas décadas, en la actualidad, no se ha encontrado una ley constitutiva de comportamiento 

del HRFA que unifique los aportes presentados por diversos investigadores. 

Diferentes autores han recurrido a los modelos que han sido propuestos por los diversos 

investigadores para la simulación numérica del comportamiento bajo tracción o flexo-tracción 

de elementos de HRFA. La Tabla 3.1 resume los autores, año de publicación y programa 

informático utilizado. 

Tabla 3.1: Simulación numérica del HRFA, una cronología. 

 

Es importante mencionar que investigadores como: Huang (1995), Padmarajaiah & 

Ramaswamy (2002), Thomeé, et al. (2006), Kachlakev (2001), Zhang (2004), Thomas & 
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Ramaswamy (2006), Majeed (2012), Núñez (2011), López (2012), Fiengo (2016), emplearon 

ANSYS para generar modelos de elementos finitos que incluyen hormigón reforzado con fibras 

a través del elemento finito SOLID65. Este elemento tiene la capacidad de incorporar una 

armadura de tipo disperso, el cual es justamente el que corresponde al refuerzo de las fibras de 

acero.  

Para determinar la cuantía de armadura dispersa, se empleará el modelo de Huang 

(1995) descrito a continuación. Este investigador plantea una expresión algebraica que 

determina esta cuantía, a la que denominó refuerzo equivalente disperso, haciendo referencia 

el aporte de la resistencia de la matriz de hormigón como de las fibras de acero. 

La expresión algebraica propuesta por Huang (1995) ha sido empleado por varios 

investigadores tales como: Ribeiro, et. al. (2009), Ribeiro & Serna (2009), Núñez (2011), 

López (2012) y Fiengo (2016), los cuales han modelado con mucha satisfacción elementos de 

hormigón reforzados con fibras de acero.  

3.5.1   MODELO DE HUANG V. Z. (1995).  

El modelo precisa definir los parámetros como el módulo de elasticidad (𝐸𝑐) y el 

coeficiente de Poisson (𝜈). Huang (1995) asume por defecto los valores para los coeficientes 

de tensión de cizallamiento tanto para fisuras abiertas (𝛽𝑡) como para fisuras cerradas (𝛽𝑐). 

En el modelo desarrollado por Huang (1995) el comportamiento del hormigón 

reforzado con fibras es representado mediante la superposición del comportamiento del 

hormigón simple a tracción acompañado por la resistencia equivalente de la fibra metálica, esta 

idealización se muestra en la Figura 3.7. 

 

Figura 3.7: Descripción del comportamiento del HRFA (Huang, 1995). 
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Utilizando como parámetros: 

𝜎𝐵𝑍 : Resistencia a tracción. 

𝜀 : Deformación unitaria. 

𝜀𝑅
′  : Deformación del hormigón a primera fisura. Se asume 𝜀𝑅

′ = 0,1%. 

�̅�𝐵𝑍  : Resistencia a tracción del hormigón incrementado en un 15%. 

𝛽𝐵𝑍  : Resistencia a tracción del hormigón.  

�̅�𝑠 : Límite elástico equivalente de la fibra metálica en tracción. 

𝐸𝑐  : Módulo de elasticidad del hormigón. 

𝐸𝑓  : Módulo de elasticidad de la fibra. 

𝜌�̅� : Cuantía de armadura equivalente (refuerzo disperso). 

El comportamiento del compuesto 𝜎𝐵𝑍 queda definido de la siguiente manera: 

                                                  𝜎𝐵𝑍 = �̅�𝐵𝑍 + 𝜌�̅�𝛽�̅�                                                                (3.1) 

El HRF se simula teniendo en cuenta la resistencia a tracción del hormigón a primera 

fisura (𝛽𝐵𝑍), la cual es definida a través del ensayo a flexo-tracción y considerando un 

diagrama triangular de tensiones (Huang, 1995).  

La resistencia equivalente de la fibra (𝛽�̅�); se determina garantizando la compatibilidad 

de deformaciones entre el hormigón y la fibra en el instante que se alcanza la resistencia a la 

primera fisura en el hormigón, como se describe a continuación: 

Para la deformación unitaria asociada a la primera fisura (𝜀𝑅
′ ) del hormigón: 

                                                    𝜀𝑅
′ =

�̅�𝐵𝑍
𝐸𝑐
                                                                               (3.2) 

El refuerzo equivalente de la fibra metálica en tracción (𝛽�̅�) corresponde a: 

                                                     𝛽�̅� = 𝐸𝑓𝜀𝑅
′                                                                              (3.3) 

La capacidad de disipación de energía (𝐷   𝐵𝑍
𝑓
) aportada por las fibras de acero después 

de la primera fisura se incluye considerando la resistencia residual equivalente (𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍) 

(Huang, 1995). 
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Para el cálculo se utiliza la carga media soportada en el ensayo de flexo-tracción tras 

fisuración (𝐹𝑒𝑞) y se considera una distribución triangular de tensiones en la sección de rotura. 

                                                    𝐹𝑒𝑞 =
𝐷   𝐵𝑍
𝑓

𝐿 200⁄
                                                                       (3.4) 

                                            𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍 =
6𝑀

𝑏𝑑2
                                                                            (3.5) 

Donde: 

𝑀 : Momento flector producido por las cargas externas. 

𝑏 : Base de la sección transversal. 

d  : Altura de la sección transversal. 

 

Figura 3.8: Diagrama para la determinación de 𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍  y 𝐷   𝐵𝑍
𝑓

 (Huang, 1995). 

De acuerdo a la Figura 3.8 el área sombreada corresponde a 𝐷   𝐵𝑍
𝑓

 y representa la 

contribución de las fibras de acero a la capacidad del elemento estructural de absorber energía 

de fractura mientras que el sector no sombreado es el aporte del hormigón simple.  

El comportamiento posterior a la fisuración es determinado como se indica en la Figura 

3.9. La resistencia residual del HRF (𝛽𝑍,𝑓) es calculada en función de la resistencia equivalente 

(𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍), igualando 𝑀𝐼 (Momento aplicado) y 𝑀𝐼𝐼 (Momento interno posterior a la 

fisuración). 
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Figura 3.9: Determinación de la resistencia del hormigón después de fisurar (Huang, 1995). 

Por lo que: 

                                                  𝑀𝐼 = 𝜎(𝑊) = 𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍
𝑏𝑑2

6
                                               (3.6)  

                                                 𝑀𝐼𝐼 = 𝑍(𝑧) = 𝛽𝑍,𝑓(0,9𝑑)(0.5𝑑)                                        (3.7)  

Imponiendo la condición de equilibrio 𝑀𝐼 = 𝑀𝐼𝐼, y operando algebraicamente se 

obtiene: 

                                                 𝛽𝑍,𝑓 = 0.37𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍                                                                 (3.8) 

En caso de no contar con ensayos experimentales disponibles para definir la resistencia 

residual a tracción (𝛽𝑍,𝑓), Huang (1995) propone una formula empírica (3.9) en función del 

tipo de fibras, el volumen de fibras y la resistencia característica del hormigón a compresión: 

                                                  𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄                                                (3.9) 

Definiendo notación: 

𝛽𝑍,𝑓  : Resistencia residual a tracción del HRFA. 

𝑉𝑓  : Fracción que indica el volumen de fibras adicionadas al hormigón. 

𝛽𝑊𝑁 : Resistencia cúbica a compresión del hormigón. 

𝑘 : Factor de forma en función al tipo de fibra. 𝑘 = 0.3𝐿𝑓 𝜙𝑓⁄ , siendo 𝐿𝑓 𝜙𝑓⁄  la esbeltez 

de la fibra. 

𝜙𝑓 : Diámetro de la fibra 
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Figura 3.10: Determinación del refuerzo equivalente disperso (Huang, 1995). 

Una vez determinado la resistencia residual a tracción (𝛽𝑍,𝑓), la simulación numérica 

radica en la incorporación de las fibras considerando una armadura equivalente (𝜌�̅�), que se 

determina por medio del diagrama de la Figura 3.10; y se obtiene igualando la fuerza 

equivalente del hormigón (𝑍𝐹) y la fuerza equivalente aportada por las fibras (𝑍𝑠). 

Del equilibrio interno de la sección transversal ilustrada en la Figura 3.10, se tiene que: 

𝑍𝐹 = 𝑍𝑠 

                                   𝛽𝑍,𝑓(0.9𝑑𝑏) = �̅�𝑠 𝛽�̅�                                                                            (3.10) 

Además:  

                                                    𝜌�̅� =
�̅�𝑠
0.9d𝑏

                                                                           (3.11) 

Finalmente: 

                                                    𝜌�̅� =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
=
0.37𝐸𝑞𝑢𝛽𝐵𝑍

𝛽�̅�
                                                  (3.12) 

Donde: 

𝜌�̅� : Cuantía de armadura equivalente (refuerzo disperso). 

𝛽�̅� : Límite elástico de la fibra de acero para una deformación del hormigón a primera 

fisura 𝜀𝑅
′ = 0.2‰ (Núñez, 2011). 

Como se observa en (3.12), la cantidad de armadura equivalente (𝜌�̅�) está en función 

de la resistencia residual (𝛽𝑍,𝑓) y del límite elástico de la fibra (𝛽�̅�), es distribuida en las tres 
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direcciones ortogonales. Como criterio de falla de la armadura equivalente se utiliza el criterio 

de fluencia de Von Mises. 

La incorporación de las fibras en el hormigón simple se determina considerando que el 

refuerzo equivalente disperso (𝜌�̅�) trabaja en tres direcciones ortogonales, conservando la 

compatibilidad del incremento de la deformación entre los materiales (Ansys Inc., 2010). Por 

lo tanto, la cuantía de las fibras distribuidas y la resistencia del material compuesto asignado 

en cada dirección se condice con: 

                                                       �̅� =
𝜌�̅�
3
                                                                                 (3.13) 

La ecuación (3.13) se toma como válida en el caso que las tensiones son próximas a ser 

iguales en las tres direcciones ortogonales, de lo contrario, se debe asumir un criterio apropiado 

según el estado de tensiones para distribuir las fibras en las tres direcciones del elemento. 
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CAPÍTULO 𝐈𝐕 

SIMULACIÓN NUMÉRICA DE PILAS DE PUENTES 

CON HORMIGON REFORZADO CON FIBRAS 

 

 

Este capítulo presenta el estudio numérico del comportamiento estructural de pilas 

circulares de puentes reforzado de hormigón con fibras de acero a través del programa 

computacional ANSYS, utilizando los modelos constitutivos estudiados en el CAPÍTULO II y 

III, previamente calibrados en base a ensayos experimentales. Además, se analiza una pila de 

puente que ha sufrido un daño como consecuencia de un evento sísmico, a través de la 

simulación numérica se determina el modelo más adecuado para su reparación y rehabilitación. 

Se propone como técnica de reparación un anillo de refuerzo de hormigón en la zona donde se 

produjo la rótula plástica, a este anillo se añaden fibras de acero en la matriz del hormigón. La 

pila experimenta una condición de carga lateral variable combinada con una carga axial 

constante de compresión debido a la superestructura. Finalmente, se desarrolla un análisis 

paramétrico con variables tales como el espesor del anillo de refuerzo, dosificación de las fibras 

y altura de la pila, dando como resultado los diferentes diagramas de pushover. 

4.1  PLANIFICACIÓN DE LA SIMULACIÓN NUMÉRICA.  

El desarrollo de la investigación está compuesto por dos partes fundamentales: los 

modelos generados para calibración y posteriormente la simulación numérica. 

 

 

 

 

 

 

Figura 4.1: Estructura del desarrollo de investigación. 
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Los modelos generados para calibración corresponden a Ozcan, et al. (2009) y a Cho, 

et al. (2012). 

 En lo que respecta a la simulación numérica se emplea el programa computacional de 

elementos finitos ANSYS V. 18.1, este programa permite un modelo numérico de elemento 

finito multipropósito. A partir de ahí con el objetivo de proponer un modelo numérico 

relativamente práctico, se analizan modelos de pilas de puente de hormigón reforzado con 

fibras de acero (HRFA), a partir de los ensayos experimentales calibrados mencionados 

anteriormente.  

4.2  METODOLOGÍA DE LA SIMULACIÓN NUMÉRICA. 

Varios autores resaltan las cualidades del HRFA, tales como el aumento en la 

ductilidad, la menor propagación de la fisuración y el aumento de la respuesta estructural ante 

cargas de impacto y explosión. Su comportamiento a compresión se ve poco influenciado por 

la presencia de fibras, a diferencia de su comportamiento a tracción y especialmente a flexo-

tracción donde el HRFA presenta sus mayores bondades y ventajas. 

En cuanto a los modelos constitutivos propuestos para el HRFA, es evidente el interés 

de conocer sus características como las propiedades del material. Sin embargo, la no 

unificación de estos modelos revela la incertidumbre que hasta ahora se tiene de su 

comportamiento. Diferentes códigos europeos han propuestos ecuaciones constitutivas que 

caracterizan el comportamiento a tracción del HRFA, lo que ha incrementado su utilización 

como solución estructural.  

Algunos autores han realizado estudios de como simular elementos de HRFA, a través 

de programas comerciales, en su mayoría elementos tipo viga para un mismo tipo de hormigón. 

Tras la revisión bibliográfica científica de la simulación del HRFA, el presente trabajo de 

investigación pretende ahondar y reducir esa brecha de desconocimiento acerca del tema que 

permita una simulación numérica más representativa del HRFA. 

La Figura 4.2 sintetiza la forma de idealización del modelo de HRFA, empleando 

ANSYS V. 18.1. 
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Figura 4.2: Idealización del modelo de HRFA empleado en ANSYS V. 18.1. 

El desarrollo de la simulación numérica obedece a la necesidad de tener un modelo 

numérico para el análisis de elementos y estructuras de hormigón armado, para definir y ajustar 

el modelo propuesto, siendo necesario identificar y afectar los parámetros que inciden en el 

comportamiento del HRFA. 

4.3  MODELOS GENERADOS PARA CALIBRACIÓN. 

Se describe brevemente dos artículos de investigación, que tienen como base ensayos 

experimentales generados para calibración, y que además desarrollaron análisis numéricos 

acerca del estudio del hormigón reforzado con fibras.  

4.3.1  SIMULACIÓN VIGA SFRC. 

Este ensayo de calibración desarrolla un análisis experimental de una viga de hormigón 

armado reforzado con fibras de acero: 

1. Ozcan, D. M. et al., 2009. “Experimental and Finite Element Analysis on the 

Steel Fiber-Reinforced Concrete (SFRC) Beams Ultimate Behavior”.  

Este artículo presenta un análisis experimental y numérico de elementos finitos de tres 

vigas de hormigón reforzado con fibras de acero (SFRC, por sus siglas en inglés). Para este 

propósito, se construyen tres vigas SFRC con dimensiones de 250×350×2000 mm utilizando 

un hormigón de clase C20, con una dosificación de 30 kg/m3 de fibras de acero con ganchos 

en sus extremos de resistencia normal, un acero de clase S420 con estribos de corte. Las vigas 

SFRC se someten a flexión mediante una configuración de carga de cuatro puntos a través de 

un pórtico de carga. La viga se carga hasta el proceso de rotura, las cargas aplicadas y las 
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deformaciones en la sección central se registran cuidadosamente en cada incremento de carga 

de 5 KN desde el inicio hasta la fractura. 

4.3.1.1  PROCEDIMIENTO EXPERIMENTAL. 

La viga SFRC de 2.0 m de longitud, fue sometida a un ensayo de flexión simple de 

cuatro puntos en un pórtico de carga de 350 KN de capacidad. 

 

Figura 4.3: Modelo de prueba de carga Viga SFRC (Ozcan, et al., 2009). 

La armadura de la viga en la zona de tracción está provista por dos barras de acero de 

ϕ = 12mm y una de ϕ = 8mm, además dos barras de ϕ = 8mm como acero de compresión 

(Figura 4.4a). Se proporcionaron veinte estribos de corte, formados a partir de barras de acero 

de ϕ = 8mm cada 100mm. Los estribos se determinaron y colocaron de manera que la falla 

de las barras de acero longitudinales solo sea por flexión simple. En estos cálculos, se utilizaron 

la resistencia característica a compresión y las propiedades de deformación para un hormigón 

de clase C20 según lo indicado por RILEM TC162-TDF. 

Las fibras utilizadas en este análisis son fibras de acero con ganchos en los extremos, 

de longitud 𝐿𝑓 = 60mm y diámetro ϕ𝑓 = 0.75mm (Figura 4.4b). 

 

Figura 4.4: a) Detalles de la sección transversal, b) Fibra de acero con ganchos. Viga SFRC.  
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Las dimensiones de la viga son de 250mm x 350 mm x 2000mm, cuyas cargas se aplican 

en los tercios de la luz, la distancia libre entre apoyos corresponde a 1800mm como se muestra 

en la Figura 4.5. 

 

Figura 4.5: Carga y estructura de soporte, Viga SFRC. 

La deformación en centro luz se midió con precisión en cada incremento de carga de 5 

KN mediante una galga extensométrica correctamente instalada. La Figura 4.6 muestra el 

comportamiento de falla de la viga SFRC. 

 

Figura 4.6: Comportamiento de falla de la Viga SFRC durante el ensayo (Ozcan, et al., 2009). 

Esta viga SFRC se ensayó bajo desplazamiento controlado a una velocidad de 

1mm/min, la configuración de control fue especialmente fabricada para medir la resistencia de 

tales vigas SFRC de acuerdo con la norma ASTM C1018-92. 

Los ensayos de compresión se realizaron en muestras cilíndricas para identificar la 

resistencia a compresión uniaxial y el módulo de Young del hormigón. La curva de tensión-
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deformación uniaxial del ensayo de compresión cilíndrica se muestra en la Figura 4.7a. 

