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PREFACE

Welcome to the Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural
Engineering (CMMo0ST2019), celebrated at the Polytechnic School of the University of Alicante
(Alicante, Spain), October 23™ to 25" 2019.

CMMoST2019 is a scientific event organized by the Department of Civil Engineering of the
University of Alicante in cooperation with the University of Seville and the University of
Granada, Spain. The CMMoST conference series are devoted to fostering the continued
involvement of the research community in all the areas of Structural Engineering, from
identifying innovative applications and novel solution techniques to developing new
mathematical procedures or addressing educational issues in technical degrees. Former and
successful conferences were held in Granada (2011 and 2013), Seville (2015) and Madrid
(2017).

The present volume is a collection of edited papers that were accepted for oral presentation at
CMMoST2019 after peer-review. We warmly thank all the contributors, authors, plenary
speakers and sponsors that have made possible this event, and whish this conference will offer
you fruitful scientific discussions and a pleasant time in Alicante.

The conference organizers would also like to express their gratitude to the International
Scientific Advisory Board for their in support and promotion of the meeting, as well as for their
assistance in the revision process of the submitted papers.

Alicante, October 2019
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A methodology to design inertial mass controllers for human-induced
vibrations

Diaz, Ivdn M.}; Wang, Xidong?; Pereira, Emiliano®; Garcia-Palacios, Jaime H.% Soria, José M.}; Renedo, Carlos
M.C.%; Jiménez-Alonso, Javier F.!

ABSTRACT

The authors have demonstrated that human-induced vibration can be controlled with passive, active
and semi active inertial controllers working as a single-input single-output or multi-input multi output
configuration. This paper describes a general methodology for designing inertial controller for human-
induced vibration that can meet passive, active and semi-active controller and both linear and
nonlinear modalities. That is, a feedback-based methodology has been developed in which the control
system is separated from the structure in order to be designed as a feedback controller, designing
both location and control parameters. The structure excites an inertial system placed on it and this
system, placed on the structure, applies forces to it. Thus, the control forces of the inertial mass
controller can be configured into the loop to optimize the design parameters. A numerical example is
presented to show the potential of the method.

Keywords: Vibration control, Human-induced vibrations, Feedback control, Inertial mass damper.

1. INTRODUCTION

It is quite common nowadays to find vibration serviceability problems in lightweight and slender
structures. These structures satisfy ultimate limit state (ULS) criteria but have the potential of
attracting complaints coming from excessive human-induced vibrations and the vibration
serviceability limit state (VSLS) might not be fulfilled. These problems can be found in footbridges,
offices, concert halls, gyms, operating rooms, etc. To control human-induced vibrations, passive
vibration control, active vibration control (AVC) have been proved as efficient tools, especially when
inertial mass controllers (tuned mass dampers, TMDs, active mass dampers, AMDs) are used [1], [2].
Semi-active tuned mass dampers (STMDs), based on magnetorheological (MR) smart dampers have
also been used to cancel human-induced vibrations [3], which are especially interesting when several
modes are in the excitation range and/or when the mode to cancel has uncertainty or varies over
time. When they are carefully designed, their performance can get closed to the one achieved by AVC.
Note that inertial mass controllers do not need a reaction reference point since the control forces are
due an accelerated inertial mass. This fact makes them really interesting for civil engineering
structures and, in particular, for pedestrian structures.

IDepartment of Continuum Mechanics and Theory of Structures, ETSI Caminos, Universidad Politécnica de
Madrid (SPAIN). ivan.munoz@upm.es (Corresponding author)

2School of Civil Engineering, Zhengzhou University, Zhengzhou, (CHINA)

3Department of Signal Processing and Communications, Universidad de Alcald (SPAIN)

“Department of Hydraulics, Energy and Environmental Engineering, ETS Caminos, Universidad Politécnica de
Madrid (SPAIN)
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Figure 1. Current design strategies based on structural stiffening (Left) in order to fulfil VSLS against
DBD approach (Right) which integrates efficiently damping strategies since the design stage in order to
fulfil VSLS

Recently, the authors have awarded a research grant, project SEED-SD (Structural efficiency
enhancement for bridges subjected to dynamic loading: integrated smart dampers), focuses on the
integration of vibration control systems on structures, both in existing one, to adapt them to changes
in the structure and/or loading conditions, or in new designs to optimize the dynamic response of the
structure. The latter is the main objective of this project and this paper builds on this issue. Currently,
the authors are working on an structural design process [4], called Damping-Based Design (DBC),
which design principle is based on setting a minimum structural damping to assure the response
under dynamic loads fulfils de VSLS (See Fig. 1), once the ULS criteria and the other serviceability limit
States (SLS) are also fulfilled. In order to implement this design approach, structural designers must
make use of several and different nature damping techniques. Within them, inertial mass controllers
offer efficient and adaptive solutions. Therefore, a common methodology to design any kind of
inertial controller in the context of human-induced vibration is an interesting tool to help with the
integration of these controllers.

Thus, this paper presents a feedback methodology for designing inertial vibration controllers focused
on cancelling human-induced vibrations. This methodology, which was firstly proposed in [5] for AVC
and that has evolved [6], [7] from this to a more general methodology that can be used for any kind of
vibration strategy (including linear and nonlinear, passive and active) in the context of human-induced
vibrations. A feedback loop (Fig. 2) for the design of control parameters that accounts for the nature
of human excitation and how humans feel the vibration is used. The objective of this feedback-based
control methodology is to separate the structure dynamics from the control system, which is treated
like a feedback control. In other words, the structure applies forces to any system placed on it and any
system placed on the structure applies force to the structure. Thus, the transmitted forces of the
inertial mass controllers can be configured/designed into the loop in order to optimize the design
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parameters. Additionally, within the inertial mass controller, the linear and nonlinear part can be split
and the designed and non-designed parameters can also be split.

The methodology developed considers several centralised controllers working as a multi-input multi-
output control system. That is, the design of both, location and control parameters account for the
effects of the other controllers. This is of vital importance when one need to cope with several
problematic vibration modes with closed natural frequencies and they are spatially coupled. If this
interaction is not considered, the action of a particular controller might destroy the action of other
controller. This becomes of more importance indeed when the stability of an AVC system should be
analysed, since safety issues play an important role then. Interestingly, the strategy finds
simultaneously the optimal placements of a set of inertial mass controllers and the system parameters
(control gain matrix for AMDs; damping ratios and tuning frequencies for TMD and STMDs). To make
this strategy implementable and focused on human-induced vibrations, practical elements such as
input-output frequency weighting, output time weighting, band-pass filters, actuator dynamics, MR
damper models and nonlinearities are considered within the design. That is, this methodology is
clearly geared to implementability.

Section 2 describes the methodology and its particularisation to active, passive and semi-active
inertial controllers. Section 3 shows an example carried out on a floor structure. Finally, some
conclusions are given and some future works are suggested.

2. INERTICAL CONTROLLERS AND GENERAL FEEDBACK STRATEGY

The methodology aims to design any inertial controllers for human-induced vibration, using a
feedback-based framework, separating the structure dynamics from the inertial controller. Many
advantages are derived from this approach: i) tools from control engineering can be used even for
passive and semi-active controllers, ii) nonlinearities usually presented in inertial controller can be
treated separately and rigorously through using nonlinear tools from control engineering, and iii) ease
of strategies comparison (including costs, energy consumption, etc.) for a similar performance and/or
similar payload masses.

2.1. General approach

The general control scheme is shown in Fig. 2 in which two main parts can be observed. The first one
is the structure dynamics, and the second one is the inertial mass control system. The structure is
modelled by nvibration modes and p nodes (i.e., possible locations for controllers, sensing points, and
perturbation points). The standard state-space representation is as follows:

Xs = AgX; + Bg,us + By, Wy,
(1)
YS = CSXS + Dsuus + DSWWS )
in which us, wg, and y; are, respectively, the controlled inputs (i.e., the force imparted by the control
system), the perturbation forces, and acceleration measured at the locations, where accelerometers
can be placed and/or human can feel the vibration. In addition, the matrices A, Bsy, Bsw, Cs, Dsy, and
D, define the complete state-space model of the structure. The state vector is defined as: xg =
. . 1T .
[Xsl, o Xs ) X ...,xsn] , Where Xg ) ey Xg, Are the modal coordinates of the structure, and
)'(sl, . )'(Sn are their derivatives.
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Figure 2. General Control frameworks.

This general control scheme includes three location matrices, which simplify the perturbation model
and the way of finding the optimal location of the controllers. These matrices are defined as follows
(see Fig. 2):

Kur - Kug Ky - Ky Ky - 0
K,=|: ¢ :#[K,=|: + :[K,=[t =~ ], (2)
Kup1 Kupq Ky Kyrp 0  Kupp

in which gand rare the number of controllers and sensors, respectively. Note that (a) the jt# actuator
is placed at the #node when K,;= 1, (b) the ithsensor is placed at the /1 node when K,;= 1, and (c)
there is a perturbation at the /7 node when K,;= 1. The control system can be a TMD or STMD (see
Fig. 3) or an AMD (see Fig. 4). The methodology consists of optimizing the Inertial Mass Control
System (see Fig. 2) and the location matrices by minimizing/maximizing a performance index (PI)
indicator that considers the nature of the human loading and the perception to vibration.

It should be remarked that the methodology allows to excite the structure through both, by
considering initial conditions of the structure (i.e., Xs;in ¢t = 0, where tis the time variable) and/or a
perturbation force (wsand K,). This excitation should account for the structure common loads and
the serviceability (considering the recommendable vibration levels for footbridges, offices, concert
halls, gyms, or operating rooms are different). In addition, it should also be noted that, although the
methodology does not include explicitly the actuator dynamics and AMD filters into the optimization
(remind they are included into the feedback design methodology), they might be considered easily as
a part of the AMD control law, allowing the optimization of the actuator properties and/or the filters.

u /:"""""""":/\
P : 1 Ya Feedforward ya
< ; Krmp,r(s) e /—/ control «
d ! i nonlil;:zgcrjities Phase control,
<+—+— Krmpa(s) I dead zone, ON/OFF
. N, action
: saturation,

! Linear -
| ) hysteretic MR
k: dynamics /

Inertial system

Figure 3. Tuned mass damper system (passive or semiactive) and separation of linear and nonlinear
dynamics
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Figure 4. Active mass damper system

2.2. Passive and semiactive approach

A TMD can be modelled as a single-degree-of-freedom system (see Fig. 5), where the force exerted
on the structure (u,,) depends on the relative movement between the TMD mass (m;) and the
structure, damping and stiffness. This force can be modified by the present of an MR damper that
modified in real time ¢;;, and/or an actuator phase controlled in such a way the working frequency
band of a TMD might be expanded. That is, the phase control is implemented as a feedforward
control of the smart device installed (MR or actuator) trying to keep the TMD phases tuned to a
harmonic excitation [8].

Flexible Structure

us;. TMD force

Figure 5. Structure and tuned mass damper system

The simple case of the passive version is explained now in detail. The “linear” acceleration input of
the j TMD located at /" node (#%,)) is modelled as follows:

Vo =0 if |ya,l| < Yamin
Vai =Yai = Yamin 1t Yai Z Yamin (3)

ya,l =Yai T Yamin if Yai = ~Yamins

in which y, minis the minimum structure acceleration in absolute value for the TMD to start working.
If the TMD linear stiffness and damping coefficient of the j# TMD are defined as ki and ¢
respectively, the transfer function (TF) between the force exerted by the j#TMD, and the linear
acceleration of the /" structure node is as follows:

Ug;(s) B mt’j(ct‘js + kt‘j) - 28, jwe ;S + W Ho ()
V.(s) My ;% +Cpjs + ke j PS4 28, jw s + wf; TfIA>7 (4)

in which w,; = /kw-/mw- and & ; = ¢, ;/2,/k,jm,; are the angular natural frequency and damping
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ratio of the j# TMD as an isolated system, respectively, and U,(s) and Y,(s) are the Laplace
transform of u,; and J,, respectively, s being the Laplace variable. The TF between TMD mass
displacement (d)) and the acceleration of the [ structure node can be obtained from Eq. (4) as
follows:

D;(s) 1

Hy q;(s) Zmzsz_rntleT,fj(s); (5)

in which Dy(s) is the Laplace transform of d.

The TMD system explained in Figs. 3 and 5 considers the linear dynamics to be designed and an d the
nonlinear dynamics (dead zone, stroke saturation, MR damper hysteretic model and ON/OFF phase
control). Note that the simulation used to obtain the optimum design parameters gives information
about the maximum mass displacement of each TMD (d)), which can be used to select the
appropriate TMD or to introduce a constraint associated to the maximum stroke.

Finally, TMDs may be interpreted as systems, where the sensor and the actuator are placed at the
same node (i.e., the location matrices K, and K, are diagonal). Therefore, the g X g (or r X r; since g
= r) matrices of the TMD system (see Fig. 3) are as follows:

Hrf(s) - 0 Hrg,(s) - 0
Krmp £ (s) = : : Krmp,a(s) = : : :
0 es HT,fq (S) 0 HT,dq (S)

The proposed methodology tunes the TMD parameters (typically ¢: and &) and the location matrices

(6)

K, and K, (being K, = K,T for this particular case), also considering the dead zone and the maximum
stroke, as it has been commented above.

The TMD can be easily upgraded to be semiactive incorporating an MR damper that can be controlled
in a feedforward configuration applying phase control. If ON/OFF control is considered, this can be
treated as a hard nonlinearity [3], [8]. The MR damper model can be accurately considered with a
typical hysteretic model that represents quite well the phenomenological behavior of these devices.

2.3. Active approach

AMD system can be split into (a) AMD filters, (b) AMD control law, and (c) actuator dynamics (see
Figure 3). Note that the control action is divided in two parts; one is going to be designed as control
law, and the other includes filters to make the control law implementable [9]. The following
subsections will describe these components.

2.3.1. AMD filters

The flexible structure model showed in Fig. 2 and defined in Eq. (1) considers the system output (ys)
as the acceleration measured at each node. This acceleration, which is usually obtained by
accelerometers, must be conditioned before the “AMD control law” subsystem (Fig. 4). This signal
conditioning dynamics can be the corresponding of (a) the hardware used to measure the
acceleration, which is usually neglected, (b) a low-pass filter, which is usually included to reduce the
risk of spillover problems [10], and (c) a high-pass filter, which is usually used to reduce the risk of
stroke saturation due to the effect of DC components of the measured signal and the low-frequency
noise. If the cutoff frequencies of these filters are chosen according to the resonant frequency of the
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actuator and the frequency bandwidth of the structure, then these cutoff frequencies can be
removed from the design criterion.

On the one hand, the cutoff frequencies of the high-pass filters (denoted by wwp) is the result of a
tradeoff between the resonance frequency of actuator, because small values of wup increase the risk
of stroke saturation, and the first vibration mode of the structure, because higher values of wne may
reduce the damping imparted by the controller [8]. On the other hand, the cutoff frequencies of the
low-pass filters (denoted by wip) must be sufficiently high when compared with the maximum
frequency of the vibration modes that are expected to be controlled.

The r x r matrix of the AMD filters (see Figure 4) is as follows:

Gf(s) vee 0

Gf(S) = (7)

6 . Gf '(5) .

2.3.2. Actuator dynamics

The actuator consists of an inertial mass (denoted as m,) attached to a current-carrying coil moving in
a magnetic field created by an array of permanent magnets. The inertial mass is connected to the
frame by a suspension system, modelled by a spring stiffness k4 and a viscous damping cu. Fig. 6a
shows an electrodynamic inertial actuator sketch and an example of a commercial one. The r x r
matrices of the shaker linear part are as follows:

GAf(S) .es 0 GAd(S) “ee 0
Gpf(s) = : P, Gag(s) = [ : i l' (8)
0 GAf(S) 0 o Gya(s)
in which TFs Gyr (s) and Guq (s) are defined as follows [11]:
B gaSs? 1
Gar () = (s + 28,05 + 0 (s+€)’ Gaa(s) = s?my Gar (), (9)

in which g4>0 is the actuator gain parameter, ¢, is the damping ratio, w, is the angular natural
frequency, and e models the amplifier dynamics in voltage mode. If current mode for the amplifier is
used, the term (s + e)may be neglected, and the actuator damping ratio will be much smaller.

m,
L.R,Ck ~ displacement P~ 33

LT Tv transducer ﬁ

v

0000000
Z

p000000Q

. rubber bands

’\'1 Cy

inertial mass

Permanent magnet

structure

lTrunsmiued force

(a) b)
Figure 6. Inertial mass actuator: (a) Sketch of typical electrodynamic inertial actuator; (b) APS Dynamic
Model 400 Shaker.
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2.3.3. AMD control law

The AMD control law is defined by the following g X rmatrix:

Hp11(S)  Hppp(s) oo Hyy(S)
Kamp (s) = HA2£1(S) HAZEZ(S) HAZ;‘(S) . (10)
HAql(s) HAqZ(S) HAqr(s)

The matrix Kamp(s) allows implementing any linear control law. For example, if each HAU(S) =
—Yij/s, this matrix represents the general case of a MIMO Direct Velocity Feedback [8], [11].

2.4. Step-by-step process
The design methodology is divided into the following steps:

Step 1: Dynamics identification. Identify the models of: structure, inertial mass controller, electronic
equipment, MR damper, etc.

Step 2: Filter design. Set the cutoff frequencies and filter types (Butterworth, Chebyshev, etc.)
together with their orders.

Step 3: Define the performance index (Pl) to be minimized/maximized. This Pl should consider the
human vibration perception and excitation characteristics and be related to a magnitude
representative of the structure serviceability: peak value, root-mean-square value, vibration
dose value, amongst others.

Step 4: Optimization problem setting. That is (a) the ranges of the variables used to compute the PI
are defined, and (b) the number of controllers and their possible locations (i.e., the
dimension of the location matrices K,and K,) are defined. The selection of a reduced set of
possible locations, which are candidates for the final placement simplifies and makes
computationally affordable the next step. This selection can be done from the mode shapes
and frequencies of the structure.

Step 5: Resolution of the optimization problem. Find the optimal design for the matrices Kmm(s) or
Kaup(s) by using a computational optimization algorithm (gradient-based method, genetic
algorithms, etc.).

This process will be carefully applied to an example in Section 3.
3. EXAMPLE OF VIBRATION CONTROL IN A FLOOR

The general design process is particularized for the design of two-TMD, in its passive version, and two-
AMD systems for a floor model based on a dining room floor of a primary—secondary school sited in
Madrid (Spain).

3.1. Step 1: Dynamics identification

First of all, Fig.7 shows the layout of the floor structure and the general arrangement of beams and
columns. A finite element model was created in ANSYS Multiphysics, using shell elements and 449
nodes. It is an almost rectangular floor with the dimension of 25.5X20x0.3 m. As shown in Fig. 7, the
floor is considered as a continuous slab supported by 27 columns. Different connections between the
floor and columns are marked with different colours. The yellow lines show the meshing grids of the
shell elements. The material properties considered are modulus of elasticity E = 20 X 10° N/m?2,
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Poisson's ratio v = 0.15, and density p = 3000 kg/m3. The mode shapes, angular natural frequencies,
and modal masses of the first 10 vibration modes can be seen in Fig. 8. The damping ratio of all these
modes is assumed 0.01.

] 1 i 1
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i o @ Fixed-x, y, z axes
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- ) 407
360 g5 | 38 o Ty
345 | 365 FIXCA-X, Z axXes
324 | 344
301 4 323
276 — i 300 = Fixed-y, z axes
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=] 226 3= 250
S 201 225 ¢ Fixed-z axis
176 200
151 175
126 150
101 ‘ 125
76 100 Y
51 ‘ 5 '
26 s0 o _“X
L 1 a ‘ 25 Z_v;

2355 m

Figure 7. Floor structure considered.

The actuator considered in this work is an APS Dynamics model 400 electrodynamic shaker, which is
shown in Fig. 6b. The identified parameters of Eq. (9) are w4 = 13.2 rad/s (2.1 Hz), g« = 12000, and ¢
= 47.1. Finally, the TMD model is assumed as Eq. (4), where the mass of each TMD is chosen as 1000
kg.

3.2. Step 2: Filters design

A second-order Butterworth filter is considered for both high-pass and low-pass filters, and the cutoff
frequencies adopted are wyp = 21 - 2 rad/s for the high-pass filter and wp = 27 - 20 rad/s for the
low-pass filter. So, the effect of both filters can be considered negligible for the frequency bandwidth
of the first 10 vibration modes. The TF GH(s) of each element of matrix defined in Eq. (8) is as follows:

2 o2 2
WhpS Wip

G =77 2/N2)wpps + Wy S+ (2/N2)wLps + Wlp (11)

3.3. Step 3: Define the PI

The state vector Xsis considered in order to define the PI. In addition, the initial conditions of the state
space mode identified into Eq. (1) are used to define the system perturbation. Moreover, it should be
highlighted that the Pl does not modify the control loop. Therefore, it does not affect to the stability
of the control system.

The human perception depends on the amplitude, frequency, and duration of the vibration. The
amplitude and frequency are considered herein by the frequency weighting functions defined in ISO
[12]. According to this guide, for z-axis vibration and standing and seating, the frequency weighting
function is Wi (denoted here as gorw), which corresponds with a filter with the frequency response
shown in Fig. 9.



A methodology to design inertial mass controllers for human-induced vibrations
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

Modal mass: 46.13 tons

@=32.19 rad/s (5.12 H

vibration mode

Modal mass: 52.87 tons

w3=41.79 rad/s (6.65 Hz

“ yibration mode

Modal mass: 54.41 tons

ws=48.13 rad/s (7.66 Hz

5" vibration mode

Modal mass: 73.05 tons

w-=062.97 rad/s (10.02 H

Modal mass: 64.91 tons

w9=78-09 rad/s (]2.43 =

9" yibration mode

Figure 8. Floor mode shapes, angular natural frequencies, damping ratios, and modal masses.
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Figure 9. Frequency weighting function gorw (thicker curve) and its asymptotic definition (thinner curve).

The duration of the vibration, which affects human comfort, is also weighted in the proposed control
design by multiplying the system response by an exponential time weighting of the form e+. Note that
this a> 0 is analogous to add a constraint in the relative stability of the controlled system because the
transient response of any linear time invariant system is a function multiplied by a sum of exponential
of the form e=@#i, where —w;§, is the real part of the 7 vibration mode. Thus, the persistent states
are penalized more heavily as « is increased. The value of « is usually considered as the maximum
value of the real part corresponding to open-loop system poles. Thus, the controller must increase the
relative stability of the closed-loop system in order to be considered.

The human vibration perception is considered in the controller design by weighting the state vector
of the structure x;by the following frequency and time weighting:

Xew, = (eatxsz (t)) * gOFW(t)’ LE[L, ....2n], (12)

in which (*) denotes the convolution process, and gorw(t) is the impulse response function of a system
with the frequency response of Fig. 9.

The human excitation is considered like in Hanagan et al. [13], where a nonzero initial condition to

the velocity states of the structure is introduced (x,(0) = [O, -,0,x; . (0), ...,XSZn(O)]T) in order to
approximate the influence of zero initial conditionsand a spatially distributed, but temporally
impulsive, disturbance force. Each modes is excited according to each likelihood of being excited. To
account for this fact, an input weighting is included considering dynamic loading factors (DLF). Thus,
based on the DLF analysis in vertical direction by Brownjohn et al. [14], the following input weighting
function is applied to weight the initial conditions:

0.02f, 0Hz < f < 1.2 Hz
037f —0.42, 12Hz<f <24Hz,
9w () = —0.003f + 0.06,2.4 Hz < f < 20 Hz (13)
0, f=20Hz

in which f is the frequency to be weighted. Thus, the initial condition of the modal coordinates is

1
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weighted according to corresponding modal frequencies as follows:
xTL+k (0) = F0¢k,mangFW(fk)' k E[ll "'In] ) (14)

in which the value of fyis chosen as 2670N, which is a force representative of a heel drop excitation,
and fiis the natural frequency of k% vibration mode. This input weighting function contributes
interestingly to achieve optimum solutions, which are independent on the system perturbation
adopted.

The proposed Pl considers the weighted state vector and the maximum value of each vibration mode
shape (i.e., eigenvector). The Pl is mathematically defined as follows:

tr

1
Pty =5 | @@ @)t (15)

in which the variable z includes the parameters of matrices Krmp(s) (for a TMD system) or Kaup(s)
(for an AMD system), Ku and Ky. The matrix Q is a 2n x 2n positive definite matrix, which is taken as
follows:

0f P max - 0 0 w0
0= 0 ALY S | w0
0 . 0 Gimax - 0 (16)
| o . 0 0 o 2l

@i max being the maximum value of the k% eigenvector ¢« Note that the displacement states are
weighted by the natural frequencies, thus making the displacement states comparable with the
velocity states. Note also that the Pl is a measure of the total involved vibration energy accounting
for the nature of the human perception and nature of human loading. Finally, the value of # is the
simulation time to obtain the performance index indicator, which must be large enough to achieve
the steady state of PI(2) (i.e., the weighted state vector x,, = 0).

3.4. Step 4: Define the input variables for the Pl

Before finding the value of z which minimizes the Pl defined by Eq. (15), the number of
actuators/sensors and the possible locations are defined. In addition, the selection of possible
candidate nodes might be firstly selected in order to reduce the computational cost. This first
selection can be done, for example, by design experience of by a mathematical criterion. This
example considers the H-infinity norm and H2 norm calculation. The nodes with the largest values of
the following norms are chosen as the best candidate points from all the p nodes of the structure:

Yo (5)

H, (D) = Ll%@ , Lme,..,p],
Y, () (17)
H,(D =X _, ool IL,me[l,..,p],
Sl

2

in which Hy, (1) and H, (1) represent the sum of the p corresponding norms (H-infinity and H2,

12
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respectively) of TFs, between acceleration response at all considered nodes (Y; (s)) and the force at
the /' node (W;,(s)). Note that given a certainforce at these candidate nodes, both H2 norm and H-
infinity norm of all the n vibration modes are the highest. Hence, these selected points are the best
candidates to place the control system. Thus, the 449 nodes considered initially are reduced to 16
points (see Fig. 10), which lessens the computational cost by 99.88% for control systems consisting of
2 AMDs/TMDs. Then, the number of sensor and actuators are the same (g = r), and they are located
at the same place.
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301 O 7 323
276 | oo o 300
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H mnfinity indicators 0 H 2 indicators

Figure 10. Candidates for placement.

3.5. Step 5: Find the optimal design for the matrices Krmp(s) or Kamo(s), K., and K,

This work uses the MATLAB function fminsearch to find the optimal values of Krmp(s) or Kamn(s) for
the 16 candidate points obtained in previous design step. Thus, the optimal control design is firstly
obtained: 256 optimal solutions.

Each optimal solution calculates the minimum value of Eq. (15). The parameter & (time weighting) is
defined by & = 0.01 - 35.19 = 0.3519, which is the natural frequency of the first vibration mode
multiplied by the considered structural damping for all modes (0.01). Thus, the controlled system
must be damped by the control system in order to be considered. In addition, the damper stroke
conditions are also considered, 80 mm, which is the maximum allowable stroke of the actuator, APS
Dynamics Model 400 Shaker. Thus, if the selected parameters (by fminsearch) of Ktmp(s) or Kamn(s)
do not achieve these conditions, the value of PI(2) is penalized, rejecting this configuration. Finally,
the best among all these optimal solutions is chosen (Fig. 11 and Table 1). Interestingly, one of the
TMDs goes to cancel the first vibration mode of the floor and the second one is tuned between the
second and the third vibration modes. It is also interesting to see that the AMD control matrix is full,
which means that centralized control maximizes the performance achieved. Finally, note that two
AMDs with a total inertial mass of 70 kg, accelerated by an electrodynamic motor achieves better
performance than two TMDs fully passive with a total mass of 2000 kg. Obviously, the AVC system
will be much more expensive.

4. CONCLUSIONS

This paper proposes a methodology for the design of inertial mass controllers for human-induced
vibrations. Thus, any vibration control system design (active, passive or semiactive) can be carried out

13



A methodology to design inertial mass controllers for human-induced vibrations
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering
Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

with the presented methodology. Moreover, this work proposes a step-by-step practical guideline in
which the vibration control system considers how humans excite a structure and feel the vibrations
simultaneously. In addition, the significant dynamics and nonlinearities, such as high-pass filters, low-
pass filters, voltage and stroke saturation, which are extremely important for a successful practical
implementation, are also considered into the design methodology and the guidelines. The work
concludes with an application example of a realistic floor model, for which optimal MIMO TMDs and
AMDs are designed, thus showing the aforementioned advantages of the proposed methodology.
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Figure 11. Optimum locations of tuned mass dampers and active mass dampers.

Table 1. Optimal controller designs

2-TMD system 2-AMD system
Parameters $ea = 0.075
we, = 39.323rad/s 3738.3 17.8
Stz = 0.096 —1236.0 3638.1
w¢, =31.545rad/s
Locations Ky, , =1 Ky
Ku355,2 =1 Kuaso,z =
KY1,340 =1 KJ’1,246 =1
K)’z,355 =1 KJ’2,350 =1
Pl (10°) 19.87 9.80
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A STATISTICAL-BASED PROCEDURE FOR GENERATING EQUIVALENT VERTICAL
GROUND REACTION FORCE-TIME HISTORIES

José Maria Garcia-Teran?, Alvaro Magdaleno?, Javier Fernandez?, Antolin Lorenzana?

ABSTRACT

Ground reaction forces GRF are influenced by different factors. Because of that, the experimental
dynamic response of a lightweight footbridge under pedestrian crossing may differ from the one
estimated by simulation. For the loading model to be realistic, the best option is use real
recordings. Even though the pedestrian is following a metronome, each footprint is different. This
provides a variability that is not taken into account in the loading models normally used. If a big enough
extensive database were available, the differences could be statistically characterized and some loading
sequences could be computationally generated. A procedure to generate virtual GRF is presented in
this paper. Time domain and frequency domain estimators are used in order to compare experimental
and virtual GRF histories. As results, some differences will be analyzed and the main conclusions will be
drawn.

Keywords: dynamic response, walking induced vibrations.

1. INTRODUCCION

Una actividad tan cotidiana como caminar implica la coordinacién de gran parte de los érganos del
cuerpo (cerebro, sistema nervioso, ojos, oidos, huesos, musculos, etc.). Para su desarrollo han sido
necesarios miles de afios de evolucidon, en cuyo transcurso se han generado importantes
transformaciones morfoldgicas en el ser humano, entre las que se pueden destacar cambios en los
huesos de pies, rodillas, cadera y en la orientacién de la columna vertebral.

Mecanicamente, el acto de andar tiene como objetivo mantenerse erguido y en equilibrio mientras se
vencen las fuerzas gravitatorias y se produce el avance del cuerpo en el terreno. Esto se consigue
realizando trasvases sucesivos del peso corporal de un pie a otro, permaneciendo el viandante la
mayor parte del tiempo en un equilibrio inestable con un Unico pie en contacto con el suelo mientras
que el otro le adelanta por el aire.

Muiltiples autores [1, 2, 3, 4, 5] han estudiado las fuerzas generadas por la interaccidn entre los pies y
el terreno durante el proceso de marcha o carrera [6], conocidas como GRF (ground reaction forces),

LITAP, University of Valladolid (SPAIN). E-mail addresses: alvaro.magdaleno@uva.es (Corresponding author)
teran@uva.es, ali@eii.uva.es
2 CMIM. Fundacion para el Fomento de la Innovacion Industrial. E-mail address: jfernandezm@etsii.upm.es
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analizando las variables que influyen en el proceso. Estas variables dependen de factores bioldgicos,
mecanicos y psicoldgicos que se catalogan en:

e Intrinsecas o asociadas a las personas, que a su vez se clasifican en:

o Intersubjetivas: que dependen de cada sujeto, como peso, estatura, edad, sexo.

o Intrasubjetivas: que caracterizan al sujeto en cada instante, como patologias, estado

de dnimo, cansancio y consumo de alcohol o farmacos.

e Extrinsecas o asociadas al entorno [7], que a su vez se clasifican en:

o Instrumentales: asociadas a aparatos y procedimientos de medicién.

o Cinemadticas: segun el tipo de marcha (normal o nérdica [8]) y velocidad.

o De vestimenta: asociadas al calzado, ropa, accesorios.

o Climatolégicas: en funciéon de la existencia de viento, lluvia, nieve.

o De terreno: dependiendo de su dureza, inclinacion, vibracién.
La fuerza inducida entre el pie y la superficie de contacto tiene tres componentes perpendiculares
entre si: verticales (superior/inferior), longitudinales (anterior/posterior) y laterales (medial/lateral)
[9]. En este trabajo, basado en otro anteriormente realizado [10], se analizan Unicamente las
componentes verticales de las fuerzas de reacciéon VGRF (a partir de ahora se denominaran GRF),
siendo su objetivo fundamental determinar el procedimientos seguido para su generacién virtual, de
forma que emulen las producidas por la persona de la que se toman los datos.

El trabajo se ha dividido en tres partes claramente diferenciadas: en la primera se indican los
procedimientos seguidos para la adquisicion de datos experimentales, procesado y caracterizacién
estadistica, tanto de los GRF como de las trayectorias de los centros de presidon TCoP (trajectories of
center of pressure). En la segunda parte se generan virtualmente fuerzas GRF y TCoP individuales para
cada apoyo podal y pie, de manera que sean estadisticamente equivalentes a las experimentales. En
la tercera parte se ensamblan los elementos anteriores para obtener los historiales de GRF y de las
TCoP' durante el proceso de marcha, verificdndose los resultados obtenidos.

Para la obtencidn de los datos experimentales se han utilizado un par de plantillas instrumentalizadas
que facilitan el historial de presiones verticales existentes en cada sensor de cada plantilla en cada pie.

En el procesado de datos se determinan las fuerzas asociadas a las presiones de cada sensor en cada
instante, lo que permite obtener su resultante discriminada para cada pie y apoyo podal, y localizar su
centro de presion (CoP, center of pressure) en coordenadas relativas para cada pie. A continuacién se
determinan el historial de los GRF y las TCoP experimentales de cada pie y del conjunto de ambos pies.

Posteriormente se aisla cada GRFy TCoP de cada apoyo podal y pie, una vez localizadas en coordenadas
espaciales absolutas los apoyos podales de cada paso. Aislados los GRF se determinan algunos
pardmetros caracteristicos, se eliminan los GRF que tengan parametros atipicos, y se define los
patrones estadisticos que permitan determinar su comportamiento. Lo anterior se repite con las TCoP.

A partir de los valores obtenidos se generan GRFy TCoP" distintos para cada pie y apoyo podal virtual.
Por dltimo, se ensamblan los GRF' de cada pie (izquierdo/derecho) de forma alternativa, de manera
que la marcha virtual obtenida sea estadisticamente equivalente a la experimental, generandose el
historial de GRF'y de TCoP" para cada pie aislado y para el conjunto de ambos pies.
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El procesado, caracterizacion y obtencion de valores virtuales ha sido desarrollado mediante
programacion y analisis utilizando como software Maplesoft®, Sigview® y Microsoft Excel®.

2. LAMARCHA

El proceso seguido al andar se divide en distintas fases y subfases, siendo el primer nivel de analisis el
ciclo o acciones realizadas por un pie entre los sucesivos contactos de su talén con el suelo. Autores
como Perry [11] lo divide en dos fases:

e Apoyo podal: Fase caracterizada por el contacto del pie con el suelo. Comienza en el instante
del impacto del talén de un pie con el terreno, y finaliza con el despegue de los dedos de dicho
pie del terreno.

e Oscilacidon o avance aéreo: Fase caracterizada por el desplazamiento aéreo del pie. Comienza
en el instante de despegue del suelo de los dedos y metatarsos del pie, y finaliza con el
contacto del talén de dicho pie con el terreno.

En funcidn del nimero de pies que se encuentren en contacto con el suelo el ciclo se divide en cuatro
intervalos: dos bipodales, en los que el apoyo se realiza con ambos pies; y dos monopodales, en los
gue un pie se encuentra en contacto con el terreno mientras que el otro avanza por el aire. Este ciclo
se puede dividir a su vez en distintas subfases tal como se muestra en la Fig. 1.

2433 X 8V

Subfases | Apoyo inicial | .Apoyo medio | Apoyo final Freosc.l Oscilacion | Osc. | Osc.l
P : Contacto  (Al) (AM) (AF) (PO) inicial media  final
Pie izquierdo = . ©) (oM (OF
(©n
Contacto Despegue Contacto Despegue Contacto
inicial pie pie derecho inicial pie . pe inicial pie
izquierdo derecho izquierdo izquierdo
1 1 1 11 1 |1 | 1 1 1 1 1 | 1|
0% 50% 100%

Tiempo en porcentaje de ciclo

i ! Apoyo E E Apoyo :
1 Apoyo bipodal | monopodal pie ! Apoyo bipodal monopodal pie |
i i izquierdo ' ! derecho '
! H | | !

Apoyo pie izquierdo Oscilacion pie izquierdo

Fases: ' ! ' |
A0 ELEEIN Oscilacion pie derecho Apoyo pie derecho

Figura 1. Fases y subfases del ciclo de marcha (Fuente: Racic).

Para definir la marcha también se utiliza el paso o distancia recorrida por el pie durante el movimiento
aéreo, de forma que cada ciclo esta compuesto por dos pasos, uno con cada pie.

Cada paso se caracteriza por su longitud, frecuencia (nimero de pasos por unidad de tiempo, medido
en pasos por minuto -BPM, bit per minute- o en herzios —Hz-), tiempo (medido en segundos -s- o
centésimas de segundo -cs-) y velocidad de marcha (distancia recorrida por la persona en la unidad de
tiempo, medida en metros por minuto -m/min- o kildbmetros por hora -Km/h-).
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3. ADQUISICION DE DATOS EXPERIMENTALES, PROCESADO Y CARACTERIZACION ESTADISTICA
3.1. Adquisicion de datos experimentales

Para la obtencion de los registros experimentales se han usado plantillas instrumentalizadas con 99
captadores piezoeléctricos en cada pie j. Estos informan de la presion p;;«(t)), medida en kPa, generada
durante cada apoyo podal k por cada captador i en cada cs. Es de destacar que la captacién se realiza
cada cs, por lo que el tiempo es variable discreta (t). La transferencia de informacion de las plantillas
se realiza mediante el sistema telemétrico Pedar® y su tratamiento con el software Trublu® (Fig. 2).

Figura 2. Sistema telemétrico pedar-insole-shoe (Fuente: http://www.novelusa.com).

El trabajo de campo se realizd en junio de 2016 en Valladolid, obteniéndose distintas muestras de
marcha. Su objetivo es obtener el historial de presiones de una persona especifica al andar, por lo que
se decidid controlar al mdximo las variables que influyen en el proceso. Las variables intrinsecas
diferentes para cada sujeto se eliminan monitorizando una Unica persona, especialista en el uso de la
instrumentacién (vardn de 35 afios, 1,77 m de altura), mientras que las variables especificas del sujeto
se controlan realizando los muestreos en un periodo de tiempo corto.

Respecto de las variables extrinsecas se ajustan las instrumentales, utilizando como método de
medicion Unicamente las platillas; las cinematicas, induciendo una frecuencia de marcha mediante un
metrénomo; las de vestimenta, utilizando la misma ropa y calzado en los muestreos; las climatoldgicas,
realizando las mediciones en un intervalo corto de tiempo de un unico dia, sin influencia de lluvia ni
viento; y las de terreno, realizando el muestreo sobre una superficie dura, nivelada, lisa y sin vibracion.

Siguiendo este procedimiento se obtuvieron siete muestras de 30 pasos con cada pie. Las seis primeras
realizando la marcha con una frecuencia de paso inducida por un metrénomo, distinta para cada
muestra, mientras que en la Ultima se dejo libertad marcha. En cada muestra se generan cerca de
seiscientos mil datos de presion. Las graficas experimentales mostradas a continuacién corresponden
a los datos de la muestra nimero 3 en la que la frecuencia de marcha inducida fue de 94 BPM.

3.2. Procesado de datos experimentales

Como ya se ha indicado, los datos experimentales corresponden a la presidon en cada sensor, pie e
instante p;;«(t;), sin embargo los andlisis se realizan tanto con los campos de fuerzas de reacciones en
cada apoyo podal GRFj«(t;), como con sus trayectorias de los centros de presion TCoP;(t;), por lo que
es necesario transformar las presiones.
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Para ello los pardmetros basicos de analisis e identificadores utilizados en el estudio, son:

e Sensor(1<i<99).Identifica cada uno de los 99 sensores de cada plantilla.

e Pie (j=izq, der). |dentifica cada pie (izquierdo/derecho, Fig. 3 a). El cédigo de colores (rojo-
izquierdo, azul-derecho) se mantendra en todo el estudio.

e Apoyo podal (1< k <40). Identifica cada apoyo de cada pie durante la marcha.

e Tiempo (0 <t Stméx'). Identifica el instante de estudio durante la marcha.

Figura 3. a) Apoyos podales de los pies izquierdo y derecho con las localizaciones de los sensores.
b) Ampliacion del pie derecho mostrando los baricentros de los sensores. c) Distribucion de
presiones en los apoyos izquierdo y derecho en el instante t=585 cs.

En la Fig. 3 ¢) se muestran los campos de presiones que aparecen en ambos pies en un instante de
apoyo bipodal, estando las presiones maximas localizadas en los metatarsos del pie izquierdo y el talén
del pie derecho. Conocida la distribucién de presiones experimentales pi«(t) y el area A;; de cada
sensor iy pie j, identificando cada apoyo podal k, se determina la fuerza f;«(t/) en cada sensor mediante
la Eq. (1).

fii(t) =P (t)- A, con1<i<99, j=izq/der, 1<k <40, 0 <t, <t"* (1)

A partir de las coordenadas relativas xg;;, ygi; de los baricentros g;j(t;) de cada sensor y pie, se
determinan la resultante de fuerzas fi«(t/) y el CoP;«(t)) para cada pie y apoyo podal en cada instante de

marcha (O <t < tméx') , definido por sus coordenadas (xbjx, yb;«) mediante la Eq. (2).

Xb; (t,):Z[fi,j’k (t,)xxgj’k] (2)

= = by, =b;, (b, yb;,.t;) con0<t, <t™®

99 N

yb; i (tl ) = I:fi,j,k (t| )X ygj,k:'

i=1

Con ellas se determinan el campo de fuerzas de reacciones GRFj«(t)) y las trayectorias de los centros

de presiones TCoPj«(t) de cada pie en cada apoyo podal e instante de marcha (OStI Stmax')

mediante las Eq. (3).
GRFj,k (tl ) = fj,k (t| ) conO Stl < tméx.
xb;, (t,
ybj (1)

) 3
= TCoP;, =TCoP,, (xbj’k,yijk,t,) con 0 <t <t™ B)
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En la Fig. 4 se muestran las graficas GRF;, (t,) con 400 <t, <1400 que representan las fuerzas

(en N) respecto del tiempo (en cs) discriminadas para cada pie (j=izq./der.), identificando cada apoyo

podal (5 <k < 13) . Eltiempo considerado es variable discreta, por lo que la continuidad de las gréficas

GRFj«(t)) se genera uniendo la fuerza existente en cada instante con sus adyacentes

Pie izquiesdo

HIL T
1B U M,

(cs)
Figurad. GRF,, (t,)=f,, (t,) con 400 <t <1400.

Si se aislan los GRFj«(t)) y las TCoP;(t;) de cada pie y apoyo plantar en el intervalo de tiempo en el que
se produce t;“;(" <t, t;“ix , al realizar la comparacién para cada pie por separado (izquierdo/derecho)

se comprueba que son distintos, aunque con una geometria caracteristica (tipo M para el caso de

fuerzas). En la Fig. 5 a) se muestran las TCoPj X (t,) de los pies izquierdo y derecho de los apoyos podales

1<k <4, mientras que en las Fig. 5 b) y c) se muestran los GRFJ.,k (t,) para los pies izquierdo y

derecho de esos apoyos en el dominio de tiempo (™" <t, < t;“ﬁx ).

jko =
k=2 k=3 k=4
n 3 o ~ | ™ y LTI at
L .a/ A\ . ,} ‘\. A e |ﬂ L !." \\ . ; f \
Zaf NS Z o { —F Z i || \—/ Z | 4\
~ | k7 S i d \ f = i gl !
© - 1 @ L. © \ © 4 L
1 T = T TR = B N = *-
S [Lryy— S ol | P cpta | S ael Vi e S i | P il \
[ :I P g 'II‘ s m-f |' Pam ‘% '|l. o “E" a8 | [ m_: |'I fosa 4 ll
wewwEwwE ((0s)  TwmwawEm () wmmawwwm 1) mmww @@ ()
b) -1 k=2 k=3 k=4
b | |
| L 0| i L ",
=2 /H /\ —~ \ — /‘\ = \ i}( \
< = Z sl ._.x_.. E'ﬂ £ /
g™ o g - g\
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uII-E mii ". mn:
ﬂln AW ow @ w t(CS) n”;ﬁl.ﬁlﬁllﬂ- t(cs) 'z,"—'—”’—",,,,.m_m, t(cs) Smwm T 1(co)
c) k=1 =2

=3 =4
Figura 5. a) TCOP, (t,) con j=izq,der; 1<k <4;b) GRF,, (t,) con j=izq.; 1<k <4; " <t <t[*

;¢) GRF (t,) con j=der; 1<k <4; tIy" <t <t

Pk =0
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En la Fig. 6 se representan las TCoP(t)) y sus correspondientes GRF;«(t) mediante distintas imagenes:
a) TCoP;i(t)) para un apoyo podal especifico, discriminando cada pie; b) GRFj(t) situados en sus
TCoP;(t)); ) GRFj(t;) situados en sus TCoP;«(t)) en una sucesion de apoyos podales durante la marcha.

LV
W A

a) b) c)

Figura 6. a) TCoP;«(t)) de un apoyo podal especifico de cada pie. b) GRFj«(t) localizados en las TCoP;(ti)
para cada pie c) GRFj«(t) localizados en las TCoPj«(t;) de cada pie durante la marcha.

Con los valores obtenidos anteriormente se determinan la resultante del campo de fuerzas de reaccién
GRF(t;) y la trayectoria de su centro de presiones TCoP(t)) para el conjunto de los dos pies durante el

tiempo de marcha (O <t Stméx') mediante las Eq. (4).

GRF (t,) = f,_qu (t )+ _geri (1) cCON O <t <t™
Xb (t ) — ij:izq,k (tl ) ' fj=izq,k (tl ) + ij:der,k (tl ) ) fj=der,k (tl)
I fj:izq,k (tl )+fj:der,k (tl) - {TCOP (Xb’ yb1t|) (4)
ybj:izq,k (tl ) fj:izq,k (tl ) + ybj:der,k (tl ) fj:der,k (tl) cono<t < e
fj=izq,k (tl )+fj=der,k (tl )

yb(tl) =

En la parte superior de la Fig. 7 se muestran las graficas de fuerzas respecto del tiempo. En ellas
aparecen las GRFj«(t;) de cada pie con el cédigo de colores ya indicado, a los que se afiade la linea de
color verde correspondiente a las fuerzas resultantes para el conjunto de los dos pies GRF(t)). En la
parte inferior se representan las fuerzas, generadas por cada apoyo podal y pie, localizadas en las
trayectorias de sus centros de presion, a las que se afade la linea verde correspondiente a las
resultantes de fuerzas del conjunto de los dos pies GRF(t)), localizadas nuevamente en sus TCoP(t)),
durante la marcha.

Fuerza (N)
—

0 400 600 800 1000 1200 1400 1

M

Figura7. GRF (t,) = f,_,., + T, e\ ¥ TCOP(t) cON 400 <t, <1400 .
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Analizando la Fig. 6 c), en la que se representan los GRF;(t;) y las TCoP;«(t)), se comprueba que ambas
son funciones discontinuas dentro de cada apoyo podal, apareciendo Unicamente en el dominio y
tiempo en el que se producen dichos apoyos. Sin embargo en la Fig. 7, en la que se representan las
fuerzas independientes de cada pie y las fuerzas conjuntas de los dos pies, esta ultima es una funcién
continua que traspasan el dominio del apoyo podal, apareciendo los valores maximos de la GRF(t;) en
instantes en los que el contacto es bipodal, localizandose en puntos externos a los apoyos podales.

Con vistas a la comparativa entre los valores virtuales y experimentales, y su aplicacién en estudios de
interaccion entre peatdn y estructura flexible (no desarrollado en este trabajo), es interesante expresar
las fuerzas ejercidas en términos de series de Fourier, ya que los armdnicos dominantes pueden inducir
efectos resonantes. En la Fig. 8 se muestra la representacién en el dominio de las frecuencias para el
conjunto de los dos pies GRF(t) obtenidos mediante las Transformadas Rapidas de Fourier FFT
correspondientes. Los picos muestran la frecuencia principal (1.9287 Hz) y sus armdnicos.

160

e

140

120

1004

30,

Magnitud FFT

80|

A,

“ 30

201

. i t f 1 t i | f t -
3 4 L] L] T -] @
Hz

Figura 8. FFT de los GRF(t;) del conjunto de los dos pies en el dominio de frecuencia.

Para la caracterizacion estadistica tanto de los GRFj(t) como de las TCoPj«(t) se determinan los
intervalos temporales de contacto de los apoyos podales aislados para cada pie (t;“l'(” <t, St;nix)

mediante las Eq. (5).

GRFj:izq,k (tl ) = fj:izq,k (tl )
GRFj:der,k (tl ) = fj:der,k (tl) -
TCOP_;q = TCOP,_ (ij:izq,k 1ybj:izq,k A )

con th <t <tTe*
TCOP_yerx = TCOP,_y, (ij:der,k ’ybj:der,k A" )

min. max.
con tf" <t <t

La Fig. 9 muestra distintas representaciones: a) Nubes de puntos de los GRFj(t) de la marcha
localizados en las correspondientes TCoPj(t)) de cada apoyo podal y pie; b) GRFi=izgk(t)) ; ) GRFj=gerk(t));
estas dos ultimas representadas en el dominio del tiempo. Para la representacion se ha realizado un
cambio de origen en el tiempo, centrando cada GRF«(t) en su baricentro (Gj«), asociado al area

correspondiente a su impulso tg\ <t <tZ.
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Fuerza (N) Fuerza (N)

b)
Figura 9. a) Nubes de puntos de las GRFjk(ti) localizadas sobre sus TCoPj«(t|) de cada pie; b) GRFj=izqk(t1);
¢) GRFj=der,k(t1). Las dos ultimas se representan respecto del tiempo del apoyo podal centrados en sus

baricentros tgj'i <t < tga’li

Con todo lo anterior se concluye que las variables que influyen en el analisis de las fuerzas de los
GRF;«(t)) son el tiempo (t)) y su localizaciéon, definida esta ultima mediante las coordenadas (xbj«, ybj«)
de las TCoPj(t)), por lo que el estudio se tendrdn en cuenta dichas variables.

En la Fig. 10 se presenta una matriz multivariante en la que aparecen las variables de analisis indicadas.
En la diagonal de la matriz se muestran los histogramas correspondientes a las distribuciones de las
variables de estudio F, t, xb, yb, mientras que en los demas términos de la matriz aparecen nubes de
puntos que relacionan cada par de variables. En las graficas en las que el dominio es el tiempo, se

realiza un cambio de origen para que todas las gréficas comiencenen 0 (0 <t < t;“ﬁx)

Figura 10. Matriz multivariante. Distribucion de las variables F, t, xb, yb, y relaciones de cada par de
variables.

Analizando la Fig. 10 se comprueba la existencia de puntos atipicos (outlier) en las graficas. Estos han
de ser identificados y las curvas correspondientes eliminadas para evitar su influencia negativa en una

caracterizacion estadistica adecuada.
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3.3. Caracterizacion estadistica.

Como se ha indicado, para la adecuada caracterizacidon de los GRFj«(t) y las TCoP;«(t) se han de
identificar aquellos cuyo comportamiento sea atipico. Con el fin de poder definirlos, se consideran una
serie de parametros (6,«) caracteristicos. En el caso de las GRF dichos pardmetros son (Fig. 11):

- Tiempo del apoyo podal (t;'fx' ).

- Area bajo la GRF;x o impulso total (Aj).

- Localizacién (te1«) y fuerza maxima en el apoyo (Fei1;«) €n el primer pico singular (P1;x).

- Localizacién (tpz«) y fuerza maxima en el despegue (Fp2«) en el segundo pico singular (P2;).

- Area desde el comienzo del GRF;« hasta el primer pico singular (P1;) o impulso de frenada (/Fjx).
- Area desde el segundo pico singular (P2;«) hasta el final del GRF;x o impulso de impulsién (//;x).
- Localizacién temporal (ts ) y fuerza (Fg«) del baricentro de fuerzas (G;«) del impulso total.

- Fuerza de impacto del talén (Firj«).

- Intervalo de tiempo entre fuerzas de los picos (tpzk —tr1k) ¥ diferencia de fuerzas (Fpzk-Fp1,jk)-
- Localizacién (tv,«) y fuerza minima (Fy;«) en el valle (V).

Fuerza (N)
tp2,izq,11-tP1,izg,11
Fp2,izq11-Fp1,izq11
[ izq, izq,
P1 P2 1
- o0 1
Aig11
Friizg11 |FiTjizg 11 ‘ Fp2, izg 11
. ' 1lizg,11
IFizq11 ﬁlzl.' = Fvizg11
Pasiy,
. %
- 2 . 4D
tP1izg11 | 21 t(cs)

tv,izg,11

1G,izq,11

tP2,izq,11

max.
tlzq,ll

max.
ik -

Figura 11. Pardmetros caracteristicos (G;x) de la GRFizq,11 con tgjivrf(' <t <
Utilizando el test de Tukey se identifican tanto los GRFj«(t) como las TCoP;«(ti) en los que aparezca algun
parametro caracteristico (6«) atipico. Para ello se determinan el primer y tercer cuartil de cada
parametro caracteristico (Qi,4 Y Qs,g, respectivamente) cuya diferencia (rango intercuartilico /QRg)

multiplicada por un coeficiente (k’=1,5) determina el limite de valores atipicos por exceso o defecto, tal
como se muestra en las Eq. (6).

0" <Q,, —kIQR,, O >Q,, +k"IQR,, (6)

El andlisis se realiza para cada pardmetro caracteristico (6,«) de cada GRFj(t)), representandose los
valores en un histograma en el que se muestran los limites de los valores atipicos. Al mismo tiempo,
se representa un grafico QQPlot con el que se visualiza si su comportamiento se aproxima al normal,
lo que se refrenda mediante el coeficiente de correlacion de Pearson correspondiente.
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La Fig. 12 muestra los histogramas de frecuencias relativas (f") de las Fp1;k asociado al primer pico
singular P1 de los apoyos podales de los pies izquierdo y derecho. Se comprueba la existencia de una
geometria acampanada simétrica que permite asociarlos a un comportamiento préximo al normal.

A la derecha de los histogramas se muestran las correspondientes graficas QQPlot y los coeficientes
de correlacion de Pearson (rp;;) para cada pie, ambos con valores préximos a 1, asociado al
comportamiento normal. Estos resultados se repiten en todos los pardmetros de los GRFj(t),
verificdandose su comportamiento normal.
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Figura 12. Histogramas de las fuerzas Fpr1,k de las GRFj«(t)) y grdficas QQPlot con coeficientes de
correlacion de Pearson (re1;) para todos los apoyo podales durante la marcha de cada pie.

Una vez identificados los GRF;«(t;) con pardmetros atipicos se eliminan del conjunto de datos del andlisis,
denominandose truncados a los GRFj(t)) no eliminados.

Un proceso analogo al de las fuerzas se lleva a cabo con las TCoP;«(t/) de cada apoyo podal y pie. La Fig.
13 muestra las graficas BoxPlot (los ejes indican distancias en cm) correspondientes a las coordenadas
xbjx, ybikx de los CoPi(t)) de los distintos apoyos podales de los pies izquierdo (rojo) y derecho (azul) de
la marcha, referenciado por el instante en el que se produce el apoyo (en los casos mostrados t=27y

max.

t=40 cs) cuando el origen de tiempos es el mismo en todos los apoyos 0 <t, Stj,k , con lo que se

identifican las coordenadas atipicas de las TCoP;(t).
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Figura 13. BoxPlot de las coordenadas de los CoPj«(t)) de los distintos apoyos podales de los pies
izquierdo y derecho en los instantes a) ti=27; b) ti=40 cs.

Una vez identificadas las trayectorias que contienen puntos atipicos de los CoPj(t;) se eliminan del
conjunto de datos del analisis. Los GRFj«(t;) y las TCoP;«(t) truncados seran los utilizados para la
obtencidn de patrones que permitan su caracterizacion estadistica y la generacién de los
correspondientes virtuales.
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La Fig. 14 muestra los valores de fuerzas y trayectorias truncadas. Las figuras a) muestran las
localizaciones de las TCoP;«(t/) de cada apoyo podal y pie; la figura b) los GRFj=i.qk(t/); vy la figura c) los
GRFj=der(t)), representadas las dos ultimas respecto del tiempo de actuacidn de los apoyos podales

correspondientes centrando cada GRF;(t) en su baricentro (Gj¢) to <t <tI¥.

Gj .k Gj k
Fuerza (N) Fuerza (N)
_ 800
4 e J 400
j 20
" T T T — t(C ; . . : T t(c
60 40 260 20 a0 ' 65 40 200 o6 a0 O
a) b) c)

Figura 14. Datos truncados. a) TCoP;«(t)) de cada pie; b) GRFi=izqk(t)); c) GRFi=derk(t1). Las dos tltimas

respecto del tiempo de los apoyos podales centrados en sus baricentros tgjii' <t < tgaﬁ .

En los GRF;«(t)) truncados se transforma el tiempo del dominio real a otro normalizado 0 <t, <100, por

lo que las curvas de estos GRF;«(t/) comiencen y terminen en el mismo instante Fig. 15.

