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Abstract

El diseño de ciertas regiones de discontinuidad en hormigón armado, y en particular el de áreas par-
cialmente cargadas, se rigen por expresiones empíricas que dependen de la relación entre el área cargada
y el área de hormigón de la región. Estas formulaciones presentan limitaciones que subestiman la capa-
cidad portante real, no incorporan la contribución de la armadura transversal al confinamiento pasivo y
excluyen las configuraciones planas tipo strip-loading, donde la condición de afinidad de áreas impide
reconocer el incremento de resistencia que se observa experimentalmente. A su vez, dichas formula-
ciones no son aplicables a geometrías irregulares o cargas excéntricas que pueden ser relevantes en la
práctica de ingeniería.

En este contexto, los métodos basados en campos de tensiones compatibles ofrecen una alternativa
con base mecánica para el análisis de estas regiones. El presente trabajo evalúa la versión preliminar del
módulo tridimensional del Compatible Stress Field Method (CSFM 3D) implementado en el software
IDEA StatiCa Detail aplicado al análisis de áreas parcialmente cargadas. El trabajo se enmarca en un
proyecto de investigación conjunta entre Universitat Politècnica de València e IDEA StatiCa.

El trabajo desarrollado se estructura en tres bloques. En primer lugar, se valida la formulación de
CSFM 3D frente a casos con comportamiento predominantemente plano (vigas con bajas cuantías de
armadura transversal de las campañas experimentales de referencia), verificando que reproduce los re-
sultados de la versión 2D del modelo, ya validado en trabajos anteriores. En segundo lugar, se evalúa
la respuesta del modelo frente a estados triaxiales de compresión mediante ensayos numéricos sobre un
prisma de hormigón confinado, en la que se identifican dos limitaciones de la implementación actual del
software: la adopción del criterio de fluencia de Tresca (ϕ = 0◦), que limita el incremento de resistencia
por confinamiento, y el comportamiento constitutivo del hormigón, que impide reproducir las elevadas
deformaciones plásticas observadas en casos con confinamiento. En tercer lugar, se modelan cinco espe-
címenes de bloques con cargas concentradas de la campaña experimental de Markić, en la que se varía
la geometría de la placa de carga y el esquema de armado, y se contrastan los resultados con los datos
experimentales, con la predicción de modelos analíticos y con las disposiciones del Eurocódigo 2.

Los resultados de bloques con cargas concentradas muestran que la adopción del criterio de Mohr-
Coulomb con ϕ = 36.9◦ duplica la capacidad predicha respecto al criterio de Tresca y sitúa las predic-
ciones del CSFM 3D en un rango próximo al modelo analítico Dual-Wedge y muy por encima de las
fórmulas empíricas del Eurocódigo 2. A su vez, los resultados de carga de colapso se ajustan bien a los
ensayos experimentales. En función de esto, la adopción del criterio de Mohr-Coulomb ha sido incor-
porada por los desarrolladores del software a partir del trabajo realizado y se encuentra disponible en
versiones para investigación. Se identifica además una gran sensibilidad al tamaño de malla, así como
la incapacidad del modelo para reproducir el comportamiento plástico observado experimentalmente.
Para corregir esta segunda limitación se propone una formulación constitutiva basada en el modelo de
Mander et al. que vincula la deformación plástica al nivel de confinamiento. La implementación de esta
propuesta en el software aún se encuentra en desarrollo a la fecha de finalización del trabajo.

En conjunto, el trabajo confirma el potencial del CSFM 3D como herramienta para superar las limi-
taciones de las expresiones empíricas normativas en el análisis de áreas parcialmente cargadas y aporta
dos propuestas concretas de mejora del modelo constitutivo, una de ellas ya implementada y la otra
formulada y argumentada para su futura implementación.

Palabras clave: hormigón armado; regiones de discontinuidad; áreas parcialmente cargadas; campos de
tensiones compatibles; CSFM 3D; confinamiento; criterio de Mohr-Coulomb; IDEA StatiCa Detail.
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1 Introducción

1.1. Planteamiento del problema

El diseño de estructuras de hormigón armado se aborda habitualmente mediante el análisis seccional,
basado en la hipótesis de Navier-Bernoulli de que las secciones planas permanecen planas después de
la deformación. Esta simplificación es válida en regiones suficientemente alejadas de discontinuidades
geométricas o de cargas concentradas, en las que se cumple razonablemente la hipótesis cinemática
mencionada, y se denominan regiones B. En una estructura existen también zonas en las que dicha
hipótesis deja de ser aplicable: encuentros de pilares con elementos de cimentación, zonas de anclaje de
armadura activa, vigas de gran canto, muros con aberturas, ménsulas o encepados de pilotes son ejemplos
habituales. En estas regiones, conocidas como regiones D o regiones de discontinuidad, las trayectorias
de tensiones pueden presentar desvíos en 3 direcciones ortogonales, dando lugar a estados tensionales
que requieren métodos de diseño más avanzados.

Dentro de las regiones D, las áreas parcialmente cargadas constituyen un caso particularmente rele-
vante, por ejemplo podría representar el anclaje de una estructura metálica sometida principalmente a
esfuerzo axil. Se caracterizan por recibir fuerzas de compresión de gran magnitud concentradas sobre
una superficie reducida respecto a la sección transversal del elemento. La dispersión de las tensiones
provoca un estado triaxial de compresión bajo el área de carga que, combinado con el confinamiento
aportado por la armadura transversal y por el hormigón circundante no cargado, permite movilizar resis-
tencias significativamente superiores a la uniaxial. Este fenómeno ha sido objeto de numerosas campañas
experimentales que confirman empíricamente la existencia de estos incrementos de resistencia.

A pesar de la abundancia de evidencia experimental, las normativas vigentes a nivel internacional,
incluyendo el Eurocódigo 2 [1] y el código americano ACI 318 [2], abordan este problema mediante
expresiones empíricas basadas en la relación entre el área cargada y el área de reparto disponible. Estas
formulaciones presentan tres limitaciones principales: en primer lugar, son fórmulas semi-empíricas, con
respaldo teórico limitado, calibradas con ensayos de geometría y áreas de carga particulares que pierden
exactitud fuera de esas hipótesis. En segundo lugar, no incorporan de forma explícita la contribución de la
armadura transversal al confinamiento del hormigón. En tercer lugar, el requisito de afinidad geométrica
entre el área cargada y el área de hormigón sobre la cual se aplica la carga impide su aplicación a confi-
guraciones planas tipo strip-loading, a pesar de que se ha comprobado empíricamente que el incremento
de resistencia existe también en estos casos [3].

A través de la revisión bibliográfica realizada, se observa que la distancia entre las predicciones nor-
mativas y los valores experimentales no es despreciable. En configuraciones próximas a strip-loading
con cuantías altas de armadura de confinamiento, la resistencia predicha por las formulaciones empíricas
(que el Eurocódigo 2 limita a 3 veces la resistencia uniaxial) puede situarse por debajo de la tercera parte
del valor experimental. La nueva generación del Eurocódigo 2 reconoce explícitamente que dicho límite
se puede incrementar siempre que se justifique con un análisis refinado del estado tensional real. Esta
posibilidad normativa hace necesario disponer de herramientas de análisis tridimensional fiables, lo que
constituye una de las motivaciones del presente trabajo.

Las limitaciones mencionadas han motivado en los últimos años el desarrollo de modelos analíticos
basados en la teoría de la plasticidad que incorporan el comportamiento triaxial del hormigón de una
forma consistente. Entre ellos, los modelos Dual-Wedge y Dual-Cone propuestos por Markić [4] permi-
ten cuantificar la resistencia en función de la cuantía y disposición de la armadura transversal, sentando

1



1 Introducción

bases mecánicas para superar las restricciones de la normativa. No obstante, su aplicación práctica está
condicionada por hipótesis geométricas y de carga restrictivas (cargas centradas, armadura uniforme-
mente distribuida, proporciones mínimas del bloque), que dificultan su uso en configuraciones reales
más complejas.

Paralelamente, los métodos numéricos basados en campos de tensiones han evolucionado hasta dar
lugar a herramientas de diseño aplicables a la práctica profesional. El Compatible Stress Field Method
(CSFM), formulado por Mata-Falcón et. al [5] y posteriormente por Kaufmann et al. [6] e implementado
comercialmente en el software IDEA StatiCa Detail, permite analizar regiones D mediante modelos
de elementos finitos que tienen en cuenta equilibrio, compatibilidad y leyes constitutivas no lineales
formuladas conforme a las prescripciones de las normativas vigentes. La formulación bidimensional
del método (CSFM 2D) ha sido extensamente validada y se utiliza en la práctica profesional para el
diseño de regiones de discontinuidad con comportamiento plano. La extensión tridimensional del método
(CSFM 3D), por el contrario, se encuentra en fase preliminar de desarrollo y aún no ha sido validada de
forma exhaustiva. Su disponibilidad abre la posibilidad de afrontar numéricamente problemas como el
de las áreas parcialmente cargadas, donde el comportamiento triaxial es esencial y no puede simplificarse
en dos dimensiones.

El presente trabajo se enmarca bajo la necesidad de evaluar el desempeño del módulo CSFM 3D
implementado en IDEA StatiCa Detail para el análisis de áreas parcialmente cargadas, identificar las
posibles limitaciones de su formulación preliminar y proponer mejoras orientadas a su uso fiable en
la práctica. El trabajo se enmarca dentro de un proyecto de investigación conjunta entre Universitat
Politècnica de València y la empresa IDEA StatiCa, que tiene como objetivo el desarrollo, validación y
mejora del módulo tridimensional del software.

1.2. Objetivos y alcance

El objetivo general del presente Trabajo Fin de Máster es (i) evaluar el desempeño de la versión
preliminar del módulo CSFM 3D implementado en IDEA StatiCa Detail para el análisis de áreas par-
cialmente cargadas en hormigón armado, (ii) identificar las limitaciones de su formulación constitutiva
y (iii) proponer mejoras orientadas a su aplicación práctica.

Para alcanzar este objetivo general se plantean los siguientes objetivos específicos:

1. Revisar críticamente los métodos de diseño existentes para regiones de discontinuidad en hormigón
armado, enmarcándolos en el enfoque de Niveles de Aproximación propuesto por el fib Model
Code [7], y describir la formulación implementada en el software IDEA StatiCa Detail tanto en su
versión 2D como en su extensión 3D.

2. Caracterizar el comportamiento mecánico de las áreas parcialmente cargadas, revisando campañas
experimentales de referencia, las disposiciones normativas vigentes y los modelos analíticos más
recientes basados en la teoría de la plasticidad.

3. Validar la formulación 3D del CSFM frente a casos con comportamiento predominantemente
plano, contrastando los resultados con los obtenidos previamente mediante la formulación 2D ya
validada y con datos experimentales de referencia.

4. Evaluar la respuesta del modelo CSFM 3D frente a estados triaxiales de compresión, analizando la
influencia del criterio de fluencia adoptado y la formulación del modelo constitutivo del hormigón
confinado.

5. Proponer mejoras al modelo constitutivo a partir de las limitaciones identificadas, fundamentadas
en modelos teóricos y experimentales aceptados, y evaluar su viabilidad de implementación en el
software.
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6. Aplicar el modelo, con y sin las mejoras propuestas, al análisis de especímenes representativos de
una campaña experimental de referencia, y contrastar las predicciones con los resultados experi-
mentales, con el modelo analítico de referencia y con las disposiciones normativas vigentes.

El alcance del trabajo presenta las delimitaciones indicadas a continuación. En cuanto al fenómeno
estudiado, el análisis se centra en áreas parcialmente cargadas con configuración tipo strip-loading, dado
que constituyen el caso con estudios limitados en la literatura y precisamente aquél para el que las norma-
tivas vigentes presentan mayores carencias. La aplicación experimental se restringe a cinco especímenes
de la Serie I de la campaña de Markić [3], seleccionados para evaluar la influencia de las dimensiones
de la placa de carga sobre la capacidad portante. La carga se aplica de forma centrada y vertical, sin
excentricidad ni momentos asociados, y los análisis se centran en la predicción de la carga de rotura y en
el comportamiento carga-desplazamiento global. Por último, las propuestas de mejora se plantean a nivel
formulativo y se discuten en términos de su viabilidad de implementación, sin que en todos los casos se
haya completado su incorporación al software comercial durante el periodo de desarrollo del trabajo.

1.3. Estructura del documento

El presente documento se organiza en cinco capítulos, además del capítulo introductorio. El contenido
de cada uno se resume a continuación.

El capítulo 2 expone el estado del arte de los métodos de diseño para regiones de discontinuidad
en hormigón armado, enmarcado en el enfoque de Niveles de Aproximación (LoA). Se describen los
principios de diseño comunes a los distintos métodos, los enfoques rígido-plásticos clásicos (bielas y ti-
rantes, campos de tensiones) y los modelos de deformaciones compatibles más recientes (EPSF, FESCA
y CSFM) y algunos enfoques más innovadores basados en metodologías de optimización de energía po-
tencial. El capítulo concluye con la descripción detallada de la formulación implementada en el software
IDEA StatiCa Detail, tanto en su versión bidimensional como en su extensión tridimensional, prestando
especial atención a las hipótesis constitutivas adoptadas en esta última.

El capítulo 3 se centra en una revisión acerca del comportamiento y diseño de áreas parcialmente
cargadas. Se revisan las principales campañas experimentales de referencia, con énfasis en la campaña
reciente de Markić [3] que sirve de base al presente trabajo, y se describe conceptualmente el compor-
tamiento mecánico de estas regiones. A continuación se analizan las disposiciones normativas vigentes
y sus limitaciones, y se introducen los modelos analíticos Dual-Wedge y Dual-Cone basados en campos
de tensiones, que constituyen la referencia analítica utilizada en los análisis posteriores.

El capítulo 4 presenta la validación y análisis del módulo CSFM 3D, junto con las mejoras propuestas.
En una primera etapa se contrasta su respuesta frente a casos predominantemente planos previamente
validados con la formulación 2D. En una segunda etapa se evalúa su respuesta frente a estados triaxiales
de compresión mediante ensayos numéricos a un prisma de hormigón en masa confinado, identificando
las limitaciones del criterio de fluencia y del modelo constitutivo adoptados por defecto. A partir de este
análisis se formulan dos propuestas de mejora del modelo constitutivo.

El capítulo 5 se enfoca en la aplicación del modelo, con y sin las mejoras propuestas, al análisis de
cinco especímenes representativos de la campaña de Markić. Se evalúan la influencia del criterio de fluen-
cia, la sensibilidad al tamaño de malla, la respuesta global carga-desplazamiento y el comportamiento
constitutivo local. Los resultados se contrastan con los datos experimentales, con la predicción del mo-
delo Dual-Wedge y con las formulaciones empíricas del Eurocódigo 2, y se formulan recomendaciones
prácticas para el uso del modelo.

El capítulo 6 sintetiza las conclusiones principales del trabajo, presenta los límites de aplicabilidad de
las propuestas realizadas y propone líneas de trabajo futuras para la continuación del análisis dentro del
proyecto conjunto UPV–IDEA StatiCa.
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2 Métodos de diseño para regiones de
discontinuidad en hormigón armado

En el presente capítulo se realiza un estudio del estado del conocimiento de los métodos utilizados
en el diseño de regiones de discontinuidad de hormigón armado. Al diseñar una estructura, las regiones
más críticas suelen ser aquellas donde ocurren cambios abruptos de geometría o donde existen cargas
concentradas aplicadas (por ejemplo, vigas de gran canto, muros con aberturas o encepados de pilotes).
En ellas, no es posible aplicar el diseño seccional tradicional basado en la hipótesis de Navier-Bernoulli
que asume que las secciones planas permanecen planas después de deformarse.

Por tanto, se describen los métodos de diseño clásicos más extendidos en la práctica, para luego pasar a
describir modelos más sofisticados que permiten aumentar la precisión a la hora de diseñar estas regiones.
Se enmarca la revisión, bajo el enfoque de Niveles de Aproximación (Levels-of-Approximation / LoA),
siendo un concepto de diseño establecido en el “fib Model Code for Concrete Structures 2010” [8] y
extendido en múltiples documentos técnicos, guías y normativas [9, 10].

2.1. Principios de diseño comunes

Antes de pasar a la descripción detallada de los métodos de diseño de regiones de discontinuidad, es
importante destacar algunos principios comunes a la mayoría de ellos. En general el comportamiento se
basa en la interacción del hormigón con las armaduras de acero embebidas en él.

La función principal del hormigón es resistir los esfuerzos de compresión. Debido a su comporta-
miento frágil en rotura, se suele minorar su resistencia máxima a compresión para tener en cuenta el
ablandamiento que sufre el material luego de alcanzar la resistencia pico (efecto de material). A su vez,
suele adoptarse un factor de reducción adicional para tener en cuenta el efecto de la fisuración trans-
versal sobre la resistencia a compresión uniaxial del hormigón (normalmente denominado compression
softening).

Con respecto a la resistencia a tracción del hormigón, esta se suele despreciar en la mayoría de los
métodos de diseño que se describen en las siguientes secciones. Sin embargo, en algunos de los métodos
más refinados se tiene en cuenta la contribución del hormigón entre fisuras a la rigidez del acero, pero se
formula el equilibrio en la fisura para continuar despreciando la contribución en tracción del hormigón
en términos de resistencia. Esta contribución se denomina comúnmente tension stiffening.

El acero por su parte, se utiliza principalmente para resistir los esfuerzos de tracción que el hormigón
en estado fisurado no puede resistir (aunque también puede contribuir a resistir esfuerzos de compresión
en algunos casos), garantizando equilibrio y ductilidad en la región de análisis. En general, se asume
que el acero es capaz de alcanzar su límite de fluencia y deformarse plásticamente. Para el diseño de las
armaduras, se suele adoptar un modelo de acero rígido perfectamente plástico, aunque en algunos casos
se pueden considerar modelos más refinados que incluyen la fase de endurecimiento por deformación.

2.2. Introducción a los Niveles de Aproximación

El enfoque de LoA es una metodología formulada en el bulletin 100 del fib Model Code [8] que
proporciona una estrategia estructurada para el diseño y evaluación de regiones de discontinuidad me-
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diante metodologías de bielas y tirantes, y campos de tensiones. El nivel de precisión para predecir el
comportamiento de la estructura se incrementa de forma progresiva en cada nivel, con un aumento de
la complejidad del modelo. El proyectista debe seleccionar el nivel adecuado en función de la fase de
proyecto, la complejidad de la región a analizar y el tiempo disponible.

2.2.1. Nivel de Aproximación I (LoA I)

Es el nivel más simple que consume la menor cantidad de tiempo y en muchas ocasiones el método más
conservador a la hora de estimar la carga última de una estructura. Se fundamenta en modelos simples
que garanticen únicamente condiciones de equilibrio, por ejemplo como modelos de bielas y tirantes. Las
condiciones de compatibilidad se omiten en este nivel, debiendo ser consideradas indirectamente a través
de reglas de diseño dadas por guías o criterios normativos cuando se requiera. Es un nivel adecuado para
la concepción y diseño de nuevas estructuras.

2.2.2. Nivel de Aproximación II (LoA II)

Al igual que para el LoA I, el método de diseño se basa en modelos de equilibrio simples pero exige
incluir refinamientos locales explícitos y configuraciones alternativas de transmisión de esfuerzos. Ade-
más de calcular las resultantes de fuerzas, requiere definir un modelo de campo de tensiones que incluya
las dimensiones geométricas de bielas, nodos, y los anchos de distribución de armaduras. Es un nivel
adecuado para la concepción y diseño de nuevas estructuras, o bien para hacer una evaluación preliminar
de estructuras existentes. Este nivel, como el anterior permite realizar el dimensionado de la armaduras
dispuestas.

Tanto en el LoA I como en el LoA II, se requiere la asignación del factor de reducción de resistencia
para las bielas de compresión, que tiene en cuenta el efecto de la fisuración transversal, normalmente
denominado ηε . Este factor se asigna de forma manual en función del estado de fisuración esperado en
cada región, lo cual puede ser un proceso tedioso y difícil de determinar en regiones con geometrías
complejas o con estados de carga que no se ajusten a los casos contemplados por las normativas.

General considerations on stress fields and strut-and-tie models20

The latter formulation also requires the rotation of compression field between uncracked 
and cracked states to be below 15º.

The different proposals are shown in Fig. 2‑6, where reduced differences can be observed, 
for small principal tensile strains. In fact, most formulations coincide in the point ηε = 0.55, 
which is typically considered in hand-calculations for the case of tension oblique to the 
direction of compression (see Fig. 2‑7c). Therefore, analysis of stress fields shows in general 
little sensitivity to the compression softening formula used for the case of principal tensile 
strains below 10‰. Extensive validations by using the original formulation from Vecchio 
and Collins can be consulted elsewhere (using 150 experimental results with good results 
in the prediction of ultimate load capacity[2-13]).

Fig. 2-6 Comparison of strain-based compression softening formulations

In hand-made analysis based on rigid-plastic models, designers typically define this 
softening factor for each region of the member based on the expected potential cracking state 
and angle of the compression field. Fig. 2‑7 depicts the relevant provisions of fib Model Code 
2010[2-24]. Other provisions (e.g. ACI 318-14 [2-245) propose a more complex classification for 
evaluating the level of softening including the amount of transverse reinforcement. Application 
of these code provisions to complex structures is time-consuming and even challenging, as 
some regions do not clearly fit the existing classifications.