También se realizaron pruebas a tracción en especímenes de las barras de acero y los estribos 

de corte (Figura 4.7b). 

 

Figura 4.7: a) Curva uniaxial de tensión-deformación para el hormigón, b) Curva tensión-

deformación para barras de acero a tracción, Viga SFRC (Ozcan, et al., 2009). 

Con los valores correspondientes a la Figura 4.7, se caracterizan las propiedades 

mecánicas de los materiales para el hormigón y el acero. 

4.3.1.2  PROPIEDADES DE LOS MATERIALES. 

El material correspondiente al hormigón es definido por los valores de sus propiedades 

mecánicas de acuerdo a los ensayos experimentales y ecuaciones analíticas (ver anexo A-1.1): 

» Resistencia última a compresión uniaxial 𝑓𝑐 = 20.6 MPa, » Resistencia última a tracción 

uniaxial 𝑓𝑡 = 1.59 MPa, » Módulo de elasticidad Ec = 27500 MPa - » Coeficientes de 

transferencia a cortante 𝛽𝑐 = 0.74 y 𝛽𝑡 = 0.36, » Relación de Poisson 𝜐 = 0.20 

Así también, el acero de refuerzo se define a través de las siguientes propiedades 

mecánicas expuestas en la Figura 4.7: 

» Tensión de fluencia 𝑓𝑦 = 360 MPa - » Módulo de elasticidad Es = 200000 MPa 

» Módulo tangente Et = 0.0 MPa - » Relación de Poisson 𝜐 = 0.30 

Las características mecánicas de las fibras de acero son:  

» Longitud Lf = 60 mm. - » Diámetro ϕf = 0.75 mm,  » Relación de Poisson 𝜐 = 0.30 

» Módulo de elasticidad 𝐸𝑓 = 210000 MPa - » Tensión de fluencia 𝑓𝑦 = 1050 MPa 
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La cuantía de diseño de las fibras de acero (ver Anexo A-1.1), resulta: 

» Cuantía equivalente �̅�𝑠 = 0.0172 

4.3.1.3  PROCEDIMIENTO NUMÉRICO. 

La Figura 4.8 ilustra las dimensiones de la viga SFRC. 

 

Figura 4.8: Dimensiones de la Viga SFRC. 

La viga fue modelada como un elemento de volumen, tiene una longitud de 2000 mm 

y una sección transversal de 250 x 350 mm. Se utilizaron elementos LINK180 para crear el 

refuerzo de flexión y corte. Existe un plano de simetría en la viga como en el refuerzo. 

La Figura 4.9 ilustra que la barra de refuerzo comparte los mismos nodos en los puntos 

en que intersecta los estribos de corte. 

 

Figura 4.9: Configuración del refuerzo, Viga SFRC. 
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Para obtener resultados satisfactorios del elemento SOLID65, se recomienda una malla 

rectangular. Por lo tanto, la malla se discretizó de tal manera que se generaron elementos 

hexaédricos regulares como se muestra en la Figura 4.10. 

 

Figura 4.10: Malla de elementos finitos (hexaedros regulares). 

4.3.1.4.  RESULTADOS EXPERIMENTALES VS. NUMÉRICOS. 

La respuesta carga-desplazamiento para la viga SFRC (Experimental) en conjunto con 

los resultados del análisis numérico se muestran en la Figura 4.11. Las cargas finales obtenidas 

a través del modelo numérico y experimental son 224.48 KN y 225.59 KN, respectivamente. 

Para el estado de carga final, el desplazamiento del punto central de la viga SFRC obtenido de 

manera experimental y numérica, son muy próximas la una de la otra. Además, se puede 

apreciar que los diagramas carga-desplazamiento obtenidos mediante el análisis numérico 

concuerdan bastante bien con los datos experimentales. 

 

Figura 4.11: Respuesta carga vs. Desplazamiento, Viga SFRC. 
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Hay varios efectos que pueden causar estas variaciones pequeñas entre el modelo 

numérico y experimental. En primera instancia, los modelos de elementos finitos no incluyen 

el efecto de las microfisuras. Otro efecto es el vínculo perfecto entre el hormigón y el refuerzo 

que se asume en el análisis de elementos finitos, puesto que la adherencia perfecta no es real 

en la viga ensayada. 

4.3.2  SIMULACIÓN COLUMNA HPFRC. 

Se desarrolla un análisis experimental de columnas compuestas de hormigón armado y 

compuestos cementicios de alta performance reforzados con fibras (HPFRC, en inglés): 

2. Cho, C. et al., 2012. “Cyclic Responses of Reinforced Concrete Composite 

Columns Strengthened in the Plastic Hinge Region by HPFRC Mortar”. 

Este artículo realiza una serie de pruebas de columnas bajo carga lateral cíclica 

combinada con una carga axial constante. Se fabricaron cuatro especímenes: tres especímenes 

son columnas en voladizo de hormigón armado reforzado de HPFRC con fibras de polivinil-

alcohol (PVA) de alta resistencia en la zona de rótula plástica de la columna conformada con 

y sin refuerzo de corte, y un espécimen como columna de hormigón armado convencional. 

4.3.2.1  PROCEDIMIENTO EXPERIMENTAL. 

Se fabricaron cuatro especímenes que representan la columna del primer piso entre la 

base y el punto de inflexión, fijada en la base como columna en voladizo. Tres de los 

especímenes son columnas de hormigón armado reforzado de mortero HPFRC en la región de 

rótula plástica y un espécimen como columna de hormigón armado convencional. Las fibras 

dispersadas en la matriz de hormigón son fibras de PVA sin ganchos, de longitud 𝐿𝑓 = 12mm 

y diámetro ϕ𝑓 = 39μm, la Tabla 4.1 resume las cuatro muestras con las variables de diseño.  

Tabla 4.1: Variables de los especímenes tipo Columna HPFRC (Cho, et al., 2012). 

 

La Figura 4.12 ilustra la geometría y los detalles de armadura de los especímenes. Las 

principales variables en esta investigación fueron la fracción de volumen de fibra de PVA, la 
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longitud del refuerzo HPFRC y la cantidad de refuerzos de corte. Cada columna tiene una 

sección transversal de 300 mm x 300 mm, una altura de 1540 mm, una sección transversal de 

400 mm x 400 mm de la parte de la cabeza de la columna y la base de la columna conectada a 

una base de hormigón armado, que mide 900 mm x 900 mm x 700 mm. La sección transversal 

de los especímenes está provista por armaduras longitudinales principales con ocho unidades 

de barras D13 (ϕ = 12.7mm)  y estribos D10 (ϕ = 9.5mm) cada 100mm. 

 

Figura 4.12: a) Geometría y detalles de armadura, b) Colocación del HPFRC, c) Colado del 

hormigón junto con el HPFRC. Especímenes de columnas HPFRC (Cho, et al., 2012). 

La instalación del pórtico de ensayo para los especímenes de la columna se muestra en 

la Figura 4.13, para proporcionar condiciones de carga de tipo voladizo, el talón inferior de 

cada espécimen se fijó en la base con la finalidad de lograr la fijación completa de la base. La 

carga axial constante en la columna fue de 196.2 KN durante el historial de carga. 

 

Figura 4.13: Configuración prueba de carga cíclica, Columna HPFRC (Cho, et al., 2012). 
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Esta configuración de carga se eligió para promover un modo de deformación por 

flexión en todos los especímenes, así como para investigar el efecto de las propiedades del 

material de refuerzo HPFRC en la región de rótula plástica esperada en particular. La carga 

lateral se aplicó en la parte superior de la columna (cabezal), a través de una pared de reacción 

equipada con un actuador de 100 KN de capacidad según una secuencia de carga 

predeterminada controlada por desplazamiento. 

El comportamiento de alta ductilidad a la tracción después del agrietamiento del 

HPFRC puede ser causado por la aparición de múltiples microfisuras (Figura 4.14). 

 

Figura 4.14: Múltiples microfisuras de especímenes, columna HPFRC (Cho, et al., 2012). 

4.3.2.2  PROPIEDADES DE LOS MATERIALES. 

El material correspondiente al hormigón es definido por los siguientes valores de sus 

propiedades mecánicas y ecuaciones analíticas (ver anexo A-1.2): 

» Resistencia última a compresión uniaxial 𝑓𝑐 = 28.7 MPa, » Resistencia última a tracción 

uniaxial 𝑓𝑡 = 1.88 MPa, » Módulo de elasticidad Ec = 25200 MPa - » Coeficientes de 

transferencia a cortante 𝛽𝑐 = 0.90 y 𝛽𝑡 = 0.65, » Relación de Poisson 𝜐 = 0.20 

Así también el acero de refuerzo se define a través de: 

» Tensión de fluencia (acero de refuerzo principal) 𝑓𝑦 = 385 MPa  

» Tensión de fluencia (acero de refuerzo de corte) 𝑓𝑦 = 383 MPa,     

» Módulo de elasticidad Es = 200000 MPa - » Módulo tangente Et = 0.0 MPa  
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» Relación de Poisson 𝜐 = 0.30 

Las características mecánicas de las fibras de PVA son: 

» Longitud Lf = 12 mm. - » Diámetro ϕf = 39 μm, » Relación de Poisson 𝜐 = 0.30  

» Módulo de elasticidad 𝐸𝑓 = 40000 MPa - » Tensión de fluencia 𝑓𝑦 = 1600 MPa 

Las cuantías de diseño de las fibras de PVA (ver Anexo A-1.2), resultan: 

» Cuantía equivalente: (HPFC-RC-0) - (HPFC-RC-1) 𝜌�̅� = 0.0724, (HPFC-RC-2) 𝜌�̅� =

0.2125  

4.3.2.3  PROCEDIMIENTO NUMÉRICO. 

Las columnas fueron modeladas en ANSYS y discretizadas como elementos finitos de 

volumen tipo rectángulos (se omite el cabezal y la estructura de fundación), se ha simplificado 

el modelo numérico respecto del experimental, para ser tomado simplemente como una 

columna empotrada en la base con una altura de 1540 mm y una sección transversal de 300 x 

300 mm, omitiendo el cabezal de la columna. Se utilizaron elementos tipo LINK180 para crear 

el refuerzo de flexión (barras longitudinales) y corte (estribos). La Figura 4.15 y 4.16 muestran 

los cuatro casos correspondientes a la malla de elementos finitos y al acero de refuerzo creados 

en el programa ANSYS para cada espécimen en cuestión. 

 

Figura 4.15: a) Malla de elementos finitos, b) Armadura de refuerzo. Columna RC-0, HPFC 

RC-0. 



Capítulo IV: SIMULACIÓN NUMÉRICA DE PILAS DE PUENTES CON H.R.F. 
 

 

79 
 

 

Figura 4.16: a) Malla de elementos finitos, b) Armadura de refuerzo. Columna HPFC RC-1, 

HPFC RC-2. 

4.3.2.4.  RESULTADOS EXPERIMENTALES VS. NUMÉRICOS. 

La curva principal de cada espécimen como se muestra en la Figura 4.17 y 4.18, se 

obtiene a partir del comportamiento de la aplicación de carga lateral variable y del 

desplazamiento lateral en el extremo superior de la columna.  

 

Figura 4.17: Carga lateral vs. desplazamiento lateral. Columna RC-0, HPFC RC-0. 
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Figura 4.18: Carga lateral vs. desplazamiento lateral. Columna HPFC RC-1, HPFC RC-2. 

La Tabla 4.2 y 4.3 proporciona un resumen de las respuestas primarias medidas de 

manera experimental y numérica. En comparación con la columna de hormigón armado 

convencional RC-0, las cargas laterales finales de las muestras HPFC RC-0, HPFC RC-1 y 

HPFC RC-2 mejoraron en aproximadamente un 23.6%, 22.0% y 24.5%, respectivamente. Para 

las tres muestras HPFC RC-0, HPFC RC-1 y HPFC RC-2, el máximo desplazamiento lateral 

superior no superó los 120 mm, que es la capacidad de desplazamiento admisible del actuador. 

Sin embargo, el desplazamiento superior lateral máximo de la muestra RC-0 alcanzó 91.6mm. 

Se logró reproducir numéricamente de forma satisfactoria los resultados experimentales.  

Tabla 4.2: Resumen de las características de la Columna HPFRC (Experimental). 

 

Tabla 4.3: Resumen de las características de la Columna HPFRC (Numérico). 
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4.4  SIMULACIÓN NUMÉRICA. 

4.4.1  PILA CIRCULAR DE UN PUENTE CON HORMIGÓN REFORZADO CON 

FIBRAS. 

En este ejemplo numérico se analizan pilas de puentes reforzadas con hormigón 

reforzado con fibras tomando como base de estudio el puente analizado por Méndez (2012), 

cuyo análisis también fue ampliado por Demagistri (2013). 

Méndez (2012) realizó la evaluación de una serie de puentes de la provincia de 

Tucumán para verificar la necesidad de algún tipo de refuerzo y rehabilitación, al ser 

vulnerables a la acción sísmica. En los resultados y conclusiones de su trabajo expone que uno 

de estos puentes puede sufrir daños en el caso de ser sometido a un sismo de magnitud 

considerable, concluyendo que sería necesario realizar estudios de estrategias de rehabilitación 

para incrementar la capacidad sísmica de los puentes estudiados. 

El puente estudiado se encuentra ubicado en la ciudad de San Miguel de Tucumán, en 

Avenida Circunvalación, sobre las vías del Ferrocarril Mitre. Fue diseñado en el año 1978 y 

construido en el año 1983, el dimensionado de la estructura fue efectuado para una carga A-30 

de Vialidad Nacional. La subestructura del puente fue construida de hormigón armado y la 

superestructura de hormigón pretensado. Presenta un tránsito medio diario anual aproximado 

de 8700 vehículos, distribuido entre automóviles (67,10%), camiones (30,50%) y colectivos 

(2,40%).   

Las dimensiones generales se muestran en una vista en planta (Figura 4.19) y las 

características geométricas se resumen en la Tabla 4.4. 

 

Figura 4.19: Planta del Puente en Avenida Circunvalación sobre vías del ferrocarril Mitre. 
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Tabla 4.4: Características geométricas, Puente en Avenida Circunvalación sobre vías del 

ferrocarril Mitre. 

 

Una vista longitudinal y transversal del puente se muestra a continuación: 

 

Figura 4.20: Vista longitudinal, Puente en Avenida Circunvalación sobre vías del ferrocarril 

Mitre (Méndez, 2012). 

 

Figura 4.21: Sección transversal, Puente en Avenida Circunvalación sobre vías del 

ferrocarril Mitre (Méndez, 2012). 
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4.4.2  PILAS DE PUENTE EN AVENIDA CIRCUNVALACIÓN SOBRE VÍAS 

DEL FERROCARRIL MITRE. 

Se estudian modelos de pilas de puente que han sufrido un daño considerable como 

consecuencia de un evento sísmico (Figura 4.24, 4.25 y 4.26). La pila está caracterizada por un 

hormigón (H-25), sometida en su extremo superior a una condición de carga lateral variable 

combinada por una carga axial constante de compresión. Se propone como técnica de 

reparación incorporar un anillo de refuerzo de hormigón en la región donde se produjo la rótula 

plástica, añadiendo en la matriz del hormigón fibras de acero con ganchos en los extremos, de 

longitud 𝐿𝑓 = 60mm y diámetro ϕ𝑓 = 1mm. A través de la simulación numérica se determina 

el modelo más adecuado que caracterice la reparación y rehabilitación de la misma. 

Inicialmente, se estudia el comportamiento de una pila de puente circular netamente 

construida de hormigón armado como se muestra en la Figura 4.22 (Pila inicial). A 

continuación, se analiza la Pila inicial considerando que el hormigón ha fisurado en la zona de 

rótula plástica como consecuencia de un evento sísmico, para el cual se le adiciona un anillo 

de hormigón reforzado con fibras de acero (Figura 4.23). 

 

Figura 4.22: Pila de Puente de Hormigón Armado (Pila inicial). 

Las dimensiones de la pila inicial consta de una altura de 9.60 m y una sección 

transversal circular con diámetro igual a 1.10 m, la armadura de refuerzo longitudinal está 
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provista de 22 barras de diámetro ϕ = 25 mm, una armadura de corte con estribos de             

ϕ = 8 mm con un espaciamiento de 150 mm  y caracterizada por un acero ADN-420. La carga 

axial constante de compresión tiene una magnitud de 1854 KN.  

La Figura 4.23 muestra la Pila inicial en el cual se incorpora un anillo de hormigón 

armado con diámetro externo adoptado de 1.50 m (Sección B-B), la altura del anillo de refuerzo 

se definió a través de la propuesta de Cho, et al. (2012), estableciendo la ecuación:  

                                                                1.5D ≤ ℎ ≤ 2.0D                                                     (4.1) 

Donde: 

ℎ  : Altura del anillo de refuerzo. 

D : Diámetro de la Pila. 

De acuerdo a la expresión citada en (4.1), se ve conveniente adoptar una altura de anillo 

de refuerzo igual a ℎ = 1.64D, lo que corresponde a una altura de ℎ = 1.80 m.  

 

Figura 4.23: Pila de Puente de Hormigón Armado con anillo de HRFA, e = 20cm. 

La descripción de los modelos de pilas circulares generados en ANSYS con su 

respectivo código, se detallan a continuación: 
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Tabla 4.5: Descripción de los modelos de Pilas de Puente generados en ANSYS. 

 

La malla de elementos finitos conjuntamente con la armadura de refuerzo generados en 

ANSYS V.18.1 se muestran a continuación: 

 

Figura 4.24: Malla de elementos finitos - detalle armadura: PILA INCIAL, AHFA-1. 
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Figura 4.25: Malla de elementos finitos - detalle armadura: AHFA-2, AHA. 

 

Figura 4.26: Malla de elementos finitos - detalle armadura: AHRFA. 
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4.4.2.1  PROPIEDADES DE LOS MATERIALES. 