Con estos GRFj(t) truncados con el tiempo normalizado 0<t <100 se estiman las tendencias
centrales, varianzas y desviaciones estandar poblacionales, discriminando para cada pie en cada cs

(4 (t),07 (t),6; (1)), mediante las medias, cuasivarianzas y cuasidesviaciones estandar
J J )

muestrales (f_j('[I ),Srf_lyfj (tl),Sn_lyfj (t, ) ), obtenidas mediante las Eq. (7).

D YUY (1 (0)= T )’
fj (tl ) = Sr?—l,fj (tl ) == n—1 Sn-1,t (tl ) = \,sr?—l,fm (tl) 7

Los valores de las medias f_j(t,) se utilizan para definir patrones de comportamiento de la tendencia

central GRF; de cada pie, mientras que las cuasidesviaciones estandar muestrales s (t|) se usan
i

para obtener la variacién respecto de la tendencia central con la que se generan las fuerzas virtuales.

Para comprobar que los GRF;, (t|) utilizados en la obtencion de los patrones de tendencia central GRF,

son adecuados, se ha de verificar que se encuentran dentro de los limites de aceptacidn, por ello se
definen, a semejanza de los procesos utilizados en control de calidad, la tendencia central y los limites

de control superior e inferior de aceptabilidad en cada cs (TCGRFj (t,),LCSGRFj (tl),LCIGRFj (t))

mediante las expresiones Eq. (8).

TCo, (1) =GRF; = f;(t,) con 0 <t, <100 (8)
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LCSer, (t)=GRF; +3-s,, ; () con 0 <t, <100

LClase, (1) =GRF, =3-s,,  (t,) con 0<t, <100

La Fig. 15 muestra los GRF;«(t)) de los apoyos podales truncados en tiempo normalizado 0 <t, <100,

en los que se representan también la tendencia central y los limites de aceptabilidad superior e inferior
TCGRF]- ('[I ) : LCSGRFJ_ ('[I ) : LCIGRFJ_ (tI ) . Se aprecia que todos los GRFj(t;) truncados se encuentran dentro

de los limites de aceptabilidad.
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Figura 15. a) GRFj=izqk(t1); b) GRFj=derk(ti); ambos en tiempo normalizado 0 <t, <100 con GRFj«(t))
truncados indicando TCor, (t, )'LCSGRFJ (tl)’LCIGRFJ ()

Utilizando el mismo procedimiento se estiman las tendencias centrales, varianzas y desviaciones
estandar poblacionales de las coordenadas xbj(t), ybit) de las TCoPj«t) de cada pie y cs
(,[lij (t, ),o”-xbj (t) ,ﬁybj (t), 6-ybj (t )) mediante las medias, cuasivarianzas y cuasidesviaciones estandar

muestrales (X_bj('[I ), Sr?—l,xbj (t| ), Sn-a; (t| ), y_bj(tl ) , szlvybj ('[I ) Si1yn, (t| ) ), y los intervalos de tiempo de cada

max

apoyo podal t;™.

4. GENERACION DE FUERZAS Y TRAYECTORIAS VIRTUALES

Una vez conocidas las tendencias centrales y desviaciones de las fuerzas GRFJ- y de las coordenadas

X_bj(tl),y_bj(tl)de las TCoPj(t)) de cada pie en cada cs, se generan de forma virtual GRFJ.V'k (tl), las

coordenadas de las TConV_k (t,) y la duracién los apoyos podales tTfX'V. Para ello se utiliza las Eq. (9) a
partir de una variable aleatoria k” con comportamiento normal estandar.

GRF/, ()=GRF; +k's,,, (t)con0<t, <100, k' —>N(u=0,0=1)

jk

xb?, (t)=xbj(t)+k"s .. (t)con0<t <100, k' —>N(u=0,0=1

() _’(') (1) | ( ) = TCoP\ () (9
ybi, () =yb; (t) +Kk"s,,, () con0<t <100, k' —>N(4=0,0=1) '
{raY — & ks, conk'—— N (#=0,0=1)

-1
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Estas expresiones permiten obtener tantas GRF}, (t,), TCoP} (t;) y t{}*" como se deseen, todas

distintas entre si y semejantes a las experimentales. En la Fig. 16 se muestran cuatro TCOPJ.V’k (t,) y

GRFJ.V'k (tl) de cada pie en el dominio de tiempo normalizado (Q < t, <100 ) generadas mediante este

procedimiento, con indicacion de las curvas TCq. (t,),LCSqqe (t),LClgge (t)-

Como los GRF;’Yk ('[|) se han obtenido en el dominio de tiempo normalizado (0 <t < 100), se realiza

un nuevo cambio de escala para adaptarlos a la duracién virtual de cada apoyo podal (0 <t < t;“EX")
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Figura 16. a) TCoP!, (t;) con j=izq,der; 1<k <4;b) GRF/, (t) con j=izq.; 1<k <4; 0<t, <100; ¢/
GRFij (tl) con j=der; 1<k <4; 0<t, <100 . En los dos tltimos con las curvas de

TCGRFj (tl )rLCSGRFi (tl )'LCIGRFJ (tl )

A continuacién se realiza un proceso para la localizaciéon de la magnitud de cada fuerza de los
GRFJ.Vk (t|) con (0 <t, gt}“ﬁx'v) en cada punto de las TCOPJ_V (tl). En la Fig. 17 se muestran cuatro

TConV(tI) de los pies izquierdo y derecho y los GRFJ.V'k (t,) con0<t, StTi‘X'V correspondientes

generados mediante este procedimiento.

Figura 17. GRF/, (t) con1<k<4;0<t < t?ﬁx'v sobre los puntos de sus TCOP{ (t)-
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5. MARCHA VIRTUAL

Una vez obtenidos los GRF/, (t) vy situadas las fuerzas en los puntos de sus TCoP/ (t)
con0<t < t}“i” se deben ensamblar los GRFJ.V'k (tl) de apoyos podales alternativos de cada pie, de

forma que la fuerza maxima generada por el conjunto de los dos pies virtuales durante el apoyo bipodal
sea estadisticamente equivalente a la producida durante la marcha experimental.

Para ello es necesario caracterizar estadisticamente el comportamiento de los valores maximos de las
fuerzas experimentales maximas madx.[GRF(t/)] generadas por las fuerzas de los dos pies que, tal como
se mostrd en la Fig. 7, aparecen en los contacto bipodales. Tras el analisis se comprueba que dicho
comportamiento se aproxima al normal, siendo sus caracteristicas las indicadas en la Eq. (10).

max.| GRF (t,)] —— N (#=996,73N,o=58,02N) (10)

A partir de lo anterior el ensamble temporal necesario para producir la marcha virtual se realiza
situando GRFJ.Vk (tl) alternos de cada pie (j=izq, der). El criterio a cumplir para su definicion temporal es

gue el valor madximo de las fuerzas asociadas a ambos pies durante apoyo bipodal se aproxime a la
tendencia central del comportamiento experimental.

Para ello se realiza un proceso iterativo que comienza con la seleccién de dos GRF” (uno de cada pie)
de forma aleatoria, (p.e.: GRF' (t|) Y GRE/

j=izq k=1 j=der k=1
se cumpla la condicidn anteriormente indicada. Este proceso ha de ser preciso, ya que debido a las

(t|) ) situdndoles en el dominio temporal hasta que

elevadas pendientes de las curvas correspondientes a las fuerzas de impacto y despegue de los pies,
pequeias variaciones en el solapamiento temporal generan modificaciones importantes en la magnitud
de la fuerza maxima asociada.

En la Fig.18 se muestra el proceso utilizado. El solapamiento del apoyo bipodal (At) varia de 10cs a 5 cs,
siendo el valor éptimo 7 cs. También se muestran las lineas de tendencia central y las desviaciones
estandar +15,+ 25, + 30 del maximo de la superposicion de fuerzas asociadas a ambos pies.
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= 10007 = 10007 = 10007
£ £ £
< 800 < 800 < 8007
5] 3 5]
3 e \ 3 60! f\ 3 e00] /_\ “
200 200 2001
0 T T T . 1(cs) 0 T T T . 1(cs) 0 T T T .+ 1(Cs)
140 150 160 170 180 140 150 160 170 180 140 150 160 170 180
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= 10007 = 10007 = 10007
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0 u T u - 1(Cs) 0 u T u - 1(cs) 0 T T T  1(Cs)
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At=7 At=6 At=5
Figura 18. Marcha virtual con tiempo de solapamiento 4 < At <11.
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Este proceso se repite con el GRFJ."'k (t|) del apoyo podal final y un nuevo GRFJ."]k (t|) correspondiente al
pie alterno. Como las fuerzas de los GRF;, () estan relacionadas con los puntos de las TCOP} ().

considerando una longitud de paso equivalente al experimental se obtienen tanto el historial de marcha
de las GRFij (t|) como el de sus TCoP/ (t,) con0<t < tjf“i"-" , tal como se muestra en la Fig. 19.

Fuerza(N) _
G BEEEE
2

t (cs)

Figura19. GRF' (t,)=f', . + f . . v TCoP'(t) con 400 <t <800.

En la Fig. 20 se muestran las curvas en el dominio del tiempo de los GRF'(t;) para el conjunto de los dos
pies de 15 apoyos podales correspondientes a 25 marchas virtuales, comprobandose la similitud de los

r

egistros.

GRF(t)
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Figura 20. GRF"(t,).

En la Fig. 21 se muestra la gréfica de frecuencias del conjunto de los dos pies GRF'(t;) para la marcha
experimental y cinco marchas virtuales. Se comprueba la similitud de los registros, en los que la
frecuencia principal y sus armdnicos se encuentran muy préximos.
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Figura 21. FFT de los GRF'(t;) del conjunto de los dos pies en el dominio de la frecuencia para la marcha
experimental y cinco marchas virtuales.

Ademas de la equivalencia respecto del dominio de frecuencias, se evalian otros indicadores que
caracterizan las vibraciones como el maximo pico, el valor medio, el valor eficaz (root mean square,
RMS) vy el factor de cresta. Comparando 25 GRF virtuales, generados mediante el procedimiento
indicado, con la marcha experimental de referencia, se han obtenido el tanto por ciento de las medias
de las diferencias, cuyos valores son 0,82%, 2,88%, 2,79% vy 2,17% respectivamente.

6. CONCLUSIONES

A partir de los datos correspondientes al historial de presiones experimentales, obtenidos de los
sensores de las plantillas instrumentalizadas, se determinan mediante procesos de programacién la
fuerza en cada sensor, pie e instante, los CoP en cada pie e instante, y los GRF verticales y las TCoP para
cada pie y para ambos pies durante la marcha.

Del estudio de los GRF y TCoP para cada apoyo podal y pie, tras definir pardmetros de comparacion
significativos, se realiza un analisis estadistico con el que identificar y eliminar los GRFy TCoP con valores
atipicos.

Con los GRF y TCoP truncados se definen sus tendencias centrales y desviaciones en cada cs. Las
tendencias se utilizan como patrones, mientras que las desviaciones para determinar la variaciéon con
la que, utilizando una variable aleatoria con comportamiento normal, permite la obtencién de los
correspondientes valores virtuales individuales, estadisticamente equivalentes a los experimentales.

Para generar la marcha se ensamblan en el dominio del tiempo GRF' de apoyos podales alternativos
de cada pie, con el criterio de que la fuerza maxima en el dominio bipodal sea equivalente a la
experimental, y se genera los historiales de GRF'y de las TCoPY para cada pie aislado, y para el conjunto
de ambos pies.

La equivalencia estadistica en el dominio del tiempo entre los valores experimentales y virtuales de los
GRF de cada pie, considerados de forma aislada, se asegura con el procedimiento seguido en su
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generacion. Ademads, se realizan comparativas en el dominio del tiempo (mediante distintos
indicadores) y en el de la frecuencia para verificar su equivalencia.

Con este procedimiento cada uno de los GRF'y de las TCoPY de cada apoyo podal obtenidos para cada
pie es distinto en magnitud, localizacién y duracién, pero son estadisticamente equivalentes a los
experimentales del individuo analizado, consiguiendo emular las fuerzas transmitidas por el individuo
monitorizado al andar, lo que permite su modelizacidn y utilizacion como cargas en el analisis de
sistemas vibrantes.
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ABSTRACT

In this study, a new method based on topological entropy, the so-called persistent entropy, is
presented for addressing the damage detection problem in civil engineering structures. The efficiency
of the algorithm is certificated by the stability theorem for persistent entropy. The method, which has
been previously used for the classification of DC electrical motors, has been adapted herein to solve
the supervised classification damage detection problem. For this purpose, a laboratory footbridge was
designed, built and subsequently damaged. Two states of the structure were considered: (i)
undamaged and (ii) damaged. Its response under ambient conditions was recorded both numerically
and experimentally. Later, its persistent entropy was computed under the different situations. Finally,
it was checked that there is a clear relationship between the stiffness of the structure and its
persistent entropy. Therefore, the proposed method can be considered as an available tool for the
damage detection of civil engineering structures.

Keywords: damage detection, structural health monitoring, topological data analysis, persistent
homology, persistent entropy, supervised classification

1. INTRODUCTION

Civil engineering structures play a crucial role in modern societies, to the extent that maintenance
plans must be established in order to know the state of conservation of these infrastructures. Among
the different method, structural health monitoring (SHM) represents an important tool in
management activities [1]. Health monitoring permits to identify early and progressive structural
damage. In a broad sense, damage identification can be broken down hierarchically into three
categories [1]: (i) damage detection, (ii) damage diagnosis (location, type and severity) and damage
prognosis. On the other hand, there are possibly two main approaches for structural health
monitoring [1]: (i) the physics-based and (ii) the data-based. The physics-based approach makes use of
the inverse problem techniques to update numerical models and attempts to identify damage by
comparing the measured data from the structure with estimated data from the updated models. The
data-based approach is based on the machine learning field where machine learning algorithms are
used to learn the behaviour of the structure from the experience (recorded data). Machine learning
algorithms are usually classified as: (i) supervised and (ii) unsupervised learning. Supervised learning
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refers to the case where data from the undamaged and damaged structure are available to train the
algorithms. Unsupervised learning refers to the case where training data are only available from the
undamaged conditions. The data-based approach presents as main advantage a lower computational
cost and a greater simplicity. This approach, under supervised learning, is usually based on the
comparison between two signals [2]. There are several methods for measuring the similarity among
signals [3]. To the best of the author’s knowledge, these methods may be organized mainly in five
groups: (i) distance-based methods; (ii) time-frequency analysis, (iii) wavelet analysis, (iv) global-
description distance method and (v) local-feature distance method.

This manuscript focuses on using computational topology [3] as a tool to compute the similarity
between signals and thus to assess its possible use as a data-based supervised learning method for
damage detection. For this purpose, a topological entropy-based method [3], previously used to
classify DC electrical motors under a supervised learning approach, has been implemented herein to
identify severe damage in civil engineering structures. As benchmark, a laboratory steel structure has
been designed, built and damaged. The performance of the topological entropy-based approach has
been assessed numerically and experimentally. The response of the structure (accelerations) in
several characteristic points has been recorded for this purpose. The structure has only been excited
by ambient vibration. As reference the variation of the modal properties of the structure in terms of
the level of damage has been provided. As result of this study, the topological entropy-based
approach allows identify the change of the response of the structure associated with the occurrence
of a severe damage highlighting its available use as tool for damage detection. Nevertheless, further
studies are needed in order to analyse the sensibility of the persistent entropy to the change of the
environmental and operational conditions and to extend the use of this technique to other steps
inside the structural health monitoring categories, as for instance, the damage localization.

The manuscript is organized as follows; in section 2 some basics about computational topology are
introduced. Subsequently, in section 3, the methodology used to damage detection based on the
topological comparison of signals is described in detail. Later, in section 4, a numerical and
experimental case study is presented in order to check and validate the proposed methodology.
Finally, in section 5, some remarkable conclusions are included to finish the manuscript.

2. BASICS OF COMPUTATIONAL TOPOLOGY

A topological space is a powerful tool to describe the connectivity of a space. A topological space can
be defined informally as a set of points equipped with the notion of neighbouring (formally endowed
with a topology) [4]. A topology on a set of points X is a family of subsets T € 2X which satisfies : (i) if
51,82 €T, then S NS, €T; (ii) if S;(j €J) ST then Uje; S; € T; and (iii) @, X € T. Thus, the pair
(X, T) of a set X and a topology T is a topological space E. A topological space may be decomposed
into simple pieces of lower dimension (abstract simplicial complex). Each abstract simplicial complex K
is represented by: (i) a set Vof 0-simplices (called vertices); (ii) for each k = 1 a set of k — simplices
o = {vgy, vy, ..., Uy} Where v; € V; (iii) each k — simplex has k + 1 faces obtained by removing one of
the vertices; and (iv) if o belongs to K, then all the faces of ¢ must belong to K [3]. Finally, a simplicial
complex Kis the geometric representation of an abstract simplicial complex K. For the rest of the
manuscript, both the abstract simplicial complex and the simplicial complex will be called simplicial
complex and denoted as K for the sake of the clarity of the exposition [4].

Homology is an algebraic tool which allows describing a topological space E. The k —Betti number
represents the rank of the k —dimensional homology group. In this manner, S}, counts the number of
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k —dimensional holes characterizing E (S, is the number or connected components, f5; is the number
of holes in 2D and f3, is the number of voids in 3D). Persistent homology is a method for computing
k —dimensional holes at different spatial resolutions. In order to compute persistent homology, a
distance function, which can be obtained constructing a filtration on the simplicial complex, is
necessary. In this manner, a filtered simplicial complex is a collection of sub-complexes {K(t):t € R}
of K such that K(t) € K(s) for t <s and there is t;,, € R such that K, =K. Persistent
homology describes how the homology of K changes along a filtration [4]. The set of intervals
representing birth and death times of homology classes is called the persistence barcode associated to
the corresponding filtration. Instead of bars, a set of points in the plan, called persistence diagram,
such that a point (xy) € R? (with x < y) corresponds to a bar (x,y) in the persistence barcode.
Finally, the measurement of the order of the construction of the filtered simplicial complex is
performed using the so-called persistent entropy. The persistent entropy may be defined as follows
[3]. Given a filtered simplicial complex {K:t € R} and the corresponding persistent diagram D =
{a; = (x;,y;):1 € I} with x; <y; for all i €1, the persistent entropy H of the filtered simplicial
complex may be computed as follows:

H = —Z pilog(p;) 1)
i€l
where p; = %, l; =y; —x; and L = Y;¢; ;. The maximum persistent entropy corresponds to the case
in which all the intervals in the barcode are of equal length, H =logn, being n the number of
elements of I. Aversely, the value of the persistent entropy decreases as more intervals of different
length are presented.

3. TOPOLOGY COMPARISON OF SIGNALS

The aim of this study is to address the problem of damage detection of civil engineering structures
based on the comparison between the shapes of the signals recorded under two different states (
undamaged and damaged). For this purpose, the topology of the shape of the signals has been
analysed. The method is based on algebraic topology [4]. The method consists of the following steps:
(i) the signals are transformed into filtered 1-dimensional simplicial complexes; (ii) the persistent
homology of these simplicial complexes is analysed; (iii) subsequently the persistent entropy is
computed from the homological groups; and (iv) the relative difference between the persistent
entropy of the two considered states is determined as one-dimensional feature that characterize the
damage. Figure 1 summarizes the process needed to compute the persistent diagram of a signal.

— (2,2) f(vy) =2
R e (2,2 — flep) =2
E fleg) =2 ()
~ (1.0) ® (3,1) f(vy) =1
[
’ f(vg) =0
Time [s]
Persistent Barcode Persistent Diagram
® .
<= [ ]
Hy —> &
0.5 1.0 1.5 2.0 Birth

Figure 1. Graphical representation of the topological signal analysis method [3].
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4. CASE STUDY: DAMAGE DETECTION OF A LABORATORY STEEL STRUCTURE

As benchmark, a steel laboratory was designed, built and damaged to assess the performance of the
topology entropy-based method. The structure consists in two parallel Warren trusses braced laterally
by strut elements (Figure 2). The structure has a single span of 6 m of length. The depth of the
structure is about 0.30 m. The two lateral Warren trusses are separated 0.60 m. All the elements of
the structure are square tube profiles with dimensions 30x30x2 mm (Figure 3).

Figure 2. Laboratory footbridge at the Universidad de Almeria.

A finite element model of the structure was performed in the software Ansys [5]. The numerical
models consist of 46 nodes linked by 107 beam elements (BEAM188). The structure is simply
supported in its four extreme lower nodes. The mechanical properties considered for the steel
material are: (i) density, p; = 7850 kg/m?; (ii) Young’s modulus, E; = 210000;MPa and (iii) Poisson’s
ratio, vy = 0.3.

z -0.60 m-| #30.30.2

" I 6.00m |
X Y
Accelerometers Reference 7 X Free

Figure 3. Numerical and experimental ambient vibration test

In order to assess the performance of the topological entropy-based method, the structure was
damaged numerically and physically. The persistent entropy of the response of the structure under
the two states (undamaged and damaged) was compared. The study was organized in two steps: (i)
numerically and (ii) experimentally. Additionally, the modal properties of the structure under the two
states were identified both numerically and experimentally.
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The stiffness of the upper chord at mid-span was reduced by a severe damage (both numerically and
experimentally). An ambient vibration test was performed numerically and experimentally to assess
the dynamic behavior of the structure under the two considered states. The dynamic response
(accelerations) of the nodes of the upper chords of the structure was recorded. Two points were
considered as references. Each ambient vibration test was organized in 18 set-ups with a sampling
frequency of 100 Hz and a duration of each step-up of 300 s. Three tri-axial force balanced
accelerometers were used for the experimental ambient vibration tests. Figure 3 illustrates the
gridline of the ambient vibration tests.

The signal recorded during the ambient vibration tests were processed by an operational modal
analysis algorithm [6]. The enhanced frequency domain decomposition algorithm (EFDD) was
considered for this purpose. The algorithm has been implemented in the mathematical software
Matlab [7]. Table 1 shows the variation of the numerical modal parameters of the laboratory structure
(natural frequencies and MAC,,,,, ratios [6]) associated with the damage caused. Similarly, Table 2
shows the variation of the experimental modal parameters of the structure associated with the
damage caused.

Table 1. Variation of the numerical modal parameters of the laboratory structure associated with the
damage caused (being £¥"¢ the numerical undamaged natural frequencies of the structure, £,29" the
numerical damaged natural frequencies of the structure, Af,,,.., the relative differences between the
numerical undamaged and damaged natural frequencies of the structure and MAC,,,,;, the numerical
MAC ratios [6]).

Mode | Description | fun4 [Hz] | f497 [Hz] | Af pum [%] | MAC i [-]
1 15t Vertical 28.70 5.77 79.90 0.99
2 1%t Lateral 12.41 11.58 6.69 1.00
3 1%t Torsion 29.78 18.55 37.71 0.99
4 2" | ateral 25.86 25.47 1.51 1.00
5 3" Lateral 40.60 41.11 -1.26 1.00
6 4t | ateral 56.85 55.93 1.62 1.00

Table 2. Variation of the experimental modal parameters of the laboratory structure associated with
the damage caused (being fe’i?;d the experimental undamaged natural frequencies of the structure,
fA4an the experimental damaged natural frequencies of the structure, Af,,, the relative differences
between the experimental undamaged and damaged natural frequencies of the structure and
MAC,y, the experimental MAC ratios [6]).

Mode | Description | fud [Hz] | fa&m [Hz] | Af exp [%] | MAC,yy, []
1 1%t Lateral 9.75 9.23 -5.33 0.97
2 2" Lateral 14.50 11.48 -20.83 0.85
3 3" Lateral 16.17 14.40 -10.95 0.91
4 1%t Vertical 20.14 16.55 -17.83 0.95
5 2" Vertical | 23.74 23.44 -1.26 0.91
6 1° Torsion 25.14 21.38 -14.96 0.95

The following conclusions can be obtained from the analysis of Table 1 and Table 2: (i) a clear
relationship between the reduction of the natural frequencies of the structure and the occurrence of
damage (reduction of stiffness associated with the occurrence of damage), (ii) a greater sensitivity of
the relative differences than the MAC ratios for damage detection and (iii) the damage does not
affect equally all the vibration modes.
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Subsequently, the topological entropy-based method was applied to this damage detection problem.
The computation of the persistent barcodes, persistent diagram and the persistent entropy was
performed using the Matlab package, javaplex [8]. First, the damage detection problem was tackled
numerically. Figure 4 illustrates as example the persistent barcodes of the response of the structure
at one reference point (Figure 3). The persistent barcodes show the number of connected
components of each signal.

Undamaged — Numerical Model

Damaged — Numerical Model

-1

Figure 4. Numerical response of the structure (signal) under ambient vibration and persistent barcode.

mfs?

Time [sec.]

m/fs?

Time [sec.]

Thus, Figure 5 illustrates the persistent entropy, H, according to the lateral (Figure 5.a) and vertical
direction (Figure 5.b) of 10 different set-ups at one reference point.

8.680 - 9.000 -
——Undamaged 8.900

8.660 - ——Damaged 8.800 -

8.640 - 8.700 - ——Undamaged

8.620 - 8.600 - ——Damaged
8.500 -

8.600 - 8.400 -

8.580 - 8.300 -
8.200 -

8.560 - 8.100 +—— TN

8.540 T T T T T T T T 1 8.000 T T T T T T T T 1

1 2 3 4 5 6 7 8 10 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
& Set-up b Set-up

Figure 5. Variation of the persistent entropy for the different set-ups of the numerical laboratory structure: a)
lateral direction and b) vertical direction.
As Figure 5 shows the persistent entropy is sensitive to the damage level of the structure.
Additionally, Figure 5 illustrates that the variation of the persistent entropy is significant in the
direction (vertical direction in this case) where the modification of the stiffness of the structure
modifies more its structural behavior.

Finally the same process is repeated considering the experimental response of the structure under
ambient vibration conditions. Again the two state of the structure (undamaged and damaged) were
tested. The dynamic response of the structure (accelerations) at one reference point was considered
in order to define the signals which are going to be compared.
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In this manner, Figure 6 illustrates as example the persistent barcodes of the experimental response
of the structure under ambient conditions.

Undamaged — Experimental Data

@T

Damaged — Experimental Data

m/fs?

Time [sec.]

L nil 4

Time [sec.]

Figure 6. Experimental response of the structure (signal) under ambient vibration and persistent barcode.

Finally, Figure 7 illustrates the persistent entropy, H, according to the lateral (Figure 7.a) and vertical
direction (Figure 7.b) of 10 different set-ups.

8.600 - ——Undamaged 8.700 4
8.500 4 — Damaged 8.600 \_/\/\/\
8.500 -
8.400 - 8.400 - ——Undamaged
8.300 ——Damaged
8.300 -
8.200 -
8.200 - 8.100 -
8.000 -
8.100 -
7.900 -
8.000 T T T T T T T T 1 7.800 T T T T T T T T 1
a 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 b 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Set-up Set-up

Figure 7. Variation of the persistent entropy for the different set-ups of the experimental laboratory structure:
a) lateral direction and b) vertical direction.

As in the numerical case, the persistent entropy presents a clear variation in the vertical direction
(Figure 7a) when a severe damage is applied to the structure. Hence, the method proposed may be
considered as a potential tool for damage detection of civil engineering structures if a severe damage
occurs in the structure. Nevertheless, additional studies are needed to analyze the effect of the
change of the environmental and operational conditions on the persistent entropy of the system and
to assess if the proposed method may be applied to other categories of the structural health
monitoring process, as for example the damage location.

5. CONCLUSIONS

Herein a novel method, based on persistent homology and information theory, is presented and
implemented for damage detection of civil engineering structures. The method is based on the
comparison of the signals recorded under two different states (undamaged and damaged structure).
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In order to characterize more easily the signals, these are transformed into filtered 1-dimensional
simplicial complexes. The topology of these simplicial complexes is studied in terms of the persistent
homology. The persistence barcodes have been obtained to characterize their shape. Subsequently,
the persistent entropy has been computed and used as feature to compare the signals and
consequently the damage detection of civil engineering structures. The performance of the method
has been analysed comparing the results obtained between the application of the mentioned method
and another conventional method (regarded as reference) on a laboratory structure. The study has
been performed both numerically and experimentally. .According to the numerical analysis, the
response of the structure (accelerations) has been simulated numerically, based on a finite element
model. According to the experimental analysis, the response of the structure has been recorded under
ambient vibration conditions. In both analyses, the response of the structure has been obtained under
the two mentioned states. The results of this study show the sensitivity and effectiveness of the
method for damage detection. These results highlight its potential to be used as a valuable tool for
damage detection of civil engineering structures. Nevertheless, further studies are needed in order to
characterize the performance of the method under environmental and operational conditions.
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ABSTRACT

Concrete-filled steel tubular (CFST) columns are being increasingly used in construction, attracting the
attention of designers owing to their high load-bearing capacity, which can be accomplished with
reduced sectional dimensions. However, the associated high slenderness of such columns may affect
their fire performance. Innovative solutions are therefore sought for improving the performance of this
typology of composite columns in the fire situation. This paper aims at designing strategies for
enhancing the fire resistance of conventional CFST columns through innovative solutions - such as
double-tube sections or embedded HEB profiles - in combination with the use of high strength steel
(HSS) at the inner profiles and stainless steel (SS) at the outer tube. For that purpose, a numerical model
is developed and a comprehensive parametric study is presented, where the interest of using HSS/SS
for improving the fire performance of steel-concrete composite columns with innovative sections is
evaluated.

Keywords: steel-concrete composite columns, fire resistance, finite element analysis, high strength steel,
stainless steel.

1. INTRODUCCION

Los pilares tubulares de acero rellenos de hormigén (CFST) se utilizan cada vez mas a nivel internacional
como pilares mixtos en la construccién de edificios de gran altura [1]. Sin embargo, en aplicaciones
donde la esbeltez de las columnas es elevada, la resistencia frente al fuego de este tipo de pilares mixtos
se ve comprometida, tal y como se ha comprobado en investigaciones previas [2]. Por este motivo, se
necesitan soluciones innovadoras que permitan proporcionar la respuesta adecuada en situacién de
incendio.

Una buena estrategia para mejorar la resistencia frente al fuego de pilares CFST convencionales consiste
en desdoblar el tubo de acero exterior en dos perfiles, empleando la mayor parte del material en el
perfil interior [3]. Este resulta térmicamente protegido a través del hormigén circundante, ofreciendo
una buena alternativa a la proteccién pasiva. En este trabajo se buscard, a través de un modelo
numérico de elementos finitos, proponer alternativas para mejorar la respuesta frente al fuego de los
pilares mixtos acero-hormigdn a través de soluciones innovadoras, como son las secciones en doble-
tubo (CFDST) o con perfiles HEB embebidos (CFST-HEB).
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Se plantea ademas emplear materiales de altas prestaciones, como los aceros de alta resistencia e
inoxidables. Mediante el uso de los primeros en el perfil interior es posible incrementar la capacidad
portante a temperatura elevada de los pilares mixtos sin modificar sus dimensiones externas[4].
Ademas, la degradacidon mds lenta de las propiedades resistentes del acero inoxidable a temperatura
elevada lo hacen interesante para su uso en el tubo exterior.

Los aceros de alta resistencia (HSS) - con limite eldstico igual o superior a 420 MPa - permiten el empleo
de menor cantidad de material, lo que reduce los costes asociados de fabricacién, transporte y
ensamblado. En relacidn a su comportamiento frente al fuego, existe escasa informaciéon en la
bibliografia y la mayor parte de las investigaciones se centran en aceros de resistencia normal. Por el
momento, ningln cddigo de disefio a nivel internacional incorpora recomendaciones sobre este tipo de
aceros en situacion de incendio. Sélo existen hasta la fecha resultados de Lange-Wohlfeil [5], Schneider-
Lange [6] y Outinen [7] sobre aceros HSS S460, o de Chen et al. [8] y Chiew et al. [9] para acero HSS
S690. Recientemente, Qiang et al. [10] han dado a conocer las propiedades a altas temperaturas de
aceros HSS S460, S690 y S960, proponiendo coeficientes de reduccion de las propiedades mecdnicas de
estos aceros a temperatura elevada a partir de resultados experimentales, véase Fig. 1. Tondini et al.
[11] llevaron a cabo tres ensayos de resistencia al fuego sobre columnas circulares huecas (CHS) y uno
sobre una columna CFST empleando acero de alta resistencia, donde se demostraron las prestaciones
superiores de estos aceros.
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Figura 1. Reduccion del limite eldstico de diferentes grados de acero con la temperatura.

Las ventajas expuestas de los aceros de alta resistencia abren un nuevo abanico de posibilidades en
cuanto a su aplicacién en pilares mixtos, donde pueden resultar de gran utilidad para solventar el
problema de la limitada resistencia frente al fuego de columnas esbeltas. Utilizando la adecuada
combinacion de espesores de pared de los tubos interior y exterior o del perfil embebido, junto con las
mejores prestaciones que proporcionan los aceros de alta resistencia, seria posible obtener una elevada
resistencia frente al fuego sin necesidad de proteccidn externa, con el consiguiente ahorro en costes y
tiempos de ejecucion.

Por otra parte, los aceros inoxidables son cada vez mas utilizados en construccién, dados sus beneficios
asociados como la resistencia a la corrosidn, elevada ductilidad o acabado estético. Ademas, la
degradacion de la resistencia y rigidez del acero inoxidable frente a la exposicion a temperaturas
elevadas es mas lenta que para el acero al carbono (véase Fig. 2), por lo que su capacidad resistente en
situacién de incendio se ve mejorada.
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Figura 2. Comparativa de los factores de reduccion de resistencia (a) y rigidez (b) a altas temperaturas de los
aceros al carbono e inoxidable [12].

En los ultimos anos, se han llevado a cabo investigaciones para caracterizar las propiedades de este
material a temperatura elevada en sus distintos grados y calidades: austeniticos, ferriticos, duplex o
lean duplex. Gracias a estas recientes investigaciones, se dispone de modelos constitutivos y
coeficientes de reduccion para el acero inoxidable a altas temperaturas, los cuales se han trasladado al
Anejo C del EN1993-1-2 [13]. Un modelo mas reciente de Gardner et al. [14], basado en la curva de
Ramberg-Osgood adaptada a altas temperaturas, se estd imponiendo en la practica, habiendo sido
incorporado recientemente a la guia de disefio de Euro Inox/SCI para acero inoxidable en estructuras
[15], asi como en la ultima revision del EN1993-1-2.

En comparacion con los aceros al carbono, los aceros inoxidables poseen un coste inicial mas elevado,
lo que se podria compensar mediante un uso mas eficiente del material a través de las soluciones
innovadoras planteadas en este trabajo, al conseguir un aumento significativo de la resistencia frente
al fuego con una seccién mas reducida. Autores como Tao et al. [16] y Han et al. [17] han llevado a cabo
recientemente investigaciones sobre columnas CFST convencionales (sin perfil de acero interior) donde
el tubo exterior estaba fabricado con acero inoxidable, demostrando las prestaciones superiores en
situacién de incendio de esta solucién en comparacién con columnas de iguales caracteristicas
fabricadas con tubo de acero al carbono. Una de las soluciones planteadas en este trabajo, que combina
la seccién CFDST en doble piel con la utilizacién de acero inoxidable en el tubo exterior, fue propuesta
recientemente por Wang et al. [18] en un estudio numérico de pilares cortos a temperatura ambiente,
donde se evidencié la mejora tanto de resistencia como de ductilidad lograda a través del tubo exterior
de acero inoxidable. Sin embargo, el comportamiento frente al fuego de esta solucién aun no ha sido
estudiado, lo que constituye el objeto de esta investigacion.

2. DESCRIPCION DEL MODELO NUMERICO

Para el desarrollo del modelo numeérico tridimensional que se presenta, se ha empleado el software de
analisis no lineal por elementos finitos ABAQUS [19]. A continuacidon, se describen las principales
caracteristicas de este modelo numérico. El modelo consta de diferentes partes, ensambladas entre si:
tubo exterior de acero, relleno de hormigdn, — tubo de acero o perfil HEB — vy las placas de acero. Estas
ultimas se modelan como elementos rigidos con todos sus nodos acoplados a un nodo de referencia
(“reference point”) situado en el eje de la columna. La carga axial se aplica en el nodo de referencia de
la placa rigida superior.
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El tubo exterior de acero, el hormigén de relleno y los perfiles interiores se mallan mediante elementos
solidos tridimensionales de ocho nodos con integracidn reducida (C3D8R). Por su parte, las placas de
los extremos se mallan mediante elementos rigidos tipo ldmina bilineales de cuatro nodos (R3D4). En
base a los estudios de un analisis de sensibilidad, se emplea un tamafio maximo de elemento finito de
20 mm. La Fig. 3 muestra un ejemplo de la malla de elementos finitos para un pilar tipo, con dos de las
secciones innovadoras estudiadas en este trabajo.

a)

b) CFDST c) CFST-HEB

Concrete core
Concrete encasement
Inner steel tube

Concrete ring
Outer steel tube
Outer steel tube

HEB profile

Figura 3. Modelo numérico adaptado para el estudio de secciones mixtas innovadoras: a) Vista general; b)
seccion CFDST; c) seccion CFST+HEB.
En el modelo numérico se tiene en cuenta la imperfeccidn inicial de la columna a través de un analisis
modal previo donde se obtiene el primer modo de pandeo de una columna biarticulada, que
posteriormente se amplifica mediante un factor igual a L/1000, donde L es la longitud de la columna.

La estrategia de simulacion empleada es un analisis termo-mecdnico secuencialmente acoplado. Este
enfoque consiste en llevar a cabo en primer lugar un analisis de transmisién de calor, de donde se
obtiene el campo de temperaturas de la columna, seguido de un analisis de tensiones y deformaciones
a fin de obtener la respuesta estructural. En el analisis térmico, las columnas se exponen a la curva
estandar temperatura-tiempo 1SO-834 de manera uniforme a lo largo de toda su longitud. En el analisis
mecanico, se aplica la carga axial sobre la cabeza de la columna y se mantiene constante, a la vez que
el campo de temperaturas resultante del andlisis térmico previo (curvas temperatura-tiempo nodales)
se importa como campo predefinido que representa la evolucidn de la temperatura a lo largo de la
columna durante el tiempo de exposicion al fuego.

La resistencia térmica en la interfaz entre el tubo de acero exterior y el hormigdn de relleno se tiene en
cuenta en las simulaciones. Para ello, se define una conductancia (“gap conductance”) de 200 W/m?K
en esta interfaz.
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En cuanto a las propiedades térmicas y mecanicas de los materiales (acero y hormigdn), se tiene en
cuenta en el modelo numérico su variacidn con la temperatura. Para representar el comportamiento
mecanico del acero, se emplea un modelo isotrdpico elasto-plastico que hace uso del criterio de fluencia
de von Mises. Como modelo constitutivo para caracterizar el comportamiento uniaxial para el acero de
resistencia normal a temperatura elevada se emplea el del EN 1993-1-2 [13]. El coeficiente de Poisson
del acero se considera independiente de la temperatura e igual a 0.3. Ademds, las propiedades térmicas
variables con la temperatura — calor especifico, conductividad térmica y elongacion térmica — se toman
del EN 1993-1-2.

Para modelar el comportamiento a altas temperaturas del acero de alta resistencia (HSS), se emplean
las mismas ecuaciones constitutivas que para el acero al carbono, proporcionadas por el EN1993-1-2
[13], en combinacidn con los factores de reduccién de resistencia y rigidez a temperatura elevada
propuestos por Qiang et al. [10], pues el modelo existente en el EN1993-1-2 sdlo es valido para grados
de acero hasta S460. Qiang et al. proponen factores de reduccion para distintos grados de acero (5460,
S690 y S960) basados en resultados experimentales. En cuanto al acero inoxidable, las propiedades
térmicas y mecanicas a temperatura elevada se obtienen del Anejo C del EN 1993-1-2 [13].

A fin de caracterizar el comportamiento mecdanico del hormigdén a temperatura elevada, se emplea en
ABAQUS el modelo de plasticidad de Drucker-Prager. Se seleccionan las ecuaciones constitutivas para
el hormigdén a compresién del EN 1992-1-2 [20]. El comportamiento eladstico del hormigdn a cada
temperatura se define mediante el mddulo tangente inicial y el coeficiente de Poisson, cuyo valor se
asume igual a 0.2 e independiente de la temperatura.

Finalmente, las propiedades térmicas del hormigdn a temperatura elevada se obtienen del EN 1992-1-
2 [20]. Para la conductividad térmica se emplea el limite superior, tal y como se recomienda en la Nota
2, epigrafe 3.3.2(9) del EN 1992-1-2 para elementos mixtos acero-hormigdn. Se considera un 4% de
humedad en las simulaciones, segun lo indicado el epigrafe 3.3.2(7) de la misma norma. Se tiene ademas
en cuenta el calor latente de evaporacidn a través de un valor “pico” en la formulaciéon del calor
especifico del hormigén entre 100 y 2002C, segun lo recomendado en el epigrafe 3.3.2(8) del EN 1992-
1-2.

3. VALIDACION DEL MODELO NUMERICO

3.1. Validacion del modelo numérico para acero de resistencia normal

La validacién del modelo numérico se ha llevado a cabo a través de la comparacion de resultados con
ensayos experimentales, tanto propios como disponibles en la bibliografia consultada, sobre los
distintos tipos de secciones mixtas estudiadas: doble-tubo (CFDST) y CFST con perfil HEB embebido
(CFST-HEB). Las principales caracteristicas de las columnas empleadas para la validacién del modelo se
muestran en la Tabla 1. El tercer grupo corresponde a columnas donde se ha empleado acero de alta
resistencia (HSS).
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Tabla 1. Caracteristicas de las columnas empleadas en la validacion del modelo numérico

a) CFDST
. Do to f yo f co Di ti f yi f ci
Referencia (mm) (mm) (MPa)  (MPa)  (mm) (mm) (MPa) (MPa)
C200-3-30-C114-8-00 [21] 200 3 300 46 114.3 8 377 -
C200-3-30-C114-8-30 [21] 200 3 332 46 114.3 8 403 45
C200-6-30-C114-3-00 [21] 200 6 407 43 114.3 3 343 -
C200-6-30-C114-3-30 [21] 200 6 377 44 114.3 3 329 42
CC2 [22] 300 5 320 381 125 5 320 -
CC3 [22] 300 5 320 38 225 5 320 -
b) CFST-HEB
. Do to fyo Perfil fyi fc
Referencia (mm) (mm) (MPa) embebido (MPa) (MPa)
3A[23] 219.1 5 420 HEB120 375 35
4A [23] 200 5 510 HEB120 375 35
c) CFST-HSS
. Do to fy fs fc
Referencia (mm)  (mm) Armado (MPa) (MPa)  (MPa)
C4[11] 3556 12 818 822 546 55.1

() probeta cubica

En el primer grupo (CFDST), se dispone de resultados obtenidos a través de campafas experimentales
previas llevadas a cabo por el grupo de investigacion [21], asi como disponibles en la bibliografia, como
los de Lu et al. [22] (véase Tabla 1a). De entre los ensayos propios [21], se han empleado cuatro columnas
rellenas con hormigdn de resistencia normal (C30), dos de ellos con configuracidn en doble-tubo (C200-
3-30-C114-8-30, C200-6-30-C114-3-30) y otros dos con configuracion en doble-piel (C200-3-30-C114-8-
00, C200-6-30-C114-3-00). De la campafia de Lu et al. [22] se han seleccionado los casos CC2 y CC3, ya
que son los dos Unicos casos con la geometria de interés en este estudio (perfil circular en ambos tubos,
interior y exterior). El primero de ellos se ensayo bajo carga excéntrica (CC2), mientras que el segundo
se sometio a carga centrada (CC3).

Para validar las columnas tubulares con perfil HEB embebido (CFST-HEB), se emplean los resultados
experimentales de Dotreppe et al. [23], véase Tabla 1b. De esta campafia, se han seleccionado los casos
3Ay4A, el primero, consistente en un tubo de acero hueco circular de dimensiones 219.1x5 mm relleno
de hormigdn con perfil embebido HEB 120; y el segundo, en un tubo de acero hueco de seccidn
cuadrada de 200x5 mm con el mismo perfil embebido.

La Fig. 4 recoge, para dos de las columnas ensayadas por Romero et al. [21], una comparacién entre los
resultados de las curvas desplazamiento-tiempo obtenidas a través de las simulaciones numéricas y las
registradas en los ensayos experimentales. En la Fig. 5 se muestra la misma comparacion para las dos
columnas ensayadas por Lu et al. [22] empleadas para la validacion. Finalmente, en la Fig. 6 se puede
observar la comparacion entre las simulaciones y los resultados experimentales en el caso de los
ensayos de Dotreppe et al. [23].

48



A. Espinos?, A. Lapuebla-Ferril, M.L. Romero?, C. Ibafiez? and V. Albero?

a) .
20
15 = ]
£ -
E 1o e
g A —
€ 8 l ——
s —
3 ==
2 0
& 10 20 30 40 50 80 70
3 &
=
<
A5 -
I ——Measured
20 | ——cakuiates

Figura 4. Validacion del modelo numérico para secciones CFDST por comparacion con los resultados de los

Time (min)

b)

Axial displacement (mm)

30

20

-20

-30

-40

e '_7ﬁ\

- \

: 4

N
—— 3
10 20 30 40 ‘
i
|
—Measured / |

— Calculated ‘ ;

Time (min)

ensayos de Romero et al. [21]: a) C200-3-30_C114-8-00; b) C200-6-30_C114-3-30.

20

40 60

Axial displacement (mm)
5

Measured

8577 —calculated

Figura 5. Validacion del modelo numérico para secciones CFDST por comparacion con los resultados de los

Time (min)

b)

Axial displacement (mm)

-10

-20

-25

-30

-35

-40

-45

5 10 15 25 30 35 40
— ——Measured |— \\
| —Calculated —
Time (min)

ensayos de Lu et al. [22]: a) columna CC2; b) columna CC3.

C) I
6
€ )
E -7 '
= 4 = +
5 pE ol
- -
g f~-- ~—— - |
2 2 + +
a |
z j
3 oft
%
% 10 20 30 40 50 \ 60
2
—— Measured
Calculated

— = Calculated_Dotreppe

Time (min)

b)

Axial displacement (mm)

— —— Measured

——Calculated

— — Calculated_Dotreppe

Time (min)

Figura 6. Validacion del modelo numérico para secciones CFST-HEB por comparacion con los resultados de los
ensayos de Dotreppe et al. [23]: a) columna 3A, b) columna 4A.

49



Alternative solutions for the enhancement of steel-concrete composite columns in fire using high
performance materials - a numerical study

Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

Se puede observar que la correspondencia entre los resultados numéricos y experimentales es buena,
tanto para la comparacidn con ensayos propios como para la realizada con los obtenidos de la
bibliografia consultada. Para todos los casos, la prediccidon del tiempo de fallo es precisa, si bien el
modelo numérico predice un mayor desplazamiento axial que el registrado en el ensayo para los casos
de Dotreppe et al. (Fig. 6). Esta discrepancia es atribuible a la limitacidn de informacién disponible para
reproducir con exactitud las condiciones de ensayo — uniformidad de la exposicion al fuego a lo largo
de la columna, grado de restriccién axial y rotacional en los extremos, desviacién de la posicién de la
carga aplicada respecto de su valor tedrico, etc. —. Se observa en la Fig. 6 que Dotreppe et al. obtuvieron
la misma discrepancia al comparar con su propio modelo numérico que produjo una respuesta similar
a la obtenida en este estudio. En cualquier caso, la prediccion del tiempo de resistencia al fuego es
adecuada para todas las columnas comparadas, por lo que se considera que el modelo es fiable para
representar el comportamiento frente al fuego de los distintos tipos de secciones mixtas innovadoras
estudiadas.

3.2. Validacion de modelo numérico para acero de alta resistencia

Tras realizar una extensa prospeccion bibliografica sobre secciones mixtas con aceros de alta resistencia
(HSS), sélo ha sido posible encontrar un Unico ensayo de resistencia frente al fuego que reuna estas
caracteristicas dado el reciente desarrollo de los aceros de alta resistencia y también el caracter
novedoso de las tipologias seccionales estudiadas. El Unico ensayo de resistencia al fuego encontrado
gue combina la seccién mixta acero-hormigén con el uso de HSS fue realizado por Tondini et al. [11]
sobre un pilar mixto de seccion CFST (caso C4 en la Tabla 1), donde el tubo exterior fue fabricado con
acero de alta resistencia. Este ejemplar se emplea para validar el modelo numérico desarrollado para
su uso con HSS. El grado de acero empleado fue S590 y la columna se rellend con hormigén de grado
C30/37 donde se embebieron armaduras longitudinales de refuerzo de acero B450C. Sin embargo, el
limite eldstico medido en los ensayos de material proporciond una resistencia del tubo exterior superior
a la nominal que alcanzé los 822 MPa. Las resistencias medidas de los materiales, asi como las
caracteristicas geométricas de esta columna se resumen en la Tabla 1c.

A fin de simular este caso, se ha implementado en el modelo numérico el modelo de material para el
HSS a temperatura elevada descrito anteriormente y se ha empleado para ello las ecuaciones
constitutivas del EN1993-1-2 [13] en combinacidn con los factores de reduccidn de las propiedades
mecdanicas propuestos por Qiang et al. [10].

La Fig. 7 presenta una comparacion de resultados numéricos y experimentales en términos de la
evolucidn del desplazamiento axial frente al tiempo registrada en el extremo superior de la columna
para el caso descrito C4 de Tondini et al. Se puede observar que el modelo numérico predice con
exactitud el comportamiento frente al fuego de columnas CFST con acero de alta resistencia, con una
buena estimacién de la evolucién del desplazamiento axial a lo largo del tiempo de exposicidn al fuego,
captando bien la fase de elongacion del tubo exterior y su posterior plastificacion acompafnada del
acortamiento de la columna por degradacién del material a temperatura elevada, hasta el fallo final.
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Figura 7. Validacion del modelo numérico para HSS por comparacion con el resultado de la columna C4

ensayada por Tondini et al. [11] con tubo exterior de acero de alta resistencia.
A modo de resumen de la fase de validacidn, se presentan en la Tabla 2 los resultados en tiempo de
resistencia al fuego obtenidos mediante las simulaciones numéricas, frente a los resultados
experimentales. El error relativo se define como el cociente entre el resultado experimental y el
numeérico. Por tanto, valores superiores a la unidad representan predicciones del lado de la seguridad,
mientras que valores por debajo de uno representan resultados no conservadores. La media de los
errores de las predicciones es de 1.08 con una desviacion tipica de 0.10, lo que demuestra que el modelo
es conservador y, ademas, con una baja dispersién de resultados.

Tabla 2. Resultados experimentales frente a numéricos en tiempo de resistencia al fuego y error

relativo.
Referencia Ensayo  Simulacion Error
(min) (min) (TEST/NUM)
C200-3-30-C114-8-00 76 69 1.10
C200-3-30-C114-8-30 104 94 1.11
C200-6-30-C114-3-00 48 38 1.26
C200-6-30-C114-3-30 45 44 1.02
cC2 97 96 1.01
CC3 40 39 1.03
3A 56 46 1.22
4A 39 38 1.03
ca 109 114 0.96
Media 1.08
Desv. Tipica 0.10

Asimismo, la Fig. 8 muestra graficamente los resultados de la validaciéon del modelo numérico para
todos los casos comparados. Se observa una buena correlacion entre los resultados numéricos y
experimentales en términos de tiempo de resistencia al fuego, pese a las limitaciones encontradas dada
la variedad de secciones analizadas, las diferentes fuentes comparadas y la falta de datos mas
especificos sobre los detalles de los montajes experimentales en los ensayos de la bibliografia. Las
simulaciones numéricas resultan en su mayoria conservadoras (del lado de la seguridad) y proximas a
los resultados experimentales con una baja dispersion, por lo que el modelo numérico se considera
adecuado para llevar a cabo estudios paramétricos sobre columnas mixtas acero-hormigdén con
secciones innovadoras que se presenta a continuacion.
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columnas analizadas.

4. ESTUDIO PARAMETRICO

4.1. Planteamiento de los casos a analizar

Se lleva a cabo a continuacién un estudio paramétrico para analizar el interés de utilizar las secciones
innovadoras propuestas para mejorar el comportamiento frente al fuego de los pilares mixtos acero-
hormigodn. Se ha empleado una seccién CFST (tubo de acero relleno de hormigdn) inicial de 273x12.5
mm como referencia y, a partir de ella, se han generado otras dos secciones innovadoras empleando
perfiles embebidos (CFDST y CFST + HEB) usando exactamente la misma cantidad de acero. Estas
secciones pueden verse en la Fig. 9. Se parte de la premisa de que todas las columnas poseen la misma
longitud, resistencia de acero y hormigdn y carga aplicada, estando todas ellas expuestas a la curva
estandar de fuego 1SO-834.

c)
13,71 mm 160 mm

N

Figura 9. Secciones analizadas en el estudio paramétrico: a) CFST, b) CFDST, c) CFST + HEB. (Ast = As1 +As2)

En este estudio paramétrico, se realizan dos series de simulaciones numéricas. En la SERIE 1, todas las
columnas poseen la misma cantidad de acero distribuida en los dos perfiles (interior + exterior) — misma
area total de acero —, mientras que en la SERIE 2 todas ellas tienen la misma capacidad portante a
temperatura ambiente.
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Todas las columnas simuladas se consideran biarticuladas, con una longitud total de 3240 mm, lo que
da lugar a una esbeltez relativa de 0.5 para la columna CFST de referencia. El grado del tubo de acero
exterior es de S355, mientras que para el hormigdn de relleno se emplea un grado C30. Se aplica a todas
las columnas una carga axial de compresion centrada de valor 1408.80 kN, que corresponde a un 30%
de la capacidad portante de la columna CFST de referencia a temperatura ambiente.

SERIE 1

En el primer grupo de columnas, el grado del tubo de acero interior o del perfil HEB embebido se
aumenta progresivamente de S355 a S960, manteniendo el area total de acero. Las propiedades
geomeétricas y mecanicas de las columnas analizadas en esta serie se resumen en la Tabla 3. Notese que
las diferencias en términos de resistencia a pandeo a temperatura ambiente (Nprd) para aquellas
columnas que emplean acero S355 en el perfil interior (CFST, CFDST-01 y CFST-HEB-01) oscilan entre un
3% y un 4%, por lo que se puede considerar que las tres columnas tendran el mismo comportamiento
resistente a temperatura ambiente, a la vez que poseen el mismo aspecto externo (mismo diametro
exterior) y se emplea en ellas la misma cantidad de acero.

Tabla 3. Caracteristicas de las columnas simuladas en la SERIE 1 (igual area de acero)

. Perfil Perfil fro fyi = Np,ra [ u  Tiempo
Ref !
eterencia exterior interior (MPa) (MPa) A Nb,raicest) (%) (min)
CFST 273x12.5 - 355 - 0.50 1 0.30 28

CFDST-01 273x5.72  139.7x13.71 355 355 0.59 0.97 0.31 77
CFDST-02 273x5.72  139.7x13.71 355 460 0.63 1.06 0.28 94
CFDST-03 273x5.72  139.7x13.71 355 690 0.69 1.25 0.24 120
CFDST-04 273x5.72  139.7x13.71 355 960 0.76 1.45 0.21 141
CFST-HEB-01  273x5.72 HEB160 355 355 0.60 0.96 0.31 47
CFST-HEB-02  273x5.72 HEB160 355 460 0.63 1.05 0.28 57
CFST-HEB-03 ~ 273x5.72 HEB160 355 690 0.70 1.24 0.24 71
CFST-HEB-04  273x5.72 HEB160 355 960 0.77 1.44 0.21 86

Se contempla ademads la posibilidad de mejorar la resistencia frente al fuego de las columnas empleando
acero inoxidable en el tubo exterior. Para ello, la serie anterior se repite reemplazando el tubo de acero
al carbono exterior (S355) por otro equivalente fabricado con acero inoxidable. Se seleccionan tubos
huecos de acero inoxidable (SS) de grado CP350 (acero inoxidable austenitico grado 1.4301), con un
valor de la proof strength a 0.2% de 350 MPa. Los detalles de esta nueva serie de columnas (SERIE 1SS)
se presentan en la Tabla 4.

Tabla 4. Caracteristicas de las columnas simuladas en la SERIE 1SS (igual area de acero)

Perfil Perfil fo.2%0 fyi = Np,rd [ u  Tiempo
exterior interior (MPa) (MPa) Nb,Rd(cFsT) (%) (min)
CFDST-SS-01 273x5.72 139.7x13.71 350 355 0.60 0.96 0.31 93 20.78%
CFDST-SS-02 273x5.72 139.7x13.71 350 460 0.64 1.05 0.29 110 17.02%
CFDST-SS-03 273x5.72 139.7x13.71 350 690 0.70 1.24 0.24 136 13.33%
CFDST-SS-04 273x5.72  139.7x13.71 350 960 0.77 1.44 0.21 156 10.64%
CFST-HEB-SS-01 273x5.72 HEB160 350 355 0.61 0.95 0.31 62 31.91%
CFST-HEB-SS-02 273x5.72 HEB160 350 460 0.64 1.05 0.29 72 26.32%
CFST-HEB-SS-03 273x5.72 HEB160 350 690 0.71 1.23 0.24 89 25.35%
CFST-HEB-SS-04 273x5.72 HEB160 350 960 0.78 1.43 0.21 94 9.30%

Referencia Mejora
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SERIE 2

En esta segunda serie de simulaciones numéricas (SERIE 2) se iguala la capacidad portante de las
columnas a temperatura ambiente (resistencia a pandeo bajo carga axial de compresidn centrada),
empleando los mismos tipos de seccién y grados de acero que en la serie anterior (S355 a S960). Las
propiedades geométricas y mecdnicas de las columnas de esta serie se resumen a la Tabla 5. Las
dimensiones de los perfiles interiores para las distintas columnas estudiadas se varian de manera que
se obtenga la misma resistencia a pandeo a temperatura ambiente (Nyrd) que la de la columna CFST de
referencia. Esto se consigue en los perfiles CFDST ajustando el espesor del tubo interior. Nétese que
para el caso de las columnas CFST-HEB no resulta posible obtener el mismo valor exacto de la carga
ultima, pues para los perfiles HEB se han empleado dimensiones comerciales, aunque esto da lugar, no
obstante, a diferencias poco significativas.