Fig. 2-7 Softening factor for different conditions (MC2010)

2.3.2	2D Reinforced concrete

Whenever stress fields are formulated ensuring kinematic compatibility, a refined method 
to determine softening due to concrete cracking can be used. This approach was originally 
proposed by Fernández Ruiz and Muttoni[2-26] and consists of determining the effective concrete 
compressive strength from the principal strain, ε1, perpendicular to the principal compression 
direction, similar as in compression field analyses accounting for compression softening.

© fédération internationale du béton (fib). This PDF copy of an fib bulletin was purchased from the fib webstore. 
This document may not be copied or distributed without prior permission from fib. 

fib
T

hi
s 

do
cu

m
en

t w
as

 d
ow

nl
oa

de
d 

by
 J

ai
m

e 
M

at
a-

F
al

có
n,

 m
at

a-
fa

lc
on

@
ib

k.
ba

ug
.e

th
z.

ch
 o

n 
5t

h 
A

pr
il

 2
02

2.
 F

or
 p

ri
va

te
 u

se
 o

nl
y.

Powered by TCPDF (www.tcpdf.org)

Figura 2.1 – Estados de fisuración propuestos en las guías de diseño. Adaptada de fib Model Code 2010 [8].

2.2.3. Nivel de Aproximación III (LoA III)

A partir del LoA III, los modelos considerados pueden utilizarse para el diseño de regiones más com-
plejas y para una evaluación más precisa de estructuras existentes. Hay que tener en cuenta que, además,
se exige de antemano conocer la cuantía y localización de armadura, pudiendo usarse como una herra-
mienta de diseño pero que requiere un procedimiento iterativo.

Por otro lado, además de requerir el cumplimiento de las condiciones de equilibrio, también es nece-
sario realizar un análisis no lineal basado en compatibilidad de deformaciones, pudiendo realizarse con
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metodologías de elementos finitos, técnicas no lineales de optimización u otra que reproduzca un campo
de tensiones lícito.

Su principal objetivo es capturar de forma precisa el mecanismo de fallo y la carga última de la estruc-
tura, por lo que se admite el uso de relaciones elasto-plásticas simplificadas para el hormigón y el acero,
y se desprecia la resistencia a tracción del hormigón. El uso de estas relaciones implica despreciar el
efecto de tension-stiffening, por lo que este LoA no permite un cálculo preciso en SLS y puede conducir
a sobre estimaciones de la carga última en estructuras con bajas cuantías de armadura transversal.

Este nivel puede requerir un mayor tiempo de cálculo y requiere tener un conocimiento de algunos
parámetros adicionales que determinan el comportamiento del material: el módulo de elasticidad del
hormigón Ec, el módulo de elasticidad del acero Es y el factor de reducción de resistencia del hormigón
debido a la fisuración transversal ηε . Este último factor, debería poder cuantificarse de forma automática
basado en el estado de deformación transversal en cada punto (ε1).

(a) (b) (c)

ηεηfc fc

Diseño
(ULS)

fy

ηεηfc fc

fy

Diseño
(ULS)

Evaluación
(ULS)

ηfc fc ; ηε(ε1) ; Ec

fy ; Es

Figura 2.2 – Resumen de idealización estructural y modelos de comportamiento de los materiales considerado
para (a) LoA I: Bielas y Tirantes; (b) LoA II: Campos de tensiones; (c) LoA III: Campos de tensiones
elasto-plásticos.

2.2.4. Nivel de Aproximación IV (LoA IV)

El LoA IV se basa en los mismos principios del nivel anterior, pero el análisis a realizar debe pro-
porcionar resultados del comportamiento SLS de la estructura, así como el cálculo de la capacidad de
deformación. Esto implica proporcionar leyes constitutivas de los materiales más refinadas en donde se
consideren efectos como tension stiffening y compression softening, así como la capacidad de modelar
el comportamiento del acero más allá del límite de fluencia. Este nivel es adecuado para la evaluación de
estructuras existentes, especialmente aquellas con geometrías complejas o con estados de carga que no
se ajusten a los casos contemplados por las normativas.
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2 Métodos de diseño para regiones de discontinuidad en hormigón armado

Evaluación (ULS)

ηfc fc ; ηε(ε1) ; Ec

fy ; Es

Evaluación (ULS) incl.  
capacidad de deformación

+
Diseño (SLS)

ηfc fc ; ηε(ε1) ; εcu

fy ; Es ; ft ; Esh

σc3=f(ε3)

tension stiffening
f(ρeff, fct)

(a) (b)

Figura 2.3 – Refinamiento de modelo idealizado del acero: (a) LoA III para campos de tensiones elasto-plásticos;
(b) LoA IV con capacidad plástica no lineal pero correctamente definida.

2.3. Métodos de diseño rígido-plásticos

En el inicio del análisis de regiones de discontinuidad, los criterios semi-empíricos fueron utilizados
ampliamente en su dimensionado. Con el tiempo, estos fueron reemplazados por enfoques basados en
el teorema del límite inferior de la teoría de la plasticidad, que usualmente se enmarcan dentro de los
Niveles de Aproximación I y II (LoA I y LoA II). Dentro de esta categoría destacan los modelos de bie-
las y tirantes [11] y el método de campos de tensiones [12]. En ambos casos se busca una solución que
cumpla estrictamente con las condiciones de equilibrio y contorno, sin superar los criterios de fluencia
del hormigón y del acero, asumiendo que los materiales poseen ductilidad suficiente para permitir redis-
tribuciones plásticas. Una de las hipótesis fundamentales que se adoptan en estos modelos es despreciar
completamente la resistencia a tracción del hormigón.

A pesar de que los campos de tensiones resultan en una representación más precisa del estado tensional
elástico en regiones de discontinuidad, los modelos de bielas y tirantes se hicieron más populares en la
práctica debido a la relativa simplicidad de concepción del modelo. Es por esto por lo que múltiples
normativas y guías de diseño incluyen especificaciones y consideraciones para su aplicación [8, 7, 1, 2].

2.3.1. Método de bielas y tirantes (MBT)

El método de bielas y tirantes (MBT) es una generalización de la analogía del modelo de celosía
de Ritter-Mörsch aplicada en cualquier región de la estructura. El modelo consiste en una idealización
formada por bielas de hormigón comprimidas, tirantes de acero traccionados y zonas nodales que los
conectan.

Figura 2.4 – Modelo de celosía de Ritter. En rojo bielas (compresión), en azul tirantes (tracción).
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2.3 Métodos de diseño rígido-plásticos

Definición del modelo

Para analizar una región de discontinuidad con este método, primero se debe concebir un modelo de
celosía en equilibrio con las fuerzas actuantes. Una primera aproximación suele basarse en la respuesta
elástico-lineal de la estructura, obtenida mediante campos de tensiones elásticos considerando compor-
tamiento no fisurado.

Alternativamente se puede proponer directamente una celosía basada en soluciones existentes adaptada
a las condiciones de contorno y geometría del problema. La solución obtenida puede ser orientativa, pero
debe ser validada y en general requiere ajustes adicionales para solventar las limitaciones del método
comentadas más adelante.

Verificación de tirantes

Los tirantes se diseñan a partir del esfuerzo de tracción obtenido en el cálculo de la estructura articu-
lada, idealizando el comportamiento del acero como rígido perfectamente plástico. El área mínima de
armadura As en el tirante se puede obtener como:

As ≥
Td

fyd
con fyd ≥ fyk

γs
(2.1)

Verificación de bielas

Para la comprobación de las bielas es usual asumir un comportamiento perfectamente plástico. La
resistencia a compresión a adoptar depende de la normativa específica que se utilice, pero de manera
general se puede formular como:

Nd ≤ Nu = Ac · fcd = Ac ·
fc

γc
(2.2)

siendo:

fc = η fc ·ηε · fck (2.3)

Con respecto a los coeficientes η fc y ηε , corresponden a los efectos mencionados en la sección 2.1 a
tener en cuenta para definir el valor de resistencia a compresión efectivo de una biela:

Efecto de material (η fck ): Como se comentó previamente considera el efecto de la fragilidad debido
al ablandamiento luego de alcanzar la resistencia pico. La fórmula más extendida para el cálculo
de dicho factor fue propuesta por Muttoni [13] considerando fck en MPa:

η fc =

(
30
fck

)1/3

≤ 1 (2.4)

Efecto estructural o compression softening (ηε ): tiene en cuenta la respuesta de la estructura bajo
carga biaxial y sus efectos en la respuesta del material. Típicamente se adopta un factor de ablan-
damiento distinto para cada biela, que depende del estado de fisuración transversal a la misma. En
la figura 2.1 se presenta un ejemplo de los posibles estados de fisuración y disposición de armadura
según el fib Model Code 2010 [8].
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2 Métodos de diseño para regiones de discontinuidad en hormigón armado

El resultado del modelo de tensión-deformación adoptado para el comportamiento del hormigón se
pueden ver en la figura 2.5.

fib Bulletin 100: Design and assessment with strut-and-tie models and stress fields 15

	- The tensile strength of concrete is neglected for equilibrium. Its effect is only  
	 considered with respect to its influence on member stiffness and deformation  
	 capacity (tension-stiffening effect of embedded reinforcement).

	- Minimum reinforcement should be provided to avoid brittle failures (crack  
	 localisation) and to provide the required deformation capacity of the elements.

	- Rules addressed to ensure that the deformation capacity is not exceeded. These  
	 rules depend on the modelling technique, but might include limits to the following  
	 values: inclination of the compression field; rotation of the compression field  
	 with respect to the uncracked state; amount of moment redistribution in redundant  
	 girders; and compression zone depth.

	- Detailing rules shall be considered consistently (e.g. location of anchorage regions  
	 and reinforcement arrangement, minimum and maximum rebar spacing and  
	 confining reinforcement).

The specific provisions highly depend on the structural element and may vary depending 
on the design code or recommendations (partly justified by the different ductility properties of 
the reinforcement among countries[2-9]). For the particular case of stress fields and strut-and-
tie models, concrete tensile strength is also neglected for equilibrium, while the effect of 
transversal strains and the increasing brittleness of higher strength concretes should be taken 
into account using a reduced effective compressive strength. Moreover, for rigid-plastic design, 
it is a standard practice to choose a solution not differing excessively from the uncracked 
stress state[2-10], [2-11], [2-12] with a minimum inclination of the compression field with respect to 
the ties; this ensures that the deformation capacity demand of the proposed solution is not 
excessive. When following these rules, as well as when using minimum reinforcement 
and suitable effective compressive strength values, stress fields and strut-and-tie models can 
be applied without significant restrictions. Further information on the limits of applicability of 
strut-and-tie models and stress fields will be provided in Section 2.5.

2.3	 Idealization of material response

2.3.1	Concrete

In strut-and-tie and stress field models, the concrete carries compression stresses (no 
tensile capacity due to its brittle response). Yet, even in compression, the actual uniaxial 
response of concrete is not perfectly plastic and thus an equivalent plastic strength needs 
to be defined, see Fig. 2-1.

εc

σc
Tensile strength

Adopted

Actual

−ηεηfcfc

Fig. 2-1 Uniaxial concrete stress-strain relationship and assumed plastic concrete resistances

© fédération internationale du béton (fib). This PDF copy of an fib bulletin was purchased from the fib webstore. 
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Resistencia a tracción

Experimental

Adoptado

Figura 2.5 – Modelo tensión-deformación uniaxial y resistencias plásticas usualmente asumidas para el compor-
tamiento del hormigón en tracción y compresión [7].

Verificación de zonas nodales y anclajes

Las zonas nodales deben verificarse cuando tienen alguna restricción geométrica, dado que pueden
generar una zona con mayor restricción que la desarrollada en la biela de compresión que allí confluye.
La comprobación a realizar puede diferir en función de la tipología de la zona nodal y de la normativa o
guía de diseño considerada.

Límites de aplicabilidad del método de bielas y tirantes

Los MBT consideran un comportamiento de material rígido-perfectamente plástico sin tener en cuenta
condiciones de compatibilidad cinemática. Esto significa que aunque apliquen los procedimientos de
verificación mencionados previamente, no existe confiabilidad suficiente en los resultados para asegurar
que se cumplen los criterios de comportamiento en servicio (deformación, fisuración, entre otros) ni la
verificación de capacidad de deformación. Algunas normas o guías de referencia establecen considerar
algunas reglas adicionales (empíricas en su mayoría) para tener en cuenta las limitaciones del método e
intentar cubrir dichos aspectos. A modo de ejemplo, se pueden mencionar las siguientes:

Limitar la tensión de la armadura en servicio controlando que la fisuración de las regiones D sea
admisible bajo cargas de servicio. En antiguas normativas como la EHE-08 [14] esta condición
implicaba limitar la tensión de cálculo en 400 MPa.

Limitar el ángulo entre bielas comprimidas y tirantes traccionados a un mínimo de 25°, para mini-
mizar efectos de ablandamiento del hormigón por fisuración transversal [2].

Asegurar la existencia de cuantías mínimas de armadura para asegurar una capacidad de deforma-
ción suficiente y evitar fallas frágiles.

2.3.2. Método de campos de tensiones

El método de campos de tensiones es análogo en muchos aspectos al MBT, pero en este caso, las
bielas y nudos tienen dimensiones finitas. Al trabajar con tensiones en lugar de fuerzas resultantes se
pueden comparar esfuerzos en el hormigón de forma directa con su resistencia. Las leyes constitutivas se
definen también como rígido-plásticas, dando lugar a campos formados por regiones de tensión constante
delimitadas por líneas de discontinuidad (donde se produce un ’salto’ tensional).
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2.3 Métodos de diseño rígido-plásticos

El acero se idealiza considerando su límite elástico como valor de resistencia plástica. Para el hormi-
gón, también se debe tener en cuenta una minoración de resistencia, considerando factores análogos a
los presentados en la sección 2.3.1 en estados de carga biaxiales o triaxiales.

La comprobación de tirantes es análoga a la presentada en el MBT, mientras que las bielas de compre-
sión se verifican comparando la tensión máxima de compresión con la resistencia del hormigón, teniendo
en cuenta el estado de deformación transversal.

La relevancia de los modelos de campos de tensiones basados en la teoría de la plasticidad ha aumenta-
do recientemente. La nueva generación del Eurocódigo 2 (EN 1992-1-1:2023) introduce consideraciones
específicas relacionadas a este tipo de modelos, avalando el uso de análisis refinados basados en campos
de tensiones para el diseño de ciertas regiones de discontinuidad, como por ejemplo áreas de hormigón
parcialmente cargadas.

fib Bulletin 100: Design and assessment with strut-and-tie models and stress fields 37

Fig. 3-3 a) Simple strut-and-tie model; b) Simple stress-field-model

10
00

 k
N

10
00

 k
N

39.77° 1202

0.
83

2

1202

1.00

-1202

1202

-1563

10
00

 k
N

10
00

 k
N

1202

0.
83

2

1202

1.00

s
cd =12.1MPa

a
2 =0.321

-1563

a) b)

Step 2:	 Since the point load is at a distance of the support 0.5<a/z<2.0, part of the load 
must be transferred by stirrups to ensure an adequate service behaviour[3-2], [3-3], [3-4]. 
Stirrups’ force may be calculated per                             and should be distributed 
over a width of approximately 0.75(a-0.3) ≈ 0.5m.

Fw = F
3 (2 a

z -1)

3-2

3-3

Step 3:	 Check diagonal compression field. The diagonal strut develops in a region with 
vertical tension strains due to force at the stirrups. It is thus relevant to check 
the compression field with the reduced concrete compression strength for the 
considered concrete grade C35 (see Fig. 3‑3, cracked concrete conditions). In 
the middle of the strut, it results: Eq. 3‑4. Also check node stresses and anchorage 
length of the bars. Be consistent with the simple initial design model.

3-4

In the simple model in Fig. 3‑3 the bottom tension must be extended up to 
the support, thus the force to be anchored at nodal region shall be calculated 
accordingly. For the CCC node, the maximum compression is equal to the 
maximum allowable one (see Fig. 3‑4b).

3-5

For the CCT node, the bars are partially anchored over the support and the remaining 
force develops by bond behind the support. The design bond stresses (fbd,p) in 
the support region may be increased due to the favourable effect of transverse 
pressure and outside support region bond stresses are given by fbd. Furthermore, the 
contribution of the bends and hooks were considered by dividing the bond strength 
for straight bars by 0.7. According to MC2010: fbd,p = 3.94 MPa for the length over the 
plate and fbd = 2.76 MPa for the outside length, providing the following bond forces.

F
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Figura 2.6 – Ejemplo de modelos de (a) bielas y tirantes y (b) campos de tensiones para el apoyo de una viga
simplemente apoyada. Tomado de fib Bulletin 100 (2021) [8].

2.3.3. Análisis Límite mediante Elementos Finitos (FELA)

El análisis límite mediante elementos finitos (FELA) es un método desarrollado en la Universidad
técnica de Dinamarca (DTU) que consiste en otra forma de evaluar regiones de discontinuidad planteando
el problema como una optimización energética. Basado en los teoremas de límite superior e inferior
de la plasticidad, consiste en un algoritmo de búsqueda de un campo de tensiones que maximice la
carga aplicada garantizando el equilibrio estático y el cumplimiento del criterio de plastificación de los
materiales [15].

La formulación se puede plantear tanto en problemas 2D como 3D, y consiste en minimizar la energía
potencial o la energía potencial complementaria del sistema, dependiendo de si se busca una solución de
límite superior o inferior respectivamente. En ambos casos, el resultado obtenido es la carga última de
la estructura, garantizando que el campo de tensiones obtenido es lícito y cumple con las condiciones de
equilibrio y contorno.

En modelos tridimensionales permite modelar el volumen de hormigón con elementos sólidos que
tienen asociado un criterio de fluencia espacial. Típicamente se consideran variaciones del criterio de
Mohr-Coulomb modificado, que permiten incluir el incremento de capacidad portante del hormigón ge-
nerado por estados triaxiales de compresión. Las armaduras se introducen de forma simplificada como
elementos unidimensionales embebidos en la matriz de hormigón.

A pesar de ser una formulación muy eficiente en términos computacionales para predecir la capacidad
portante en ELU, la limitación principal es la consideración de el comportamiento del material como
rígido perfectamente plástico. Al no imponer compatibilidad de deformaciones ni considerar fenómenos
como compression softening o tension stiffening, esta metodología no permite evaluar el comportamiento
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2 Métodos de diseño para regiones de discontinuidad en hormigón armado

en servicio de la estructura. En este sentido, no tiene capacidad de predecir la rigidez previa a la rotura
o, por ejemplo, la apertura de las fisuras.

2.4. Métodos de diseño basados en compatibilidad

Para superar las limitaciones de los métodos rígido-plásticos convencionales, modelos más recientes
introducen la compatibilidad cinemática entre los elementos. Al resolver simultáneamente el equilibrio,
la compatibilidad y aplicar leyes constitutivas refinadas para los materiales que dependen del estado
deformacional del elemento, estos métodos permiten alcanzar niveles más altos de análisis (LoA III y
LoA IV), evaluando tanto la capacidad última como el desempeño en servicio.

2.4.1. Método de los Elementos Finitos Bielas y Tirantes (MEFBT)

El programa MEFBT (Método de los Elementos Finitos Bielas y Tirantes), desarrollado por la la
Unidad Docente del Departamento de Ingeniería de la Construcción y Proyectos de la Universidad Poli-
técnica de Valencia [16], es una herramienta computacional orientada al análisis y proyecto de regiones
de discontinuidad bidimensionales. Su base de cálculo se fundamenta en el Método de los Elementos
Finitos (MEF), permitiendo asistir al proyectista en la concepción y validación de modelos de celosía de
forma interactiva.

Desde el punto de vista funcional, la herramienta permite realizar un análisis elástico lineal inicial del
elemento continuo para identificar los flujos principales de tensiones. A partir de esta topología tensional,
el usuario puede proponer una configuración espacial geométrica para las armaduras. El software cuenta
con la capacidad de dimensionar automáticamente la cuantía de estos tirantes, u optimizar el modelo
eliminando aquellas armaduras propuestas que resulten innecesarias para el equilibrio. Para ello permite
considerar tanto un comportamiento lineal como no lineal elasto-plástico para el hormigón.

Una vez establecida la topología de la armadura, el programa extrae un modelo discreto de bielas
y tirantes mediante elementos tipo barra para proceder a la comprobación de capacidad. El módulo de
verificación va guiando al usuario para simplificar el sistema hasta obtener una estructura de barras
estáticamente determinada.

Una limitación de este enfoque radica en la comprobación de la capacidad resistente de los elementos
comprimidos. En el MEFBT no se computa de forma automática la influencia del estado de la deforma-
ción transversal en la resistencia del hormigón. Por lo tanto, el usuario debe asignar de forma manual los
coeficientes reducción de resistencia para cada región y poder realizar las verificaciones correspondientes
a las bielas y zonas nodales.

2.4.2. Método de campos de tensiones elasto-plásticos (EPSF)

El método de campos de tensiones elasto-plásticos (EPSF) desarrollado por Fernández Ruiz y Mut-
toni [17], emplea campos de tensiones continuos y garantiza la compatibilidad cinemática para resolver
regiones de hormigón.