El material correspondiente al hormigón es definido por los siguientes valores de sus 

propiedades mecánicas (ver anexo A-1.3): 

» Resistencia última a compresión uniaxial 𝑓𝑐 = 25 MPa, » Resistencia última a tracción 

uniaxial 𝑓𝑡 = 1.75 MPa, » Módulo de elasticidad Ec = 23500 MPa - » Coeficientes de 

transferencia a cortante 𝛽𝑐 = 0.75 y 𝛽𝑡 = 0.40, » Relación de Poisson 𝜐 = 0.20 

Así también el acero de refuerzo A-42, se define a través de: 

» Tensión de fluencia 𝑓𝑦 = 420 MPa - » Módulo de elasticidad Es = 200000 MPa 

» Módulo Tangente  Et = 0.0 MPa - » Relación de Poisson 𝜐 = 0.30 

Las características mecánicas de la fibra de acero son: 

» Longitud Lf = 60 mm. - » Diámetro ϕf = 1 mm, » Relación de Poisson 𝜐 = 0.30  

» Módulo de elasticidad Ef = 200000 MPa - » Tensión de fluencia 𝑓𝑦 = 800 MPa 

Las cuantías de diseño de las fibras de acero (ver Anexo A-1.3) resultan: 

» Cuantía equivalente AHRFA-4: (20kg/m3) - 𝜌�̅� = 0.010, (40kg/m3) -  𝜌�̅� = 0.020, (60kg/m3) 

- 𝜌�̅� = 0.028. 

Además de las propiedades mecánicas del acero, el hormigón y las fibras de acero, la 

pila presenta los siguientes parámetros utilizados en el análisis: 

 Altura de la Pila:     9.60 m. 

 Espesor del anillo de refuerzo:   20 cm, 30 cm. 

 Dosificación de las fibras de acero:   20 kg/m3, 40 kg/m3, 60 kg/m3 

 Altura del anillo de refuerzo:   1.80 m 

4.4.2.2.  RESULTADOS NUMÉRICOS. 

Efectuado la simulación numérica a través del programa computacional ANSYS, se 

evaluaron los desplazamientos laterales en el extremo superior de la pila, los resultados son 

plasmados en un diagrama de pushover para los diferentes modelos de pilas de puente 

propuestos. Se usaron dos espesores de 20 cm y 30 cm, dosificaciones de 20 kg/m3, 40 kg/m3 

y 60 kg/m3 (fibras de acero con ganchos en los extremos), a partir de ello se determinó el 

modelo de pila más adecuado que garantice la reparación y rehabilitación de la misma. 
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La Figura 4.27 muestra el esquema del estado de cargas y el punto de medición del 

desplazamiento lateral.  

 

Figura 4.27: a) Condiciones de carga, b) Diagrama pushover. 

A continuación, se muestran los diagramas pushover (carga-desplazamiento) sobre 

modelos de pilas de puentes de hormigón armado reforzado con fibras de acero. 

 

Figura 4.28: Carga lateral vs. Desplazamiento lateral Pila de Puente, con parámetros:       

H = 9.60m, e = 20cm. 
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Figura 4.29: Carga lateral vs. Desplazamiento lateral Pila de Puente, con parámetros:       

H = 9.60m, e = 30cm. 

La Tabla 4.6 proporciona un resumen de las respuestas principales sobre modelos de 

pilas de puente para una altura de 9.60 m y un espesor de 20 cm. En comparación con la pila 

de hormigón armado convencional (Pila inicial), las cargas laterales finales de: AHRFA-1, 

AHRFA-2, AHA-3, AHRFA-4 (20kg/m3), AHRFA-4 (40kg/m3) y AHRFA-4 (60kg/m3) 

mejoraron aproximadamente un 6.6%, 3.4%, 4.2%, 10.7%, 15.2% y 19.2% respectivamente. 

El desplazamiento extremo lateral máximo de la Pila inicial fue de 200.9 mm. 

Tabla 4.6: Resumen de las características de la Pila de Puente: H = 9.60 m, e = 20 cm. 
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La Tabla 4.7 proporciona un resumen de las respuestas principales sobre modelos de 

pilas de puente para una altura de 9.60m y un espesor de 30 cm. En comparación con la pila de 

hormigón armado convencional (Pila inicial), las cargas laterales finales del AHA-3, AHRFA-

4 (20kg/m3), AHRFA-4 (40kg/m3), AHRFA-4 (60kg/m3) mejoraron aproximadamente un 

8.0%, 15.3%, 20.3% y 23.6 respectivamente. 

Tabla 4.7: Resumen de las características de la Pila de Puente: H = 9.60 m, e = 30 cm. 

 

De acuerdo a los diagramas pushover (carga-desplazamiento) representados en la 

Figura 4.28 y 4.29, se concluye que el modelo de evaluación numérica para una innovadora 

metodología de reparación estructural de pilas de puentes es "AHRFA-4". Este modelo 

representa un comportamiento de alta ductilidad. 

4.5  ANÁLISIS PARAMÉTRICO. 

Comúnmente puede presentarse el caso de que las pilas de un puente no tengan la misma 

altura (Figura 4.30), esto debido a que están definidas por parámetros como el perfil de la vía, 

el nivel de socavación y otros factores no estructurales. 

 

Figura 4.30: Vista lateral de un Puente, Pilas de altura variable.  
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Estudiar paramétricamente la influencia que tiene la altura de una pila es de suma 

importancia en el diseño sísmico basado en desplazamientos. Las variables paramétricas 

consideradas en este análisis de estudio se detallan a continuación: 

 Altura de la pila:    7.50 m, 9.60 m, 11.70 m 

 Espesor del anillo de refuerzo:   20 cm, 30 cm 

 Dosificación de las fibras de acero:   20 kg/m3, 40 kg/m3, 60 kg/m3 

Para este análisis las propiedades mecánicas de los materiales son las mismas, además, 

se mantiene constante: la altura del anillo de refuerzo (h = 1.80 m), la armadura longitudinal 

(ϕ = 25mm) y transversal (ϕ = 8mm) de la pila como el anillo de refuerzo. Las pilas de 

análisis corresponden al modelo "AHRFA-4". Las condiciones de carga son las mismas que en 

el apartado anterior (carga lateral variable y carga axial de compresión). 

La Figura 4.31 muestra la malla de elementos finitos generados en ANSYS, para las 

diferentes alturas de pilas de puentes. 

 

Figura 4.31: Malla de elementos finitos. AHRFA-4, con parámetros:                                   

(H = 7.50 m,H = 9.60 m,H = 11.70 m), (e = 20 cm, e = 30 cm). 



Capítulo IV: SIMULACIÓN NUMÉRICA DE PILAS DE PUENTES CON H.R.F. 
 

 

92 
 

4.5.1  RESULTADOS NUMÉRICOS. 

Efectuado la simulación numérica de las pilas de puente, a través del programa 

computacional de elementos finitos ANSYS V. 18.1, se obtienen los resultados vinculados a 

los diagramas pushover correspondiente al análisis paramétrico descrito. 

 

Figura 4.32: Carga lateral vs. Desplazamiento lateral, un análisis paramétrico: 

(H = 7.50 m,H = 9.60 m,H = 11.70 m), (e = 20 cm,e = 30 cm), (20 Kg/m3). 

 

Figura 4.33: Carga lateral vs. Desplazamiento lateral, un análisis paramétrico: 

(H = 7.50 m,H = 9.60 m,H = 11.70 m), (e = 20 cm,e = 30 cm), (40 Kg/m3). 
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Figura 4.34: Carga lateral vs. Desplazamiento lateral, un análisis paramétrico: 

(H = 7.50 m,H = 9.60 m,H = 11.70 m), (e = 20 cm,e = 30 cm), (60 Kg/m3). 

Este análisis paramétrico (altura de pila, espesor de refuerzo y dosificación de fibras) 

permite observar que a medida que se incrementa la altura de la pila, la dosificación de fibras 

de acero y el espesor del anillo de refuerzo, la estructura misma adquiere capacidades de resistir 

grandes deformaciones sin perder su resistencia, es decir, se transforma en una estructura de 

alta ductilidad capaz de resistir comportamientos inelásticos.  

La finalidad de obtener los diagramas pushover (carga-desplazamiento) se fundamenta 

en la necesidad de verificar la funcionalidad y rehabilitación de dicha estructura después de un 

evento sísmico, haciendo uso del método de diseño por capacidad basado en desplazamientos. 
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CAPÍTULO 𝐕 

METODO DE DISEÑO POR CAPACIDAD BASADO EN 

DESPLAZAMIENTOS 

 

 

Este capítulo inicia con una breve introducción del método de diseño por capacidad 

como parte de la filosofía del diseño sismorresistente, se presentan los métodos basados en las 

fuerzas y los desplazamientos, para luego hacer hincapié en el método basado en 

desplazamientos aplicado a pilas de puentes. Se desarrollan una serie de ejemplos aplicando el 

método de diseño basado en desplazamientos para el caso de pilas de puente, utilizando los 

diagramas pushover (carga-desplazamiento) obtenidos en el CAPÍTULO IV, con la finalidad 

de verificar la funcionalidad y rehabilitación de la estructura. 

5.1  INTRODUCCIÓN.  

Tratar de definir con exactitud la magnitud de las fuerzas sísmicas que llegan a una 

estructura ha sido una labor académica y teórica compleja, ya sea porque no se tienen los 

suficientes registros sísmicos en la gran mayoría o porque existe una brecha conceptual entre 

la generación de los sismos y la forma en que estas fuerzas sísmicas afectan las estructuras que 

son diseñadas o estudiadas (Ospina, 2012). 

El objetivo de esta metodología de diseño es realizar estructuras extremadamente 

tolerantes para resistir los desplazamientos producidos por la actividad sísmica, evitando el 

colapso, a pesar de que sus resistencias en el rango elástico hayan sido excedidas. Este 

procedimiento se basa principalmente en los siguientes razonamientos: Las zonas con 

comportamiento inelástico son previamente definidas y diseñadas para alcanzar la resistencia 

necesaria, las formas no deseadas de deformaciones inelásticas, tales como las fallas de corte, 

se deben evitar asegurando que su resistencia sea mayor que la capacidad a la flexión, 

incluyendo la sobre-resistencia de las rótulas plásticas.  

Este método fue iniciado en la década del 60 en Nueva Zelanda por Hollings (1969), 

que pretendía garantizar que la influencia de las cargas sísmicas afecte solo a aquellas zonas 

dúctiles elegidas. Se basó en las ideas de Paulay & Priestley (1992), quien lo describió bajo
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el siguiente criterio “la filosofía del diseño por capacidad se basa en el modelo de una cadena, 

el cual tiene un eslabón débil pero extremadamente dúctil”. De esta manera, cuando la cadena 

se estira hasta lo máximo, solo este eslabón dúctil se deformará y se comportará 

inelásticamente, mientras que todos los otros eslabones al ser más resistentes se mantendrán 

elásticos y en consecuencia se convierten en más frágiles. 

En la Figura 5.1 se observa el comportamiento de dos tipos de eslabones, frágiles y 

dúctiles, así como también el comportamiento de la cadena dúctil en un todo. 

 

  Figura 5.1: Analogía de la cadena dúctil (Paulay & Priestley, 1992). 

Se puede ver en la Figura 5.1 que se asume una relación carga-desplazamiento lineal y 

bilineal para todos los eslabones, las deformaciones plásticas pueden suceder solamente en los 

eslabones dúctiles.  

5.2  DISEÑO BASADO EN LA FUERZA. 

Para estructuras simples y regulares es factible diseñar rótulas plásticas usando este 

método, que consiste en afectar las fuerzas elásticas por un factor de reducción. Esto permite 

determinar las resistencias conservadoras de estas regiones, las cuales pueden tener un 

detallado adecuado para ofrecer la ductilidad requerida (Daniel, 2012). La mayoría de los 

códigos de diseño establecen que la ductilidad estructural se puede reemplazar con la ductilidad 

de los elementos y viceversa, esto implica que la ductilidad rotacional de la rótula plástica se 

pueda considerar igual a la ductilidad de desplazamiento de la estructura. Sin embargo, es 

posible verificar que esto no es realmente verdadero debido a la influencia de las vigas, 

fundación, apoyos y el diseño de las estructuras de los pilotes en las columnas. 
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El factor de reducción de fuerzas viene relacionado por la capacidad de ductilidad de 

desplazamiento de la estructura, expresado por la ecuación: 

                                                       𝑍 = 1 + 0.67(𝜇𝛥 − 1)
T

𝑇𝑜
                                               (5.1) 

Donde: 

𝑍 : Factor de reducción de la fuerza. 

𝜇𝛥 : Ductilidad de desplazamiento. 

T : Periodo de respuesta espectral elástica máxima. 

𝑇𝑜 : Periodo del primer modo elástico. 

Este diseño basado en las fuerzas equivalentes para considerar la acción sísmica, utiliza 

un espectro elástico de aceleraciones que depende de la historia de los eventos sísmicos 

ocurridos en la zona y un coeficiente de reducción de ese espectro para considerar la ductilidad 

de la estructura y la capacidad de disipar energía en el campo inelástico. A partir de estos 

parámetros y de las características dinámicas de la estructura, se determina el cortante basal 

actuante, y éste es distribuido en las masas.  

Este método presenta algunas inconsistencias que se describen a continuación: 

1.  Es conocido que cuando una estructura desarrolla su comportamiento inelástico, el 

daño de la misma se correlaciona mejor con los desplazamientos generados que con la 

resistencia lateral desarrollada. 

2.  Se deben asumir las dimensiones para determinar la rigidez de los elementos, la cual 

interviene en las fuerzas sísmicas y en su distribución en los distintos elementos. Si luego estas 

dimensiones son modificadas, cambia todo el análisis.   

3.  Se supone que la ductilidad no varía de una estructura a otra similar, ni por su 

geometría ni por los materiales utilizados, y consecuentemente tampoco varía el factor de 

reducción. Según estudios realizados por Park & Paulay (1975), demostró que para vigas de 

igual sección y distinta longitud la ductilidad de desplazamiento es completamente diferente y, 

por lo tanto, tampoco puede serlo el factor de reducción. 
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4.  Según lo enunciado por Priestley et al. (2007), con el método de las fuerzas se 

obtienen diseños seguros y satisfactorios para sismos moderados y poco frecuentes, pero los 

daños que se producen en eventos sísmicos severos son muy variables. 

5.  El factor de reducción se supone igual para la estructura. Generalmente en los 

puentes las pilas tienen diferentes alturas, y es posible que las columnas más largas 

permanezcan en rango elástico y las más a cortas actúen inelásticamente. 

6.  Asume que las propiedades elásticas de la estructura son buenos indicadores del 

comportamiento inelástico. Lo cual contradice las curvas tensión-deformación del hormigón 

bajo carga cíclica (Takeda, et al., 1970).  

Debido a todos estos razonamientos acerca de la inconsistencia del método basado en 

las fuerzas, se pone en evidencia que el método basado en los desplazamientos es el más 

adecuado para el desarrollo de este trabajo, tomando como parámetro fundamental y más 

importante al desplazamiento (Priestley, et al., 2007). Así también, este método ha tenido un 

gran desarrollo en los últimos tiempos. 

5.3  DISEÑO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS. 

En algunos problemas de la ingeniería estructural es necesario conocer el 

desplazamiento para poder calcular las solicitaciones, las cuales a su vez modifican 

nuevamente estos desplazamientos y en consecuencia el proceso se vuelve iterativo. Este es el 

caso de las estructuras de hormigón armado sometido a cargas sísmicas, las cuales dependen 

de la aceleración del terreno en el cual se encuentra el elemento y el periodo de la estructura; 

este a su vez depende de la masa que soporta y de la rigidez del elemento asociada al 

movimiento considerado. El método de diseño basado en desplazamientos puede definirse 

como un procedimiento en el cual los desplazamientos de la estructura, asociados a las 

deformaciones de los materiales constitutivos, son empleados como criterio básico de diseño. 

El método de diseño basado en los desplazamientos reemplaza la estructura real por una 

estructura equivalente o también llamada “Estructura Sustituta” descrito por Shibata & Sozen 

(1976). Este método consiste en reemplazar una estructura de comportamiento inelástico, por 

una estructura elástica equivalente. Las propiedades de esta estructura sustituta (rigidez, 

periodo y amortiguamiento equivalente), serán calculadas de forma que la misma se comporte 

de igual manera que la estructura inelástica original (estructura real) en el punto de máximo 

desplazamiento (desplazamiento último de diseño).  
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Para pilas de puentes se considera a la misma como un grado de libertad, libre en el 

extremo superior y empotrada en el inferior, asociada a una masa concéntrica (Figura 5.2). 

 

Figura 5.2: Esquema de estructura Real a Equivalente (Chopra & Goel, 2001). 

La estructura equivalente considera una rigidez secante 𝑘𝑒 (Figura 5.2), correspondiente 

a un desplazamiento de diseño 𝛥𝑢  y un nivel de amortiguamiento viscoso equivalente 𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 . 

Este procedimiento se contrasta con el método tradicional de diseño sismorresistente, donde el 

criterio de aceptación de una estructura frente a un sismo se basa simplemente en la 

comparación de la fuerza actuante y la fuerza resistente. Para el diseño sismorresistente es 

importante conocer la capacidad de desplazamiento de la estructura y con ella la capacidad de 

flexión (momento flector máximo) y fuerza cortante (cortante basal). 

 

Figura 5.3: Niveles de daño en un puente por carga sísmica. 

En la Figura 5.3 se muestra la sección de un puente en la que se observa que el daño se 

inicia con desplazamientos relativamente bajos, cercanos al desplazamiento de fluencia. 
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5.3.1  CONTROL DE DAÑO Y DESARROLLO DEL CRITERIO DE 

DEFORMACIÓN. 