Tabla 5. Caracteristicas de las columnas simuladas en la SERIE 2 (igual capacidad portante a
temperatura ambiente)

Referencia e:g:(l)r Perfil interior (l\z};a) (l\/{};a) ﬂ_, As [ As(crsT) (‘:/i) T;::;?)o
CFST 273x12.5 - 355 - 0.50 1 0.30 28
CFDST-05 273x5.72  139.7x15.50 355 355  0.60 1.06 0.30 85
CFDST-06 273x5.72  139.7x11.48 355 460 0.61 0.92 0.30 46
CFDST-07 273x5.72  139.7x7.36 355 690 0.63 0.77 0.30 71
CFDST-08 273x5.72  139.7x5.19 355 960 0.63 0.68 0.30 60
CFST-HEB-05 273x5.72 HEB160 355 355  0.60 1.00 0.31 47
CFST-HEB-06 273x5.72 HEB140 355 460 0.62 0.89 0.31 47
CFST-HEB-07 273x5.72 HEB120 355 690 0.65 0.80 0.29 44
CFST-HEB-08 273x5.72 HEB100 355 960 0.67 0.72 0.29 35

Puede observarse en esta tabla que la cantidad de acero total empleada en la seccién decrece conforme
se aumenta el grado de acero del perfil interior, hasta un 68% en el caso de la columna CFDST (CFDST-
08) en comparacion con la columna CFST de referencia. Esto significa que es posible alcanzar la misma
capacidad portante a temperatura ambiente con un importante ahorro de material cuando se emplea
acero de alta resistencia (HSS) en los perfiles interiores, si bien se deberian evaluar las diferencias en
coste que conlleva el empleo de aceros de grados superiores.

Igual que antes, se estudia también esta segunda serie empleando acero inoxidable en el tubo exterior.
Los detalles de este nuevo grupo de columnas (SERIE 2SS) se presentan en la Tabla 6.

Tabla 6. Caracteristicas de las columnas simuladas en la SERIE 2SS (igual capacidad portante a
temperatura ambiente)

Perfil Perfil 0.2%0 i = Tiempo
exterior interior ({\nPa) (I\/]I‘}l;a) A Asl Asarsn ({’/f;) (mi:)
CFDST-SS-05 273x5.72  139.7x15.50 350 355 0.60 1.06 0.30 101 18.82%
CFDST-SS-06 273x5.72 139.7x11.48 350 460 0.61 0.92 0.30 59 28.26%
CFDST-SS-07 273x5.72  139.7x7.36 350 690 0.63 0.77 0.30 89 25.35%
CFDST-SS-08 273x5.72  139.7x5.19 350 960 0.63 0.68 0.30 74 23.33%

Referencia Mejora

CFST-HEB-SS-05  273x5.72 HEB160 350 355 0.60 1.00 0.31 62 31.91%
CFST-HEB-SS-06  273x5.72 HEB140 350 460 0.62 0.89 0.31 60 27.66%
CFST-HEB-SS-07  273x5.72 HEB120 350 690 0.65 0.80 0.29 55 25.00%
CFST-HEB-SS-08  273x5.72 HEB100 350 960 0.67 0.72 0.29 46 31.43%
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Los resultados de las simulaciones numéricas de las diferentes series de columnas llevadas a cabo en el
estudio paramétrico se muestran en las ultimas columnas de las tablas anteriores, donde se resumen
los valores de los tiempos de resistencia al fuego obtenidos, los cuales se analizan en los siguientes
apartados. El incremento porcentual obtenido al reemplazar el tubo exterior de acero por un tubo de
acero inoxidable se refleja en la columna “Mejora” de las Tablas 4 y 6.

4.2. Comparacion a igualdad de area de acero (SERIE 1)

El efecto de modificar la configuracién seccional puede observarse en la Tabla 3, comparando aquellos
casos que emplean el mismo grado de acero, por ejemplo, el S355. Como se puede observar, la columna
CFST de referencia presenta un tiempo de resistencia al fuego limitado de sélo 28 minutos. La solucidn
con perfil HEB embebido prolonga esta resistencia hasta los 47 minutos (CFST-HEB-01). Por su parte, la
solucién CFDST aumenta significativamente la resistencia frente al fuego de la columna, llegando a los
77 minutos (CFDST-01). Por lo tanto, se demuestra que una estrategia posible para aumentar la
resistencia al fuego de pilares CFST convencionales es desdoblar el tubo de acero externo en dos tubos
con la misma area total, empleando en la medida de lo posible la mayor parte del acero en el perfil
interior, térmicamente protegido por el anillo de hormigdn, el cual retrasa su calentamiento y por lo
tanto la degradacién del acero interior a altas temperaturas. Nétese que estas soluciones hacen uso de
la misma cantidad total de acero y hormigdn a la vez que mantienen las dimensiones externas de las
columnas. Los resultados se muestran también en el grafico desplazamiento axial — tiempo de la Fig.
10.

Como puede observarse en la Tabla 3, la resistencia al fuego de estas soluciones innovadoras se puede
aumentar en mayor medida empleando acero de alta resistencia (HSS) en los perfiles interiores. En el
caso del CFST-HEB, el tiempo de resistencia al fuego aumenta de 47 a 57 minutos al hacer uso de un
perfil interior de grado S460 (CFST-HEB-01 vs CFST-HEB-02). Por otra parte, para la solucién CFDST, se
logra un incremento notable de 77 a 94 minutos (CFDST-01 vs CFDST-02).

Si la resistencia de los perfiles interiores se incrementa en mayor grado, S690 o S960, el aumento de
resistencia al fuego obtenido es alin mas significativo. Para el caso de las columnas en doble tubo, se
alcanzan tiempos de resistencia al fuego de 120 y 141 minutos (CFDST-03 y CFDST-04), mientras que
para las columnas con HEB embebido se alcanzan 71 y 86 minutos (CFST-HEB-03 and CFST-HEB-04). La
Fig. 10 muestra una comparativa general para el caso de emplear acero de grado S960 en los perfiles
interiores, superpuestos con los resultados de las columnas de referencia con acero S355. El gréafico
recoge las curvas desplazamiento axial — tiempo obtenidas de las simulaciones numéricas.

Ndtese que, ademas de prolongar el tiempo de resistencia al fuego de las columnas, su resistencia
ultima a temperatura ambiente aumenta significativamente al emplear aceros de mayor grado en el
perfil interior (véase Tabla 3), manteniendo al mismo tiempo las dimensiones exteriores. El incremento
en la capacidad de carga puede llegar a alcanzar un 45% en el caso de emplear acero S960 en la seccién
CFDST (CFDST-04). Por lo tanto, tal y como prueba este estudio numérico, al emplear acero de alta
resistencia en el perfil interior, tanto la capacidad portante a temperatura ambiente como a
temperatura elevada aumentan significativamente. Sin embargo, debe tenerse en cuenta que la carga
aplicada a todas las columnas de la SERIE 1 es la misma, por lo que su grado de utilizacién bajara
conforme se incremente la resistencia del acero, circunstancia que debe tenerse en cuenta en el disefio.
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Figura 10. Comparacion entre las distintas secciones estudiadas, empleando diferentes grados de acero e igual
drea total (S355 vs S960).

4.2.1. Mejora obtenida mediante el empleo de acero inoxidable en el tubo exterior (SERIE 1SS)

Los resultados de las simulaciones numéricas para la SERIE 1SS (igual area de acero) se muestran en la
Tabla 4. La ultima columna de esta tabla indica la mejora lograda en tiempo de resistencia al fuego
(porcentual) al reemplazar el tubo exterior de acero al carbono por otro de las mismas dimensiones
fabricado con acero inoxidable.

Como puede observarse, es posible prolongar el tiempo de resistencia al fuego hasta 94 minutos en el
caso de CFST + HEB con perfil de acero interior S960 y hasta 156 minutos en el caso de la solucién con
CFDST. Sin embargo, el incremento relativo respecto al caso equivalente de la SERIE 1 (con tubo exterior
de acero al carbono) resulta mayor para las combinaciones que emplean un acero de menor grado en
el perfil interior (20.78% para el caso CFDST-SS-01 frente a un 10.64% para el caso CFDST-S5-04, o
31.91% para el caso CFST-HEB-SS-01 frente a un 9.30% para el caso CFST-HEB-SS-04), lo que indica que
la mejora proporcionada por el tubo exterior de acero inoxidable resulta mas beneficiosa en el caso de
pilares mixtos con aceros de resistencia normal en los perfiles interiores.

Para el caso del menor grado de acero (S355), la mejora obtenida a través del uso de acero inoxidable
en el tubo exterior se ilustra en la Fig. 11. Para la solucidon CFDST, el tiempo de resistencia al fuego
aumenta de 47 a 62 minutos (31.91%), mientras que para la solucién CFST-HEB, se obtiene un
incremento de 77 a 93 minutos (20.78%). El aumento de resistencia al fuego logrado respecto a la
columna CFST de referencia con tubo exterior de acero al carbono de grado S355 es notable, sin suponer
un aumento del drea total de acero empleada.

Notese que es posible lograr un incremento de la resistencia al fuego superior a 90 minutos combinando
un tubo exterior de acero inoxidable con un tubo interior de acero al carbono S355 (93 min), lo que da
lugar a una mayor mejora en el tiempo de resistencia al fuego que para la mejor combinacién del grupo
CFST-HEB (86 min), por lo que convendra tener en cuenta esta alternativa en el disefio.
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Figura 11. Efecto del empleo de acero inoxidable en el tubo exterior sobre el comportamiento frente al fuego de
pilares CFDST y CFST + HEB, a igualdad de drea total (perfiles interiores S355).

4.3. Comparacion a igualdad de capacidad portante a temperatura ambiente (SERIE 2)

Los resultados obtenidos en la segunda serie de simulaciones numéricas (igual capacidad portante a
temperatura ambiente) se presentan en la Tabla 5. Como se puede observar, si el grado de acero se
mejora, a la par que se mantiene la misma resistencia a pandeo de las columnas a temperatura
ambiente, la mejora lograda en términos de resistencia al fuego no es tan evidente, pues las
dimensiones resultantes de los perfiles interiores necesarias para obtener la equivalencia en capacidad
portante se ven progresivamente reducidas conforme se incrementa el limite elastico del acero. Para el
caso de las columnas CFDST, el mayor tiempo de resistencia al fuego se obtiene con la solucion que
emplea acero S355, seguida por el S690, S960 y finalmente el S460. En cualquier caso, las columnas con
acero de mayor limite eldstico en el perfil interior hacen uso de una menor cantidad de acero, con el
consiguiente ahorro de material. Por lo tanto, si se toma como referencia la capacidad portante de las
columnas a temperatura ambiente, se deben tener en cuenta diferentes factores a la hora de decidir
cual es la solucién dptima. Las curvas de desplazamiento axial frente al tiempo para los casos con perfil
interior de grado S355, comparados con aquellos que emplean acero de alta resistencia S960, se
presentan en la Fig. 12, donde el efecto descrito resulta notable.
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Figura 12. Comparacion entre las distintas secciones estudiadas, empleando diferentes grados de acero e igual
capacidad portante a temperatura ambiente (S355 vs S960).

4.3.1. Mejora obtenida mediante el empleo de acero inoxidable en el tubo exterior (SERIE 2SS)

Los resultados de la serie de simulaciones numéricas correspondientes a la SERIE 2SS (igual capacidad
portante a temperatura ambiente) se presentan en la Tabla 6, donde la Ultima columna muestra la
mejora en tiempo de resistencia al fuego obtenida (en porcentaje) al reemplazar el tubo de acero al
carbono exterior por otro de iguales dimensiones fabricado en acero inoxidable. La mejor solucién en
este caso se obtiene con la combinacion del perfil de acero interior de grado S355, que alcanza 101
minutos para la opcién CFDST, seguida por la combinacién con tubo de acero interior de grado S690.
Sin embargo, el mayor incremento relativo respecto de la SERIE 2 se obtiene en el caso con acero de
grado S460 en el perfil interior, que aumenta su tiempo de resistencia al fuego de 46 a 59 minutos
(incremento relativo del 28.26%). Para la solucién CFST-HEB, la mejor combinacién se obtiene de nuevo
con el caso que emplea acero de grado S355 en el tubo interior, seguida por la combinacién que emplea
acero interior de grado S460, aunque en este caso el incremento relativo obtenido al reemplazar el tubo
de acero exterior por acero inoxidable es mas significativo tanto para el caso S355 como para el S960.
Por lo tanto, no resulta inmediato llegar a una conclusién acerca de cudl es la mejor combinacion en
este caso, debiendo adoptarse una solucidn de compromiso para alcanzar el suficiente tiempo de
resistencia al fuego sin incrementar en exceso el uso de acero en la seccién y el coste asociado de
material.

La mejora obtenida empleando tubo de acero inoxidable exterior se muestra en la Fig. 13 para el caso
qgue emplea el menor grado de acero en el perfil interior (S355). Para la solucion CFST-HEB, el tiempo
de resistencia al fuego se incrementa de 47 a 62 minutos (31.91%) mientras que para la soluciéon CFDST,
se obtiene un incremento de 85 a 101 minutos (18.82%). La mejora obtenida en el Gltimo caso respecto
a la columna CFST de referencia con acero al carbono de grado S355 es destacable y se conserva la
misma capacidad portante a temperatura ambiente. Notese que esta combinacidn es superior en
términos de resistencia al fuego que cualquier otra de la SERIE 2 con perfiles interiores de acero HSS, lo
que implica que en caso de mantener la resistencia Ultima a temperatura ambiente inalterada (mismo
grado de utilizacién en fuego), resultaria recomendable emplear un tubo exterior de acero inoxidable
combinado con un perfil interior de acero al carbono de resistencia normal (S355).
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Figura 13. Efecto del empleo de acero inoxidable en el tubo exterior sobre el comportamiento frente al fuego de
pilares CFDST y CFST + HEB, para la misma capacidad portante a temperatura ambiente (perfiles interiores
$355).

4. CONCLUSIONES

En este trabajo se ha presentado un estudio numérico para evaluar el comportamiento frente al fuego
de columnas mixtas acero-hormigdn empleando secciones innovadoras a base de perfiles de acero
embebidos, con la finalidad de proponer estrategias para la mejora de su resistencia frente al fuego. Se
ha desarrollado y validado un modelo numérico adaptado a las diferentes configuraciones seccionales
estudiadas. La influencia del tipo de seccién, asi como del empleo de aceros de altas prestaciones (alta
resistencia en el perfil interior o acero inoxidable en el tubo exterior) sobre el tiempo de resistencia al
fuego de las columnas se evalla a través de un estudio paramétrico.

Los resultados del estudio paramétrico demuestran que una buena estrategia para mejorar la
resistencia frente al fuego de columnas mixtas tipo CFST consiste en desdoblar el tubo de acero exterior
en dos perfiles (interior + exterior), empleando la mayor parte del acero en el perfil interior, el cual
resulta térmicamente protegido por el relleno de hormigdn en situacion de incendio.

Si el limite elastico del acero del perfil interior se incrementa mediante el empleo de acero de alta
resistencia, a igualdad de area de acero, la capacidad portante de las columnas tanto a temperatura
ambiente como a temperatura elevada mejora significativamente, si bien se ha de tener en cuenta que
esta comparacion se realiza bajo la misma carga axial aplicada y, por tanto, el grado de utilizacidn se ve
reducido con el incremento del grado de acero, lo que ha de tenerse en cuenta en el disefio. Ademas,
las diferencias de coste al emplear acero de alta resistencia en el perfil interior deben ser evaluadas.

Sin embargo, si se mantiene constante la resistencia a pandeo de las columnas a temperatura ambiente
(misma capacidad portante en frio), la mejora en términos de resistencia al fuego lograda al aumentar
el grado de acero del perfil interior no resulta tan evidente, pues esta equivalencia da lugar a unas
dimensiones de los perfiles interiores mas reducidas conforme se incrementa el limite eldstico del acero
interior y por tanto una mayor esbeltez de las columnas. En cualquier caso, al emplear acero de alta
resistencia en los perfiles interiores, es posible lograr un importante ahorro de material a través de la
reduccidn de drea de acero.
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Finalmente, una opcidn interesante explorada en este articulo consiste en emplear acero inoxidable en

el tubo exterior, lo que proporciona un incremento significativo de resistencia al fuego bajo ambos

escenarios. Esta solucion se presenta como una alternativa al empleo de acero de alta resistencia en el

perfil interior, si bien podria ser empleada en combinacién con este uUltimo para obtener un mayor

incremento de la resistencia frente al fuego. Los resultados de este estudio se deberian ademas evaluar

en términos econdmicos, a fin de poder alcanzar conclusiones definitivas.
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ABSTRACT

In this paper, ABAQUS is used to analyse a series of non-linear numerical models to simulate the
punching shear effect on reinforced bolt-retrofitted concrete flat slabs whose bolts are arranged in
three different positions around the support. To start with, an initial calibration of a finite element
model was carried out with experimental results reported by Adetifa and Polak. Next, a parametric
analysis was performed to determine the influence of the retrofitting geometrical parameters. For this
purpose, over two hundred models were created with the help of an automation algorithm
programmed in Python. Our parametric study shows that a shear-bolt radial layout may be most
adequate for retrofitting slab-to-column connections in which the phenomenon of punching shear is
likely to occur. Moreover, the distance between the first pair of bolts and the column’s face is
recommended to be approximately five times the diameter of the shear bolts.

Keywords: finite element modelling; numerical calibration; punching shear; reinforced concrete;
structural retrofitting.

1. INTRODUCCION

Los fallos por punzonamiento en forjados de edificacion se producen de forma fragil, esto es, de
forma brusca y sin previo aviso. Por tanto, sus consecuencias suelen ser mayoritariamente tragicas.
Un ejemplo de ello que sucedié en Suiza es descrito por Fernandez-Ruiz et al. [1]: Tras un incendio en
un aparcamiento, la losa punzond sobre un pilar, e inmediatamente el colapso se propago a toda la
estructura, ocasionando la muerte de siete bomberos. En este caso concreto, ademds del fuego,
intervinieron otra serie de factores: (i) una sobrecarga no prevista en cubierta, (ii) un calculo
demasiado sucinto a punzonamiento, (iii) la ausencia de armadura transversal, los cuales limitaban
notablemente la capacidad a deformacién de la estructura. Se expone este ejemplo para indicar que,
desde el punto de vista de la seguridad frente al colapso, el punzonamiento representa el mecanismo
resistente mdas importante dentro de una estructura convencional resuelta con losas macizas o
forjados reticulares. Por tanto, este fendmeno merece que se aborde con un estudio exhaustivo y
pormenorizado de todos los factores que tienen implicaciones en el mismo.

Actualmente, existen diversas investigaciones consistentes en la realizacion de campafias
experimentales para evaluar esta tipologia de esfuerzo. Entre ellas destacan las llevadas a cabo por
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Adetifa y Polak [2]. Otros estudios sobre punzonamiento que vale la pena mencionar, son los de Lips
et al. [3] y Marzouk y Hussein [4], donde se evaldan diferentes pardmetros mecdanicos y geométricos
gue afectan al fallo por punzonamiento.

Por otro lado, también existe una gran variedad de trabajos cientificos de modelizacion numérica y
analitica del fenédmeno del punzonamiento en losas de hormigén armado. Por ejemplo, Polak [5],
Genikomsou y Polak [6]-[8] desarrollaron un modelo numérico capaz de representar de forma
correcta el comportamiento experimental registrado para el fendmeno del punzonamiento. Por otro
lado, Wosatko [9] estudia y compara dos teorias del dafio plastico del hormigdn. La primera llamada
Gradient-enhanced damage—plasticity donde el gradiente evoluciona con la carga, y la segunda,
llamada Rate-dependent damage plasticity, donde se introduce un parametro de deformacion
viscoelastica.

De Borst y Nauta [10], Cervera et al. [11] y Shehata y Regan [12] estuvieron entre los primeros
investigadores que estudiaron el fallo a punzonamiento. El ultimo de ellos analizé el modo de fallo
mediante el estudio del crecimiento de una pequefia microfisura que posteriormente se propaga
hasta la rotura. Uno de los trabajos mas recientes al respecto es el dirigido por Shu et al. [13], donde
se manifestd la gran influencia en el proceso de los factores; energia de fractura, retencién de
cortante y la cuantia a flexion.

No obstante, la literatura cientifica que aborde el estudio de cédmo los distintos parametros del
refuerzo del forjado frente a punzonamiento (tipo de refuerzo, disposicién, pardmetros geométricos y
mecanicos del refuerzo, etc.) influyen en el fenédmeno del punzonamiento es mas bien escasa. Por
ejemplo, Menétrey et al. [14] publicaron un primer estudio sobre como distintas variables (resistencia
del hormigdn, cantidad de refuerzo, relaciones geométricas) afectaban a la carga final por
punzonamiento, utilizando para ello un modelo axisimétrico con pilar circular. A continuacion,
Menétrey publicé una sintesis sobre el fallo frente a punzonamiento en forjados armados [15],
mostrando resultados experimentales y simulaciones numéricas, que derivaron en un modelo
analitico. Por otro lado, Guan [16] estudié la influencia de otro parametro, en este caso, el tamafioy la
localizacién de huecos respecto a la columna. Belletti et al. [17] compararon predicciones numéricas
basadas en un modelo de elementos finitos no linear creado con capas bidimensionales de armado
con resultados experimentales y valores analiticos obtenidos mediante la formulacion de las distintas
normativas. De hecho, muchos autores han comparado sus resultados, tanto experimentales como
analiticos, con las diferentes normativas, como Micael et al. [18], donde se concluye que las
principales normativas sobreestiman la capacidad del forjado, sobre todo para valores altos de la
resistencia del hormigén.

Este articulo se centra en analizar la influencia de los anteriormente mencionados factores, a través
de los cuales serd llevado a cabo el estudio paramétrico basado en una estructura de elementos
finitos mediante el software ABAQUS, aprovechando la posibilidad que otorga en cuanto a modelos
de dafo plastico para el hormigdn. Las simulaciones numéricas sobre mecanismos de fallo han
probado ser de ayuda ahorrando costes en comparacidon con los estudios experimentales [19], asi
como un mayor alcance en el estudio y la propuesta de todos los aspectos relacionados con el
refuerzo frente a punzonamiento.
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Son variados los tipos de refuerzos con los que se puede reforzar un forjado, entre ellos se
encuentran, principalmente, ldminas elasticas, variaciones en la composicidén del hormigén y pernos.
En este sentido, El-Salakawy et al. [20] estudiaron la influencia de las fisuras en zonas préximas a una
columna reforzadas con tiras de fibras de carbono o de cristal. Un estudio parecido llevd a cabo
Durucan y Anil [21]. Polak también realizé pruebas, tanto analiticas como numéricas, reforzando
forjados mediante pernos de acero [6] o de polimero reforzado con fibra [22], [23]. Otros autores
propusieron también nuevas formas de refuerzo en forjados ya construidos, como en [24], [25],
donde se describe como introducir pernos con resina epoxi en taladros previamente hechos o bien en
[26], donde se utiliza un refuerzo alternativo basado en bandas de acero onduladas, cuya capacidad es
subestimada por las distintas normativas. También merece especial mencién las investigaciones
presentadas en [27], [28], que destacan la importancia y capacidad que puede alcanzar el hecho de
disponer los pernos con railes o bien mediante placa, respectivamente.

Seguido de esta introduccion, la segunda seccion de este articulo describe el estudio experimental
llevado a cabo por Adetifa y Polak [2], el cual es usado en la metodologia presentada para calibrar el
modelo numérico de forjado. Este modelo calibrado es comparado en la tercera seccidon no sdélo con
los resultados experimentales de [2] sino también con una calibracion numérica previa hecha por
Genikomsou y Polak [6].

La cuarta seccién presenta el estudio paramétrico basado en el modelo calibrado numéricamente. Los
pardmetros analizados en el estudio paramétrico del fallo frente a punzonamiento son el diametro de
los pernos de refuerzo, el nimero de ellos, la distancia inicial del primer perno al pilar, la equidistancia
entre pernos y por ultimo la disposicién en la que se han colocado. También se describird el proceso
seguido para el cdlculo de los 243 modelos, mediante programacién en Python para ABAQUS, de
forma que se automatiza el calculo de modelos y se reduce el tiempo de mano de obra. La novedad de
este articulo radica en dos aspectos principales; el desarrollo de un estudio paramétrico del refuerzo
de un forjado armado donde éste es estudiado mediante un modelo tridimensional no lineal y el
mencionado caracter innovador de la creacién y automatizacién de modelos mediante cddigo. La
quinta y ultima seccidn destaca las conclusiones mas relevantes y propone algunas nuevas lineas de
investigacion.

2. DESCRIPCION DE LA CAMPANA EXPERIMENTAL DE REFERENCIA

Para el disefio del modelo numérico base expuesto en el presente articulo y su posterior calibracion,
se han utilizado los ensayos realizados en la Universidad de Waterloo por Adetifa y Polak [2]. En esos
ensayos se estudid el fallo por punzonamiento en conexiones losa-pilar a escala real, incluyendo
configuraciones sin refuerzo externo a cortante y configuraciones con refuerzo externo con pernos de
conexién. Las dimensiones de los forjados eran de 1800 x 1800 x 120 mm, mientras que la seccion
transversal del pilar era de 150 x 150 mm. Asimismo, el pilar sobresalia una altura de 150 mm
milimetros tanto desde la cara inferior del forjado como desde la cara superior. Las caracteristicas
mecanicas del hormigdn, de las barras de acero y del refuerzo se muestran en la Tabla 1.

En ambos forjados se dispusieron sendas mallas de armado longitudinal superior e inferior, ambas con
barras 10M (100 mm? de seccidn transversal por barra). Las barras situadas en la zona de compresién
(cara superior) tenian una separacién de 200 mm; las barras situadas en la zona de traccién (cara
inferior) tenian una separacién de 100 mm. Se presentaba por tanto idéntica capacidad a flexién en
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ambas direcciones. El recubrimiento para las dos mallas de armado era 20 mm. En cuanto al pilar,
tenia un armado con cuatro barras 20M (300 mm? de seccién transversal por barra) y cuatro estribos
8M (50 mm? de seccién transversal por barra). Su canto util era de 130 mm. En cuanto a las
condiciones de contorno, el forjado estaba simplemente apoyado en sus cuatro caras sobre
almohadillas de neopreno, configurando unas luces reales de 1500 x 1500 mm.

Tabla 1. Material properties of the slab tested in [8]

Compressive Tensile Yield strength
strength of strength of of steel
concrete [MPa] concrete [MPa] reinforcement [MPa]
44 2.2 455

En el caso de los especimenes con refuerzo a punzonamiento, éste consistia en una doble linea de
pernos frente a cada cara del soporte. La distancia del primer par a la cara del soporte era 45 mm vy
sucesivas parejas de pernos mantenian separaciones de 80 mm.

La carga se transmitia a través del pilar y en sentido vertical hacia abajo, hasta que se alcanzase el
fallo, en este caso por punzonamiento y adoptando un comportamiento fragil. Debe observarse que la
configuracion experimental estd al revés si se compara con una estructura real, para una mayor
facilidad en la ejecucidn del ensayo. Las formas de rotura resultantes se muestran en la figura 1.

A SB1: Control
NKE No shear reinforcement

Figura 1. Punching shear failure modes obtained by Adetifa and Polak [2]: slab-column connection without
punching retrofitting (left); slab-column connection with shear bolts (right).

En los ensayos se registrd la relacion entre la carga aplicada y el desplazamiento en el centro de la
cara inferior del pilar. La curva experimental carga-desplazamiento y los resultados obtenidos en [2] y
[6] son representados mas adelante, en la tabla 5y en la figura 7.

3. DEFINICION DEL MODELO NUMERICO Y CALIBRACION
3.1. Caracteristicas del modelo numérico desarrollado

El modelo numérico se ha desarrollado con el software ABAQUS [29]. Este programa es capaz de
simular de forma precisa la no linearidad de materiales como el acero o el hormigén, y ha sido usado
para simular estructuras de hormigén por autores como Mirza [30], Obaidat [31] y Alfarah et al. [32].
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Con el objeto de simular los ensayos experimentales realizados por Adetifa y Polak [2], se ha
modelizado, al igual que en dicho articulo, una porcién de losa con un pilar central sometido a una
carga axial en dicho pilar, implicando por tanto un esfuerzo de punzonamiento en la losa. Debido a la
simetria tanto en la geometria como en la carga, Unicamente se ha modelizado un cuarto de la
conexiéon losa-pilar. El cuarto de forjado presenta, por tanto, apoyos simples en sus dos bordes
exteriores. En sus bordes interiores se han aplicado las condiciones de simetria pertinentes. El ensayo
se realiza mediante control por desplazamiento, aplicando un desplazamiento que se incrementa
linealmente a lo largo del tiempo. Todo ello queda recogido en las figuras 2y 3.

z-y symmetry plane
Control Ux=URy=URz=0

Load Bottom supports

/ Uz=0

Bottom supports
Uz=0

Z-x symmetry plane
Uy=URx=URz=0

Figura 2. Geometry and boundary conditions of the model.

| DIl EQ | EQ | EQ |

Figura 3. Shear bolt arrangement in the slab model simulating retrofitted in [2]. Left: general view of the FEM.
Right: diagram showing location and spacing of shear bolts.

Para el hormigdn se ha empleado el modelo Concrete Damage Plasticity de ABAQUS [29]. Este modelo
asume que el hormigdn presenta dos tipos de mecanismos de fallo, por agrietamiento y por
aplastamiento. Este modelo es una modificacién del propuesto por Drucker y Prager [33] y esta
basado en el criterio de Lubliner et al. [34], incorporando los ajustes de Lee y Fenves [35] con la
intencion de tener en cuenta la evolucién de la resistencia en compresion y traccion. Con tensiones
principales en diferentes direcciones, la relacién tension-deformacién se define en la Eq. (1):

G=(1—d)D§’:(8—g”’) (1)

donde d es el escalar asociado al dafio en la rigidez, cuyos valores varian desde O (sin dafio) hasta 1

(completamente dafiado), Dg' es la matriz de elasticidad inicial, ¢ es la deformacion unitaria total y

&” es la deformacién unitaria plastica. En la Tabla 2 se recogen los valores que han sido adoptados
para los parametros del modelo Concrete Damage Plasticity.
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Tabla 2. Parameters considered for the application of the Concrete Damage Plasticity model

Dilation angle L. Viscosity Shape parameter Max.compression
Eccentricity ¢ . ..
4 H K, axial/biaxial
36° 0.1 0.00001 1.16 0.667

El comportamiento constitutivo del hormigdén a compresién es el propugnado por el Cédigo Modelo
CEB [36], y se representa en la figura 4, donde o es la tensidon de compresidn, &, es la deformacion del
hormigén, f., es la resistencia del hormigdn a compresion, &, es la deformacién limite, E., es el
moédulo de elasticidad tangente y E.; es el mddulo de elasticidad secante. Para el comportamiento
uniaxial del hormigdn en traccién se ha escogido el modelo constitutivo basado en la energia de
fractura propugnado por Hillerborg et al. [37] (figura 5), donde o; es la tensidn de traccidn, & es la
deformacién del hormigdn, w es el ancho de fisura y Gy es la energia de fractura.

Oc A

me

|
>

€1 Eclim &

Figura 4. Constitutive compression behaviour of concrete according to Model Code CEB [36].

Ot A Ot A

Cto Cto

G

sV

€0 €t Wio
(a) (b)

Figura 5. Constitutive tensile behaviour of concrete, according to Hillerborg et al. [37]: (a) before cracking; and
(b) softening after cracking.

En el caso del acero corrugado soldable de las mallas de armado longitudinal, se aplica el modelo
bilineal del acero propuesto por el Eurocddigo 2 [38], que comienza con una curva elastica hasta que
se alcanza el limite eldstico del material (f,), a lo que le sigue una segunda curva hasta rotura (tensién
fs). Ademas, se ha aplicado el criterio de fallo de Von Mises en el acero. En el caso de los pernos del
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refuerzo, éstos se han supuesto perfectamente eldsticos, pues nunca llegan a tensiones cercanas a las
del limite elastico.

El contacto entre hormigdn y acero se ha supuesto perfectamente adherente, practica habitual en el
estudio de piezas de hormigén armado analizadas globalmente, como en anteriores trabajos de
Genikomsou y Polak [8] y Wosatko et al. [9].

Para el mallado del hormigdn se han utilizado elementos hexaédricos de 8 nodos con integracion
reducida (C3D8R), mientras que para el acero se han usado elementos truss de 2 nodos con
integracidon reducida (T3D2). La armadura y los refuerzos, por tanto, se han dispuesto de forma
distribuida, estableciendo un area de seccidn uniforme. Al igual que en el caso experimental, el
modelo numérico se ha disefiado por el método de control por desplazamiento, esto es, imponiendo
una velocidad de desplazamiento constante para la aplicacién de la carga. De esta forma se minimizan
los problemas de convergencia que implicarian una solucién de control por carga.

El citado modelo de Genikomsou y Polak [8] se ha utilizado como modelo de referencia para evaluar la
calibracién del modelo actual. Mientras que la geometria y las condiciones de contorno de ambos
modelos son evidentemente iguales, existen algunas diferencias. Los parametros del modelo de
Concrete Damage Plasticity y las propiedades mecanicas del hormigdn que han sido adoptadas en el
presente articulo y las que fueron adoptadas en [8] se muestran en las Tablas 3 y 4.

Tabla 3. Parameters for Concrete Damaged Plasticity model considered in this paper and in the report by
Genikomsou and Polak [8]

L . . Shape Max.
Dilation . Viscosity .
Eccentricity € parameter compression
angle . -
K. axial/biaxial
Genikomsou & Polak 40° 0.1 0 1.16 0.667
This work 40° 0.1 0.00001 1.16 0.667

Tabla 4. Concrete properties considered in this paper and in the report by Genikomsou and Polak [8]

Modulus of Tensile
. . . Fracture energy
elasticity Poisson’s ratio strength
[N/mm]
[MPa] [MPa]
Genikomsou & Polak 35217 0.2 0.077 2.2
This work 35217 0.2 0.105 3.6

Genikomsou y Polak [8] emplean también un tamafo de malla de 20 mm y elementos C3D8R para el
hormigén. Sin embargo, en el caso del armado emplean elementos T3D2 para el acero (armadura
discreta, a diferencia de la armadura distribuida aqui presentada).

3.2. Validacion del modelo numérico desarrollado

Los resultados experimentales de [2] y las curvas numéricas carga-desplazamiento obtenidas en [8]
se representan en la figura 6 y en la Tabla 5, donde también se recogen los resultados del modelo
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calibrado presentado en este trabajo. En la figura 6 se recogen dos curvas experimentales de [2]: la
SB1 corresponde a una conexién losa-pilar sin refuerzo a punzonamiento; la SB4 corresponde a la
conexion losa-pilar con refuerzo externo a punzonamiento descrita en el apartado anterior y
modelizada conforme se ha descrito en este apartado.

400
350 -
300 4
250
=
=3
= 200
o
s Va /
e S R Adetifa & Polak, spec. SB
10 4 ’ Adetifa & Polak spec. SB4
50 — — — Genikomsou & Polak, SB4-FEA
/ = « = FEA, simulation of spec. SB4
D ] T T T T T T T T
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Displacement (mm)

Figura 6. Load—deflection responses obtained in the tests by Adetifa and Polak [2], in the FEA by Genikomsou and
Polak [8] and in the current FEA with calibrated parameters of Tables 3 and 4.

Tabla 5. Results of punching shear tests reported in [2] and through FEA of the calibrated numerical model for RC
slab with shear bolts.

With no shear reinforcement With shear reinforcement
Adetifa and Polak [2], Adetifa and Polak [2], Current FEA with calibrated
specimen SB1 specimen SB4 parameters
Ultimate load ?jseszec(i;::i'f: Ultimate load Associated Ultimate load gt’f?:::s:
(kN) (mm) (kN) deflection (mm) (kN) (mm)
253 11.9 360 29.8 361 30.1

Como se muestra en la Tabla 5, el modelo presentado en este documento representa con precisién los
resultados de las pruebas experimentales de Adetifa y Polak [2]: el error relativo con respecto a la
carga maxima es 0.27% y el error relativo con respecto al desplazamiento maximo es 1.01%. La figura
6 permite apreciar que, para desplazamientos superiores a 10 mm y cargas superiores a 250 kN, el
analisis por elementos finitos del modelo presentado en este trabajo exhibe mejor concordancia con
los resultados experimentales ([2]) que con la simulacién hecha en [8], especialmente en el rango de
25-30 mm, justo antes del fallo. Sin embargo, ambos modelos numéricos también presentan una
sobreestimacion de la rigidez a bajos niveles de carga. Este es un fendmeno recurrente en las
simulaciones numeéricas y se explica porque en las condiciones empiricas reales, las coacciones nunca
son del todo perfectas (apoyos fijos de rigidez infinita o empotramientos perfectos). El modelo
presentado en este trabajo muestra cdmo la rigidez de la conexion losa-soporte en el rango de cargas
de 50 a 250 kN esta visiblemente sobreestimado, algo que también ocurre en la calibracién anterior
hecha por Genikomsou y Polak [8], aunque en este caso, los desplazamientos resultantes son aun
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mayores para cargas por encima de 300 kN. La diferencia de resultados entre nuestra calibracién y la
de Genikomsou y Polak es atribuible al parametro de viscosidad que se ha aplicado en el presente
trabajo, asi como al valor superior de energia de fractura que se ha adoptado.

4. VARIABLES Y AUTOMATIZACION DEL ANALISIS PARAMETRICO
4.1. Modelo base y variables objeto de estudio

Como modelo base del estudio paramétrico, con el que comparar el resto de modelos con los
diferentes refuerzos, se ha establecido el presentado en la Tabla 6.

Tabla 2. Valores de los parametros correspondientes al modelo base

Variable Valor
Tipo de acero B500S
Tipo de hormigdn HA 25
Cuantia de acero a flexidn 1.50%
Relacién ancho pilar/ancho forjado 0.1
Relacién ancho pilar/canto forjado 1.25
Refuerzo frente a punzonamiento Ninguno

Las variables que en un principio se proponen para distinguir una configuracidon concreta de refuerzo
de otra son las siguientes: didmetro de los pernos (@), nimero de pernos, distancia de la primera
pareja de pernos a la cara del pilar (D/), separacidn entre parejas de pernos (EQ) y la disposicién de
éstos (en cruz, en estrella o en rombo, ver figura 7). Para cada una de estas variables se proponen tres
valores distintos, los cuales quedan definidos en la Tabla 7.

Tabla 7. Valores adoptados por cada parametro

Parametro Valor 1 Valor 2 Valor 3
Diametro de pernos, @ (mm) 8 12 16
Numero de pares de pernos frente a 5 3 4
cada cara del pilar
Distancia primer par de pernos a la

P g P 3.50 5@ 6.50
cara del pilar, DI (mm)
Separacién entre pernos, EQ (mm) 50 6.50 8%
Disposicidn pernos Cruz Estrella Rombo

El rango de valores tomados para la distancia del primer perno al pilar y para la equidistancia entre
pernos ha sido basado en el que permiten las diferentes normativas, tales como Cédigo Modelo 2010
[36] y Eurocddigo 2 [38]. Existen un total de 243 modelos, equivalente a todas las combinaciones
posibles de estos 5 parametros entre 3 valores. La principal caracteristica de los parametros elegidos
radica en que la distancia del primer perno al pilar y la equidistancia entre éstos adoptan valores en
funcién del diametro escogido, lo cual repercute en que modelos idénticos con didmetros distintos
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tienen una disposicién geométrica del refuerzo totalmente distinta. Esto ha sido hecho
intencionadamente, pues se considera que el aumento del didmetro, como Unico cambio, aporta
menos informacion que de la forma descrita.

Cada modelo era sometido, al igual que el modelo base, al método de control por desplazamiento,
esto es, imponiendo una velocidad de desplazamiento constante para la aplicacién de la carga. De
esta forma se minimizaron los problemas de convergencia que implicarian una solucién de control
por carga. El desplazamiento se produce en el mismo punto que el modelo base, pero con una flecha
maxima de 40 mm, ya que se comprobdé en una campafa previa de andlisis FEM que con 20 mm casi
ningun modelo llegaba al fallo.
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Figura 7. Patron de cada una de las disposiciones estudiadas para el caso de 4 pares de pernos frente a cada
cara de pilar: cruz con un total de 32 pernos (a), estrella con un total de 48 pernos (b) y rombo con un total de
56 pernos (c).

4.2. Automatizacion del analisis paramétrico

Hoy en dia, sobre todo con la apariciéon de los programas informdaticos modernos, la ingenieria y
construccion se relaciona y depende, fundamentalmente, de la informatica, siendo, cada vez mas,
una competencia indispensable y de las mas valoradas en un ingeniero [39]. El siguiente paso en la
evolucidn, sobre todo en el dmbito de simulaciones de materiales, parece estar orientado hacia la
parametrizacién de las caracteristicas de los modelos, tanto a nivel de materiales y geometria como
de automatizacién de calculo. Para ello, se requieren los conocimientos de las dos vertientes antes
pronunciadas y, de esa forma, reducir el tiempo invertido en la ejecucion de los modelos,
especialmente si se trata, como en este caso, de modelizar 243 modelos mediante la variacién de
cinco parametros entre tres valores.

En este articulo se expone, como novedad, la implementacion de la parametrizacion del modelo para
automatizar el calculo de todos ellos en vez de forma individual, y ha sido realizado con el editor de
texto y cédigo fuente Notepad++ y el lenguaje de programacidn Python [40], Unico formato con el
que trabaja el software de elementos finitos ABAQUS [29]. Mediante Python se puede programar un
codigo que realice los procesos y pasos en ABAQUS que sean necesarios para el desarrollo en todas
las fases; puesta a calculo y recogida de datos del modelo, asi como su parametrizacion vy
automatizacion. Existen dos posibilidades de automatizar el proceso y ahorrar tiempo de ejecucién
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de modelos, la primera es que se calcule un modelo al finalizar el anterior y, la segunda, es por
tandas. Ademas, una vez el cédigo ha sido escrito y para una mayor facilidad con el usuario, éste
puede elegir el rango e intervalos de parametrizacién. Esto es muy util y a la vez peligroso en lo
relativo a la sobrecarga computacional, debido a que en la segunda forma de automatizacion es el
usuario el que marca el limite y no debe sobrepasar el limite de procesamiento de la computadora
usada.

ABAQUS posee una biblioteca inmensa de comandos escritos en Python que son usados en este
articulo para la elaboracidn del cédigo del modelo y su parametrizacidn y automatizacién. Entre
éstos se encuentra el desarrollo de una interfaz de usuario, la cual ha sido implementada para
aumentar significativamente la comodidad y el caracter intuitivo de la parametrizacidon vy
automatizacion llevadas a cabo. En la figura 9 se muestra la interfaz que se ha programado en Python
para automatizar la creacién de los modelos numéricos parametrizados en ABAQUS.
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Figura 9. Captura de imagen de la interfaz creada para automatizar la creacion de los modelos numéricos
parametrizados en ABAQUS.

5. RESULTADOS DEL ANALISIS PARAMETRICO

En este apartado se muestra el andlisis de los resultados mas destacables en valor relativo,
principalmente, siendo inoportuno e innecesario el andlisis de la combinacidn estricta entre todas las
variables. Una vez analizado la influencia de cada parametro, se mostrard una figura con varias
graficas donde se pueda observar el andlisis de una forma mas absoluta.
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También cabe destacar, que determinados modelos de las disposiciones en estrella y en rombo con
pernos de 16 mm de diametro no han llegado a fallo en los 40 mm de ensayo simulado, por lo que al
no haberse determinado el punto de rotura, no se extraeran datos conclusivos a partir de ellos.

La forma de presentar los datos es en forma de tablas multidimensional en las cuales se entrelazan las
variaciones de los 5 parametros. Asi, en la Tabla 8 se recogen los resultados de carga ultima
obtenidos, mientras que en la Tabla 9 se recogen los valores de desplazamiento (deflexidn)
correspondiente a la carga maxima de ensayo.

Tabla 8. Carga ultima a punzonamiento en funcidn de la geometria de disposicion de pernos, distancias EQ
(entre pernos) y DI (entre soporte y pernos), didametro y nimero de pares de pernos frente a cada cara de
soporte.

Ultimate load (kN)

Diameter &8 mm Diameter J12 mm Diameter J16 mm
Pairs of bolts Pairs of bolts Pairs of bolts
EQ DI 2 3 4 2 3 4 2 3 4

3.5
gy 59 >0 [[32950 3579 325 [NSI6N[82341 (520141 [S3481 [B1651 Wsis
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© 82 5 | 3404 3638 3688 (3165 317.1 (317.4|[317.7 (3154 [ 3157 |
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Tabla 9. Desplazamiento bajo carga maxima, en funcidn de la geometria de disposicidon de pernos, distancias
EQ (entre pernos) y DI (entre soporte y pernos), diametro y nimero de pares de pernos frente a cada cara de
soporte.

Ultimate displacement (mm)

Diameter J8 mm Diameter J12 mm Diameter J16 mm
Pairs of bolts Pairs of bolts Pairs of bolts
EQ DI 2 3 4 2 3 4 2 3 4
350 27.65 (2301 2298 21.04 | 2387 27.84 2890 3127 2826
500 5@ 2591 2922 2830 2821 2921 2806 2811 3135 2778
6.5-J -

3.5

DOUBLE LINE (CRUZ)
<)}
0
Q
T
Q

RADIAL (ESTRELLA)
[e)]
wu
Q
u
()

DIAMOND (ROMBO)
[e)}
w
Q
Q

En las Tablas 8 y 9 se emplea una escala de color para poder apreciar cdmodamente la progresion de
los resultados obtenidos. En la Tabla 8 los resultados mds bajos obtenidos para la carga ultima se
representan sombreados en tonos rojos, mientras que los valores mds elevados se representan
sombreados en tonos verdes. Por lo tanto, puede apreciarse que la configuraciéon de refuerzo con
pernos mas efectiva es claramente la del rombo, con cuatro pares de pernos de 12 mm de didmetro
frente a cada cara de pilar (lo que arroja un total de 48 pernos), con una distancia de 3.5-@ (42 mm)
entre el primer grupo de pernos y la cara del soporte, y separaciones posteriores de 8-@ (96 mm). Este
diseio daria como resultado una capacidad de 496.2 kN frente al fallo por punzonamiento.
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Por otro lado, la ductilidad y capacidad de aviso del disefio son propiedades relevantes y puede
entenderse que van asociadas a la capacidad de deformacién en el agotamiento. En este sentido, la
Tabla 9 vendria a contradecir la conclusidn parcial obtenida en la Tabla 8, puesto que aquel disefio
que poseia la mdxima capacidad tiene un desplazamiento asociado pequeiio en comparacién con
otras soluciones y, por consiguiente, menor ductilidad. Una lectura comparada de ambas Tablas 8 y 9
permitiria anticipar que la configuracion en estrella ofrece una solucion de compromiso intermedia
entre valores altos de carga ultima y valores moderados-elevados de desplazamiento bajo carga
maxima. Especialmente notable seria el disefio con pernos de didmetro 12 mm en estrella,
disponiendo 4 parejas frente a cada cara de pilar y con separaciones D/ = 5-@ (60 mm)y EQ = 6.5-@ (78
mm); este caso ofrece una capacidad a punzonamiento de casi 400 kN y un desplazamiento bajo carga
maxima asociado superior a 30 mm.

6. CONCLUSIONES

La creacion de modelos de elementos finitos en ABAQUS ha servido el propédsito de estudiar el
comportamiento de distintas configuraciones de refuerzo en conexiones losa-pilar frente al fallo por
punzonamiento. Las variables clave de la simulacién de propiedades y modos de fallo de los
materiales implicados (especialmente, el hormigdén) pudieron ser previamente calibradas para
demostrar su ajuste a los resultados obtenidos en ensayos experimentales a escala real disponibles en
la revision bibliogréfica.

A fin de poder llevar a cabo un andlisis paramétrico para estudiar cémo influyen hasta cinco variables
de disefio, fue necesario crear y analizar mas de 240 modelos numéricos. Esta fase fue llevada a cabo
gracias a la creacién de una interfaz en Python para poder parametrizar la creacién de los modelos en
ABAQUS, lo que permitié automatizar el proceso de creacién, analisis y recuperacion de resultados.

Las principales conclusiones del estudio paramétrico son las siguientes:

e En la practica habitual, las separaciones entre pernos y la separacién entre pernos y columna
son proporcionales al didmetro de los pernos de conexion. Ello implica que un disefio que
escoja pernos de 16 mm de didmetro se extendera en una mayor area que disefios afines pero
con pernos mas pequeiios. Como consecuencia, los disefios con un tamafio grande de perno
pueden llegar a extenderse mas alla del perimetro critico en torno a los bordes de apoyo
contra el pilar. Esta circunstancia tiene como consecuencia que la carga ultima pueda ser
paraddjicamente inferior a disefios iguales pero con pernos de menor diametro.

e Por lo general, un mayor numero de pernos conlleva una mayor capacidad a punzonamiento.
Sin embargo, si se emplean pernos de 16 mm, el incremento en carga Ultima puede ser menos
significativo en las configuraciones en estrella y en rombo, e incluso podria llegar a ser
perjudicial en la configuracién en cruz. La razén para ello puede estribar en cual seria el
numero efectivo de pernos dentro del perimetro critico. Dado que la configuracién en rombo
es la de mayor densidad de pernos, es por ello que es la menos afectada.

e En el caso del desplazamiento bajo carga maxima, la adicidon de un tercer par de pernos frente
a cada cara de pilar no tenia por lo general un efecto significativo. Y de hecho, al incrementar
a un cuarto par de pernos frente a cada cara, se observd que ello podia dar lugar a una
pérdida de capacidad de desplazamiento, especialmente en la configuracién en rombo.
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En términos de las separaciones entre la columna y el primer par de pernos (distancia D/), los
modelos que exhibieron mayor capacidad ultima fueron aquellos con un valor de cinco veces
el didmetro del perno. Para DI = 3.5-@, el disefio no llegaba a reforzar efectivamente el
perimetro critico. Y para DI = 6.5-@ era probable en algunos casos que un ndmero significativo
de pernos cayeran fuera del mismo. Por lo que respecta al desplazamiento bajo carga
maxima, a medida que DI se incrementa, aquél se reducia debido, probablemente a una
insuficiente densidad de refuerzo alrededor de la columna.

La separacién entre parejas de pernos (distancia EQ) no parece tener una influencia decisiva
en la capacidad ultima frente a punzonamiento.

Las configuraciones en estrella y en rombo poseen mayor densidad de pernos que la
disposicion en cruz. La geometria en rombo tiene la mayor densidad dentro del perimetro
critico y, por lo tanto, a medida que DI se reduce, la densidad de refuerzo en el perimetro
critico aumenta y el desplazamiento bajo carga maxima se reduce al ser la estructura mas
rigida. Concretamente, los valores mas altos de carga maxima estan en general asociados a D/
= 5-@, lo que viene a refrendar las anteriores conclusiones. Sin embargo, es la configuracion
en rombo la que ofrece menor ductilidad. Por todo ello, la configuracién en estrella ofrece
una soluciéon de compromiso, con mayor capacidad de carga que la disposicidn en cruz y
mayor capacidad de deformacién que la disposicidon en rombo.

Aunque el manejo del cddigo en ABAQUS es complicado, pues requiere técnicas y
conocimientos profundos tanto desde el punto de vista del ingenieria estructural como desde
el punto de vista de la programacién informatica, esta competencia es extremadamente util
para el desarrollo de modelos, especialmente cuando se pretenden abordar estudios
paramétricos que implican un nimero elevado de alternativas. Aunque haya que invertir una
gran cantidad de tiempo en la creacidn del cédigo, éste se compensa ampliamente al no tener
que crear cada modelo uno a uno.
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APLICACION DE OPTIMIZACION KRIGING PARA LA BUSQUEDA DE
ESTRUCTURAS OPTIMAS ROBUSTAS

V. Yepesl, V. Penadés-P1a% T. Garcia-Segura3

ABSTRACT

All the structural problems have an associated variability or uncertainty. In the design of structures
there are parameters such as the dimensions of the structure, the mechanical characteristics of the
materials or the loads that can have variations with respect to the design value. The goal of the robust
design optimization is to obtain the design that is optimum and is less sensitive to variations of these
uncertain initial parameters. The main limitation of the robust design optimization is the high
computational cost required due to the high number of optimizations that must be made to assess
the sensitivity of the objective response of the problem. For this reason, kriging model is applied to
carry out the optimization process more efficiently. In this work, it is going to apply the robust design
optimization on a continuous pedestrian bridge of prestressed concrete and box section.

Keywords: Post-tensioned concrete; Box-girder bridge; Robust design optimization; RDO; Kriging

1. INTRODUCCION

En todos los problemas estructurales existe una variabilidad o incertidumbre asociada. En el disefio de
estructuras hay pardametros de disefio como las dimensiones de la estructura, las caracteristicas
mecdnicas de los materiales o las cargas de disefio que pueden tener variaciones respecto al valor de
disefo. Lo mismo ocurre a la hora de valorar una funcién objetivo asociada la estructura. Por un lado,
a la hora de disefar una estructura el valor nominal utilizado es aquel que tiene una baja probabilidad
de ocurrir (por ejemplo, la resistencia caracteristica del hormigén es aquella que tiene una
probabilidad del 5% de fallo). Ademds, se asignan coeficientes de seguridad asociados a una
probabilidad de fallo determinada. Por otro lado, a la hora de valorar una funcién objetivo, como el
coste[1,2] o alglin impacto medio ambiental [3-5], el valor unitario de esta funcién suele ser la media.
Dado este enfoque, la optimizacidn estructural se convierte en una optimizacidon determinista que
desprecia los efectos de la incertidumbre asociada. Esto significa que la estructura tiene un
comportamiento éptimo solo bajo las condiciones definidas inicialmente, pudiendo la respuesta variar
significativamente cuando los valores se alejan de los valores de disefio[6-8].

Al contrario de este enfoque, el disefio probabilistico ha sido estudiado para obtener disefios en los
que la variabilidad de las variables y pardmetros de entrada influyan lo minimo posible en la respuesta

! Instituto de Ciencia y Tecnologia del Hormigdn (ICITECH). Universitat Politecnica de Valéncia (Espafia)
vyepesp@cst.upv.es.

2 |nstituto de Ciencia y Tecnologia del Hormigdn (ICITECH). Universitat Politecnica de Valéncia (Espafia)
vipepl2@cam.upv.es (Corresponding autor).
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de salida. A esto se le conoce como disefio robusto [9]. Actualmente existen dos enfoques para
abordar el disefio éptimo probabilistico de estructuras: Reliability-Based Design Optimization (RBDO)
[10] y Robust Design Optimization (RDO) [11]. En la RBDO se estudia la probabilidad de fallo a partir de
las variaciones de las variables de entrada. En el RDO se estudia aquel disefio que sea menos sensible
a las variaciones de las variables de entrada. Este trabajo se centra en el RDO. El disefio robusto fue
propuesto por Genichi Taguchi en la década de 1940, y lo aplicé en problemas de optimizacién en
1980 [12]. Para valorar la robustez, la media y la desviacidn tipica se consideran para definir todas
aquellas variables o parametros de las cuales se quiere minimizar su efecto, y se estudian la mediay la
desviacion tipica de la respuesta calculada.

La principal limitacidn del disefio dptimo robusto es el elevado coste computacional requerido debido
al elevado nimero de optimizaciones que se deben realizar para valorar la sensibilidad de la respuesta
del problema. Por este motivo es necesario encontrar metodologias que permitan realizar el proceso
de optimizacién de forma mas eficiente. Los metamodelos permiten generar una aproximacién
matematica en forma de superficie de respuesta a partir de la valoracién de unos puntos dentro del
espacio de disefio. Esto permite que, una vez generada la superficie de respuesta, la obtencién del
valor objetivo dado unas variables de entrada sea mucho mas rapida. Estas aproximaciones
matematicas o metamodelos ya se han usado para solventar problemas de proceso de RDO [9,13]. De
todos estos metamodelos, el modelo Kriging ha demostrado obtener una gran fiabilidad en la
valoracion de la respuesta debido a su precisién de prediccién en funciones no lineales [14]. Penadés-
Pla et al. [15] realiz6 una comparacidn entre una optimizacién heuristica convencional y una
optimizacidn heuristica basada en modelos kriging en la que demostrd que las soluciones obtenidas
mediante la optimizacidon basada en modelos kriging se acercan mucho a las soluciones obtenidas
mediante la optimizacidn heuristica convencional con un elevado ahorro de coste computacional.

En este trabajo se va a aplicar la metdologia de disefio dptimo robusto sobre un puente continuo de
hormigdn pretensado y seccidén en cajén. Para obtener esta meta, primero se va a adoptar la
aproximacién matematica mediante kriging, y posteriormente se va a utilizar el algoritmo de
optimizacion Simulated Annealing para obtener el éptimo robusto. Esto se va aplicar para obtener el
puente mas econdmico (menor coste) y con menor variabilidad en la estabilidad estructural (asociada
a la flecha del punto central de vano intermedio)

2. DISENO ROBUSTO

El disefio 6ptimo robusto estudia la variacidn de la funcion objetivo generada por la incertidumbre de
las variables de disefio. Por lo tanto, el objetivo del disefio éptimo robusto (RDO) es alcanzar aquel
disefio que tenga el mejor valor de la funciéon objetivo con la menor variacién. Esto implica un
problema de optimizacion multi-objetivo en el cual la media y la desviacion tipica son las funciones
objetivos (Eq. 1).

min {u (x,z)( ), (x,2) (x )} 1)

donde x4, X5, X3, ... , X, Son valores deterministicos de las variables de disefio (en caso de ser valores
deterministicos) o la media y la desviacién tipica (en caso de ser valores probabilisticos o random).
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Es habitual que la optimizacién de dos funciones objetivos en el disefio dptimo robusto lleve a
soluciones conflictivas. Esto es porque una pequeiia variacién de las variables de diseio cerca del drea
del éptimo puede provocar variaciones elevadas en la valoracidn de la funcidén objetivo. Esta situacion
lleva a cabo la obtencidn de una frontera de Pareto como representacién de las soluciones éptimas
robustas. La figura 1 muestra un ejemplo de las diferencias entre el disefio éptimo y el disefio éptimo
robusto en un espacio de disefio de una variable. La solucion A corresponde a la solucién éptima, y la
solucidn B corresponde a la solucién éptima robusta. Se puede observar que la misma variacién de la
variable de disefio del punto A causa una mayor variacién en la funcién objetivo que en el punto B.