A nivel constitutivo, el modelo evalúa la deformación de cada elemento en direcciones principales y
las asume paralelas a las trayectorias de tensiones principales correspondientes. La tensión principal de
compresión se deduce directamente de la deformación en su misma dirección pero su resistencia límite se
ajusta en función de su deformación transversal. Si las deformaciones transversales son de compresión,
la resistencia se limita al valor uniaxial. Si el elemento se encuentra traccionado transversalmente, se
reduce de manera automática la resistencia de compresión efectiva del hormigón en cada punto, evitando
la asignación manual de factores de reducción requerida en los métodos clásicos rígido-plásticos.
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2.4 Métodos de diseño basados en compatibilidad

Para aplicar el método, es necesario definir únicamente los parámetros de los materiales conocidos
en la etapa de diseño (resistencia y módulo de elasticidad), por lo que es un método más simple que un
cálculo general de elementos finitos no lineales. A pesar de las ventajas que supone el método EPSF,
no puede utilizarse para verificaciones en servicio dado que no considera el efecto de tension stiffening.
Debido a esto, tampoco permite definir un criterio de fallo por capacidad de deformación, lo cual podría
llegar a sobreestimar la carga de rotura en estructuras con bajas cuantías de armadura.
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Figure 13: EPSF results for panel with uniform shear force: (a) deformed shape; (b) reinforcement 

utilization ratio (red for tension, blue for compression and brown for reinforcement yielding); (c) 

principal stress directions for concrete and calculated utilization ratio (c/(fcp·) where black 

means concrete crushing); and (d)  factor 

 

3.3.2 Panel with thick stringers and with concentrated loads 

The second case, corresponding to the panel with horizontal flanges and thick 

vertical concrete stringers, is presented in Fig. 14. The failure load yields in this 

case a compliance factor n = 1.15 = NRd/Nd. The failure mode is the same as for 

the first case (concrete crushing of the wall/panel) but the additional capacity of 

the thick stringers allows enhancing the resistance of the element. In fact, the 

stringers have the capacity to transfer a fraction of the total shear force by inclina-

tion of the compression chord developing inside (i.e. the stringers contribute also 

with a dowelling action). 

 

Figura 2.7 – Resultados del EPSF para un panel sometido a cortante uniforme: (a) deformada; (b) factor de uti-
lización de la armadura (rojo para tracción, azul para compresión y marrón para plastificación de la
armadura); (c) direcciones de las tensiones principales en el hormigón y factor de utilización calcu-
lado (negro indica aplastamiento del hormigón); y (d) factor ηε . Tomado de Ruiz & Hoang (2021)
[18].

2.4.3. Elementos Finitos para Análisis Simplificado de Hormigón en 3D (FESCA)

El desarrollo de FESCA 3D realizado por Meléndez [19] se desarrolló como una herramienta para
extender los modelos de campos de tensiones al análisis tridimensional de regiones de discontinuidad,
buscando un equilibrio entre la precisión computacional y la aplicabilidad práctica en el diseño estructu-
ral.

El modelo utiliza una formulación ortótropa con relaciones tensión-deformación uniaxiales, que per-
mite caracterizar al material en cada dirección principal. Con respecto al comportamiento constitutivo
del hormigón, se evalúan las tensiones en cada dirección tanto en compresión como en tracción.

En compresión permite considerar el incremento de resistencia debido al confinamiento espacial a
través de la definición de superficies de fluencia tipo Drucker-Prager. Por otra parte, también considera
el efecto de compression softening. Para evaluar este fenómeno en un estado tensional tridimensional,
la formulación de FESCA cuantifica la pérdida de resistencia a partir de la suma de las deformaciones
principales de tracción en las dos direcciones transversales ortogonales. De manera conservadora, en
caso de que una de las dos sea de compresión, no la considera en la suma para determinar la resistencia.
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2 Métodos de diseño para regiones de discontinuidad en hormigón armado

Con respecto al comportamiento del hormigón en tracción, el método permite despreciar la resistencia
a tracción del hormigón. En casos donde se entiende necesario considerar cierta capacidad resistente
(como en grandes volúmenes de hormigón con bajas cuantías), el software permite adoptar cualquier ley
de tensión-deformación que se adapte al comportamiento requerido, por mencionar algunos ejemplos:
modelos de fisuración distribuida o modelos basados en mecánica de fractura.

Respecto a la armadura, en FESCA 3D se puede implementar un modelo de acero cuya geometría es
independiente de la malla de elementos finitos del hormigón. El acero se caracteriza mediante una ley
constitutiva uniaxial elasto-plástica, asumiendo una adherencia perfecta con el hormigón (la formulación
también admite la inclusión de modelos de deslizamiento tipo bond-slip si el análisis lo requiere).6.2 Analysis of six scaled pile caps

CLICK ON IMAGE FOR  
NTERACTIVE 3D VIEW 

360° 

+ 

360° 

Figure 6.5: FE principal compressive directions for specimen BP-20-30-2 in analysis case
1. P = 450 kN

CLICK ON IMAGE FOR  
NTERACTIVE 3D VIEW 

360° 

+ 

360° 

Figure 6.6: FE principal compressive directions for specimen BPC-30-30-2 in analysis case
1. P = 900 kN

should be expected, as this zone was severely cracked and no concrete stresses
should exist to permit this rebar stress variation. The presence of spurious
compressive concrete stresses seen in figure 6.5 causes this difference. Despite
this, and as addressed earlier, this did not affect the global results as it only
occurred at a relatively short length. This effect was not observed in rebars
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Figura 2.8 – Ejemplo de modelo realizado en FESCA 3D para resolver un encepado de 4 pilotes. Distribución de
tensiones de compresión. Tomado de Meléndez (2017) [19].

2.4.4. Método de campos de tensiones compatibles (CSFM)

El método de campos de tensiones compatibles es un método de diseño de regiones de discontinuidad
propuesto inicialmente en el artículo publicado por Mata et al. [5] y en el libro publicado posteriormente
por Kaufmann et al. [6]. Similar al método EPSF, es un método simplificado de elementos finitos no
lineal basado en campos de tensiones continuos que computa de manera automática la resistencia a
compresión efectiva del hormigón. El CSFM formula el equilibrio en fisuras con tensión nula e incorpora
leyes uniaxiales de comportamiento de los materiales propuestas en normativas y guías técnicas con el
objetivo de resolver regiones de estructuras de hormigón armado, siendo adecuado para la utilización en
diseño y evaluación de estructuras en la práctica profesional.

A diferencia de los enfoques descritos anteriormente, el CSFM tiene en cuenta el efecto de tension
stiffening sobre la armadura embebida en el hormigón, debido a la activación de la tensión de tracción
entre fisuras. A través de esta consideración, permite realizar un análisis de estado límite de servicio, de
carga-deformación y evaluar la capacidad de deformación de las armaduras de acuerdo a las prescrip-
ciones de la normativa. Esta forma de proceder permite predecir posibles fallos frágiles de armaduras
transversales.

El método se encuentra implementado en el software IDEA StatiCa Detail para analizar regiones
de discontinuidad con comportamiento plano de tensiones (CSFM 2D). Además, la extensión a casos
tridimensionales de tensiones se encuentra en fase de desarrollo (CSFM 3D) y cuya implementación
y funcionamiento forman parte del análisis realizado en el presente trabajo. En la sección siguiente se
detallan las hipótesis y características de los modelos implementados actualmente en el software.
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Ultimate moment resistance in IDEA StatiCa Detail   

The calculation of the C1 ULS combination attained 100% of permanent load and 99.7% of var-
iable load (see the summary results from the CSFM in Fig. 5.38), which corresponds to an ulti-
mate moment resistance for the governing midspan section of MRd = 311 kN·m. The approximate 
integration of the stress diagram presented in Fig. 5.39 for the cross-section at midspan leads to 
an estimation of the ultimate moment resistance of about 326 kN·m, slightly higher than the exact 
value. 

 

Fig. 5.38 Results from IDEA StatiCa Detail: (a) Summary of CSFM results; (b) stresses in 
concrete; (c) stresses in reinforcement. 

 

Fig. 5.39 Stress-strain distribution at the ultimate limit state. 

Figura 2.9 – Ejemplo del modelo de una viga simplemente apoyada en IDEA StatiCa Detail: (a) resumen de resul-
tados del CSFM; (b) tensiones en el hormigón; (c) tensiones en la armadura. Tomado de Kaufmann
et al. (2020) [6].

2.5. Modelo computacional implementado en IDEA StatiCa Detail

El Método de Campos de Tensiones Compatibles (CSFM) se encuentra implementado comercialmen-
te en el software IDEA StatiCa Detail, el cual constituye la herramienta de cálculo principal utilizada
en la presente investigación para el análisis de regiones de discontinuidad. El programa cuenta con un
desarrollo consolidado para resolver regiones con estados de tensión plana [6]. Además, se ha incorpo-
rado recientemente un módulo de cálculo tridimensional que aún se encuentra en etapa de desarrollo y
validación. Al existir regiones D críticas cuyo comportamiento mecánico responde a efectos de tensiones
triaxiales y que no pueden ser simplificados en dos dimensiones, resulta de interés evaluar el desempeño
de esta herramienta.

Los siguientes apartados describen las bases de la formulación implementada en el software, mientras
que la discusión de la influencia de diferentes hipótesis constitutivas de los materiales, los criterios de
fallo 3D y la validación de resultados, serán tratados en capítulos posteriores.

2.5.1. Formulación bidimensional (2D)

La formulación del CSFM 2D implementada en ISD es un método de análisis en elementos finitos
bidimensionales para modelar el hormigón y unidimensionales para modelar la armadura de refuerzo. Se
asume un estado plano de tensiones en donde se garantiza el equilibrio de fuerzas y la compatibilidad de
deformaciones entre los elementos.
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Dentro de las consideraciones principales del método, se asume un modelo de fisuración distribuida
sin deslizamiento relativo entre acero y hormigón, y se plantea el equilibrio estrictamente en las fisuras,
considerando la deformación media de la armadura de refuerzo. En consecuencia, el modelo evalúa las
tensiones máximas tanto en el hormigón como en el acero que se dan en las secciones fisuradas. De forma
consistente con todos los métodos presentados con anterioridad, se desprecia la resistencia a tracción del
hormigón pero se tiene en cuenta su contribución debido al efecto de (tension stiffening). De esta forma,
el CSFM permite obtener la rigidez media del conjunto estructural de forma realista.

Con respecto al comportamiento tensodeformacional en estado fisurado, el modelo adoptado se en-
cuentra desacoplado en las direcciones principales, a excepción del efecto de compression softening.
Como se mencionó en la sección 2.4.4 se define la resistencia a compresión del hormigón en la dirección
evaluada en función de las deformaciones transversales. A través de esta hipótesis se justifica la posibi-
lidad de utilizar leyes uniaxiales de comportamiento del material en cada dirección. Un resumen gráfico
de estas consideraciones detalladas, se pueden observar en la figura 2.10.

2.5.2. Modelos constitutivos uniaxiales

Hormigón

Se utilizan las leyes constitutivas uniaxiales de compresión prescritas en normativas de diseño, típica-
mente el diagrama parábola-rectángulo definido en el Eurocódigo 2 (véase figura 2.10.c). La resistencia
a tracción del material se desprecia completamente para formular el equilibrio en la fisura.

Con respecto al comportamiento del hormigón fisurado, el efecto de compression softening se tiene
en cuenta para definir la resistencia efectiva a compresión de forma automática aplicando un factor de
reducción kc2 (equivalente al factor ηε ) que depende de la deformación transversal principal en tracción
(ε1).

La ley empírica de ablandamiento por compresión consiste en una generalización de la formulación
propuesta por el fib Model Code 2010. En la figura 2.10 (e) se puede visualizar la ley de ablandamiento
considerada en el método, así como las leyes propuestas en fib MC 2010 y por los autores Vecchio &
Collins (1986) [20] en la Modified Compression Field Theory (MCFT).

Con respecto al criterio de fallo definido para el hormigón en compresión, el modelo no considera un
criterio de fallo explícito por capacidad de deformación y no admite verificar dicha condición de fallo en
una estructura en compresión. Sin embargo, la capacidad última de la misma se llega a predecir de forma
precisa considerando los factores de reducción kc2 y el factor η f c que penaliza la resistencia debido a la
fragilidad adicional en hormigones de alta resistencia, siendo un procedimiento análogo al presentado en
el método de bielas y tirantes.

Una alternativa posible se podría establecer mediante una comprobación explícita de deformación últi-
ma a compresión definida por la normativa de referencia (i.e. εcu2). La dificultad de esta implementación
radica en definir el límite de deformación última, debido a que suele ser excesivamente grande y sería
equivalente a un límite inexistente.

Armadura

La armadura se modela utilizando el diagrama bilineal idealizado para el acero definido en las nor-
mativas de diseño, el cual requiere conocer únicamente su límite elástico y clase de ductilidad. Alterna-
tivamente, el modelo permite introducir la curva tensión-deformación real del material si se dispone de
ella.

A diferencia de otros enfoques que asumen un comportamiento elasto-perfectamente plástico, la in-
clusión de la rama de endurecimiento (strain-hardening) en el CSFM resulta indispensable. Esta carac-
terística permite establecer un criterio de fallo explícito asociado a la rotura del acero y verificar así la
capacidad de deformación (ductilidad) de la estructura.
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Mientras que la disposición y cuantía de armadura es un input que debe ser dado por el usuario, para
representar fielmente la interacción con el hormigón circundante, el método modifica la ley de tensión-
deformación del acero al computar de forma automática el efecto tension stiffening según se detalla en
la sección siguiente.
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3.2 Main assumptions and limitations 

The CSFM assumes fictitious, rotating, stress-free cracks that open without slip (see Fig. 3.1a) 
and considers the equilibrium at the cracks together with the average strains of the reinforcement. 
Hence, the model considers maximum concrete (σc3r) and reinforcement stresses (σsr) at the 
cracks while neglecting the concrete tensile strength (σc1r = 0), except for its stiffening effect on 
the reinforcement. The consideration of tension stiffening allows the average reinforcement 
strains (εm), and hence the overall stiffness, to be realistically captured. 

According to the assumptions of the model, the principal directions of stresses and strains 
coincide, and the behavior of the principal directions in the cracked state is decoupled except for 
the compression softening effect (see Section 2.5). This justifies the use of the simple uniaxial 
laws presented in the following sections. 

In spite of their simplicity, similar assumptions have been demonstrated to yield accurate pre-
dictions for reinforced members subjected to in-plane loading (Kaufmann 1998; Kaufmann and 
Marti 1998) if the provided reinforcement avoids brittle failures at cracking. Furthermore, ne-
glecting any contribution of the tensile strength of concrete to the ultimate load is consistent with 
the principles of modern design codes. 

 

Fig. 3.1 Basic assumptions of the CSFM: (a) Principal stresses in concrete; (b) stresses in the 
reinforcement direction; (c) stress-strain diagram of concrete in terms of maximum stresses 
with consideration of compression softening (for ε1>0 and ε3<0); (d) stress-strain diagram of 

reinforcement in terms of stresses at cracks and average strains; (e) compression softening law; 
(f) bond shear stress-slip relationship for anchorage length verifications. 
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Figura 2.10 – Hipótesis básicas del CSFM: (a) tensiones principales en el hormigón; (b) tensiones en la dirección
de la armadura; (c) diagrama tensión-deformación del hormigón en términos de tensiones máximas,
considerando compression softening (para ε1 > 0 y ε3 < 0); (d) diagrama tensión-deformación de
la armadura en términos de tensiones en las fisuras y deformaciones medias; (e) ley de compression
softening; (f) relación tensión de adherencia–deslizamiento para la comprobación de longitudes de
anclaje. Tomado de Kaufmann et al. (2020) [6].

Tension stiffening

El efecto de rigidización por tracción se incorpora modificando la ley del acero para captar la rigi-
dez media de la armadura embebida en el hormigón (εm). La implementación del modelo realiza esta
modificación diferenciando entre dos patrones de fisuración. En ambos casos se considera una distribu-
ción de tensiones de adherencia que se puede observar en la figura 2.11, y asume una relación rígida-
perfectamente plástica escalonada. Como se puede ver en la figura referida, la hipótesis fundamental para
este efecto consiste en asumir unas tensiones de adherencia constantes de 2 fct y fct , en fase elástica y
plástica respectivamente, dependientes exclusivamente del grado del hormigón.

Por su parte, la deformación media de la armadura se evalúa de forma diferente según el caso que
aplique:

Fisuración estabilizada (stabilized cracking). Se asume este patrón de fisuración en regiones con
cuantías de armadura suficientes para garantizar una fisuración distribuida. El comportamiento se
modela mediante el Tension Chord Model (TCM) [21]. El modelo calcula la deformación media
(εm) de la armadura asumiendo una separación de fisuras que depende del diámetro y cuantía
efectiva de cada armadura de refuerzo.
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2 Métodos de diseño para regiones de discontinuidad en hormigón armado

Fisuración no estabilizada (non-stabilized cracking). En regiones con cuantías de armadura
insuficientes para garantizar una fisuración controlada, se utiliza el Pull Out Model (POM) [6]. El
mismo se utiliza para representar el comportamiento de una fisura localizada que suele traducirse
en una rotura frágil de la sección. Al no existir un patrón de fisuras controladas, la deformación
media se evalúa en una longitud de transferencia por adherencia en el entorno de la fisura.

Independientemente del patrón de fisuración a considerar, la aplicación de un modelo u otro requiere
conocer la cuantía de cada una de las armaduras y determinar si esta es suficiente para garantizar o
no una fisuración distribuida. Para resolver esto, el software implementa un algoritmo que determina
la distancia a los bordes y a las barras adyacentes para asignar de forma automática el área efectiva de
hormigón traccionado para cada segmento de armadura y así obtener la cuantía efectiva asociada (ρe f f ).

3. THE COMPATIBLE STRESS FIELD METHOD  |  19 

simplified model with the sole purpose of verifying bond prescriptions according to design codes 
(i.e., anchorage of reinforcement). The reduction of the anchorage length when using hooks, 
loops, and similar bar shapes can be considered by defining a certain capacity at the end of the 
reinforcement, as will be described in Section 3.6.5. It should be noted that a different bond shear 
stress-slip model is considered for tension stiffening (Section 3.3.4) and crack width calculations 
(Section 3.5). In such cases, the model considers average bond shear stresses instead of charac-
teristic values in order to capture the average behavior of the elements. 

3.3.4 Tension stiffening 

The implementation of tension stiffening distinguishes between cases of stabilized and non-sta-
bilized crack patterns. In both cases, the concrete is considered fully cracked before loading by 
default, but the initial uncracked stiffness can be taken into account for research purposes. 

 

Fig. 3.2 Tension stiffening model: (a) Tension chord element for stabilized cracking with the 
distribution of bond shear, steel and concrete stresses, and steel strains between cracks, 

considering average crack spacing (λ=0.67); (b) pull-out assumption for non-stabilized cracking 
with the distribution of bond shear and steel stresses and strains around the crack; (c) resulting 
tension chord behavior in terms of reinforcement stresses at the cracks and average strains for 

European B500B steel; (d) detail of the initial branches of the tension chord response. 

Stabilized cracking 

In fully developed crack patterns, tension stiffening is introduced using the Tension Chord Model 
(TCM) (Marti et al. 1998; Alvarez 1998) – Fig. 3.2a – which has been shown to yield excellent 
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Figura 2.11 – Modelo de tension stiffening: (a) Distribución de las tensiones de adherencia, tensiones del acero y
del hormigón, y deformaciones del acero entre fisuras (espaciamiento medio entre fisuras λ=0.67)
para un elemento bajo hipótesis de (tension chord model); (b) hipótesis de arrancamiento (pull-out)
para fisuración no estabilizada con la distribución de las tensiones de adherencia y de las tensiones y
deformaciones del acero alrededor de la fisura; (c) comportamiento resultante del tirante traccionado
en términos de tensiones en la armadura en las fisuras y deformaciones medias para acero B500B;
(d) detalle de las ramas iniciales de la respuesta del tirante traccionado. Tomado de Kaufmann et al.
(2020) [6].

2.5.3. Extensión a estados tensionales multiaxiales

A pesar de su utilidad, la formulación 2D es insuficiente para analizar regiones con estados triaxiales
de tensión que determinan su comportamiento. IDEA StatiCa ha implementado un módulo de análisis
3D que se encuentra en fase de desarrollo y verificación.

Las hipótesis fundamentales del CSFM 2D se mantienen en esta extensión tridimensional. En par-
ticular, las relaciones constitutivas parten de las mismas leyes uniaxiales definidas por la normativa,
despreciando la resistencia a tracción del hormigón (zero tension cut-off ). Al igual que en el modelo 2D,
la armadura se modela mediante elementos unidimensionales embebidos en la matriz de hormigón con
una tensión de adherencia máxima. La interacción entre la armadura y el hormigón entre fisuras tension
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stiffening se considera modificando la rigidez de los elementos considerando los modelos TCM y POM
en función de la cuantía de armadura, evaluando de forma automática el área tributaria para cada barra.

A continuación, se detallan las consideraciones mecánicas principales que se extienden para la formu-
lación 3D.

Modelo constitutivo

El modelo de material se define como un modelo de plasticidad multisuperficie concebido para estados
de cargas monótonas. La respuesta tenso-deformacional del material se calcula determinando el tensor
de tensiones para un estado de deformaciones dado en cada punto de integración. En la fase inicial de
carga, previa a la plastificación, el comportamiento del hormigón es elástico, lineal e isótropo. Esta fase
se rige por la ley de Hooke generalizada para estados tridimensionales, a partir del módulo de elasticidad
longitudinal (E) y del coeficiente de Poisson (ν).

Estos parámetros se definen en función de las curvas uniaxiales normativas (típicamente el Eurocódigo
2). El módulo de elasticidad inicial se formula analíticamente a través de la relación geométrica de la
parábola normativa, adoptando el valor E = 2 fc/εc2, donde fc es la resistencia a compresión cilíndrica y
εc2 es la deformación a la que se alcanza la compresión máxima (asumiendo 2 ‰ por defecto).