Reconocida la importancia del control de daño en el proceso de diseño, es necesario 

discutir el desarrollo de un criterio de daño por deformación para los estados límites 

especificados. Se considerarán tres estados límites: (1) Estado Límite de Servicio, (2) Estado 

Límite de Control de Daño, y (3) Estado Límite Último. 

Cabe señalar que según las condicionantes del diseño podemos adoptar como variable 

de control del estado límite el desplazamiento en el extremo superior de la columna, la 

distorsión en la columna crítica, o directamente la deformación del acero o del hormigón según 

corresponda.  Debe quedar claro que, de adoptarse como variable de control un desplazamiento 

o una distorsión, deberá verificarse que las deformaciones límites del acero y del hormigón no 

sean superadas (Dip, 1999). A continuación, se proponen criterios de deformación para 

controlar los estados límites. 

5.3.1.1  ESTADO LÍMITE DE SERVICIO. 

Las deformaciones límites para el estado de servicio, deben limitarse de forma tal que 

la estructura no requiera reparación luego de producida una excitación de este nivel. 

Generalmente, las fisuras residuales para el nivel de servicio, no deberían ser mayores que 1 

mm en condiciones normales de exposición.  

El ancho de fisuras residuales puede relacionarse con la deformación del acero, 

suponiendo una separación para las fisuras de tracción por flexión. A partir de resultados 

experimentales, se observa que el desplazamiento residual para columnas excitadas a niveles 

bajos es de 1/3 del desplazamiento máximo del ciclo. Por lo tanto, si se asume que el ancho de 

fisura residual es proporcional al desplazamiento, el ancho de fisura residual de 1 mm 

corresponde a un ancho de fisura pico de 3 mm. Generalmente, para columnas de puente, las 

fisuras de tracción por flexión se encuentran espaciadas en aproximadamente 200 mm. De esto 

puede deducirse que la deformación específica máxima del acero será aproximadamente de 

3/200 = 0.015 (Priestley, et al., 1996).  

En cuanto a la deformación del hormigón preestablecido, el criterio de deformación 

tendrá como base evitar la pérdida de recubrimiento. Un valor de 𝜀𝑐=0.004 puede considerarse 

una estimación de deformación para la cual puede ocurrir una incipiente pérdida de 

recubrimiento para hormigón normal (Dip, 1999). 
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5.3.1.2  ESTADO LÍMITE DE CONTROL DE DAÑO. 

Para el estado límite de control de daño es probable que las deformaciones del 

hormigón sean las que condicionen el diseño. Debido a que las deformaciones últimas del 

hormigón pueden relacionarse directamente con los niveles de armadura transversal, se 

pueden estimar dichas deformaciones haciendo uso del método de balance de energía de 

Mander, et al. (1988).  

La deformación máxima del hormigón para este estado límite puede calcularse, según 

la propuesta de Paulay & Priestley (1992), en función de la cuantía volumétrica de armadura 

transversal utilizando la ecuación: 

                                                    𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥 = 0.004+ 1.4
𝜌𝑠𝑓𝑦ℎ𝜀𝑠𝑢

𝑓𝑐𝑐
′                                                     (5.2) 

Donde: 

𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥 : Máxima deformación del hormigón para el estado límite de control de daño. 

𝜀𝑠𝑢  : Deformación del acero en la tensión máxima. 

𝜌𝑠 : Cuantía volumétrica de armadura transversal con respecto al núcleo confinado. 

𝑓𝑦ℎ : Tensión de fluencia del acero para la armadura transversal. 

𝑓𝑐𝑐
′  : Resistencia a la compresión del hormigón confinado (Mander, et al., 1988). 

Parece lógico basar la deformación del hormigón propuesta sobre un valor práctico de 

armadura transversal máximo. La relación volumétrica máxima de armadura transversal 

recomendable está cercana al 1% y coincide con una deformación del hormigón de 

aproximadamente 0.020. Para relaciones volumétricas en un rango de entre 0.007 a 0.008, la 

capacidad de deformación última correspondiente estaría en aproximadamente 0.015. 

Para la deformación admisible del acero se estima conveniente fijar un valor de 

aproximadamente 50% de la deformación correspondiente a la tensión máxima de la armadura 

para daño cíclico, lo que resulta en una deformación del acero cercana a 0.060. En ambos casos 

estos niveles de deformación son consistentes con la filosofía del estado límite de control de 

daño, es decir que, si bien ocurrirá daño, éste será fácilmente reparable. 
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5.3.1.3  ESTADO LÍMITE ÚLTIMO. 

 En lo que respecta a las deformaciones admisibles del hormigón, teniendo en cuenta 

que el método de balance de energía de Mander, provee una estimación conservativa en 

aproximadamente un 50% de la capacidad de deformación del hormigón, se puede adoptar 

como deformación máxima para este limite la correspondiente a 1.5 veces la obtenida para el 

estado límite de control de daño.  

Como deformación máxima del acero para este estado límite se puede considerar, una reserva 

del 33% antes de la deformación que corresponde a la máxima tensión con lo que se tendría 

aproximadamente una deformación del acero de 0.09. 

5.3.2 SELECCIÓN DE LA EXCITACIÓN. 

Para la aplicación del método se hace necesario disponer de espectros de 

desplazamientos para distintos amortiguamientos. Si se tiene en cuenta que para cada estado 

límite propuesto se necesitan distintos niveles de excitación, se hace imprescindible definir 

algún criterio para obtener una excitación acorde a cada estado límite. 

Como guía se puede citar el criterio aplicado por Paulay & Priestley (1992), quienes 

consideran como sismos de nivel de servicio, de control de daño y de estado límite último, a 

los que presentan aproximadamente 50, 500 y 5000 años respectivamente de período de 

recurrencia. De lo dicho anteriormente se observa que la selección del espectro de 

desplazamientos debe ser consistente con el estado límite considerado, se ve claramente que 

no es admisible utilizar el mismo espectro para todos los niveles de diseño, sin embargo, por 

razones prácticas es necesario encontrar una relación sencilla entre ellos. 

Debido a que la mayoría de los espectros codificados están basados en niveles últimos 

de diseño, se sugiere relacionarlos con los otros estados límites mediante un factor de escala. 

Utilizando una relación propuesta por Paulay & Priestley (1992) para regiones de sismicidad 

alta, un sismo de nivel de servicio con un período de retorno de 50 años resulta de aplicar un 

factor de 0.4 al sismo de nivel de control de daño. Para el caso en que se utilice este criterio 

para el diseño, en conjunto con los criterios de deformaciones preestablecidas, el nivel de 

control de daño gobernará el diseño. Se encontró que el factor crítico, donde los criterios de 

control de daño y de servicio gobiernan mutuamente el diseño, corresponde a valores entre 

0.45 y 0.50. En caso en que la intensidad del sismo de servicio exceda 0.5 veces el sismo de 

control de daño, será el criterio de servicio el que gobierne el diseño (Kowalsky, 1997). 
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5.3.3  MÉTODO DE DISEÑO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS (MDBD) 

APLICADO A PILAS DE PUENTES. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Figura 5.4: Diagrama de flujo del Método de Diseño Basado en Desplazamientos. 
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El procedimiento y metodología del diseño basado en los desplazamientos aplicado a 

pilas de puentes se resume en las siguientes etapas principales: 

I.  PRE-DIMENSIONAMIENTO: 

Considerando las cargas gravitatorias (peso propio), se deben diseñar los elementos de 

la superestructura y hacer un pre-dimensionado de la pila de acuerdo a su geometría, 

dimensiones y materiales a utilizar. De manera general, para la geometría de la pila sólo se 

debe adoptar el diámetro si es que corresponde a una pila circular, puesto que la altura será 

función de otros factores externos no estructurales como ser la topografía, el perfil del camino, 

la altura de socavación, las características del suelo y otros factores más (Gómez, 2012). 

II.  DESPLAZAMIENTO DE FLUENCIA (𝜟𝒚). 

Partiendo de los conceptos básicos de la resistencia de materiales y las ecuaciones de 

flexión, se obtiene que la curvatura 𝜑 por definición es: 

                                                     𝜑 =
𝑑𝜃

𝑑𝑥
=
𝑑2𝛥

𝑑𝑥2
=
𝑀

𝐸𝐼
                                                         (5.3) 

La curvatura de fluencia es un valor que tiende a ser constante para diferentes cuantías 

de acero de refuerzo dentro de la sección del hormigón. La curvatura de fluencia se puede 

estimar utilizando la ecuación dada por Priestley, et al. (2007) que es función de las propiedades 

geométricas de la sección y la deformación unitaria de fluencia del acero. Para el caso de pilas 

circulares de hormigón armado se tiene: 

                                                    𝜑𝑦 =
2.25𝜀𝑦

𝐷
                                                                         (5.4) 

Donde: 

𝜑𝑦 : Curvatura de fluencia. 

𝜀𝑦 : Deformación unitaria del acero para alcanzar la fluencia. 

𝐷 : Diámetro de la Pila. 

El desplazamiento de fluencia es determinado a través de la curvatura de fluencia y la 

altura de la pila con: 

                                                    𝛥𝑦 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2                                                                       (5.5) 
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Definiendo notación: 

𝛥𝑦  : Desplazamiento de fluencia. 

𝐶𝑒  : Factor que depende de la cantidad de concavidades. 

𝐻 : Altura de la Pila. 

𝐶𝑒  es un factor que depende de las concavidades contrarias que tenga el elemento al 

flexionarse, empleando el valor de 1/3 cuando la deformación es como la de un voladizo y 1/6 

si ocurre una doble concavidad. De acuerdo a la ecuación (5.5) la altura de la pila es el factor 

más predominante para determinar el desplazamiento de fluencia.  

III.  LONGITUD DE PLASTIFICACIÓN (𝑳𝒑). 

El tramo de elemento estructural sometido a flexión, donde se considera una longitud 

equivalente de la rótula plástica, generándose una rotación que es independiente a la flexión 

pura del elemento se llama longitud de plastificación (Restrepo, 2007). 

 

Figura 5.5: Trayectoria de las grietas en un ensayo a flexión (Restrepo, 2007). 

Las variables que influyen en la determinación de la longitud de plastificación son el 

tipo de acero empleado como refuerzo longitudinal. Paulay & Priestley (1992) propuso la 

siguiente expresión: 

                          𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝐻 + 0.044𝑓𝑦𝑑𝑏                                                                                   (5.6) 

                                  𝐿𝑝 = 0.08 𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 + 0.022 𝑓𝑦𝑑𝑏 ≥ 0.044 𝑓𝑦𝑑𝑏          en MPa             (5.7) 

                                  𝐿𝑝 = 0.08 𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 + 0.15 𝑓𝑦𝑑𝑏 ≥ 0.3 𝑓𝑦𝑑𝑏                   en Ksi              (5.8) 
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Donde: 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 : Altura equivalente de columna que tiene en cuenta la penetración de la deformación 

de la armadura en la base, calculada según Priestley, et al. (1996). 

𝐿𝑝 : Longitud de plastificación. 

𝑓𝑦 : Tensión de fluencia del acero a tracción. 

𝑑𝑏  : Diámetro de las barras de armadura longitudinal. 

De acuerdo a (5.7) o (5.8) la longitud de plastificación se desarrolla incluso dentro de 

la cimentación. 

IV.  DESPLAZAMIENTO ÚLTIMO DE DISEÑO (𝜟𝒖). 

Para poder comprender lo ocurrido en la estructura durante el sismo antes de que se 

alcancen los esfuerzos últimos, es necesario determinar el desplazamiento elástico que se 

desarrolla a lo largo del elemento estructural y el desplazamiento inelástico que ocurre por la 

longitud de plastificación, identificando de esta forma qué tan dúctil es la estructura. 

Respecto a la parte inelástica, la ecuación resultante del desplazamiento plástico 𝛥𝑝 

tiene en cuenta directamente los valores obtenidos del diagrama 𝑀 - 𝜑 en el sentido que 

considera que la curvatura plástica 𝜑𝑝 es la diferencia entre la curvatura última 𝜑𝑢 , la curvatura 

de fluencia 𝜑𝑦 y un factor 𝐶𝑖  que también depende de las concavidades que tenga el elemento 

al flexionarse, siendo igual a 1.0 para voladizos. Considerando un giro plástico 𝜃𝑝 constante en 

la longitud de plastificación, se obtiene que el desplazamiento plástico es: 

                                                   𝛥𝑃 = 𝐶𝑖(𝜑𝑢 − 𝜑𝑦)𝐿𝑝 (𝐻 −
𝐿𝑝

2
)                                        (5.9) 

Sumando ahora la parte elástica e inelástica, se determina el máximo desplazamiento 

que puede alcanzar la estructura, siendo este el desplazamiento último propuesto por Park & 

Paulay (1975): 

                                                  𝛥𝑢 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 + 𝐶𝑖(𝜑𝑢 − 𝜑𝑦)𝐿𝑝 (𝐻 −

𝐿𝑝

2
)                    (5.10) 

Previamente la curvatura última de diseño es determinada por la ecuación: 

                                                   𝜑𝑢 =
𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥
𝑐

                                                                            (5.11) 
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Donde: 

𝛥𝑢  : Desplazamiento último de diseño. 

𝜑𝑢  : Curvatura última de diseño. 

𝑐 : Profundidad del eje neutro, obtenida luego de diseñar la sección.  

La Figura 5.6 ilustra el desplazamiento último 𝛥𝑢  que experimenta una estructura de un 

puente ante una carga lateral. Se puede observar que dentro de la altura del puente H existe una 

porción donde se desarrolla la rotación de la estructura correspondiente a la longitud de 

plastificación.  

 

Figura 5.6: Desplazamientos laterales de un puente. 

V.  DUCTILIDAD DE DESPLAZAMIENTO. 

La propiedad que presentan algunos materiales de poder deformarse sin llegar a su 

degradación total o parcial, perdiendo su capacidad de resistir tensiones, se conoce como 

ductilidad y define qué tanto puede deformarse la sección hasta llegar a la falla.  

La importancia de la ductilidad en los elementos estructurales, radica en su capacidad 

de absorción de energía por fuera del rango elástico, de manera que esta pueda deformarse sin 

colapsar. Esta propiedad es básica en el diseño sismorresistente, ya que, al evitarse el colapso 

de las estructuras por causa de un evento sísmico, se preserva la integridad humana. 

La ductilidad de desplazamiento que describe los estados límites de agotamiento de la 

sección de hormigón armado y de fluencia del acero, matemáticamente se define como: 

                                                    𝜇𝛥 =
𝛥𝑢
𝛥𝑦
                                                                                 (5.12) 
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Donde: 

𝜇𝛥 : Ductilidad de desplazamiento. 

Según Hwang, et al. (2001): si la columna tiene fisuración menor, se considera en estado 

de daño ligero con una ductilidad de desplazamiento de 1.0. Cuando 𝜇𝛥 es 1.2, se asume que 

la resistencia a la tracción de las barras de refuerzo longitudinal se ha alcanzado y el hormigón 

podría tener fisuración visible. Luego, cuando 𝜇𝛥 alcanzaba 1.76, las rótulas plásticas 

comienzan a formarse en las columnas. Finalmente, el núcleo de las columnas empieza a 

desintegrarse cuando 𝜇𝛥 alcanza el valor de 4.76 y se establece que  la columna ha fallado. 

VI.  AMORTIGUAMIENTO EQUIVALENTE. 

El procedimiento de diseño requiere relaciones entre ductilidad de desplazamiento y 

amortiguamiento viscoso equivalente, este amortiguamiento es determinado por la suma de 

una componente elástica más una componente histerética: 

                                            𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡 + 𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡                                                                (5.13) 

Donde: 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  : Amortiguamiento viscoso equivalente. 

𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡  : Amortiguamiento elástico. 

𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡  : Amortiguamiento histerético. 

El estudio realizado por Dwairi, et al. (2007) expresa la componente de respuesta 

histerética como: 

                                               𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡 = 𝐶 (
𝜇𝛥 − 1

𝜇𝛥𝜋
)                                                                  (5.14) 

Definiendo notación: 

𝐶 : Coeficiente que depende de la regla de histéresis. 

Para el caso de pilas de puentes la regla de histéresis versa en Takeda “Delgado” 

(Priestley, et al., 2007), para el cual el coeficiente 𝐶 indicado en (5.14) es igual a 0.444. 

Para los casos usuales de estructuras de hormigón, el amortiguamiento elástico es del 

5% y el histerético dependerá del comportamiento plástico del material, entonces (5.13) queda 

expresado de la forma: 
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                                           𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.05 + 0.444(
𝜇𝛥 − 1

𝜇𝛥𝜋
)                                              (5.15) 

La regla de histéresis considerada por Takeda "Delgado" (Figura 5.7), representa la 

respuesta de las pilas de hormigón armado dúctiles (Priestley, et al., 2007). 

 

Figura 5.7: Regla de histéresis Takeda "Delgado" (TT) (Priestley, et al., 2007). 

VII.  FACTOR DE MODIFICACIÓN. 

El reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018), no considera amortiguamientos mayores 

al 5% para obtener los espectros elásticos de Pseudoacelación. Para tener en cuenta este 

comportamiento, Priestley, et al. (2007) propuso un factor de modificación de la demanda 

sísmica en función del amortiguamiento: 

                                                  𝑅𝝃 = (
0.07

0.02 + 𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
)

0.5

                                                     (5.16) 

Donde: 

𝑅𝜉  : Factor de modificación de la demanda sísmica. 

VIII.  DESPLAZAMIENTO EQUIVALENTE (𝜟𝒆𝒒𝒖𝒊𝒗). 

El desplazamiento equivalente es una especie de desplazamiento amplificado a través 

de un factor, el cual se expresa como la relación entre el desplazamiento de diseño último y el 

factor de modificación de la demanda sísmica: 

                                               𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
𝛥𝑢
𝑅𝜉
                                                                              (5.17) 
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El desplazamiento equivalente es una magnitud significativa, que permite determinar 

el periodo equivalente de una estructura a partir de un espectro de desplazamientos. 