F 3
f ESPACIO DISENO

L |
<

— —— -

WA vB v

Figura 1. Ejemplo de disefio éptimo robusto

3. DISENO OPTIMO ROBUSTO USANDO METAMODELOS

3.1.Creacion del metamodelo

La base de los metamodelos consiste en construir un modelo matematico aproximado de un modelo
de simulacién detallado (es decir, un modelo de un modelo), que predice los datos de salida
(respuesta objetiva) a partir de los datos de entrada (variables de disefio) en todo el espacio de
disefo, de forma mas eficiente que los modelos de simulacion detallados. El proceso de construccién
de un metamodelo se centra en tres partes principales: (a) obtener los puntos iniciales del conjunto
de datos de entrada dentro del espacio de disefio, (b) elegir el tipo de metamodelo para construir el
modelo matematico aproximado y (c) elegir el modelo de ajuste. Hay un gran nimero de opciones
para llevar a cabo estos pasos [16]. Independientemente de la eleccidn de cada paso, el objetivo
principal de la construccion de un metamodelo es obtener un modelo con la mayor precision posible
para predecir la respuesta objetiva.

La eleccién de los puntos iniciales del conjunto de datos dentro del espacio de disefio se define por el
tamanfio de la muestra y la posicion de los puntos, ya que ambos aspectos influyen en la construccion
del modelo. Por un lado, el tamafio de la muestra esta fundamentalmente relacionado con el nimero
de variables de disefo. El tamafio de la muestra debe ser mayor con un mayor nimero de variables de
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diseio para la misma precision del metamodelo, y por lo tanto el costo computacional necesario para
construir el modelo serd mayor. Por otro lado, una vez definido el tamafio de la muestra, la posicidon
de los puntos debe situarse dentro del espacio de disefio para obtener la mejor informacién posible.
Este proceso se llama Disefio de Experimentos o Design Of Experiments (DOE).

El DOE se puede dividir en dos grupos diferentes. El primer grupo agrupa los disefios cldsicos, que
incluyen los disefios factoriales o fraccionales, los disefios compuestos centrales, los disefios Box-
Behnken, los disefios Plackett-Burman, los disefios Koshal y los disefios D-optimal [17]. Estos tipos de
disefios tienden a esparcir los puntos de muestra alrededor del borde del espacio de disefio y sélo
incluyen unos pocos puntos dentro de él. Los disefios cldsicos se utilizan principalmente para construir
metamodelos polindmicos. Cuando los puntos de entrada de datos iniciales se utilizaron para
construir metamodelos mas avanzados, se prefirieron otros disefios, llamados diseios de space-filling.
Estos tipos de disefios tienden a distribuir los puntos de muestreo por todo el espacio de disefio, por
lo que es posible tener en cuenta los fenémenos locales en cualquier regidn del espacio de disefio. Los
disenos de space-filling mds populares son el muestreo de hipercubos latinos [18], los disefios
basados en la distancia [19] y las secuencias de baja discrepancia, que agrupan el muestreo de
secuencias de Hammersley [20] y el disefio uniforme [21].

En este trabajo, para generar la muestra, se ha considerado el muestreo de Hipercubo Latino o Latin
Hypercube Sampling (LHS). La efectividad del hipercubo latino en la estimacién de la respuesta
objetiva del metamodelo ha sido demostrada en varios trabajos[22,23]. El LHS fue propuesto por
McKay et al. en 1979 [18]. Este método determina el nimero N de intervalos no solapados para cada
variable a partir de un nimero de variables de disefio (v) y un nimero de puntos del conjunto de
datos de entrada inicial (N). Por lo tanto, el espacio de disefio se divide en regiones N". Cada punto de
muestra se ubicard en una regién para que cada punto corresponda a una combinacion de diferentes
intervalos de cada rango de variables de disefio. De esta manera, cada intervalo de cada rango de
variables de disefio sdlo se asociara a un punto de muestra. En consecuencia, el LHS garantiza que
todas las variables de disefio estén representadas a lo largo de sus respectivas rangos. La Figura 2
muestra un ejemplo con 2 variables de disefio y 8 puntos de datos de entrada iniciales.

Variable 2

Variable 1

Figura 2. Ejemplo de muestreo de hipercubo latino

Una vez definida la muestra, se obtiene la respuesta objetiva de los puntos iniciales del conjunto de
datos de entrada. Toda esta informacion inicial (entradas y salidas) se utiliza para construir el
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metamodelo en todo el espacio de disefio. De esta manera, el metamodelo predice la respuesta
objetiva segln una funcién matematica:

fG) g) (2)

donde x son los puntos del conjunto de datos de entrada, f(x) corresponde a la respuesta real
(modelo), g(x) representa la respuesta aproximada (metamodelo) y € representa el error de
aproximacion. Existen varias formulaciones matematicas para construir metamodelos con diferentes
caracteristicas [16,24]. Aunque estos metamodelos han sido comparados [23,25,26], no es posible
determinar si uno es mejor que los otros, ya que esto depende del problema planteado. Sin embargo,
los metamodelos mas comunes son la regresion polindmica, las redes neuronales y el kriging [24,27].
El modelo de superficie de respuesta basado en polinomios es a veces dificil de usar en problemas de
ingenieria complejos, y el modelo basado en redes neuronales requiere muchos puntos de muestreo y
mucho tiempo computacional para el entrenamiento de la red [28]. El modelo de kriging es un
metamodelo prometedor, ya que es mas flexible que los modelos basados en polinomios y requiere
menos tiempo que las técnicas basadas en redes neuronales [25]. Asi, este trabajo utiliza la
formulacion del kriging para construir el metamodelo.

Kriging es un metamodelo que tiene sus origenes en aplicaciones geoestaticas que involucran datos
espacial y temporalmente correlacionados y fue desarrollado por el ingeniero de minas sudafricano
llamado Danie Gerhardus Kirge. Mds tarde, muchas investigaciones contribuyeron al problema de la
prediccién espacial éptima, pero el método fue formalizado por Matheron en 1963 [29] quien usé el
término kriging en honor a la contribucién de Danie Gerhardus Kirge [30]. La idea detras de kriging es
que la respuesta determinista y(x) puede ser descrita como:

y(x) f(x) Z(x) (3)

donde f(x) es la funcion de aproximacién conocida, y Z(x) es una realizacién de un proceso estocastico
con media cero, varianza ¢” y covarianza distinta de cero. El primer término de la ecuacion, f(x), es
similar a un modelo de regresién que proporciona una aproximacién global del espacio de disefio (Eq.
4). El segundo término, Z(x), crea desviaciones locales de modo que el modelo de kriging interpola los
puntos iniciales de la muestra (Eq. 5). En muchos casos, f(x) es simplemente un término constante y el
método se llama entonces kriging ordinario. Si f(x) se ajusta a 0, lo que implica que la respuesta y(x)
tiene una media de cero, el método se denomina kriging simple [31].

f) =X f ) (4)
[Z(x), Z(%;)] R(x ) (5)

donde la desviacién del proceso o” escala la funcién de correlacién espacial R(x;,X;) entre dos puntos
de datos. En el disefio de ingenieria, la funcién de correlacidon gaussiana (Eq. 6) es la funcidon mas
utilizada [31] que puede definirse con un solo parametro (8) que controla el area de influencia de los
puntos cercanos [28]. Un bajo O significa que todos los puntos de la muestra tienen una alta
correlacién, por lo que el término Z(x) sera similar en todo el espacio de disefio. A medida que el valor
B aumenta, los puntos con mayor correlacion estaran mas cerca, por lo tanto el término Z(x) diferira
dependiendo del punto en el espacio de disefio:
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R(x ) ok (6)

Finalmente, cada tipo de metamodelo tiene su método de ajuste asociado. En este caso, la
formulacion de kriging utiliza la busqueda del mejor pronosticador lineal imparcial (BLUP). Simpson et
al. [24] dieron una revisién detallada de las ecuaciones y métodos de ajuste para los tipos de
metamodelos comunes.

3.2.Aplicacion del metamodelo para la obtencidn disefio 6ptimo robusto

El disefio 6ptimo robusto se mide por la media (u) y la desviacion tipica (o) de la respuesta objetiva.
Para alcanzar estos pardmetros estadisticos, se debe realizar el cdlculo de un mismo disefio con
variacién en la incertidumbre del pardmetro de disefio. De esta manera, la media se refiere al disefio
Optimo, y la desviacidn tipica se refiere al disefio robusto. Por lo tanto, la optimizacién del disefio
Optimo robusto trata de alcanzar la solucién que tenga al mismo tiempo el mejor valor medio de la
respuesta objetiva y la minima variacidon de la respuesta objetiva causada por la incertidumbre de los
parametros de disefio. Esto provoca un elevado coste computacional, practicamente imposible de
alcanzar en los procesos de optimizacidon, ya que para cada iteracidon se deberian realizar un calculo
probabilistico para obtener la media y la desviacidn tipica, y realizar el cdlculo del disefio y la
verificacion de las restricciones repetidas veces. Por esta razén, el uso de los metamodelos para el
problema de disefio 6ptimo robusto es imprescindible.

Por lo tanto, para definir la superficie del modelo kriging cada punto de la muestra inicial definida por
el LHS se calcula un numero determinado de veces variando el parametro de disefio con
incertidumbre. De esta forma se obtiene para cada uno de estos puntos un nimero determinado de
respuestas diferentes, con lo que se puede obtener tanto la media (1) como la desviacidn tipica (o). A
continuacién, el modelo kriging se utiliza para la optimizacidon del problema, evitando que en cada
iteracion se realice el calculo probabilistico y reduciendo considerablemente el coste computacional.

El problema de la optimizacion del disefio robusto implica una optimizacién multiobjetivo. Por lo
tanto, esta optimizacidon busca minimizar a la vez la media y desviacidn tipica de la funcidn objetivo
(Eg. 1). Todo esto satisfaciendo las restricciones existentes en el problema. Para ello, el algoritmo
utilizado para llevar a cabo el problema de optimizacidon es el Simulated Annealing (SA) [32] debido a
su versatil criterio de aceptacion. Muchos trabajos utilizan el SA para llevar a cabo una optimizacién
heuristica convencional [33,34]. En este trabajo, la temperatura inicial se calibra siguiendo el método
de Medina [35], que propone que la temperatura inicial se reduzca a la mitad cuando el porcentaje de
aceptaciones es superior al 40%, y se duplique cuando es inferior al 20%. Después de esto, la
temperatura disminuye de acuerdo a un coeficiente de enfriamiento k siguiendo la ecuacién T=k*T,
cuando termina una cadena de Markov. En este trabajo, la calibracién revelé que un coeficiente de
enfriamiento de 0,8 y una longitud de la cadena de Markov de 1000 son apropiados. El algoritmo
termina después de que tres cadenas de Markov no muestran ninguna mejora.

4. DESCRIPCION DEL PROBLEMA

La estructura considerada es un tablero continuo de hormigdén para puentes peatonales con tres
vanos continuos de 40-50-40 metros de longitud. El ancho del tablero del puente peatonal (B) es de 3
metros. Las otras dimensiones geométricas que definen la seccidn transversal del tablero del puente
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peatonal son variables (Figura 3): canto (h), anchura inferior (b), anchura de la inclinacién del alma (d),
espesor de la losa superior (e;), espesor de la seccidon exterior en voladizo (e,), espesor de la losa
inferior (e;) y espesor de la losa del alma (e,). La longitud del enlace (t) se obtiene siguiendo la
recomendacioén de Schlaich y Scheff [36].

;\tﬁ\
/d/L b 7

Figura 3. Seccidn transversal del puente

Ademas, la resistencia del hormigdn (f,) se considera una variable. El acero pretensado estd formado
por tendones de 0,6 pulgadas y pretensado a 195,52 kN, y las vainas estan distribuidas
simétricamente a través de las bandas con una disposicidon parabdlica. La excentricidad maxima se
localiza dénde el momento de flexién es el minimo o maximo (Figura 4), donde la distancia de las
vainas a la superficie es de 0,2 metros. Ademas, la distancia entre los pilares y el punto de inflexién de
acero pretensado es del 5% de la longitud de cada vano.

La posicidn de la armadura pasiva se determina segun la figura 5. El refuerzo longitudinal se define por
el nimero de barras por metro y su didmetro, situadas en la losa superior (LRn1, LR@1), las alas (LRn2,
LR@2, LRn3, LR@3), las almas (LRn4, LR@P4), la losa inferior (LRn5, LR@S5) y el nicleo interior (LRN6,
LR@6). Ademds, se considera armadura de refuerzo a flexién. La primera armadura de refuerzo cubre
la losa superior de la zona de apoyo (LR@7) con el mismo nimero de barras por metro que LRn1, y la
segunda armadura de refuerzo cubre la losa inferior en el resto del vano exterior (LR@8) y el vano
central (LR@9) con el mismo nimero de barras por metro que LRn5. El refuerzo transversal se define
por el didmetro del refuerzo estandar (TR@1, TR@2, TR@3, TRG4, TRP5, TRP6, TRP7) y la distancia
(TRS).

I, L2 0.5*L1

— 0.375'.2 ——

Figura 4. Trazado de cables de acero pretensado
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Figura 5. Armadura pasiva

El modelo kriging se ha construido a partir de un LHS de 500 puntos de acuerdo con Penadés-Pla et al.
[15], con la funcién de correlacién y regresién la gaussiana y cuadrdtica respectivamente. En este
trabajo, el objetivo es encontrar aquel disefio de puente (caracteristicas geométricas y resistencia
caracteristica), que variando algunas de los pardmetros iniciales con incertidumbre, sea dptimo
robusto frente a una funcion objetivo. El parametro inicial con incertidumbre es el peso propio y el
objetivo es encontrar el disefio mds econédmico con menor variabilidad en el comportamiento
estructural. Por un lado, el peso propio se ha escogido como pardmetro inicial con incertidumbre ya
que puede haber variaciones tanto en la densidad del hormigén como en el volumen total de
hormigén. Por otro lado, el coste se ha escogido para representar una funcion objetivo clasica (como
podria ser la energia y el CO,) y el comportamiento estructural se vincula a la flecha en el punto medio
del vano central del puente.

Asi pues, cada disefio determinado por el LHS se ha calculado 25 veces variando el valor del peso
propio de forma uniformemente aleatoria entre 0.9'Peso propio y 1.1'Peso propio (un 10%) [9]. De
esta forma se obtienen 25 costes y 25 flechas para cada uno de los disefios del LHS, y por lo tanto es
posible obtener la media y la desviacidn tipica de cada una de las funciones objetivo. En este caso de
estudio, la optimizacién multi-objetivo (Eq. 7) se ha reducido a una optimizacién mono-objetivo (Eq.
8) realizando N optimizaciones diferentes correspondientes a la ecuacion A. Estas N optimizaciones
diferentes se obtienen asignando N pesos diferentes, donde para w; va desde 0 hasta 1 con
incrementos de 1/N, siendo w,=1-wj.

{ ( ), (x )} (7)
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{ ( ) (x )} (8)

Gi(x ) (9)

donde x4, X5, X3, ... , X, son valores deterministicos de las variables de disefio (en caso de ser valores
deterministicos) o la media y la desviacidn tipica (en caso de ser valores probabilisticos o random).

5. RESULTADOS

Como se ha descrito mds ampliamente en el punto anterior, el problema planteado consiste en
minimizar la media del coste del puente y la varianza de la respuesta estructural representada por la
desviacidn tipica de la flecha en el punto central del vano medio. Para este objetivo, y siguiendo la
metodologia anteriormente planteada, se ha construido un modelo kriging con 500 puntos iniciales
para posteriormente realizar una optimizacién mediante el algoritmo heuristico Simulated Annealing.
Esta optimizacion se ha realizado convirtiendo la optimizacion multi-objetivo en una optimizacion
mono-objetivo normalizando las dos funciones objetivo (media del coste y desviaciéon tipica de la
flecha), y asignando pesos relativos a ambos valores. Para una mayor precision en la frontera de
Pareto se han utilizado un vector de pesos de 500 valores, de forma que w; va desde 0 hasta 500 con
incrementos de 1/500, y w, corresponde a 1-wj.

Siguiendo este procedimiento se han obtenido las soluciones mostradas en la Figura 6. El eje X
corresponde a la media del coste del puente y el eje Y corresponde a la desviacion tipica de la flecha
en el punto medio del vano central del puente. Se observa que las multiples optimizaciones realizadas
en funcién de los pesos asignados llegan a muchas soluciones, de las cuales once corresponden a la
Frontera de Pareto. La Figura 7 muestra dicha frontera de Pareto.
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Figura 6. Soluciones optimizadas
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Figura 7. Frontera de Pareto

Una vez obtenida la frontera de Pareto que determina las soluciones éptimas frente a coste y robustas
frente al comportamiento estructural, la eleccion de una de ellas se convierte en un problema de
toma de decisiones. Existen multitud de métodos para realizar la toma de decisiones, no obstante, en
este caso se han sefialado 3 alternativas diferentes (Tabla 1). La alternativa 1 corresponde con la de
mejor valor medio del coste (la mas barata), la alternativa 3 corresponde con la de mejor valor de
desviacion tipica de la flecha (la que mejor comportamiento estructural tiene), y la alternativa 2 es
aquella que mas cercana esta al punto positivo ideal normalizado.

Tabla 1. Soluciones de la frontera de Pareto

Alternativa b h d e, e, e, e fo t i Coste (€) o Flecha (m)
1 1600 1250 0 150 175 375 225 50 225 180441.89 3.07E-03
2 1350 1500 0 150 250 350 250 100 250 208099.77 1.40E-03
3 1350 2000 0 225 275 350 250 100 250 245455.87 7.01E-04

6. CONCLUSIONES

EL disefio éptimo robusto estudia el disefio que sea dptimo y menos sensible a las variaciones de los
pardmetros inciertos de entrada. En este trabajo se ha querido encontrar el puente peatonal de
hormigdn pretensado y seccién en cajén dptimo frente al coste y robusto frente al comportamiento
estructural (obtenido indirectamente mediante la flecha en el punto medio del vano central). Para
ello, se ha propuesto una metodologia utilizando el LHS y el metamodelo kriging para resolver, de
forma eficiente, el problema de cuantificacién de incertidumbre de la funcidon objetivo en la

optimizacion.
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Para llevar a cabo este propdsito, en primer lugar se ha generado una superficie de respuesta del
modelo kriging a partir de 500 puntos iniciales dados por el LHS, en los cuales se variaba 25 veces el
peso propio de forma que se defina tanto la media como la desviacidn tipica de las funciones objetivo.
Una vez definida la superficie kriging que permite predecir tanto la media del coste como la
desviacion tipica de la respuesta estructural, se han realizado 500 optimizaciones con diferentes
combinaciones de pesos de ambas funciones objetivo. Esta optimizacion probabilistica hubiera sido
practicamente imposible de realizar sin el uso del modelo kriging debido al gran coste computacional
requerido. Finalmente se ha definido la frontera de Pareto definida por los 6ptimos de Pareto.

Este procedimiento lleva a una serie de soluciones que son éptimas frente al coste y robustas frente al
comportamiento estructural. Es por esto, que la eleccion de una solucidon u otra depende de las
preferencias del decisor, convirtiéndose en un problema de toma de decisiones. En este caso, si se
considera tanto la media del coste como la varianza de la respuesta estructural igual de importantes,
se obtiene que el disefio dptimo robusto es la seccion con: b = 1350 mm, h =1500 mm, d =0 mm, e, =
150 mm, e; = 250 mm, e, = 350 mm, e; = 250 mm, t = 250 mm y f, = 100 MPa. Este disefio da un
puente con un coste de 208099.77 euros y una desviacion tipica de la flecha del punto medio del vano
central de 1.40E-03 metros.

Esta metodologia permite obtener un disefio que sea Optimo frente a una funcién objetivo
convencional (en este caso el coste), y que a la vez sea estable en su comportamiento estructural
frente a las posibles variabilidades de los pardmetros de disefio. En este caso se ha querido optimizar
el coste de la pasarela, y se ha considerado la flecha del punto medio del vano central como referente
para la respuesta estructural. Por otro lado, la variable de disefio inicial a la que se le ha asociado la
incertidumbre ha sido el peso propio, ya que puede verse afectado tanto por la variabilidad de las
dimensiones geométricas como por la densidad considerada del hormigén. No obstante, esta
metodologia puede ser aplicada para cualquier caso deseado, ya que la problematica del coste
computacional de la optimizacion probabilistica ha sido solventada mediante el uso del metamodelo
kriging.
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Application of the Compression Chord Capacity Model to predict the fatigue
shear strength of reinforced concrete members without stirrups

Cladera, Antoni?; Ribas, Carlos?; Oller, Eva® and Mari, Antonio*

ABSTRACT

The Compression Chord Capacity Model (CCCM), previously developed by the authors with other
colleagues, is a simplified model for the shear strength prediction of reinforced and prestressed
concrete members with and without transverse reinforcement, with |, T or rectangular cross-section,
which represents a useful tool for structural design and assessment in engineering practice. The
principal advantage of the application of a mechanical model is the possibility to extend it to different
cases, without the need of empirical calibrations. According to the CCCM, the shear strength depends
on the concrete tensile strength. In this communication, the CCCM is extended to assess the fatigue
shear strength of RC members just incorporating the equation proposed in Model Code 2010 for the
concrete tensile fatigue strength. A good performance of the model was observed when analysing the
ratio Viest/Vpred through a previously published database, showing a low scatter (COV 14.7 %).

Keywords: fatigue, shear strength, reinforced concrete, mechanical model.

1. INTRODUCCION

La resistencia a cortante de elementos de hormigdén armado y pretensado es un tema de constante
actualidad a nivel de investigacion y, en general, es un tema tratado con diferentes enfoques en las
normativas vigentes. La complejidad del comportamiento del ELU a cortante, y la cantidad de variables
que intervienen, es muy elevada, lo que ha propiciado que la mayor parte de las normativas opten por
enfoques de tipo empirico, especialmente en el caso de elementos sin armadura a cortante.

Sin embargo, en los ultimos afios se han derivado distintos modelos mecanicos que, en versiones
simplificadas, permiten su aplicacion de forma sencilla. Un ejemplo es el modelo basado en la
contribucion de la cabeza de compresiones [1] (CCCM). Este modelo, aun considerando que la
resistencia a cortante se debe a cuatro contribuciones principales (cabeza no fisurada, tensiones
residuales de traccidén en la fisura; y si existe armadura a cortante: efecto pasador de la armadura
longitudinal y cortante transmitido por la armadura a cortante), parte de la hipdtesis de que la
contribucion mds relevante del hormigdén es la de la cabeza comprimida, integrando las otras
componentes relativas a la contribucidn del hormigén de forma implicita.
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La ventaja principal de la utilizacion de un modelo mecdnico es que éste puede extenderse frente a
diferentes circunstancias sin necesidad de ajustes empiricos, sino teniendo en cuenta el
comportamiento bdsico de los materiales. Al depender la resistencia a cortante en el CCCM de la
resistencia a traccidon del hormigdn, f., serd posible utilizar este modelo para la determinacién del
cortante maximo a fatiga introduciendo, Unicamente, un modelo de reduccién de la resistencia a
traccidn del hormigdn por fatiga.

Es preciso remarcar que el proyecto de determinadas estructuras sometidas a un gran nimero de ciclos,
tales como torres edlicas, estructuras offshore o determinados tableros de puentes, entre otras, puede
estar fuertemente condicionado por la rotura a cortante. Desde el inicio de la investigacidn empirica de
la rotura por fatiga a cortante en elementos de hormigdn sin armadura transversal [2,3], los modos de
rotura se han descrito de forma muy clara. A modo de ejemplo, Rombach y Kohl [4] llevaron a cabo
recientemente 20 ensayos a fatiga de vigas de hormigdn armado sin armadura a cortante, y concluyeron
que la mayor parte de las vigas eran capaces de resistir esfuerzos cortantes elevados incluso tras la
formacién de fisuras de anchura mayor a 1 mm. En esos casos, los autores destacaron que la
transferencia del esfuerzo cortante a través de cortante friccién en la fisura no era posible y la cabeza
comprimida era la componente principal de la resistencia a cortante en el estado limite dltimo. Esta
hipdtesis se confirmaba, segiin Rombach y Kohl, mediante simulaciones con el método de los elementos
finitos que predecian que entre el 76% y el 88% de la resistencia a cortante se transmitia, justo antes
de la rotura, a través de la cabeza comprimida. Por tanto, a partir de estas observaciones, parece
coherente plantear la extensidn del CCCM para el caso de fatiga, sin necesidad de introducir ningln
cambio en el planteamiento conceptual del modelo.

En esta comunicacion se demostrard que incorporando el modelo de fatiga a traccion del hormigoén
incluido en el Cédigo Modelo en la ecuacidn de prediccidn de la resistencia a cortante del CCCM, se
obtienen excelentes resultados entre los valores de cargas madximas predichas y las obtenidas
experimentalmente, utilizando para ello una base de datos publicada anteriormente por otros autores

[5].
2. RESISTENCIA A CORTANTE SEGUN EL CCCM

El CCCM es un modelo simplificado derivado de un modelo mecdnico mas general [6], lamado por los
autores, el Multi-Action Shear Model (MASM) o modelo multi-componente [7]. El MASM considera
explicitamente las contribuciones de la cabeza no fisurada de hormigdn (cabeza comprimida), el
cortante transferido a través de la fisura critica debido a las tensiones residuales de traccién, y en el
caso de disponer de armadura de cortante, el efecto pasador de la armadura longitudinal y la
contribucion de la armadura a cortante propiamente dicha.

A fin de facilitar el uso practico del modelo multi-componente, éste se simplificd, dando lugar al
denominado “Modelo basado en la contribucién de la cabeza de compresiones”, o CCCM [1], por ser
ésta la contribucién mas relevante que forma parte de lo que generalmente se ha conocido como la
contribucion del hormigdn a la resistencia a cortante.

En el CCCM, la fisura critica a cortante nace originalmente de una fisura de flexidn. Esta fisura se
desarrollainclinada en la zona del alma, hasta alcanzar el eje neutro de flexion, y finalmente se propaga,
con menos pendiente, hacia la zona mas comprimida de la viga por flexion (Fig. 1).
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Figura 1. a) Esquema de la trayectoria de una fisura critica a cortante, siendo A aproximadamente la interseccion
con el eje neutro. b) Curva esquemdtica carga/desplazamiento adaptada de [8].
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Figura 2. Envolvente de rotura de Kupfer, adaptado de [9].

Conforme la carga aumenta, las fisuras se abren y la contribucién del alma se reduce y se concentra en
la zona mas estrecha de la fisura [7]. Dado que la cabeza de compresiones esta sometida a un estado
biaxial de tensiones, se asume que la rotura tiene lugar cuando las tensiones principales alcanzan la
envolvente de rotura del hormigdn propuesta por Kupfer [9] en la rama traccion-compresién (Fig. 2). La
rotura tiene lugar, generalmente, para tensiones de compresién inferiores a 0,5 veces la resistencia a
compresion, por lo que la rotura depende fuertemente de la resistencia a traccién [10]. La ecuacién
fundamental para la resistencia a cortante de elementos sin armadura transversal segin el CCCM puede

escribirse para elementos de hormigén armado de seccidn rectangular y sin ningun axil aplicado segun
la Ec. (1).

Tabla 1. Resumen de las ecuaciones del CCCM para vigas rectangulares sin armadura a cortante

Término

Ecuacion

Contribucién del hormigon

Resistencia minima

Vou = 03(%](5(/31761 < ch,min

20
Voumin = 025 (¢K +2) £ *bd

(1)

(2)

Factor Ecuacién
2 d 0.2
Efecto tamafio y esbeltez ¢= T (;) + 0.45 (3)
Profundidad relativa eje neutro g = a,.p; (—1 + /1 + azp ) ~ 0.75(a,p)/? (4)
ePl
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El cortante minimo dado por la Ec. (2) tiene en cuenta que para cantos o cuantias pequefias (caso de
losas macizas, por ejemplo), la contribucion del alma debida a las tensiones residuales de traccién en la
fisura critica puede ser mayor que la supuesta en la simplificacion hecha al pasar del MASM al CCCM e
incorporarla implicitamente en el término V..

Las ecuaciones (1) y (2) dependen del término f4«*>, por lo que considerando que la resistencia a traccién
de un hormigdn convencional, en proyecto, puede considerarse igual a f.: = 0.30-f4%?, las ecuaciones
(1) y (2) pueden reescribirse segun:

X
Veu = (Efctbd * Vewmin (5)
20
Voumin = 0833 (K + ) fu (6)

3. FATIGA EN LA RESISTENCIA A TRACCION DEL HORMIGON

El Cédigo Modelo 2010 [11] propone, para hormigdn sometido a traccidén pura o traccién-compresion
con relativamente altas tensiones de traccién, la siguiente curva S/N de comportamiento:

g,
logN = 12 (1 -~ %) (7)
ct

Por tanto, seguin el Cédigo Modelo 2010 [11], la resistencia a traccién del hormigdn disminuye al
incrementar el niumero de ciclos, N (ver Ec. (8) y Figura 3):

log N
Octmax = fet (1 - 12 ) (8)

O-ct,max /fct

OO 111l :u 1 |= 111l :u L1l :u 1 |= L1l |= 111l :u 1 |=
0 1 2 3 4 5 6 7 8
log N

Figura 3. Curva S/N para la resistencia a traccion del hormigén segun el Cédigo Modelo 2010 [11].
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Ndtese que la resistencia a fatiga para el hormigdn traccionado se define en términos de un diagrama
S/N y no en funcidon de un diagrama de Goodman. Por tanto, el CM2010 no considera la influencia de la
amplitud de los ciclos a traccion en la resistencia a fatiga, lo que probablemente sea un aspecto a
mejorar en futuras investigaciones. En cualquier caso, el proceso detallado en esta comunicacidn seria
conceptualmente correcto para cualquier otro modelo de resistencia a fatiga del hormigdén sometido a
traccién. Por otra parte, la curva S/N representada en la Figura 3 incluye un valor asintético para el valor
Oct max/fce igUal a 0,5, asintota no presente en la ecuacion (8) que es la que aparece exactamente en
el Cédigo Modelo. Esta asintota se ha tenido en cuenta atendiendo a que la mayor parte de
investigaciones experimentales llevadas a cabo sobre fatiga a cortante asi lo han observado, véase por
ejemplo [4,5].

4. VERIFICACION EXPERIMENTAL

Para llevar a cabo la verificacidon de la propuesta se ha utilizado una base de datos desarrollada y
publicada por Fernandez-Ruiz et al. [5] de vigas ensayadas a flexién y cortante en las que se produjo
una rotura a cortante tras N ciclos de carga. El rango de las principales variables contempladas en los
87 ensayos se resume en la Tabla 2. Es necesario sefialar que todas las vigas presentan un canto inferior
a 450 mm, por lo que los resultados obtenidos mediante esta base de datos no pueden reflejar el
comportamiento obtenido frente al efecto tamafio. Ademas, en caso de ajustar numéricamente un
modelo a esta base de datos, se deberia tener mucha precaucién ya que las ecuaciones podrian no ser
validas para vigas de cantos elevados, o de baja cuantia de armadura, asi como para vigas de hormigén
de alta resistencia.

La tabla 3 presenta los datos de ajuste de los resultados experimentales recogidos en la base de datos
y la prediccidn obtenida combinando el modelo CCCM vy la disminucidn de la resistencia a traccién por
fatiga segln el Cédigo Modelo 2010. Pese a las limitaciones del modelo de fatiga considerado (no tiene
en cuenta la amplitud de los ciclos), los resultados obtenidos son muy satisfactorios con un coeficiente
de variacién igual a 14.7% y un valor del percentil del 5% igual a 0.89. Para llevar a cabo las predicciones
del cortante ultimo de rotura necesario para las comparaciones dadas en la tabla 3, el nUmero de ciclos,
N, que ha producido la rotura en el ensayo se ha tomado como un dato de entrada, asi como la relacion
entre el cortante maximo y el minimo mantenida durante el ensayo. De este modo, el modelo permite
predecir el cortante maximo que produce la rotura por fatiga en N ciclos. Se trata de un proceso distinto
al utilizado en el proyecto de estructuras, pero necesario para poder comparar distintos modelos entre
si.

Tabla 2. Rango de las principales variables en la base de datos considerada [5].

Variable Min Max
bw (mm) 100 400
d (mm) 110 450
fem (MPa) 14.8 46

o (%) 0.68 2.9
a/d 35 6.4
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Tabla 3. Correlacion entre valores experimentales y predicciones.

Vtest/Vpred
Modelo Media CoV(%) Min. 5%
CCCM (Ec. (5)) y fatiga CM2010 (Ec. (8)) 1.17 14.7 0.82 0.89
12 1 12 1
L ° L
1.0 + 1.0 +. .
% 08 v 08 |
> [ > [
~N r ~N L
So6 §o6
> [ > [
04 4 04 °
L e Ec. (8) - Fatiga a traccién L e Ec. (8) - Fatiga a traccion
02 + 0.2 +
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Figura 4. Comparacion entre valores experimentales de Vmax/Vrer (puntos rojos, utilizando CCCM para obtencion
de Vief) y valores predichos (linea azul) en funcién del log N, para distintos valores de la amplitud (S = Vmin/Vres).

A modo comparativo, y sin pretender iniciar un debate entre distintos modelos, Ferndandez-Ruiz et al.
[5] presentaron un modelo de fatiga a cortante ajustado experimentalmente a esta misma base de
datos, y que tomaba como esfuerzo cortante de referencia el dado por la Critical Shear Crack Theory.
Tal y como puede obtenerse a partir de la referencia [5], en ese caso el coeficiente de variacién obtenido
eraiguala15.1%, siendo 0.75 el percentil del 5%. Por tanto, en este articulo se ha presentado un modelo
que, sin llevar a cabo ningun ajuste empirico sobre la base de datos, ofrece resultados iguales, o algo
incluso algo mejores (ver Tabla 3).

En la Figura 4 se presenta graficamente una comparacién entre los resultados experimentales y las
predicciones. Los valores experimentales de cortante maximo en los ciclos (Vmax) se han normalizado
teniendo en cuenta, en cada caso, el valor que se obtendria seguin la CCCM, Ec. (5), si la viga se
sometiese a un ensayo cuasi-estatico (Ve en figura 4). La curva azul muestra la reduccion de resistencia
esperada en funcién del nimero de ciclos N. Los resultados se han agrupado segun distintos valores de
ensayo del pardmetro S = Vpin/Vies. Valores de S pequerios indican una gran amplitud en el ciclo de
carga-descarga, mientras que valores elevados de S indican una menor amplitud. De la grafica se
pueden derivar diversas reflexiones:

e Llaresistencia a cortante disminuye, sin lugar a dudas, al incrementar el nimero de ciclos N.

e El nimero de ensayos para S > 0.3 es muy reducido, con Unicamente 7 ensayos en la base de
datos utilizada. Por este motivo, si bien parece aumentar el nivel de seguridad para valores de
S elevados, serian necesarios mds ensayos para confirmar este dato en la resistencia a cortante.
Es preciso recordar que el modelo de fatiga a traccién utilizado, incluido en el Cédigo Modelo
2010, no tiene en cuenta la amplitud del ciclo de carga.

e Elvalor asintdtico considerado para Vma/Vres = 0.5, que implica que para ciclos con valores del
cortante maximo inferior a 0.5 veces el valor predicho para la resistencia quasi-estatica no se
alcance la rotura por fatiga a cortante, parece adecuado, si bien la base de datos no presenta
muchos valores de vigas que hayan resistido ciclos superiores a log N >7.

5. CONCLUSIONES

En esta comunicacion se ha presentado la extensién del modelo de resistencia a cortante basado en la

contribucion de la cabeza de compresiones (o CCCM, de sus siglas en inglés) para el caso de la resistencia
de vigas de hormigdn sin armadura a cortante sometidas a fatiga. E| CCCM considera que la resistencia
a cortante se produce cuando en la cabeza comprimida las tensiones principales alcanzan la envolvente
de rotura de Kupfer, para un valor de la tension principal de compresion habitualmente alejado de la
maxima resistencia a compresién del hormigén. Por este motivo, la resistencia a cortante puede
expresarse, segun el CCCM, en funcidn de la resistencia a traccidon del hormigén. De este modo, en esta
comunicacion se ha comprobado que, incluyendo un modelo de fatiga a traccion del hormigdn, en
particular el modelo incluido en el Codigo Modelo 2010, las predicciones del CCCM son excelentes para
la prediccidon de la resistencia a fatiga por cortante. En opinidén de los autores, esto ha sido posible

gracias al origen mecanico del modelo de cortante utilizado.
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El modelo de fatiga a traccion del hormigdn utilizado es de gran sencillez, y no considera la influencia
de la amplitud de los ciclos de carga, por lo que esta influencia no queda recogida en la extension
propuesta para la fatiga a cortante. En cualquier caso, el CCCM podria ser utilizado conjuntamente con
otro modelo de fatiga a tracciéon, con previsibles buenos resultados.
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ABSTRACT

One of the main present challenges that all the countries have to engage with is the environmental
degradation due to the human action. Industry generates high quantities of materials rendered useless
during the manufacturing process. Electric Arc Furnace Dust (EAFD) is a hazardous industrial waste due
to its high content in heavy metals. In this paper, the solidification of EAFD within the hydrated Portland
cement matrix is proposed as a possible solution for its stabilization. Four concrete mixes were
produced varying the content of EAFD as admixture (0, 5, 10 and 15% by weight of cement). The elastic
modulus and the density of each concrete mixture were obtained in order to determine their
mechanical properties. Results indicate that concrete mixtures that include EAFD as an admixture show
a higher elastic modulus and a lower density in comparison with traditional concrete.

Keywords: concrete; silica fume; electric arc furnace slag; elastic modulus.

1. INTRODUCCION

En la sociedad actual existe una gran problematica debido a que, para crear energia y bienestar, es
necesario generar residuos. Practicamente en todos los procesos industriales se generan residuos de
distinta naturaleza. Hasta hace relativamente poco tiempo todos los residuos se depositaban en
vertederos controlados o no. Hoy en dia y después de muchos estudios el sistema no es capaz de
absorber la cantidad de los residuos generados por la accién humana, debiendo buscar otras
alternativas como es la valorizacion de los mismos.

La industria del acero, siendo una de las fuentes que mas residuos recicla, genera a su vez residuos
toxicos y no toxicos que deben por tanto depositarse en vertederos especiales. Entre ellos destacan las
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escorias y los polvos de humo, siendo este ultimo uno de los mas problematicos en su eliminacién
debido al contenido de metales pesados dificiles de encapsular para evitar su posible lixiviado [1-4].

En la literatura podemos encontrar numerosos trabajos acerca de adiciones minerales al hormigdn tales
como puzolanicas, de naturaleza caliza, cenizas volantes y humo de silice. Las normativas actuales
regulan el uso de este tipo de adiciones en el hormigdn [5,6]. El uso de este tipo de adiciones conlleva
la mejora de ciertas propiedades de la mezcla resultante, como pueden ser la trabajabilidad, aumento
de la resistencia a compresién y durabilidad [7]. A esto se le une el hecho de la puesta en valor de un
deshecho y las reducciones de CO; asociadas al mismo.

En la actualidad se esta haciendo un gran esfuerzo para desarrollar nuevas adiciones para hormigon
basadas en desechos industriales y asi solventar los problemas medioambientales implicados en su
manipulacidn. La valorizacion de estos residuos para su uso en materiales de construccién y asi
encapsular ese potencial téxico es una alternativa muy atractiva en comparacién con la puesta en
vertedero. Justamente este es el caso del Polvo de Humo Ferritico (PHF). En la literatura podemos
encontrar trabajos acerca del uso de PHF para la recuperacion de ciertos metales [8], como adicion en
la ciertos materiales ceramicos [9], en la fabricacion de cemento asfaltico [10] y como adicion en
morteros y hormigon [11,12].

Los autores en un anterior trabajo [11] estudiaron algunas de las propiedades mecanicas de un
hormigdn incorporando PHF como adicién en distintas proporciones, asi como su lixiviado. Como
resultado se obtuvo una mejora de la resistencia a compresion del hormigén en comparacién con un
hormigdn convencional. En cuando al lixiviado las cantidades de metales que se obtenian estaban en
consonancia con la pagina 36 de la Directiva Official Journal of the European Communities DO L 11 de
16.1.2003, p. 27/48; Directive with the Council Decision of 19/12/2002 2003/33/CE on "Criterion and
acceptance procedures waste in landfills". Es también necesario disefiar de forma correcta la
dosificacién de estas mezclas para obtener la proporcidn éptima de los componentes del hormigon y
asi conseguir caracteristicas como docilidad, resistencia y durabilidad [11,13-15].

Resulta necesario continuar investigando las propiedades mecdanicas del hormigén con PHF como
adicion para su caracterizacion como material estructural. La principal propiedad para cualquier
material en su uso resistente es la medida de su médulo de deformacién estatico o mdédulo de
elasticidad longitudinal. Este concepto estd directamente implicado en la medida de la rigidez de
cualquier elemento estructural. Para un material sometido a compresion viene determinado por la
pendiente de la curva tensién - deformacidn (o - €) en su parte eldstica, en el campo uniaxial de
tensiones [16,17].

En este trabajo se pretende completar el estudio acerca de las propiedades mecdnicas del hormigon
con PHF como adicidn iniciado en [11]. Para ello se va a determinar el valor del mdédulo elastico de varias
mezclas de hormigdn con distintas cantidades de PHF, ademas de la densidad del material resultante.
La determinacidn de las caracteristicas mecanicas de cualquier material estructural resulta fundamental
previamente al uso de este en calculos estructurales y modelos numéricos.
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2. MATERIALES Y METODOS

2.1. Materiales

En esta seccidn se van a describir los materiales utilizados en este trabajo. El polvo de humo ferritico
(ver Fig.1) es un material rico en metales proveniente de la fabricacién de acero en hornos de arco
eléctrico. Este material sélido presenta una alta densidad y esta compuesto por particulas finas (entre
50y 500 um) con una distribucion muy heterogénea [11,18]. Esta amplia distribucidn del tamafio de las
particulas que lo componen es debido a la composicion y el origen de la materia prima empleada y del
tipo de proceso de fabricacién.

Figura 1. Polvo de humo ferritico. Imagen extraida de [11].

En todas las mezclas se utilizdo cemento Portland CEM | 52.5R por estar libre de adicciones para asi no
enmascarar resultados. La composicion quimica tanto del polvo de humo ferritico como del cemento
empleado se pueden ver en la tabla 1. Para una informaciéon mas detallada acerca de la composicidn
qguimica del PHF ver [11].

Tabla 1. Composicion quimica del cemento y del polvo de humo ferritico (PHF) empleados.

Composicion SiO> AL;0Os Fe203 Cao MgO
quimica % % % % %
Cemento 16.6 £ 0.5 4,25+0.5 3.02+£0.02 67.92+0.5 1.43 £0.05

PHF 54 £ 0.5 46.6 £ 0.5

Para obtener una trabajabilidad adecuada se ha utilizado un aditivo superfluidificante (Glenium ACE-
324 de la casa comercial BASF®).

Finalmente, los aridos empleados en la fabricacion de las mezclas de hormigdn son de origen calizo
provenientes de canteras situadas en el Campo de Gibraltar (Cadiz, Espafia). La granulometria de la
arenay la grava empleados se puede consultar en [11].

2.2. Dosificacion y proceso de fabricacion
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Se van a realizar 4 tipos de mezclas distintas: un hormigdn tradicional (identificado con las siglas TRAD
que servird de base de comparacion) y tres hormigones que incluyen PHF como adicion enun 5, 10 y
15% (PHF5, PHF10 y PHF15 respectivamente) en relacién al peso de cemento. En la Tabla 2 se pueden
ver Isa dosificaciones de cada una de estas mezclas.

Tabla 2. Dosificacion de las mezclas estudiadas.

. Agua Cemento PHF Aditivo  Arena 0-4 Grava 4-16
Tipo de
hormigon . 3 % peso % peso 3 3
k k k
(ratio a/c) g/m cemento cemento g/m g/m
TRAD 0
PHF5 5
0.5 325 1.2 1016.9 1016.9
PHF10 10
PHF15 15

Todas las mezclas se fabricaron en una mezcladora de eje vertical y palas fijas con una capacidad de 80
litros, obteniéndose una consistencia blanda (7.1) segun la normativa UNE-EN 12350-2. Una vez que las
mezclas fueron vertidas en los moldes se vibraron mediante una mesa vibrados con una frecuencia de
42 Hz de acuerdo con la norma UNE-EN 12390-2. Posteriormente los especimenes se cubrieron con un
plastico durante 24 horas y después se introdujeron en una cdmara himeda con una humedad relativa
no menor al 95% y una temperatura de 20 £ 2° C. Los especimenes se mantuvieron en dicha cadmara
hasta su ensayo.

2.3. Ensayos mecdnicos

Se realizaron tres probetas cilindricas de 15 cm de didmetro y 30 cm de altura para la determinacién
del médulo de elasticidad (E.) a 28 dias segun la normativa UNE-EN 12390-13. Ademas, previamente a
la realizacion del ensayo del mddulo elastico se determind la densidad de cada una de las probetas.

3. RESULTADOS

3.1. Mddulo de elasticidad (E.)

En la tabla 1 se muestran los valores de los mddulos para todas las mezclas estudiadas en este trabajo.

Tabla 3. Mddulo de elasticidad de cada una de las mezclas estudiadas.

h.lc;lfnc‘:i:;n - ot Ec/Ecteo
GPa GPa
TRAD 36.80 35.62 1.03
PHF5 42.10 41.14 1.02
PHF10 43.26 41.26 1.05
PHF15 37.60 37.37 1
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Para realizar la comparacién y el andlisis de los resultados se ha utilizado la ecuacién proporcionada por
el Instituto Japonés, citada por Takizaki [19] para estimar los mddulos de elasticidad de los hormigones

(Eg.1):

ds 1.5 f‘C 0.5
=21(— (1)
Eereo 21(2.3) (200)

Enla Eq.1 Ecteo €s el médulo de elasticidad estimado del hormigdn en GPa a los 28 dias, ds la densidad
del hormigén en kg/m?® y f. es la resistencia a compresién del hormigén en MPa. La resistencia a
compresion de cada una de estas mezclas se determiné en [11] (ver

Tabla 4. Resistencia a compresion de las mezclas fabricada. Valores extraidos de [11].

Tipo de fe
hormigén 7 dias 28 dias 90 dias
(MPa) (MPa) (MPa)

TRAD 37.7 39.1 51.3
PHF5 38.3 41.7 45.3
PHF10 41.3 40.2 54.8
PHF15 50.6 51.6 61.8

Tal como se puede ver en la tabla 3, los mddulos de elasticidad de las mezclas con adicién de polvo de
humo ferritico son mayores que el obtenido en el hormigdn tradicional. Es de resaltar el hecho de que,
aun cuando siempre se produce un aumento de E. en relacién al hormigdn tradicional, en el caso de la
mezcla PHF15 se produce una disminucién de E. en relacidon a las mezclas PHF5 y PHF10. Estos
resultados estan en consonancia con los mayores valores de resistencia a compresién obtenidos (ver
Tabla 4).

En la tabla 3 se indican los médulos de elasticidad estimados segun [19] (Eq.1) para las mezclas
estudiadas y coinciden razonablemente con los obtenidos experimentalmente, siendo el hormigén con
un 15% de polvo de humo ferritico el que presenta una desviacién menor.

3.2. Densidad del hormigén endurecido

La densidad de un hormigdén endurecido depende de la que posean los aridos con la que estda elaborado.
Otras de las caracteristicas que también influye es la relacidn a/c aunque en menor escala, debido a que
cuanto mayor sea ésta, mas poroso sera el hormigdn, ya que en el fraguado la evaporacion del hormigén
sera mayor.

Para determinar la densidad del hormigdn se aplicé la norma EN-12390-7 (ver Eq.2).
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D=— (2)
EnlaEq.2 Desladensidad respecto alas condiciones de la probeta en kg/m3, m es la masa de la probeta

en las condiciones y momento del ensayo (en nuestro caso, seco en estufa en kg) y V es el volumen
determinado segun el método particular empleado en m3.

Para determinar el volumen de las muestras la norma sefialada anteriormente indica tres métodos:

e Por desplazamiento de agua (método de referencia).
e Mediante célculo, usando medidas reales para probetas cubicas.
e Mediante célculo, considerando las dimensiones anteriores establecidas para los moldes.

En este caso el volumen de la probeta se calcula mediante la siguiente férmula:

V= mg — [(mg + my,) —mg] (3)
Pw

En la Eq.3 m, es la masa de la probeta el aire, m,, |la masa aparente de la probeta sumergida, m: es la
masa del estribo (todas ellas en kg) y pw es la densidad del agua a 202C (tomada como 998 kg/m?). En
este caso obviamos la masa aparente del estribo (ya que se tara la balanza), por lo que solamente habria
gue tener en cuenta m, y my. Ademas, se determind la masa de la probeta secada en estufa (my) para
conocer la absorcién de las distintas mezclas. Los valores de la masa para el calculo del volumen se
encuentran en la Tabla 5.

Tabla 5. Valores de la masa de las probetas

Tipo de mq my mo
hormigén (kg) (kg) (kg)
TRAD 0.354 0.221 0.352
PHF5 0.365 0.218 0.350
PHF10 0.365 0.220 0.351
PHF15 0.365 0.220 0.356

Los valores de densidad obtenidos utilizando la Eq.2 y de volumen obtenidos utilizando la Eq.3 se
pueden ver en la Tabla 6.

Tabla 6. Volumen y densidad del hormigdn endurecido

Tipo de "4 D
hormigén (m3*10%) (kg/m3)

TRAD 1.329 2640
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PHF5 1.475 2370
PHF10 1.453 2410
PHF15 1.479 2410

Con objeto de determinar la absorcidén de agua de cada probeta se utilizé la relacion mostrada en la
Eq.4 cuyos resultados se pueden ver en la Tabla 7.

mg —Mmy
Abs = — 100 (4)
my

Tabla 7. Absorcion de agua del hormigdn endurecido

Tipo de Abs
hormigon (%)
TRAD 0.56
PHF5 4.34
PHF10 4.07
PHF15 3.14

Basandonos en los resultados obtenidos, se deduce que la adicién de polvo de humo reduce la densidad
del material. Este resultado se explica por la granulometria de las particulas de polvo de humo. Estas
son de pequefio tamafio, impidiendo por tanto la inclusién de aire en el interior de la probeta. Esto da
lugar a una mayor cantidad de masa con menor peso especifico en las probetas con adicién de polvo de
humo ferritico que en las probetas convencionales sin adicion.

4. CONCLUSIONES

Uno de los grandes retos a los que la sociedad se enfrenta hoy en dia es al de combatir el gran deterioro
que la actividad humana ocasiona en el medioambiente. Existe una gran problematica ambiental y
social que se deriva de la produccién, almacenamiento y generacidn en grandes cantidades de residuos
industriales. Este trabajo estudia la posible solucidn a uno de los problemas que generan los residuos
del proceso de fabricacién del acero inoxidable, encapsulando los polvos de humo ferritico resultantes
en una matriz cementosa.

Se realizaron mezclas de hormigdn con distintas dosificaciones de adicién de PHF que oscilan entre el
0% (hormigdn referencia) y el 5%, 10% y 15% respecto al peso de cemento. Una vez que dichos residuos
estan encapsulados dentro de la matriz cementosa se desarrolla el estudio de sus propiedades
mecdanicas mas importantes, asi como el lixiviado del mismo por tratarse de un residuo toxico.

El médulo de elasticidad junto con la densidad del material son en el hormigdn los pardmetros de disefo
mas importantes en muchas aplicaciones de construccidn. Este concepto esta directamente implicado
en la medida de la rigidez de cualquier elemento estructural. Para un material sometido a compresién
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viene determinado por la pendiente de la curva tensién (c)-deformacién (g), en el campo uniaxial de
tensiones. Concluir de este estudio que el polvo de humo adicionado aumenta el médulo de elasticidad
del hormigdén resultante. Como ademas la inclusién de este material como adicion aumenta la
resistencia a compresién del hormigdn, se puede relacionar el aumento de E. con el de f..

Finalmente, el hormigdn con polvo de humo ferritico presenta una densidad menor debido a los polvos
de humo adicionados. Esto probablemente es debido al tamafio de particula que impide la oclusion de
aire en el material y que provoca una mayor compactacién del mismo.
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NORMALES VARIABLES Y FRICCION RATE AND STATE REGULARIZADA
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ABSTRACT

Earthquakes have been found to stem from stick-slip instabilities on faults. Those may happen on faults
that are initially either at stationary contact or creeping. In the former case, a fault at rest needs first
to reactivate, i.e., to reach some slip velocity. Unless it become arrested, the earthquake may nucleate
and the seismic rupture eventually occurs. The basic principle behind the stick-slip phenomenon has
widely been explained through a simple model consisting of a mass-spring slider.

The injection of a pressurized fluid in the vicinity of a fault may cause its reactivation. The increasing
pore pressure involves a decrease in the effective normal stresses and even the failure of the stationary
contact, according to the Mohr-Coulomb criterion.

In this work, we apply the slider model analogy to study the reactivation of a fault, initially at rest,
when the pore pressure gradually increases due to an injected fluid. This process entails the combined
effect of the effective normal stress change and the variation of the frictional strength on the fault.
We use the rate- and state-dependent model including the Linker-Dieterich term to account for the
effect of normal stress gradual variations on the fault frictional behaviour. We analyse the impact of
the injection rate on both the frictional strength and the reactivation of the fault and identify a delay
between the beginning of injections and the latter. This may explain why in actual locations, seismic
ruptures have occurred long after injections ceased.

Likewise, as the slip velocity is initially null, a singularity arises from the classical rate and state
formulation. Here we propose a simple regularization method.

We obtain some conclusions on the delayed effect of the injection rate on the fault reactivation as well
as on the regularization applied for the frictional law.

Keywords: Coulomb’s friction, regularized rate and state, frictional delay, injection-induced seismicity.
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1. INTRODUCCION

En este trabajo se aborda un aspecto fundamental de la sismicidad inducida por inyeccién de fluido a
presidn en la proximidad de una falla en reposo. Se analiza si algin protocolo de inyeccion puede
ocasionar la reactivacién diferida de una falla. Se emplea una propuesta de regularizacion del modelo
de friccion "rate and state", a la cual se afiaden ademas los efectos de variacion de las tensiones
normales efectivas segun la formulacién de Linker y Dieterich [1].

Se comienza por el estudio del problema candnico con friccidn variable, consistente en un deslizador
con un muelle sometido a una fuerza tractora y a una tensién normal variable. Se utiliza un método
numeérico cuasiestatico de resolucidn de la ecuacidon del movimiento [2]. El modelo incorpora la friccion
“rate and state”, empleada en sismologia para el estudio del deslizamiento de fallas susceptible de
generar movimientos sismicos, en particular muy adecuada en modelos de sismicidad inducida. Se
aplica dicho modelo al andlisis de situaciones de fallas en contacto estdtico que, a causa de una
inyeccién de fluido en su cercania, pueden reactivarse a causa de la variacion de tensiones efectivas.
Se analizan los rangos de variacion de los pardmetros caracteristicos del modelo “rate and state” que
conducen a situaciones estables o inestables de deslizamiento.

Historicamente se han planteado diversas posibilidades de regularizacién de este modelo de friccion
para velocidad nula, por cuanto la ley general presenta una singularidad [3, 4, 5]. Se incluye una
propuesta de regularizacién de la ley rate and state que dé soluciones admisibles para el caso de
contacto estatico sin velocidad. Se apoya en otras formulaciones [6,7], asi como en los resultados de
los ensayos de laboratorio “slide-hold-slide” usados por sismélogos para caracterizar la reactivacion
de fallas y la nucleacidn de terremotos.

Finalmente, se extraen conclusiones practicas sobre la aplicabilidad de la friccidn tipo rate and state,
sobre el efecto que produce la variacidn de la tensidon normal de contacto en la respuesta friccional,
sobre el efecto del ritmo de inyeccidn en la posible reactivacion y sobre la repercusién del modo de
regularizacion empleado para la friccion.

2. ESTUDIOS Y EXPERIMENTOS DE FRICCION APLICADOS A LA NUCLEACION SiSMICA

Se recopilan los aspectos esenciales de la teoria de la friccidon y de los experimentos llevados a cabo
para caracterizar el comportamiento de las fallas.

2.1. El modelo de deslizador

El modelo simple mostrado en la Fig. 1 ha sido utilizado exhaustivamente para entender el fendmeno
stick-slip, la nucleacioén y la ruptura sismica. La velocidad tractora, V, se supone constante. La fuerza
resistiva de friccion por unidad de area es 7(t). La velocidad del deslizamiento del bloque es V' y las
tension normal efectiva en el contacto es ¢’. La constante K del muelle representa una medida del
modulo de deformacidn transversal del macizo de terreno limitado por la falla; también define la
rigidez del aparato de ensayo en el laboratorio. La variable x(t) mide el desplazamiento del bloque,
mientras que 8, (t) es el desplazamiento del extremo A del muelle.