El coeficiente de Poisson se considera constante durante el régimen elástico (ν = 0.2). A diferencia
de la formulación bidimensional, en el espacio tridimensional la deformación en una dirección produce
tensiones en las direcciones ortogonales. Este acoplamiento de comportamiento entre direcciones orto-
gonales se formula mediante la ley de Hooke generalizada:
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En el modelo constitutivo del CSFM 3D, la deformación total del hormigón (εc) se evalúa en cada
punto como la suma de una componente elástica (εel) y una plástica (εpl). La componente elástica se
determina mediante la ecuación 2.5. En la dirección principal de compresión máxima, esta deformación
incorpora el efecto volumétrico del coeficiente de Poisson (ν) y se calcula como:

εel,3 =
1
E
[σ3 −ν(σ1 +σ2)] (2.6)

Debido a esto, la deformación elástica depende del estado multiaxial y varía en función de la presencia
de tensiones transversales. En un estado uniaxial, la deformación plástica en el pico de compresión se
obtiene restando la parte elástica a la deformación para la cual se alcanza la tensión máxima (εc2) dada
por la normativa (ver gráfica (c) de la figura 2.10).

El detalle de esta descomposición y cómo se extiende a estados multiaxiales constituye una de las
hipótesis críticas de la implementación preliminar y se analiza en detalle en el capítulo 4.

Criterio de plastificación

La envolvente de rotura combina dos criterios: Rankine, que impide tensiones de tracción en el hormi-
gón, y el criterio de fluencia de Mohr-Coulomb para compresión. Este último establece que la resistencia
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a cortante del material no es constante, sino que aumenta proporcionalmente a la tensión normal media
de compresión aplicada (σ3 −σ1).

En tensiones principales, asumiendo compresión positiva, la tensión máxima de compresión que puede
resistir el hormigón (σ3) crece linealmente en función de la tensión de confinamiento lateral (σ1):

σ3 = fc0 +σ1

(
1+ sinϕ

1− sinϕ

)
(2.7)

donde fc0 es la resistencia a compresión uniaxial y ϕ el ángulo de fricción interna. La magnitud del
incremento por confinamiento depende directamente de este ángulo, que para hormigón convencional
toma valores experimentales típicos entre 30◦ y 40◦ [22].

En la figura 2.12 se representan dos casos particulares de la ecuación 2.7 en el plano de tensiones
principales (σ1,σ3). Para un ángulo de fricción ϕ = 36.9◦ (representativo del hormigón convencional),
la envolvente adopta una pendiente K = (1+ sinϕ)/(1− sinϕ) ≈ 4, lo que implica que cada unidad de
confinamiento lateral incrementa en cuatro unidades la tensión axial admisible. Por su parte, al adoptar
ϕ = 0◦, la envolvente se reduce a una recta de pendiente unitaria, equivalente al criterio de fluencia de
Tresca, en la que el confinamiento lateral contribuye únicamente con su valor nominal a la resistencia
axial. La diferencia entre ambas envolventes crece linealmente con el nivel de confinamiento aplicado:
en el ejemplo mostrado en la figura 2.12, una presión lateral σ1 = 2 fc0 permite movilizar σ3 = 9 fc0 con
ϕ = 36.9◦, frente a σ3 = 3 fc0 con ϕ = 0◦.
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σ3

f c0

f c0

φ = 36.9º φ = 0º
σ1 = σ3

2 f c0

3 f c0

9 f c0

f ct = 0

1
14

1

Figura 2.12 – Comparación de las envolventes de fluencia en el plano de tensiones principales (σI ,σIII) para
ϕ = 0◦ (criterio de Tresca, en azul) y ϕ = 36.9◦ (criterio de Mohr-Coulomb, en verde). El criterio
de Rankine ( fct = 0) trunca el dominio de fluencia en el origen.

En el espacio tridimensional de tensiones principales (σ1,σ2,σ3), el criterio de Tresca se representa
como un prisma hexagonal regular con su eje longitudinal alineado a lo largo del eje hidrostático (σ1 =
σ2 = σ3). Al incorporar el criterio de Rankine para la tracción nula, este prisma se trunca en el origen
por planos perpendiculares a los ejes principales, impidiendo el desarrollo de cualquier estado tensional
en el octante de tracciones (figura 2.13). De manera similar, el criterio de Mohr-Coulomb se representa
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2.5 Modelo computacional implementado en IDEA StatiCa Detail

como una pirámide hexagonal que nuevamente, puede ser truncada en el espacio de tensiones negativas
si se incorpora el criterio de Rankine.

σ2

σ1

σ3

Figura 2.13 – Representación espacial del criterio de Mohr-Coulomb truncado por el criterio de Rankine.

La implementación preliminar del CSFM 3D en IDEA StatiCa Detail adopta por defecto ϕ = 0◦,
equivalente al criterio de Tresca. La idoneidad de esta hipótesis y su impacto sobre la predicción de la
capacidad portante en estados triaxiales de compresión se analizan en el capítulo 4. Cabe aclarar que el
programa considera por defecto compresión negativa en la salida de los resultados, pero para facilitar
la interpretación de los resultados se ha adoptado la convención de compresión positiva en el presente
trabajo y se muestran de esta manera en los gráficos de los capítulos posteriores.

La interacción en el espacio tridimensional determina directamente la resistencia final del elemento
finito. Evaluando las direcciones principales ortogonales, el modelo puede reproducir dos fenómenos
mecánicos.

Por un lado, la presencia de deformaciones de tracción transversales a la dirección evaluada genera el
efecto de compression softening. Mientras que en una formulación 2D es relativamente simple computar
automáticamente la deformación transversal (al estar unívocamente definida), la implementación de este
efecto en el modelo 3D debe considerar las deformaciones transversales en ambas direcciones ortogona-
les. No resulta evidente, por tanto, qué valor de deformación transversal considerar para aplicar la ley de
la figura 2.10(e). El análisis e impacto de esta implementación no se profundizan en el presente trabajo,
siendo necesario su estudio en investigaciones futuras.

Por otro lado, el efecto del confinamiento (confinement effect), deriva de un estado de compresión
triaxial que incrementa la resistencia local del hormigón debido a su restricción de dilatación lateral.

Dentro del fenómeno de confinamiento, se puede distinguir el confinamiento geométrico (o activo),
producido por la desviación espacial de las trayectorias de las tensiones de compresión. Este efecto
depende principalmentede la geometría del bloque y del área de carga. Por su parte, el confinamiento
pasivo se genera debido a la restricción a la expansión lateral (dilatancia) que se impone por la zona
de hormigón que rodea a la zona comprimida. Para movilizar este efecto, es necesario considerar la
resistencia a tracción del hormigón, o bien disponer de armadura en la zona de confinamiento.

La adopción de un ángulo de fricción interna nulo y la consideración de una resistencia a tracción
nula limitan la capacidad del modelo para capturar estos efectos de confinamiento. La idoneidad de estas
hipótesis se evalúa en el capítulo 4, donde se analiza la respuesta del modelo frente a ensayos triaxiales
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y se proponen mejoras orientadas a corregir las limitaciones identificadas. La aplicación del modelo
con y sin dichas mejoras, para analizar áreas parcialmente cargadas se desarrolla posteriormente en el
capítulo 5, contrastando los resultados con campañas experimentales de referencia.

2.5.4. Consideraciones de modelado

Más allá de las hipótesis constitutivas y de equilibrio descritas en las secciones anteriores, la imple-
mentación del CSFM en IDEA StatiCa Detail requiere algunas consideraciones prácticas para construir
el modelo. Estas consideraciones son comunes a las formulaciones 2D y 3D, y se resumen brevemente a
continuación.

El hormigón se modela mediante elementos finitos isoparamétricos tipo shell de tres o cuatro nodos
bajo hipótesis de estado plano de tensiones para el caso 2D, o mediante elementos sólidos tetraédri-
cos para el caso 3D. La malla se genera de forma automática a partir de la geometría de la estructura,
permitiendo al usuario cierto grado de control sobre el tamaño de los elementos.

Las armaduras se discretizan con elementos lineales de dos nodos a los que se asocia únicamente
rigidez axial. La geometría de las barras es independiente de la malla del hormigón, lo que permite
modificar el armado sin necesidad de regenerar el mallado de los elementos de hormigón.

La interacción cinemática entre los nodos de las barras y los elementos del hormigón circundante se
materializa a través de restricciones del tipo Multi-Point Constraint (MPC) o restricciones multipunto.
Estas restricciones interpolan los desplazamientos de los nodos de la armadura a partir de los desplaza-
mientos de los nodos del elemento de hormigón, garantizando la compatibilidad geométrica entre ambas
mallas. El uso de MPC permite que las mallas de hormigón y armadura sean independientes entre sí, lo
que facilita el modelado de geometrías complejas. Esta interacción introduce una dependencia entre el
tamaño de los elementos de hormigón y la separación entre barras que conviene tener presente al definir
la malla y que será objeto de discusión en el capítulo 5.

El software ofrece distintas opciones para la aplicación de cargas y la definición de apoyos (placas
rígidas, cargas distribuidas en superficies, cargas lineales, apoyos puntuales o continuos, entre otros). En
cada modelo del presente trabajo se ha buscado adoptar una configuración que reproduzca de la forma
más fiel posible las condiciones del ensayo experimental correspondiente.
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3 Comportamiento y diseño de áreas parcialmente
cargadas en hormigón armado

3.1. Introducción a las áreas parcialmente cargadas

Las áreas parcialmente cargadas constituyen regiones de discontinuidad usuales en estructuras de hor-
migón armado. Se caracterizan por recibir fuerzas de compresión de gran magnitud concentradas sobre
una superficie reducida en relación con la sección transversal total del elemento. En estas zonas, debi-
do a la desviación tridimensional de las trayectorias de tensiones, la presión de contacto máxima puede
superar en gran medida la resistencia a compresión uniaxial del material. Ejemplos habituales de esta
tipología estructural se encuentran en las zonas de apoyo de pilares o muros sobre elementos de cimen-
tación, así como en las placas de anclaje.

A pesar de ser un tema ampliamente estudiado, el enfoque de diseño vigente hoy en muchas de las
normas y guías de referencia internacional se basa en modelos de base empírica con respaldo teórico li-
mitado. En el presente capítulo se repasan las principales campañas experimentales y modelos analíticos
desarrollados para comprender este problema. A continuación, se describe conceptualmente el compor-
tamiento mecánico de este tipo de regiones, para finalmente contrastar las disposiciones normativas con
el potencial de las metodologías recientes basadas en métodos de campos de tensiones y herramientas
computacionales.

3.2. Revisión de campañas experimentales

Históricamente, el fenómeno de confinamiento bajo áreas parcialmente cargadas ha sido foco de di-
versas investigaciones experimentales. Los primeros acercamientos teóricos al problema derivan de las
soluciones elásticas de Boussinesq para la aplicación de cargas concentradas en medios semi-infinitos.
Posteriormente, las investigaciones de autores clásicos como Guyon [23] y Leonhardt [24] sentaron las
bases para comprender la dispersión geométrica de las tensiones y el desarrollo de tracciones trans-
versales (bursting forces) en zonas de anclaje. Paralelamente, campañas experimentales realizadas para
estudiar el comportamiento del hormigón, como las de Richart et al. (1928) [25] y Mander et al. (1988)
[26], resultaron importantes para caracterizar el incremento de resistencia y ductilidad del hormigón so-
metido a estados triaxiales. Al trasladar estos principios al estudio específico de elementos estructurales,
la mayoría de las campañas documentadas en la literatura se centraron en casos espaciales de carga par-
cial, donde la carga tiene la capacidad de dispersarse en dos direcciones ortogonales simultáneamente.
Estos estudios permitieron corroborar los mecanismos básicos del confinamiento geométrico y sentaron
las bases empíricas para las normativas actuales.

Investigaciones recientes mencionan un vacío en el estado del arte respecto a los casos planos de carga
parcial. En estas situaciones de deformación plana (conocidas como carga en franja o strip loading), la
carga se aplica a lo largo de prácticamente toda la longitud del elemento, y la dispersión de tensiones se
produce predominantemente en una dirección. Los ensayos disponibles para este tipo de configuración
son escasos, especialmente cuando se trata de elementos con cuantías altas de armadura. Con el objetivo
de suplir esta carencia empírica y validar nuevos modelos teóricos, Markić (2023) [3] llevó a cabo una
de las campañas experimentales más extensas y detalladas hasta la fecha en relación a este tipo de fenó-
meno. Debido a la fiabilidad de sus resultados y la cantidad de parámetros analizados la investigación
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3 Comportamiento y diseño de áreas parcialmente cargadas en hormigón armado

desarrollada por Markić se adopta como la campaña experimental de referencia en el presente trabajo
para el modelado y análisis de regiones con áreas parcialmente cargadas.

A lo largo de tres series experimentales, un total de 62 bloques de hormigón fueron ensayados hasta
la carga de rotura. En la figura 3.1 se puede observar un esquema general de los ensayos realizados.
La relevancia de esta campaña radica en el empleo de técnicas de medición de última generación. El
estudio incorporó sistemas de correlación de imágenes digitales para monitorizar el desarrollo de fisuras,
sensores de fibra óptica distribuida para evaluar la activación real de la armadura interna, y un novedoso
cepillo de acero instrumentado con galgas extensométricas capaz de medir con precisión la distribución
de la presión de contacto bajo el área de carga.

d= 350 mm

b1

d1

b = 550 mm
h 

=
 5

25
 m

m

x

yz

área
cargada

Figura 3.1 – Representación geométrica general de los ensayos realizados para la campaña de Markić. Figura
adaptada del mismo trabajo [3].

El diseño de las probetas contó con un enfoque paramétrico, analizando la influencia de la geometría,
el tamaño del área de carga, la resistencia del hormigón y el contenido de fibras de acero o cuantías de
armadura. De forma particular, la campaña destacó por altas cuantías mecánicas de armadura, llegando
a superar el 3.0% en ambas direcciones ortogonales, así como el ensayo de bloques sin armadura.

3.3. Comportamiento mecánico de áreas parcialmente cargadas

Cuando se aplica una carga concentrada sobre un área reducida respecto a la superficie total de un
bloque de hormigón, las tensiones de compresión internas resultantes tienden a dispersarse a medida que
se alejan de la zona de aplicación, hasta alcanzar una distribución uniforme en la sección transversal total
como se puede observar en la figura 3.2. Esta dispersión de tensiones puede producirse principalmente
en una o en dos direcciones, identificándose como estados planos o espaciales, respectivamente.
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3.4 Enfoque normativo

Figura 3.2 – Casos de áreas parcialmente cargadas (a) Caso espacial; (b) Caso plano tipo ’placa’; (c) Caso plano
tipo ’franja’; (d) Modelo de Bielas y Tirantes adoptado para casos planos. Tomado de Markić (2023)
[4].

La dispersión de tensiones descrita genera tensiones transversales de compresión en la zona confi-
nada justo debajo del área de introducción de carga, y a su vez, se generan tensiones transversales de
tracción en una zona más alejada de dicha zona cargada. Las tensiones transversales de compresión cau-
sadas por la desviación de la trayectoria de tensiones producen un efecto de confinamiento geométrico,
a veces llamado efecto ’botella’. Además de este fenómeno, también existe un confinamiento adicional
denominado confinamiento pasivo o efecto Poisson. Este último se genera debido al impedimento de
deformación lateral causado por el hormigón que no se encuentra cargado alrededor de la zona de intro-
ducción de carga. El confinamiento pasivo, también se puede desarrollar por la existencia de armadura
transversal cerca del área cargada, que es diferente a la armadura necesaria para resistir las fuerzas de
tracción generadas por la apertura de carga. En la figura 3.2.b, esta armadura transversal corresponde a
las barras dispuestas en dirección y.

La resistencia del hormigón en este tipo de situaciones estará gobernada por el aplastamiento del hor-
migón bajo la zona de introducción de carga, o bien, por la rotura a tracción de la zona de tracción
transversal debido a la apertura de tensiones de compresión. Hoy en día este último mecanismo se re-
suelve de manera satisfactoria mediante modelos aceptados, como por ejemplo bielas y tirantes. Por el
contrario, la resistencia frente al aplastamiento local se aborda de forma menos rigurosa en los distintos
estándares de diseño, recurriendo a expresiones derivadas de ajustes empíricos con rangos de aplicabili-
dad restringidos. Estos dos métodos se detallan en la sección 3.4.

3.4. Enfoque normativo

El diseño de áreas parcialmente cargadas en la práctica habitual de la ingeniería se rige por las prescrip-
ciones de los códigos vigentes. Estos documentos abordan por separado los dos mecanismos principales
de fallo descritos en la sección anterior: la fisuración por tracción transversal y el aplastamiento local
bajo la zona de introducción de carga.

3.4.1. Modelos de bielas y tirantes para tensiones transversales de tracción

Para el diseño frente a las tensiones transversales de tracción (bursting stresses), la mayoría de norma-
tivas internacionales, incluyendo el Eurocódigo 2 [1] y el fib Model Code 2010 [7], recomiendan el uso
de modelos de bielas y tirantes (Strut-and-Tie Models, STM). De manera general, se considera la aplica-
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3 Comportamiento y diseño de áreas parcialmente cargadas en hormigón armado

ción del modelo presentado en la figura 3.2 propuesto por Mörsch [27], para un bloque de hormigón de
ancho d2. El mismo se encuentra cargado por una fuerza Nx aplicada en un ancho d1 y se puede obtener
la fuerza de tracción transversal Zy y su posición.

La posición óptima del tirante se adopta habitualmente a una profundidad igual a d2/2 desde la super-
ficie de aplicación de la carga, dado que esta ubicación coincide de manera aproximada con la resultante
del campo de tensiones de tracción obtenido mediante un análisis elástico lineal. Al tratarse de un modelo
de equilibrio basado en la teoría de la plasticidad, la elección de esta distancia podría variar modificando
la inclinación de las bielas de compresión que transmiten la carga y, por consiguiente, variando la can-
tidad de armadura transversal requerida. En la figura 3.3 se muestra un esquema adaptado del modelo
definido por el Eurocódigo 2 para estos casos.

Se considera que este enfoque, basado en el teorema del límite inferior de la plasticidad, proporciona
resultados seguros y satisfactorios para el diseño de la armadura transversal necesaria en Estado Límite
Último.

N x

Z y

d2
/2

d2 d2

2 2

N x N x

N x N x

(a) (b)

Figura 3.3 – (a) Modelo de campos de tensiones y modelo de Bielas y (b) Tirantes asociado. Adaptado de Euro-
código 2 [1].

3.4.2. Resistencia local frente al aplastamiento y al confinamiento

El cálculo de la resistencia al aplastamiento en la zona confinada se aborda mediante formulaciones
fundamentalmente empíricas. El Eurocódigo 2 define la tensión última resistente de cálculo ( fRu) basán-
dose en la relación geométrica entre el área cargada (Ac0) y el área de reparto de diseño (Ac1), utilizando
una relación de raíz cuadrada:

fRu = fcd ·
√

Ac1

Ac0
≤ 3.0 · fcd (3.1)

donde fcd es la resistencia a compresión del hormigón. Esta formulación, o variaciones similares
basadas en la raíz cuadrada de las áreas, es compartida por otras normativas de referencia a nivel mundial,
como el código americano ACI 318 [2].

Alternativamente, otros autores y documentos de referencia [28] han propuesto expresiones basadas en
la raíz cúbica para modelar el incremento de resistencia por confinamiento, debido a que genera un mejor
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ajuste a casos planos de carga parcial en donde el confinamiento no llega a desarrollarse de forma triaxial,
lo que conduce a menores resistencias de compresión máxima. La expresión propuesta que utiliza una
relación de raíz cúbica es:

fRu = fc0 · 3

√
Ac1

Ac0
(3.2)

Las dos expresiones matemáticas (raíz cuadrada y raíz cúbica) constituyen modelos empíricos que de-
penden exclusivamente de parámetros geométricos muy simples para su aplicación en la fase de diseño.
No obstante, estas aproximaciones no tienen en cuenta de forma explícita el estado tensional triaxial real,
ni cuantifican mecánicamente el beneficio del confinamiento pasivo que proporciona la presencia de ar-
madura transversal en la zona de carga [4]. Estas limitaciones han sido tema de debate y revisión durante
la redacción de la nueva generación del Eurocódigo 2 [1]. Esta nueva versión mantiene la formulación
que depende de la relación geométrica de áreas y el límite del factor de confinamiento menor o igual a
3, pero introduce una cláusula que permite superar este tope empírico si se justifica mediante un análisis
refinado que evalúe adecuadamente el estado tensional real.

Otra limitación que es importante exponer es que las normativas requieren una condición adicional de
’afinidad’ entre las áreas Ac0 y Ac1. Observando la figura 3.4 se puede ver que para casos de carga tipo
franja (b) resultaría que Ac0 = Ac1, y por lo tanto, no admite adoptar un incremento de resistencia en el
hormigón, a pesar de que se ha comprobado empíricamente que dicho incremento existe [3].

Ac0

Ac1

Ac0 = Ac1

(a) (b)

Figura 3.4 – Relación entre áreas de aplicación de carga concentrada (Ac0) y área resistente de hormigón a consi-
derar para incremento de resistencia (Ac1): (a) caso de carga tridimensional; (b) caso de carga bidi-
mensional. Adaptado de Eurocódigo 2 [1].

Los background documents del nuevo código reconocen que las formulaciones previas subestiman la
capacidad a compresión del hormigón e incluyen referencias directas a investigaciones recientes basadas
en modelos de campos de tensiones tridimensionales [6] como el camino adecuado para realizar los aná-
lisis refinados mencionados. Esta situación plantea la necesidad de implementar modelos numéricos de
campos de tensiones que puedan capturar el comportamiento del hormigón confinado de forma correcta.