IX.  ESPECTRO ELÁSTICO DE PSEUDOACELERACIONES. 

Según el Reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018), la excitación sísmica se define 

mediante los espectros de diseño para acciones horizontales para estado límite último (ELU). 

Los espectros elásticos de diseño que representa este reglamento difieren de los 

correspondientes al reglamento INPRES-CIRSOC del año 1991. Estos últimos estaban 

fuertemente influenciados por las investigaciones de Seed, luego del terremoto de San 

Fernando, 1971. Básicamente, la influencia del sitio se tenía en cuenta mediante un solo factor 

de amplificación aplicable a la zona de espectro controlada por la velocidad. El terremoto de 

México de 1985, y posteriormente, el de Loma Prieta de 1989 mostraron que la influencia del 

sitio impactaba no solo en la zona controlada por la velocidad, sino también en la zona 

controlada por la aceleración, sugiriendo la incorporación de dos factores de amplificación uno 

para cada zona del espectro. De esta manera, los coeficientes 𝐶𝑎 y 𝐶𝑣 incorporan estos factores 

de amplificación. Estos coeficientes, no solo son función del sitio, sino también del nivel de 

peligrosidad sísmica de la zona. En todos los casos, el plafón del espectro amplifica la 

aceleración del terreno por 2.5; en lugar de 3.0 del reglamento INPRES-CIRSOC del año 1991, 

de acuerdo con la tendencia actual. 

 

Figura 5.8: Espectro elástico de pseudoaceleraciones (Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 

2018). 
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Los espectros de diseño elástico se establecen para cada zona sísmica en función de la 

clasificación del sitio. Las Ordenadas 𝑆𝑎 del espectro elástico de aceleración para acciones 

horizontales de diseño 𝐸𝐻  para una razón de amortiguamiento del 5% se definen por las 

siguientes expresiones: 

                                               𝑆𝑎 = 𝐶𝑎 (1 +
1.5 𝑇

𝑇1
)       →       para       𝑇 ≤ 𝑇1               (5.18) 

                                               𝑆𝑎 = 2.5 𝐶𝑎                       →        para       𝑇1 < 𝑇 ≤ 𝑇2     (5.19) 

                                               𝑆𝑎 =
𝐶𝑣
𝑇
                             →        para      𝑇2 < 𝑇 ≤ 𝑇3      (5.20) 

                                               𝑆𝑎 =
𝐶𝑣𝑇3
𝑇2

                         →        para      𝑇 > 𝑇3                (5.21) 

Donde: 

𝑆𝑎  : Pseudoaceleración elástica, como fracción de la gravedad [%𝑔]. 

𝐶𝑎 , 𝐶𝑣  : Parámetros característicos del espectro de diseño. 

𝑇1, 𝑇2, 𝑇3 : Periodos característicos del espectro de diseño en [𝑠]. 

𝑇  : Periodo de vibración genérico en [𝑠]. 

Los parámetros que definen los espectros son los coeficientes 𝐶𝑎 y 𝐶𝑣 que se presentan 

en la Tabla 5.1. 

Tabla 5.1: Valores de 𝑎𝑠, 𝐶𝑎 y 𝐶𝑣 para las distintas zonas sísmicas y tipos espectrales 

(Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 2018). 
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En todos los casos: 

                                               𝑁𝑎 = 1                                                                                        (5.22) 

                                               𝑁𝑣 = 1.2                                                                                     (5.23) 

                                               𝑇2 =
𝐶𝑣
2.5𝐶𝑎

                                                                                (5.24) 

                                               𝑇1 = 0.2 𝑇2                                                                                 (5.25) 

Otro cambio importante es la incorporación del periodo 𝑇3, que divide la zona del 

espectro controlada por la velocidad de la controlada por el desplazamiento. La primera varia 

con la inversa de 𝑻 y la segunda con la inversa de 𝑻𝟐. Esto hace que las demandas de 

desplazamiento crezcan linealmente con 𝑻 en la zona controlada por la velocidad y se 

mantengan constantes a partir de 𝑻𝟑, de acuerdo con las tendencias de los espectros reales 

(Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 2018). En realidad, las demandas de desplazamiento para 

periodos muy largos deberían ser iguales al desplazamiento del terreno, pero estos periodos tan 

largos están fuera de los periodos de interés para las estructuras usuales.  

El periodo 𝑇3 es dado por la Tabla 5.2 según la zona sísmica: 

Tabla 5.2: Valor del periodo T3 (Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 2018). 

 

X.  ESPECTRO ELÁSTICO DE DESPLAZAMIENTOS. 

Los espectros elásticos de desplazamientos se construyen a partir de los espectros de 

pseudoaceleraciones codificado en el Reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018), considerando 

los parámetros de suelo y la zona de sismicidad local donde se emplaza la estructura. Estos 

espectros son construidos para una relación de amortiguamiento del 5% (amortiguamiento 

elástico). 
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Figura 5.9: Espectro elástico de Desplazamientos. 

Para confeccionar los espectros de desplazamientos en base a los espectros de 

pseudoaceleraciones codificado, se utiliza la siguiente ecuación: 

                                                      𝑆𝑑 =
𝑆𝑎
𝜔2

=
𝑆𝑎𝑇

2

4𝜋2
                                                               (5.26) 

Donde: 

𝑆𝑑 : Desplazamiento elástico [m].  

𝑆𝑎 : Pseudoaceleración elástica [m s2⁄ ].   

𝑇 : Periodo de vibración genérico en [𝑠]. 

Como puede manifestarse según la Figura 5.9, la magnitud del desplazamiento es nulo 

cuando el periodo igualmente lo es, alcanzando un plafón horizontal a partir de un periodo 

"𝑇3", el cual se determina en función a la zona sísmica como se detalla en la Tabla 5.2. 

XI.  PERIODO EQUIVALENTE (𝑻𝒆𝒒𝒖𝒊𝒗). 

A partir del espectro de desplazamientos, ingresando con la magnitud del 

desplazamiento equivalente, se obtiene el periodo equivalente de la estructura según se indica 

en la Figura 5.10. Así también, el periodo equivalente puede determinarse de manera más 

precisa haciendo uso de la técnica de interpolación lineal. 
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Figura 5.10: Determinación del periodo equivalente (𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) a partir del desplazamiento 

equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣). 

XII.  RIGIDEZ EQUIVALENTE (𝑲𝒆𝒒𝒖𝒊𝒗).  

La rigidez efectiva del sistema equivalente en el desplazamiento máximo, es definida a 

partir de la ecuación de un oscilador de un grado de libertad en el modo fundamental de 

vibración. La rigidez equivalente se expresa como función de la masa equivalente asociada a 

la pila y el periodo equivalente de la estructura: 

                                             𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
4𝜋2𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
2                                                                  (5.27) 

Donde: 

𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 : Rigidez equivalente.   

𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 : Masa equivalente asociada a la pila. 

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 : Periodo equivalente de la estructura. 

XIII.  CORTANTE BASAL (𝑽𝒃𝒂𝒔𝒂𝒍). 

Los efectos sísmicos siempre estarán presentes debido a que una estructura está 

cimentada sobre suelo con capacidades portantes dependiendo de la zona sísmica. El corte 

basal es uno de los principales problemas que se pueden suscitar en una estructura posterior a 
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un evento sísmico motivado al movimiento de masas. El cortante basal representa una fuerza 

de reacción localizada en la base, definida por: 

                                              𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙 = 𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  𝛥𝑢                                                                    (5.28) 

Donde: 

𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙  : Cortante basal. 

XIV.  FUERZA DE FLUENCIA (𝑽𝒚). 

A partir del cortante basal, se procede a calcular la fuerza de fluencia definida como 

función de la ductilidad de desplazamiento y la relación de pendientes entre la zona elástica y 

plástica descrita en el diagrama carga-desplazamiento. La fuerza de fluencia es definida 

matemáticamente por: 

                                                     𝑉𝑦 =
𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙

1 + 𝛼𝜇𝛥 − 𝑟
                                                             (5.29) 

Donde: 

𝑉𝑦 : Fuerza de fluencia. 

𝑟 : Relación entre la rigidez luego de la fluencia y la rigidez inicial. 

XV.  MOMENTO DE FLUENCIA (𝑴𝒚) Y MOMENTO ÚLTIMO (𝑴𝒖). 

El momento de fluencia es aquel momento que produce una rotación del elemento en 

una magnitud superior a la obtenida por un análisis estático lineal, lugar donde se produce la 

rótula plástica. El momento de fluencia es determinado por la fuerza de fluencia y la altura de 

la pila: 

                                                   𝑀𝑦 = 𝑉𝑦 𝐻                                                                             (5.30) 

Donde: 

𝑀𝑦 : Momento de fluencia. 

El momento último es aquel momento máximo que puede alcanzar una estructura 

cuando se produce el máximo desplazamiento. El momento último es determinado por el 

cortante basal y la altura de la pila: 

                                                   𝑀𝑢 = 𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙  𝐻                                                                       (5.31) 
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Donde: 

𝑀𝑢 : Momento último. 

A partir de las fuerzas internas del paso anterior (𝑉𝑦) y el momento último (𝑀𝑢), se 

determina el refuerzo longitudinal y transversal respectivamente. 

XVI.  CONTROL DEL EFECTO P - Δ. 

Se calcula la rigidez lateral del sistema a partir de: 

                                                      𝐾 =
3𝐸𝑐𝐼

𝐿𝑒
3
                                                                             (5.32) 

Con: 

                                                        𝐼 =
𝜋𝐷4

64
                                                                             (5.33) 

Donde: 

𝐾 : Rigidez lateral del sistema. 

𝐿𝑒 : Longitud equivalente, 𝐿𝑒 = 2𝐻 (para columnas empotradas en la base y libres en el 

extremo superior). 

Luego se determina el desplazamiento de fluencia utilizando la rigidez lateral del 

sistema (5.32) y la fuerza de fluencia (5.29) a través de la ecuación: 

                                                     𝛥𝑦
𝑖 =

𝑉𝑦

𝐾
                                                                                (5.34) 

Donde: 

𝛥𝑦
𝑖  : Desplazamiento de fluencia cuando se ha alcanzado la convergencia. 

Si el desplazamiento de fluencia calculado en (5.34) no coincide con el desplazamiento 

de fluencia determinado en (5.5), se debe regresar a (5.4) asumiendo un nueva curvatura de 

fluencia. Además, se debe revisar la profundidad del eje neutro, el diámetro del acero de 

refuerzo longitudinal y la cuantía de refuerzo transversal, repitiendo el proceso hasta que se 

cumpla la igualdad entre los desplazamientos de fluencia (5.5 y 5.34).  
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XVII.  ÍNDICE DE ESTABILIDAD (𝜽𝜟). 

Se deben evaluar los efectos de segundo orden en la pila y en caso de ser necesario 

amplificar los momentos obtenidos. Este efecto es determinado en base a un factor llamado 

índice de estabilidad, definido de la forma: 

                                                     𝜃𝛥 =
𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥
𝑀𝑢

                                                                       (5.35) 

Donde: 

𝜃𝛥 : Índice de estabilidad. 

𝛥𝑚𝑎𝑥  : Desplazamiento máximo.  

𝑁 : Esfuerzo normal de compresión debido a la superestructura. 

El valor límite del índice de estabilidad para despreciar los efectos de segundo orden es 

del 10%. En consecuencia, si es mayor, se deben amplificar los momentos, sumando el 

producto del esfuerzo normal actuante y el desplazamiento máximo que sufrirá la pila. Las 

expresiones para los momentos amplificados son: 

                                                  𝑀𝑦
𝑑 = 𝑀𝑦 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥                                                               (5.36) 

                                                  𝑀𝑢
𝑑 = 𝑀𝑢 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥                                                               (5.37) 

Donde: 

𝑀𝑦
𝑑 : Momento de fluencia amplificado. 

𝑀𝑢
𝑑 : Momento último amplificado. 

XVIII.  VERIFICACIÓN. 

El procedimiento final para el proceso del diseño basado en desplazamientos consiste 

en: verificar que los desplazamientos y momentos últimos obtenidos de los diagramas carga 

lateral vs. desplazamiento lateral (numérico), sean mayores a los calculados en los pasos 

descriptos anteriormente (teórico). En caso de no verificarse alguna de las condiciones, se debe 

redimensionar la sección, ya sea cambiando las propiedades geométricas de los materiales, o 

la cuantía de acero utilizada y regresando al paso II. 
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5.3.4  EJEMPLO DE DISEÑO APLICANDO EL MÉTODO BASADO EN 

DESPLAZAMIENTOS. 

Para desarrollar el método de diseño sísmico basado en desplazamientos se toma como 

ejemplo numérico las pilas de puente que fueron analizadas en el CAPÍTULO 4.5. 

 

Figura 5.11: Pila de Hormigón Armado con Anillo de HRFA, con parámetros: 

(H = 7.50 m,H = 9.60 m,H = 11.70 m), (e = 20 cm, e = 30 cm). 

De acuerdo al Reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018), el territorio nacional 

argentino se divide en cinco zonas sísmicas de acuerdo con la peligrosidad sísmica existente 

en cada región. La Tabla 5.3 detalla el nivel de peligrosidad asignado a cada zona, la Figura 

5.12 la zonificación sísmica y La Tabla 5.4 la clasificación del sitio y la influencia del suelo: 

Tabla 5.3: Peligrosidad sísmica (Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 2018). 
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Figura 5.12: Zonificación sísmica de la República Argentina (Reglamento INPRES-CIRSOC 

103, 2018). 
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Tabla 5.4: Clasificación del sitio - influencia del suelo (Reglamento INPRES-CIRSOC 103, 

2018). 

 

De acuerdo a la zona sísmica (Tabla 5.3) y la influencia del suelo (Tabla 5.4), el tipo de 

puente analizado sobre avenida Circunvalación y vías del Ferrocarril Mitre corresponde a una 

“ZONA SÍSMICA 2” y “SUELO TIPO 3”. A partir de esta clasificación se procede a 

construir el espectro de aceleraciones para un periodo específico por medio de las ecuaciones: 

(5.18), (5.19), (5.20), (5.21), (5.24) y (5.25), con los datos de 𝐶𝑎, 𝐶𝑣 y 𝑇3 especificados en 

la Tabla 5.1 por el Reglamento INPRES-CIRSOC 103 (2018). 

Definido el espectro de pseudoaceleraciones, se procede a construir el espectro de 

desplazamientos para un periodo en específico a través de la ecuación (5.26), este espectro de 

desplazamientos es fundamental para determinar el periodo equivalente (𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) para el diseño 

basado en desplazamientos.  

A continuación, se muestran los espectros elásticos de pseudoaceleraciones y de 

desplazamientos de acuerdo a la clasificación descrita en el párrafo anterior: 
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Figura 5.13: Espectro elástico de Pseudoaceleraciones (Zona Sísmica 2 - Suelo Tipo 3). 

 

Figura 5.14: Espectro elástico de Desplazamientos (Zona Sísmica 2 - Suelo Tipo 3). 

Definido los espectros de pseudoaceleraciones y de desplazamientos para las pilas de 

puente según la zona sísmica y clasificación del sitio (Zona Sísmica 2 y Suelo Tipo 3), se 

procede a desarrollar el método de diseño basado en desplazamientos. Se utilizan los valores 

de los diagramas pushover (carga-desplazamiento) obtenidos en el CAPÍTULO 4.5.1 (Figura 

4.31, 4.32 y 4.33).  

La Tabla 5.5 presenta los resultados obtenidos del diseño basado en desplazamientos 

para la primera iteración. 
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Tabla 5.5: Valores obtenidos en la primera iteración - MDBD. 

 

La Tabla 5.6 presenta los resultados obtenidos del diseño basado en desplazamientos 

para la última iteración logrando la convergencia. 

Tabla 5.6: Valores obtenidos en la última iteración - MDBD. 
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5.3.4.1  RESULTADOS NUMÉRICOS  

A continuación, se muestran los diagramas carga-desplazamiento obtenido por el 

método de diseño basado en desplazamientos (teórico), como así también, a través del 

programa ANSYS (numérico) desarrollado en el CAPÍTULO 4.5.1. 

 

Figura 5.15: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 7.50 m,e = 20 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 

 

Figura 5.16: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 9.60 m,e = 20 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 
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Figura 5.17: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 11.70 m, e = 20 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 

De igual manera, se presentan los diagramas carga-desplazamiento (teórico y numérico) 

para un espesor de refuerzo de 30 cm, alturas de pilas 7.50 m, 9.60 m y 11.70 m y dosificaciones 

de fibras de acero 20 kg/m3, 40 kg/m3 y 60 kg/m3 respectivamente. 

 

Figura 5.18: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 7.50 m,e = 30 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 
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Figura 5.19: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 9.60 m,e = 30 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 

 

Figura 5.20: Carga-desplazamiento Pila de Puente. Teórico (MDBD) vs. Numérico, con 

parámetros: (H = 11.70 m, e = 30 cm), (20 Kg m3, 40Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ). 

El procedimiento analítico del método de diseño basado en desplazamientos se detalla 

en el Anexo A-2. La Tabla 5.7 y Tabla 5.8 muestra los estados últimos de carga y de 

desplazamiento, obtenidos por el método de diseño basado en desplazamientos (MDBD) y el 

programa computacional ANSYS (AHRFA-4). 