Bajo la hipdtesis de condicidn de carga cuasiestatica, la respuesta friccional de este sistema ideal es:
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dr
— =KW =V) (1)

Figura 1. Deslizador eldstico de 1 grado de libertad.

2.2. El desarrollo experimental de los modelos de friccion aplicados a sismologia

El modelo de friccién de tipo Coulomb establece que entre dos superficies en contacto, la fuerza
necesaria para iniciar el deslizamiento es generalmente mayor que para mantenerlo. Esto ha llevado
a plantear dos coeficientes de rozamiento, el estatico pg y el dinamico p4, en los modelos de friccion
de tipo Coulomb. Es una primera aproximacion al estudio del fendmeno stick-slip en el deslizamiento
de un oscilador simple sobre una superficie. Ha tenido multiples aplicaciones en la ingenieria y en
simulaciones de variantes matematicas del problema de deslizamiento con friccion.

El fendmeno stick-slip se produce en procesos de friccidon entre dos superficies sélidas deslizantes.
Desde los experimentos de Rabinowicz (1958) se han intensificado los estudios sobre los aspectos del
comportamiento dinamico asociado al deslizamiento entre sélidos eldsticos; e incluso se han
extendido a medios poroelasticos. Segun sean las aplicaciones practicas, se emplean diversas leyes de
variacién para el coeficiente dindmico de friccidn p,. Este normalmente se considera funcién solo de
la velocidad relativa de deslizamiento, otras veces se hace depender ademds de variables con
dimension temporal, denominadas variables de estado.

En relacion con el fendmeno stick-slip y la amplitud de sus oscilaciones, se ha comprobado que la
friccion dinamica depende principalmente de la velocidad de deslizamiento, mientras que la estatica
depende de la duracion del contacto en reposo, asi como de la historia de deslizamientos anteriores.
En cuanto a estos, la memoria de los que hayan sido mayores que una cierta longitud critica
posiblemente afecta tanto a la friccion dinamica como a la forma de los ciclos stick-slip
(Rabinowicz, 1958, Persson et al., 2003).

Los experimentos cldsicos para el estudio de la friccion se simulan mediante un modelo de bloque
rigido, adosado a un muelle que esta sometido a una fuerza de traccion que es funcién del tiempo [8].
Se ha observado que el coeficiente de friccién estatica aumenta logaritmicamente con el tiempo de
contacto estatico,

t
,usz,u0+aln(1+t—*) (2)
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Durante las ultimas décadas (Dieterich, 1979, Putelat, 2010), los experimentos de friccién en diversos
materiales con velocidades de deslizamiento comprendidas entre V = 0.01 um/syV = 1 mm/s han
dado respuestas en las que p; disminuye logaritmicamente al aumentar V (“velocity weakening”):

V
udzu1+bln<1+ﬁ) (3)

En las expresiones anteriores, a,b,t” y V* son valores de referencia, positivos. Las dependencias
reflejadas en (2) y (3) parecen deberse a los fendmenos térmicos que conlleva la friccidn.

De esta forma, el régimen estacionario con velocidad constante puede conducir a oscilaciones
inestables (stick-slip) o bien a un deslizamiento estable, dependiendo de algunas propiedades elasticas
de los elementos empleados en el ensayo. También se ha observado que el coeficiente de friccién en
régimen estacionario no es una funcién mondtona de V, sino que muestra una respuesta tal que la
friccion aumenta con la velocidad, de tipo “velocity strengthening”, a muy bajas y a muy altas
velocidades de deslizamiento (Putelat et al., 2010).

Se ha observado también que, tras un cambio subito en la velocidad de deslizamiento, el coeficiente
de friccién p4 tiende a alcanzar un nuevo valor estacionario g tras una distancia caracteristica D,.
Algunos autores prefieren afirmar que el coeficiente u,; tiende hacia pgs al cabo de un tiempo
caracteristico del material.

Los experimentos muestran que, aunque el bloque deslice macroscépicamente en régimen
estacionario, el fendmeno stick-slip sucede a una escala microscépica. Esto se explica por aspectos
como la flexibilidad de ambos cuerpos en contacto y la interaccion molecular entre los bordes
deslizantes y el material alojado en la interfaz.

Los terremotos son fendmenos resultantes de deslizamientos inestables en procesos stick-slip. Asi, la
ruptura del terremoto es la fase “slip”, mientras que los periodos intersismicos de acumulacion de
deformaciones eldsticas constituyen la fase “stick”. Y los fendmenos asociados a la gama de
movimientos que suceden antes, durante y después de un seismo se pueden simular mediante la
versatil gama de modelos conceptuales rate and state. Sin duda, suponen una mejora de los modelos
discontinuos de friccién de tipo Coulomb.

2.3. El modelo experimental rate and state

Esta ley constitutiva, denominada frecuentemente modelo de Dieterich-Ruina, relaciona la tension
tangencial T y la tensién normal efectiva ¢’ en el contacto entre los bordes de una falla. Asi definido,
el coeficiente de friccion u es una medida de la capacidad resistente ante tensiones tangenciales:

0 V*)

D @)

vV
u(v,0) =u*+aln(F)+bln(

En esta expresion, a y b son constantes, propiedades del material. El pardametro u* es la friccion
nominal, la del sistema que desliza en régimen estacionario a la velocidad de referencia V*. Su valor
es practicamente independiente del tipo de roca y de la temperatura (Scholz, 1998). Determina la
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resistencia tangencial de la interfaz, la cual a su vez tiene que ver con los efectos térmicos, pero
no influye en la estabilidad o inestabilidad del deslizamiento con friccion. D, es la distancia
caracteristica de relajacidn de la variable de estado 8; es una propiedad de la superficie de contacto y
representa la distancia necesaria que debe deslizar el bloque para que se borre el efecto de las
variaciones producidas por las velocidades pasadas sobre la rugosidad del contacto; es decir, para que
se renueven las condiciones de la interfaz y el coeficiente de friccién evolucione a un nuevo valor
estacionario ygs que, obtenido a partir de (4), resulta:

pesV) = u + (@~ ) n (57 (5)

La expresion (4) se puede obtener a su vez a partir de esta otra relacidén constitutiva mas general [5]:

4 p(#o +bf(9)>] (6)

= h
U = aasen [ZV* ex "

enlaquef(0) =In(6V*/D,).

El modelo de Dieterich y Ruina resalta la existencia de dos efectos de segundo orden que modifican el
coeficiente u*; dependen de la velocidad de deslizamiento V y de la variable de estado 6, la cual, bajo
un punto de vista se asocia a la edad media de los contactos, tiene dimensiones de tiempo y evoluciona
de acuerdo con alguna regla. Dieterich (1978) propuso su ley de maduracidn (aging):

do 1%

dt D, (7)

También se utilizan frecuentemente otros modelos, tales como la ley de deslizamiento (slip),
propuesta por Ruina (1983):

= ——1
n DC

d9_ ov (HV)
dt D,

(8)

En ocasiones también se ha usado la ley de evolucién propuesta por Perrin (1995):

do oV \2
-—=1—( ) (9)
dt 2D,

Las expresiones (7) a (9) difieren en su resultado para IV = 0. El modelo (8) de Ruina establece que la
variable 8 no evoluciona cuando la interfaz esta en reposo, por tanto los contactos tampoco se
regeneran, sino que se requiere que haya deslizamiento. En cambio, los modelos de Dieterich y de
Perrin predicen una evolucién de 6 para contacto estatico entre bordes de la falla (V = 0).

A diferencia del modelo de Dieterich, (8) y (9) muestran una simetria de la ecuacion de la friccidén con
respecto a un incremento o un decremento subito de la velocidad de deslizamiento. Los tres modelos
comparten la hipdtesis de que la interfaz se va restableciendo al cabo de una distancia caracteristica
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D., independiente de la velocidad. La reduccién del valor de D, compromete la estabilidad de la
friccion. Aunque es un concepto ligado a una memoria espacial, algunos autores prefieren plantear
una memoria temporal (Putelat et al., 2015) para el restablecimiento del contacto.

En el contexto de experimentos tales como los de salto subito de la velocidad (velocity jump) o los
denominados deslizamiento-reposo-deslizamiento (slide-hold-slide), se interpreta el coeficiente
estatico de rozamiento p; como el valor pico que es necesario alcanzar para reanudar el deslizamiento
tras una fase de reposo, o tras un cambio repentino en la velocidad de deslizamiento (Dieterich, 1979).
En otros contextos se ha definido como el maximo local del coeficiente de fricciéon estacionaria a muy
bajas velocidades de deslizamiento (Putelat et al., 2010).

En lo que respecta a la sismogénesis, la formulacidn rate and state integra los coeficientes coeficientes
Us Y Ug de forma que no resultan facilmente distinguibles. Se debe a la fluencia del material en la
superficie de la interfaz a escala microscdpica y al consiguiente incremento del area efectiva de
contacto con el tiempo. El coeficiente ug necesario para reanudar el deslizamiento después de una
etapa de contacto estatico (fase stick) aumenta con su duracion. Este proceso se suele denominar
curado de la interfaz. En el contexto de la sismicidad inducida por inyeccién, Norbeck y Horne (2018)
afirman que el coeficiente de friccidn estatico se puede aproximar como el valor estacionario existente
durante el deslizamiento a bajas velocidades (usualmente denominadas “creep”) durante la fase
intersismica.[9]

Ill

Al coeficiente material a se le denomina el “efecto directo”. Se refiere a que tras un deslizamiento
estacionario con velocidad constante V;, si se produce un incremento subito hasta un valor V,, el
coeficiente de friccion experimenta un salto repentino multiplo de a. Si se mantiene la nueva velocidad
tractora, el sistema evoluciona hacia otro estado estacionario en el que asintéticamente se llegaria a

un decremento en la friccién proporcional a b, como muestra la Fig. 2.

7, (lenta) V, (rapida)
Us
In 2 V.
a7 bin-2
Vi
DC \
X

Figura 2. Evolucion del coeficiente de friccion tras una perturbacion instantdnea de la velocidad.

3. Metodologia
3.1. Inclusion de la variacion de las tensiones normales efectivas

Tanto en los experimentos como en la observacion de las fallas, las variaciones de las tensiones
normales durante el deslizamiento son un hecho objetivo. Son diversas las causas por las que las
tensiones efectivas normales a una falla pueden variar en el contacto, por ejemplo si el medio
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circundante es heterogéneo o la falla no es plana. Esto conlleva un cambio en las condiciones que
pueden ocasionar la pérdida de su estabilidad.

El efecto de la variabilidad de las tensiones normales efectivas sobre la respuesta friccional de
interfaces rocosas ha sido objeto de estudio y caracterizacidon en ensayos de laboratorio Dieterich,
1978; Linker y Dieterich, 1992; Wang y Scholz, 1994; Beeler et al., 1994; Richardson y Marone, 1999;
Perffettini et al., 200; Persson et al., 2003; Hong y Marone, 2005; Kilgore et al., 2012, 2017). Tras sus
estudios experimentales, Linker y Dieterich (1992) propugnaron una expresion modificada del modelo
constitutivo rate and state [1]. Se han analizado las repercusiones de dicha formulacién en contextos
tales como el deslizamiento estable y la resistencia de fallas que deslizan a baja velocidad (He et al.,
1998; Perfettini et al., 2001; Boettcher y Marone, 2004; Spagnuolo et al., 2016), la nucleacién y ruptura
sismicas (Bartlow et al., 2012; Scuderi et al., 2015), el debilitamiento friccional durante movimientos
cosismicos, como por ejemplo la presurizacion térmica (Bizzarri y Cocco, 2006); la ocurrencia de
terremotos lentos en fallas en zonas de subduccion (Wei et al., 2018).

A diferencia del planteamiento de Amontons-Coulomb, por el cual la fuerza de friccidn es proporcional
a la carga normal, algunos experimentos apuntan a que el drea de contacto entre superficies es
proporcional a dicha carga normal, mientras que la distribucion de tensiones en el contacto es
independiente de aquella [8]. Ademas concluyen que el coeficiente de friccién depende de la variacion
de las tensiones normales efectivas, de los procesos térmicos que se activan en la interfaz y de la
velocidad de deslizamiento en el tiempo previo (efecto de memoria). Y en la formulacion del modelo
rate and state, las variaciones de las variables (tensiones normales, tensiones tangenciales y velocidad,
principalmente) respecto del deslizamiento estable repercuten en el valor del coeficiente de friccion
(Bhattacharya, 2017).

3.2. El término de Linker-Dieterich para cuantificar el efecto de variacién de tensiones normales

El estudio experimental realizado por Linker y Dieterich (1992) fue pionero en valorar este aspecto.
Partieron de un estado de deslizamiento estable con velocidad V, tensién normal efectiva o, y variable
de estado 6,. Propusieron que una variacion subita de la tensiéon normal efectiva ¢’ produce una
variacion en la tensién tangencial 7, la cual se compone de una parte eldstica (una parte instantanea
mas otra inmediata) mas una parte diferida, de valor

Ar=aln(7) (10)

09

en la que a es un factor de escala (coeficiente de Linker-Dieterich), comprendido entre 0 y el
coeficiente de friccidn estacionario s (Linker y Dieterich, 1992, Perfettini et al., 2001).

Sus ensayos indican que un salto subito en la tensidon normal efectiva produce un cambio repentino en
la variable de estado, simétrico para incrementos o decrementos de aquella, de acuerdo con:

B ay v g
9—90 — =

o do’

__ab (11)

!
S=cte bo

119



On the response of a slider subjected to variable normal stress and reqularized rate-and-state friction
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

Como efecto diferido, la variable de estado tiende a recuperar su valor estacionario 65 = D./V. El
caso a = g significa que no se produce cambio subito en la tensidn tangencial, sino que su variacion
es diferida, es decir, se produce durante el deslizamiento. La resistencia a friccion alcanza
asintdticamente un nuevo valor estacionario al cabo de una longitud caracteristica de deslizamiento.

Por consiguiente, la variacion de las tensiones normales implica que la evolucién de la variable de
estado contiene un término adicional que resulta de (10). Asi, la “aging law” queda expresada asi:

do oV  afdo’
— =l (12)
dt D, bd dt

La “slip law”:

do v 0V a0 do’
— = ——1n<—)——,— (13)
dt D, D, bo' dt
Y el modelo de Perrin:
2 ’
a _ . _ (3_‘/) _abdo (14)
dt 2D, bo' dt

La respuesta del blogque ante una variacidon subita de la tensidn normal ha sido ampliamente
experimentada y simulada numéricamente (Linker y Dieterich, 1992, Hong y Marone, 2005, Kilgore et
al., 2012). Dado que las velocidades tractoras son del orden de micras por segundo o incluso varios
ordenes de magnitud menores, habitualmente se ha resuelto el modelo cuasiestatico, es decir, el
formado por las ecuaciones (1), (4) y (12) o (13), segln qué evolucion se considere, un algoritmo
numeérico de tipo Euler. En efecto, de (4):

(15)

a b V(kdt(Vy—V)— udo b
dﬂ=vdv+§d9$dv=a

En la Fig. 3 se muestran los resultados graficos de una simulacién realizada por Hong y Marone [10].
La tensidn tangencial al comienzo del ensayo es Ty = 18 MPa. La muestra desliza estacionariamente
con una velocidad tractora V, tal que V; = V*. Se provoca un salto subito en la tensiéon normal, desde
0oy = 28 hasta 0 = 32 MPa. Los parametros del modelo rate and state utilizados sona = 0.0073; b =
0.0076; D, = 40 um. El valor del coeficiente de Linker-Dieterich que refleja cuanto de inmediata es
la respuesta de las tensiones tangenciales resistivas ante el salto instantdneo de las tensiones normales
fue de ¢ = 0.296.

Se aprecia como los resultados que predice la aging law (Dieterich) rebasan a los de la respuesta
obtenida segun la slip law (Ruina).
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Figura 3. Evolucion de la resistencia a friccion tras un incremento subito de la tension normal.
3.3. Regularizacién propuesta para el caso de falla en reposo

La expresion (4) no esta definida para velocidad nula; se han planteado algunas regularizaciones
(Heslot et al., 1994; Perrin et al., 1995; Rice y Ben-Zion, 1996) para solventar la dificultad matematica
que conlleva. En este trabajo se aplica una velocidad de corte V", Asi, esta implementacion del
modelo rate and state de friccidon considera una velocidad umbral V"* como elemento de
regularizacién de la ley original propuesta por Dieterich y Ruina. Regulariza la singularidad asociada a
V = 0y da resultados satisfactorios para la transicion de la friccion estatica a la dinamica causada por
el fallo friccional debido a un aumento gradual de las presiones de poro.

Yang et al. (2008) propusieron una regularizacidon razonada basada experimentalmente, dada por [6]:

% 0
u(V,H):u*+aln(1+F)+bln(1+§) (16)
En su andlisis del efecto de la rugosidad de la falla en el proceso de nucleacion de terremotos, Tal et

al. (2018) utilizan un término de velocidad umbral, yth=10713 m/s, para evitar la singularidad
cuando V = 0 en la formulacion del modelo estandar de Dieterich-Ruina dado por (3) y (6): [7]

enﬂ_de_l_ﬁv+vw)

— = (17)
v ) dt D,

v+
ul,8) =u*+aln v +bln(1+

En linea con dicho planteamiento, en este trabajo se emplea una versién regularizada de acuerdo con:

V+yth ov*
ulv,0) =pu*+aln| —— +bln( ) (18)
Iz D,

en la que V" < V*, junto con las leyes de evolucién del estado del contacto:
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o e(v+vth) 1ne(V +V™")  af do’

dt D, D, bo ar P (19)
o _ 6(V+Vv™h) ab do’ _
dt D, bo' dt (aging)

Se considera como situacién inicial estacionaria que la falla ha estado largo tiempo en reposo, es decir,
V = 0, y sin variacidn de las tensiones normales, por lo cual la ecuacién (17) se reduce a:

th st V*
u(0,04) = po + aln T +bln( D ) (20)
Cc
en la cual
D
0 = 6(0) = v_;l (21)

Por simplicidad, se considera adicionalmente que V" = V*, por lo que el estado estacionario inicial
de la falla dado por (17) resulta exento del término del efecto directo:

u(V,0) =u*+bln (g) (22)

3.4. Reactivacion de una falla en reposo a causa de la inyeccidn de un fluido a presién

La inyeccion de un fluido a presién en las inmediaciones de una falla puede inducir sismicidad, la cual
puede suceder con retraso respecto del inicio de aquella [11]. El incremento de la presidon de poro
reduce las tensiones normales efectivas ¢’, lo que puede ocasionar el fallo segutn el criterio de Mohr-
Coulomb. Se considera un caso simple, en que sélo se tiene en cuenta la reduccién de las tensiones
normales efectivas en el plano de la falla, sin incluir fendmenos poroelasticos. Se representa en un
diagrama el punto representativo de las componentes (¢’,7) de la tension total actuante sobre el
plano de la falla. A medida que progresa la inyeccidn, la trayectoria del estado tensional (o', T) sigue
una linea recta (Fig. 4b). La variacién de ¢’ implica cambios en la variable de estado y en el coeficiente
de friccion u, es decir, en la capacidad resistente a friccion que, calculado a partir del modelo rate and
state, aumenta durante la fase de inyeccién. Esto se traduce, en el diagrama de la Fig. 4b, en que la
envolvente de Mohr-Coulomb gira en sentido antihorario. Cuando cesa la inyeccion, dicha envolvente
rota en sentido horario hacia su posicidn inicial.

3.4.1. Inyeccion con variacion lineal de la presion

Se considera una caso de inyeccidn con incremento lineal de la presion de poro durante 2.5 dias desde
cero hasta un valor pico de 3.4 MPa, tras lo cual cesa la inyeccidn. La inyeccidn ocasiona una tasa de
variacion de la presion de poro de valor dp/dt = 0.056667 MPa/h. Se supone que las componentes
de la tension total en un punto de la falla son inicialmente o, = 6.15 MPa; ty, = 2.17 MPa; se emplea
la “aging law”, con parametros de friccidn rate and state a = 0.01,b = 0.015,D, = 107*m, u* =
0.6,V =V* =107% m/s, coeficiente de Linker-Dieterich @ = 0.5. Por consiguiente 8* = D./V* =
27.7778. Por tanto, la evolucién de la variable de estado es, de acuerdo con (12):
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dao 0 1.8889 6

—=1- 23
dt 1 27.7778+ 6.15 — 0.056667t (23)

La variable t, que representa el tiempo transcurrido desde el inicio de la inyeccién, se expresa en horas.

En la Fig. 4-a se compara la evolucién temporal del coeficiente de friccidn, i, con el cociente 7/0’

(friccion aparente). Se observa que al incrementar la presidon de poro (linea anaranjada), aumenta el
coeficiente de friccién (linea azul) y el cociente 7/0” (linea roja). Al detenerse la inyeccién, la presion
de poroy el cociente T/¢’ se estabilizan. En cambio, el coeficiente de friccién evoluciona con el tiempo
(linea verde) hasta que aproximadamente al cabo de 33 dias su valor final, uy, se estabilizaria en su
valor inicial s = g = 0.6. No obstante, a los 16.64 dias se produce el fallo, dado por la interseccion
de las lineas verde y roja. Si no se hubiese tenido en cuente el efecto rate and state ni de la variacion
de las tensiones normales efectivas, el fallo de estabilidad se habria producido después de 1.86 dias
desde el comienzo de la inyeccidn. Este retraso friccional, de aproximadamente 15 dias, se debe a la
combinacion de la variacién de las tensiones normales efectivas y de su repercusién en la variacidn en
la resistencia a friccidn que experimenta el deslizador.

En la Fig. 4-b se muestra la trayectoria del estado tensional (o’,7) sobre el diagrama de
Mohr-Coulomb. Se indican, para el estado inicial, la linea de fallo (azul) y el punto (1), representativo
de las componentes del vector tension efectiva. A medida que progresa la inyeccién, dicho punto se

va desplazando horizontalmente hacia la izquierda. Simultdneamente, la linea de fallo va rotando en
sentido antihorario por efecto de la variacidn de las tensiones normales efectivas hasta alcanzar la
posicién mostrada en la figura. La linea curva negra es la trayectoria que describe el punto de la linea
de fallo cuya abscisa es la tensién normal efectiva en cada instante. Al cesar la inyeccion, la recta de
fallo rebota y comienza a girar en sentido horario. Dado que en este ejemplo el coeficiente de friccion
recupera el valor inicial (uf = 0.6), la linea de fallo final (granate) se superpone a la inicial. El retraso
friccional se visualiza en este diagrama a través del angulo que subtiende la linea de fallo de Coulomb

en su rotacion.

uvs t/o’ TVS o'

2=0.01; b=0.015; a=0.5; §'=27.7778 a=0.01; b=0.015; ﬂLD=0.5: o'=27.7778
T T

;
110 — 1 (dp/dt=0.056667) 45 {
M . 1 (dp/dt=0) l,{ .
s pico —1/c’' . pico 5
“S Presién de poro inicizl
ook g Fin de inysedion 1 =
11=0.78

e 'J#-(;

T Ms 7 1 ]
weos <P T P =P .--j=é.17
: r' Trayectoria de (z,0') (1)
Pt o | |
osf Reactivacion bt - Reactivacion | e
p : [F—"snvolvants dpédi=0
02t 86 16:64 0.8 275
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Figura 4. Retraso friccional causado por una inyeccion de fluido a presion.
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En consecuencia, se observa que si se emplea un modelo con coeficiente de friccion constante,
(u* = 0.6), el criterio de Mohr-Coulomb predice que la reactivacién de la falla se produciria a los 1.86
dias de haber iniciado las inyecciones. El modelo rate and state estima la reactivacién dias después de
haber finalizado las mismas.

3.4.2. Inyecciones con diversas tasas de variacion lineal de la presion

En el ejemplo anterior se observa que, para la tasa de inyeccién utilizada, la reactivacién de la falla se
produce varios dias después de cesar la inyeccidn; y que el valor del coeficiente de rozamiento
asociado, s = 0.78, es menor que el coeficiente de friccion maximo, ¢, €l cual viene dado por el
modelo rate and state extendido con la inclusion del término de Linker-Dieterich.

En la Fig. 5 se muestran los resultados de comparar los efectos de inyecciones con diversas tasas de
variacion de presion, p = dp/dt (MPa/h). Se consideran los mismos parametros del modelo rate and
state del ejemplo anterior, si bien con la slip law para describir la evolucién de la variable de estado.
En la Fig. 5, las lineas muestran los valores de pg, el coeficiente de rozamiento asociado a la
reactivacion; mientras que se representa con simbolos “+” los valores de u,;., que se alcanzan con
cada ritmo de inyeccién. Se observa que para caudales bajos de inyeccidén se reproduce la misma
conclusion del ejemplo anterior, es decir, s < ly;c,- En cambio, para tasas de inyeccion mayores, la
reactivacion de la falla se produce durante la fase de inyeccién, por lo cual se superponen los simbolos
y las lineas continuas, lo cual implica que ps = tpico-

T T T T T T T T T
121 — 4
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Figura 5. Variacion de los coeficientes de friccion py;c, y Us (asociado a la reactivacion de la falla)

para diversas tasas de inyeccion (slip law con a = 0.01; b = 0.015; « = 0.5, V* = 1071° m/s).
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4. Conclusiones

Se aborda la respuesta friccional de un modelo candnico, constituido por una masa adosada a un
muelle que desliza sobre una superficie plana. Se trata de un esquema clasico que, combinado con el
modelo de Dieterich-Ruina, denominado “rate and state” de friccién, se ha empleado en sismologia
para explicar la nucleacidn, la ruptura sismica, asi como los movimientos asismicos.

Se ha revisado la aplicabilidad del modelo rate and state a la simulacién de experimentos clasicos
relacionados con la friccién, en conexién con las fallas. Se observa que el modelo rate and state es
versatil en tanto que permite registrar diversas clases de respuesta para un mismo modelo de
deslizador, cuando en este se varia alguno de los parametros de su configuracién.

Se ha estudiado de forma simplificada el estado friccional de una falla que, estando en reposo, a causa
de la variacidén del estado tensional en el contacto, puede ser reactivada. Se han incorporado dos
modificaciones al modelo de friccion rate and state: por una parte, se ha regularizado para superar las
dificultades derivadas de su singularidad para velocidades nulas de deslizamiento; por otra, se ha
incluido el término de Linker-Dieterich para tener en cuenta la variacidon gradual de las tensiones
normales efectivas. Estas pueden estar causadas por la inyeccién de fluidos, que generan cambios en
la presién de poro en la falla, los cuales pueden afectar tanto a la evolucidn de su capacidad friccional
como a la friccion resistiva, es decir, la que en cada instante se opone a la tensién tangencial actuante.
Los efectos de los cambios de las tensiones actuantes sobre el plano de falla.

Los resultados indican la existencia de un retraso friccional en la reactivacion de la falla. Es decir, la
falla se reactiva tiempo después del inicio de las inyecciones. Este retraso puede ser de dias, incluso
podrian ser semanas o meses, en funcién del ritmo de inyeccidn y de las caracteristicas del modelo.
Los resultados son coherentes con el retraso observado en explotaciones industriales. A diferencia de
un modelo de tipo Coulomb con coeficiente de friccién constante, el modelo rate and state es capaz
de explicar dicho retraso entre el proceso de inyeccidn y la eventual reactivacidn de la falla.
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Changes in strength and deformability of porous building stones after water
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ABSTRACT

Rock materials are used in structural element of emblematic buildings, retaining systems, bridge piers,
harbours or as replacement material of architectural monuments. These constructions are commonly
in moist environments or in direct contact with water, but standard tests usually determine rock
mechanical properties under dry conditions. Furthermore, it is well known that moisture is a key factor
in the strength of rocks. The aim of this research was to evaluate the effect of water saturation on
strength and deformability of three calcarenite stones from the province of Alicante (Spain). For this
purpose, mechanical properties of calcarenites under dry and saturated conditions were measured. The
results showed significant reductions of compressive strength and Young’s modulus due to water
saturation, so it indicates that it is necessary to consider the saturation effect when these stones are
exposed to water during its lifetime as well as to incorporate it into the calculation models.

Keywords: porous building stones, mechanical properties, water saturation, uniaxial compressive
strength.

1. INTRODUCTION

Nowadays, sedimentary rocks are mainly used as structural material in the construction of singular or
outstanding buildings, retaining systems, foundations or as replacement material for the restoration of
architectural heritage [1]. Specifically, calcarenite stone extracted from the Bateig quarry (Alicante) is
one of the most relevant rock material in the south east of Spain mainly due to its abundance and
workability. This stone has been widely used in public works, monument and emblematic buildings like
the Valencia City Hall and the Post Office or the restoration of the Alimudena Cathedral (Madrid), among
others (Fig. 1) [2]. However, despite many of these constructions are usually outdoors or in direct
contact with water (e.g. groundwater or sea water), standard tests to obtain strength parameters are
carried out in dry rock samples [3]. In addition, several studies showed that uniaxial compressive
strength and other mechanical and physical properties of some rocks significantly change when
saturated [4]-[11]. In this line, with regard to sandstones, Shakoor and Barefield [4] obtained uniaxial
strength reductions of up to 71.6% between dry and saturated sandstones specimens from Ohio.
Verstringe et al. [5] also found loss of strength of 40-60% in ferruginous sandstones and attributed it to
their clay content and the pore and grain size distribution. On the other hand, concerning the
deformability, Kim and Changani [6] measured Young’'s modulus decreases of 10% in Red sandstones
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after water saturation and Mann and Fatt [7] found reductions of 8-20% in Berea, Bose and Bandera
sandstones.

In the case of limestones, Vasarhelyi [8] observed reductions of more than of 30% on uniaxial strength
and elastic modulus in Miocene rocks and Torok and Vasarhelyi [9] obtained strength decreases of more
than of 10% in travertines due to water saturation.

Figure 1. Use of Bateig stone: a) Valencia City Hall built with Beige and Diamond varieties; b) Valencia Post Office
constructed with Beige and Diamond calcarenites; c) Alimudena Cathedral (Madrid) renovated with Beige Bateig;
d) Masonry wall built with Blue, Beige and Diamond varieties. Pictures courtesy of Bateig Piedra Natural S.A.

In view of all that has been set out above, in those structural situations in which the building stone can
be saturated during its lifetime, it is necessary to evaluate the variations induced in its mechanical
behaviour in order to be incorporated into the calculation models.

2. OBJECTIVE

The main objective of this research was to study the effect of saturation on the uniaxial compressive
strength and the static Young’s modulus of three porous building calcarenite materials from the
province of Alicante.

3. MATERIALS AND METHODS

3.1. Rock descriptions and sample preparations

Bateig stones are allochemical calcareous rocks (principally biosparite-biomicrite) that belong to a
transgressive unit of Middle-Late Miocene age in the Betic-Balearic domain. Specifically, these stones
are constituted by primary sediments belonging to the continental shelf with a no continuous deposition
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of benthic, nektonic and planktonic organisms. As a result, these rocks exhibited bioturbation, burrows
and flaser bedding and the sediments showed some organic shells (principally foraminera), detrital
quartz and phyllosilicates (smectite, mica, palygorskite and chlorite) [12]. Specifically, in this study,
three Bateig stone varieties were used: Blue, Beige and Diamond calcarenites (Fig. 2).

Concerning sample preparations, a total of 36 cylindrical specimens 28 mm in diameter and 70-75 mm
long of the three biocalcarenite varieties were extracted with a diamond drill from parallelepipedic rock
blocks collected from Bateig quarry (Elda, Alicante). Subsequently, for each variety of building stone,
half of the samples were dried in an oven at 105 °C for 48 h to prepare dry specimens and the other
half were soaked in water for 48 h in a vacuum chamber to obtain fully saturated specimens. Finally, all
samples were tested in laboratory in order to determine the physical and mechanical properties under
dry and saturated conditions.

Figure 2. Samples preparation: a) Extraction of rock core samples with a diamond drill rig; b) Rocks used in this
study: (1) Blue, (2) Beige and (3) Diamond calcarenites.

3.2. Physical and ultrasonic properties

The dry and saturated bulk densities (psand psat, respectively), true density (pr), open and total porosity
(po and p, respectively), and water absorption (W,) were determined according to UNE Spanish
standards [13], [14]. The longitudinal (P) and transverse (S) wave velocities (V, and Vs, respectively) of
the three biocalcarenites in dry and saturated conditions were determined using signal emitting-
receiving machine coupled with a computer (Fig. 3). To calculate the corresponding wave velocity of
each rock sample, its length (i.e. the distance between transducers) was divided by the travel time of
each wave. The P-wave velocity was calculated according to UNE-EN 14579 [14]. The ultrasonic wave
velocities (V, and Vs) and bulk density (ps) were used to determine the dynamic Young’s modulus (Eayn)
and the dynamic Poisson’s coefficient (vayn) under dry and saturated conditions by using equations (1)
and (2).
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3.3. Mechanical properties

A press machine with a 200 kN capacity (Fig. 3) was used for the development of the uniaxial
compressive strength (UCS) tests. Additionally, a LVDT transducers system was used to measure the
static elastic Young’s modulus (Es). The loading rate was adjusted to make sure that the failure samples
in dry and saturated states happened between 5-10 min after the start of the test as required by UNE
22950-1 [15] and UNE 22950-3 [16].

Figure 3. Test equipment used in this study: a) Signal emitting-receiving machine coupled with a computer; b)
Detail of emitting-receiving device; c) Detail of 250 kHz transducer; d) Servo-controlled press machine e) Detail of
instrument for axial strain measurement.

4. RESULTS AND DISSCUSION

4.1. Physical properties

Dry and saturated bulk densities of Bateig biocalcarenite varieties varied between 2.11-2.29 g/cm? and
2.32-2.41 g/cm?, respectively. The highest bulk density value corresponded to the Blue calcarenite and
the lowest value was found in Diamond variety. In line with this, the Blue variety showed the smallest
open and total porosities (i.e. 11.6 and 15.0%, respectively) and water absorption capacity (i.e. 5.1%)
while the Diamond biocalcarenite showed the greatest mean values of these parameters (i.e. 20.4, 21.9
and 9.6%, respectively). For its part, Beige variety exhibited intermediate densities and porosities values
(but very similar to Diamond variety). The results are summarized in Table 1.
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Table 1. Physical properties of Blue, Beige and Diamond biocalcarenites.

. Number of Pd Po Psat Pr p W,
Material
samples (kg/m3) (%) (kg/m3) (kg/m?3) (%) (%)
Blue 12 2290+7 |11,6%0,2 240817 269417 15,0+0,2 | 5,1+0,1
Beige 12 2171+14 |18,0%£0,5 234516 2715+12 20,0+£0,5 | 8,3%0,3
Diamond 12 2115+11 |20,410,3 232416 2709+14 21,9+0,4 | 9,610,2

4.2. Ultrasonic wave velocities (V, and Vi) and dynamic properties (Eayn and vayn)

Concerning P- and S-wave velocities in dry conditions, the highest values were obtained in Blue
calcarenite samples (4.61 and 2.66 km/s, respectively) and the lowest values were measured in Beige
calcarenite (3.32 and 2.03 km/s, respectively). Diamond calcarenite exhibited intermediate values (4.17
and 2.41 km/s, respectively). The results are summarized in Table 2.

Table 2. Ultrasonic properties of Blue, Beige and Diamond biocalcarenites.

Dry Saturated
Number of Vp Vs Vp Vi
samples (km/s) (km/s) (km/s) (km/s)
Blue 12 4,61+0,02 2,66+0,04 4,87+0,13 2,46+0,04
Beige 12 3,3210,12 2,0310,06 3,4610,08 1,75+0,04
Diamond 12 4,17+0,04 | 2,41+0,02 | 4,72+0,04 | 2,33+0,01

With regard to water saturation effect on ultrasonic velocities, all calcarenites varieties exhibited a
moderate increase of V, (i.e. 5.6, 4.2 and 13.0% in Blue, Beige and Diamond, respectively) and, on the
other hand, a decrease of V; (i.e. 7.2, 13.8 and 3.2% % in Blue, Beige and Diamond, respectively). Similar

findings were also observed in various Turkish sedimentary rocks by Karakul and Ulusay [17]. The results
are depicted in Fig. 4.
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Figure 4. Mean values of: a) P-wave velocity (left); and b) S-wave velocity (right) of Blue, Beige and Diamond
biocalcarenites before and after saturation.

Ultrasonic wave velocities measurements under dry and saturated conditions were used to calculate

the dynamic Young’s modulus (Eg,n) and dynamic Poisson’s coefficient (vayn) in both states. Concerning
dynamic elastic modulus, the highest value was obtained in Blue calcarenite variety (40.49 GPa in dry

131



Changes in strength and deformability of porous building stones after water saturation

Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

condition) and the lowest values was measured in Beige calcarenite variety (21.37 GPa in dry state).
Diamond calcarenite showed an intermediate value (30.66 GPa in dry condition). The dynamic Poisson’s
coefficient of biocalcarenites varied between 0.20-0.25 in dry state. The results are shown in Table 3.

Table 3. Dynamic Young’s modulus and dynamic Poisson’s coefficient of Blue, Beige and Diamond
biocalcarenites.

Dry Saturated
Number of Vdyn Edyn Vdyn Edyn
samples (-) (GPa) (-) (GPa)
Blue 12 0,2510,01 40,49+0,93 0,33+0,01 36,98+1,37
Beige 12 0,2040,03 21,37+1,36 0,33+0,01 17,57+0,87
Diamond 12 0,2510,01 30,66%0,42 0,34+0,01 30,7310,34

With regard to the effect of water saturation on the dynamic Young’s modulus, the findings suggested
a moderate reduction in Blue and Beige calcarenites (8.7 and 17.8%, respectively) and small changes in
Diamond (0.2%) (Fig 5a). On the other hand, an important increase in vayn was noticed for all studied
stones (Fig 5b). This results are in agreement with those obtained by Kate [18] in sandstones.
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Figure 5. Mean values of dynamic: a) elastic modulus (left); and b) Poisson’s coefficient (right) of Blue, Beige and
Diamond biocalcarenites before and after saturation.

4.3. Mechanical properties (UCS and E.)

The results indicated that the UCS mean value of Blue calcarenite in dry condition (36.58 MPa) is higher
than the others two varieties (21.51 and 26.9 MPa in Beige and Diamond calcarenite, respectively). This
is basically in line with the greater density and the smaller porosity of Blue variety. Similar findings were
obtained regarding the Es.. Specifically, Beige calcarenite exhibited the lowest mean value in dry
condition (7,73 GPa) while Blue and Diamond showed mean values of 25.02 and 19.88 GPa respectively.
The results are summarized in Table 4.
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Table 4. Unconfined compressive strength and static Young’s modulus of Blue, Beige and Diamond

biocalcarenites.

Dry Saturated
ucs Est ucs Est
(MPa) (GPa) (MPa) (GPa)
Blue 36,58+8,06 | 25,02+4,62 | 18,70+3,55 | 11,73+1,10
Beige | 21,51+2,95 | 7,73+1,35 | 8,20+2,20 | 2,45%0,28
Diamond | 26,90+4,99 | 19,88+2,76 | 18,89+3,27 | 15,39+0,87

In reference to water saturation influence, significant reductions in uniaxial compressive strength (UCS)
and static modulus of elasticity (Esa) were observed in all calcarenite varieties. Specifically, UCS
decreased up to 49, 62 and 30% for Blue, Beige and Diamond biocalcarenites, respectively (Fig. 6a). On
the other hand, Es. decreased up to 53, 68 and 23% for Blue, Beige and Diamond biocalcarenites,
respectively (Fig. 6b). Therefore, Blue and Beige varieties exhibited high and similar water sensitivity,
while Diamond variety exhibited a smaller (but non-negligible) loss of mechanical properties.

These results are in accordance with those obtained in sandstones and limestones by previously
mentioned authors (i.e. [4]-[8]). UCS and E.: losses may be due three different causes that may occur
at the same time: the reduction of surface energy of the crack borders when the pore is full of water
[19], the premature growth of the cracks originated by increasing water pressures within the pores
when the sample is fully saturated [20] and the weakening of cementations between the grains by
different ways (solution, dispersion, etc.) or the presence of clay minerals [20]. In this line, it is important
to remember that Bateig calcarenites have small amounts of phyllosilicates.
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Figure 6. Mean values of: a) uniaxial compressive strength (left); and b) Young’s modulus (right) of Blue, Beige
and Diamond biocalcarenites before and after saturation.

Regarding the failure patterns of samples, in general, dry specimens exhibited a brittle fracture and
principally showed axial splitting failure with cracks located both on the surface and in the inner zones.
On the other hand, saturated samples exhibited a more ductile behaviour and they also showed axial
splitting failure with tensile-dominated fractures and, to a lesser extent, shear-dominated failure.
Frequently, the cracks of saturated samples appeared closer to the surface than cracks of dry
specimens.
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This fact may suggest that in saturated specimens the water was mainly placed and confined on the
surface of the samples and an important degradation of strength and deformatily properties occurs in
this region. However, the core of samples may contain less moisture and exhibited a lower mechanical
deterioration. The failure models of dry and saturated specimens are shown in Fig. 7.
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Figure 7. Failure mode of dry (1) and saturated (2) specimens after UCS test: a) Blue, b) Beige, and c) Diamond
calcarenites.

5. CONCLUSIONS

This study shows that the physical and ultrasonic properties of Bateig stones are slightly modified due
to their water saturation. Specifically, moderate increases of V, (4.2-13.0%) and slightly reductions of
Vs (3.2-13.8%) were found in the calcarenites tested. Consequently, their associated dynamic properties
also change. In particular, moderate decreases of Eqyn (0.2-17.8%) and substantial reductions of vgyn
(30.2-64.4%) were obtained in the studied stones.

However, the most relevant result from this work is the establishment of the changes in UCS and E.
between dry and saturated conditions for the three calcarenite building stones examined due to their
practical importance. In this line, UCS decreased up to 49, 62 and 30% for Blue, Beige and Diamond
varieties, respectively. On the other hand, Es. decreased up to 53, 68 and 23% for Blue, Beige and
Diamond varieties, respectively.

This finding shows that the exclusive use of dry values of UCS and Es in design and modelling of
calcarenite structural elements may lead to a significant strength overestimation as well as a
deformability underestimation and, as a consequence, to an incorrect assessment of the safety or
functionality of stone buildings in several situations. Therefore, when structural elements made of these
rocks are expected to become saturated during its lifetime it will be necessary to evaluate and consider
the effect of saturation to incorporate it into the calculation models.
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ABSTRACT

The widely used component method proposed in Eurocode 3 Part 1.8 for the characterization of steel
joints has limitations that arise from their accuracy and the difficulty to take into account all the
interactions between the different components, especially for three-dimensional joints where the
method becomes impracticable.

Continuing with the methodology of characterizing steel joints using complete finite element models
that are substructured to 12 degree of freedom cruciform elements, we examine in this paper the use
of different sets of eigenvectors (based on different boundary conditions imposed on the cruciform
element) to assess the stiffness and resistance of the joint. A study of the participation of the
eigenvectors in frame analysis shows the modes that contribute to the joint response in
displacements and internal forces. Whereas the eigenvectors characterize the stiffness quite well,
they do not seem suitable for resistance characterization due to their strong coupling.

Keywords: joints, steel structures, modal shapes, frame analysis, advanced analysis methods.

1. INTRODUCCION

El comportamiento de las uniones (articuladas, rigidas y/o semi-rigidas) en estructuras de acero tiene
una importante repercusion en los resultados del analisis global de la estructura y en el
comportamiento de los elementos estructurales. Normalmente las uniones estan siendo incluidas en
el analisis estructural mediante muelles rotacionales unidos a las respectivas vigas y pilares [1]. Esta
forma aproximada de modelar la unién no incluye su tamario, y lo que es mas importante, tampoco
incluye la interaccién del cortante del panel con los momentos de las vigas. El Eurocodigo 3 (EC3) en
su parte 1.8 [1] trata de solventar este problema mediante el parametro de transformaciéon g que
exige un proceso de iteracién puesto que los esfuerzos en la unién no son conocidos a priori.

Los modelos mecanicos de componentes [1] representados por muelles y barras rigidas [2] presentan
los inconvenientes de no incluir la flexibilidad a axil y flexion de los pilares (son barras rigidas), y
aumentan muy significativamente el numero de barras y grados de libertad (GDL) de la estructura.
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Una combinacion de elementos finitos y componentes ha sido presentada en [3] para el modelo de
uniones. Este método aporta precision y fiabilidad, sin embargo es computacionalmente caro para los
analisis no lineales y requiere procedimientos especiales para acoplar la rigidez y resistencia de la
union con los elementos estructurales. Elementos cruciformes 2D de 12 GDL basados en componentes
fueron inicialmente propuestos en [4], y generalizados para uniones de viga pilar con el mismo o
distinto canto [5]. Estos elementos aportan las ventajas de incluir el tamafio de la unién, evitar el
parametro de transformacion S, e incluir la flexibilidad del pilar e interaccidn de esfuerzos en el panel.
Su exactitud depende en gran medida de la precisidén del propio método de componentes.

El comun denominador de las técnicas descritas mas arriba es el método de los componentes [1]. Este
método ha sido utilizado para modelar uniones 2D, sin embargo presenta limitaciones para el
modelado de las interacciones de esfuerzos, y esto se complica de una forma inabordable para los
casos de la uniones 3D, donde se aunan las interacciones de un numero considerable de esfuerzos
(axial, cortantes, flectores y torsidn) en los ejes mayor y menor. Modos de deformacién fueron
inicialmente introducidos en [4] para el anadlisis de uniones. Recientemente en [6] se ha presentado
una forma de obtener la matriz de rigidez del elemento cruciforme de 12 GDL para uniones soldadas a
partir de modelos completos de elementos finitos, seguido de un proceso de subestructuracion. Los
autovalores y modos propios del elemento cruciforme se utilizan en [6] para metamodelar las
matrices de rigidez de una forma precisa. En [7] se propone el uso de modos propios en el contexto de
elementos viga de pared delgada. En este articulo se presenta una investigacién sobre las
posibilidades de utilizacién de los modos propios bajo distintas condiciones de contorno no solo para

evaluar la rigidez sino también la resistencia de las uniones.

En el apartado 2 se resume la metodologia seguida en [6] para generar la matriz de rigidez del
elemento cruciforme de 12 grados de libertad. En el apartado 3 se realiza su descomposicion modal:
los autovectores se relacionan con los modos de deformacion, y los autovalores con su respectiva
rigidez. En el mismo apartado se describen los modos generados y su dependencia de las condiciones
de contorno del elemento. En el apartado 4 se analiza un pértico y se ven las contribuciones modales
en los desplazamientos de la unién para una serie de tres combinaciones de cargas gravitatorias y
laterales. En el apartado 5 se muestran los resultados de las combinaciones modales de esfuerzos en
la unién y su influencia en la resistencia. Por ultimo se recogen las conclusiones de esta investigacion.

2. MODELADO DE LA UNION

El proceso de modelado se inicia con la realizacidn de un modelo detallado de elementos finitos (EF)
como se indica en la Fig. 1. Los modelos de EF se han usado con asiduidad para modelar uniones de
acero dando resultados precisos y fiables [8-9]. Se utiliza el programa Abaqus y el elemento de 8
nudos C3D8R que incluye integracidn reducida para evitar el modo de reloj de arena y el bloqueo por
cortante. Las soldaduras se modelan con restricciones cinematicas del tipo “tie” con la seccién de la
viga como superficie maestra y la del pilar como seccién esclava.

Como se muestra en la Fig. 2 para una union con IPE330 y poste HEA200, el modelo se extiende a
ambos lados, y arriba y abajo para asegurar que los bordes del modelo estén lo suficientemente
alejados de la zona de concentracién de tensiones y efectos locales. De una serie de simulaciones
efectuadas se ha podido comprobar que h/5 es una distancia adecuada para esta extension. El modelo
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completo mostrado en la Fig. 1 contiene unos 96,000 GDL. El tipo de material que se considera es
lineal con un mdédulo elastico de 21000 kN/cm? y un coeficiente de Poisson de 0.3.

Con este modelo se procede a la obtencion de un elemento cruciforme de 12 GDL que se muestra en
la Fig. 2 y que se obtiene mediante un proceso de substructuracion dentro de Abaqus. Para ello se
utiliza el tipo de analisis “substructure” en el que los grados de libertad maestros corresponden a las
traslaciones y giros en las secciones A, B, C y D que se muestran en la Fig. 1. Los nudos que se
muestran con una x en la Fig. 1 se localizan en el centro de gravedad de las secciones, que se
desplazan asumiendo la hipdtesis de que la seccion plana permanece plana después de la
deformacién.

Figura 1. Modelo de elementos finitos y situacion de los puntos de substructuracion.

El resultado final es una matriz de rigidez condensada correspondiente al elemento cruciforme
mostrado en la Fig. 2. El orden establecido para los grados de libertad es el siguiente: del 1 al 3
corresponden al punto A, del 4 al 6 para el punto B, del 7 al 9 para el C, y del 10 al 12 para el D. La
hipotesis de deformacién arriba apuntada se materializa mediante la restriccion de que las secciones
no se deforman en su plano y siguen los desplazamientos y giros de los puntos de referencia.
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e ",
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Figura 2. Elemento cruciforme de 12 GDL condensado del de elementos finitos.
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3. DEFORMACIONES MODALES PARA DISTINTAS CONDICIONES DE CONTORNO DEL ELEMENTO
3.1. Elemento sin restricciones

La matriz de rigidez condensada se traslada de Abaqus a Matlab para realizar su descomposicién

modal. La funcién eig de Matlab es utilizada para resolver K® = <I>[)\.] , donde A son los autovalores y

® la matriz de autovectores, que se orto-normaliza de forma que O =0 . se contempla el caso de
un pilar HEA200 y una viga IPE330 que se modela por elementos finitos como en la Fig. 1, obteniendo
mediante el proceso de condensacién su matriz de rigidez de 12x12 correspondiente a la
configuracién que se indica en la Fig. 2 donde no se aplican restricciones. Las unidades elegidas son kN
y m. De la descomposicién modal surgen 12 modos: tres de ellos corresponden a los movimientos de
solido rigido y sus autovalores son nulos. Los restantes modos de deformacion se pueden clasificar
por orden del valor del autovalor, de la siguiente forma: el primero corresponde a la deformacién del
panel a cortante (Fig. 3 izquierda) aunque, como se vera en las simulaciones del siguiente apartado,
también contribuye sensiblemente a los momentos flectores; el segundo corresponde a la flexion de
los pilares (Fig. 3 derecha); el tercero a la flexién simétrica de las vigas a ambos lados de la unidn (Fig.
4 izquierda); el cuarto se debe a la flexién interna del nudo que mantiene los giros de las caras iguales

a cero.

| 5
0.15 | 235

01 l'\iv o aos 0.1 015 0z 02 Q.15 0.1 Q.05 a 0.6 o 0.15
Eigenvalue =2.4409e+04 Eigenvalue =4,3671e+04

Figura 3. Modo a cortante (izquierda) y modo de flexion de los pilares (derecha).

0.1 005 o o.08 ar 015 02
Eigenvalue =1.3489e+06
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Eigenvalue =6.7024e+04

02

Figura 4. Modo de flexion de la vigas (izquierda) y modo de flexion interna del panel (derecha).
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Figura 5. Modo de cortante interno (izquierda) y modo axial en X (derecha).

La Fig. 5 izquierda muestra el siguiente modo por orden de magnitud del autovalor. Este modo
corresponde a una deformacién a cortante interna del panel que mantiene los giros en las caras
iguales a cero practicamente.

Merece la pena observar que los autovalores correspondientes a los modos 4 y 5 son dos drdenes de
magnitud mas altos que los anteriores tres modos, por ello se espera que no contribuyan
apreciablemente a la respuesta de la unidn (los resultados mostrados a continuacién corroboran este
hecho). Por ultimo se muestra en la Fig. 5 derecha el primer modo a axil en la direccion X (eje
horizontal). Los restantes son el otro modo a axil segun X, y los dos modos axiles en la direccién Y.
Todos estos tienen el mismo orden de magnitud y estan altamente acoplados entre ellos debido al
efecto de Poisson. La Tabla 1 muestra los autovalores de los distintos modos.

Tabla 1. Autovalores del modelo sin restricciones

Cort1l Flex pilar Flex vigas Flex panel Cort 2 Axial X1 Axial Y1 Axial Y2 Axial X2
2.44E+04 4.37E+04 6.70E+04 1.35E+06 2.68E+06 2.80E+06 4.55E+06 5.03E+06 6.36E+06

En [6] se ha realizado un estudio paramétrico donde se ha estudiado la variaciéon de estos modos en
una muestra de 84 casos resultantes de combinar distintos pilares y vigas. Se ha podido comprobar
que estos modos conservan su forma con pequefias variaciones, aunque obviamente los autovalores
(rigideces modales) cambian en funcidn del tamafio de los perfiles. Este comportamiento ha servido
para desarrollar en [6] un proceso de metamodelado muy preciso para obtener las matrices de rigidez
de toda una poblacidn de distintos casos a partir de una muestra reducida.

3.2. Elemento con restricciones

En este apartado se pretende mostrar los autovectores correspondientes al elemento cruciforme pero
con restricciones que eliminen los modos de sélido rigido. Con ello se pretende ver la configuracion de
los modos y su relacion con las deformaciones que se producen en la unién. Para ello se contempla el
elemento cruciforme que se muestra en la Fig. 6 con una articulacion en la seccidn izquierda y un
rodillo en la derecha. De esta forma estan restringidos los modos de sdlido rigido. La Fig. 7 muestra
ahora el primer modo que corresponde a la deformacién a cortante del panel. Este modo tiene un
autovalor muy similar al caso anterior. Sin embargo en la Fig. 7 derecha se muestra la segunda
deformada modal que corresponde a una flexién interna de la unién con giros en todas las secciones
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gue tienen el mismo sentido. Su correspondiente autovalor es similar al primero y esto difiere

substancialmente del caso de los modos sin restricciones.
5

I
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Figura 6. Elemento cruciforme de 9 GDL apoyado en ambos lados.

La Fig. 8 izquierda y derecha, muestran los modos 3 y 4 correspondiente a la flexién del pilar y de las
vigas, respectivamente. Estos modos son iguales a los del caso anterior y tienen autovalores idénticos.
Por ultimo la Fig. 9 muestra la deformada del modo 5 que esta vez corresponde a la deformada axial
en la direccion del eje X; y el modo 6 que esta ligado a la flexién interna del nudo y vuelve a ser muy
similar al anterior. Los otros tres modos axiles tienen autovalores similares y vuelven a estar muy

acoplados debido al efecto de Poisson.
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Figura 7. Modo a cortante (izquierda) y modo de flexion del panel (derecha).
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Figura 8. Modo de flexion de los pilares (izquierda) y modo de flexion de las vigas (derecha).
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Figura 9. Modo axial en la direccion X (izquierda) y modo de cortante interno del nudo (derecha).
La Tabla 2 muestra los autovalores de los distintos modos.

Tabla 2. Autovalores del modelo con restricciones

Cort1l Flex panel Flex pilar Flexvigas Axial X1 Cort 2 Axial Y1 Axial X2 Axial Y2
2.44E+04 2.96E+04 4.36E+04 6.70E+04 9.47E+05 1.42E+06 2.52E+06 3.52E+06 6.09E+06

3.3. Comparacion de ambas condiciones de contorno

De los apartados anteriores se puede observar que hay modos que no se alteran al cambiar las
condiciones de contorno del elemento cruciforme: estos son el modo del panel a cortante y los modos
de flexion de vigas y pilares. Sin embargo, los modos internos de flexion y cortante varian
apreciablemente como consecuencia de las condiciones de contorno no solo en su forma sino
también en la magnitud de los autovalores. Los modos axiles, tanto en el eje X como en el eje Y son
parecidos y altamente acoplados entre si debido al efecto de Poisson. El orden varia teniendo los
modos en X (eje horizontal) valores mas bajos en un caso y los de Y (eje vertical) en otro.

4. ANALISIS DE PORTICOS Y PARTICIPACIONES MODALES DE LOS DESPLAZAMIENTOS DE LA UNION
4.1. Descripcion del modelo

En este apartado se pretende ver la influencia de cada uno de los modos de las deformaciones en una
union de un pdrtico tipico. Para ello se presenta el pdrtico de la Fig. 10 que consiste en dos vigas
(IPE330) de 4.5 metros de longitud soldadas a dos pilares (HEA200) de 3.5 metros de longitud.

Tabla 3. Valores y combinaciones de carga

| Fi (kN) F2 (kN) F3 (kN) a1 (kN/m) a2 (kN/m)
Cargal 0 0 -200 -65 -65
Carga 2 20 10 -200 -65 -65
Carga 3 30 15 -200 -20 -20
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Figura 10. Pdrtico considerado en las simulaciones.

Se construye un modelo con MATLAB que incluye el elemento unidon condensado de 12 GDL y
elementos viga-columna con deformacion a axil, flexién y cortante (viga de Timoshenko). El modelo
tiene un total de 18 GDL. El pdrtico estd sometido a cargas gravitatorias y laterales de viento. La Tabla
3 muestra las hipdtesis de carga consideradas: la primera hipétesis solo considera cargas gravitatorias;
la segunda considera una combinacion de cargas gravitatorias y laterales, siendo mas significativa la
primera; finalmente, la tercera combina las gravitatorias y laterales siendo estas ultimas las mas
significativas. Esto conduce a una variacion de los momentos, axiles y cortantes en la union.

4.2. Participaciones modales de los desplazamientos de la unién

A partir de los desplazamientos obtenidos en la unidn y mediante la matriz de autovectores se
calculan las participaciones modales de cada uno de los modos descritos mas arriba para el elemento
cruciforme sin restricciones (ver Fig. 2):

Y=0"U (1)

donde, U es el vector de desplazamientos de los nudos de la unidn (12x1). La Tabla 4 muestra las
participaciones modales normalizadas del vector de desplazamientos para cada una de las
combinaciones de carga.