3.5. Soluciones de campos tensionales

Para superar las limitaciones de los modelos empíricos normativos, se ha avanzado durante los últimos
años hacia la aplicación de modelos de campos de tensiones (stress field methods) basados en la teoría
de la plasticidad. En investigaciones recientes [4] se han desarrollado soluciones analíticas que permiten
caracterizar mecánicamente el comportamiento de áreas parcialmente cargadas.
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3 Comportamiento y diseño de áreas parcialmente cargadas en hormigón armado

Estos modelos permiten evaluar el estado tensional triaxial en la zona de introducción de carga al
formular un campo de tensiones espacial que satisface las condiciones de equilibrio y compatibilidad,
e incorporando un criterio de fluencia tridimensional para el hormigón (usualmente el criterio de Mohr
Coulomb con limitación en la resistencia a tracción). Con estas hipótesis se puede calcular el incremento
de resistencia a compresión bajo la zona de carga en función de las tensiones de confinamiento que allí
actúan.

En este contexto, Markić [4] propone dos modelos denominados Dual-Wedge y Dual-Cone que per-
miten integrar la contribución de la armadura de confinamiento y cuantificar el efecto del confinamiento
pasivo. De esta manera se puede obtener el incremento de resistencia a compresión en función de una
determinada cuantía de armadura. La diferencia entre ambos modelos radica en que el Dual-Cone mo-
deliza casos con geometría axisimétrica (véase figura 3.5.a) y el Dual-Wedge modeliza casos de carga en
franja asociados a un comportamiento plano de deformaciones (véase figura 3.5.b).

Figura 3.5 – Geometría de introducción de cargas y estados tensionales simplificados: (a) Caso espacial axisimé-
trico y (b) caso plano. Tomado de Markić (2023) [4]

3.5.1. Hipótesis principales

La formulación de los modelos analíticos desarrollados por Markić (2023) se basa en el teorema del
límite inferior de la teoría de la plasticidad. Para su resolución, el dominio estructural se discretiza en
sub-campos de tensiones homogéneas separados por líneas de discontinuidad, a través de las cuales se
debe garantizar el equilibrio interno continuo. Para que esta solución sea válida, el modelo adopta una
serie de hipótesis mecánicas fundamentales:

Se asume que la carga exterior se introduce de forma centrada y sin excentricidades, generando
una presión de contacto (σx0) uniforme. Del mismo modo, las tensiones aportadas por la armadura
transversal de confinamiento (σcon f ) y de desvío o bursting (σs) se asumen distribuidas de forma
homogénea en sus respectivas regiones y son un dato de partida para resolver la región.

Para caracterizar la resistencia del material, se adopta un criterio de fluencia de Mohr-Coulomb
modificado, despreciando la resistencia a tracción del hormigón (zero tension cut-off ).

Es importante aclarar que, a pesar de que se desprecia la resistencia a tracción del hormigón en el
cálculo, el marco teórico del modelo permitiría calcular la capacidad portante de bloques sin armadura
o levemente armados. Para lograr esto, el autor sugiere que las tensiones de confinamiento y de desvío
(σcon f y σs) pueden igualarse a la tensión media de fisuración del hormigón. Sin embargo, al igual
que en otras metodologías de cálculo basadas en la plasticidad, el autor concluye que en la práctica
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no es recomendable confiar en esta contribución resistente. Por lo tanto, para el diseño en ELU, se
asume de forma conservadora una resistencia a tracción nula, requiriendo siempre la disposición de una
cuantía mínima de armadura para garantizar el equilibrio de las fuerzas laterales. Dicha cuantía debe ser
suficiente como para que sea la tensión que aporte sea superior a la tensión media del hormigón.

En términos de tensiones principales (donde σ3 ≥ σ2 ≥ σ1 ≥ 0, asumiendo la compresión como po-
sitiva), el criterio de rotura general se expresa con la ecuación 2.7. Considerando parámetros mecánicos
realistas para el hormigón, como un ángulo de fricción interna definido por tanϕ = 0.75 (aproximada-
mente 36.9◦) y la resistencia uniaxial a compresión fc0 el criterio de rotura se simplifica a la siguiente
relación lineal:

σ3 = fc0 +4σ1 (3.3)

Esta formulación analítica captura matemáticamente la amplificación de la resistencia principal (σ3)
inducida por las tensiones transversales de confinamiento (σ1), contrastando directamente con los mo-
delos numéricos comerciales simplificados que, al asumir ϕ = 0◦, consideran una amplificación de la
resistencia a compresión por confinamiento mucho menor.

En la figura 3.6 se presentan los campos tensionales propuestos por Markić. Los especímenes escogi-
dos de la campaña experimental realizada por el autor para modelar y analizar su comportamiento con
el software IDEA StatiCa en el presente trabajo son asimilables al campo tensional Dual-Wedge (DW),
considerado adecuado para casos asimilables a carga en franja. En función de esto, dicho modelo se des-
cribe con mayor detalle en la sección 3.5.2 y será utilizado para comparar con los resultados obtenidos
mediante el modelado computacional desarrollado.

4.3. Proposed stress field solutions 
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compressive stress   in the (x,r)-plane. The diagonal strut stress   is uniform across the discontinu-

ity surface BK and has magnitude ,BK . As the strut opens up with increasing radial distance from the 

x-axis,   decreases with increasing cross-section of the stress trajectories (Fig. 4.5b). The contour 

surfaces of  , on which   is constant, are conical surfaces with apex B (see Appendix 4.B.3), cor-

responding to straight lines through B in the (x,r)-plane. The diagonal strut is continuously decomposed 

along the discontinuity surface BF into vertical and radial components. The radial component of the 

strut force, i.e. the bursting force, is equilibrated by radial compressive stresses in strut BFI generated 

by the bursting reinforcement stress s . Thereby, the vertical component of the strut force is uniformly 

distributed over the entire available block area.  

Due to the polar nature of the problem, the equilibrium conditions in radial and tangential directions 

are dependent on both radial and tangential stresses, see Appendix 4.B.1, Eq. (4.B.1). Consider a sector 

 

Fig. 4.5 – (a) Dual-Cone stress field (by symmetry, only a sector of the stress field is shown); (b) Infinitesimal 

strut of Region BFF1K1K uniaxially loaded with ; (c) Thin disc concentrically loaded by radial 

stresses qr; (d) Combination of two plastic solutions for carrying the radial confining stress. 
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3 Comportamiento y diseño de áreas parcialmente cargadas en hormigón armado

3.5.2. Descripción del campo de tensiones tipo dual-wedge

Para resolver situaciones de carga en franja (strip loading) se propone el modelo analítico denominado
Dual-Wedge en el que se supone la existencia de un estado de deformación plana (εz = 0 en la dirección
z según los ejes representados en la figura 3.2). Esta hipótesis es estrictamente válida para bloques de
longitud (en dirección z) infinita.

La topología, ilustrada en la figura 3.6, se caracteriza por la división del bloque en cuñas y bielas
de transmisión que garantizan el flujo de cargas desde el área parcialmente cargada hasta la sección
transversal completa del elemento.

El campo de tensiones se estructura principalmente en tres regiones:

Cuña superior (ABK): Situada directamente bajo la placa de carga, se encuentra sometida a un
estado de compresión triaxial. La tensión vertical que resiste (σx0) depende de la presión lateral
confinante que actúe sobre ella. Esta presión lateral se modela en rotura mediante el parámetro
σcon f , el cual representa la tensión homogénea aportada por la armadura transversal de confina-
miento dispuesta en la zona superior.

Cuña inferior (BEF): Representa la zona donde las tensiones se han dispersado, generando una
distribución uniforme de tensiones en la base del bloque σxd dada en la profunidad xE . Cabe aclarar
que el modelo está limitado a un valor de xE,mx = 2 · d2, por lo que en un bloque con altura h y
placa de ancho d1 el campo DW no se extiende en todo el bloque completo. También vale destacar
que la tensión de compresión uniforme en la base del bloque (σxd) no puede superar la resistencia
a compresión uniaxial del hormigón ( fc0), al ser una región que ya no se encuentra confinada.

Biela diagonal (BKF): Conecta ambas cuñas, transfiriendo la carga y generando un empuje lateral
(bursting force) que debe ser equilibrado en la región adyacente. La tensión transversal encargada
de equilibrar esta fuerza de desvío se define como σs y es normalmente resistida por la armadura
transversal dispuesta para esto.

Como se menciona en la sección 3.5.1, en caso de no existir armadura en las regiones ABK y BKF,
las tensiones σcon f y σs podrían igualarse a la tensión media de fisuración del hormigón pero no es
recomendable confiar en esta contribución resistente a la hora de realizar un diseño.

La estimación de la tensión de confinamiento σcon f depende del mecanismo que la genera. En algunos
casos prácticos, dicha presión proviene de fuentes independientes a la deformación inducida por la carga
(por ejemplo, postesado, fuerzas transversales aplicadas, deformaciones impedidas de origen térmico o
tensiones de compresión existentes en flexión). Sin embargo, lo más habitual es que σcon f se movilice a
través de armadura transversal dispuesta en la zona de confinamiento, que se activa progresivamente con
las deformaciones laterales del bloque conforme aumenta la carga.

Para este caso, Markić adopta la formulación habitual recogida en las normativas:

σcon f =
∑As,i ·σs,adm

acs · sx
·κ (3.4)

donde As,i es el área de cada brazo de armadura de confinamiento por capa, σs,adm es la tensión admi-
sible en la armadura, acs es el ancho de hormigón confinado ortogonal a la dirección considerada, sx es la
separación entre capas de confinamiento y κ es un factor de eficiencia que depende de la configuración y
la separación de la armadura. La hipótesis que adopta el autor es σs,adm = fy y κ = 1, asumiendo que la
armadura plastifica antes de alcanzar la rotura del bloque. Esta hipótesis fue verificada experimentalmen-
te en su propia campaña mediante sensores distribuidos de fibra óptica, observando que las armaduras de
confinamiento alcanzaron efectivamente la fluencia y que la formulación propuesta conduce a prediccio-
nes conservadoras de la capacidad portante.
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3.5 Soluciones de campos tensionales

La tensión σs se estima de manera análoga, asumiendo que la armadura transversal dispuesta para
resistir el empuje lateral también plastifica en rotura (σs = ρs · fy), siendo ρs la cuantía de armadura
transversal.

3.5.3. Limitaciones del modelo

A pesar del rigor mecánico que introduce esta formulación analítica, el modelo Dual-Wedge se cons-
truye sobre idealizaciones que delimitan su campo de aplicación práctica:

Idealización de la armadura: Al asumir que los esfuerzos de la armadura transversal se distri-
buyen de manera constante (σcon f y σs), el modelo ignora la posición discreta de cada barra y las
posibles concentraciones locales de tensiones.

Restricciones geométricas: La solución analítica exige proporciones geométricas mínimas que
permitan acomodar completamente la topología de cuñas antes de alcanzar los bordes libres de la
pieza. A su vez, la introducción de carga se asume como centrada y sin momentos aplicados.

Plastificación de las armaduras transversales: La formulación analítica asume que toda la ar-
madura transversal (tanto la de confinamiento como la de bursting) plastifica en el estado límite
último. Esta hipótesis puede no cumplirse en casos donde la deformación transversal del bloque sea
insuficiente para activar la fluencia, especialmente en bloques poco deformables o con armaduras
de muy alta resistencia.

A partir de las limitaciones presentadas surge la necesidad de evaluar la utilización de modelos compu-
tacionales avanzados, como los descritos en el capítulo 2. Mientras que una solución analítica resultaría
en una gran complejidad ante configuraciones asimétricas, cargas excéntricas o disposiciones irregula-
res de armadura, un enfoque numérico validado con resultados experimentales permitiría superar dichas
limitantes y esto supone la principal motivación del presente trabajo. Por otro lado, la hipótesis de plas-
tificación de la armadura transversal, se evalúa en los casos modelados en el presente trabajo, cuyos
resultados se discuten en el capítulo 4 a efectos de verificar que la suposición sea razonable en la prácti-
ca.
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4 Validación del modelo 3D implementado y
mejoras propuestas

Previo al análisis realizado en el presente trabajo sobre áreas parcialmente cargadas, es relevante com-
probar que la extensión implementada para el caso tridimensional reproduce de forma precisa el compor-
tamiento de elementos estructurales validados previamente con el CSFM 2D para casos planos. Una vez
realizada esta verificación inicial, se puede avanzar con el modelado de problemas simples con compor-
tamiento tridimensional para evaluar el correcto funcionamiento del modelo y, de ser necesario, proponer
posibles mejoras para la formulación del método.

El presente capítulo se estructura en tres fases: en primer lugar, se valida la respuesta del software
3D frente a casos predominantemente planos (vigas con comportamiento a flexión con baja cuantía de
armadura transversal); en segundo lugar, se evalúa el desempeño del programa frente a estados de com-
presión multiaxiales, analizando la respuesta constitutiva del material bajo confinamiento; y finalmente,
a partir de las limitaciones teóricas o numéricas detectadas en esta última etapa, se proponen posibles
alternativas de refinamiento para el modelo constitutivo.

4.1. Validación de casos con comportamiento en plano en el modelo 3D

Como punto de partida, se consideró el análisis realizado en la validación del Compatible Stress Field
Method (CSFM) desarrollado en 2D por Kaufmann et al. (2020) [6]. En dicho documento, la formulación
bidimensional demostró entre otras cosas, la capacidad de simular con precisión tanto el comportamiento
carga-deformación como los modos de fallo de diversas campañas experimentales de vigas de hormigón
armado con bajas cuantías de armadura transversal.

A partir de este antecedente, se seleccionaron dos vigas representativas para ser modeladas en CSFM
3D: una correspondiente a la campaña de Huber et al. (2016) y otra a la campaña de Vecchio and Shim
(2004) [29, 30]. La elección de estos elementos permite evaluar el desempeño de la formulación 3D
frente a cargas de rotura con fallos dominados por cortante y la rotura de la armadura transversal. La
geometría general y configuración de los ensayos realizados se puede observar en la figura 4.1.
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4 Validación del modelo 3D implementado y mejoras propuestas
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Figura 4.1 – Configuración del ensayo, geometría y refuerzo de las vigas seleccionadas para validación: (a) Huber
(2016); (b) Vecchio and Shim (2004). Dimensiones en milímetros.

En la Tabla 4.1 se detallan las características geométricas de los elementos, incluyendo el canto total
(h), el canto útil (d), el ancho de la sección (b) y la luz libre entre apoyos (l). Asimismo, se especifican
los diámetros adoptados para la armadura longitudinal (φl) y transversal (φt), junto con la separación de
los estribos (st) y la cuantía geométrica transversal resultante (ρt,geo). Por su parte, la Tabla 4.2 recoge
los parámetros mecánicos de los materiales empleados en el modelado. Para el hormigón, se define
la resistencia a compresión cilíndrica ( fc) y la deformación unitaria cuando se alcanza dicha tensión
(εc0). Para las armaduras de acero, tanto a flexión como a cortante, se indican el límite elástico ( fy), la
resistencia última a tracción ( ft) y la deformación última bajo carga máxima (εu).

Tabla 4.1 – Propiedades geométricas relevantes para el análisis de las vigas seleccionadas.

Especimen
h

[mm]

d

[mm]

b

[mm]

l

[mm]

φl

[mm]

φt

[mm]

st

[mm]

ρt,geo

[%]

R500m532 500 460 150 2800 4-16 4.0 200 0.08

A3 560 457 307 6400
2-25

4-30
5.7 168 0.04

Tabla 4.2 – Propiedades de materiales considerados para el análisis de las vigas seleccionadas.

Armadura de cortante Armadura de flexión Hormigón

Especimen
φt

[mm]

fy

[MPa]

ft
[MPa]

εu

[%]

φl

[mm]

fy

[MPa]

ft
[MPa]

εu

[%]

fc

[MPa]

εc0

[%]

R500m532 4.0 653 712 49 16 550 594 50 36.0 2.0

A3 5.7 600 651 37
25

30

445

436

680

700
50 43.5 1.9

Cada viga ha sido modelada usando la configuración por defecto de CSFM e introduciendo cinco
modelos alternativos. En cada modelo alternativo se varía un parámetro respecto al modelo por defecto
siguiendo un procedimiento similar al utilizado en el trabajo de Kauffmann et al. para la validación del
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4.1 Validación de casos con comportamiento en plano en el modelo 3D

modelo 2D. En la Tabla 4.3 se resumen las modificaciones realizadas en cada modelo, incluyendo la
altura de los elementos finitos (FE) para ambos casos, la consideración o no del tension stiffening (y a
su vez, el modelo considerado: POM o TCM), y de compression softening. El modelo utilzado como
referencia con los parámetros por defecto se denomina M1-A y se indica en dicha tabla con sombreado
gris, la variación de parámetros en otros modelos.

Para cada uno de los modelos desarrollados, se comparó el resultado obtenido con el modelo 3D frente
a los resultados experimentales y a los obtenidos con el modelo 2D previamente validado.

Tabla 4.3 – Parámetros numéricos investigados en el estudio de modelado (las variaciones respecto al modelo M1-
A, el modelo con parámetros por defecto, aparecen sombreadas).

Modelo Altura de EF [mm] TS3) en armadura TS3) en armadura Compression

Vecchio Huber de flexión de cortante softening

M0-A 112 100 TCM1) POM2) activado
M1-A (def.) 56 50 TCM1) POM2) activado
M2-A 28 25 TCM1) POM2) activado
M3-A 56 50 desactivado desactivado activado
M4-A 56 50 TCM1) TCM1) activado
M5-A 56 50 TCM1) POM2) desactivado

1) Tension Chord Model.
2) Pull-Out Model.
3) TS: Tension Stiffening.

4.1.1. Respuesta estructural global

A modo ilustrativo, la figura 4.2 muestra el modelo desarrollado en IDEA StatiCa Detail para la viga
R500m532 de Huber et al. [29]. Se aprecia el desarrollo del campo de compresiones diagonal entre la
placa de carga y los apoyos, así como la plastificación de los estribos en la zona crítica para el corte, en
concordancia con el modo de fallo observado experimentalmente.
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4 Validación del modelo 3D implementado y mejoras propuestas

Figura 4.2 – Modelo CSFM 3D en IDEA StatiCa Detail de la viga R500m532 (Huber, 2016): (arriba) campo de
tensiones en el hormigón y armadura; (abajo) ratio de utilización de la armadura, evidenciando la
plastificación de los estribos en la zona crítica de corte.

En las figuras a continuación se presentan los resultados del cociente de carga experimental (Vu,exp) ob-
tenida en los ensayos y la carga calculada (Vu,calc) en cada modelo. Se comparan los resultados obtenidos
tanto para el caso 2D como para el caso 3D.

En la figura 4.3 se muestra la carga última predicha por el CSFM 3D y el CSFM 2D para tres tamaños
de malla diferentes. Todos los modelos predicen un fallo por cortante con plastificación y rotura en
los estribos, en concordancia con las observaciones experimentales. El CSFM 3D estima una carga de
rotura un 5% superior, en promedio, a la del CSFM 2D, acercándose más al valor experimental. Una
posibilidad, es que parte o toda la sobreresistencia del modelo, pueda estar relacionada con el desarrollo
de un estado de tensiones multiaxial en la zona de la placa de carga, que no es capturado por el modelo
2D y que se comenta con mayor detalle en la sección 4.1.2.

Interesa destacar que el modelo de malla más gruesa (M0-A) predice del lado de la inseguridad la
carga última, con cocientes Vu,exp/Vu,calc menores a 1, siendo un factor importante a tener en cuenta para
el desarrollo de estos modelos en la práctica.

Por su parte, en la figura 4.4 se muestra la misma comparación para los modelos M1, M3, M4 y M5. El
objetivo de esta comparación es evaluar la influencia de diferentes parámetros constitutivos para predecir
la carga última de rotura. En general, se mantienen las tendencias de comportamiento entre modelos 2D
y 3D. En particular, se observa que el modelo de comportamiento POM implementado para los estribos
de la viga, proporciona resultados consistentes y parecen ser fiables en la extensión del modelo a tres
dimensiones.
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4.1 Validación de casos con comportamiento en plano en el modelo 3D
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Figura 4.3 – Influencia de los parámetros numéricos en el ratio entre la carga última experimental frente a la
carga última calculada en los modelos 2D y 3D: M0 (malla gruesa), M1 (modelo base) y M2 (malla
refinada).
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Figura 4.4 – Influencia de los parámetros numéricos en el ratio entre la carga última experimental frente a la carga
última calculada en: M0 (malla gruesa), M1 (modelo base), M2 (malla refinada), M3 (sin tension
stiffening), M4 (solo TCM y sin POM en la armadura transversal) y M5 (sin compression softening).

Luego de esta validación inicial, se estudió el comportamiento global de carga-deformación en los
modelos y a continuación, el comportamiento local del hormigón en puntos críticos de cada viga (4.1.2).

En la figura 4.5 se muestra la comparación de las curvas de carga-deformación obtenidas en los mo-
delos M1-A y M2-A para el caso de la viga R500m532. Se observa que ambos modelos predicen una
respuesta global similar que no presenta diferencias apreciables en el comportamiento, y que motiva la
realización de un análisis más detallado que evalúe el comportamiento local del hormigón. Se presenta
este análisis en la sección siguiente.
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4 Validación del modelo 3D implementado y mejoras propuestas

Displacement	u z	[mm]
0 2 4 6 8

V
	[k
N
]

0

20

40

60

80

100

120

3D | M1-A
2D | M1-A

Displacement	uz	[mm]
0 2 4 6 8

V
	[k
N
]

0

20

40

60

80

100

120

3D | M2-A
2D | M2-A

Figura 4.5 – Curvas de carga-desplazamiento para la viga R500m532 de Huber, comparando los modelos 2D y 3D
para dos tamaños de malla distintos: (izquierda) M1-A con tamaño de malla por defecto; (derecha)
M2-A con tamaño de malla reducido.