0

50

100

150

200

250

300

350

400

450

500

0 50 100 150 200 250 300 350

Fu
er

za
 L

at
er

al
 [

K
N

]

Desplazamiento Lateral [mm]

Teórico Bilineal MDBD (H=9.60m)

Numérico Bilineal (20Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

Numérico (20Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

Numérico Bilineal (40Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

Numérico (40Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

Numérico Bilineal (60Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

Numérico (60Kg/m3 - H=9.60m - e=30cm)

0

50

100

150

200

250

300

350

400

0 100 200 300 400 500

Fu
er

za
 L

at
er

al
 [

K
N

]

Desplazamiento Lateral [mm]

Teórico Bilineal MDBD (H=11.70m)

Numérico Bilineal (20Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)

Numérico (20Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)

Numérico Bilineal (40Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)

Numérico (40Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)

Numérico Bilineal (60Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)

Numérico (60Kg/m3 - H=11.70m - e=30cm)



Capítulo V: METODO DE DISEÑO POR CAPACIDAD BASADO EN DESPLAZAMIENTOS 
 

 

125 
 

Tabla 5.7: MDBD vs. Numérico, con parámetros: (H = 7.50 m,H = 9.60 m, H =

11.70 m), (20Kg m3, 40 Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ) y (e = 20 cm). 

 

Tabla 5.8: MDBD vs. Numérico, con parámetros: (H = 7.50 m,H = 9.60 m,H =

11.70 m), (20Kg m3, 40 Kg m3, 60Kg m3⁄⁄⁄ ) y (e = 30 cm). 
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La Tabla 5.9 resume el tipo de pilas de puente que verifican el método de diseño basado 

en desplazamiento (MDBD). 

Tabla 5.9: Tipos de Pilas de Puente que verifican el Método de Diseño Basado en 

Desplazamientos (MDBD). 

 

Se concluye que, asumiendo un espesor de refuerzo de 20 cm, se verifica el diseño 

basado en desplazamientos para alturas de pilas de puente de 7.50 m y 9.60 m con 

dosificaciones de fibras de acero de 20 kg/m3, 40 kg/m3 y 60 kg/m3 respectivamente. Sin 

embargo, la pila de 11.70 m de altura verificó solo con una dosificación de fibras de 60 kg/m3.  

Finalmente, asumiendo un espesor de refuerzo de 30 cm, se verifica el diseño para 

alturas de pilas de 7.50 m y 9.60 m con dosificaciones de 20 kg/m3, 40 kg/m3 y 60 kg/m3 

respectivamente. No obstante, la pila de 11.70 m de altura verificó con dosificaciones de fibras 

de 40 kg/m3 y 60 kg/m3, quedando relegado la dosificación de 20 kg/m3.
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CAPÍTULO 𝐕𝐈 

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

 

 

6.1  CONCLUSIONES. 

Las conclusiones de este trabajo de investigación se describen a continuación: 

 Se presenta una propuesta de refuerzos de pilas de puentes empleando nuevos 

materiales como el hormigón reforzado con fibras. Los análisis numéricos llevados a 

cabo brindan resultados alentadores teniendo en cuenta el comportamiento dúctil de la 

pila reforzada considerándose el incremento de las dosificaciones de fibras en el 

hormigón. 

 El modelo numérico utilizado en el programa computacional ANSYS para la 

descripción del comportamiento del hormigón reforzado con fibras de acero ha sido 

calibrado de forma satisfactoria con resultados obtenidos de trabajos experimentales y 

numéricos llevados a cabo por diferentes investigadores. 

 La metodología numérica propuesta permite el estudio del comportamiento de pilas de 

puentes de hormigón armado de diferentes alturas sometidas a carga horizontal para 

varias alternativas de refuerzo con distintos espesores y dosificaciones de fibras. 

 El análisis de las pilas de puente es realizado siguiendo los lineamientos del método de 

diseño sísmico por capacidad basado en desplazamientos. Los diagramas carga-

desplazamiento obtenidos mediante el análisis numérico no lineal pueden ser 

empleados en la verificación estructural de la capacidad de deformación de las pilas 

reforzadas con hormigón con fibras de acero. 

 Se verificó el comportamiento para tres alturas de pilas de puente. A saber, 7.50 m, 9.60 

m y 11.70 m. Las pilas de alturas menores presentan un buen comportamiento con el 

refuerzo del anillo de hormigón con fibras de acero. No obstante, la pila de mayor altura 

debe ser analizada teniendo en cuenta las diferentes dosificaciones de fibras 

incorporadas al hormigón. Puede concluirse que la verificación de esta última pila 

puede llevarse a cabo con una dosificación de 40 kg/m3 o más de fibra sin necesidad de 

incorporar mayor armadura perimetral.
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 El análisis del espesor empleado para el anillo de refuerzo de hormigón con fibras 

también es evaluado a través de este estudio numérico y permite determinar de forma 

eficiente el espesor óptimo a tenerse en cuenta en este tipo de reparación estructural.  

 La influencia del contenido de fibras del anillo de refuerzo en la respuesta carga-

desplazamiento muestra un incremento en la capacidad portante y en la ductilidad al 

aumentar la proporción de fibras hasta 60 kg/m3. 

 En resumen, el análisis numérico llevado a cabo con el programa computacional 

ANSYS, empleado en esta tesis, permite optimizar el diseño sísmico por capacidad 

basado en desplazamientos según los distintos parámetros involucrados en la 

construcción de un anillo de refuerzo de hormigón armado reforzado con fibras de 

acero. A saber, dosificación de fibra de acero, armadura de refuerzo, altura de la pila y 

el espesor del anillo de refuerzo, teniendo como objetivo principal lograr una estructura 

dúctil apta para resistir eventos sísmicos. 

 Por último, el presente trabajo de investigación procura promover esta técnica de 

rehabilitación y reparación de pilas de puentes de hormigón armado reforzadas con 

hormigón con fibras de acero de manera eficiente en el comportamiento estructural 

resultante. El estudio sigue los lineamientos del método del diseño por capacidad 

basado en desplazamientos según la nueva reglamentación sismorresistente vigente. 

 

6.2  RECOMENDACIONES. 

Las recomendaciones que involucra el correcto desarrollo del presente trabajo, se 

describe a continuación: 

 Cuando se genera la matriz de hormigón por intermedio del elemento SOLID65, 

conjuntamente con el refuerzo discreto (armadura) mediante un arreglo de elementos 

de tipo LINK180, estos de manera compacta deberán coincidir sus nodos con la 

finalidad de garantizar la adherencia entre el acero de refuerzo con la matriz de 

hormigón para así evitar el problema de deslizamiento, este problema es el que mayor 

costo conlleva para garantizar la convergencia. 

 Los ensayos de arrancamiento de fibras en matrices de hormigón en su mayoría en lugar 

de romperse son arrancadas de la matriz sin haber llegado a alcanzar su tensión de 

fluencia. Por tal razón, las tensiones máximas (umbrales de deslizamiento) deberán ser 

empleados como límites de fluencia en los modelos bilineales para la caracterización 

de las fibras. 
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6.3  FUTURAS INVESTIGACIONES. 

A los fines de continuar esta línea de investigación se recomienda como futuro 

desarrollo lo siguiente: 

 Realizar un estudio teniendo en cuenta cómo influye la altura del anillo de refuerzo en 

el comportamiento estructural y en la rehabilitación de pilas de puentes, a los fines de 

lograr el objetivo de optimizar espesores, armadura longitudinal y la cantidad de fibras 

añadidas al hormigón de refuerzo. 
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ANEXO A 

 

 

A RESULTADOS ANALÍTICOS 

A-1 PROPIEDADES DEL HORMIGÓN REFORZADO CON FIBRAS.  

Este anexo incluye el procedimiento analítico correspondiente a las propiedades del 

hormigón reforzado con fibras de acero utilizadas en los ejercicios de calibración y simulación 

numérica. Para describir el comportamiento elastoplástico del hormigón con fibras, se efectúa 

a partir de la superposición de las características mecánicas del hormigón simple con la 

resistencia equivalente de la fibra, de tal manera que la curva tensión-deformación de ambos 

materiales representen el comportamiento real del material compuesto. 

 
A-1.1  VIGA SFRC. 

De acuerdo a ensayos experimentales (Figura 4.7) y expresiones analíticas, las 

características mecánicas del hormigón y el acero son: 

𝐸𝑐 =
10

0.000363
= 27500 MPa 

𝑓𝑐
′ = 20.6 MPa 

𝑓𝑡 = 0.35√𝑓𝑐′ = 0.35√20.6 = 1.59 MPa 

𝛽𝑤𝑛 = 1.25𝑓𝑐
′ = 1.25(20.6) = 25.75 

Es = 200000 MPa 

 Empleando fibras de acero (con ganchos en los extremos), de acuerdo a la Tabla 2.1 su 

densidad corresponde a: 

 𝜌𝑓 = 7840 kg/m
3. 

La fracción de volumen de fibras adicionadas al hormigón (𝑉𝑓) para una dosificación 

de fibras de 30 kg/m3 resulta:
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𝑉𝑓 =
30 𝑘𝑔

𝑚3
(
1𝑚3

7840 𝑘𝑔
) = 0.0038 = 0.38% 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), son 

obtenidos por la interpolación de los parámetros empleados por Padmarajaiah & Ramaswamy 

(2002) en función de la fracción de volumen de fibras (𝑉𝑓 = 0.38). 

𝛽𝑡 = 0.36  

𝛽𝑐 = 0.74 

El factor de forma es determinado de acuerdo al tipo de fibra, siendo (𝐿𝑓 𝜙𝑓⁄ ) la 

esbeltez de la fibra. 

𝑘 = 0.3
𝐿𝑓

𝜙𝑓
= 0.3(

60

0.75
) = 24 

El límite elástico equivalente de la fibra metálica en tracción (𝛽�̅�) se determina por 

(3.3): 

 𝛽�̅� = 𝐸𝑓𝜀𝑅
′ = (210000)(0.0002) = 42 MPa  

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del SFRC se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995), a través de (3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 24(0.0038)[1− (24)(0.0038)](25.75)
2 3⁄ = 0.722 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

0.722

42
) = 0.0172 

Para obtener la respuesta estructural de la viga SFRC, se utiliza una distribución de 

fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑥"  predominado en mayor magnitud por flexión, 

por tal razón, se establece en la dirección "𝑥" un 70% del total de la cantidad de armadura 

equivalente y en las otras direcciones "𝑦" e "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑥 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(0.0172) = 0.012 
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�̅�𝑦 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(0.0172) = 0.0026 

 

A-1.2  COLUMNA HPFRC. 

De acuerdo a ensayos experimentales y expresiones analíticas, las características 

mecánicas del hormigón y el acero son: 

𝑓𝑐
′ = 28.7 MPa 

𝑓𝑡 = 0.35√𝑓𝑐′ = 0.35√28.7 = 1.88 MPa 

𝐸𝑐 = 4700√𝑓𝑐′ = 4700(√28.7) = 25200 MPa 

𝛽𝑤𝑛 = 1.25𝑓𝑐
′ = 1.25(28.7) = 35.875 

E𝑠 = 200000 MPa 

Las fibras de PVA (fibras rectas y de sección constante) de acuerdo a sus propiedades 

mecánicas presenta una densidad: 

𝜌𝑓 = 1300 kg/m
3 

La Tabla 4.1 muestra los valores (𝑉𝑓) de la fracción de volumen de fibras adicionadas 

al hormigón para cada una de las muestras de ensayo. Por lo tanto, se determinan los valores 

de las cuantías de armadura equivalente para las fracciones de volumen de fibras de PVA 

(polivinil-alcohol). 

1. Fracción de volumen de fibras de PVA: 

𝑉𝑓 = 1.5% = 0.015 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), son 

obtenidos por la interpolación de los parámetros empleados por Padmarajaiah & Ramaswamy 

(2002) en función de la fracción de volumen de fibras (𝑉𝑓 = 1.5): 

𝛽𝑡 = 0.65  

𝛽𝑐 = 0.90 

El factor de forma es determinado de acuerdo al tipo de fibra, siendo (𝐿𝑓 𝜙𝑓⁄ ) la 

esbeltez de la fibra. 
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𝑘 = 0.3
𝐿𝑓

𝜙𝑓
= 0.3(

12

0.039
) = 92.3 

El límite elástico equivalente de la fibra de polivinil-alcohol (PVA) en tracción (𝛽�̅�) se 

determina por (3.3): 

 𝛽�̅� = 𝐸𝑓𝜀𝑅
′ = (40000)(0.0002) = 80 MPa 

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del HPFRC se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995) a través de 

(3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 92.3(0.015)[1− (92.3)(0.015)](35.875)
2 3⁄ = −5.79 MPa = 5.79 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

5.79

8
) = 0.724 

Para obtener la respuesta estructural de la columna HPFRC, se ha utilizado una 

distribución de fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑦" predominado en mayor 

magnitud por flexión, por tal razón, se establece en la dirección "𝑦" un 70% del total de la 

cantidad de armadura equivalente y en las otras dos direcciones "𝑥" y "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑦 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(0.0724) = 0.507 

�̅�𝑥 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(0.3881) = 0.109 

 

2. Fracción de volumen de fibras de PVA: 

𝑉𝑓 = 2% = 0.02 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), en función 

de la fracción de volumen de fibras utilizado (𝑉𝑓 = 2.0). 

𝛽𝑡 = 0.75  

𝛽𝑐 = 1.0 



Anexo A: RESULTADOS ANALÍTICOS 
 

 

134 
 

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del SFRC se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995) a través de (3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 92.3(0.02)[1 − (92.3)(0.02)](35.875)
2 3⁄ = −17.0 MPa = 17.0 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

17.0

8
) = 2.125 

Para obtener la respuesta estructural de la columna HPFRC, se ha utilizado una 

distribución de fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑦" predominado en mayor 

magnitud por flexión, por tal razón, se establece en la dirección "𝑦" un 70% del total de la 

cantidad de armadura equivalente y en las otras direcciones "𝑥" y "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑦 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(2.125) = 1.487 

�̅�𝑥 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(2.125) = 0.319 

 
A-1.3  PILA DE PUENTE DE HRFA. 

Las propiedades mecánicas para un hormigón H-25 y acero A-42, utilizando ecuaciones 

analíticas son: 

𝑓𝑐
′ = 25.0 MPa 

𝑓𝑡 = 0.35√𝑓𝑐′ = 0.35√25.0 = 1.75 MPa 

𝐸𝑐 = 4700√𝑓𝑐
′ = 4700(√25.0) = 23500 MPa 

𝛽𝑤𝑛 = 1.25𝑓𝑐
′ = 1.25(25.0) = 31.25 

Es = 200000 MPa 

Empleando fibras de acero (con ganchos en los extremos), de acuerdo a la Tabla 2.1 su 

densidad corresponde a: 

𝜌𝑓 = 7840 𝑘𝑔/𝑚
3 
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Se desarrollan los respectivos cálculos para determinar las cuantías de armadura 

equivalente bajo dosificaciones de 20 kg/m3, 40 kg/m3 y 60 kg/m3. 

1.  Dosificación 20 kg/m3: 

𝑉𝑓 =
20 𝑘𝑔

𝑚3
(
1𝑚3

7840 𝑘𝑔
) = 0.0025 = 0.255% 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), son 

obtenidos por la interpolación de los parámetros empleados por Padmarajaiah & Ramaswamy 

(2002) en función de la fracción de volumen de fibras (𝑉𝑓 = 0.255). 

𝛽𝑡 = 0.33  

𝛽𝑐 = 0.73 

El factor de forma es determinado de acuerdo al tipo de fibra, siendo (𝐿𝑓 𝜙𝑓⁄ ) la 

esbeltez de la fibra. 

𝑘 = 0.3
𝐿𝑓

𝜙𝑓
= 0.3(

60

1
) = 18 

El límite elástico equivalente de la fibra metálica en tracción (𝛽�̅�) se determina por 

(3.3): 

 𝛽�̅� = 𝐸𝑓𝜀𝑅
′ = (210000)(0.0002) = 42 MPa  

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del HRFA se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995) a través de (3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 18(0.0025)[1− (18)(0.0025)](31.25)
2 3⁄ = 0.426 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

0.426

42
) = 0.010 

Para obtener la respuesta estructural de la pila de HRFA, se ha utilizado una distribución 

de fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑦" predominado en mayor magnitud por 
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flexión, por tal razón, se establece en la dirección "𝑦" un 70% del total de la cantidad de 

armadura equivalente y en las otras direcciones "𝑥" y "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑦 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(0.010) = 0.007 

�̅�𝑥 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(0.010) = 0.0015 

 
2.  Dosificación 40 kg/m3: 

𝑉𝑓 =
40 𝑘𝑔

𝑚3
(
1𝑚3

7840 𝑘𝑔
) = 0.0051 = 0.51% 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), son 

obtenidos por la interpolación de los parámetros empleados por Padmarajaiah & Ramaswamy 

(2002) en función de la fracción de volumen de fibras (𝑉𝑓 = 0.51). 

𝛽𝑡 = 0.40  

𝛽𝑐 = 0.75 

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del HRFA se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995) a través de (3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 18(0.0051)[1− (18)(0.0051)](31.25)
2 3⁄ = 0.827 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

0.827

42
) = 0.020 

Para obtener la respuesta estructural de la pila de HRFA, se ha utilizado una distribución 

de fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑦" predominado en mayor magnitud por 

flexión, por tal razón, se establece en la dirección "𝑦" un 70% del total de la cantidad de 

armadura equivalente y en las otras direcciones "𝑥" y "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑦 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(0.020) = 0.014 

�̅�𝑥 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(0.020) = 0.003 
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3. Dosificación 60 kg/m3: 

𝑉𝑓 =
60 𝑘𝑔

𝑚3
(
1𝑚3

7840 𝑘𝑔
) = 0.0076 = 0.765% 

Los coeficientes de transferencia para fisuras abiertas (𝛽𝑡) y cerradas (𝛽𝑐), son 

obtenidos por la interpolación de los parámetros empleados por Padmarajaiah & Ramaswamy 

(2002) en función de la fracción de volumen de fibras (𝑉𝑓 = 0.765). 