Tabla 4. Participaciones modales (elemento sin restricciones) de los desplazamientos

| Cargal Carga 2 Carga 3
1 0.000 0.622 0.944
2 0.000 0.155 0.235
3 0.999 -0.767 -0.231
4 0.000 0.006 0.009
5 0.000 0.002 0.003
6 0.000 -0.002 -0.003
7 0.019 -0.014 -0.009
8 0.025 -0.019 -0.006
9 -0.027 0.021 0.015
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Junto con la Tabla 4, la Fig. 11 muestra un grafico de barras con las mismas participaciones modales
en valor absoluto. Se puede observar que la mayor parte de la respuesta esta contenida en los tres
primeros modos: en la primera combinacidn de cargas toda la respuesta estd dominada
practicamente por el tercer modo; en la segunda y tercera combinaciones (situaciones mas
habituales) se reparten entre los tres primeros modos. Los desplazamientos horizontales y verticales
estan distribuidos entre los 3 ultimos modos que, como se mencionaba mas arriba, estan altamente
acoplados e influyen en los esfuerzos axiles. Conviene notar que el segundo modo axial en X (modo 9)
tiene mas participacion que el primero (modo 6) aunque este Ultimo tenga un menor autovalor.

Cargal Carga 2 Carga 3
1.0

0.8
0.6
0.4
0.2

0.0
1 2 3 4 5 6 7 8 9

Figura 11. Participaciones modales de desplazamientos a partir del elemento sin restricciones

Se repite el proceso con los autovectores del elemento cruciforme con restricciones (ver Fig. 6). La
Tabla 5 y la Fig. 12 muestran las participaciones modales correspondientes para cada una de las
combinaciones de carga. Se puede observar en este caso, que la mayor parte de la respuesta esta
contenida en los cuatro primeros modos, es decir hay un mayor acoplamiento entre ellos que en el
caso de los modos del elemento sin restricciones. En la primera combinacién de cargas toda la
respuesta esta contenida practicamente en el cuarto modo (flexién pura a ambos lados de la unidn);
en la segunda y tercera combinaciones (situaciones mas habituales) se reparten entre los cuatro
primeros modos. Los desplazamientos horizontales y verticales estan distribuidos entre los modos 7 y
9 que estan altamente acoplados. Otra vez se da el caso de que el segundo modo (modo 9) tiene mas
participacién que el primero (modo 5) aunque este ultimo tenga un menor autovalor.

Tabla 5. Participaciones modales (elemento con restricciones) de los desplazamientos

| Cargal Carga 2 Carga 3
1 0.000 0.619 0.940

2 0.000 -0.055 -0.084
3 0.000 0.155 0.235

4 0.999 -0.767 -0.231
5 -0.009 0.003 -0.001
6 0.000 -0.006 -0.010
7 -0.035 0.027 0.008

8 0.010 -0.008 -0.006
9 0.031 -0.024 -0.017
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Figura 12. Participaciones modales de desplazamientos a partir del elemento con restricciones

5. PARTICIPACIONES MODALES DE ESFUERZOS EN LA UNION

Se pasa ahora a hallar las participaciones modales de los esfuerzos significativos de la unién: cortante
en el panel, y momento flector y axil en el lado izquierdo de la unién. Se calculan estos esfuerzos
multiplicando la matriz de rigidez por el vector de desplazamientos. El momento flector y axil son
inmediatos, y el esfuerzo cortante se calcula mediante el procedimiento indicado en EC3 Part 1.8 [1]
apartado 5.3. El procedimiento para cada esfuerzo se puede expresar de la siguiente forma:

S=TK® [Y] (2)

Donde, S contiene las contribuciones modales del esfuerzo que se considera; T es la matriz que
permite obtener el esfuerzo a partir del vector de los esfuerzos internos del elemento F; K es la matriz
de rigidez; ® es la matriz de autovectores; y por ultimo [Y] es una matriz que contiene en su diagonal
principal los coeficientes de participacién de los desplazamientos.

Tabla 6. Participaciones modales de cortante, axil y flector para el elemento sin restricciones

Cortante Momento Axil
Modo Cargal Carga 2 Carga 3 Cargal Carga 2 Carga3 Cargal Carga 2 Carga3

1 0.0 -161.5 -242.3 0.0 26.3 39.4 0.0 0.0 0.0
2 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.4 0.6
3 0.0 0.0 0.0 127.3 127.3 37.9 0.0 0.0 0.0
4 0.0 -1.0 -1.5 0.0 3.4 5.0 0.0 0.0 0.0
5 0.0 5.6 8.4 0.0 -0.5 -0.7 0.0 0.0 0.0
6 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 9.6 14.4
7 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 -149.1 -141.1 -89.3
8 0.0 0.0 0.0 -7.7 -7.7 -2.4 0.1 0.1 0.0
9 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 149.0 151.0 104.3
Total 0.0 -156.9 -235.4 119.6 148.8 79.3 0.0 20.0 30.0

La Tabla 6 muestra las participaciones modales para cada uno de los esfuerzos en base a los modos
del elemento cruciforme sin restricciones. Las Figs. 13, 14 y 15 (izquierda) muestran los graficos de
barras para el cortante, momento y axil respectivamente. Se puede apreciar que el cortante esta
univocamente representado por el modo 1, ningln otro modo participa en el cortante excepto el 5,

146



Eduardo Bayo1, Javier Gracia?, Jeppe Jonsson®

pero su participacion no llega al 4% para el caso mas desfavorable. El momento flector participa
fundamentalmente en los modos 1 (cortante) y 3 (flexién), con una pequefia participacién del modo 8
(6%) vy, por lo tanto, al contrario del cortante, no se puede decir que haya una participacion Unica de
un solo modo. Esto ultimo se repite con el esfuerzo axil que estd mayormente compartido por los
modos 6, 7 y 9. Se puede ver otra vez (al igual que los desplazamientos) que el modo Axil X1 (modo 6)
tiene una participacion muy inferior al modo Axil X2 (modo 9) a pesar de que este Ultimo tenga un
mayor autovalor.

El proceso se repite para los modos obtenidos del elemento con restricciones (apoyado en ambos
lados, ver Fig. 6) y los resultados se muestran en la Tabla 7 y las Figs. 13, 14 y 15 (derecha) muestran
los graficos de barras para cada esfuerzo. La participacion modal teniendo en cuenta el nimero de
modos que contribuyen a cada esfuerzo es un poco peor al del caso sin restricciones, en el sentido
gue involucra mas modos en la respuesta. Se repite por tanto lo mismo que se observd con los
desplazamientos. El cortante ahora no solo depende de un modo sino de dos puesto que el segundo
modo también participa, aunque en un porcentaje inferior al primero, pero significativo.

Tabla 7. Participaciones modales de cortante, axil y flector para el modelo con restricciones

Cortante Momento Axil
Modo Cargal Carga 2 Carga 3 Cargal Carga 2 Carga3 Cargal Carga 2 Carga3

1 0.0 -141.0 -211.5 0.0 23.0 34.5 0.0 0.0 0.0
2 0.0 -19.7 -29.5 0.0 3.2 4.7 0.0 0.0 0.0
3 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 1.6 2.4
4 0.0 0.0 0.0 127.3 127.3 37.8 0.0 0.0 0.0
5 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 -37.7 -17.5 4.6
6 0.0 3.8 5.6 0.0 3.0 4.5 0.0 0.0 0.0
7 0.0 0.0 0.0 -7.7 -7.7 24 0.0 0.0 0.0
8 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 -29.1 -30.7 -22.2
9 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 66.8 66.7 453
Total 0.0 -156.9 -235.4 119.6 148.8 79.3 0.0 20.0 30.0
Cargal ©Carga2 HCarga3 Cargal Carga 2 Carga 3
250 250
200 200
150 150
100 100
50 50
0 0
1 2 3 4 5 6 7 8 9 1 2 3 4 5 6 7 8 9

Figura 13. Participaciones modales del esfuerzo cortante: elemento sin restricciones (izquierda) y elemento con
restricciones (derecha)

147



Characterization of welded steel joints using modal shapes

Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

El momento flector participa fundamentalmente en los modos 1 (cortante) y 4 (flexidn), con una
pequeiia participacion en el modo 7 (6%) y en el modo 2 (3%). Esto ultimo se repite con el esfuerzo
axil que estd mayormente compartido por los modos 5, 8 y 9. Se ve otra vez claramente que el modo
Axil X1 (modo 5) tiene una participacion muy inferior al modo Axil X2 (modo 8) a pesar de que este
ultimo tenga un mayor autovalor.

Cargal Carga 2 Carga 3 WCargal Carga 2 Carga 3

150 150
100 100
50 50
0 i 0 i
1 2 3 4 5 6 7 8 9 1 2 3 4 5 6 7 8 9

Figura 14. Participaciones modales del momento flector: elemento sin restricciones (izquierda) y elemento con
restricciones (derecha)
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12 3 4 5 6 7 8 9 1 2 3 4 5 6 7 8 9

Figura 15. Participaciones modales del esfuerzo axil: elemento sin restricciones (izquierda) y elemento con
restricciones (derecha)

De este estudio se desprende que la resistencia de la unién y sus posibles modos de fallo implican un
acoplamiento importante entre los distintos modos. Solo el esfuerzo cortante depende de un Unico
modo. Este hecho implica que la posible interaccién entre el momento y el axil en una lado de la
union, para los modos sin restriccion, dependa de cinco posibles modos: los modos 1, 3,6, 7y 9. En el
caso del elemento con restricciones la interaccién requiere 6 modos: los modos 1,4, 5,6, 7 y 8.

Se ha realizado también una descomposicion modal para el elemento cruciforme bajo condiciones de
empotramiento en el nudo inferior (seccién A). Los resultados muestran un acoplamiento incluso
mayor que con el elemento biapoyado.
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6. CONCLUSIONES

Se ha investigado en este trabajo el uso de los modos propios de la matriz de rigidez de uniones 2D
soldadas para caracterizar el comportamiento de la unidn. Para ello se han considerado los modos
gue se generan a partir del elemento cruciforme sin restricciones y con restricciones (apoyos en
ambos lados de la unidn). A partir de este estudio se pueden extraer las siguientes conclusiones:

1.- Los modos obtenidos a partir del elemento cruciforme sin restricciones conducen a un menor
acoplamiento tanto en los desplazamientos como en los esfuerzos, y por lo tanto son preferibles a los
modos obtenidos del elemento con restricciones (apoyado o empotrado).

2.- Considerando el caso del elemento sin restricciones, la respuesta global de la unién en
desplazamientos se concentra en los tres primeros modos: cortante del panel del pilar (Cort 1), flexién
del pilar y flexién de las vigas (la misma respuesta en el caso de elementos con restricciones requiere
los 4 primeros modos).

3.- Al examinar la participacion modal en esfuerzos individuales para el elemento sin restricciones, se
observa que el cortante del panel se concentra en un solo modo (Cort 1), el momento flector en dos
(Cort 1y flexion vigas), y el axil en tres (modos 6, 7 y 9). Esto ultimo indica que los modos axiles estan
muy acoplados (debido al efecto de Poisson) y participan todos ellos en la respuesta de los esfuerzos
axiles.

4.- Como consecuencia del apartado anterior, se observa que no hay una correspondencia univoca
entre un esfuerzo y su correspondiente modo de deformacion, excepto para el cortante en el panel. El
acoplamiento modal se complica a la hora de considerar la interaccién entre esfuerzos, y hace que los
modos propios de la matriz de rigidez, adecuados para su cuantificacién, no sean candidatos
adecuados para la caracterizacién de las resistencias de la unién.

5.- Tres de los modos no participan practicamente en las respuestas tanto de desplazamientos como
esfuerzos. Estos son el modo de cortante interno (Cort 2), el modo de flexion interna del panel, y el
primer modo axial en X. Es llamativo que este modo, siendo el de autovalor mas bajo, es el que menos
participa de todos los modos axiles tanto para desplazamientos como para esfuerzos.

6.- En el contexto de andlisis avanzados de estructuras (Direct Design Method) [10] el método de
subestructuracion proporciona la exactitud que tales analisis requieren para el disefio automatizado:
ademas de suministrar una rigidez precisa para el andlisis global, también proporcionan las
condiciones de contorno adecuadas para la comprobacién de la estabilidad de los elementos.
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MAMPOSTERIA A COMPRESION DIAGONAL
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ABSTRACT.

Las estructuras de fabrica de mamposteria son un sistema estructural tradicional con una elevada
vulnerabilidad sismica debida a su reducida resistencia a traccién. Con el fin de mejorar el
comportamiento sismico de muros de mamposteria pueden emplearse diversas técnicas, como por
ejemplo la aplicacién de refuerzos externos. Una alternativa actual serian los morteros reforzados con
fibra (FRCM, Fiber Reinforced Cement Matrix), que se componen normalmente de una malla bi-
direccional (de fibra de vidrio, carbono o basalto) y una matriz cementicia. El empleo de los FRCM en
las estructuras de mamposteria incrementa su resistencia y mejora su ductilidad. El objetivo de este
trabajo es comprobar la eficiencia de esta técnica de refuerzo (FRCM) como mejora de la resistencia a
corte producida por los esfuerzos de corte asociadas con las acciones sismicas. Para ello se presentan
los resultados experimentales medidos en ensayos de compresion diagonal en muros reforzados a una
o dos caras y con diferentes tipos de malla de refuerzo (vidrio y carbono). Se ha observado un
incremento de resistencia y ductilidad, para todos los casos de refuerzo ensayados. Ademas se han
definido modelos numéricos que sean capaces de reproducir los resultados experimentales registrados,
con el fin de evaluar la mejora del refuerzo, tanto a nivel de carga como a nivel de ductilidad.

Keywords: MEF, refuerzo TRM, mamposteria, compresion diagonal, andlisis no lineal.

1. INTRODUCCION.

La fadbrica de mamposteria ha sido un sistema estructural tradicional habitual en los edificios
construidos hasta la década de los 50 del pasado siglo [1]. Estas estructuras poseen una elevada
vulnerabilidad sismica debida a la reducida resistencia a tracciéon y a la ausencia de elementos de
refuerzo a traccién. En concreto, el sistema estructural de fabrica de mamposteria mas extendido es el
muro de carga, el cual presenta ademds un comportamiento diferente segun las cargas actten en su
plano o fuera de él [2]. En el caso de cargas ciclicas actuando en el plano del muro, los modos de rotura
que se pueden identificar son aplastamiento del pie, deslizamiento o fisuracién diagonal [3].

Con el fin de reducir la vulnerabilidad sismica de muros de mamposteria sin reforzar existen diversas
técnicas, una de las cuales es el refuerzo externo de la fabrica [4]. Actualmente, el sistema de refuerzo
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mas extendido es el pegado de materiales compuestos en las superficies exteriores de la mamposteria.

Frente al refuerzo con placas metdlicas de acero, las mallas de refuerzo de polimeros reforzados con
fibra (FRP, por el acrénimo en inglés, fiber reinforced polymer) ofrecen la ventaja de su reducido peso
[5-7]. No obstante, estos materiales pueden presentar inconvenientes en determinadas circunstancias:
problemas de adherencia en superficies himedas; deterioro de sus prestaciones cuando se exponen a
temperaturas elevadas; incompatibilidad de deformaciones en la interfaz de contacto entre la fabrica y
el material de refuerzo debido a la diferencia en rigidez; y problemas de permeabilidad por transporte
de humedad. Por ejemplo, Stratford et al. [8] recogen evidencia experimental de fallo por delaminacion
del FRP en muros reforzados debido al patrén de fisuracion producido bajo cargas ciclicas en el plano.
Otra técnica de intervencién para mejorar el comportamiento de la mamposteria frente a cargas
dindmicas es el empleo de morteros reforzados con fibra (TRM, por su acrénimo en inglés, Textile
Reinforced Mortar o también conocidos como FRCM, Fiber Reinforced Cement Matrix)) [9]. Se sigue
empleando un FRP como material de refuerzo pero, en este caso, la resina epoxy empleada para pegar
el FRP es remplazada por una matriz cementicia de grano fino. El tejido de refuerzo es habitualmente
una malla bi-direccional de fibra de aramida, vidrio, carbono o basalto. El empleo de los FRCM en las
estructuras de mamposteria incrementa su resistencia y mejora su ductilidad [9]. La ventaja principal
de su empleo en comparacion con los FRP pegados con resina es la compatibilidad con la superficie
reforzada y las buenas condiciones de adherencia, asi como el control de los problemas de humedad
relacionados con la permeabilidad.

Existen campafias experimentales que han estudiado el comportamiento de muros de mamposteria a
pequefia escala [10] o a tamafio completo, con o sin refuerzo [11]. Concretamente, Papanicolau et al.
[10] estudiaron el incremento en resistencia y ductilidad que aporta el refuerzo con FRCM: viene a
concluir que el FRCM es, en términos de resistencia, en torno al 65-70% de efectivo que el refuerzo con
FRP; sin embargo, en términos de ductilidad, ésta se incrementa entre un 15 y un 30% gracias al empleo
del FRCM. Por otro lado, Deng y Yang [12] ensayaron una configuracién con refuerzo completo con
FRCM en la superficie de los muros que, frente al FRP con resina, logré controlar de forma mas eficaz la
propagacion de grietas diagonales y, con ello, el fallo por cortante.

El objetivo de este trabajo es comprobar la eficiencia de esta técnica de refuerzo (FRCM) para mejorar
la resistencia a corte producida por las solicitaciones horizontales asociadas con las acciones sismicas.
Como alternativa racional a un ensayo de corte directo de muros reforzados con FRCM, en este trabajo
se presentan los resultados experimentales medidos a través de ensayos de compresién diagonal,
regulados en normativas internacionales. Estos ensayos permiten reproducir el patron de fisuracion
que se obtendria en un ensayo de corte directo. En el refuerzo se han empleado morteros fibro-
reforzados junto con mallas de fibras de vidrio y carbono. Los refuerzos se han estudiado tanto a una
como a dos caras. Ademas con los resultados experimentales se han calibrado modelos numéricos de
elementos finitos para de evaluar la mejora del refuerzo, tanto a nivel de carga como a nivel de
ductilidad.

2. METODOLOGIA EXPERIMENTAL.

La metodologia presentada incluye ensayos de caracterizaciéon en laboratorio de los diferentes
materiales empleados, los propios ensayos de compresién diagonal para evaluar la resistencia a corte
de la mamposteria con o sin refuerzo de FRCM, y la definicién de los modelos numéricos de calculo.
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2.1. Ensayos y materiales.

Se fabricaron ocho muros de ladrillo macizo, cuyas dimensiones fueron 710x710x230 mm, de acuerdo
con la norma de ensayo ASTM E519/E519M-15 (Fig. 1). El ensayo se realiza con el muro inclinado a 45°
sometido a una carga que introduce compresion en direccién de la diagonal.

710 | — 710

¥
[
I
-
[
L
|

|
|
|
R O |
|
|

.'lf} mm .l“ij.";.-j_h'.m-/

Figura 1. Dimensiones de los muros ensayados y configuracion de ensayo de compresion diagonal.

El control del ensayo se realizé por desplazamiento a una velocidad de carga de 0,009 mm/s. Los muros
contaban con cuatro captadores de desplazamiento (dos por cara) orientados segun las diagonales (Fig.
1). Estos dispositivos permitian realizar el registro de las deformaciones para poder obtener la curva de
comportamiento tensién cortante frente a distorsién angular, que se calcularon mediante las Ec. (1) y
Ec. (2).

_0.707P W
T= An
Ax+ A
y= X (2)
9

Dénde P es la carga aplicada, 4,, es el area neta calculada segun la Ec. (3), Ax y Ay son las variaciones
de longitud en los captadores, y g su distancia de medida inicial. Para el cdlculo del drea neta se
considera el ancho w y alto h del muro, su espesor t y el porcentaje de huecos en n funcidn del tipo de
ladrillo.

A, = (WTM) tn (3)

Los materiales empleados en la construccion fueron ladrillos macizos de arcilla y mortero de cal en las
juntas. Los ladrillos eran de dimensiones 230x110x55 mm, con densidad igual a 1550 kg/m3y 15 MPa
de resistencia a compresién (segun datos del fabricante). Este valor de capacidad resistente fue
comprobado segun el ensayo UNE-EN 1015-11:2000/A1:2007, certificandose una resistencia media
igual a 17.2+2.6 MPa. Por otra parte, se selecciond el mortero de cal tipo Morcem Cal Muro
(suministrado por el Grupo Puma) para ser empleado en las juntas. De acuerdo con el suministrador, su
resistencia a compresion era igual o superior a 7.5 MPa.

Con el fin de mejorar la resistencia a corte en su plano, se reforzaron seis muros de fabrica con una capa
de mortero reforzado con malla (FRCM, Fiber Reinforced Cement Matrix) aplicada a una cara o a dos
caras. Se empled una matriz de mortero tipo Planitop HDM Restauro, reforzado con fibras de vidrio
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discretas de 12 mm, suministrado por MAPEI, y se emplearon tres tipos de refuerzo (todos ellos
suministrados a su vez por MAPEI):

. Malla de fibra de carbono del tipo C170 a una sola cara.

o Malla de fibra de vidrio del tipo G220 a una sola cara.

Malla de fibra de vidrio del tipo G220 a dos caras.

El proceso de ejecucion del refuerzo FRCM sobre los muros de mamposteria consta de tres fases. En
primer lugar, sobre la superficie de la fabrica se coloca una capa inicial de mortero para regularizar la
superficie, con un espesor aproximado de unos 5 mm. A continuacién, con el mortero fresco, se coloca
la malla de refuerzo (de fibra de vidrio o carbono). Por ultimo, se aplica una segunda capa de mortero
hasta completar un espesor total maximo de 1 cm, acabandose con llana para regularizar la superficie.

Tabla 1: Propiedades de las mallas de fibra de refuerzo en cada FRCM.

Tivo Material Tamaiio de Peso Resistencia a Alargamiento en  Mddulo elastico

P malla (mm) (g/m?) traccion (MPa) rotura (%) (GPa)
C170 Carbono 10x10 170 > 5000 2 252+2%
G220 Vidrio 25x25 225 1276 1.8 72

Tensile stress, f,

Tensile strain, g;

(@ (b)

Figura 2. (a) Configuracion experimental para ensayo de traccion sobre probetas de FRCM. (b)
Comportamiento a traccion de un FRCM segtn AC434.

Las caracteristicas principales de los dos tipos de malla se indican en la Tabla 1. La resistencia que
adquiere el mortero FRCM reforzado con estos tipos de malla fue medida a través del ensayo de traccién
uniaxial sobre probetas de 40 cm de longitud, 10 cm de ancho y 1 cm de espesor, segun lo establecido
en el Anexo A al documento AC434 “Tensile Testing of Fiber-reinforced Cementitious Matrix (FRCM)
Composite Specimens” [13], como se muestra en la Figura 2(a). La velocidad del ensayo fue de
0.2mm/min. La transferencia de cargas de traccion al mortero se realiza por presion de dos chapas
metadlicas. La deformacién de la muestra durante el ensayo de traccion se registré con un LVDT anclado
a las chapas metdlicas. En la Figura 2(b) se muestra el tipico comportamiento a traccidon de estos
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materiales, en los que una vez se produce la fisuracidn de la matriz (punto de transicién T), la carga es
transferida a la malla de fibras generando una segunda rama de endurecimiento segun la rigidez de las
fibras.

2.2. Caracteristicas del modelo numérico.

El ensayo a compresidon diagonal se simuld en un modelo numérico de elementos finitos definido en
SAP2000. Independientemente del tipo de refuerzo considerado (1 o 2 caras o sin FRCM), todos los
modelos se definen geométricamente mediante una Unica capa de elementos. Es decir, en el caso de
muros reforzados, el efecto de las capas de FRCM se incluye en un elemento de superficie que tiene en
cuenta a lavez la mamposteria y todas las posibles caras reforzadas. Por tanto, se emplearon elementos
tipo Shell-Layered/Nonlinear. El comportamiento de los elementos se definid para cada una de las
direcciones: en las tensiones normales se asumié un comportamiento lineal, mientras que en el caso de
las tensiones tangenciales considerd el comportamiento no-lineal del material, segun los resultados
experimentales obtenidos.

Las condiciones de contorno del modelo reflejaron el efecto de las cuiias que se muestran en la Fig. 3,
de forma que los cinco primeros nudos de cada una de las aristas tenian los desplazamientos
restringidos: en las tres direcciones, en el caso de los nudos del apoyo inferior, y en sélo dos direcciones,
liberando la direccion de carga, en el caso del apoyo superior. SE realizd un andlisis en push-over no
lineal, aplicando un control por desplazamientos verticales en todos los nudos de la cuiia superior.

Figura 3. Modelo de elementos finitos en SAP2000 para simular ensayo de compresion diagonal.

3. RESULTADOS Y ANALISIS.

La presentacidn de resultados se ha organizado en tres partes: las propiedades mecanicas de los
refuerzos de mortero con fibras (FRCM), la caracterizacién experimental del comportamiento a corte
de muros reforzados, y por ultimo su modelizacion numérica.

3.1. Propiedades mecanicas del refuerzo de FRCM.

En primer lugar se presentan los resultados experimentales de las probetas de FRCM. La Figura 4
incluye todas las curvas medidas para los morteros con fibra de vidrio (G220) y carbono (C170). En
ambos casos la tensidn de traccidn esta referida a la seccidon bruta de FRCM. En el caso de los morteros
con G220 la resistencia obtenida estuvo entre 2 y 3 MPa, mientras que ascendio ligeramente en el caso
de refuerzo con C170, hasta 4 MPa. Ambos valores son superiores al obtenido en el mortero sin malla

155



Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering
Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.
de refuerzo que fue de 1.3 MPa. Si bien no siempre se registré la rama de endurecimiento mostrada

en el comportamiento mecéanico definido en la norma AC434, y recogido en la Figura 2(b). En el caso
del refuerzo con C170 si mostraron cierto endurecimiento todas las muestras, hasta aparecer
problemas de deslizamiento de las fibras.

W

Stress (N/mm?2)
- N
Stress (N/mm32)

0
0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.000 0.005 0.010 0.015 0.020
Longitudinal strain Longitudinal strain
@ (b)
Figura 4. Comportamiento a traccién uniaxial de probetas de FRCM con malla tipo G220 (a) y C170 (b).

3.2. Resistencia al corte de muros de mamposteria reforzados con FRCM.

La Fig. 5 recoge las curvas de comportamiento obtenidas en los ensayos de compresién diagonal. Se
representa la variacién de la tensién tangencial con la distorsién angular de seis probetas reforzadas
con G220: dos sin refuerzo (No Ref-01 y No Ref-02), dos con refuerzo en una sola cara (RefV-1¢-01 y
RefV-1c-02) y otras dos con refuerzo a dos caras (RefV-2c-01 y RefV-2¢-02). La resistencia a cortante
en la fabrica sin refuerzo estuvo entre 0,35 y 0,5 MPa. El refuerzo a una cara tuvo como efecto un
incremento de dicha resistencia ligeramente superior a 0.6 MPa (un incremento medio del 50%).
Mientras que en el refuerzo a dos caras, el incremento fue mas notable pero con mayor dispersion,
estando entre 0.85y 1.2 MPa, algo mas del doble si se compara con la fabrica sin reforzar.

Ademas del citado efecto sobre la resistencia a corte de los muros, el refuerzo de FRCM también tuvo
una significativa mejora en la ductilidad de la mamposteria. En este caso se evaluara en términos de la
distorsidn angular ultima de las muestras, que en el caso de mamposteria sin reforzar estuvo del orden
de un 1% aproximadamente. Los incrementos al reforzar con FRCM elevaron esta distorsion ultima
hasta un 2.7% (refuerzo a una cara Unicamente) y hasta mas del 8% (en caso de reforzar ambas caras).
Este aumento de deformacion ultima, en torno a 3 y 8 veces, suele estar limitado en las normas de
disefo, para evitar un dafio excesivo en la estructura reforzada. Si se considera la deformacidon medida
en el instante de carga maxima, el resultado fue practicamente independiente del tipo de refuerzo
considerado, y en este caso estuvo entre el 0.5% y el 0.7%.

En la Figura 6 se comparan los resultados de refuerzos de FRCM a una uUnica cara empleando mallas de
fibra de vidrio o carbono. En este caso, los resultados el cambio de malla de refuerzo a fibra de carbono
C170 (RefC-1c-01 y RefC-1c-02) se reflejé en una mejora del comportamiento a corte, tanto en
términos de resistencia como de ductilidad. La maxima tension tangencial soportada por los muros
reforzados a una cara con C170, estuvo en el mismo orden de magnitud que el refuerzo con fibra de
vidrio a dos caras, con valores de resistencia a corte entre 0.8 y 0.9 MPa. La distorsién ultima también
fue mayor en el caso de las fibras de carbono, y su valor correspondiente a la carga maxima se registro
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aproximadamente en el 2%, muy por encima del 0.7% comentado anteriormente para los refuerzos de
vidrio.
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Figura 5. Ensayo de compresion diagonal, curvas tension deformacion de muros reforzados con G220.
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Figura 6. Ensayo de compresion diagonal, efecto del refuerzo a una cara con G220 o C170.

(a) (b) (c)

Figura 7. Modo de fallo de muro sin refuerzo (a), refuerzo a una cara de G220 (b) o C170 (c).

Por ultimo, se incluyen varias imagenes en la Figura 7 que muestran el efecto del refuerzo en el tipo
de rotura presentado por los diferentes tipos de muro ensayados. La mamposteria sin reforzar, rompié
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al poco de aparecer las fisuras, provocando la caida de parte, o incluso la totalidad del muro ensayado.

Por su parte, el refuerzo con FRCM, aunque sea Unicamente a una cara, permite garantizar la
estabilidad del muro, como puede verse en la Figura 7(b) para un refuerzo con G220, o incluso hasta
deformaciones mucho mayores como en la Figura 7(c) con FRCM y malla de fibra de carbono C170.

3.3. Modelos numéricos para evaluar el comportamiento a corte de mamposteria con FRCM.

En la Figura 8 se incluyen los resultados experimentales para el muro de mamposteria reforzado a una
cara con G220, y los diferentes ajustes que se han debido hacer en el modelo numérico para ajustar la
respuesta. La curva experimental incluida es la media de las curvas presentadas anteriormente en la
Figura 5. Los resultados del analisis por elementos finitos en SAP2000 fueron procesados mediante las
expresiones en Ec. (1) y Ec. (2), de forma que se pudieron representar las curvas de tensidén tangencial
frente a distorsion angular para su comparacidn con los registros experimentales. La linea discontinua
se corresponde con los resultados del modelo de SAP inicial, es decir, definido como un elemento de
area tipo Layered/Nonlinear, cuyas propiedades mecanicas se definen a partir de los ensayos de
caracterizacién de la mamposteria. En primer lugar, si bien el resultado del modelo estima con cierta
precision la distorsion maxima, la fiabilidad de la resistencia a corte presenta mayor desviacién respecto
al valor experimental (aproximadamente un 8% menos).
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Ne) |
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Distorsion angular

Figura 8. Curvas tension-deformacion obtenidas numéricamente para un ensayo de compresion diagonal en
un muro de mamposteria con refuerzo a una cara con G220.

Debido a la dispersidn tipica de la determinacidn experimental de la rigidez en este tipo de estructuras,
se realizd un pequefio andlisis de sensibilidad de diferentes pardmetros de las leyes constitutivas de los
materiales. Se han incluido diferentes curvas en la Figura 8 en funcidn de la variacidon del médulo
eldstico de la mamposteria. En cualquier caso, las variaciones en resistencia y deformacién en rotura
no son excesivas. Con un modulo elastico duplicado, la carga maxima resulté practicamente igual a su
valor experimental, con una distorsién angular maxima también similar. A partir de dicho punto,
mayores incrementos de rigidez consiguieron una mayor precision en la estimacién de la resistencia,
pero a costa de un error cada vez mayor en la deformacién en rotura. Por ultimo, la Figura 9 muestra
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diferentes estados tensionales durante el proceso de analisis por elementos finitos del modelo de muro
reforzado a una cara con FRCM con G220.

() (b)

Figura 9. Tensiones normales y tangenciales a baja carga (a) y en el punto de carga mdxima (b).

4. CONCLUSIONES.

El presente trabajo presenta diferentes tipos de refuerzo con FRCM (mortero de cemento reforzado
con mallas de fibra) para la mejora del comportamiento a corte de muros de mamposteria. Se
ensayaron refuerzos con mallas de fibra de vidrio y carbono, y se estudié su ejecucién a una cara o
ambas caras de la mamposteria. A la vista de los resultados experimentales se ha cuantificado la mejora
de la resistencia a corte de la mamposteria, para responder a la problematica derivada de su
vulnerabilidad frente a cargas transversales en su plano. Los refuerzos mediante FRCM con malla de
fibra de vidrio se observd una mejora de resistencia ligeramente menor al 50%, si el refuerzo se
ejecutaba a una cara, llegando casi a duplicarse la resistencia con refuerzo a doble cara. En el caso de
usar mallas de fibra de carbono con Unicamente una cara reforzada se conseguian los mismos aumentos
del 100% de la resistencia. En todos los casos, el efecto de los refuerzos de FRCM se observé en mayor
medida en términos de deformacién en rotura. Este aumento de ductilidad quedd patente en el control
del tipo de fallo que presentaron los muros ensayados.
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CONDUCTIVE CONCRETE, NANOADDITIONS AND FUNCTIONAL APPLICATIONS

Del Moral, Beatriz!; Galao, Oscar?; Baeza, F. Javier3; Zornoza, Emilio%; Garcés, Pedro®

ABSTRACT.

The addition of a carbon material, such as carbon nanotubes (CNTs) or graphite powder (GP)as
conductive ingredients transforms the resulting mixture into a conductive material. This yields the
possibility of using the new material for other functions different to the structural one, so that it can
be considered a multifunctional material, such as the sensing and heating function. Increasing CNTs
or/and GP content decreases the resistivity. Once the percolation threshold is reached it makes no
sense to increase % because the resistivity is not anymore significantly changed. Then strain-sensing
and heating functions can be can be carried in these conductive cement based materials.

Keywords: Multifunctional, conductivity, CNT, graphite, cement composites, strain sensing, self-heating.

1. INTRODUCTION.

Concrete is considered the construction material par excellence world-wide. However, there is demand
for technological advances in response to new requirements [1]. More and more structures are
increasing their quality standards, considering not only safety criteria but also sustainability issues.
Multifunctional materials are a new generation of composites which provide infrastructures with the
ability to develop new functions themselves, different from the usual structural role [2]. That is why
they are also called smart materials. One of the main applications of smart materials is structural health
monitoring which is possible thanks to their intrinsic self-sensing properties, also known as
piezoresistive properties [3].

One of the more promising functional fillers for obtaining self-sensing materials are carbon nanotubes
(CNT), due to their excellent mechanical and electrical properties [4]. The composite that results from
including CNT into a usual Portland cementitious matrix is able to detect mechanical parameters
through measuring the electrical properties of the composite, i.e. the piezoresistive behaviour [5], [6].
The mechanical parameters include strain (or deformation), stress (or external force), crack and damage
under static and dynamic conditions, whereas the electrical parameter consists of a rather simplified
resistance measurement. This strain-sensing property shown by CNT-cement based composites leads
straightaway to a desirable application of reinforced concrete structures: their structural health
monitoring (SHM)[7] [8], [9].
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On the other hand, a number of researchers have analysed the feasibility of using conductive

multifunctional concrete, with different additions, for pavement deicing [10-11].

This study is within a European project and first objective of it is to carry out a preliminary compatibility
tests between the carbon based materials considered in the project, CNT and GP, and the addressed
cement matrices. The second objective is the development of conductive multifunctional cement-based
materials, for specific applications in the area of civil engineering and architecture. It allows this
composite to be used for different applications rather than the structural one (e.g. self-sensing, heating,
etc.).

2. MATERIALS AND METHODS.

Prismatic mortar specimens of standard size (dimensions 4cmx4cmx16cm) were fabricated according
to the Spanish Standard UNE-EN 196-3:2005. The materials were:

. Portland cement type UNE-EN 197-1 CEM | 52.5R, supplied by Cemex Espaiia S.A. with the
chemical composition shown in Table 1.

. Carbon nanotubes denominated CNTs (Graphistrenght C100, supplied by Arkema. Table 1).
J Pellets of CNTs (CW2-45, supplied by Arkema).

J Gel of CNTs (CW3-2,5, supplied by Arkema).

. Graphite products (ABG1010, APH2939, PNG and SG supplied by Superior Graphite).

. Superplasticizer Sika viscocrete 20-HE, supplied by SIKA.

. Distilled water.

Table 1: Main properties of CNTs (provided by Arkema).

Description CCVD Multi-wall Carbon Nanotubes
Appearance Black powder
i -150 kg/m3
Powder Apparent den5|ty. 50-150 kg/m
characteristics Mean agglomerate size 200-500 um
Weight loss at 105 °C <1%
C content > 90 wt%
Free amorphous carbon Not detectable (SEM/TEM)
CNTs characteristics Mean number of walls 5-15
Outer mean diameter 10-15 nm
Length 0.1-10 um
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Water based dispersions of CNTs (different wt% respect to cement) were prepared by using a high shear
mixer (Robot Coupé) for 10 minutes. After that superplasticizer Sika viscocrete 20-HE, supplied by SIKA,
was added. Then, a 10 min ultrasound treatment was applied to the dispersion using an ice bath.

Subsequently, dispersions of un-modified and surface modified CNTs have been incorporated to cement
by using a planetary mixer. Firstly, dispersions were totally poured into the mixer container and cement
was added in three parts of 600 g. Each part was mixed for 2 minutes at slow speed. Finally, when all
cement parts had been mixed, paste was mixed for 1 minute at high speed. A water/cement ratio = 0.5
was used in all cases.

Cement pastes were slowly poured into molds on a vibrating table. After 24 h in humid chamber,
samples were unmolded. All samples were cured at 100% of relative humidity (RH) and 20 oC for 28
days, according to UNE EN-80-101-88. After 28 days, they were maintained at laboratory conditions
before characterization.

Mechanical tests

Mechanical tests were accomplished under laboratory conditions according to European Standard UNE
EN 196-1. Flexural and compressive strength tests on prismatic specimens were conducted according
to Spanish standard UNE EN 196-1:2005, with a ME-402/20 mechanical testing machine, by Servosis,
S.A.

Resistivity tests

After curing, specimens were externally dried and silver electrically conductive paint (Pelco Conductive
Silver 187) was applied around the perimeter at four interior planes, which were parallel to the end
surfaces. Four copper wires were wrapped around each silver painted perimeter, in order to form four
electrical contacts, as needed for the four-probe method. This method consists on applying a fixed
electrical current with a AC/DC current source (model Keithley 6220) at the outer electrodes, while the
voltage was measured between the inner electrodes using a digital multimetre (Keithley Model 2002).
Hence, resistance may be calculated applying the Ohm’s law.

Self-sensing tests

Several consecutive loading-unloading cycles (compressive) were applied to each specimen, with a fixed
current of 1 mA. Specimens were first loaded up to 1.5 kN and then 5 or 6 cycles were applied up to 6.5
kN (4 MPa) and 13.5 kN (8.4 MPa), with a loading rate of 200 N/s.

Heating tests

Changes in the surface temperature of the specimens were continuously registered by RTD temperature
sensors type Pt100, which were connected to a data logger. A FLIR E30 thermographic camera was also
used to monitoring the temperature distribution along the specimen’s surface.

With direct current, fixed voltage was applied with a digital direct power source. With alternating
current, fixed voltage was applied using an alternating power source F5V. In both cases, electric current
was measured with digital multimetre Keithley 2002.
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All power sources were kept inside a security chamber for safety concerns during tests. Moreover, all

cables used were shielded for noise signal reduction and for safety concerns too. No thermal insulator
was utilized, therefore the results obtained would have shown a much higher efficiency if so, in which
issue the authors are currently working on.

3. RESULTS AND DISCUSSION.
3.1. Compatibility between CNTs and GP with the cement matrices.

As was established previously, the first goal of this study was to carry out a preliminary compatibility
tests between the carbon based materials considered in the project, CNT and GP, and the addressed
cement matrices.

The incorporation of the three different kinds of CNTs that are designed for water dispersion (C100,
CW2-45 and CW3-2,5) to the cement pastes implied different behaviour for each one from the point of
view of setting time.

In the case of CW2-45 and CW3-2,5, long setting times have been observed. This behaviour can be
related to the high amount of carbomethylcellulose present in them, which also produced losses in the
composite's compressive strength. Therefore, these composites cannot be used for the development
of the self-sensing and heating functions. Technical data sheet of Arkema limits the gel amount to 10%
of the solid mass in the mix. In the aforementioned cement pastes, this equals to a 0.25% by cement
mass. In a regular concrete this limitation would be around 0.3 vol%. This proportion would be suitable
for enhance the mechanical properties for those concretes, but in our experience the concentration of
conductive material is not high enough to guarantee adequate conductivity levels for the heating-
deicing application. For example, self-heating concretes would require at least twice this volumetric
fraction.

Table 2: Resistivity (Q-cm) and mechanical properties of cement paste specimens with different percentages of
C100 cured for 28 days at 100% RH.

Dosage Resistivity (Qcm) Compressive strength (MPa)
0% (w/c 0.5) 1716 47.0
0.5% C100 (w/c 0.5) 1639 46.5
1% C100 (w/c 0.5) 1513 45.0
1.25 % C100 (w/c 0.5) 1514 47.0
1.5 % C100 (w/c 0.5) 240 48.5
2% C100 (w/c 0.5) 237 41.5

Concerning the CNTs C100, table 2 shows the resistivity (Q-cm) and mechanical properties of cement
paste specimens with different percentages of C100 cured for 28 days at 100% RH. First, we observe
that the higher the amount of CNTs added, the lower the resistivity monitored. Second, we can observe
here that when the concentration of C100 was 1.5%, the resistivity value obtained was 240, which is
low enough to develop the sensing and heating function. The increase of the percentage of CNT to 2%
did not imply a decrease in the resistivity. On the other hand, the mechanical resistance is more or less
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constant up to 1.5%, although there is a drop at 2%. Therefore, from this point on, we have used cement
paste with 1.5%C100, since increasing the amount of CNT does not improve the conductivity, it also
reduces the compressive strength, and finally, dispersion problems are observed.

In order to know the limits of the carbonaceous additions it is important to find out a property called
percolation threshold. Percolation threshold comes when there are enough CNFs density to establish a
continuous path of electric current. Figure 1 shows the percolation threshold curves corresponding to
cement paste specimens with different percentages of C100 and with different curing times at 100%
RH.

The solid lines show the resistivity values of the paste samples with the addition of C100 at different
curing times. As can be seen, the percolation threshold occurs at 1.5% of CNT C100. Once the
percolations threshold is reached it make not sense to increase % of CNT because the resistivity is not
anymore significantly changed.
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Figure 1. Percolation threshold curves corresponding to cement paste specimens with different percentages of
CNT C100. Curing times: 28a and 90 days.

Next, in order to complete the first goal of this study, a preliminary compatibility tests based in the
addition of different graphite products (ABG1010, APH2939, PNG and SG supplied by Superior
Graphites) to the cement pastes were carried out, see table 3. It was clear that ABG1010 graphite
delivered the best results from the perspective of conductivity.

On the other hand, as it was mentioned earlier, we have also worked with mixtures of CNT and graphite
powder. Table 4 shows the resistivity of cement paste specimens with mixtures of CNTC100 and 2 types
of graphite, ABG1010 and APH2939.

The mixture of 1% C100 + 5% ABG1010 is the one that offers the lowest levels of resistivity. This
conductivity level is similar to the one obtained for the 1.5% C100 paste without graphite powder but
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the mixing procedure and the cost of the mix with 1% C100 + 5% ABG1010 justify its selection.

Nevertheless, from the performance point of view, it is interesting to compare both admixtures in the
development of the sensing and heating functions.

Table 3: Resistivity values (Q-cm) of cement paste obtained with the addition of different graphite products
after 28 days of curing time and 21 days in laboratory conditions (LC).

ABG 1010
Age 0% 1% 5% 10%
After curing 2608 1568 1682 808
21 daysin LC 3502 5016 4038 802
APH 2939
Age 0% 1% 5% 10%
After curing 2608 1834 2664 1822
21 daysin LC 3502 4554 6044 5284
PNG
Age 0% 1% 5% 10%
After curing 2608 1614 1932 1582
21 daysin LC 3502 4914 4696 5454
SG
Age 0% 1% 5% 10%
After curing 2608 1570 2586 2412
21 daysinLC 3502 4428 5840 5238

Table 4: Resistivity (Q-cm) of cement pastes of mixture of C100 with the graphite ABG1010 and with the
graphite APH2939 (w/c=0.5) cured 28 days 100% RH.

Age 0% 1% C100 + 5% ABG1010 1% C100 + 5% APH2939
28 days 1466 276 1324
60 days 5400 256 4654
90 days 40107 249 7320

3.2. Self-sensing tests.

The main objective of this work is the development of conductive multifunctional cement-based
materials, for specific applications in the area of civil engineering and architecture. Particularly,
interesting smart structural materials are those exhibiting strain-sensing properties, that is, the ability
to provide an electrical output that is correlated to their state of strain, also known as piezoresistive
property [8-13]. The material’s strain sensing capacity is defined as the response on the volumetric
electrical resistivity (proportional and reversible) due to its strain state [15] [16].

Figure 2 shows the results for strain-sensing tests for 1.5% of C100 CNT cement paste at 28 days of
curing time, with a 1mA DC current, 200 N/s load rate, initial load of 1.5 kN and a maximum load of 6.5
kN. Both stress and fractional change in electrical resistance data versus time are monitored. If a

166



Beatriz del Moral; Oscar Galao; F. Javier Baeza; Emilio Zornoza; Pedro Garcés

longitudinal compressive stress is applied, the electrical resistance in that direction is reduced (the
contact between CNFs themselves and CNFs and paste becomes closer and closer and consequently the
contact electrical resistance also decreases, and vice versa the material recovers the initial state when
the stress is removed. Both effects are reversible in the material’s elastic range; therefore, the electrical
resistance returns to its initial value once the load is removed.
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Figure 2. Self-sensing test for 1.5% of CNT C100 cement pastes at 28 days of curing time, with a ImA DC
current, 200 N/s load rate, initial load of 1.5KN. Maximum load of 6.5 kN.
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Figure 3. Self-sensing test for 1.0% of CNT C100 and 5% of graphite ABG1010 cement pastes at 28 days of curing
time, with a 1mA DC current, 200 N/s load rate, initial load of 1.5KN. Maximum load of 6.5kN
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Figure 3 shows the results for strain-sensing tests for 1.0% of CNT C100 and 5% of graphite ABG1010

cement paste at 28 days of curing time, with a 1ImA DC current, 200 N/s load rate, initial load of 1.5 kN,
and a maximum load of 6.5 kN. It is clear that we are working within the elastic regime because the
maximum stress applied in this test is just a 14% of the compressive strength. When the application of
the load is initiated, the stress increases (red line) and as a consequence a proportional decrease of the
electrical resistance can be observed (blue line). After this first loading step, the load is returned to zero,
and so stress and deformation recover their initial values, as well as the electrical resistance or electrical
resistivity. Therefore, measuring the resistivity, the state of charge and the structural health can be
easily controlled.

Respect to the performance of both types of admixtures (1.5% C100 vs. 1.0% C100 + 5% ABG1010), it
can be observed that the relation between variation of resistance and stress is better fitted for the mix
that includes both CNT and GP.

It is important to calibrate each sensor, previously to its application. To do so, the slope of the variation
of resistivity vs the deformation gives us the so call gage factor, which controls the accuracy of the
measurement.

3.3. Heating tests.
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Figure 4. Self-heating behaviour for 1.0% of CNT C100 and 5% of graphite ABG1010 cement pastes at 28 days
of curing time. 20V and 40V AC-DC

Figure 4 shows the first approach to test the self-heating behaviour for 1.0% of CNT C100 and 5% of
graphite ABG1010 cement pastes. Different AC-DC voltages were applied to a 4x4x16 cm?® specimen.
Two Pt-100 temperature sensors, were attached in the centre upper and lower sides of the specimens.
In the figures only the mean temperature is shown. The electrical resistance of the sample remains
constant with the temperature variation as it can be deduced from the intensity demanded by the
specimen to apply each particular voltage (see Figure 4). The temperature increases to reach a constant
value in which the electrical power applied is equal to the rate of heat loss to the outside. An increment
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of temperature of 15°C was obtained applying 20 volts and an increment of 45-50°C was obtained
applying 40 volts, both of them in about 3600 seconds. As it can be observed in the figure, there are
small differences in the temperature when applying DC or AC voltages.

4. CONCLUSIONS.
Cement pastes with high addition of CW2-45 and CW3-2.5 presented problems with setting time.

Resistivity levels of cement paste with CNT or mixtures of CNT and GP have offered very promising
results in electric conductivity (which could make the sensing a heating functions viable).

Measuring the resistivity of cement paste with CNT or mixtures of CNT and GP, the state of charge and
the structural health can be easily controlled.

Applying an electric potential difference through a cement paste with CNT and GP causes the heating
of the material. The temperature reached depends on voltages that can be applied, which in turn
present small differences in the temperature when apply DC or AC voltages.
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ABSTRACT

The communication presents the experience developed in the last three years in a new subject
organized by several professors of the Department of Structures and Building Physics (DEFE) of the
Escuela Técnica Superior de Arquitectura de Madrid (ETSAM) of the Universidad Politécnica de
Madrid (UPM ) in the degree in Fundamentals of Architecture. In the first semester, the degree has a
compulsory experience workshop, which students must take by choosing a workshop among the
offers made by each department. The experience discussed corresponds to one of the proposals by
the DEFE and is called Build and Break Structures.

The objective of the workshop corresponds to what is stated in the title, is that students propose a
solution to a structural problem, carry out the project of that construction, build it and, finally, submit
it to the expected loading situation. In the event that it exceeds the expected situation, the load
continues to increase until it reaches breakage.

Keywords: structures, construction, test, collapse.

1. INTRODUCCION

Aunque el uso de modelos con fines didacticos es una practica habitual ya documentada desde hace
afos [1], y que en el DEFE se ha venido utilizado tradicionalmente, la experiencia que se propone
presenta dos particularidades sustanciales. No se trata de trabajar con modelos, sino con estructuras
pequenas. No se trata de replicar a escala una estructura de mayor tamano, sino de definir un
problema de tamano pequeno, y resolverlo. Y, por otra parte, los alumnos tienen que definir el
proyecto, construirlo, prever la manera de ponerlo en carga y, finalmente, llevarlo a la rotura.

El taller se desarrolla a lo largo de 15 semanas a razdn de tres sesiones de dos horas a la semana, lo
que supone un total de 90 horas de trabajo de los alumnos con presencia del profesorado. El objeto
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de cada uno de los trabajos que se proponen a lo largo del taller se concreta en asamblea, asi como
las condiciones que tiene que cumplir la construccion: Tamafo, material con que se construye, tipo
de carga, su magnitud y la forma de aplicarse, asi como la cantidad total que debe soportar.

Una condicién que los promotores del taller sugieren es que los materiales que se utilicen para la
construccién de las estructuras sea, en la medida de lo posible, material reutilizado y, en caso de no
ser asi, emplear materiales econémicos y sencillos de obtener.

El objetivo didactico fundamental que se persigue es que los alumnos pongan en practica los
conocimientos que, sobre estructuras, ha adquirido a lo largo del bachiller y que no son conscientes
de su aplicacion practica y su significado real. Para reforzar esta intencién de recordar lo ya estudiado,
se plantean varias sesiones teodricas a lo largo del taller en las que profundizar en cuestiones como el
equilibrio o las propiedades mecanicas de los materiales.

La propia organizacion del curso hacer que el programa se vaya concretando a lo largo del taller
segln se van decidiendo los objetivos de las sucesivas propuestas de Construir y Romper. En la pagina
(http://habitat.ag.upm.es/gi/mve/mmcyte/) se incluyen los programas de las pasadas ediciones del
taller. En ellas se pueden consultar las actividades realizadas semanalmente, con los enunciados de
cada ejercicio de construir propuesto, los proyectos planteados por cada equipo, el resumen del
proceso de construccion y el proceso de rotura.

Por ultimo, los participantes en el taller tienen que documentar su trabajo y lo resumen en un
documento que incluye informacion escrita, grafica (planos del proyecto e imagenes de la
construcciéon y la rotura) y videos, tanto del proceso de construccion como el de rotura. Para
compartir sus resultados, los participantes utilizan los canales de difusion que utilizan habitualmente,
aunque el taller dispone de una pagina en facebook (https://www.facebook.com/ticre/) y, para el

préximo curso, se utilizara el nuevo blog de la asignatura (https://blogs.upm.es/dcyrep/inicio/).

Figura 1: Carga hasta rotura de algunas de las construcciones propuestas en el taller: Torre de spagetti, y varios
ejemplos de puente atirantado.
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2. ANTECEDENTES

El uso de la experimentacion en mecanica en general y, en particular en el campo de las estructuras,
como complemento a las lecciones teoricas se ha utilizado tradicionalmente. En 1947 Pippard
describié un completo laboratorio en el que los alumnos podrian poner en practica varios temas
habituales en teoria de estructuras: El estudio vigas de celosia tanto desde un punto de vista
cualitativo, interpretar las trayectoria de las fuerzas identificando barras comprimidas y traccionadas,
como cuantitativo, observando el valor de los esfuerzos en las barras; el estudio del pandeo de barras
comprimidas; la flexibilidad de las vigas de alma llena; la resistencia y rigidez de los porticos de nudos
rigidos y de estructuras flexibles; el estudio de estructuras hiperestaticas: tres cables, vigas continuas,
porticos planos o emparrillados; estudio de cables y arcos y angulo de rozamiento de terrenos y
empujes sobre muros de contencion.
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Figura 2: Imdges de algunos de los ensayos propuestos por Pippard: Pandeo de barras comprimidas; flexion de
un empatrrillado y flexion en un pdrtico rigido.

En la propuesta de trabajo con ensayos de Pippard hay un componente esencial que es el trabajo
previo del alumno. Cada ensayo tiene asociados unos cuestionarios que es preciso estudiar y
completar previamente al trabajo experimental. Con ese trabajo previo se crea la expectativa que se
somete al contraste de la experimentacién. Ricado Aroca, comentaba sobre el trabajo de los docentes
que quienes ensefan se pasan el tiempo respondiendo a cuestiones que los alumnos no se han
planteado. Esta situacién reduce la motivacién y dificulta que se mantenga la atencion. Es necesario
tener expectativas para interesarse por lo que se cuenta. Por ello en educacién es una buena
estrategia el realizar actividades que tengan como resultado el que los alumnos elaboren expectativas
que despierten la atencién y animen la investigacién.

El trabajo previo a la actividad con modelos consigue crear esas expectativas previas. Por esa razon,
en la propuesta de Pippard las instrucciones de cada experimento incluian realizar el analisis de la
estructura y la experimentacion servia para comprobar los resultados obtenidos. Una de los objetivos
que se pretende alcanzar con este enfoque, es tomar conciencia de las simplificaciones que es
necesario hacer para crear los modelos analiticos, y ser conscientes de ellas a la hora de interpretar
los resultados.

Ademas, con el trabajo previo se obtiene una aproximacién a los 6rdenes de magnitud de los
problemas, lo que nos da una herramienta para juzgar las soluciones obtenidas. La acumulacion de
este conocimiento es lo que, sin ser conscientes de ello, nos permite tener intuicion.
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La titulaciéon de arquitecto que se impartia en la ETSAM correspondiente al plan 1974 tenia seis
cursos y se impartié hasta el inicio del plan de 1996. En él, la primera asignatura de estructuras tenia
el nombre de Estructuras I. Era una asignatura semestral, tenia 10 créditos y se impartia en el cuarto
curso a razén de 6 horas semanales durante 30 semanas.

El objetivo fundamental de la asignatura era el equilibrio. Se estudiaba andlisis de estructuras
sencillas, propiedades de materiales, dimensionado y comprobacion, pero el énfasis del curso se
ponia en el equilibrio.

La docencia estaba organizada en una parte tedrica y otra practica. Pero la parte tedrica se introducia
siempre con la presentacion del fenémeno fisico que se iba a estudiar. En cada una de las 15 semanas
se trataba un tema vy, a cada uno, correspondia un experimento que se realizaba en el aula al tiempo
que se hacia la exposicion teodrica. De modo que la experimentacion y el ensayo de estructuras con el
fin de visualizar los temas que se estudiaban formaba parte del planteamiento del curso.

2.1. Concursos de Torres y Vigas

Como complemento se establecié una actividad relacionada con el trabajo en estructuras pequenas.
Esta actividad incorporaba una novedad sobre el planteamiento de Pippard, y que consistia en que
los alumnos eran los responsables de la definicion de la estructura que se estudiaba, de su
construccion y de su ensayo hasta la rotura.
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Figura 3: Propuestas con mejor puntuacion en la edicion del afio académico 1989-1990 del concurso "Torres
contra depdsitos"
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Se organizaron lo que se llamaron “Torneo de torres contra depdsitos" y “"Torneo de vigas contra
cargas puntuales'.

En los dos casos se definia un problema estructural: En el primero soportar una carga (depésito) a
una determinada altura, y en el segundo soportar una carga entre dos puntos de apoyo situados en la
misma horizontal a una distancia determinada. La meta perseguida por cada disefio era no solo
obtener la estructura que lograse la mayor carga, sino la que lo hiciese con el menor peso posible. Se
definia la eficiencia de la estructura en cada caso. Al mismo tiempo, en los dos casos se contaba con
una cantidad limitada de material.
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Figura 4: Soluciones con mejores resultados de la edicion de 1989-1990 del concurso "Vigas contra
cargas puntuales".