4.1.2. Comportamiento local del hormigón

En la figura 4.6 se presenta la comparación del comportamiento tensión-deformación en dos ubica-
ciones críticas de la viga para el modelo de referencia M1-A. En la figura de la izquierda se muestra el
comportamiento del hormigón bajo la placa de carga, mientras que en la figura de la derecha se puede
ver el comportamiento del hormigón en el campo de compresiones desarrollado a lo largo del canto de la
viga. Si bien la respuesta dentro del campo de compresiones desarrollado a lo largo del canto de la viga
es similar en ambos modelos, el comportamiento cerca de la placa de carga es notablemente más rígido
en el modelo 3D.

Esta diferencia podría estar vinculada al estado tensional desarrollado en esa zona y es consistente
con el comportamiento descrito previamente: mientras que el campo de compresiones se encuentra en un
estado principalmente uniaxial (σc1 = σc2 = 0), bajo la placa de carga se desarrolla un estado multiaxial,
con σc1 ≃−11 MPa (figura 4.6, izquierda), dado que σc1 = σc3 −σeq.

Con respecto a la rigidez inicial en ambos puntos de análisis, se observa que en los dos casos el modelo
reproduce de forma adecuada la rigidez elástica Eel del hormigón.
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Figura 4.6 – Comportamiento tensión-deformación del hormigón para la viga R500m532 de Huber, comparando
los modelos 2D y 3D en dos localizaciones: (izquierda) bajo la placa de carga; (derecha) en el campo
de compresiones diagonal.
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4.2 Análisis de casos triaxiales

Con la validación realizada en esta sección se puede concluir que para casos predominantemente
planos, el comportamiento global del modelo 3D es consistente con el modelo 2D previamente validado.
Sin embargo, las diferencias observadas en el comportamiento local del hormigón bajo la placa de carga,
motivan un análisis más detallado del modelo constitutivo bajo estados triaxiales, que se desarrolla en la
sección siguiente.

4.2. Análisis de casos triaxiales

La validación realizada en la sección 4.1 confirma que el módulo CSFM 3D reproduce de forma
satisfactoria el comportamiento de elementos con respuesta predominantemente plana. Sin embargo, las
desviaciones observadas en el comportamiento local del hormigón bajo la placa de carga (ver figura 4.6),
donde se desarrolla un estado tensional multiaxial, motivan un análisis específico del modelo constitutivo
del hormigón bajo estados de compresión triaxial.

Para llevar a cabo esta parte del trabajo, se realizaron dos análisis en paralelo que permitieron evaluar
la respuesta del material aislada de la complejidad geométrica y de la interacción de armadura de refuerzo
y hormigón que podrían aparecer en modelos más complejos.

Por un lado, se realizaron modelos numéricos de bloques de hormigon sin armadura, los cuales fueron
sometidos a solicitaciones triaxiales. La configuración consistió en una probeta prismática sometida a
dos fases de carga consecutivas (ver figura 4.7):

1. Fase de confinamiento: se aplican presiones laterales uniformes en las cuatro caras transversales
de la probeta hasta alcanzar el nivel de confinamiento objetivo σ1 = σ2 = σ3 = σconf.

2. Fase desviadora: manteniendo constante la presión lateral, se incrementa progresivamente la carga
axial σ3 en la cara superior hasta alcanzar la rotura del material.

El ensayo se modeló directamente en IDEA StatiCa Detail, permitiendo evaluar el comportamiento
del módulo CSFM 3D tal y como está implementado en el software actualmente, comparando además
los resultados con los obtenidos por el módulo CSFM 2D para configuraciones equivalentes.

En segundo lugar se utilizó una implementación independiente del modelo constitutivo desarrollada
por IDEA StatiCa que es usada para validaciones del modelo. El código fuente desarrollado en MATLAB
fue facilitado por IDEA StatiCa en el marco del proyecto conjunto UPV-IDEA StatiCa con el objetivo
de poder explorar modificaciones en el modelo constitutivo e hipótesis básicas del comportamiento del
material. Esta segunda vía de análisis permitió comprender la formulación del modelo y se utilizó como
base para el estudio de deformaciones que se discute en la sección 4.2.2.
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4 Validación del modelo 3D implementado y mejoras propuestas

Figura 4.7 – Configuración del ensayo triaxial con la implementación 3D-CSFM en IDEA StatiCa Detail: (iz-
quierda) modelo base del bloque de hormigón; (centro) fase de confinamiento mediante presiones
laterales aplicadas en las caras transversales; (derecha) fase deviatórica mediante carga axial incre-
mental hasta rotura.

4.2.1. Criterio de plastificación

Como se introdujo en la sección 2.5.3, la implementación preliminar del CSFM 3D adopta por defecto
el criterio de Tresca (ϕ = 0◦). Los manuales del software justifican esta simplificación argumentando
que favorece la estabilidad numérica, acelera el tiempo de cálculo y sitúa los resultados del lado de la
seguridad. Como muestra la figura 2.12, esta hipótesis reduce el límite de plastificación del material
dado por la ecuación 2.7, limitando drásticamente el incremento de resistencia que un estado triaxial de
compresión es capaz de movilizar. Para evaluar las consecuencias de esta hipótesis sobre la respuesta del
modelo, en la presente sección se contrasta el comportamiento del CSFM 3D con ϕ = 0◦ frente a una
configuración alternativa con ϕ = 36.9◦, representativa de hormigón convencional.

Para esta validación se modeló una probeta prismática de 1×1×3 metros con fc0 = 30 MPa, sometida
a una presión lateral σconf = 20 MPa en la fase de confinamiento. Una vez aplicado el confinamiento, la
carga axial vertical σ3 se incrementó hasta rotura en la fase con carga desviadora. La figura 4.8 presenta
las curvas tensión–deformación obtenidas en un nodo central bajo la placa de carga para los tres modelos
analizados, junto con las asíntotas teóricas asociadas a cada criterio de fluencia.
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Figura 4.8 – Curvas tensión axial σ3 frente a deformación axial ε3 en un nodo central de la probeta triaxial ( fc0 =
30 MPa, σconf = 20 MPa). Comparación entre el modelo CSFM 2D y el modelo CSFM 3D para
los criterios de fluencia de Tresca (ϕ = 0◦) y de Mohr-Coulomb (ϕ = 36.9◦). Líneas discontinuas:
asíntotas teóricas correspondientes a fc0, fc0 +σ1 y fc0 +4σ1.

La tabla 4.4 resume la carga axial última obtenida en cada modelo y la compara con la predicción
teórica calculada como producto del área cargada por la resistencia confinada de la 2.7 con el valor de ϕ

correspondiente.

Tabla 4.4 – Carga axial última obtenida en los modelos triaxiales y comparación con la predicción teórica de los
criterios de Tresca y Mohr-Coulomb.

Modelo Fz,calc [kN] Fz,teo [kN] Fz,teo/Fz,calc

CSFM 2D 29 106 30 000 1.03
CSFM 3D, ϕ = 0◦ 49 473 50 000 1.01
CSFM 3D, ϕ = 36.9◦ 99 142 110 105 1.11

Los resultados muestran tres comportamientos diferenciados. El modelo CSFM 2D alcanza una resis-
tencia última próxima a fc0, en concordancia con el hecho de que la formulación bidimensional asume
tensión nula fuera del plano y, por tanto, no puede capturar el confinamiento aplicado en una de las di-
recciones. El modelo CSFM 3D con criterio de Tresca sí incorpora la presión lateral en su envolvente
de rotura y, en consecuencia, alcanza una resistencia próxima a la suma de fc0 y σ1, en concordancia
con la predicción de la 2.7 con ϕ = 0◦. La cercanía a la teoría en ambos casos (ratios Fz,teo/Fz,calc muy
cercanos a 1) confirma la correcta implementación tanto del módulo bidimensional como del módulo
tridimensional bajo el criterio actualmente adoptado por defecto.

La adopción del criterio de Mohr-Coulomb con ϕ = 36.9◦ produce un cambio cualitativo en la res-
puesta: la resistencia última se eleva hasta aproximadamente cuatro veces el valor del confinamiento
aplicado respecto al caso uniaxial, capturando el efecto del estado triaxial de compresión. La curva
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tensión–deformación reproducida en la figura 4.8 muestra que algunos puntos del modelo alcanzan lo-
calmente tensiones ligeramente superiores a la envolvente teórica de fc0 +4σ1 = 110 MPa, mientras que
la carga global de rotura se sitúa en 99 142 kN, un 10% por debajo del valor teórico. Esta desviación
es notablemente mayor que la observada en los dos casos anteriores. Una posible explicación que se
considera para explicar estas diferencias con la teoría es que cerca de los bordes del bloque modelado, la
tensión sigma3 no es perfectamente vertical, variando los resultados obtenidos respecto a la teoría.

Una observación adicional es que en los modelos CSFM 2D y CSFM 3D con ϕ = 0◦, la curva tensión–
deformación del nodo central desarrolla un plateau definido al alcanzar la resistencia confinada del mate-
rial. En el caso de ϕ = 36.9◦, sin embargo, este plateau no llega a desarrollarse: la curva sigue creciendo
de forma continuada en el momento en que el modelo alcanza la carga máxima global y el fallo en el
modelo se da sin una etapa de deformación plástica tan clara.

Esta observación sugiere que la desviación respecto a la teoría no se explica por una limitación del
criterio de fluencia, que se alcanza puntualmente en algunos puntos del modelo, sino que podría estar
relacionada con la formulación de las deformaciones. En particular, una capacidad de deformación plás-
tica que no escale adecuadamente con el nivel de confinamiento impediría que el conjunto de la probeta
movilice de forma uniforme la resistencia confinada y desarrolle el plateau que sí se observa en los otros
dos casos. El análisis detallado del modelo constitutivo y de las componentes elástica y plástica de la
deformación bajo confinamiento se aborda en la sección 4.2.2. Otra causa posible podrían ser aspectos
numéricos del programa, como problemas de convergencia, que contribuirían a la desviación observada.

Por último, es importante destacar que la resistencia confinada obtenida con el criterio de Mohr-
Coulomb, aunque se encuentra por debajo de la predicción teórica, es significativamente superior a la
resistencia confinada obtenida con el criterio de Tresca, llegándose a duplicar la carga última de rotura
en el primer caso.

A la vista de estos resultados, y considerando que en problemas como las áreas parcialmente cargadas
analizadas en el capítulo 5 el confinamiento triaxial constituye uno de los mecanismos significativos
de resistencia, la adopción del criterio de Tresca por defecto resulta excesivamente conservadora. La
implementación del criterio de Mohr-Coulomb con ϕ = 36.9◦ por defecto se propone como primera
mejora del modelo, y constituye la configuración utilizada en los análisis del capítulo 5.

4.2.2. Comportamiento constitutivo

La adopción del criterio de Mohr-Coulomb con ϕ = 36.9◦ analizada en la sección 4.2.1 permite cap-
turar correctamente el incremento de resistencia debido al confinamiento. No obstante, la observación de
que el plateau plástico no llega a desarrollarse en este caso, junto con la subestimación del 10% de la
carga teórica de rotura, podría significar que la respuesta post-elástica del modelo bajo estados triaxiales
podría no estar adecuadamente capturada. Resulta necesario analizar la formulación del modelo constitu-
tivo y, en particular, la forma en que se construyen las componentes elástica y plástica de la deformación
bajo confinamiento.

Como se introdujo en la sección 2.5.3, en la implementación actual del CSFM 3D la deformación total
en el hormigón εc se descompone para cada nivel tensional en una componente elástica y una componente
plástica:

εc = εc,el + εc,pl (4.1)

La componente elástica se evalúa mediante la ley de Hooke generalizada (2.5) y depende del estado
multiaxial a través del coeficiente de Poisson, lo que da lugar a un incremento de la deformación elástica
conforme aumenta el confinamiento. La componente plástica, en cambio, se calibra a partir del caso
uniaxial:
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4.2 Análisis de casos triaxiales

εc0,pl = εc0 − εc0,el (4.2)

donde εc0 es la deformación a la que se alcanza la tensión máxima uniaxial dada por la normativa
(usualmente denominada εc2 [1]), εc0,pl es la componente de deformación plástica uniaxial y εc0,el es la
deformación elástica uniaxial. Esta hipótesis contradice las observaciones experimentales y los modelos
constitutivos clásicos del hormigón confinado. En particular, el modelo de Mander et al. (1988) [26],
ampliamente aceptado como referencia en la caracterización del hormigón confinado, establece que la
deformación pico aumenta aproximadamente cinco veces más rápido que la resistencia respecto al caso
uniaxial:

εcc = εc0
[
1+5( fcc/ fc0 −1)

]
(4.3)

donde fc0 es la resistencia uniaxial mientras que εcc y fcc corresponden a la deformación y resistencia
(totales) alcanzados en el estado confinado. Se presenta la figura 4.9 para ilustrar de manera conceptual
las relaciones descritas, mostrando en curvas tensión deformación, las componentes elástica y plástica
para un estado uniaxial y para un estado triaxial de acuerdo con el modelo de Mander.

-εc

-σc

fc 

fcc

εc εcc

εcc,el εcc,pl

εc  ,el

εc  ,pl

EcEcc

εc,total
εc,el

0
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0

Figura 4.9 – Curvas de tensión-deformación para caso uniaxial (azul) y para el caso triaxial con confinamiento
(verde) considerando el modelo de Mander para esta última [26].

Para evaluar la respuesta del modelo frente a esta referencia analítica, se analizó el comportamiento
tensión–deformación de un punto material aislado mediante la implementación del modelo constitutivo
del hormigón de IDEA StatiCa Detail en código MATLAB, proporcionada por los desarrolladores del
software. Se consideró un hormigón con fc0 = 20 MPa y ϕ = 36.9◦, sometido a distintos ratios σ1/σ3
representativos de niveles crecientes de confinamiento.

Las figuras 4.10 y 4.11 muestran, respectivamente, las curvas de tensión axial frente a la deformación
total y deformación plástica. En la primera figura se incluye además la curva de tensión deformación
calculada a partir de la ecuación 4.3, que permite compararla con la deformación predicha por el modelo
al alcanzar la tensión pico. En dichas figuras ε3 representa a la deformación axial total en la dirección de
carga, mientras que ε3,pl representa a la componente plástica de esta deformación.
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Figura 4.10 – Curva tensión axial frente a deformación total del modelo constitutivo del CSFM 3D para distintos
ratios σ1/σ3 ( fc0 = 20 MPa, ϕ = 36.9◦). La línea discontinua representa la deformación predicha
por el modelo de Mander et al. (1988) [26] al alcanzar la tensión pico.
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Figura 4.11 – Curva tensión axial frente a deformación plástica del modelo constitutivo del CSFM 3D para distin-
tos ratios σ1/σ3 ( fc0 = 20 MPa, ϕ = 36.9◦).

Observando los resultados, la curva tensión–deformación total (figura 4.10) muestra que el modelo
desarrolla una meseta plástica a una deformación que coincide con la predicción de Mander en el caso
uniaxial (σ1/σ3 = 0), pero a medida que aumenta el nivel de confinamiento ambas curvas se separan. La
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deformación pico predicha por Mander se sitúa muy por encima de la deformación a la que el modelo
entra en fluencia, por lo que la ductilidad capturada bajo confinamiento es inferior a la esperada.

La curva tensión–deformación plástica (figura 4.11) permite visualizar la causa. Independientemente
del nivel de confinamiento, el modelo alcanza la meseta a un mismo valor de deformación plástica (apro-
ximadamente 1‰, marcado por la línea vertical en la figura). Esto confirma que la componente plástica
está calibrada exclusivamente a partir del caso uniaxial y no escala con el confinamiento, por lo que el
incremento de deformación total observado en la figura 4.10 proviene casi exclusivamente del aumento
de la deformación elástica derivado del estado multiaxial.

Esta limitación es coherente con el comportamiento observado en la sección 4.2.1: aunque el modelo
constitutivo desarrolla una rama plástica, su extensión queda limitada a aproximadamente el 1‰ de
deformación plástica independientemente del nivel de confinamiento aplicado. Esta capacidad reducida
podría ser la causa de que, el modelo con ϕ = 36.9◦, no llegue a desarrollar una meseta plástica y que
la carga última quede por debajo de la predicción teórica. Un comportamiento análogo se observa en
los modelos de áreas parcialmente cargadas que se analizarán en el capítulo 5, donde la respuesta carga–
desplazamiento no reproduce el tramo plástico medido experimentalmente. El análisis presentado motiva
una segunda mejora del modelo, orientada a corregir el escalado de la deformación plástica con el nivel
de confinamiento, que se desarrolla en la sección 4.3.

4.3. Propuesta de refinamiento del modelo

A partir de las limitaciones identificadas en la sección 4.2, se proponen dos mejoras al modelo cons-
titutivo del CSFM 3D actualmente implementado en IDEA StatiCa Detail. Ambas se enmarcan en el
proyecto conjunto UPV–IDEA StatiCa, presentando distinto estado de implementación al momento de
redacción del presente trabajo y se describen a continuación.

4.3.1. Criterio de plastificación de Mohr-Coulomb

El análisis triaxial de la sección 4.2.1 muestra que la adopción del criterio de Mohr-Coulomb recu-
pera el efecto multiplicativo del confinamiento sobre la resistencia, frente a la limitación que impone
el criterio de Tresca (ϕ = 0◦) actualmente adoptado por defecto en el módulo CSFM 3D. La primera
mejora propuesta consiste, por tanto, en sustituir el valor por defecto del ángulo de fricción interna por
ϕ = 36.9◦, representativo de hormigón convencional.

Esta mejora ha sido implementada por los desarrolladores del software en el marco del proyec-
to conjunto UPV–IDEA StatiCa, encontrándose disponible en versiones de desarrollador del módulo
CSFM 3D. La configuración con ϕ = 36.9◦ es la utilizada en los análisis de áreas parcialmente carga-
das presentados en el capítulo 5, donde se evalúa cuantitativamente su impacto sobre la predicción de la
capacidad portante respecto a la implementación original con criterio de Tresca.

4.3.2. Deformación plástica dependiente del grado de confinamiento

La segunda mejora aborda la limitación identificada en la sección 4.2.2, donde se mostró que la de-
formación plástica del modelo no escala con el nivel de confinamiento, restringiendo la ductilidad del
material confinado a aproximadamente 1‰ de deformación plástica independientemente del estado ten-
sional. Para corregir esta limitación, se propone modificar la formulación constitutiva de modo que la
deformación pico del hormigón confinado siga la ley de incremento de Mander introducida en la 4.3.

La propuesta consiste en aplicar la ley de Mander a la descomposición elástica–plástica que utiliza
el modelo (no a la deformación total directamente). Partiendo de la descomposición de la deformación
uniaxial a la que se alcanza la tensión máxima uniaxial:

45



4 Validación del modelo 3D implementado y mejoras propuestas

εc0 = εc0,el + εc0,pl (4.4)

donde εc0,el se calcula mediante la ley de Hooke en estado uniaxial y εc0,pl se obtiene como diferencia
respecto a εc0 (4.2), que se asume como valor conocido en función de la normativa considerada. La
modificación propuesta para el caso confinado se formula como:

εcc = εel,cc + εpl,cc (4.5)

εel,cc =
1
E

[
σ3 −ν (σ1 +σ2)

]
(4.6)

εpl,cc = εc0
[
1+5( fcc/ fc0 −1)

]
− εel,cc (4.7)

donde εel,cc y εpl,cc son las componentes elástica y plástica de la deformación pico en el estado con-
finado. Al igual que en el caso uniaxial, la componente elástica se evalúa mediante la ley de Hooke
generalizada, teniendo en cuenta el efecto del coeficiente de Poisson bajo estados multiaxiales (ya in-
cluido en la formulación actual). La componente plástica se obtiene por diferencia entre la deformación
pico predicha por Mander y la componente elástica, garantizando que la deformación total εcc coincida
con la predicción analítica.

Como se observó en la figura 4.11, la curva de deformación plástica del modelo se interpola con 4
puntos desde la deformación plástica nula hasta la deformación plástica pico uniaxial, que se sitúa apro-
ximadamente en 1‰. La propuesta realizada para modificar esta ley de deformaciones plásticas implica
aplicar el ajuste, no sólo al punto correspondiente a la deformación εcc máxima en estado confinado, sino
también al punto de interpolación previo donde la deformación plástica deja de ser nula.

A diferencia de la primera mejora, la incorporación de esta corrección al módulo CSFM 3D del soft-
ware comercial requiere un ajuste más complejo del modelo constitutivo y se encuentra pendiente de
implementación al momento de redacción del presente trabajo. Su validación frente a campañas experi-
mentales de hormigón confinado, así como su impacto sobre la predicción de la capacidad portante y la
respuesta carga–desplazamiento de áreas parcialmente cargadas, constituyen posibles líneas de trabajo
futuras.
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parcialmente cargadas

El objetivo de este capítulo es presentar los resultados obtenidos para el análisis de áreas parcialmente
cargadas y validar el comportamiento del modelo CSFM 3D implementado, teniendo en cuenta las pro-
puestas de mejora planteadas en el capítulo 4. Para ello, se analizan diferentes aspectos: la influencia del
criterio de fluencia adoptado para el hormigón (Mohr-Coulomb o Tresca), la sensibilidad frente al tamaño
de malla, la respuesta global carga-desplazamiento y el comportamiento constitutivo local del material.
A partir de estos resultados, se formulan recomendaciones orientadas a mejorar la implementación del
modelo.