𝛽𝑡 = 0.48 

𝛽𝑐 = 0.78 

Como no se cuenta con un ensayo de flexo-tracción, la resistencia residual a tracción 

del HRFA se determina por la formula empírica presentada por Huang (1995) a través de (3.9): 

𝛽𝑍,𝑓 = 𝑘𝑉𝑓(1 − 𝑘𝑉𝑓)𝛽𝑊𝑁
       2 3⁄

 

𝛽𝑍,𝑓 = 18(0.0076)[1− (18)(0.0076)](31.25)
2 3⁄ = 1.172 MPa 

Finalmente, la cuantía de armadura equivalente (armadura dispersa) �̅�𝑠 se determina 

por (3.12): 

�̅�𝑠 =
𝛽𝑍,𝑓

𝛽�̅�
= (

1.172

42
) = 0.028 

Para obtener la respuesta estructural de la pila de HRFA, se ha utilizado una distribución 

de fisura direccionadas principalmente en el eje "𝑦" predominado en mayor magnitud por 

flexión, por tal razón, se establece en la dirección "𝑦" un 70% del total de la cantidad de 

armadura equivalente y en las otras direcciones "𝑥" y "𝑧" un 15%: 

�̅�𝑦 = 0.70�̅�𝑠 = 0.70(0.028) = 0.0196 

�̅�𝑥 = �̅�𝑧 = 0.15�̅�𝑠 = 0.15(0.028) = 0.0042 
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A-2  MÉTODO DE DISEÑO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS (MDBD) 

A continuación, se describe el procedimiento analítico del método de diseño basado en 

desplazamientos para pilas de puentes descritas en el CAPÍTULO IV. Se presenta una secuencia 

de pasos establecidos. 

 
A-2.1  PILA DE PUENTE: 𝐇 = 𝟕. 𝟓𝟎𝐦 - 𝐃 = 𝟏. 𝟓𝟎𝐦 

De acuerdo a las propiedades mecánicas del acero se establece que los valores del 

módulo de elasticidad y la tensión de fluencia son: 

𝐸𝑠 = 210000 MPa   , 𝑓𝑦 = 420 MPa 

La deformación unitaria de fluencia del acero (𝜀𝑦) es definida por: 

𝜀𝑦 =
𝑓𝑦

𝐸𝑠
=

420

210000
= 0.002 

Paso 1: 

A partir de la deformación unitaria de fluencia del acero (𝜀𝑦) se procede a determinar 

la curvatura aproximada de fluencia (𝜑𝑦) a través de (5.4), en la primera iteración se obtiene: 

𝜑𝑦 =
2.25𝜀𝑦

𝐷
=

2.25(0.002)

[1.10+ 2(0.20)]
= 0.003 1 m⁄  

Luego para un paso de iteración final (4ta iteración), la curvatura de fluencia alcanza un 

valor de: 

𝜑𝑦 = 0.0032 1 𝑚⁄  

El desplazamiento de fluencia (𝛥𝑦) se obtiene a través de (5.5): 

 𝛥𝑦 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 = (

1

3
) (0.0032)(7.50)2 = 0.060 m 

Paso 2: 

La longitud de plastificación (𝐿𝑝) se calcula eligiendo el mayor valor de (5.7), previa 

determinación de la altura equivalente por (5.6). Se adopta un diámetro de barra de refuerzo 

longitudinal 𝑑𝑏 = 25 mm: 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝐻 + 0.044𝑓𝑦𝑑𝑏 
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𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 7.50 + 0.044(420)(0.025) = 7.962 m 

𝐿𝑝 = 0.08 𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 + 0.022 𝑓𝑦𝑑𝑏 ≥ 0.044 𝑓𝑦𝑑𝑏  

𝐿𝑝 = 0.08(7.962) + 0.022(420)(0.025) ≥ 0.044(420)(0.025) 

𝐿𝑝 = 0.868 ≥ 0.462       definiendo el mayor valor      →        𝐿𝑝 = 0.868 m 

Determinando la deformación máxima del hormigón (𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥) a través de (5.2) y 

asumiendo la profundidad del eje neutro (𝑐), se obtiene la curvatura última de diseño a través 

de (5.11): 

𝜑𝑢 = 0.017 1 m⁄  

A partir de la curvatura última de diseño, se determina el desplazamiento último (𝛥𝑢) 

de acuerdo a la expresión (5.10): 

𝛥𝑢 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 + 𝐶𝑖(𝜑𝑢 − 𝜑𝑦)𝐿𝑝 (𝐻 −

𝐿𝑝

2
) 

𝛥𝑢 =
1

3
(0.0032)(7.50)2 + (1.0)(0.017 − 0.0032)(0.868)(7.50−

0.868

2
) = 0.145 m 

La ductilidad de desplazamiento (𝜇𝛥) está definida por (5.12): 

𝜇𝛥 =
𝛥𝑢
𝛥𝑦
=
0.145

0.060
= 2.41 

Paso 3: 

El amortiguamiento histerético (𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡) es expresado por medio de (5.14): 

𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡 = 𝐶 (
𝜇𝛥 − 1

𝜇𝛥𝜋
) = (0.444) (

2.41− 1

2.41𝜋
) = 0.083 

El amortiguamiento equivalente (𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) como función del amortiguamiento elástico e 

histerético es definido por (5.13): 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡 + 𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡  

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.05+ 0.083 = 0.133 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 13.27 % 
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Paso 4: 

El factor de modificación (𝑅𝜉) de la demanda sísmica en función del amortiguamiento 

equivalente es determinado a través de (5.16): 

𝑅𝝃 = (
0.07

0.02 + 𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
)

0.5

= (
0.07

0.02 + 0.133
)
0.5

= 0.677 

Determinado el desplazamiento último como así también el factor de modificación, se 

obtiene el desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) por la expresión (5.17): 

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
𝛥𝑢
𝑅𝜉
=
0.145

0.677
= 0.214 m 

Con el espectro elástico de desplazamientos descrito en la Figura 5.14 (Zona Sísmica 

2 - Suelo Tipo 3) construido a partir de las ecuaciones (5.18), (5.19), (5.20), (5.21), (5.24), 

(5.25) y (5.26), como así también, por la Tabla 5.1 y Tabla 5.2,  se procede a determinar el 

periodo equivalente (𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) a través de la técnica de interpolación en correspondencia al 

desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣): 

0.211 1.7

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.214 𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

0.224 1.80

          →           𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 1.722 s 

Paso 5: 

La masa equivalente asociada a la pila debido a la superestructura es: 

𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 190.06KN m⁄ /s2 

La rigidez efectiva del sistema equivalente (𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) se obtiene a través de (5.27): 

𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
4𝜋2𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
2 =

4𝜋2(190.06)

(1.722)2
= 2530.37 KN m⁄  

El cortante basal (𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙) es una fuerza de reacción localizado en la base, está definido 

a través de (5.28): 

𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙 = 𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  𝛥𝑢 = (2530.37)(0.145) = 365.98 KN 
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Paso 6: 

Determinado el cortante basal, se procede a calcular la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) a través 

de (5.29): 

𝑉𝑦 =
𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙

1 + 𝛼𝜇𝛥 − 𝑟
=

365.98

1 + (0.13)(2.41) − (0.13)
= 309.27 KN 

El momento de fluencia (𝑀𝑦) y el momento último (𝑀𝑢) se evalúan a través de (5.30) 

y (5.31): 

𝑀𝑦 = 𝑉𝑦 𝐻 = (309.27)(7.50) = 2319.52 KN _m 

𝑀𝑢 = 𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙  𝐻 = (365.98)(7.50) = 2744.86 Kn_m 

El momento de inercia de la sección transversal  y la rigidez lateral de la pila están 

definidos por (5.33) y (5.32), con 𝐸𝑐 = 23500000 KN m2⁄ : 

𝐼 =
𝜋𝐷4

64
=
𝜋(1.54)

64
= 0.2485 𝑚4 

𝐾 =
3𝐸𝑐𝐼

𝐿𝑒
3
=
3(23500000)(0.2485)

[2(7.50)]3
= 5190.99 KN m⁄  

A través de la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) y la rigidez lateral (𝐾), se calcula nuevamente el 

desplazamiento de fluencia por medio de (5.34): 

𝛥𝑦
𝑖 =

𝑉𝑦

𝐾
=
309.27

5190.99
= 0.060 m     →      por lo tanto     𝛥𝑦

𝑖 = 𝛥𝑦  

Por lo tanto, se ha logrado la convergencia para el desplazamiento de fluencia (efecto 

P-Δ). 

Paso 7: 

Se deben evaluar los efectos de segundo orden en la pila de puente a través de un índice 

de estabilidad definido por la expresión (5.35), la carga axial constante de compresión tiene 

una magnitud de 1854 KN. 

𝜃𝛥 =
𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥
𝑀𝑢

=
1854(0.143)

2744.86
= 0.098 

𝜃𝛥 = 9.77% 
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El valor límite del índice de estabilidad para despreciar los efectos de segundo orden es 

del 10%, por lo tanto, se mantienen constantes los momentos calculados en el paso anterior. 

𝑀𝑦
𝑑 = 𝑀𝑦 = 2319.52 KN_m 

𝑀𝑢
𝑑 = 𝑀𝑢 = 2744.86 KN_m 

 
A-2.2 PILA DE PUENTE: 𝐇 = 𝟗. 𝟔𝟎𝐦 - 𝐃 = 𝟏. 𝟓𝟎𝐦 

Paso 1: 

A partir de la deformación unitaria de fluencia del acero (𝜀𝑦) se procede a determinar 

la curvatura aproximada de fluencia (𝜑𝑦) a través de (5.4), en la primera iteración se obtiene: 

𝜑𝑦 =
2.25𝜀𝑦

𝐷
=

2.25(0.002)

[1.10+ 2(0.20)]
= 0.003 1 m⁄  

Luego para un paso de iteración final (3ra iteración) la curvatura de fluencia alcanza un 

valor de: 

𝜑𝑦 = 0.00295 1 𝑚⁄  

El desplazamiento de fluencia (𝛥𝑦) se obtiene a través de (5.5): 

𝛥𝑦 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 = (

1

3
)(0.00295)(9.60)2 = 0.091 m 

Paso 2: 

La longitud de plastificación (𝐿𝑝) se calcula eligiendo el mayor valor de (5.7), previa 

determinación de la altura equivalente por (5.6). Se adopta un diámetro de barra de refuerzo 

longitudinal 𝑑𝑏 = 25 mm: 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝐻 + 0.044𝑓𝑦𝑑𝑏 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 9.60 + 0.044(420)(0.025) = 10.062 m 

𝐿𝑝 = 0.08 𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 + 0.022 𝑓𝑦𝑑𝑏 ≥ 0.044 𝑓𝑦𝑑𝑏  

𝐿𝑝 = 0.08(10.062) + 0.022(420)(0.025) ≥ 0.044(420)(0.025) 

𝐿𝑝 = 1.036 ≥ 0.462       definiendo el mayor valor      →        𝐿𝑝 = 1.036 m 
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Determinando la deformación máxima del hormigón (𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥) a través de (5.2) y 

asumiendo la profundidad del eje neutro (𝑐), se obtiene la curvatura última de diseño a través 

de (5.11): 

𝜑𝑢 = 0.015 1 m⁄  

A partir de la curvatura última de diseño, se determina el desplazamiento último (𝛥𝑢) 

de acuerdo a la expresión (5.10): 

𝛥𝑢 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 + 𝐶𝑖(𝜑𝑢 − 𝜑𝑦)𝐿𝑝 (𝐻 −

𝐿𝑝

2
) 

𝛥𝑢 =
1

3
(0.00295)(9.60)2 + (1.0)(0.015− 0.00295)(1.036)(9.60 −

1.036

2
) = 0.204 m 

La ductilidad de desplazamiento (𝜇𝛥) está definida por (5.12): 

𝜇𝛥 =
𝛥𝑢
𝛥𝑦
=
0.204

0.091
= 2.25 

Paso 3: 

El amortiguamiento histerético (𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡) es expresado por medio de (5.14): 

𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡 = 𝐶 (
𝜇𝛥 − 1

𝜇𝛥𝜋
) = (0.444) (

2.25− 1

2.25𝜋
) = 0.079 

El amortiguamiento equivalente (𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) como función del amortiguamiento elástico e 

histerético es definido por (5.13): 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡 + 𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡  

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.05+ 0.079 = 0.129 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 12.85% 

Paso 4: 

El factor de modificación (𝑅𝜉) de la demanda sísmica en función del amortiguamiento 

equivalente es determinado a través de (5.16): 

𝑅𝝃 = (
0.07

0.02 + 𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
)

0.5

= (
0.07

0.02 + 0.129
)
0.5

= 0.686 
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Determinado el desplazamiento último como así también el factor de modificación, se 

obtiene el desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) por la expresión (5.17): 

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
𝛥𝑢
𝑅𝜉
=
0.204

0.686
= 0.297 m 

Se procede a determinar el periodo equivalente (𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) a través de la técnica de 

interpolación en correspondencia al desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣): 

0.286 2.3

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.297 𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

0.298 2.4

          →           𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 2.390 s 

Paso 5: 

La masa equivalente asociada a la pila debido a la superestructura es: 

𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 190.06KN m⁄ /s2 

La rigidez efectiva del sistema equivalente (𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) se obtiene a través de (5.27): 

𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
4𝜋2𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
2 =

4𝜋2(190.06)

(2.390)2
= 1313.57 KN m⁄  

El cortante basal (𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙) es una fuerza de reacción localizado en la base, está definido 

a través de (5.28): 

𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙 = 𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  𝛥𝑢 = (1313.57)(0.204) = 267.97 KN 

Paso 6: 

Determinado el cortante basal, se procede a calcular la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) a través 

de (5.29): 

𝑉𝑦 =
𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙

1 + 𝛼𝜇𝛥 − 𝑟
=

267.97

1 + (0.15)(2.25) − (0.15)
= 225.63 KN 

El momento de fluencia (𝑀𝑦) y el momento último (𝑀𝑢) se evalúan a través de (5.30) 

y (5.31): 

𝑀𝑦 = 𝑉𝑦 𝐻 = (225.63)(9.60) = 2166.01 KN _m 
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𝑀𝑢 = 𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙  𝐻 = (267.97)(9.60) = 2572.48 KN_m 

La rigidez lateral de la pila está definido por (5.32), con 𝐸𝑐 = 23500000 KN m2⁄ : 

𝐾 =
3𝐸𝑐𝐼

𝐿𝑒
3
=
3(23500000)(0.2485)

[2(9.60)]3
= 2475.26 KN m⁄  

A través de la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) y la rigidez lateral (𝐾), se calcula nuevamente el 

desplazamiento de fluencia por medio de (5.34): 

𝛥𝑦
𝑖 =

𝑉𝑦

𝐾
=
225.63

2475.26
= 0.091 m     →      por lo tanto     𝛥𝑦

𝑖 = 𝛥𝑦  

Por lo tanto, se ha logrado la convergencia para el desplazamiento de fluencia (efecto 

P-Δ). 

Paso 7: 

Se deben evaluar los efectos de segundo orden en la pila a través de un índice de 

estabilidad definido por la expresión (5.35): 

𝜃𝛥 =
𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥
𝑀𝑢

=
1854(0.203)

2572.48
= 0.147 

𝜃𝛥 = 14.70% 

El valor límite del índice de estabilidad para despreciar los efectos de segundo orden es 

del 10%, por lo tanto, al superar este valor límite corresponde amplificar los momentos de 

acuerdo a las ecuaciones (5.36) y (5.37): 

𝑀𝑦
𝑑 = 𝑀𝑦 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥 = 2166.01+ 1854(0.204) = 2544.22 KN_m 

𝑀𝑢
𝑑 = 𝑀𝑢 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥 = 2572.48+ 1854(0.203) = 2950.69 KN_m 

 

A-2.3 PILA DE PUENTE: 𝐇 = 𝟏𝟏. 𝟕𝟎𝐦 - 𝐃 = 𝟏. 𝟓𝟎𝐦 

Paso 1: 

A partir de la deformación unitaria de fluencia del acero, se procede a determinar la 

curvatura aproximada de fluencia (𝜑𝑦) a través de (5.4), para la primera iteración se obtiene: 

𝜑𝑦 =
2.25𝜀𝑦

𝐷
=

2.25(0.002)

[1.10+ 2(0.20)]
= 0.003 1 m⁄  
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Luego para un paso de iteración final (3ra iteración) la curvatura de fluencia alcanza un 

valor de: 

𝜑𝑦 = 0.00293 1 𝑚⁄  

El desplazamiento de fluencia (𝛥𝑦) se obtiene a través de (5.5): 

𝛥𝑦 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 = (

1

3
)(0.00293)(11.70)2 = 0.134 m 

Paso 2: 

La longitud de plastificación (𝐿𝑝) se calcula eligiendo el mayor valor de (5.7), previa 

determinación de la altura equivalente por (5.6). Se adopta un diámetro de barra de refuerzo 

longitudinal 𝑑𝑏 = 25 mm: 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝐻 + 0.044𝑓𝑦𝑑𝑏 

𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 11.70 + 0.044(420)(0.025) = 12.162 m 

𝐿𝑝 = 0.08 𝐻𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 + 0.022 𝑓𝑦𝑑𝑏 ≥ 0.044 𝑓𝑦𝑑𝑏  

𝐿𝑝 = 0.08(12.162) + 0.022(420)(0.025) ≥ 0.044(420)(0.025) 

𝐿𝑝 = 1.204 ≥ 0.462       definiendo el mayor valor      →        𝐿𝑝 = 1.204 m 

Determinando la deformación máxima del hormigón (𝜀𝑐𝑚𝑎𝑥) y asumiendo la 

profundidad del eje neutro (𝑐), se obtiene la curvatura última de diseño a través de (5.11): 

𝜑𝑢 = 0.013 1 m⁄  

A partir de la curvatura última de diseño, se determina el desplazamiento último (𝛥𝑢) 

de acuerdo a la expresión (5.10): 

𝛥𝑢 = 𝐶𝑒𝜑𝑦𝐻
2 + 𝐶𝑖(𝜑𝑢 − 𝜑𝑦)𝐿𝑝 (𝐻 −

𝐿𝑝

2
) 

𝛥𝑢 =
1

3
(0.00293)(11.70)2 + (1.0)(0.013 − 0.00293)(1.204) (11.7−

1.204

2
) = 0.268 m 

La ductilidad de desplazamiento (𝜇𝛥) está definida por (5.12): 

𝜇𝛥 =
𝛥𝑢
𝛥𝑦
=
0.268

0.134
= 2.01 
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Paso 3: 

El amortiguamiento histerético (𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡) es expresado por medio de (5.14): 

𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡 = 𝐶 (
𝜇𝛥 − 1

𝜇𝛥𝜋
) = (0.444) (

2.01− 1

2.01𝜋
) = 0.071 

El amortiguamiento equivalente (𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) como función del amortiguamiento elástico e 

histerético es definido por (5.13): 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 𝜉𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡 + 𝜉ℎ𝑖𝑠𝑡  

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.05+ 0.071 = 0.121 

𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 12.09% 

Paso 4: 

El factor de modificación (𝑅𝜉) de la demanda sísmica en función del amortiguamiento 

equivalente es determinado a través de (5.16): 

𝑅𝝃 = (
0.07

0.02 + 𝜉𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
)

0.5

= (
0.07

0.02 + 0.121
)
0.5

= 0.705 

Determinado el desplazamiento último como así también el factor de modificación, se 

obtiene el desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) por la expresión (5.17): 

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
𝛥𝑢
𝑅𝜉
=
0.268

0.705
= 0.381 m 

Se procede a determinar el periodo equivalente (𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) a través de la técnica de 

interpolación en correspondencia al desplazamiento equivalente (𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣): 

0.373 3.0

𝛥𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 0.381 𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

0.385 3.1

          →           𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 3.067 s 

Paso 5. 