En el caso de las torres se contaba con 16 varillas de madera de balsa, y la eficiencia de la estructura
se media como el producto de la carga que rompia la estructura por la altura al cuadrado dividido
entre el peso de la estructura, de modo que la eficiencia en este caso tiene unidades de m?, unidades
de superficie. En este caso, ademas, se definia la tensién media como el cociente entre la carga
Gltima y el area equivalente que, a su vez, se obtenia como el cociente entre el peso de la torre y el
peso especifico de la madera de balsa por la altura de la torre. Este valor representaba la tension
media de una barra maciza de la misma altura y de la misma cantidad de material con que estaba
hecha la torre. Se establecian por tanto dos cantidades para valorar cada disefio, eficienciay tension
media:
_Qxh o =Q
e—T Y m A
en donde Q es el valor de la carga que hace colapsar la estructura, h es la altura de la torre,
P su peso propioy A, es el valor del area media de un soporte con la altura de la torre y su
peso y suponiendo que p es el peso especifico del material utilizado, se obtiene como:
p
Am:
pxh
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En el caso del torneo de vigas, la medida de la eficiencia se hacia como el cociente entre el momento
flector M que producia la rotura y el peso propio de la estructura. Las unidades de la eficiencia asi
medida son unidades de longitud. La interpretacién seria como el brazo de palanca necesario para
que un peso igual al de la estructura produjese el momento flector de la rotura.

e=—
p

El planteamiento utilizado no valora Gnicamente la capacidad de carga, sino que tiene en cuenta la

habilidad para disponer el material utilizado, de modo que, a igualdad de carga soportada, un
proyecto que se hubiese realizado con menos cantidad de material resultaria ganador.

3. ELNUEVO PLANTEAMIENTO: CONSTRUIR Y ROMPER ESTRUCTURAS

Los torneos se desarrollaron anualmente hasta la supresién del plan de estudios del 1974. Con el
nuevo plan de 2010, aparece en el primer semestre de los estudios una nueva asignatura de taller
obligatoria opcional, esto es, que todos tienen que cursar, pero a elegir entre una variedad de talleres
ofertados por los departamentos.

En el afio 2016 se presentd por primera vez con el objetivo de ofrecer la oportunidad de que los
alumnos pusiesen en practica los conocimientos de mecanica y estructuras que, en teoria, han
estudiado en el bachiller.

PCLITECNICA http://wvw facebook. com/tlcra/

Construir y romper estructuras
Una semana cargando estructuras hasta su fallo
alla maniera di Leonardo da Vinci

Vitruvius Woman DelmenD Cerchall CerchaTl

Vitruvius Man

Si ol lenguaje ne es correcto, entences ne se dios

lo que se quiere decir; si lo que se dice no es lo
que se pretende, entonees no se hace lo que se tenda
que haober hecho: si o que se tenin que haber hechn g
quedn sin fwcerse, entonees o omornl y el arte se
deterioran; si ln justicie se extrawio, weina le confu-
ston. Por eso no debe haber arbitroriedad en lo que
se dice. Esto es lo mids emportante de todo.
CONFUCIO

Figura 5: Presentacion del taller experimental con la idea que orienta su organizacion: experimentar
para conocet.

La estrategia que se propone en el taller incorpora una nueva variable mas a las experiencias
anteriores. En el laboratorio propuesto por Pippard tanto los problemas estructurales que se
estudiaban como los objetos sobre los que se realizaba la experimentacién ya estaban definidos y
construidos. En los torneos de “torres contra depdsitos” y “vigas contra cargas puntuales”, el
problema estructural era parte del enunciado, asi como los objetivos a lograr y el material con el que
se debia construir la estructura.
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El nuevo planteamiento presenta una novedad y es que no hay nada preparado previamente. El taller
se organiza de manera colectiva y la definicion del problema estructural a resolver se hace
colectivamente entre todos los participantes, profesores y alumnos. Ademas del problema estructural
a resolver, se definen el material a utilizar y las limitaciones del proyecto y las condiciones precisas
que debe cumplir la estructura que se va a construir.
La intencion del taller es doble. Por una parte trabajar practicamente con los conocimientos que ya
han adquirido, tanto sobre estructuras como sobre las propiedades mecanicas de los materiales. Por
otra, trabajar un conjunto de competencias transversales y generales que se supone que tienen que
alcanzar a lo largo de la titulacién, como la capacidad de trabajar en equipo, la comunicacién en
publico, la busqueda de informacion y su elaboracién y asimilacién, o la redacciéon de documentos
similares a los necesarios en la vida profesional. Pero, sobre todo, lo que se pretende es presentar
como objetivo fundamental de la investigacién de la estructura el poder construir mas con menos o,
como se dice en la presentacién del taller citando a Amos In Tiao Chang:
La investigacion de la estructura por contraposicion a la de la construccién nos mostrard que
basicamente la creacién de todas las construcciones arquitecténicas existentes estd basada en
un simple principio: la provisién del minimo material disponible a fin de resistir el maximo de
cargas posibles. Mientras que los métodos de construccién cambian, los principios
estructurales siguen siendo los mismos.[2]
El taller se desarrolla en 15 semanas sin un programa definido, mas que la intenciéon de construir y
romper estructuras. Aunque la afirmacion de que no existe programa tienen algo de retérico, ya que,
aunque el objeto preciso que se va a construir no esta previsto al comienzo del curso, si lo esta lo que
tienen que hacerse durante el desarrollo del taller.
De todos los trabajos que se realicen deberan realizar las siguientes tareas:

1. Un proyecto, en el que incluirdn una memoria descriptiva del proyecto, con unos planos
suficientemente definidos como para que un tercero pueda construirlos.

2. Realizar la presentacion publica del proyecto en la que se plantearan cuestiones y posibilidades de
mejora que, en cada caso, decidiran si incorporan o no al disefio definitivo.

3. Construir el proyecto, haciendo los modelos parciales necesarios para comprobar la viabilidad de
la propuesta.

4. Documentar la construccién, haciendo especial mencién a las modificaciones que se hubiesen
hecho durante la construccion, justificAndolas de manera adecuada.

5. Resultados de ensayos parciales realizados durante la construccion con los que justificar cambios
realizados en el proyecto.

6. Ensayo de la estructura para comprobar que alcanza los resultados previsto y, en caso de hacerlo,
continuar hasta la rotura.

7. Documentar el proceso de ensayo en forma de videos y graficos que crean necesarios para
explicar el proceso de rotura.

8. Memoria resumen del proyecto en que se incluya el proyecto inicial, la descripcion del proceso de
construccién con la mencién a las modificaciones introducidas y su justificacién, planos del
proyecto finalmente construido, descripcidon del proceso de carga y unas conclusiones que
incluyan una valoracion critica.

9. Video de la actividades realizadas, proyecto, construccién y ensayo.

10. Presentacion publica de la memoria definitiva.

Lo que no estd definido al comienzo del curso son los problemas estructurales que se quieren
resolver. Esta tarea se hace en grupo sobre la base de las preferencias que han mostrado en un test
inicial, en que dibujan estructuras que les interesa estudiar.

Esta primera muestra de intereses que muestran en el test preliminar es aparentemente dispar en lo

formal, pero las opciones que presentan los alumnos se pueden agrupar en unos pocos problemas
estructurales:
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1.S oportar cargas en altura: torres o edificios de pisos.

2.S oportar una carga entre dos puntos separados en horizontal: puentes de diverso tipo: vigas,
cables o combinaciones de cables y vigas.

3.E structuras superficiales: forjados, bovedas o cupulas.

La eleccion del material con el que se construiran las estructuras es también libre y es el resultado del
acuerdo entre todos los participantes. Los organizadores del taller proponemos que,
preferentemente, se empleen materiales reutilizados. Por eso en muchos casos se han hecho
estructuras con cartén, preferentemente obtenido de la basura. Y esta es una contribucién a
sensibilizar a los estudiantes y a otros profesores, de la necesidad de incorporar en la practica
profesional los Objetivos del Desarrollo Sostenible, aunque los organizadores del taller pensamos que
la construccion mas eficiente es la que nos se hace.

Cuando se llega al acuerdo de que problema estructural resolver, que material utilizar y que
condiciones se deben respetar en la construccién se define el enunciado del problema y se inicia el
proceso de proyecto, construccién y ensayo.

La experiencia de las cuatro ediciones realizadas nos ha permitido constatar que la dedicacién de los
estudiantes es intensa. Se trata de una asignatura de 6 créditos que suponen, en teoria, una
dedicacién total de 162 horas. En quince semanas suponen unas 11 horas semanales incluidas las 6
horas en clase que se cumplen, probablemente con creces. Esa dedicacién nos permite suponer que
el taller alcanza el objetivo de motivar a los alumnos participantes.

4. RESULTADOS DE LAS TRES PRIMERAS EDICIONES

En los tres Gltimos afos se han realizado 5 ediciones del taller en el que participaron unos 100
alumnos. Trabajando en grupos formados por entre tres y cinco personas construyeron tres
estructuras por semestre cada grupo. Algunos de los problemas estructurales se repitieron en algin
caso, pero las soluciones y los materiales utilizados en cada caso fueron distintas. Agrupandolos por
tipos de estructura se resolvieron los siguiente problemas estructurales:

4.1. Soportar cargas entre dos lineas separadas horizontalmente: Vigas y arcos

4.1.1. Acartonados puentes. El objetivo de este CyR fue construir un puente de cartén
(preferiblemente reutilizado) que permita el paso de un “tren” de cargas de 120 mm de ancho y
240 mm de alto. Material, cartén reutilizado.

4.1.2. Puentes atirantados. El objetivo es construir un puente atirantado de 1,6 m de longitud total y
no mas de 2 kg, apoyado en dos lineas separadas a unos 0,86 m, definiendo un tablero (plano
horizontal de apoyo) para sostener un “tren” de cargas iguales (de 120 mm de ancho y 120 mm
de alto) cuyo valor util (o caracteristico) es de 1,2 kN/m?; salvo los tirantes y los materiales para
realizar uniones, el resto de piezas sera de carton ondulado (preferiblemente reutilizado)

4.1.3. Puentes y arcos. El objetivo es construir un puente en arco de 1,6 m de longitud apoyado en
dos lineas separadas 1,0 m, para soportar un tablero que permita sostener un tren de cargas
iguales cuyo valor Gtil es de 1,2 kN/m? el disefio debera permitir el paso de las cargas por un
hueco de 120 mm de ancho y 120 mm de alto. Todo el material del arco debera ser de cartén
ondulado, con la Unica excepcién de los tirantes, en caso de que se utilicen y el material para
realizar las uniones.
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4.1.4. Dulces arcos. El objetivo des este Construir y Romper (CyR) fue construir un tablero(plano
horizontal de apoyo) para sostener un “tren” de cargas iguales, apoyado en alguna forma en el
arco mediante péndolas. El material, terrones de azucar.

4.1.5. Spanish Aerocar de cartdon. Estructura inspirada en el transbordador de Torres Quevedo
realizada en cartén.

4.1.6. Descansadas hamacas. El objetivo es construir una hamaca sobre una plataforma de carton
ondulado de 1,6 m x0,4 m de superficie,suspendida de unos apoyos separados entre si una
distancia de 1,0 m y capaz de soportar una carga situada a una altura minima de 25,0 cm. El
material sera el carton ondulado (preferiblemente reutilizado).

4.1.7. Stairway To Heaven. El objetivo es construir una escalera que salve una altura de 122 cm y
comunique la base con una plataforma elevada de 34,0 cm x 32,0 cm de superficie situada a la
altura definida. El disefo es libre con la Gnica limitaciéon que tiene que estar contenida en una
superficie de 12000 cm? de forma libre. Ademas la zanca no podra tener soportes en cuanto su
altura supere los 61,0 cm. La escalera debera tener 20 peldafios, con lo que la altura de cada uno
sera de 61 mm y su huella sera, al menos, de 90 mm. El ancho de la zanca sera de 20,0 cm. El
material sera el carton ondulado (preferiblemente reutilizado).

Figura 6: Proyecto de estructura con maderitas. Torre de pasta y puente en arco.

4.2. Contencion: Muros y presas.

4.2.1. Presa conoidal. El objetivo es construir una presa de papel, utilizando cuatro hojas A3 de papel
grueso, capaz de contener la presion de un “liquido” de bolas de acero alojado en el vaso de un
“embalse”. Material a utilizar papel.

4.2.2. Acartonados muros. El objetivo es construir un muro de contencidon para sostener un
“terreno” (“no cohesivo”) granulado sobre el que se apoya ademas un edificio, justo al lado del
borde del muro de contencion; el muro se apoyara en subase por simple contacto con el “suelo”.
Material a utilizar cartén.
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4.3. Estructura superficial plana.

4.3.1. Suelo de carton. El objetivo es construir un suelo horizontal de cartén para sostener un carga
atil de 2,22 kN/m2, apoyado en cuatro soportes de madera por simple contacto.

4.4, Soportar cargas en altura: Torres.

4.4.1. Suculentas torres de sémola de trigo. El objetivo es construir una torre de 1,6 m de altura total
y no mas de 3 kg de masa propia, apoyada en el suelo del aula, definiendo en cabeza apoyos
suficientes para un tablero cuadrado (plano horizontal de apoyo) de 270 mm de lado, sobre el
que se dispondra peso cuyo valor Gtil (o caracteristico) sera de 0,3 kN; salvo los materiales para
realizar uniones, el resto de piezas sera de pasta de sémola de trigo.

4.4.2. Torres acartonadas. Construir una torre de pisos de 1,2 m de altura y no mas de 10 plantas. La
superficie del solar sobre el que se construird la torre es de 240 mm x 240 mm. De toda la
superficie posible, la ocupacion serd como maximo del 40 %, esto es 230400 mm?. El material
con el que se construira sera el cartdn (preferiblemente reutilizado).

Figura 7: Proyecto de hamaca (superior). Torre de caton (inferior izquierda) y torre de pasta (inferior
derechal).

4.5. Proyecto libre con un determinado material.

4.5.1. Problemas estructurales con maderitas. Eligiendo entre maderas de diferente formatos
(palillos, palillo de madera para brochetas, palillos chinos de madera, depresor lingual, palitos de
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madera para helado, ...) plantear un problema estructural y resolverlo con tipo de maderita
elegido.

En total se han planteado cuatro problemas estructurales, para los que se han plantado
12 variantes diferentes, ademas de las propuestas realizadas en el problema de libre
eleccién. Para cada una de ellas, los diferentes grupos (entre cinco y seis segun las
ediciones del taller) realizaron propuestas distintas.

5. CONCLUSIONES

El formato de taller que se propone presenta una novedad que consiste en que los
participantes son los encargados de definir las condiciones del problema que tienen que
resolver. Esta nueva situacién asegura una mayor motivacién porque desde el comienzo
la tarea que se realiza responde a una intuicién personal. Ademas, el participar en todo el
proceso, desde la concepcién del problema hasta su rotura final, obliga a un
confrontacién permanente con las consecuencias de las propias decisiones. Resulta
tremendamente didactico el contrastar las intenciones declaradas en los proyectos, con
las dificultades de la construccién de la propia propuesta.

6. TRABAJO FUTURO

La aparente falta de organizacién en un taller en que no esté previsto lo que se va hacer,
contrasta con la sistematizacién de las tareas que se realizan y que, en las ediciones
realizadas, se ha consolidado. Con la experiencia acumulada, es posible redactar un texto
de apoyo del taller en que se ordenen y resuman las conclusiones de las experiencias
realizadas tanto de los alumnos como de los profesores participantes.

7. AGRADECIMIENTOS

La realizacidon de las diferentes ediciones del taller a contado con la colaboracién de
varios profesores del Departamento de Estructuras y Fisica de Edificacién ademas de los
autores, otros encargados del curso como Fernando Castafién y Oscar de Abril. José
Carlos Méndez del laboratorio de Mecénica del Suelo colaboré en la realizaciéon de los
ensayos y en la realizacién del instrumental utilizado.
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ABSTRACT

The assessment of the residual flexure capacity of existing reinforced concrete structures affected by
corrosion is a key point for reparation and rehabilitation works. A procedure for the evaluation of the
residual flexure capacity of corroded RC members due to steel-to-concrete bond deterioration and
steel cross-section reduction taking into account the original reinforcement layout is presented. The
approach is based on different models provided in the literature to account for the main corrosion
effects.. Some examples are provided.

Keywords: Corrosion; Residual flexure strength assessment; Reinforcement layout; Reinforced
concrete; Bond.

1. INTRODUCCION

La corrosion del armado es una de las causas mas comunes e importantes de deterioro en estructuras
de hormigdn armado (HA). Aunque el inicio de la corrosién representa un hito importante a la hora de
establecer la vida util de una nueva estructura, existen muchas estructuras de HA corroidas que
continlan en servicio siendo o sin ser reparadas. De esta manera, es de vital importancia el disponer
de un método de evaluacién de la resistencia residual de estructuras de HA afectadas por corrosion
para evitar catastrofes como la ocurrida en el paseo maritimo de Vigo.

En condiciones normales, el hormigén que rodea a la armadura actia como barrera fisica ante el
contacto con agentes productores de corrosién debido a su alta alcalinidad (pH > 13). La pasivizacion
del acero por otra parte asegura la proteccidn quimica del refuerzo. Mediante este proceso, se
produce una capa fina de éxido en la superficie del acero durante la hidratacion del hormigdn. Esta
capa de 6xido permanece estable en el ambiente alcalino del hormigdn, pero comienza a deteriorarse
si el pH baja por debajo de 11 [1]. La pérdida de la pasivizacidn del acero puede ser provocada ya sea
por carbonatacion del hormigdn o por ataque de cloruros, fendmenos que alteran la capa pasiva del
acero y dan comienzo a la corrosién. El tipo de corrosion asociada a la penetracion de cloruros es local
y suele conocerse por el término “pitting” o picadura en castellano. Este tipo de corrosidon es de gran
importancia en estructuras expuestas a condiciones de hielo-deshielo o a ambientes marinos. Por otra
parte, la carbonatacion del recubrimiento de hormigén da lugar a un patrén de corrosién uniforme,
propio de ambientes urbanos o industriales donde existen mayores concentraciones de didéxido de
carbono en el aire fruto de la contaminacidn [2]. Una vez que la corrosidon comienza, aparecen capas
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2 Departamento de Mecdnica de Estructuras e I.H. Universidad de Granada (Espafia). mlgil@ugr.es
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porosas de 6xido en la interfaz entre hormigdn y acero que intentan rellenar los huecos de la pasta de
hormigdén mas cercanos. Esos productos de corrosidn tienen un mayor volumen que el acero original
(de 3 a 8 veces mas) y, por tanto, inducen presidén en el hormigdn causando, a su vez, fisuracion,
astillamiento, fragmentaciéon y/o delaminaciéon del recubrimiento [3]. Otro efecto grave de la
corrosidn es la reduccion de la adherencia existente entre el hormigdn y el acero dado que los
productos de la corrosién se acumulan justo en la superficie de contacto de estos dos materiales.
Dicha afeccién de la adherencia produce, por su parte, pérdida del anclaje efectivo de las barras de
acero en el hormigén. Las numerosas investigaciones llevadas a cabo para estudiar este ultimo
fendmeno, muchas de ellas recientes [4-11], sugieren que la tensién de adherencia decrece
rapidamente a medida que el grado de corrosién aumenta. En este sentido, en una estructura
existente donde el armado ha sido disefiado y provisto con unas longitudes de anclaje determinadas,
la disminucidn de la tensidn de adherencia se traduce en una pérdida de capacidad portante que
puede llevar a la destruccién de la estructura si no existe ningln tipo de mantenimiento. Otro efecto
evidente a tener en cuenta es la pérdida de seccion efectiva del armado. Algunos autores como Wang
et al. [12] sugieren reducir la seccidon del acero sin alterar su resistencia mientras que otros [13, 14]
mantienen la seccidn original del acero perjudicando su modelo de comportamiento.

Aunque se han publicado multiples trabajos relativos al comportamiento de elementos de HA
corroidos[15—-20], salvo contadas excepciones [21, 22], las vigas empleadas en dichos estudios
implican armados longitudinales continuos en todo el elemento estructural, sin considerar en ningin
modo algun posible despiece del armado a lo largo de la viga, algo que, por otra parte, es muy
habitual en las construcciones reales. El principal problema que aparece en elementos de HA con
barras que no son ancladas en los apoyos es que, al tener en cuenta la corrosién, estas barras se
encuentran en una situacion mucho mas desfavorable que las ancladas en los apoyos ya que en dichos
puntos aparece un confinamiento adicional que favorece el anclaje [5, 21]. De esta manera, se
presenta un procedimiento para evaluar la capacidad residual a flexion de la regién B (Bernoulli) de un
miembro de HA afectado por corrosion, teniendo en cuenta la reduccién de, por un lado, la seccién de
acero y, por otro, de la tension de adherencia en la interfaz hormigdén-acero. El presente
procedimiento tiene en cuenta los detalles del armado tales como el despiece. La normativa que se
sigue en el método presentado es la propuesta por el Eurocédigo 2 (EC2) [23].

2. REDUCCION DE LA CAPACIDAD PORTANTE POR CORROSION

A la hora de estimar la reduccion de capacidad portante a flexién de la region B de un elemento de HA
afectado por corrosion se tienen en cuenta en el procedimiento presentado en este trabajo dos
efectos fundamentales: la pérdida de seccién de la armadura de traccién de la viga y la pérdida de
adherencia entre el hormigén y el acero que hace que la longitud de anclaje real sea inferior a la
disefiada.

2.1. Pérdida de seccion de acero por corrosion

Desde su inicio, la corrosidn de la armadura evoluciona a través de diferentes y complejos estados. Su
principal consecuencia es la pérdida de seccién de la armadura y, dependiendo de las condiciones a
las que esté expuesto el elemento de HA, dicha pérdida puede ser generalizada o localizada [24]. La
corrosion por reaccién electroquimica (la mas comun) produce una pérdida uniforme del didmetro de
la seccién a lo largo de la barra de acero mientras que la corrosion localizada (“pitting”) es mucho mas
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peligrosa que la anterior forma ya que se producen pérdidas de seccion mucho mas acusadas que,
ademas, son mas complicadas de prevenir y detectar. En este trabajo se considera el modelo que
relaciona la pérdida de diametro en funcién del nivel de corrosidn, y, propuesto por Andrade et al.
[25]:

(1)

El pardmetro y relativo al nivel de corrosién mide el porcentaje de masa perdida respecto a la original.
En la Eq. (1), ¢ es el didmetro original de la barra afectada, 8 es el pardmetro de corrosién que vale 2
para corrosién uniforme y de 3 a 10 para corrosién localizada, y Pen es la penetracion media del
ataque de la corrosion, definido como la pérdida de radio de la barra en funcién del nivel de corrosion

X:

_ /_M _ [1 _ /_] (2)
donde es el area original de la barra. Teniendo en cuenta las definiciones dadas en las Egs.(1) y
(2), el area eficaz de acero puede expresarse como:
Si se considera corrosién uniforme, 2, las Eqgs. (1) y (3) quedan:

J: (@)

- (_) (5)

2.2. Pérdida de adherencia entre hormigon y acero debida a la corrosion

Tal y como se ha mencionado anteriormente, existen publicados en la literatura numerosos estudios
relativos a la pérdida de adherencia entre hormigdn y acero debido al fenémeno de la corrosion. La
mayor parte de ellos, partiendo de un modelo de adherencia en estado sano, definen un parametro
de reduccion de adherencia en funcién del nivel de corrosidn R de tal forma que la tensién ultima de
adherencia entre hormigdén y acero corroido queda determinada por una formula del tipo:

(6)

La tension ultima de adherencia se define, seglin el EC2 §8.2, como:
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(7)

donde f_;4 es la resistencia a traccién de disefio del hormigdn. En este trabajo, los pardmetros , y n
se consideran unitarios, correspondiendo a anclaje en zona de buena adherencia y a barras de
didmetro inferior a 32 mm.

El modelo adoptado en el procedimiento expuesto en este trabajo es el propuesto por Bhargava et al.
[26]. Estos autores proponen dos modelos empiricos para la evaluacién de la reduccion de adherencia
entre hormigdn y acero en funcidn del nivel de corrosién basados en un amplio rango de
experimentos publicados. El primer modelo esta basado en ensayos tipo “pull-out” mientras que el
segundo de los modelos esta basado en ensayos de flexion. Estos ultimos ensayos reproducen mejor
el estado tensional alrededor de las barras de acero que los ensayos tipo “pull-out” de ahi que haya
sido el adoptado para el presente trabajo. Segun este modelo, el coeficiente de reducciéon R queda:

{ (8)

2.3. Longitud de anclaje afectada por la corrosion

Por definicion, una barra de acero traccionada en hormigdn es provista de una determinada longitud
de anclaje para poder desarrollar su maxima capacidad a traccidn, de tal manera que si el anclaje de
la barra es inferior al necesario, la barra deslizara antes de que se alcance su mdxima capacidad. De
acuerdo con el EC2 §8.4.3-4 [23], considerando anclajes rectos y todos los pardmetros o que afectan
a la longitud neta de anclaje iguales a 1 (caso mas desfavorable), por sencillez y sin falta de
generalidad, la longitud de anclaje se define como:

S (9)

donde g, es la tensidn de disefio de la barra en estado limite ultimo (ELU) en la posicidn a partir de
la cual se mide la longitud de anclaje. Si las barras se disponen dobladas en sus extremos provistas
con patillas, entonces [, 4 se expresa como:

S (10)

Si tanto el didmetro de la barra como la tensidn ultima de adherencia se ven afectados por la
corrosion, entonces para soportar un nivel determinado de tensidn g4, la longitud de anclaje debe
crecer. Asi pues, introduciendo las Eqgs. (4) y (6) en la Eq. (9), la longitud de anclaje afectada por la
corrosion, lpg corr queda:

- (11)
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3. DECALAIJE DE LA LEY DE MOMENTOS FLECTORES DE ACUERDO CON EC2 §9.2.1.3(2)
3.1. Influencia en el diseio

Adoptando para el hormigdn la distribucion de tensiones rectangular y simétrica sin endurecimiento
por deformacién para el acero, ambas recogidas en el EC2, la aplicacidn de la hipdtesis de Bernoulli
segln la cual las secciones planas permanecen planas después de la deformacion (vélida en las
regiones B de elemento), permite establecer el equilibrio en ELU entre las distintas tensiones que
aparecen en la seccién transversal. Considerando la seccidon sometida sélo a momento flector e
imponiendo condiciones de rotura ductil (g5 = &), = g5 = f,,4, 0 equivalentemente x < x;;,,, donde

se corresponde con la profundidad de fibra neutra del plano limite), la Fig. 1 y las Eqgs. (12)
muestran el equilibrio en la seccién (n y 4 adoptan los valores dictados por las Egs. (3.19) a (3.22) en
el EC2 §3.1.7(3)):

E., Nfea
N ¢
Ax/Zl
X < Xjim Ax - Nc
As
00000 (Yo p- - f—p - —> N
- 5
£, o,

b Deformacién Tension Diagrama de cuerpo

libre

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

Figura 1. Hipdtesis de las secciones planas en ELU de flexion simple y equilibrio en la seccion.

2N (12)
Mo (¢ —) (¢ —)

De acuerdo con el EC2 §9.2.1.3(2), al disefiar el refuerzo longitudinal de un elemento de HA sometido
a flexidn es necesario tener en cuenta el incremento de traccidn en el armado debido a la accidn del
cortante. Dicha accidn conlleva desplazar la ley de momentos flectores originales una distancia

d de tal manera que el valor del momento flector se vea siempre incrementado. La Fig. 2
muestra tanto el diagrama de momentos flectores originales como el diagrama decalado en una viga
simplemente apoyada con una carga distribuida uniforme.

187



Corroded B-regions residual flexure capacity assessment in reinforced concrete beams
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering
Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

R EEREEE R R R

—— Diagrama de momentos flectores original
C D AN m==_Diagrama de momentos flectores decalado
% /
>
>

Figura 2. Decalaje del diagrama de momentos flectores en una viga simplemente apoyada sometida a una

carga distribuida uniforme

Una vez que el diagrama de momentos flectores ha sido decalado, el armado longitudinal se
distribuye empleando una serie de saltos en la cuantia a lo largo de la longitud del elemento, de
manera que el empleo de acero sea éptimo. Dicho saltos en cuantia producen un despiece
determinado del armado en la pieza de HA, que queda completamente definido una vez que se
determinan las longitudes de anclaje para cada conjunto de barras que componen los diferentes
saltos de cuantia. Para calcular las longitudes de anclaje mediante la Eqg. (9), es necesario primero
determinar las secciones de anclaje para cada grupo de barras. La Fig. 3 presenta un ejemplo de una
viga similar a la presentada en la Fig. 2 en la que el despiece de armado se ha disefiado con tres
saltos cuantias diferentes que se consiguen afadiendo un grupo de barras a los anteriores.

AR R REEREE R R ER 2

Seccién de anclaje _— <— | Seccidén de anclaje

para el grupo 3

para el grupo 3

Grupo 1:  barras

y
N

Grupo 2:  barras
P Salto 2: barras 2>

1} Salto1:  barras 2>

Grupo 3:  barras Salto 3: barras 2>

7 Longitud efectiva del grupo 3
Punto de anclaje — «—> < >.<—> >Punto de anclaje

del grupo 3 \ / del grupo 3

Longitudes en las que las barras del grupo 3 dejan de ser necesarias

Figura 3. Grupos de barras y saltos de cuantia en el despiece del armado longitudinal de una viga
simplemente apoyada sometida a una carga distribuida uniforme

Consideremos la longitud de las barras del ultimo grupo, grupo 3 en la Fig. 3. Puede observase en la
Fig. 3 como las n3 barras del ultimo grupo dejan de ser necesarias en los tramos de viga que van
desde los apoyos hasta las secciones de la viga donde el momento flector (diagrama decalado) es
igual al momento flector de disefio obtenido con la cuantia del salto 2, M;; , . Esas ultimas secciones
se corresponden con las secciones o puntos de anclaje de las barras del grupo 3. Asi pues, en dichas
secciones, las barras en el tercer salto de cuantia (un total de ny + n, + n; barras) estdn sometidas a
un momento flector igual a M, ,. Dado que la resistencia Ultima a flexion se calcula suponiendo la
plastificacion del acero, Eqgs. (12), la tensién de traccion de las barras implicadas en el salto de
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cuantia 3, , bajo la solicitacion de puede calcularse como (considerando barras del mismo
diametro):
yd,(n )b
2 (13)
s,(n 3)b

Finalmente, la longitud de anclaje de las barras del grupo 3 puede calcularse empleando la Eq. (9)
con ag; dado por el valor de la Eg. (13). Una vez conocida la longitud de anclaje de las barras del
grupo 3, l4 3 la longitud de estas barras ya puede determinarse.

3.2. Influencia en el calculo de resistencia

Consideremos ahora el problema inverso. Se conocen las propiedades de los materiales y el despiece
del armado (longitudes y posiciones de las barras) y se pretende calcular la envolvente de momentos
flectores ultimos que el elemento es capaz de soportar.

Las longitudes de anclaje de cada grupo pueden determinarse empleando la Eqg. (9) previamente
calculando g4y con una ecuacién similar a la Eq. (13). En el ejemplo desarrollado anteriormente,
dichas longitudes son lpg 1, lpg2 ¥ (Fig. 4). En el caso de las barras del primer grupo, la longitud
de anclaje viene determinada por su geometria, ya que sera la distancia entre el final de las
barras y el punto de apoyo. Una vez, que se conocen las longitudes de anclaje, sera preciso calcular la
resistencia Ultima a flexién correspondiente a los tres saltos de cuantia de armado (M1, My, vy

), empleando para ello las Egs. (12): calculada la fuerza que plastifica el armado del salto de
cuantia i, , la posiciéon de la fibra neutra y la resistencia ultima a flexién se determinan por
equilibrio. Particularizando para el salto de cuantia de armado 3, queda:

(n )— — (¢ —) (14)

Sigamos prestando atencidn a las barras del grupo 3. La resistencia ultima a flexion en la secciéon
donde este grupo de barras es anclado es igual a dadas las consideraciones expuestas
anteriormente, Fig. 3. Por otra parte, la resistencia ultima a flexién en la seccidn a mitad de vano de
la viga es la correspondiente a la calculada con la cuantia de n; + n, + n3 barras, es decir, M; 3. Si
las barras del grupo 3 fuesen ancladas para poder soportar M 3, la tension a introducir en la Eq.
(9) para calcular la longitud de anclaje seria f,,4, quedando:

- (15)
De esta manera, las secciones comprendidas entre unas distancias desde el final de las barras
(su longitud es conocida) son capaces de soportar dado que las barras cuentan con anclaje
suficiente para poder desarrollar una tensién o , Fig. 4. Asi pues, desde dichas secciones
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hasta las secciones de anclaje de las barras del grupo 3, la envolvente de momentos flectores que
puede soportar la viga decrece cuadraticamente desde M, 3 hasta M, ,. Sin embargo, por sencillez y
del lado de la seguridad, este decremento puede considerarse lineal. Ademds, como simplificacién
conservadora, la resistencia a flexién de las barras en su longitud de anclaje se ignora de acuerdo con
EC2 §9.2.1.3(3).

AN
Seccién de anclaje
paragruno3 | >
: M

Grupo 1:m, barras d b } Salto 1: ny barras

Grupo 2: n, barras My lpg Salto 2:n + n, barras

Grupo 3: n  barras Mg lpa Salto3:n +n + ng barras
Envolvente de flectores desde el ﬂ !

bd,y

salto 2 al 3

Figura 4. Envolvente de flectores desde el salto de cuantia de armado 2 al 3

Para entender la diferencia entre ;3 y se indica lo siguiente: [, 3 es la longitud de anclaje
necesaria para las barras del grupo 3 para poder soportar (05a,3 < fya) sin deslizar mientras que
es la necesaria para poder soportar (implica plastificacidon del acero) sin que se produzca

deslizamiento.

El procedimiento explicado puede aplicarse paso a paso considerando cada uno de los saltos de
cuantia de armadura longitudinal. Sin embargo, para determinar completamente la envolvente de
flectores es preciso calcular la capacidad ultima a flexidn de las secciones de apoyo (donde se anclan
las barras del grupo 1). Para ello, dado que la longitud de anclaje de las barras del grupo 1 viene dada
por geometria, el nivel de tensiones que soportan las barras en su seccidn de anclaje se calcula
fijando la longitud de anclaje, quedando:

— (16)

Asi pues, la capacidad ultima a flexidon de las secciones en los apoyos (o secciones extremas, SE),
, dadas las condiciones de anclaje puede calcularse de manera aproximada por equilibrio:

_— (d _) (17)

Es interesante destacar que no agota la viga por fallo por plastificaciéon del acero sino por fallo
de anclaje del mismo (deslizamiento de la armadura en el hormigdn).
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Por ultimo, dado que los diagramas de momentos flectores que soporta la viga se determinan por
equilibrio sin tener en cuenta la interaccidén con el cortante, la envolvente de momentos flectores
calculada segun el procedimiento descrito necesita ser desafectada por el decalaje. Asi pues, la
envolvente calculada debe cerrarse una cantidad d, algo equivalente a incrementar esa distancia d
cada longitud de anclaje calculada. La Fig. 5 presenta la envolvente de momentos flectores decalada
y desafectada por el decalaje.

C D Md,SE&
Grupo 1: n, barras M il
P 1 L 4 J —b4\1} salto 1: n, barras
Grupo 2: n, barras My lpa Salto 2:n + n, barras
E— 7 ,
Grupo 3: n3 barras Mq lpa Salto3:n +n + nj barras

Envolvente de momentos flectores decalada
— ENvolvente de momentos flectores sin decalar

Figura 5. Envolvente de momentos flectores ultimos

4. CAPACIDAD ESTRUCTURAL RESIDUAL DE REGIONES B EN ELEMENTOS DE HA CORROIDOS

El objetivo ahora es calcular la envolvente de momentos flectores de un elemento de HA cuya
armadura estd afectada por corrosién. De esta manera, tanto el momento ultimo de cada salto de
armado como la longitud de anclaje de las barras de cada grupo se veran afectados por la corrosion.
Una vez determinada la envolvente, se podra calcular la carga ultima que el elemento puede
soportar.

A partir de ahora, ademas de la geometria del elemento, el despiece y didmetro de su armado y las
caracteristicas originales de hormigdn y acero, se considera conocida la distribucién de la corrosion a
lo largo del elemento, es decir, se conoce y para cada seccién. Por Ultimo, dentro de su despiece, se
considera que el elemento tiene k saltos de cuantia (k grupos de barras). La longitud de las barras
delgrupoiesl;, coni = 1,2, ...k, correspondiendo i = 1 al grupo de barras mas largas.

4.1. Determinacion de la envolvente afectada por la corrosion

En primer lugar, es preciso calcular la capacidad ultima a flexion de cada salto de cuantia afectada
por la corrosion (reduccion del area del armado). Asi pues, para el salto de armado i:

y — — (@ —) (s

Ahora, para cada salto i de cuantia de armado, es necesario calcular la longitud de anclaje de cada
grupo de barras que evite su deslizamiento y les permita desarrollar la tensiéon necesaria para
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soportar Myqo- ;- Asi pues, para cada grupo de barras, equivalentemente a la Eq. (13) y de
forma general, la tensidn de traccion de disefio se calcula como:

%)

5 (19)

Empleando ahora la Eg. (11) se puede calcular la longitud de anclaje para cada grupo i # 1 de barras.
Por otra parte, serd necesario calcular también la longitud de anclaje para cada grupo
correspondiente a la solicitacion de Mgcorri, €s decir, lyqcorr,yi POsiciOn del armado a partir del cual
las barras plastificarian afectada por la corrosidn. Para ello se emplea una expresion similar a la Eq.
(iError! No se encuentra el origen de la referencia.) pero con el didmetro de las barras y la tensién de
adherencia reducidos por la corrosion:

- (20)

Para el primer grupo de barras (i = 1), la longitud de anclaje no puede verse modificada, ya que viene
dada por geometria (lpgcorr,1 = lpa,1)- Sin embargo, la afeccion de la corrosion viene dada por una
disminucién de la tension maxima que dicho armado puede desarrollar, con la consecuente
disminucién en el momento maximo, que ahora serd My o gs:

(21)

r(0?

(¢ —) (22)

Asi pues, ya se conocen todos los pardmetros necesarios para dibujar la envolvente de momentos
flectores afectada por la corrosidn. Posteriormente, dicha envolvente serd desafectada por el
decalaje. Para conocer qué capacidad de carga tiene el elemento estructural, serd necesario calcular
cual es la carga maxima (teniendo también en cuenta el tipo) que inscribe la totalidad de su diagrama
de momentos flectores dentro de la envolvente calculada. Dada la forma de la envolvente, los
diagramas posibles tendran que pasar por una serie de puntos de la envolvente llamados “puntos
candidatos”, que normalmente se corresponden con secciones donde los grupos de barras se anclan.
En funcién del tipo de carga (puntual, distribuida uniforme, distribuida variable, etc.), la ley de
momentos flectores responderd a una funcidn matematica que se definird por completo si se fuerza
a pasar por una serie de puntos (los puntos candidatos). Aquella ley cuyo diagrama quede
completamente inscrito dentro de la envolvente, sera una ley posible y si su carga es maxima, sera la
que defina la capacidad del elemento. La Fig. 6 muestra un ejemplo de un elemento simplemente
apoyado sometido a carga distribuida uniforme (ley de flectores parabdlica).

4.2. Inutilizacién de barras por insuficiencia de anclaje
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Aunque a nivel seccional, cada salto de cuantia de armado i tiene una capacidad a flexion igual a

, para que dicha capacidad sea efectiva, las barras afectadas deben disponer de una longitud

de anclaje suficiente para poder desarrollar la tension osq, Egs. (11) y (19), o fyq4, Eq. (20). Puede

ocurrir que a partir de cierto nivel de corrosiéon y la longitud total del grupo de barras afectado no sea

suficiente para soportar las longitudes de anclaje corroidas lpgcorr,i ¥ lpacorr,yi (Que han crecido
debido a la corrosidn). Este problema aparece en los siguientes dos casos:
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- - Envolvente decalada
- - Envolvente sin decalar

* Punto de anclaje
o Punto candidato
° Punto critico
Diagrama de flectores no vélido
— Diagrama de flectores critico
Limites de la envolvente

Figura 6. Ejemplo de determinacion de capacidad portante de un elemento biapoyado de HA corroido
sometido a carga variable uniforme: (a) determinacion de envolvente decalada; (b) eliminacidn del decalaje;
(c) determinacion del diagrama (carga) critico.

a) Si 2(lbdcorr,yi + d) > [;: la longitud original del grupo de barras i, [;, no permite que dicho
grupo pueda quedar agotado a flexidn una vez se tiene en cuenta la tension adicional debida
al cortante (decalaje), es decir, que la tension en el acero corroido alcance fy,4. Sin embargo,
el grupo no queda inutilizado, Fig. 7.
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Figura 7. Envolvente resultante cuando Z(Zbdwrr‘yi + d) : (a) envolvente decalada; (b) eliminacion del
decalaje: el ultimo grupo de barras no es capaz de soportar y la tension adicional debida al cortante.

El mdximo momento flector que puede sorportar el elemento es menor que

b) Si Z(Ibdwrr_yi + d) : el grupo queda inutilizado ya que no dispone de suficiente longitud
de anclaje ni para soportar (Eq. (19)). Es decir, el grupo de barras no puede ni colaborar
para soportar , Fig. 8.
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Figura 8. Envolvente resultante cuando Z(Ibdcorr_i + d) : (a) envolvente decalada; (b) eliminacidn del
decalaje: el ultimo grupo de barras no es capaz de soportar y la tension adicional debida al cortante.

El mdximo momento flector que puede soportar el elemento es

4.3. Ejemplo 1: viga simplemente apoyada

Se plantea un caso en el que una viga simplemente apoyada de 6 m de vano tiene dos niveles de
corrosion distintos: un nivel de corrosion general y, = 5% a lo largo de la viga y un nivel de

corrosion inferior en los apoyos y, = 1%. La disposicion geométrica y los detalles de la viga se
pueden observar en la Fig. 9.
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Figura 9. Despiece del armado y detalles geométricos y materiales del ejemplo propuesto.

La Tabla 1 resume los resultados necesarios para obtener la envolvente decalada de momentos

flectores, Fig. 10.

Tabla 1. Comparacidn de las longitudes de anclaje y de las capacidades ultimas a flexion en los casos

sanos y corroidos

Parametro (%) Sano Corroido Tasa de cambio (%)
Ibd1 - 225.00 225.00* 0
Ipd.2 (mm) 5 285.92 557.20 94.88
lpa.3 5 381.23 742.94 94.88
Ibay1 1 571.84 586.97 2.65
Ibdya (mm) 5 571.84 1114.40 94.88
lbays 5 571.84 1114.40 94.88
My es 1 29.59 29.45 0.47
My 1 71.37 70.72 0.92

(kN-m)

My, 5 130.10 124.80 4.07

My 5 176.19 170.08 3.47

*Fijado por la geometria
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Figura 10. Envolvente de momentos flectores afectada por la corrosion (x 1%, 5%) (oscura) y sana
(clara).
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Figura 11. Distintas distribuciones de momentos flectores probadas(gris) y la critica (negro) correspondientes
al ejemplo 1 (xq = 1%, x4 = 5%).

Dado que el tipo de carga que se esta considerando en el ejemplo es una carga distribuida, su ley de
momentos flectores se corresponde con una parabola, la cual necesita tres parametros o condiciones
para quedar completamente definida. Dos de esas condiciones son que el momento flector sea 0 en
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los apoyos y la tercera que la parabola pase por alguno de los puntos candidatos en la envolvente.
Asi pues, todos los diagramas de momentos flectores que cumplen esas tres condiciones se
presentan en gris en la Fig. 11. Sélo existe uno que queda completamente inscrito dentro de la
envolvente sin decalar, que se corresponde con la maxima carga que puede soportar el elemento, en
este caso kN. La maxima carga correspondiente al estado sano es

kN, lo que significa que la corrosion (x, = 1%, x4 = 5%) ha producido una caida del 21.98%
en la capacidad de carga del elemento.

4.4. Ejemplo 2: viga simplemente apoyada ensayada experimentalmente

El método expuesto es ahora empleado para calcular la capacidad residual de una viga corroida real
cuyo ensayo ha sido publicado en [27]. Esta viga pertenece a un programa de investigacién a largo
plazo comenzado en 1984 en el Laboratorio de Materiales y Durabilidad de la Construccion en
Toulouse (Francia). Las vigas fueron expuestas a un ambiente con altos niveles de cloruros soportando
cargas de servicio. Tras ciertos periodos de exposicidn, las vigas han ido siendo agotadas mediante
ensayos de flexién de tres puntos. La viga analizada aqui es la B2CL3, ensayada tras 28 afios de
exposicion al ambiente de cloruros. Las dimensiones y el esquema de ensayo pueden observarse en la
Fig. 12. Para mas detalles, el lector puede consultar la referencia [27].

1500 mm
220 mm L N
<« v A
i o ¢ o5 4§ ¢ 6 @8 4 & ©§ 1§ § ¢ P
! Cercos @6 @
bbb d b bbb b 280mm 220
X 3
=2800 mm A4
> >
=3000 mm 150 mm

Figura 12. Dimensiones y esquema de ensayo del espécimen B2CL3 correspondiente al ejemplo 2. Adaptado
de [27].

El trabajo que publica los resultados del ensayo de la viga B2CL3 [27] proporciona el nivel de corrosion
del armado a lo largo de toda la longitud de la viga. En este trabajo se consideran sélo dos valores del
nivel de corrosion: un nivel de corrosion general y, = 14.11% correspondiente a la media del nivel
de corrosidn entre apoyos y un nivel de corrosion para los apoyos y, = 4.32% que se corresponde
con la media del nivel de corrosién de la armadura desde los apoyos hasta el final de las barras. No se
considera corrosion para las barras comprimidas ya que el trabajo tomado como referencia, [27], no
proporciona la informacion relativa. Asi pues, la Fig. 13 presenta la envolvente de momentos flectores
obtenida resultado del calculo de las longitudes de anclaje y los momentos de agotamiento afectados
por la corrosién. En la misma Fig. 13, teniendo en cuenta el peso propio del elemento, se muestran las
dos distribuciones de momentos flectores probadas, quedando sélo una de ellas como posible.
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Figura 13. Distintas distribuciones de momentos flectores probadas (gris) y la critica (negro) correspondientes
al ejemplo 2 (x, = 4.32%, x4 = 14.11%).

Asi pues, mediante el procedimiento propuesto en este trabajo, la carga P maxima que podria
soportar el elemento serian 33.55 kN, que producirian el fallo de la viga por agotamiento de las barras
de acero inferiores al alcanzar el momento flector en mitad de vano el valor de Moy = 24.25
kN-m.

En los ensayos experimentales, la carga que produjo la cedencia del armado de traccion fue 26.00 kN
mientras que la carga ultima que produjo la rotura del armado fue 30.70 kN. La carga que predice el
método propuesto es del orden de las anteriores aunque ligeramente superior. Las desviaciones del
valor predicho y los experimentales pueden deberse a la no Introduccién de la corrosién del armado
superior y a que el método no reduce en ningin momento la capacidad del hormigén. La seccion
resistente para el hormigdén no se modifica ni su resistencia a compresién. Sin embargo, la realidad
parece indicar que dichos fenédmenos deberian tenerse en cuenta ya que, producto de la fisuracion
debida a la corrosidn, estos dos parametros, seccion resistente y la resistencia a compresién se ven sin
duda afectados.

5. CONCLUSIONES

Se ha presentado un método general de evaluaciéon de la capacidad resistente a flexion de regiones B
en elementos estructurales de HA afectados por corrosion. EIl método tiene en cuenta tanto la
reduccion del diametro de las barras de acero y la pérdida parcial de adherencia entre hormigén y
armado debidos a la corrosién. Ademas, su principal novedad es que el método tiene en cuenta el
despiece de las barras de armado.

Aunqgue el método reduce la capacidad a flexién de cada salto de cuantia de armado (despiece)
debida a la reduccién de seccidn del acero por corrosion, el principal efecto asociado a la corrosién

198



Carbonell-Marquez, JF; Gil-Martin, LM; Hernandez-Montes, E

que el método considera es la caida de adherencia entre el hormigdn y acero que, a su vez, conlleva el
incremento de las longitudes de anclaje o la disminucidn de traccidn en las barras ancladas cuando la
longitud de anclaje es fija. Una vez que se determinan las capacidades de flexién de cada escalén de
armado vy las longitudes de anclaje necesarias para cada grupo de barras, se traza la nueva envolvente
de momentos flectores que el elemento es capaz de soportar. Posteriormente, dado un tipo de carga,
se dibuja la maxima distribucion de momentos flectores que la envolvente puede albergar,
obteniéndose asi la maxima capacidad del elemento corroido. En el procedimiento también se tiene
en cuenta el decalaje de las leyes de flectores para tener en cuenta las tracciones adicionales debidas
al cortante.

Se han presentado un ejemplo tedrico para explicar los detalles del método y su eficacia ha sido
probada con un ensayo experimental existente en la literatura. Aunque los resultados predichos y
experimentales son cercanos, su comparacion indica que fendmenos como la reduccion de seccién
resistente o la caida en la resistencia a compresion simple del hormigdn debidas a la fisuracién por
corrosion deberian tenerse en cuenta. Asi pues, en futuros trabajos se incluirdn dichos fenédmenos
para poder contrastar los resultados predichos por el método con un mayor nimero de resultados
experimentales. Asimismo, otros modelos de deterioro de la adherencia también seran tenidos en
cuenta.
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Diseiio de experimentos factorial completo aplicado al proyecto de muros de
contencion
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ABSTRACT

This paper applies a complete factorial design to a five-meter wall to evaluate which variables most
influence the response. This method is used for two target functions, CO, emissions and the cost of the
structure. To do this, 32 evaluations of the structure are performed using a computer program and a
statistical analysis is carried out. The results of this analysis show that the most statistically
representative factor is the thickness of the wall and the length of the toe is of little importance for
both target functions. The result of the models considering only the variables without the interaction
results in an R? greater than 95%, so the interaction between variables, although it is proven to exist, is
not relevant to the case study. This methodology allows to reduce the complexity of structural
problems, reducing the number of variables.

Keywords: concrete, wall, structure, factorial design, design of experiments.

1. INTRODUCCION

Durante los ultimos afos, la preocupacién por el medio ambiente, por el consumo de materias primas
y por el coste de los procesos ha aumentado en gran medida en nuestra sociedad. La sociedad exige
procesos que reduzcan su impacto tanto econdmico como ambiental, de modo que éstos no
comprometan el futuro de las nuevas generaciones. En 1987, el Informe Bruntland define el término
desarrollo sostenible como “desarrollo que satisfaga las necesidades del presente sin comprometer la
capacidad de las generaciones futuras para satisfacer sus propias necesidades” [1].

Las exigencias de eficiencia en los procesos también se requieren en el sector de la construccion, ya que
éste es uno de los sectores que mas contribuye al cambio climatico [2]. Por tanto, los técnicos que
disefan y construyen las obras de ingenieria civil y edificacién necesitan proyectar sus construcciones
para que cumplan con los requisitos que demanda la sociedad. Esta busqueda de soluciones eficientes,
con diferentes objetivos, se aplica especialmente en el campo de las estructuras.

El disefio de estructuras se basa principalmente en la experiencia, realizando un predimensionamiento
inicial que posteriormente se comprueba y se va modificando buscando su mejora en funcién del

" Instituto de Ciencia y Tecnologia del Hormigdn (ICITECH). Universitat Politécnica de Valéncia (ESPANA).
damarmul@cam.upv.es

23 |CITECH. Dpto. de Ingenieria de la Construccion y Proyectos de Ingenieria Civil. Universitat Politécnica de
Valéncia (ESPANA). vyepesp@cst.upv.es? (Corresponding author), jvmarti@cst.upv.es’
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criterio del proyectista. Este método, penaliza a los técnicos que no tienen experiencia, como pueden
ser los alumnos que finalizan sus estudios. Como alternativa a este proceso, aparecen los métodos de
optimizacién, donde, mediante algoritmos, se llega a soluciones cercanas a las dptimas. Se podria
plantear encontrar una solucidon dptima mediante programacién matematica [3], pero cuando el
numero de variables se incrementa en gran medida, el tiempo de calculo es inviable, como solucién a
este problema aparecen los algoritmos heuristicos aplicados a la optimizacién de las estructuras [4].
Estos algoritmos heuristicos se han utilizado en diferentes trabajos para la optimizacion de estructuras,
teniendo como objetivo reducir las emisiones de CO; [5], reducir el coste econdmico [6], [7] o comparar
la diferencia de los disefios entre diferentes objetivos de optimizacidn [8]. Los algoritmos heuristicos no
garantizan la obtencion del 6ptimo global, pero si una buena solucién, en un tiempo de proceso
computacional no excesivo, y que resulta una solucion competitiva. Los algoritmos heuristicos mas
utilizados son: el recocido simulado [9]-[11], los algoritmos genéticos [12], [13], la optimizacidn por
enjambres [14]-[16], o las redes neuronales [17], [18]. En algunos trabajos de investigacion, se han
recopilado las diferentes técnicas heuristicas de optimizacién [19].

Por otra parte, nos encontramos con los metamodelos, que permiten simplificar algunos problemas
que presenta la optimizacién directa. Ademas, se han aplicado en la bisqueda de soluciones éptimas
en otros trabajos [17], [20]. Para poder simplificar los modelos e incluso como punto de partida para el
desarrollo de los metamodelos, se pueden utilizar los disefios de experimentos. En el trabajo de
Narenderan et al. [21], se recogen diferentes tipos de disefio de experimentos. Estos métodos permiten
evaluar qué variables del problema son mas relevantes para una determinada funcidn objetivo [22]. Por
lo tanto, permiten, no sélo aplicar metamodelos a los problemas complejos para solucionar los
problemas de los algoritmos heuristicos, sino servir ademas de herramienta para los técnicos, al
ofrecerles centrar las modificaciones del disefio principal en aquellas variables mas representativas y
que mas contribuyen a mejorar el objetivo buscado.

2. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

La estructura que se plantea para llevar a cabo el estudio mediante disefio de experimentos factorial es
un muro en ménsula de hormigdn armado de cinco metros de altura. Para poder llevar a cabo el método
propuesto debemos definir el muro en funcién de sus variables y precisar los limites inferior y superior
(niveles) para cada una de éstas. En la Figura 1 se muestra el esquema de la estructura en funcién de
sus variables geométricas y del armado propuesto para el muro, mientras que en la Tabla 1 se describen
las variables geométricas y los niveles fijados para cada una de ellas.

Tabla 1. Variables geométricas y niveles asignados

. Lo Niveles
Variable Ud. Descripcion - ;
e cm  Espesor del alzado 30 150
p cm  Longitud de la puntera 100 250
t cm  Longitud del talén 100 250
h ¢m  Canto de la zapata 50 150
et cm  Espesor de tierras en el intradds 0 200
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Figura 1. Esquema del muro y armado con variables

Como se observa en la Figura 1, el armado esta definido en funcién de unas variables que se definen en
la Tabla 2. Estas se obtendran directamente del célculo de cada uno de los experimentos, en nuestro
caso, cada experimento correspondera con una evaluacidn de la estructura, como se indicara mas
adelante.

Tabla 2. Definicion de variables de armado

Variable Descripcion

A1 Armado transversal del trasdds

A2 Armado longitudinal del trasdds

A3 Armado transversal del intradds

A4 Armado longitudinal del intradds

As Armado transversal superior de la zapata
A6 Armado longitudinal superior de la zapata
A7 Armado transversal inferior de la zapata
As Armado longitudinal inferior de la zapata
Aref Armado de refuerzo del trasdds

Ac Armado en coronacién de muro

Ademas de las variables geométricas y las de armado, debemos describir las caracteristicas del terreno
y los materiales y los coeficientes de seguridad utilizados en el modelo de calculo, estos coeficientes,
gue se muestran en la Tabla 3, corresponden con los de la normativa aplicable [23], [24] en el calculo
de muros en Espaia.
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Tabla 3. Definicién de los parametros del terreno, materiales y coeficientes de seguridad

Parametro ud Valor
Materiales

Hormigon HA-30/B/30/lla
Coeficiente de seguridad del hormigdén 15
Acero B500S
Coeficiente de seguridad del acero 1.15
Recubrimientos

Trasdods e Intradds mm 30
Superior e inferior de la zapata mm 50
Lateral de la zapata mm 70
Terreno

Densidad aparente kN/m3 18
Angulo de rozamiento ° 30
Cohesidn t/m? 0
Empuje en el intradds Pasivo
Empuje en el trasdds Activo
Tensidon admisible MPa 0.5 MPa
Coeficiente de friccién en la base 0.6

3. METODOLOGIA

En este trabajo se ha realizado el estudio de las variables geométricas de una estructura mediante un
disefio de experimentos factorial completo. Este método consiste en la evaluacion de diferentes
experimentos, de modo que en funcion de la variacién que se produce del resultado final y un analisis
estadistico de estos resultados, se analiza lo estadisticamente significativa que es cada una de las
variables que definen el problema

La finalidad de los disefos de experimentos consiste en descubrir qué variables son estadisticamente
representativas. La fluctuacidn de los valores de estas variables va a afectar de forma significativa a los
resultados de la funcidn objetivo.

3.1. Diseiio factorial

Los disefos factoriales son aquellos en los que en cada ensayo o réplica se estudian todas las posibles
combinaciones de cada uno de los niveles de los factores [25]. Esto permite evaluar el cambio de la
respuesta cuando se varia el nivel del factor. A esta variacion se le denomina efecto del factor, al que
normalmente se le llama efecto principal.

Dentro del diseifo de experimentos nos podemos encontrar con que la respuesta de un factor no es la
misma en funcidn del nivel estudiado de otros factores. Cuando esto ocurre, significa que existe
interaccion entre factores. En caso de que los factores del modelo sean cuantitativos, la respuesta de
estos factores se podria representar con un modelo de regresién como el que se muestra en (1), para
el caso de dos factores.

Yy = Bo + P1x1 + Paxz + P12x1X; + € (1)
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Donde y es la respuesta, y los valores de las diferentes variables 8 corresponden a los efectos de las
variables x que a su vez corresponden con los factores. La variable 8, corresponde al efecto de la
interaccién de las variables x; y x5 y € es un término de error aleatorio. Si el valor de esta variable es
grande en comparacién con el resto de las variables 8, esto indicarda que existe interaccion. Esta
interaccion entre variables se ve reflejada en la representacion del modelo de superficie de respuesta
como curvatura [25].