5.1. Especímenes analizados

En esta sección se describen los especímenes analizados. Los especímenes seleccionados pertenecen
a la Serie I de la campaña experimental de Markić (2023) [3], introducida en la sección 3.2. Se han
modelado un total de cinco especímenes, elegidos para evaluar la influencia de dos parámetros geomé-
tricos: la dimensión de la placa de carga (b1) en la dirección longitudinal (largo de placa) y su dimen-
sión (d1) en la dirección transversal (ancho de placa). Todos los bloques presentan la misma geometría:
d2 ·b2 = 0.350 ·0.550 m2 y h = 0.525 m, siendo h la dimensión en la dirección de aplicación de la carga
axial o altura. La geometría de los especímenes y los tipos de armadura utilizados se ilustran en la figura
5.1.

Cada espécimen cuenta con dos zonas de armado diferenciadas: la zona superior, adyacente a la intro-
ducción de carga y sometida a mayores tensiones de confinamiento, y la zona inferior, correspondiente
a la región de dispersión de tensiones. En función de la disposición de armadura adoptado, ambas zonas
pueden presentar cuantías diferentes, tal como se indica en la tabla 5.2. Las disposiciones de armadura
consideradas en los especímenes modelados corresponden a las configuraciones (b) e (i) definidas en el
trabajo de Markić, ambas con barras de diámetro φ12 mm, y cuya geometría se ilustra en la figura 5.2.
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Fig. 5.1 – (continued) Series I: Reinforcement layouts of Specimens (g) C11; (h) C12, C20; (i) C13-C18, H1, 

H2; (j) Reinforcement details (centreline dimensions in mm). See Table 5.1 for additional infor-

mation. 

Finally, the transition from plate to strip loading was investigated with Series III (see Fig. 5.3 and 

Table 5.3). This series consisted of four groups of six unreinforced concrete blocks, totalling 24 speci-

mens. All specimens measured d = 270 mm in transverse and h = 350 mm in axial direction. Each group 

was composed of three pairs of blocks measuring b = 60, 170 and 280 mm in longitudinal direction. All 

specimens were loaded across the entire block length and pairwise over d1 = 20, 40, 60, and 120 mm 

width. Thus, for every loading and geometric configuration, two tests were performed on two identical 

blocks – except for Specimen U1-17-2, which was erroneously loaded over a width d1 = 20 instead of 

60 mm. The six specimens of each group were obtained by cutting a longer concrete block with cross-

section 270∙350 mm2 to ensure identical concrete properties. Due to the achievable tolerances of the 

cutting machine, the actual length b of the samples varied by ±5 mm from the target length. The peak 

loads reported in this paper are scaled to the respective target lengths. However, the actual dimensions 

are used for the plots in Section 3. 

Figura 5.1 – Geometría general del bloque ensayado (izquierda) y notación del esquema de armado (derecha).
Adaptada de Markić [3].

5.2. Experimental campaign 
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Fig. 5.1 – Series I:(a) Specimen geometry and loading configuration; Reinforcement layout of Specimens 

(b) C1-C3, C6 (without bottom two reinforcement layers), C19, C21; (c) C4; (d) C5; (e) C7-C9; (f)

C10 (centreline dimensions in mm). See Table 5.1 for additional information.
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Figura 5.2 – Disposiciones de armado considerados para los especímenes modelados: esquema (b) para los espe-
címenes C1 y C19 (izquierda); esquema (i) para los especímenes C16–C18 (derecha). Adaptado de
Markić [3].

En la tabla 5.1 se resumen las propiedades geométricas de los especímenes modelados, incluyendo el
layout de armadura, el diámetro de barra, las dimensiones de la placa de carga (b1 y d1) y la resistencia a
compresión uniaxial del hormigón ( fc0). Los especímenes C1 y C19 comparten las mismas propiedades
de material y armadura, diferenciándose únicamente en la longitud b1 de la placa de carga, lo que permite
analizar la influencia de este parámetro en la respuesta del modelo. Por su parte, los especímenes C16,
C17 y C18 presentan la misma geometría de bloque, material y armadura, variando exclusivamente la
dimensión d1, permitiendo evaluar su influencia sobre la capacidad portante que predice el modelo.
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Tabla 5.1 – Propiedades geométricas y resistencia del hormigón de los especímenes de Markić [3] seleccionados
para el análisis.

Espécimen Disposición
b1

[mm]

d1

[mm]

fc0

[MPa]

C1 (b) φ12 450 70 33.5

C19 (b) φ12 270 70 33.5

C16 (i) φ12 450 20 51.5

C17 (i) φ12 450 40 51.5

C18 (i) φ12 450 80 51.5

En la tabla 5.2 se recogen las propiedades de la armadura y los resultados experimentales de rotura.
Las cuantías mecánicas de armadura ωy se indican de forma diferenciada para la zona superior e inferior
del bloque, mientras que la cuantía mecánica ωz corresponde únicamente a la zona superior, ya que en
los especímenes modelados no se dispone armadura en dirección z en la zona inferior. Dichas cuantías
se consideran respecto a la geometría del bloque de hormigón y la separación de armaduras.

Tabla 5.2 – Propiedades de la armadura y resultados experimentales de los especímenes de Markić [3] selecciona-
dos para el análisis.

fy [MPa] ωy [-] ωz [-]

Specimen
Barras con

cabeza

Estribos

cerrados

Zona

superior

Zona

inferior

Zona

superior

qx,u,test/ fc0

[-]

C1 515 528 0.30 0.30 0.24 4.16

C19 515 528 0.30 0.30 0.24 5.64

C16 544 528 0.29 0.22 0.22 6.19

C17 544 528 0.29 0.22 0.22 5.09

C18 544 528 0.29 0.22 0.22 3.59

5.2. Modelización

Se introducen en esta sección algunos criterios generales de modelado en IDEA StatiCa Detail para
representar condiciones similares a las de los ensayos de laboratorio.

La carga axial se introdujo mediante una placa de acero rígida (base plate) posicionada sobre la su-
perficie superior del bloque, coincidiendo en planta con las dimensiones de la placa de carga del ensayo
(b1×d1). La carga total aplicada se distribuyó como cargas puntuales en los nodos de la placa de acuerdo
con sus áreas de influencia, con el objetivo de reproducir de forma realista la distribución de presión de
contacto sobre el área cargada. En la base del bloque se impuso un apoyo empotrado rígido, restringien-
do todos los grados de libertad de los nodos inferiores. Se considera que estas condiciones de contorno
son adecuadas para representar el ensayo experimental, aunque se aclara que la rigidez de la placa de
acero y el apoyo empotrado pueden influir en la respuesta del modelo. El análisis de la influencia de estas
condiciones de contorno se deja para futuras investigaciones.
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Para el espécimen C1 se realizaron seis modelos, combinando dos valores del ángulo de fricción in-
terno del hormigón (ϕ = 0° y ϕ = 36.9°) con tres tamaños de malla (Tamaño de Elemento Finito = 38,
32 y 20 mm). El objetivo es evaluar la influencia del criterio de fluencia adoptado y la sensibilidad de
los resultados al tamaño de malla, aspectos que se discuten en las secciones 5.3.1 y 5.3.2 respectiva-
mente. Para los especímenes restantes (C16, C17, C18 y C19), se adoptó exclusivamente el criterio de
Mohr-Coulomb (ϕ = 36.9°), variando igualmente los tres tamaños de malla indicados. En la tabla 5.3 se
presenta un resumen de los modelos realizados.

Tabla 5.3 – Resumen de los modelos numéricos realizados en IDEA StatiCa Detail.

Espécimen Ángulo de fricción [°] ϕ Tamaño de EF [mm] No. de modelos

C1 0 / 36.9 38 / 32 / 20 6

C19 36.9 38 / 32 / 20 3

C16 36.9 38 / 32 / 20 3

C17 36.9 38 / 32 / 20 3

C18 36.9 38 / 32 / 20 3

Total 18

En la figura 5.3 se puede observar la geometría general del espécimen C1 y la configuración de cargas
aplicadas en el modelo de IDEA StatiCa Detail, mientras que en la figura 5.4 se muestran resultados del
mismo espécimen, incluyendo las trayectorias de tensiones principales de compresión en el hormigón y
las tensiones en la armadura.

Figura 5.3 – Geometría y configuración de carga del espécimen C1 en el modelo de IDEA StatiCa Detail. Cargas
en kN.
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Figura 5.4 – Modelo 3D del espécimen C1 en IDEA StatiCa Detail: trayectorias de tensiones principales de com-
presión en el hormigón y tensiones en la armadura (ϕ = 36.9◦) y tamaño de EF igual a 32 mm.

En todos los modelos analizados en este capítulo se consideran tres tamaños de malla diferentes con el
objetivo de evaluar la sensibilidad de los resultados frente a la variación de este parámetro numérico. Esta
comparativa permite identificar en qué medida las predicciones del modelo dependen de la discretización
adoptada, dado que la sensibilidad al tamaño de malla constituye una de las limitaciones identificadas en
la implementación actual del CSFM 3D, tal como se discutirá en la sección 5.5.

5.3. Capacidad portante

5.3.1. Influencia del criterio de plastificación

El análisis triaxial realizado en el capítulo 4 muestra que el criterio de Tresca (ϕ = 0◦) adoptado
por defecto en el CSFM 3D limita el incremento de resistencia que un estado triaxial de compresión
puede movilizar. En la presente sección se evalúa cuantitativamente la variación de resultados al pasar
a un criterio de Mohr Coulomb (ϕ = 36.9◦) en relación a la predicción de la capacidad portante de
áreas parcialmente cargadas, utilizando para ello el espécimen C1 de la campaña de Markić presentada
previamente.

En la figura 5.5 se presenta la influencia del criterio de fluencia en la predicción de la capacidad
portante para el espécimen C1, expresada como el cociente entre la carga experimental y la calculada en
los modelos (Fu,exp/Fu,calc). Este cociente se calcula para los tres tamaños de malla analizados.

Como referencia, se incluyen las predicciones obtenidas mediante las fórmulas empíricas normativas
de raíz cuadrada (3.1) y raíz cúbica (3.2), así como los resultados obtenidos con el modelo Dual Wedge
Stress Field, que incorpora un criterio de fluencia de Mohr-Coulomb con ϕ = 36.9◦.
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Figura 5.5 – Influencia del ángulo de fricción y el tamaño de malla en el ratio Fu,exp/Fu,calc para el espécimen C1.
Se incluyen como referencia las predicciones normativas de las ecuaciones de raíz cuadrada (SR) y
raíz cúbica (CR), y los resultados del Dual-Wedge (DW) Stress Field.

Los resultados obtenidos con el criterio de Tresca subestiman la capacidad resistente en casi un 50%
con respecto al valor experimental (ratio de carga experimental respecto a carga estimada, en prome-
dio igual a 1.89), independientemente del tamaño de malla adoptado. Las predicciones del modelo se
sitúan en el mismo rango que las obtenidas con las fórmulas empíricas normativas de raíz cuadrada y
raíz cúbica, que constituyen una aproximación muy conservadora. Este resultado pone de manifiesto
que el criterio de Tresca es inadecuado para el análisis de áreas parcialmente cargadas, que como se
comentó en el capítulo 2.5.3, no considera el incremento real de resistencia que puede alcanzarse con el
confinamiento triaxial.

Por el contrario, considerando el criterio de Mohr-Coulomb se obtienen predicciones más próximas
a los valores experimentales, con un cociente promedio Fu,exp/Fu,calc de 1.11. Cabe señalar que estos
resultados presentan una marcada sensibilidad al tamaño de malla adoptado, aspecto que se analizará
con mayor detalle a lo largo de este capítulo.

A su vez, si se comparan los resultados obtenidos con el criterio de Mohr-Coulomb contra las predic-
ciones del modelo Dual-Wedge Stress Field, se observa que ambos presentan un comportamiento similar,
aunque el CSFM 3D tiende a predecir una capacidad ligeramente inferior en promedio, lo que se traduce
en cocientes Fu,exp/Fu,calc mayores que los obtenidos con el modelo de Markić para las mallas de 32 mm
y 20 mm.

Con estos resultados, se concluye que el criterio de Mohr-Coulomb proporciona predicciones más
precisas que el criterio de Tresca. Por tanto, los modelos presentados a partir de esta sección adoptan
exclusivamente un ángulo de ϕ = 36.9◦.

5.3.2. Influencia de la geometría de área cargada

Una vez establecido el criterio de plastificación más adecuado para modelos de áreas parcialmente
cargadas, se evalúa la capacidad del modelo de capturar la influencia de la geometría de la placa de carga
sobre la capacidad portante. Para ello se analizan dos series de especímenes, diferenciadas según el pará-
metro geométrico que varía: el ancho de la placa d1, que controla el nivel de confinamiento geométrico en
el plano, y la longitud de la placa b1, que representa la extensión de la carga en la dirección longitudinal.
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5.3 Capacidad portante

Como se comentó en el capítulo 3, el modelo analítico Dual-Wedge desarrollado por Markić asume
un estado de deformación plana como por ejemplo para casos de carga en franja o strip-loading. Para
los especímenes analizados b1 varía entre 450 o 270 mm. Teniendo en cuenta que el ancho del bloque
en esa dirección es 550 mm el modelo Dual-Wedge podría ser aplicable para ambos casos, aunque con
un mayor grado de aproximación para el caso de b1 = 450 mm, dado que la hipótesis de estado plano de
deformaciones asumida para el modelo se ajusta mejor a casos con franjas infinitas o muy largas.

Para el caso con b1 = 270 mm, es posible que pueda llegar a generarse un pequeño efecto de confi-
namiento en el sentido longitudinal de la carga, con lo cual el modelo Dual-Wedge podría dejar de ser
válido y la solución comenzaría a acercarse a la del modelo Dual-Cone.

Influencia del ancho del área cargada (d1)

En este análisis se consideran los especímenes C1, C16, C17 y C18 que presentan la misma geometría
de bloque, variando exclusivamente el ancho de la placa de carga. Los anchos considerados son d1 = 20,
40, 70 y 80 mm respectivamente, con longitud fija b1 = 450 mm. Los resultados se expresan en términos
del cociente entre la tensión aplicada en el área de carga y la resistencia uniaxial del hormigón (qx/ fc0),
en función de d1.

En la figura 5.6 se presentan los resultados del modelo obtenidos con los tres tamaños de malla ana-
lizados, junto con los valores experimentales, las predicciones de las fórmulas empíricas normativas de
raíz cuadrada y raíz cúbica, y los resultados del modelo analítico Dual-Wedge aplicado para esta serie.
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Figura 5.6 – Influencia del ancho de la zona cargada d1 en la capacidad portante normalizada qx/ fc0 para los
especímenes C1, C16, C17 y C18 (b1 = 450 mm). Se incluyen como referencia los valores experi-
mentales, las predicciones normativas de las ecuaciones de raíz cuadrada (SR) y raíz cúbica (CR), y
los resultados del Dual-Wedge (DW) Stress Field.

A partir del análisis en la figura, se puede decir que el modelo reproduce cualitativamente la tendencia
experimental: a menor d1, mayor es la capacidad portante normalizada, un comportamiento esperado con
el mayor grado de confinamiento geométrico desarrollado bajo placas de menor ancho en relación a la
geometría del bloque. Esta tendencia es coherente con el mecanismo descrito en el capítulo 3 y con las
predicciones del modelo DW.
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En términos cuantitativos, las predicciones del CSFM 3D con ϕ = 36.9◦ se sitúan en promedio en
un rango próximo a las del modelo DW, siendo este último una referencia mecánicamente más rigurosa
que las fórmulas normativas empíricas. No obstante, los resultados del CSFM 3D presentan una marcada
sensibilidad al tamaño de malla, con diferencias importantes entre los diferentes modelos al variar el
tamaño del lado de los elementos finitos. El modelo con malla gruesa tiende a sobreestimar la capacidad
de forma no conservadora, mientras que el de malla fina genera predicciones conservadoras con respecto
al valor experimental. Los modelos con tamaño de malla intermedio son los que, en general, arrojan re-
sultados más cercanos al valor experimental. Esta sensibilidad limita la fiabilidad cuantitativa del modelo
en su estado actual de implementación y se discute con mayor detalle en la sección 5.4.1.

Influencia de la longitud del área cargada (b1)

En esta serie se analizan los especímenes C1 y C19, que comparten las mismas propiedades de ma-
terial y armadura, diferenciándose únicamente en la longitud de la placa de carga (b1 = 450 y 270 mm
respectivamente), con ancho fijo d1 = 70 mm.

La comparativa se realiza nuevamente comparando los resultados de los modelos con los valores ex-
perimentales, las predicciones de las fórmulas empíricas normativas de raíz cuadrada y raíz cúbica, y los
resultados del modelo analítico DW aplicado para esta serie. Este último, se compara directamente para
el caso de b1 = 450 mm, dado que el modelo DW asume un estado plano de tensiones que se ajusta mejor
a casos de strip-loading, siendo el caso de b1 = 270 mm un escenario más alejado de esta hipótesis.

En la figura 5.7 se presentan los resultados obtenidos con los tres tamaños de malla analizados.
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Figura 5.7 – Influencia de la longitud de la zona cargada b1 en la capacidad portante normalizada qx/ fc0 para los
especímenes C1 y C19 (d1 = 70 mm). Se incluyen como referencia los valores experimentales, las
predicciones normativas de las ecuaciones de raíz cuadrada (SR) y raíz cúbica (CR), y los resultados
del Dual-Wedge (DW) Stress Field.

Al reducir la longitud de la placa de b1 = 450 mm a b1 = 270 mm, se observa experimentalmente
un incremento de la capacidad portante normalizada, lo que indica que la extensión longitudinal de la
placa también influye sobre el confinamiento desarrollado. Este comportamiento es esperable, dado que
al reducir el ancho de aplicación de carga, aumenta el grado de confinamiento en la dirección longitudinal
de la placa.
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Los modelos desarrollados en el software reproducen cualitativamente esta tendencia, aunque se vuel-
ve a observar la misma sensibilidad al tamaño de malla identificada en la serie anterior. La tendencia
general de los resultados, parece seguir una ley similar a la de las ecuaciones empíricas, pudiendo ser útil
extender el análisis a un rango de valores de b1 más amplio.

Límites de aplicabilidad de modelos empíricos

Resulta importante destacar que el análisis presentado no incorpora las limitaciones empíricas esta-
blecidas en la normativa vigente. Como se comentó en la sección 3.4.2, en el Eurocódigo 2 se impone
para la aplicación de las formulaciones empíricas un valor máximo del factor de confinamiento igual a
3, y por otra, una condición de afinidad entre las áreas Ac0 y Ac1 que prácticamente invalida cualquier
incremento de resistencia en casos de carga tipo franja (strip-loading) en donde el ancho del área cargada
es similar al ancho del bloque.

Estas limitaciones afectarían a los especímenes analizados. Por ejemplo, en el caso del espécimen
C16 (d1 = 20 mm, b1 = 450 mm), el factor de confinamiento empírico excede con holgura el tope de 3,
así como también ocurre con los resultados observados en los modelos numéricos realizados. Además,
siguiendo con el análisis del espécimen C16, b1 es próximo al ancho del bloque (450 mm contra 550 mm)
por lo que la condición de afinidad de áreas también resulta restrictiva.

Si se usara el Eurocódigo 2 considerando esta limitación (usando la ecuación de raíz cuadrada), el
factor de confinamiento resultaría 1.72 por lo que, si se compara con ensayos experimentales (6.19) y
modelos (con valor promedio 6.89), los resultados normativos son excesivamente conservadores.

Los resultados obtenidos refuerzan la necesidad de disponer de herramientas de análisis avanzadas,
como el CSFM 3D o el modelo analítico DW que son capaces de evaluar el estado tensional triaxial real
del hormigón confinado. Ésta es precisamente la dirección que sigue la nueva generación del Eurocódigo
2 mediante la cláusula que permite superar el factor de confinamiento empírico cuando se justifica con
un análisis refinado adecuado.

5.4. Respuesta estructural y comportamiento constitutivo

Los resultados presentados en la sección anterior evidencian que el CSFM 3D con criterio de Mohr-
Coulomb es capaz de reproducir cualitativamente las tendencias de capacidad portante observadas expe-
rimentalmente, aunque con una marcada sensibilidad al tamaño de malla. Para profundizar en las causas
de este comportamiento, en la presente sección se analiza la respuesta del modelo más allá de la carga
última: en primer lugar, la respuesta global carga-desplazamiento y en segundo lugar, el comportamiento
constitutivo local del hormigón bajo la placa de carga. Estos análisis permiten evaluar la capacidad del
modelo de predecir la rigidez y la ductilidad del espécimen y a su vez, intentar identificar las limitaciones
de la implementación actual y orientar las mejoras propuestas.

5.4.1. Respuesta carga-desplazamiento

En la figura 5.8 se comparan las curvas carga-desplazamiento predichas por el CSFM 3D para los
especímenes C1 y C2 con los resultados experimentales. El espécimen C2 presenta condiciones idénticas
al C1 en cuanto a geometría, armadura y propiedades del hormigón. Aunque su curva experimental
incluye un tramo de descarga y recarga previo a la rotura, se presenta a efectos de comparar con al
menos dos ensayos. Los resultados numéricos se presentan para los tres tamaños de malla analizados,
expresando la carga en términos del cociente qx/ fc0 y el desplazamiento vertical uz en milímetros, bajo
el centro de la placa de carga.
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Figura 5.8 – Curvas carga-desplazamiento para los especímenes C1 y C2, comparando los datos experimentales
con las predicciones del CSFM 3D para distintos tamaños de malla (ϕ = 36.9).