La masa equivalente asociada a la pila debido a la superestructura es: 

𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 = 190.06KN m⁄ /s2 
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La rigidez efectiva del sistema equivalente (𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣) se obtiene a través de (5.27): 

𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣 =
4𝜋2𝑚𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣

𝑇𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣
2 =

4𝜋2(190.06)

(3.067)2
= 797.67 KN m⁄  

El cortante basal (𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙) es una fuerza de reacción localizado en la base, está definido 

a través de (5.28): 

𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙 = 𝐾𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣  𝛥𝑢 = (797.67)(0.268) = 213.97 KN 

Paso 6. 

Determinado el cortante basal, se procede a calcular la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) a través 

de (5.29): 

𝑉𝑦 =
𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙

1 + 𝛼𝜇𝛥 − 𝑟
=

213.97

1 + (0.17)(2.01) − (0.17)
= 182.71 KN 

El momento de fluencia (𝑀𝑦) y el momento último (𝑀𝑢) se evalúan a través de (5.30) 

y (5.31): 

𝑀𝑦 = 𝑉𝑦 𝐻 = (182.71)(11.70) = 2137.74 KN _m 

𝑀𝑢 = 𝑉𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙  𝐻 = (213.97)(11.70) = 2503.48 KN_m 

La rigidez lateral de la pila está definido por (5.32), con 𝐸𝑐 = 23500000 KN m2⁄ : 

𝐾 =
3𝐸𝑐𝐼

𝐿𝑒
3
=
3(23500000)(0.2485)

[2(11.70)]3
= 1367.34 KN m⁄  

A través de la fuerza de fluencia (𝑉𝑦) y la rigidez lateral (𝐾), se calcula nuevamente el 

desplazamiento de fluencia por medio de (5.34): 

𝛥𝑦
𝑖 =

𝑉𝑦

𝐾
=
182.71

1367.34
= 0.134 m        →          por lo tanto     𝛥𝑦

𝑖 = 𝛥𝑦 

Por lo tanto, se ha logrado la convergencia para el desplazamiento de fluencia (efecto 

P-Δ). 

Paso 7. 

Se deben evaluar los efectos de segundo orden en la pila a través de un índice de 

estabilidad definido por la expresión (5.35):  



Anexo A: RESULTADOS ANALÍTICOS 
 

 

149 
 

𝜃𝛥 =
𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥
𝑀𝑢

=
1854(0.268)

2503.48
= 0.199 

𝜃𝛥 = 19.87% 

El valor límite del índice de estabilidad para despreciar los efectos de segundo orden es 

del 10%, por lo tanto, al superar este valor límite corresponde amplificar los momentos de 

acuerdo a las ecuaciones (5.36) y (5.37): 

𝑀𝑦
𝑑 = 𝑀𝑦 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥 = 2137.74+ 1854(0.268) = 2635.07 KN_m 

𝑀𝑢
𝑑 = 𝑀𝑢 +𝑁𝛥𝑚𝑎𝑥 = 2565.57+ 1854(0.268) = 3000.81 KN_m 
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ANEXO B 

 

 

B FUERZA DE ARRANCAMIENTO DE LAS FIBRAS 

DE ACERO 

En la mayoría de los casos, las fibras en vez de romperse son arrancadas una vez que 

perdieron la adherencia con la matriz sin haber llegado a alcanzar su tensión de fluencia. En el 

proceso de arrancamiento se produce una combinación de despegue y deslizamiento en la 

interfaz fibra-matriz. Por lo tanto, cuanto más largas sean las fibras, mayor será la capacidad 

de resistir las fuerzas de arrancamiento. Este fenómeno de arrancamiento de barras embebidas 

en una matriz, regularmente se estudia mediante ensayos de arrancamiento que se denominan 

ensayos de pullout. 

 
B-1  ENSAYO DE ARRANCAMIENTO DE FIBRAS O PULLOUT. 

El ensayo de arrancamiento de fibras se usa para estudiar el mecanismo de anclaje de 

las fibras en una matriz cementicia. Se emplean diversos tipos de especímenes de 

arrancamiento, los especímenes más usados son los tipos dogbone, dogbone de una mitad, 

prismáticos y cilíndricos. 

Basado en la tesis de maestría de Fiengo (2016), se presentan las curvas de 

arrancamiento (tensión-deslizamiento), obtenidas para fibras de acero con ganchos en los 

extremos, embebidas en una matriz de hormigón con resistencia característica uniaxial a 

compresión de 30 MPa. Las curvas de arrancamiento fueron obtenidas a través de la simulación 

numérica del ensayo de arrancamiento, estas se obtienen como un promedio de una familia de 

curvas que considera diferentes longitudes embebidas e inclinaciones, esta implementación fue 

desarrollada en un programa computacional de elementos finitos en la tesis doctoral por Isla 

(2014). 

Las características geométricas y mecánicas de las fibras empleadas se detallan a 

continuación: 

                    Fibra Tipo 1     →      𝐿𝑓 = 30 𝑚𝑚,     𝜙𝑓 = 0.62 𝑚𝑚,     𝑓𝑦 = 1119 MPa
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                    Fibra Tipo 2     →      𝐿𝑓 = 50 𝑚𝑚,     𝜙𝑓 = 1.0 𝑚𝑚,       𝑓𝑦 = 1100 MPa 

La Figura B.1 muestra la curva tensión-deslizamiento para las fibras de acero descritas 

anteriormente. 

 

Figura B.1: Curva tensión-deslizamiento, fibras de acero (Fiengo, 2016). 

De acuerdo a la Figura B.1 se pone en evidencia que las fibras de acero en ninguno de 

los casos (Fibra Tipo 1 y Fibra Tipo 2) alcanza su tensión de fluencia especificada, sino más 

bien, son arrancadas una vez que perdieron la adherencia con la matriz de hormigón. La fibra 

de 50 mm alcanza una tensión máxima de 650 MPa (valor promedio), mientras que la fibra de 

30 mm alcanza una tensión máxima de 800 MPa (valor promedio). Las tensiones máximas 

hacen referencia a los umbrales de deslizamiento (𝑓𝑝𝑜) empleados como límites de fluencia en 

los modelos bilineales en la caracterización de las fibras de acero. 
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ANEXO C 

 

 

C DESCRIPCIÓN DE LOS DATOS DE ENTRADA 

PROGRAMA ANSYS V. 18.1 

Este anexo describe todas las etapas para el ingreso de datos en las diferentes ventanas 

establecidas por el programa ANSYS MECHANICAL APDL V.18.1, haciendo referencia a 

los elementos finitos SOLID65 y LINK180, los cuales caracterizan al hormigón simple, la 

armadura dispersa (fibras) y la armadura discreta (barras de acero). 

Los valores ingresados en las distintas ventanas del programa ANSYS V. 18.1, 

corresponden al ejercicio de la pila de puente descrito en el CAPÍTULO IV. 

 
C-1  HORMIGÓN SIMPLE 

El elemento finito SOLID65 presenta cualidades capaces de modelar el hormigón 

simple. La secuencia de instrucciones para definir este tipo de elemento se describe a 

continuación: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐄𝐥𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐓𝐲𝐩𝐞  » 𝐀𝐝𝐝/𝐄𝐝𝐢𝐭/𝐃𝐞𝐥𝐞𝐭𝐞 » 𝐀𝐝𝐝 

 

Figura C.1: Biblioteca tipos de elementos (SOLID65). 

Una vez seleccionado el elemento finito SOLID65, queda establecido como se muestra 

en la Figura C.2.
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Figura C.2: Tipo de elemento definido (SOLID65). 

A través de la elección "Options" (Figura C.2), se accede a una serie de opciones que 

modifican las características que describen al elemento (Figura C.3). 

 

Figura C.3: Elemento SOLID65, tipo de opciones. 

Para determinar las propiedades lineales isotrópicas del material, es necesario definir el 

módulo de elasticidad (EX) y el coeficiente de Poisson (PRXY). Para ingresar estos datos en 

el programa se emplea la siguiente secuencia de instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬   » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥  

» 𝐋𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫  » 𝐄𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐈𝐬𝐨𝐭𝐫𝐨𝐩𝐢𝐜  
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Figura C.4: Propiedades lineales isotrópicas, hormigón (H-25). 

La rama en compresión del hormigón (H-25) es introducida a partir de un conjunto de 

valores positivos de tensión para una deformación específica, estos valores fueron obtenidos a 

través de la ecuación (2.11). El ingreso de datos presenta la secuencia de instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬   » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥  

» 𝐍𝐨𝐧𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫 » 𝐈𝐧𝐞𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐑𝐚𝐭𝐞 𝐢𝐧𝐝𝐞𝐩𝐞𝐧𝐝𝐞𝐧𝐭   » 𝐈𝐬𝐨𝐭𝐫𝐨𝐩𝐢𝐜 𝐇𝐚𝐫𝐝𝐞𝐧𝐢𝐧𝐠 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭  

» 𝐌𝐢𝐬𝐞𝐬 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜𝐢𝐭𝐲  » 𝐌𝐮𝐥𝐭𝐢𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫   

 

Figura C.5: Endurecimiento isotrópico multilineal, hormigón (H-25). 



Anexo C: DESCRIPCIÓN DE LOS DATOS DE ENTRADA PROGRAMA ANSYS V. 18.1 
 

 

155 
 

El criterio de falla de Willam & Warnke (1975) empleado para modelar el hormigón 

(definido en ANSYS mediante el modelo "CONCRETE") es definido a través de cinco 

parámetros detallados en la Figura C.6. El ingreso de datos presenta la siguiente secuencia de 

instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬  » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥  

» 𝐍𝐨𝐧𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫  » 𝐈𝐧𝐞𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐍𝐨𝐧−𝐦𝐞𝐭𝐚𝐥 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜𝐢𝐭𝐲   » 𝐂𝐨𝐧𝐜𝐫𝐞𝐭𝐞  

 

Figura C.6: Parámetros que definen el criterio de falla, hormigón (H-25). 

 

C-2  ARMADURA DISPERSA (FIBRAS) 

El elemento SOLID65 tiene la característica de incorporar armadura del tipo disperso 

(fibras), el cual modela las fibras de acero añadidas en la matriz del hormigón. 

Para determinar las propiedades lineales isotrópicas del material, es necesario definir el 

módulo de elasticidad (EX) y el coeficiente de Poisson (PRXY). El ingreso de datos presenta 

la siguiente secuencia de instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬   » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥  

» 𝐋𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫  » 𝐄𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐈𝐬𝐨𝐭𝐫𝐨𝐩𝐢𝐜 
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Figura C.7: Propiedades lineales isotrópicas, fibras de acero. 

El criterio de falla empleado para modelar las fibras metálicas, corresponde a un 

comportamiento elastoplástico perfecto definido por el criterio de Von Mises. Se establece 

como límite de fluencia el umbral de deslizamiento de las fibras (𝑓𝑝𝑜). 

El ingreso de datos en el programa emplea la siguiente secuencia de instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬  » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥  

» 𝐍𝐨𝐧𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫 » 𝐈𝐧𝐞𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐑𝐚𝐭𝐞 𝐢𝐧𝐝𝐞𝐩𝐞𝐧𝐝𝐞𝐧𝐭  » 𝐈𝐬𝐨𝐭𝐫𝐨𝐩𝐢𝐜 𝐇𝐚𝐫𝐝𝐞𝐧𝐢𝐧𝐠 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭  

» 𝐌𝐢𝐬𝐞𝐬 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜𝐢𝐭𝐲  » 𝐁𝐢𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫   

 

Figura C.8: Endurecimiento isotrópico bilineal, fibras de acero. 

Los valores que caracterizan a la armadura dispersa se ingresan como constantes reales 

incluyendo el número de material (MAT), la relación de volumen (VR) y los ángulos de 

orientación (THETA, PHI), tal como se muestra en la Figura C.9. 
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Para una dosificación de fibras de acero de 40 kg/m3, la secuencia de instrucciones es 

la siguiente: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐑𝐞𝐚𝐥 𝐂𝐨𝐧𝐬𝐭𝐚𝐧𝐭𝐬 » 𝐀𝐝𝐝/𝐄𝐝𝐢𝐭/𝐃𝐞𝐥𝐞𝐭𝐞   » 𝐀𝐝𝐝 » 𝐎𝐤 

 

Figura C.9: Parámetros "Real Constants", fibras de acero. 

La ventana de acceso (Figura C.9) permite definir hasta tres tipos de materiales 

diferentes (MAT1, MAT2 y MAT3), relacionado al tipo de fibra añadido en la matriz de 

hormigón.  

 

C-3  ARMADURA DISCRETA (BARRAS DE ACERO) 

El elemento finito LINK180 presenta cualidades capaces de modelar la armadura 

discreta constituida por las barras de acero. La secuencia de instrucciones para definir este 

elemento se describe a continuación: 
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» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐄𝐥𝐞𝐦𝐞𝐧𝐭 𝐓𝐲𝐩𝐞  » 𝐀𝐝𝐝/𝐄𝐝𝐢𝐭/𝐃𝐞𝐥𝐞𝐭𝐞 » 𝐀𝐝𝐝  

 

Figura C.10: Biblioteca tipos de elementos (LINK180). 

Una vez seleccionado el elemento finito LINK180, el elemento queda definido como 

se muestra en la Figura C.11, incluyendo además al elemento finito SOLID65 definido 

anteriormente. 

 

Figura C.11: Tipo de elemento definido (LINK180). 

A través de la elección "Options" es posible acceder a las opciones que modifican 

algunas características del elemento (Figura C.12). 
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Figura C.12: Elemento LINK180, tipo de opciones. 

Para determinar las propiedades lineales isotrópicas del material (módulo de elasticidad 

y coeficiente de Poisson), el ingreso de datos emplea la siguiente secuencia de instrucciones: 

 

Figura C.13: Propiedades lineales isotrópicas, barras de acero (A-42). 

El criterio de falla empleado para modelar las barras de acero, corresponde a un 

comportamiento elastoplástico perfecto definido por el criterio de Von Mises. Se establece 

como límite de fluencia (𝑓𝑦) el especificado en las propiedades mecánicas del acero tipo A-42. 

Para ingresar estos datos en el programa se emplea la siguiente secuencia de 

instrucciones: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐏𝐫𝐨𝐩𝐬 » 𝐌𝐚𝐭𝐞𝐫𝐢𝐚𝐥 𝐌𝐨𝐝𝐞𝐥𝐬 » 𝐄𝐬𝐭𝐫𝐮𝐜𝐭𝐮𝐫𝐚𝐥 

» 𝐍𝐨𝐧𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫 » 𝐈𝐧𝐞𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜 » 𝐑𝐚𝐭𝐞 𝐢𝐧𝐝𝐞𝐩𝐞𝐧𝐝𝐞𝐧𝐭  » 𝐈𝐬𝐨𝐭𝐫𝐨𝐩𝐢𝐜 𝐇𝐚𝐫𝐝𝐞𝐧𝐢𝐧𝐠 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭  

» 𝐌𝐢𝐬𝐞𝐬 𝐏𝐥𝐚𝐬𝐭𝐢𝐜𝐢𝐭𝐲  » 𝐁𝐢𝐥𝐢𝐧𝐞𝐚𝐫  

 



Anexo C: DESCRIPCIÓN DE LOS DATOS DE ENTRADA PROGRAMA ANSYS V. 18.1 
 

 

160 
 

 

Figura C.14: Endurecimiento isotrópico bilineal, barras de acero (A-42). 

Finalmente, el ingreso de datos correspondiente a la sección transversal es caracterizado 

a través del área de las barras de acero (Ej.  ϕ = 12mm). La secuencia de instrucciones 

establecidas en el programa es la siguiente: 

» 𝐏𝐫𝐞𝐩𝐫𝐨𝐜𝐞𝐬𝐬𝐨𝐫  » 𝐒𝐞𝐜𝐭𝐢𝐨𝐧𝐬 » 𝐋𝐢𝐧𝐤 » 𝐀𝐝𝐝 

 

Figura C.15: Propiedades de la sección transversal, barras de acero (ϕ =12mm). 
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