En la fase inicial de carga, se observa que los ensayos experimentales presentan una rigidez algo
superior a la predicha por los modelos numéricos. Esta diferencia puede atribuirse a la resistencia a
tracción del hormigón, que en la fase previa a la fisuración contribuye a la rigidez del conjunto pero que
en el CSFM se desprecia completamente, tal como se describió en la sección 2.5.3.

En cuanto a la carga última, se vuelve a observar la sensibilidad al tamaño de malla identificada en
la sección anterior: el modelo con malla gruesa (38 mm) alcanza una carga última significativamente
superior a la experimental, mientras que el modelo con malla fina (20 mm) proporciona una predicción
más conservadora.

Con respecto al plateau plástico observado en el ensayo experimental, los modelos numéricos no
son capaces de reproducirlo, alcanzando la carga última de forma abrupta y resultando en un modelo
considerablemente más rígido que el comportamiento experimental. Aunque este aspecto se analiza en
detalle en la sección siguiente, este comportamiento está presumiblemente relacionado con la definición
de las deformaciones plásticas del hormigón en el modelo, aspecto ya identificado como limitación en el
capítulo 4.

5.4.2. Comportamiento constitutivo local

Para profundizar en las limitaciones observadas en la respuesta carga-desplazamiento, se analizó el
comportamiento tensión-deformación local del hormigón en la zona directamente bajo la placa de carga,
así como la convergencia numérica del modelo frente a variaciones en el número de incrementos de carga.
En la figura 5.9 se presentan las curvas de deformación total y su componente plástica en función de la
tensión de compresión principal σc3, para diferentes configuraciones de incremento de carga aplicadas al
espécimen C1.
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Figura 5.9 – Curvas tensión-deformación para el espécimen C1 bajo la placa de carga, comparando las deforma-
ciones totales y plásticas, para distintas cantidades de incrementos de carga en CSFM 3D.

Los resultados muestran que, si bien se desarrollan deformaciones plásticas locales bajo la placa de
carga, la mayor parte de la deformación total es elástica incluso en las proximidades de la carga última.
Este comportamiento difiere de las observaciones experimentales, en las que el hormigón confinado desa-
rrolla deformaciones plásticas significativas antes de alcanzar la rotura [3]. La incapacidad del modelo de
reproducir este comportamiento en la fase plástica podría estar vinculada a la hipótesis de la implementa-
ción actual del CSFM 3D ya identificada en el capítulo 4: las deformaciones plásticas son independientes
del nivel de confinamiento (se calibran a partir del comportamiento uniaxial) y no escalan cuando este
último existe. En consecuencia, el modelo subestima la ductilidad del hormigón confinado, lo que im-
pide reproducir tanto el plateau plástico experimental como la deformación total acumulada antes de la
rotura. La implementación del modelo de Mander, en el que las deformaciones plásticas aumentan pro-
porcionalmente al nivel de confinamiento, ha sido propuesta a IDEA StatiCa como una posible mejora en
el marco del proyecto conjunto UPV–IDEA StatiCa, y su implementación y correspondiente validación
quedan pendientes para trabajos futuros.

Por otra parte, los resultados evidencian que el modelo presenta una marcada sensibilidad al número
de incrementos de carga. Al aumentar el número de pasos de carga de 6 a 46, la carga última predicha
disminuye en aproximadamente un 25%. Este comportamiento sugiere la existencia de inestabilidades
numéricas cuyas causas deben ser investigadas. Una hipótesis es que estas inestabilidades podrían estar
relacionadas con la influencia de los elementos MPC (Multi-Point Constraint) cuando el tamaño de
malla es comparable a la separación entre barras de armadura. En dicha situación, los MPC conectan
cada segmento de armadura a un área de hormigón desproporcionadamente grande, pudiendo generar
una resistencia a tracción ficticia que contribuye a la sobreestimación de la capacidad en modelos con
malla gruesa.
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5.5. Resumen y recomendaciones

A partir de los resultados obtenidos en este capítulo, se puede concluir sobre el estado actual del CSFM
3D para el análisis de áreas parcialmente cargadas:

El criterio de Tresca (ϕ = 0), adoptado por defecto en la implementación preliminar del CSFM
3D, subestima la capacidad portante en aproximadamente un 50%, situándose en el mismo rango
que las predicciones de las fórmulas empíricas normativas y resultando en cargas de rotura global
muy por debajo a las experimentales. Su uso para el análisis de áreas parcialmente cargadas no es
adecuado, ya que minimiza el beneficio del confinamiento triaxial.

La adopción del criterio de Mohr-Coulomb (con ϕ = 36.9°) mejora significativamente las pre-
dicciones del modelo, capturando cualitativamente las tendencias de confinamiento observadas
experimentalmente. Las predicciones del CSFM 3D con dicho criterio se sitúan en promedio en
un rango próximo a las del modelo analítico Dual-Wedge desarrollado por Markić (2023) [4]. Esta
mejora ya ha sido implementada en el marco del proyecto conjunto UPV-IDEA StatiCa.

Los resultados del CSFM 3D con el criterio de Mohr-Coulomb presentan una marcada sensibilidad
al tamaño de malla. Los modelos con malla gruesa tienden a sobreestimar la capacidad de forma no
conservadora, mientras que los modelos con malla fina proporcionan predicciones conservadoras.
Como recomendación práctica, se propone que el tamaño máximo del elemento finito no supere la
mitad de la dimensión mínima de la placa de carga para evitar resultados demasiado conservadores.
El tamaño mínimo de malla recomendado debe ser objeto de investigación adicional, en donde se
integre este análisis con el estudio de la sensibilidad al número de incrementos de carga y a la
posible influencia de los elementos MPC que podrían generar una resistencia a tracción ficticia
cuando el tamaño de malla es comparable a la separación entre barras.

La respuesta carga-desplazamiento de los modelos reproduce una rigidez inicial similar a la ob-
servada en los ensayos, aunque presenta una rigidez ligeramente inferior a la experimental en la
fase previa a la fisuración, debido a que el CSFM desprecia completamente la resistencia a trac-
ción del hormigón. Sin embargo, los modelos no son capaces de reproducir el plateau plástico
experimental, alcanzando la carga última de forma abrupta.

El análisis del comportamiento constitutivo local indica que la incapacidad de reproducir el pla-
teau plástico está vinculada a una hipótesis de la implementación actual del CSFM 3D: las defor-
maciones plásticas del hormigón no escalan con el nivel de confinamiento. La implementación del
modelo de Mander et al. (1988) [26], en el que las deformaciones plásticas aumentan proporcional-
mente al nivel de confinamiento, se propone como posible mejora a implementar para desarrollos
futuros.

Al comparar las predicciones del modelo con las que se obtendrían con el Eurocódigo 2 vigen-
te [1], se puede ver el carácter conservador de las formulaciones empíricas, especialmente para
configuraciones próximas a strip-loading. Para el espécimen C16, por ejemplo, la aplicación de
la condición de afinidad de áreas conduce a un factor de confinamiento de 1.72, frente a un valor
experimental de 6.19 y a una media de 6.89 obtenida con los modelos numéricos. Esta compara-
tiva expone el valor de los análisis refinados como el CSFM 3D o el modelo Dual-Wedge para el
análisis de áreas parcialmente cargadas.

En conjunto, los resultados obtenidos en este capítulo confirman el potencial del CSFM 3D para el aná-
lisis de áreas parcialmente cargadas, especialmente tras la incorporación del criterio de Mohr-Coulomb.
No obstante, el modelo requiere mejoras adicionales en su implementación constitutiva y numérica an-
tes de poder ser utilizado con plena confianza en la práctica profesional. Las mejoras propuestas — en
particular la adopción del modelo de Mander para las deformaciones plásticas y la investigación de la
sensibilidad al tamaño de malla y al número de incrementos de carga — constituyen posibilidades para
el desarrollo futuro del método en el marco del proyecto conjunto UPV-IDEA StatiCa.

58



6 Conclusiones

A lo largo del presente trabajo se ha evaluado el desempeño de la versión preliminar del módulo tridi-
mensional del Compatible Stress Field Method (CSFM 3D) implementado en IDEA StatiCa Detail para
el análisis de áreas parcialmente cargadas en hormigón armado. El desarrollo del mismo ha permitido
validar la formulación frente a casos predominantemente planos, identificar dos limitaciones constitu-
tivas relevantes en el tratamiento de estados triaxiales de compresión y formular propuestas de mejora
fundamentadas teóricamente. A su vez, se logró contrastar las predicciones del modelo utilizando una
campaña experimental de referencia, y comparando con un modelo analítico reciente y a la normativa
vigente.

6.1. Síntesis de las conclusiones principales

Sobre el potencial del CSFM 3D como herramienta de análisis. La validación frente a casos planos
confirma que la extensión tridimensional reproduce de forma consistente los resultados del CSFM 2D
previamente validado [6], conservando la capacidad de predecir modos de fallo y cargas últimas en vigas
con bajas cuantías de armadura transversal. Esta verificación previa es importante porque permite atri-
buir cualquier desviación de resultados en modelos tridimensionales, a la formulación del módulo 3D en
estados triaxiales y no a una diferencia general entre ambas implementaciones. Aplicado al análisis de
áreas parcialmente cargadas, el modelo es capaz de capturar cualitativamente los mecanismos resistentes
asociados al confinamiento triaxial, situando sus predicciones, una vez incorporadas las mejoras pro-
puestas, en un rango próximo al modelo analítico Dual-Wedge [4] y a los resultados de carga de colapso
alcanzada en ensayos experimentales [3].

Sobre las limitaciones del modelo constitutivo y las mejoras propuestas. El análisis del comporta-
miento del modelo frente a estados triaxiales ha permitido identificar dos limitaciones de la implemen-
tación preliminar que afectan su utilización en problemas con áreas parcialmente cargadas. La primera
es la adopción por defecto del criterio de fluencia de Tresca, que limita el incremento de resistencia bajo
confinamiento y conduce a una subestimación próxima al 50% de la capacidad portante observada en
campañas experimentales. La segunda es que las deformaciones plásticas son independientes del nivel
de confinamiento (se calibran a partir del comportamiento uniaxial). Esto impide alcanzar la ductilidad
del hormigón confinado en el modelo y, en consecuencia, el plateau plástico observado experimental-
mente en la respuesta carga-desplazamiento difiere del observado en experimentos. Ambas limitaciones
se han abordado mediante propuestas de mejora fundamentadas en formulaciones aceptadas: la primera
mediante la adopción del criterio de Mohr-Coulomb con un ángulo de fricción ϕ = 36.9◦, y la segun-
da mediante la corrección de la dependencia de la deformación plástica en función del confinamiento
según lo propuesto por Mander et al. (1988) [26]. La primera ha sido ya incorporada por los desarro-
lladores del software a raíz del trabajo realizado y se encuentra disponible en versiones de prueba del
módulo CSFM 3D; la segunda ha sido formulada matemáticamente y trasladada al equipo de desarrollo,
quedando pendiente su implementación.

Sobre la comparación con la normativa y los modelos analíticos. Los resultados obtenidos ponen
de manifiesto, que las disposiciones normativas son claramente conservadoras, particularmente en confi-
guraciones próximas a strip-loading. A modo de ejemplo, en el espécimen C16 analizado, la aplicación
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estricta del Eurocódigo 2 conduce a una resistencia confinada de 1.72 veces la resistencia uniaxial, frente
a un valor experimental superior a 6 y predicciones numéricas en un rango similar. Esta diferencia refleja
las limitaciones de las expresiones empíricas, en particular la condición de afinidad de áreas que excluye
los casos planos y la ausencia de un tratamiento que considere la armadura de confinamiento. Por con-
traste, las predicciones del CSFM 3D mejorado y las del modelo analítico Dual-Wedge [4] se sitúan en
rangos comparables y consistentes con los datos experimentales, ofreciendo dos caminos complementa-
rios para abordar el problema: el modelo analítico aporta una formulación cerrada con condiciones de
aplicabilidad más restrictivas, mientras que el modelo numérico permitiría abordar configuraciones para
las cuales las hipótesis del modelo analítico dejan de cumplirse.

Sobre los aspectos numéricos del modelado. Más allá del modelo constitutivo, el trabajo ha puesto
de manifiesto que la respuesta del modelo presenta una sensibilidad relevante al tamaño de malla y al
número de incrementos de carga. Los modelos con malla gruesa tienden a sobrestimar la capacidad por-
tante, mientras que el refinamiento progresivo conduce a predicciones conservadoras. Esta sensibilidad
se vincula de manera preliminar a la influencia de las restricciones multipunto (MPC) que vinculan la
armadura a la malla del hormigón, cuyo comportamiento puede generar contribuciones de resistencia
ficticia cuando el tamaño de elemento es comparable a la separación entre barras. Este comportamiento
debe ser tenido en cuenta en la aplicación práctica del programa para obtener resultados fiables.

6.2. Límites de aplicabilidad y propuestas de mejora

El análisis se ha centrado en cinco especímenes de la Serie I de la campaña de Markić et al. [3], con
geometría tipo strip-loading, carga centrada vertical y armadura de confinamiento dispuesta de forma
simétrica. En particular, no se han evaluado casos con excentricidad de carga, con armaduras altamente
concentradas en disposiciones asimétricas, ni con bloques cuya proporción geométrica difiera notable-
mente de los analizados.

A partir de las limitaciones identificadas, las propuestas de mejora formuladas se sintetizan en los si-
guientes términos. En relación con el criterio de fluencia, la adopción de Mohr-Coulomb con un ángulo
de fricción ϕ = 36.9◦ debería pasar a ser la configuración por defecto del módulo, dada su consistencia
con el comportamiento triaxial documentado del hormigón convencional y dado el carácter excesiva-
mente conservador del criterio de Tresca, que en la práctica limita la resistencia del hormigón en estados
triaxiales con valores muy conservadores. En relación con la deformación plástica, la formulación pro-
puesta a partir del modelo de Mander et al. [26] permite que la ductilidad del material escale con el nivel
de confinamiento sin alterar la respuesta uniaxial, y se considera un paso necesario para que el modelo
reproduzca correctamente la fase plástica de la respuesta global. Finalmente, en relación con los resulta-
dos numéricos, se considera de interés investigar la interacción entre el tamaño de los elementos finitos
del hormigón, la separación entre barras de armadura y las restricciones multipunto (MPC) utilizadas
para acoplar ambas mallas, con el objetivo de establecer criterios cuantitativos de mallado que aseguren
resultados estables y no dependientes del refinamiento elegido por el usuario.

Cabe destacar que la primera de las mejoras propuestas se encuentra ya operativa en versiones de
desarrollo del software, lo que constituye una contribución directa del presente trabajo al proyecto de
investigación en conjunto UPV–IDEA StatiCa. La segunda mejora, formulada en el capítulo 4, queda
propuesta y se encuentra en fase de implementación a la fecha de finalización del presente trabajo.

6.3. Trabajo futuro

El presente trabajo deja la posibilidad de estudiar varias líneas de continuación, que se podrían enmar-
car en la actividad del proyecto UPV–IDEA StatiCa.
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6.3 Trabajo futuro

En primer lugar, la implementación de la corrección de la deformación plástica conforme al modelo
de Mander, una vez incorporada al software por los desarrolladores, deberá ser validada frente a campa-
ñas experimentales específicas de hormigón confinado. Es de interés replicar el trabajo realizado en los
análisis del capítulo 5, a efectos de evaluar su impacto sobre la reproducción del plateau plástico y sobre
la predicción de la carga última. Esta validación permitiría disponer de una implementación constitutiva
consistente para estados triaxiales.

En segundo lugar, la sensibilidad al tamaño de malla y al número de incrementos de carga identificada
en los análisis requiere una investigación específica que permita aislar la contribución de los distintos
factores. Sería de interés diseñar un estudio que cubra de forma sistemática combinaciones de tamaño de
elemento, separación entre barras y disposición geométrica de la armadura, con el objetivo de cuantificar
la influencia de los MPC en la respuesta del modelo y formular criterios cuantitativos de mallado para
uso práctico.

En tercer lugar, una vez consolidada la versión mejorada del módulo CSFM 3D, ampliar el rango de
configuraciones analizadas para evaluar su robustez en escenarios que el presente trabajo no ha cubierto:
cargas excéntricas o inclinadas, disposiciones diferentes de armadura y geometrías de bloque alejadas de
las proporciones clásicas. Este análisis permitiría delimitar con mayor precisión el rango de aplicabilidad
del modelo y, en su caso, identificar nuevas necesidades de refinamiento.

Por último, los hallazgos del trabajo aportan elementos cuantitativos que podrían ser de interés en
el contexto de la aplicación de la nueva generación del Eurocódigo 2. La distancia observada entre
las predicciones del CSFM 3D, las del modelo analítico Dual-Wedge y las disposiciones normativas
vigentes refuerza la necesidad de implementar en la práctica profesional métodos refinados como vía
para superar los límites empíricos de las expresiones tradicionales. La consolidación de herramientas
numéricas validadas como la analizada en este trabajo constituye, en este sentido, un paso necesario para
que los proyectistas dispongan de alternativas fiables cuando los métodos clásicos resulten insuficientes.
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Notación

Símbolos latinos (maýuscula)

Ac0 Área de aplicación de la carga concen-
trada

Ac1 Área resistente de hormigón

As Área de armadura

Ec Módulo de elasticidad del hormigón

Ec0 Módulo de elasticidad inicial del hor-
migón en estado uniaxial

Ecc Módulo de elasticidad del hormigón
confinado

Es Módulo de elasticidad del acero

Fu,calc Carga última calculada

Fu,exp Carga última experimental

Fz,calc Fuerza axial última calculada

Fz,teo Fuerza axial última teórica

Nd Esfuerzo axil de cálculo

Nu Esfuerzo axil último

Td Esfuerzo de tracción de cálculo

Vu,calc Cortante último calculado

Vu,exp Cortante último experimental

Zy Fuerza de tracción transversal (burs-
ting force)

Símbolos latinos (minúscula)

b1 Longitud de la placa de carga en direc-
ción longitudinal

b2 Ancho del bloque de hormigón en di-
rección longitudinal

d1 Ancho de la placa de carga en direc-
ción transversal

d2 Ancho del bloque de hormigón en di-
rección transversal

fbd Tensión de adherencia de cálculo

fc Resistencia a compresión del hormi-
gón

fc0 Resistencia a compresión uniaxial del
hormigón (sin confinamiento)

fcc Resistencia a compresión confinada
del hormigón

fcd Resistencia a compresión de cálculo
del hormigón

fck Resistencia a compresión característi-
ca del hormigón

fct Resistencia a tracción del hormigón

fyd Límite elástico de cálculo del acero

fyk Límite elástico característico del acero

kc2 Factor de reducción de la resistencia
por compression softening

qx Tensión aplicada en el área de carga

qxu Tensión última en el área de carga

sr Separación entre fisuras

st Separación entre estribos

sx Separación entre capas de armadura de
confinamiento

uz Desplazamiento vertical

xE Profundidad de extensión del campo
Dual-Wedge

Símbolos griegos

γc Coeficiente parcial de seguridad del
hormigón

γs Coeficiente parcial de seguridad del
acero

εc Deformación del hormigón
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εc0 Deformación del hormigón al alcanzar
la resistencia uniaxial

εc0,el Componente elástica de εc0

εc0,pl Componente plástica de εc0

εc2 Deformación a la que se alcanza la re-
sistencia máxima según Eurocódigo 2

εcc Deformación a la que se alcanza la ten-
sión máxima del hormigón confinado

εcc,el Componente elástica de εcc

εcc,pl Componente plástica de εcc

εc,el Componente elástica de la deforma-
ción del hormigón

εc,pl Componente plástica de la deforma-
ción del hormigón

η f c Factor de reducción de la resistencia
del hormigón por efecto de material

ηε Factor de reducción por compression
softening

λ Coeficiente de espaciamiento medio
entre fisuras

ν Coeficiente de Poisson

ρe f f Cuantía efectiva de armadura

ρs Cuantía de armadura transversal

σ1,σ2,σ3 Tensiones principales

σc Tensión en el hormigón

σc,eq Tensión equivalente en el hormigón

σc,lim Tensión límite del hormigón

σcon f Tensión de confinamiento en el hormi-
gón

σsr Tensión del acero en la fisura

σx0 Presión de contacto en la zona de carga

σxd Tensión uniforme en la base del bloque

τb Tensión de adherencia

φl Diámetro de la armadura longitudinal

φt Diámetro de la armadura transversal

ϕ Ángulo de fricción interna del hormi-
gón

ωy Cuantía mecánica de armadura en la
dirección y

ωz Cuantía mecánica de armadura en la
dirección z

Acrónimos

ACI American Concrete Institute

CR Cube Root equation

CSFM Compatible Stress Field Method

DTU Danmarks Tekniske Universitet

DW Dual-Wedge

ELS/SLS Estado Límite de Servicio

ELU/ULS Estado Límite Último

EPSF Elasto-Plastic Stress Field

ETSICCP Escuela Técnica Superior de Ingenie-
ría de Caminos, Canales y Puertos

FE Finite Element

FELA Finite Element Limit Analysis

FESCA Finite Elements for Simplified Concre-
te Analysis

ISD IDEA StatiCa Detail

LoA Levels of Approximation

MBT Método de Bielas y Tirantes

MCFT Modified Compression Field Theory

MEF Método de los Elementos Finitos

MEFBT Método de los Elementos Finitos Bie-
las y Tirantes

MPC Multi-Point Constraint

POM Pull-Out Model

SR Square Root equation

STM Strut-and-Tie Models

TCM Tension Chord Model

UPV Universitat Politècnica de València
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