3.2. Disefio factorial 2*

Normalmente, los problemas estructurales tienen un gran nimero de variables, por lo que el hecho de
conocer aquellas variables que son significativas para obtener una solucion mas econdmica, menos
contaminante o que consuma menos energia es de gran utilidad. Para obtener este resultado, es
necesario evaluar el efecto conjunto de un gran nimero de factores sobre la funcidn objetivo.

Con el fin de utilizar el disefio de experimentos para realizar la evaluacion de la importancia de cada
una de las variables a nuestro problema estructural de una manera sencilla, utilizamos el disefio
factorial 2%, donde k corresponde con el nimero de variables del problema. En este tipo de disefio de
experimentos se le asigna a cada una de las variables dos niveles, uno inferior y otro superior y se evalla
el efecto de cada una de las variables y la interaccién entre ellas.

El diseno de experimentos factorial tiene dos variantes, el disefio completo y el fraccionado. En el
primero de los dos, se llevan a cabo todos los experimentos y en el segundo de estos experimentos se
reduce el nimero. En el caso que se presenta, ese nimero de experimentos se traduce en evaluaciones
de la estructura en funcidn de los 2 niveles de cada una de las 5 variables descritas en la Tabla 1. El
numero total de evaluaciones es de 2°, por tanto 32 evaluaciones.

Como el nimero de evaluaciones a llevar a cabo no es excesivamente grande, se opta por un disefio
factorial completo que nos permitird evaluar el efecto de cada uno de los 5 factores y de las
interacciones entre ellos.

3.3. Evaluacion de las alternativas

Para la evaluacidn de las alternativas se utiliza el médulo de muros en ménsula de hormigén armado
del programa informdtico CYPE [26] que realiza el dimensionamiento de las armaduras para cada una
de las combinaciones de valores del disefio de experimentos.

Las soluciones obtenidas del programa de calculo pueden cumplir o no los Estados Limite Ultimos (ELU)
y los Estados Limite de Servicio (ELS) que impone la normativa espanola. Para este tipo de estructuras
los estados limite vienen marcados por la Instrucciéon de Hormigdn Estructural Espaiiola [23] (EHE) y por
el Codigo Técnico de la Edificacién [24] (CTE). Para penalizar aquellas soluciones que no cumplen las
restricciones impuestas por la normativa, se aumenta el resultado inicial de la funcidn objetivo tal como
seindica en (2), donde yg,4 es el valor necesario para cumplir los estados limite y yr4 es el valor obtenido
de la evaluacién de la estructura.

Resultado = Resultado inicial - Y24 ; YEd > 1 (2)

YRd YRd
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El resultado inicial se obtiene al multiplicar el valor de las mediciones de cada uno de los materiales por
su coste. En este caso se ha realizado el mismo experimento para emisiones de CO, y coste. En las
ecuaciones (3) y (4) se muestra cdmo se obtienen las emisiones y el coste total, siendo e; las emisiones
de cada una de las unidades, p; el coste y m; la medicidn.

COZ = 2?21 e -m; (3)

Coste = YLy p; - ™y (4)

Los datos de consumos de CO; se han obtenido del trabajo de Yepes et al. [5] y los del coste de los
materiales de Molina-Moreno et al. [7], los valores son los que se muestran en la Tabla 4.

Tabla 4. Valores de coste y emisiones para las unidades utilizadas

Unidad E?I:;s::ogze)s Coste (€)

Kilogramo de acero B500S 3.02 0.58
Metro cubico de hormigén 224.94 60.80
Metro cubico de excavacion 13.16 3.01
Metro cubico de relleno 27.20 5.56
Metro cuadrado de encofrado de alzado 31.66 21.61

4. RESULTADOS

En este estudio se ha llevado a cabo la evaluacidn de un disefio de experimentos con dos funciones
objetivo diferentes, las emisiones en kg de CO; y el coste en € de un muro de contencién de tierras de
5 m de altura. Para ello, se ha utilizado el programa CYPE que permite la evaluacion y el
dimensionamiento del armado de cada uno de los casos del disefio factorial completo.

4.1. Diseino de experimentos factorial completo

En la Tabla 5 se muestras las evaluaciones de estructura llevadas a cabo y el resultado de cada una de
ellas tanto en coste como en emisiones de CO,. Como se puede observar el nimero de evaluaciones
son 32, que corresponden con 2° evaluaciones. El andlisis estadistico se ha llevado a cabo mediante el
software Minitab [27].
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Tabla 5. Evaluaciones del diseiio de experimentos y resultado en coste y CO..

Variables (cm) Resultado

Evaluacion e p t et h € kg de CO,
1 150 100 100 150 150 1164.41 4093.78
2 30 100 250 0 50 516.71 1406.61
3 150 100 250 0 50 1061.17 3555.82
4 150 250 250 150 50 1145.59 3917.43
5 30 250 250 150 150 864.40 2981.37
6 150 100 250 150 50 1109.68 3737.03
7 30 100 100 0 150 461.28 1326.24
8 150 100 100 150 50 1008.70 3294.42
9 30 250 250 150 50 586.21 1690.58
10 150 250 250 150 150 1419.09 5179.65
11 30 250 250 0 150 706.75 2373.25
12 150 100 250 150 150 1377.21 4973.40
13 30 250 100 150 50 496.50 1306.66
14 150 100 100 0 50 958.57 3104.72
15 30 100 250 150 50 1111.82 3153.25
16 150 100 100 0 150 1016.58 3527.68
17 30 100 100 150 50 912.10 2275.14
18 150 250 250 0 50 1079.14 3646.73
19 30 250 100 150 150 646.87 2071.96
20 30 250 100 0 50 814.24 1961.41
21 150 250 100 150 50 1041.09 3456.50
22 150 250 100 0 50 974.64 3185.79
23 150 250 250 0 150 1261.44 4571.53
24 150 250 100 0 150 1043.91 3662.13
25 30 250 250 0 50 529.40 1470.05
26 150 250 100 150 150 1204.42 4285.14
27 30 250 100 0 150 493.23 1484.74
28 30 100 100 150 150 609.28 1888.05
29 30 100 100 0 50 763.36 1729.48
30 150 100 250 0 150 1233.50 4433.93
31 30 100 250 150 150 832.53 2827.25
32 30 100 250 0 150 687.39 2280.34

4.1.1. Andlisis estadistico para emisiones de CO;

Los resultados del analisis de varianza considerando Unicamente los factores sin su interaccion se
muestran en la Tabla 6, donde se puede ver que todos los parametros menos el valor de la longitud de
la puntera (p) son estadisticamente significativos, ya que su valor de p es inferior a 0.05.
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Tabla 6. Andlisis de varianza para el disefio de experimentos con funcién objetivo emisiones de CO;

Fuente GL SC Ajust. MC Ajust.  Valor F Valor p
Modelo 5 46692146 9338429 259.47 0.000
Lineal 5 46692146 9338429 259.47 0.000

e 1 37633507 37633507 1045.65 0.000

p 1 102315 102315 2.84 0.104

t 1 3388557 3388557 94.15 0.000

et 1 1214773 1214773 33.75 0.000

h 1 4352995 4352995 120.95 0.000
Error 26 935750 35990
Total 31 47627896

Resumen del modelo

R-cuad. R-cuad.
(ajustado) (pred)
189.71 98.04% 97.66% 97.02%

S R-cuad.

En la Figura 2 se puede observar mediante el grafico de Daniel y la frontera de Pareto, la importancia
de cada una de las variables de una forma mas clara. Se observa que el pardmetro mas significativo es
el valor del espesor del muro, seguido por el canto de la zapata y el valor de la longitud de la puntera.
Se confirma en estos graficos que el valor de la longitud de la puntera no es estadisticamente
significante.

Gréfica normal de efectos estandarizados Diagrama de Pareto de efectos estandarizados
(la respuesta es CO2_muro; o = 0,05) (la respuesta es CO2_muro; = 0,05)
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>
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o 5 10 15 20 25 30 35 0 5 10 15 20 25 30 35
Efecto estandarizado Efecto estandarizado

Figura 2. Grdfico de Daniel y Frontera de Pareto para el modelo de emisiones de CO: de las variables de
estudio sin interaccion.

Como se observa en la Tabla 6 el valor de R? es mayor del 95% para el modelo considerando tUnicamente
las variables y no sus interacciones. Aln asi se realiza un analisis con las interacciones de primer orden
para estudiar si existe alguna interaccion entre las variables con la funcién objetivo de emisiones de
CO.. En la Figura 3 se observa como algunos de los efectos son significativos mediante el gréafico de
Daniel, pero si observamos los coeficientes 8 de la recta de regresion del modelo son mucho menores
que los de los efectos principales, teniendo en cuenta que el R? del modelo teniendo en cuenta
Unicamente los factores, podemos despreciar la interaccion.
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Figura 3. Grdfico de Daniel para el modelo de emisiones de CO; de las variables de estudio con

interaccion de primer orden

4.1.2. Andlisis estadistico para coste

Del mismo modo que para el analisis de las emisiones de CO,, se lleva a cabo el andlisis de la varianza

para el modelo considerando Unicamente las variables, sin su interaccién, para estudiar la

representatividad estadistica de estas. Los valores de obtenidos de este analisis se muestran en la Tabla

7.

Tabla 7. Andlisis de varianza para el disefio de experimentos con funcién objetivo coste.

Fuente GL SC Ajust. MC Ajust. Valor F Valor p
Modelo 5 2741140 548228 206.00 0.000
Lineal 5 2741140 548228 206.00 0.000

e 1 2295967 2295967 862.73 0.000

p 1 3228 3228 1.21 0.281

t 1 180516 180516  67.83 0.000

et 1 78750 78750  29.59 0.000

h 1 182678 182678  68.64 0.000
Error 26 69193 2661
Total 31 2810333
Resumen del modelo

S R-cuad. R-.cuad. R-cuad.
(ajustado) (pred)
51.59 97.54% 97.06% 96.27%

El valor de p para los factores es menor a 0.05 para todos menos para el valor de la longitud de la

puntera, de hecho, es mayor que el que se obtiene para el analisis de las emisiones de CO,, por lo que

este factor no es significativo para la explicacion del coste de la solucién. Ademas, el valor de R? sigue

manteniéndose por encima del 95%, por lo que la prediccion con este modelo para el coste obtendria
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buenos resultados. En la Figura 4 se muestra la importancia de cada uno de los factores mediante el
grafico de Daniel y la Frontera de Pareto.

Grafica normal de efectos estandarizados Diagrama de Pareto de efectos estandarizados
(la respuesta es € muro; o = 0,05) (la respuesta es € muro; o = 0,05)
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.
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1 '
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Efecto estandarizado Efecto estandarizado

Figura 4. Grdfico de Daniel y Frontera de Pareto para el modelo de coste de las variables de estudio sin
interaccion.

El efecto del espesor es el mas importante para la evaluacion del coste y para este caso se observa como
los efectos de canto y longitud del taldn se encuentran dentro del mismo orden de magnitud. Ademas,
como ya se esperaba del analisis de varianza, la longitud de la puntera no resulta significativa y se
encuentra mas alejado de la frontera que en el caso del estudio de CO,. A partir de estos resultados, se
realiza un estudio de las variables con las interacciones de primer orden. En la Figura 5 se representan
los resultados mediante el grafico de Daniel.
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Figura 5. Grdfico de Daniel para el modelo de coste de las variables de estudio con interaccion de primer
orden
Si consideramos la interaccion en el modelo, se observa que las variables que se obtenian
anteriormente siguen teniendo un mayor peso. Los efectos de la interaccidon suponen mejoria en el
valor de R?, pero la complicacién del modelo aumenta en gran medida. Si tenemos en cuenta el valor
de R? obtenido para el modelo sin interaccién, mayor del 95%, podemos prescindir de la interaccidn sin
que el error sea grande en la prediccion.
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5. CONCLUSIONES

Los problemas de ingenieria y en particular, los problemas estructurales, son de gran complejidad
debido al gran numero de variables de disefio que se necesitan. En este trabajo se ha llevado a cabo
una metodologia para evaluar qué variables son las mas representativas en el proyecto de un muro
ménsula de hormigdn de cinco metros. En primer lugar, se ha parametrizado la estructura en funcion
de sus variables geométricas y se les han asignado los limites de los valores que pueden tomar (niveles).
A partir de las combinaciones de los diferentes niveles se han obtenidos sus correspondientes
evaluaciones que permiten la medicidn de las unidades y la valoracion de los efectos de cada una de
ellas tanto en emisiones de CO, como en coste. Aquellas soluciones que no cumplen las restricciones
impuestas por la normativa sufren una penalizacién incrementado el valor de la funcidn objetivo. Por
ultimo, mediante un analisis estadistico se ha logrado revelar qué variables son mas significativas y su
peso.

Tanto desde el punto de vista de las emisiones de CO, como del coste del muro, el espesor del muro es
la variable que mas relevancia tiene para las funciones objetivo utilizadas. Sin embargo, los resultados
muestran que la longitud de la puntera no lo es. Ademads, se han analizado los valores de las
interacciones entre las otras variables elegidas, concluyendo que, es cierto que existe una relacion entre
ellas, aunque no relevante, por el hecho de que al incluirlas en el modelo de analisis no produce una
reduccion significativa del error en los modelos. Para ambos objetivos se obtienen valores de R?
superiores al 95% considerando Unicamente las variables sin interaccion.

Este método abre una nueva posibilidad dentro del campo de investigacién de las estructuras, al
permitir evaluar qué variables de disefio son las mas significativas para una funcién objetivo concreta.
Con las restricciones, tanto medioambientales como de presupuesto que existen hoy en dia, este
método ofrece un avance y una mejora en el modo de acercarse a soluciones con menor coste, sin la
necesidad de basarse Unicamente en la experiencia del profesional. Desde este punto de vista, esta
herramienta permite a los técnicos mejorar la eficiencia, simplificando problemas complejos en otros
que se pueden resolver de una manera mas rapida, y centrandose en las variables clave del disefio.
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DYNAMIC MODEL UPDATING INCLUDING PEDESTRIAN LOADING APPLIED TO
AN ARCHED TIMBER FOOTBRIDGE
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ABSTRACT

This paper shows the experimental procedure and numerical methodology used for the dynamic
characterization and serviceability assessment abilities (by simulation) applied to a timber pedestrian
walkway. The footbridge is a 47 meters long and 3.9 meters wide structure consisting on single wooden
arch (3.4 m sag), wooden deck, steel hangers and steel cross-bracings, designed by Media Madera
Ingenieros Consultores. With applied research aims, an experimental campaign was carried out in April
2018. Useful data was collected to calibrate the corresponding computational structural and loading
models. After that, a serviceability dynamic simulation can be carried out to quantify the vibrations
induced by a pedestrian when crossing the bridge. Although there may be some other works with similar
objectives and methodology, the peculiarity of this structure is that its first mode shapes are the
antisymmetric ones and that it has two close modes within the excitable range by human locomotion
activities. The modes were obtained experimentally after a modal analysis by arranging 10
accelerometers on the deck. With the experimental information and the corresponding geometry, the
modeling using the finite elements method, together with its updating, is followed. A close match in
terms of frequency response functions and mode shapes is achieved. Once the mechanical model is
updated, some adjusts must be done in the pedestrian loading model so that the computational
dynamic response matches with the real one under a single walking pedestrian crossing at resonance.
After all the adjustments done, the computational model is ready to estimate the response of the
structure undergoing other pedestrian actions and its serviceability condition when other loading
scenarios are applied.

Keywords: modal identification, slender footbridge modeling, serviceability, pedestrian loading.

1. INTRODUCCION

Las modernas tendencias urbanas de mejora de la movilidad junto con consideraciones
medioambientales y el desarrollo de los medios de fabricacidn y simulaciéon estructural estan
propiciando la aparicion de atractivas pasarelas peatonales de grandes luces ejecutadas en madera
estructural. Como pasa con cualquier otra estructura ligera, estas pasarelas son susceptibles de vibrar
ante determinadas cargas como las inducidas por los propios peatones. Aunque no se espera que la

LITAP, University of Valladolid (SPAIN). E-mail addresses: alvaro.magdaleno@uva.es (Corresponding author)
teran@uva.es, ali@eii.uva.es

2 Department of Continuum Mechanics and Theory of Structures, ETSICCP, Universidad Politécnica de Madrid
(SPAIN). E-mail address: ivan.munoz@upm.es

215



A statistical-based procedure for generating equivalent vertical ground reaction force-time histories
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering

Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

respuesta dindmica comprometa la seguridad de la estructura, en algunos casos se podrian alcanzar
niveles de vibracion excesivos, sobrepasando los valores recomendados en las normativas respecto al
confort de los usuarios. En estos casos el factor critico en el dimensionamiento de este tipo de
estructuras suele ser el estado limite de servicio respecto a vibraciones (ELSV).

Existen varias normativas [1][2][3][4][5][6][7] y recomendaciones de calculo [8][9][10][11] en las que
se incluyen diversos modelos de carga con los que, en principio, se podria simular la respuesta
estructural ante, por ejemplo, el transito de un peatén andando, un flujo peatonal o un grupo de
corredores. La utilidad de estos modelos simplificados es limitada, fundamentalmente por las fuertes
dependencias con fendmenos como la sincronizacién entre peatonesy los efectos de interaccidn entre
los propios peatones y de los peatones con los movimientos perceptibles de la propia estructura [12].
Factores como el desconocimiento del amortiguamiento estructural (que depende de la ocupacion de
la pasarela y de la amplitud de la propia respuesta dindmica) y la influencia de la masa de los peatones
[13][14] hacen que los disefiadores no confien en los resultados obtenidos por simulacion en la etapa
de proyecto, posponiendo la evaluacién del ELSV a pruebas de carga dindmicas una vez la pasarela
entre en servicio.

Aunque las capacidades de los modernos programas de ingenieria asistida por ordenador [15][16] son
realmente potentes y a pesar de que las técnicas de construccion se hayan ajustado a lo especificado,
es usual que en obras de ingenieria civil haya discrepancias, en cuanto a propiedades mecanicas, entre
lo proyectado y lo realmente construido. Esto hace que sirvan de poco las simulaciones que se hayan
podido hacer en la etapa de proyecto para verificar el cumplimiento o no del ELSV. No obstante, es
posible retocar el modelo computacional para que se ajuste a los resultados experimentales que se
hayan podido hacer una vez construida la estructura. Estas técnicas se conocen con el nombre de
“model updating” o “calibrado computacional” [15]. Sin embargo, a pesar de disponer del modelo
calibrado, la simulacion realista de transitos peatonales [17][18][19][20] sigue siendo un tema que
queda fuera del alcance de la mayoria de las ingenierias de cdlculo estructural.

Numerosos trabajos de investigacién [13][20] estudian la influencia de los peatones pasivos en el
comportamiento dinamico de las pasarelas. Sin embargo, conocer la influencia de los peatones activos
(andando, corriendo o saltando) es mas complejo [19][20].

En este trabajo se presenta el caso particular en el que un solo peatéon andando al paso mas
desfavorable excita de manera resonante el primer modo antisimétrico de una pasarela ligera de
madera. Las particularidades de este caso concreto son objeto de estudio en los siguientes apartados.
En primer lugar, se describe la estructura existente y, tras una identificacion modal, se procede al
calibrado del modelo computacional modelado mediante elementos finitos con el software SAP2000
[16]. Seguidamente se realiza el ensayo dinamico consistente en el transito peatonal y se comparan
los resultados con respecto a varios modelos de carga descritos en las normativas y guias de disefio
indicadas anteriormente para, por ultimo, enumerar las principales conclusiones.

2. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

La pasarela bajo estudio estd ejecutada en madera estructural glulam 28h. Su tipologia es de doble
arco de 46.5 m de luz y 4.3 m de altura. El tablero es de 3.9 m de ancho con una apreciable curvatura
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(a modo de contraflecha) que alcanza una altura de 0.34 m en la zona central. Teniendo en cuenta lo
qgue ocupan las barandillas el ancho util de paso es de 3 m. El peso total del conjunto es de 43.6 t.

Para su caracterizacion dinamica se instrumenté mediante 10 acelerometros, 5 a cada lado del tablero,
situados en los dos extremos, en la mitad y en las dos posiciones a un cuarto de los apoyos. En la Fig. 1,
donde se muestran las dos primeras deformadas modales del tablero, se indican con nimeros las
posiciones de dichos acelerémetros. En la posicion 7 se situdé una placa de fuerza y mediante acciones
peatonales (Fig. 2) se excitaba la pasarela. Con la informacion registrada se pueden extraer diversos
pardmetros modales. Concretamente, como se ha anticipado, la Fig. 1 muestra las dos primeras formas
modales del tablero, correspondiendo a lo que se podria interpretar como un modo de torsion
antisimétrico a 2.30 Hz y a un modo de flexién antisimétrico a 2.37 Hz. Puesto que contienen nodos de
vibracién en las proximidades del centro del vano, se pueden asemejar a los correspondientes
“segundos modos” de una viga biapoyada, de ahi la nomenclatura adoptada en este trabajo, 2T y 2F
respectivamente.

Mode 2T Mode 2F

Figura 2. Detalle de cdmo se excita de la estructura mediante la placa de fuerza

Como se aprecia, es destacable que son modos muy cercanos tanto en frecuencia como en su forma.
Esto sin duda provocara acoplamientos significativos entre ambos que podrian dificultar la
correspondencia entre los resultados experimentales y los de simulacién. Igualmente, la cercania de
los modos dificultaria, llegado el caso, la instalacién de sistemas pasivos de mitigacion de vibraciones.
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Figura 3. Respuesta experimental de la estructura frente a un transito resonante

La Fig. 3 muestra la respuesta en aceleracion vertical del punto 7 cuando un peatdén de 90 kg entrenado
y con ayuda de un metrénomo cruza la pasarela por su linea media con la intencién de excitar el modo
2F. Las lineas verticales a trazos marcan puntos clave por donde pasa el peatdén: comienza en un
extremo en el instante 1.26 s, pasa por la mitad de la pasarela en el instante 12.76 s y termina a los
24.26 s. En la respuesta se pueden distinguir 4 zonas. Hasta aproximadamente 12 s la respuesta es
creciente. Luego disminuye durante unos 6 s (segunda zona) y vuelve a crecer hasta que el peatén
abandona la pasarela (24 s) (tercera zona), momento a partir del cual la pasarela queda vibrando
libremente de forma amortiguada (ultima zona). Nétese por tanto como la forma modal (2F)
condiciona enormemente la respuesta ante el transito resonante, alejdndose del tipico
comportamiento que aparece cuando el modo que se excita es el tradicional primero de flexién,
simétrico de un solo vano.

La ultima zona identificada en la Fig. 3 (de tipo free decay) permite el célculo del amortiguamiento
mediante el método de la envolvente exponencial, un método que consiste en interpolar los maximos
relativos de esa zona por una exponencial de la forma e~ “iif, donde w; es la frecuencia propia en
rad/s y (; es el factor de amortiguamiento critico. Aplicando dicho método entre los tiempos 25 sy
50 s, y asumiendo una contribucién Unica del segundo modo (w,r = 27 - 2.37 rad/s) se obtiene un
valor de (o = 0.60%.

También de la Fig. 3 se aprecian aceleraciones superiores a 1 m/s%. La mayoria de las normativas
[1][2][3][4][5][6][7] consideran que aceleraciones por encima de 0.5 m/s? pueden resultar incémodas
tanto para los transeuntes (peatones activos) como para los usuarios parados en la pasarela (peatones
pasivos). Para valorar con mayor acierto las posibles situaciones de incomodidad, mas que fijarse en
valores pico, se suele recomendar [4][5][8][9] el uso de otros indicadores como el valor eficaz mévil o
RMS trend [4]. En la Fig. 4 se representa dicho indicador correspondiente al transito de la Fig. 3. Esta
curva serd de utilidad para comparar los resultados experimentales con los simulados.

El registro de la Fig. 3 corresponde a uno de los mejores transitos realizados (peatén de 90 kg,
entrenado y con apoyo de un metrénomo) y se considera como referencia de la maxima respuesta que
en condiciones reales se puede conseguir. Lo normal serd que no se consiga mantener el paso y por
tanto la respuesta sera menor (y por tanto menos desfavorable respecto al ELSV).
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Figura 4. RMS trend de la respuesta experimental de la estructura frente a un transito resonante

3. MODELADO COMPUTACIONAL Y SU CALIBRADO

Para el modelado mediante elementos finitos [15] se ha usado el programa SAP2000 [16]. Sin incluir
herrajes ni elementos no estructurales se han identificado 1388 elementos tipo barra (tanto de madera
como de acero) con 7248 grados de libertad totales. La Fig. 5a muestra, a escala, en rojo las partes de
madera y en gris las de acero. La Fig. 5b es una fotografia en la que apreciar detalles de algunos
elementos estructurales y otros no estructurales (estos ultimos no modelados en SAP2000).

(a) (b)

Figura 5. Modelado realizado por elementos finitos en SAP2000 (a) de la pasarela de madera (b)

A pesar del cuidado que se ha tenido en el modelado y en la asignacién de las propiedades mecdnicas
de las secciones y de los materiales, los resultados con los datos nominales se separan
significativamente de los experimentales. Concretamente las frecuencias para los modos 2F y 2T son
aproximadamente un 12% superiores a las experimentales y, ademas, aparecen cambiadas de orden
(primero la 2F luego la 2T). Se hace necesario, pues, realizar un model updating a este modelo de
elementos finitos.

Para ello se ha procedido manualmente (es decir, sin empleo de algoritmos de optimizacién) de la
siguiente manera. En primer lugar, se ha comprobado una carencia de masa total de la estructura
respecto de las estimaciones del fabricante, basadas en la cantidad de material utilizado. Al no haberse
modelado ni los herrajes ni las partes no estructurales (tablero, barandillas, etc.) se ha procedido a
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incrementar la densidad nominal de la madera (450 kg/m?3) y del acero (7850 kg/m3) hasta que el
modelo tuviera las masas conocidas tanto en madera (38394 kg) como en acero (5113 kg).

Tras el incremento de la masa las frecuencias se aproximan mas a las experimentales, pero aun siguen
siendo superiores en un 5% y cambiadas de orden. Como en el modelo se consideran todas las uniones
como rigidas cuando realmente no lo son del todo, parece razonable disminuir el médulo de elasticidad
tanto de la madera (partiendo del valor inicial de Eg g meqn = 12100 MPa) como el acero (E4 =
210000 MPa). Ademas, por la tipologia estructural, y como se comprueba facilmente cambiando
alguno de estos parametros, resulta sencillo cambiar el orden de los modos ya que en la rigidez a
flexién (y por tanto la frecuencia del modo 2F) practicamente no influye el mddulo de elasticidad del
acero, dispuesto en tirantes, travesafios y arriostramientos, elementos que se sitdan fuera del plano
vertical de flexidn. En el modo de torsién, en cambio, ambos pardmetros influyen de forma similar. De
esta forma, y tras modificar a la baja los mddulos de elasticidad, se ha conseguido cuadrar las dos
frecuencias de interés, resultando asimismo un ajuste razonable de las formas modales.
Concretamente los valores de MAC (modal assurance criterium), que miden la discrepancia entre las
formas modales experimentales y computacionales, resultaron superiores a 0.94 en los 8 puntos
medidos en ambos modos. El resultado se muestra en la Fig. 6 y los modos obtenidos por simulacion
se ilustran en la Fig. 7.

08

Figura 7. Modos calculados por simulacion mediante SAP2000

Por dltimo, aunque se podria haber hecho un analisis modal operacional para estimar los
amortiguamientos modales de cada uno de los dos modos de interés, se opta por el modelo de
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amortiguamiento proporcional implementado en SAP2000 y para ello se ajustan los correspondientes
factores de Rayleigh de tal manera que haya una correspondencia razonable entre las auto-FRFs
experimentales y computacionales en el punto 7. La Fig. 8 muestra el ajuste conseguido. Se
comprobara adicionalmente, en el free decay simulado mostrado en la Fig. 10, que se tiene la misma
envolvente exponencial (0.60% de factor de amortiguamiento).

102 2 . . : | i

Expenmental| |

Amplitude [N/(m/s %))

(=]
&

1.8 2 2.2 2.4 26 2.8 g
Frequency [Hz]

Figura 8. Comparacidn de la FRF obtenida por simulacion con la experimental

4. DEPENDENCIAS CON LA OCUPACION

Tras los resultados obtenidos es interesante hacer unos nimeros sencillos que permitan valorar la
posible dependencia de los parametros modales de la pasarela con la ocupacidn peatonal de la misma.
Considerando una masa estandar de 80 kg por peatdn, la presencia distribuida de 44 peatones pasivos
(uno por cada metro lineal) supondria una disminucion del 3.8% en la frecuencia del modo 2F. Con una
ocupacion mayor de 140 peatones distribuidos por toda la pasarela la frecuencia se veria reducida un
10% aproximadamente.

Respecto al amortiguamiento, es conocido que la presencia de los peatones lo aumentan
significativamente. Concretamente en el caso bajo estudio, la presencia de 4 peatones pasivos (en los
puntos 2, 4, 7y 9) lo duplicarian y 16 lo quintuplicarian [19].

Sin embargo, un solo peatdn pasivo situado en el punto mas desfavorable (L/4) provocaria una
disminucién de la frecuencia inferior al 0.2% vy, siendo un peatdén activo movil, su influencia en el
amortiguamiento seria complicada de valorar, pero en ningun caso lo aumentaria significativamente.
Esto permite asegurar que en el caso de carga considerado (un solo peatén activo) no son relevantes
las posibles modificaciones de la frecuencia y del amortiguamiento. Por lo tanto, para el propdsito de
este trabajo se considerara que el modelo calibrado obtenido en el apartado anterior no se ve
modificado.
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5. SIMULACION DEL TRANSITO PEATONAL

Numerosas normativas y guias de diseio [6][8][9][11] sugieren las fuerzas que deben ser introducidas
en el modelo computacional para estimar las respuestas ante distintos tipos de transitos peatonales.
En el Eurocddigo 1, Parte 2, Live loads on bridges [6], se definen tres modelos de carga, DLM1 para
transitos aislados como el que es objeto de este trabajo, DLM2 para grupos de peatones y DLM3 para
flujos peatonales. DLM1, aplicado a la direccion vertical, consiste en introducir una fuerza estacionaria
de amplitud 280 N (el 40 % del peso de un peatén tipo de 700N) con una frecuencia coincidente con la
de la pasarela en el punto mas desfavorable. En el caso que nos ocupa, para un peatén de 90 kg,
introducimos la fuerza 360 - sin(2mf,rt) (siendo f,r la frecuencia del modo de flexion 2F bajo
estudio) aplicada en el punto intermedio entre las posiciones 2 y 7 durante 23 s (primer modelo de

carga). El resultado se muestra en la Fig. 9, junto con la respuesta experimental ya presentada en la
Fig. 3.

— Simulado
= Experimantal

Aceleracion (m.l'szfu

L . .
L1} 5 10 15 20 25 a0 35 40 45 50
Tiempo ()

Figura 9. Comparacidn de la respuesta experimental con la simulada: primer modelo de carga

Este modelo de carga, que podria ser razonable para el tipico primer modo de flexién de la pasarela, se
muestra poco adecuado para el modo 2F antisimétrico bajo estudio. De la comparacién con el transito

real se aprecia que la respuesta difiere tanto en los valores maximos (que se van a mas del doble), como
en la forma de la respuesta.

Parece logico modular la fuerza aplicada por la forma modal del modo cuyos efectos resonantes se
tratan de analizar. Esta alternativa (segundo modelo de carga), propuesta en [4][15], consiste en aplicar
la misma fuerza que en la simulacién anterior (estacionaria) pero ponderada a lo largo del tiempo que
tarda el peatdn en cruzar segun la siguiente formula: 360 - sin(2mfrt) - sin(2mt/23). La Fig. 10
muestra cdmo este modelo se asemeja mas a la respuesta experimental, si bien se siguen evidenciando
ciertas diferencias, sobre todo en la zona central entre los instantes 15 y 20.
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Figura 10. Comparacién de la respuesta experimental con la simulada: segundo modelo de carga

Recurriendo a la capacidad de aplicar fuerzas méviles que empiezan a tener determinados entornos de
simulacidn por elementos finitos, como es el caso de SAP2000 [16], se muestra en la Fig. 11 cdmo la
respuesta simulada practicamente coincide con la experimental. En este caso la fuerza sin modular de
360 - sin(27f,rt) se ha considerado que se desplaza a la largo de la linea central de la pasarela
(tercer modelo de carga), recorriéndola a velocidad constante en los 23 s que dura el transito.
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Figura 11. Comparacion de la respuesta experimental con la simulada: tercer modelo de carga

Enla Fig. 12 se puede ver que, para el segundo y tercer modelos de carga las curvas RMS trend se ajustan
bastante bien a la experimental. Es conocido que el valor maximo de esta curva, denominado MTVV [5],
es un indicador de la respuesta dindmica util para evaluar el ELSV. En el caso bajo estudio se tiene que
el MTVV del transito real es 0.72 m/s? siendo el del simulado bajo la carga mévil (segundo modelo) de
0.8 m/s? y bajo la carga estacionaria modulada (tercer modelo) de 0.75 m/s2.
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Figura 12. RMS trend de los tres casos de carga analizados y del transito real

6. CONCLUSIONES

El trabajo muestra, para una estructura concreta, como es posible obtener estimaciones realistas de la
respuesta ante un transito peatonal. Para ello es necesario disponer del correspondiente modelo de
elementos finitos calibrado y de aplicar la accidn peatonal de la forma mas realista posible.
Concretamente se ha comprobado que no es necesario complicarse con modelos de carga movil,
obteniéndose resultados similares (incluso mejores en términos de MTVV) con modelos de carga
estacionaria pero modulados por la correspondiente forma modal.

Se ha mostrado cédmo incluso con experiencia en el modelado mediante elementos finitos es
improbable que haya una correspondencia modal con los resultados experimentales. Se podria haber
mostrado igualmente cémo la respuesta dindmica variaria en gran medida con pequenas variaciones
del amortiguamiento considerado. Si en vez de tomar 0.60% se hubiera tomado un valor superior o
inferior en un 8% /0.65% o 0.55%) la respuesta hubiese cambiado significativamente, llevando a
variaciones del MTVV de mds del 25%, evidenciando la sensibilidad de este parametro. El valor del
amortiguamiento estructural, desconocido a priori, condiciona grandemente la respuesta pésima que
se pueda llegar a producir. En la etapa de disefio solo se podrdn tener estimaciones basadas en valores
estimados de amortiguamiento equivalente o en experiencias previas.

Respecto al modelo de la accidon peatonal, se ha visto cdmo las propuestas simplificadas de las
normativas se pueden complementar recurriendo a las capacidades de los modernos entornos de
ingenieria asistida por ordenador. Una ver el modelo computacional esta calibrado, la aplicacion de
modelos de carga realistas conduce a resultados muy similares a los experimentales.
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ABSTRACT

Human loading may induce significant vibrations in some types of structures such as long-span floor
slabs or light-weight pedestrian bridges, affecting their vibration serviceability limit state. In many
cases, this limit state is not taken into account properly within the structural design process or this is
not fulfilled during its life span. Finding the source of the problem may be an awkward task and a
monitoring campaign to check this behavior may be expensive. In this paper, a dynamic analysis mobile
phone tool named DynApp has been developed in Android. This allows the user to make in one go the
measurements and the identification of the resonant frequencies of the structure avoiding engineers to
carry out dynamic analysis of structure with tedious setups (accelerometers, long cables, acquisition
systems, power suppliers, etc.) and difficult-to-use specialized software.

DynApp guides practitioners/engineers easily through frequency and time domain tests and helps them
to make a decision shortly about the serviceability Comfort Class. This tool is also used in master classes
for teaching the background content.

Keywords: Vibration serviceability, dynamic testing; structural identification; vibration control; teaching
innovation.

1. INTRODUCTION

Actually, the development of materials, the computational tools and the technological advances make
more frequent to find lightweight structures where the users can feel the vibration. This may became
an undesirable phenomenon depending on several factors as, the type of the structure, the activity
developed, the time over the vibrating slab, the position of the user, etc. The vibration serviceability
limit state stablishes some limits according to these issues in order to assure a proper serviceability
Comfort Class. Depending on the used standard, different parameters are measured, and limits may
vary, but the considered criteria are essentially the same and leads to similar results.

Vibration perceived by a user is an environmental parameter that acquires importance with the
development of a society, as it had previously happened with pollution or noise. The industry has been
adapted to a more demanding market over the time. A clear example is car manufacturers where the
reduction of noise and vibration is associated with comfort, technology and leading industries.
However, civil structures are not replaced every decade to fulfill our new requirements. Even more,
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many structures have suffered changes to be adapted for different demands that may infer vibration
serviceability problems. Therefore, structures that were designed in the past may not meet the current
required standards. This makes necessary to have tools to evaluate the actual comfort index of existing
structures.

Nowadays, the structural design requires to accomplish with the Ultimate Limit States (ULS) where the
collapse of the structure is evaluated, and the Service Limit States (SLS), where the structure is
evaluated to meet technical requirements for use. One of the last added SLS is the Vibration Service
Limit State (VSLS) as seen in [1-3], which define the standards that must be fulfilled over existing
structures. VSLSs must be taking into account in the design of modern and complex projects.
Uncertainties in civil engineering constructions may have a large importance in the final user perceived
comfort. Actually, on-site measurements are required to assure that an in-service structure is meeting
the VSLS. Therefore, a real structure, a measurement campaign, and the necessary knowledge is
required to carry on with the process.

Usually, dynamic identification of an existing structure requires expensive campaigns with specialized
technicians, the placement of expensive measurement equipment, with long cables, electric generators
etc.

Besides, it should be taken into account that, if humans feel the vibration, the MEMS sensor inside of
our actual mobile phones are also capable to record accelerations with sensitivity enough [4]. DynAPP is
a mobile application [5] that, using this capability, easily allows to evaluate the VSLS. The use of this
software is cheap and simple, and it only requires one cell phone and an experienced user to choose
the hot locations for the structural feelings.

At the same time, younger engineers require a more advanced training to cope with these new
situations. DynApp helps them to understand, in a practical way, complex concepts associated with the
structural dynamic analysis and it is used as a teaching tool at master level. The process involved from
the in-site measurement to get the comfort level requires a multidisciplinary knowledge that should be
clearly understood by a master student to compete in a market connected to their future job
opportunities [6-9].

Important concepts in the time and frequency domain, as well as the Fourier Analysis to transform
among them are relevant. These include, signal acquisition, where frequency sampling, sensitivity are
key values, signal processing, with the necessary filtering understanding, and finally the calculation of
the required index to evaluate the comfort [10-12].

2. DynApp Description

DynApp is an application developed in Android to fulfill all the aforementioned requirements. In fact,
some commercial applications can be used for part of the processes involved, but no one is able to
complete all the steps. There is also a lack of information in the way that existing apps are doing some
necessary intermediate steps. Most of them, present nice results, but from our programming
experience the accelerometers in Android, require making some assumptions that they are not
explained. These assumptions may become important to make a proper evaluation of the possible
limitations and error estimators involved in the whole process.

228



Jaime H. Garcia-Palacios?!, José M. Soria? Ivan M. Diaz? and Carlos M. C. Renedo?

Figure 1 shows the front end of the application on the left and contents of the data folder on the right.

11:04 0 = » 1213 0 < B ¥4 =

2019-05-23-pruebal.csv
.csv

pruebaArticulo.csv
FuenteDelBerro

ForjadoLaboratorio

Accelerometer Gyroscope

Data Folder Settings

Figure 1. Application front end (left) and Data Folder screen (right)
The following list and figure 1 describe orderly the processes done with DynApp:

1. Establishing the settings for the actual Project, where the name of the project is defined, as well
as the associated folders to store the records, pictures and another relevant information. In this
case there are two folders available FuenteDelBerro and ForjadolLaboratorio.

2. Recording the acceleration for a prescribed time using the three-axis acceleration. This step has
been optimized in order to reduce the number of processes involved to use the maximum
capabilities of the phone. Figure 2 shows the recording of a signal on a structure where some
hits have been applied. This is the case of the graphical recording. In the right menu is possible
to change the vertical and horizontal scale as well as start the measurement recording. Finally,
a button to access the analysis of a previous recorded signal is also included.

3. Analyzing the series to get the recording parameters, giving values as mean frequency, the
maximum and minimum time differences between two consecutive records, the duration of the
series, etc.
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10.

11.

-1N

Figure 2.Time history series recording

Interpolating a constant series with the records with a given fixed frequency. The fixed
frequency is recommended according the capabilities of the phone used.

Generating a report of the new series characteristics.

Generating interactive graphs with the time history series for each axis and all them together. It
is possible to make zoom at any recorded time to check for specific values.

Extracting a properly proceeded frequency spectrum of the signal and identifying the main
resonances of the structure.

Recording some tests (loading cases) to check the structure serviceability (such as heel-drops, a
pedestrian or group of pedestrian walking or running with the help of a metronome, also
installed in the used mobile phone) are recorded.

The acceleration recording is frequency weighted according to [1] in order to take into account
the effects of how humans feel vibration.

From the weighted acceleration, the main predictors defined in current codes or guidelines are
derived [1-[3]. These are the acceleration peak, the root-mean-square (RMS) acceleration of the
whole test, the crest factor, the 1s-running RMS and its maximum value (usually known as
Maximum Transient Vibration Value, MTVV) and the vibration dose value, among others. From
these parameters, and the traffic class assigned to each loading case, the Comfort Class is
obtained.

From heel drop tests and band-pass filtered signals around each resonance, modal free
decaying analysis and modal damping ratios are extracted. This valuable information allows
carrying out numerical dynamic analysis, in particular, using the Finite Element Method.

After the recording the application shows the screen in Figure 3 (left) with a menu to expand the
information associated to the different steps followed. Some of these data is shown in the right part of

the same figure.

There are also some steps that can be done with a series to improve the results. Figure 4 summarizes

the main possible steps to process the signal

230



Jaime H. Garcia-Palacios?!, José M. Soria? Ivan M. Diaz? and Carlos M. C. Renedo?

0= »

11:01

DynApp

Series Information
Detrend Values
Time history parameters

Signal plots

Figure 3.
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Figure 4. Possible processes to improve the acquired signal before analyzing the service
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Figure 5. Detail on the available help (left) and expanded option to see the signal series (right)

In figure 5 (left), the help associated to the parameter Xmed is shown when the user pushes on the
corresponding variable in the table head of the Detrend Values section. In this case, the original
series is used and the obtained mean of the series takes into account that the recording does not
have a regular time interval. The analysis of this fact was shown in figure 3 (right) where it can be
seen that mean frequency during recording was 201.59 Hz with a minimum and a maximum time
difference between two consecutive samples of 4.91 and 5.00 milliseconds respectively. The mean
sampling interval and variance of the series in milliseconds is also given. This fact justifies the
development of this app because is important to know the quality of the recorder signal at the
measurement location. From the author knowledge, there is no any current app able to cope with
this analysis. Finally, figure 5 (right) shows the graphical representation of the series. The graph is
interactive and allows to make zoom into any area easily in order to be comfortably used in a
smartphone screen.

Therefore, DynApp guides practitioners/engineers easily through frequency and time domain tests and
helps them to make a decision shortly about the serviceability Comfort Class. All this work should be
undergone by experienced users, with this DynApp installed in their mobile phones. The help of some
non-experienced users could be required to apply the loading cases. The complete analysis depends on
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the structural type, length, number of measuring points, number of tests, etc., but for the main
vibrating location, the whole evaluation can be carried out in minutes.

Studsnt's Notebook | Cuaderno dal alumno

Experimantal Siructural Analyaks

POLITECHICA {Anaksia Experimental da Eatructuras

Student’s Notebook — Delivery Mo, §: Vibration Serviceability Analvsis

Carry out an evaluation report {oral presentation format) of the Vibration Serviceability of a
slender pedestrian bridge.

2 Download:

a. DwnApp
b.  An application to move with a selected rhythm metronome (example).

3} Identify the fundamental natural frequency of the structure. Some heel drops or 1solated
jumps may help.

LI ST il I 5

4y Perform and record several service

tests (individuals, groups and
streams, if possible) synchronized
{to the fimdamental natural
frequency with the help of a
metronome) and freely.

a. Walking

b. Jogzing

c. Jumping

3} Obtam vibration predictors and
discuss the serviceability.

Tahle 2 2; Aceelerntion manges (in m/s") for howizoncal vibrations

The aceeleration i limited i any case Lo 010 md's* o avoud “lock-in" elfect

Figure 6. Example of delivery for master students

This tool is also used in master classes for teaching content related to dynamic analysis of structures
and vibration serviceability limit state. It is worthwhile to comment that DynApp is continuously
improved by adding new capabilities, more efficient ways of processing and better user-friendly layout.
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Figure 7. Pictures illustrating tests carried out by students

Actually, a full series of test have been carried out and results compared with high sensitivity
equipment (PCB-B31 accelerometers) connected to a National Instruments commercial acquisition
equipment (a compactRio platform). The comparisons have done into Matlab software. The results are
quite good for structures where vibration can be felt by humans. In these situations, the capabilities of
the integrated mems accelerometers into current smartphones have shown to have enough sensitivity.
However, they might not be used for stiffer structures less prone to vibrate.

Finally, within the application is possible to send the data to our server in order to have an automated
backup copy of any measurement. Within the application, a link to an extended help is provided. There
are also some recommendations to carry out the experimental tests. In this way, the help files are in
our server and can be easily improved with the feedback of the app users.

3. Student deliveries

There are two courses where master students are using this application “Experimental Analysis of
Structures”, and “Dynamic and Seismic Analysis of Structures”. Both of them combine theoretical
knowledge with practical implementation with measurements in laboratory and over existing
structures. In this way, the student understand the purpose of carrying out a measurement and the
importance of the different aspects of the measurements process in the results. The location used to
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make the measurement, the difference between using one phone or another, the importance of the
signal preprocessing or the time measuring spam become crucial. All these aspects are related to the
underneath theory in order to make them better understand the whole process. In fact, some of them
get very curious about the possibilities of the application to be used in structural dynamics.

Figure 6 shows one example of the deliveries that a student have to do during the course. In figure 7
some students, working in groups, are measuring a footbridge jumping at the resonant frequency with
the help of a metronome at the maximum modal displacement location. The frequency was obtained in
a previous measure few minutes before.

4. Conclusions

An interesting mobile app, DynApp have been developed for advanced dynamic testing and vibration
serviceability of civil structures. This tool allows evaluating any kind of structure where vibration is felt
by human users. A single experienced user can determine within minutes and the only help of his
mobile phone if the vibration serviceability comfort level is fulfilled. In cases of reasonable doubt, he
can carry out extra measurements with the help of untrained people according to the
recommendations in the standards. The complete analysis depends on the structural type, length,
number of measuring points, number of tests, etc., but once the main vibrating location is found, the
necessary tests can be easily done. This makes the decision on the necessity or not of further studies
very cheap, without the need to move heavy and expensive monitoring equipment.

This tool is used in master classes for teaching content related to dynamic analysis of structures and
vibration serviceability limit state. The use of this tool requires the understanding of many
concatenated processes, from planning of the measurement campaign, to final report. This makes the
perfect excuse to introduce the necessary theoretical knowledge with the practical work.

The ability of sending the data to our own server allows to use extra Matlab processes that are
automated for a final detailed report. These tools are also used with the students to test the
importance of the involved parameters in the final process, as well as, to the teachers of proposing
individual tasks. This learn by doing applied to the complex theoretical background is greatly
acknowledged by the students involved in the learning process.

It is worthwhile to comment that DynApp is continuously improved by adding new capabilities, more
efficient ways of processing data and better user-friendly layout. The students have shown excellent
feedback regarding the use of DynApp.
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ABSTRACT

The Near-Surface Mounted (NSM) technique with Fibre Reinforced Polymer (FRP) reinforcement as
strengthening system of concrete structures has been broadly studied during the last years. In this
methodology, it is widely accepted that the bond behaviour between FRP and concrete, usually
defined by a local bond-slip law, is a crucial factor for the efficiency of the FRP strengthening system.

This paper studies the effect of the bond-slip law shape on the load capacity, the effective bond
length, the slip of the joint, and the shear stress distribution along the bonded length, which are
essential parameters on the strengthening design. A numerical procedure based on finite differences
method to solve the governing equations of the FRP-to-concrete joint is developed and validated.
Then, a parametric study is performed. The effect of the shear bond strength, slip at the bond
strength, maximum slip and friction branch, on the parameters previously described is discussed.

Keywords: CFRP, NSM, bond behaviour, finite differences method, concrete.
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1. INTRODUCTION

The use of Fibre Reinforced Polymer (FRP) materials for strengthening existing concrete structures has
been widely studied during the last years because of the great advantages of these materials
compared to the conventional ones [1]. Two of the most used strengthening techniques are Externally
Bonded Reinforcement (EBR), based on bonding an FRP laminate on the structure surface with an
adhesive, and Near Surface Mounted (NSM), which consists on cutting a groove on the structure and
after filling it with the adhesive, inserting the laminate.

A number of research works has been done in order to obtain the solutions for the differential
equations governing the bonded joint. For the EBR technique, Yuan et al. proposed an analytical
solution which solved the differential equation using a local bilinear bond-slip law in [2] and a trilinear
bond-slip one with an exponential descending branch in [3]. For the NSM strengthening system,
Mohamed Ali et al. adapted Yuan’s analytical solution for NSM in [4]. Even though these authors
proposed closed form equations to calculate the global bond behaviour, these are difficult to
implement and are only suitable for specific local bond-slip laws.

During the last years, a number of studies provide solutions for the global bond behaviour of the EBR
strengthening technique [5-9], although less attention have been paid to the NSM strengthening
systems [10,11]. Regarding only the local bond behaviour of NSMS FRP-to-concrete joints, many bond-
slip laws for NSM strengthening systems have been proposed in the literature, with different shapes
and stages. Some examples are the models proposed by Borchert et al.[12], Zhang et al.[13], Sena et
al. [11] and Seracino et al. [14]. The work carried out in [12] proposed a four-stages bond-slip law, in
[13] a unique equation was suggested, in [11] the authors proposed a two-stage bond-slip with non-
linear branches and in [14] the bond-slip law was considered as a bilinear function. In Fig. 1, a
comparison between the aforementioned bond-slip laws is shown, using the parameters mentioned
by their authors.

—Borcher
14 —Zhang
—3Sena
Seracino

(MPa)

Bond shear stress, 7

Slip, s (mm)

Figure 1: Comparison of some of the current bond-slip models for the NSM strengthening technique.

From this comparison, a wide range of local bond-slip laws can be identified. The effect of their
differences on the global bond response is not always straightforward, thus, development of
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numerical tools that allow obtaining and comparing the response for different models is of main
interest.

The aim of this paper is to study the effect of the shape of the local bond-slip law on the global bond
behaviour, and to carry out a parametric study to evaluate the effects of the bond-slip parameters on
the bonded joint behaviour for the NSM strengthening technique.

2. LOCAL BOND-SLIP LAW

In this paper, six different bond-slip models (Fig. 2, Table 1) based on two of the most widely
accepted bond-slip laws (the Bilinear law, BL, [14] and Borchert law, BO,[12]) are considered. The
present study has been focused on the combination of their parameters in order to observe their
effect on the global response of the bonded joint. From the Bilinear model, three variants are
studied: i) the Linear Descending (LD) model, which does not consider the elastic branch, ii) a Two
Stages bond-slip law with a Non-Linear Ascending branch (TSANL) model, with the aim to study the
effect of the ascending branch shape, and iii) a Bilinear plus Friction stage (BLF) model, with the
purpose to obtain the effect of friction in a bilinear bond-slip law. On the other hand, from Borchert
model, one modification is proposed, consisting in supressing the bond shear strength plateau.

Linear descending Bilinear Bilinear-friccion
T T T,
Trazx Tmar Toax
Gf hf
Sf slip 81 Sf slip
Two-stage ascending non-linear Borchert 51 = s2
T T T
Trmax Tmar Tmaz
Tf Ty

81 & f slip

Figure 2: Bond-slip models used.

3. NUMERICAL INTEGRATION OF THE BOND-SLIP LAW

The numerical procedure developed in this study aims to solve the governing equations of the NSM
FRP-to-concrete bonded joint for any type of bond-slip law.

The numerical method, based on the finite differences procedure, divides the bonded length into
small increments, Ax, defining the position, x, of the points at which the equations will be assessed.
Starting from the loaded end and moving towards the free end, the procedure calculates, for every
studied point, the slip and the load transmitted by the area between two different sections.

239



Effect of the bond-slip law on the bond response of NSM FRP reinforced concrete elements
Fifth International Conference on Mechanical Models in Structural Engineering
Alicante (Spain). 23 — 25 Oct 2019.

Table 1: Equations of the bond-slip models used in the parametric study.

Bond-slip model Equation
(sf —s)
T *— s>0ands < s
Linear Descending (LD) (s)={ ™ Sp f
0 s=s
: = S
s
Tmax * g: s<s;
. — Sf—S
Bilinear (BL) T(s) = T * (sr =) , s>s ands < s
(Sf = 51)
t 0, s = 5
s
Tmax * §<58
S1
. e _ Sy — S
Bilinear-friction (BLF) 7(s) _ (s =) ' s>s ands < s
(Sf - 51)
t Tf; s = Sf
S <
Tmax * (S_> ’ §<5
. 1
T'wo-Stage Ascending Non- (s) = (sf —5)
Linear (TSANL) max * ﬁ' s>s;ands < sf
51
t O; s = Sf
S <
Tmax * <S_> ’ s<5
1
Borchert (s1 = s2) (BOS1S2 7(s) = T -7
(5= 2){ ) ) max——(max f)*(s—sl), s>s;ands < sf
(Sf - 51)
k Tf, s = Sf
S o
Tmax * <S_) ’ §<s8;
1
Tmaxr s=s;and s < s,
Borchert (BO T(s) =
0 © T —M*(s—s) s>s,ands < s
max (Sf _ Sl) 1) 2 = °f
t Tf; s = Sf

As it is known, the differential equation governing the bonded, shown in Eq. (1), relates the local bond
behaviour t(s) with the global response of the joint:

d’s(x) t(s) _
dx? _Ef*tf_o (1)

where Eyis the FRP Young modulus, tfis the FRP thickness, and t(s) is the local bond-slip law of the
joint. Initially, the process defines a slip at the loaded end, which is used to calculate &grp, €cand t
using the bond-slip law at the loaded point. Using Eq. (2) the load P at every section along the FRP can
be calculated:

P(1,0) = P(1,i — 1) = 7(1,i — 1) * Ly, * Ax 2)

240



Gomez, Javier!; Torres, Lluis?; and Barris, Cristina3

In Eq. (2), Lper is the perimeter of the FRP laminate, and Ax, the distance between studied points. The
subscript “i” indicates the current studying point, and the subscript “i-1” refers to the previous studied
point, towards the loaded end. From the load profile obtained in Eq. (2), the strain distribution in the
concrete and the FRP can be calculated. Then, the slip profile is calculated as:

s(L,i) =s(1,i—1) — (eprp — &) * Ax (3)

The convergence condition is that the FRP strain (ggp) at the free end has to be less than a minimum
tolerance, set to be a close value to zero. In case that the tolerance is higher than the minimum
acceptable value, another iteration is needed, then the load at the loaded end is increased until
convergence is achieved. At this point, the next step will be calculated, increasing the slip at the
loaded end and repeating the iteration process again.

4. NUMERICAL VS. ANALYTICAL SOLUTION

In order to verify the numerical procedure developed, a comparison with the analytical solution
available for some specific laws is presented in this section. For the sake of simplicity, only the
analytical solution for the bilinear bond-slip law proposed by Yuan et al. [2] is taken as a reference,
considering a bond shear strength (tmax) of 15 MPa, a slip at the bond shear strength (s;) of 0.1 mm
and a maximum slip (s5) of 1.13 mm. The parameters of the bond-slip law were chosen according to
experimental results in the literature. Following the same criteria, four different situations using
realistic test parameters are simulated by modifying the bonded length (L, = 200 and 400 mm) and the
FRP thickness (tr=1.4 and 3 mm). The results, presented in Fig. 3, show the good agreement between
the analytical and the numerical solutions, and therefore the suitability of the developed procedure.

40 | Analytical
Numerical
=== ~_..‘\ — t,=3mmL, =400mm
— f,=3mm La=200mm
—t =14 mm Ln = 400 mm
z t=14mm L, =200mm
< [ )
o
g~}
o
=]
-l
1.5 2 2.5 3 3.5
Slip, s (mm)

Figure 3: Comparison between the analytical and the numerical models.
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5. BOND RESPONSE FOR DIFFERENT BOND-SLIP LAWS

The main objective of this section is to study the influence of the local bond law on the global
behaviour of the structural element, using the numerical model described in Section 3, and the bond-
slip laws introduced in Section 2.

5.1. Parameters to study

The values of the parameters that define the different local bond-slip laws, as well as the properties of
materials and characteristics of specimens are described in Table 2. All the values defined have been
chosen according previous experimental campaigns found in the literature [12-15], with the aim to
simulate as much realistic as possible conditions.

Table 2: Parameters of the present study.

Parameters Value

Mechanical properties of the materials

Young modulus of the laminate [£f] 150 GPa
Young modulus of the concrete [E(] 33 GPa
Young modulus of the adhesive [E4] 10.7 GPa
Characteristics of the specimens

Bonded length [Ls] 200 mm
Thickness of the laminate [tf] 1.4 mm
Width of the laminate [by] 10 mm
Thickness of the groove [t,] 5 mm
Height of the groove [hy] 15 mm
Area of the concrete block [Ac] 200 mm x 200 mm
Parameters of the bond-slip law

Bond shear strength [Tmax] 15 MPa
Friction bond shear stress [t7] 0.35 Tmax
Slip at the bond shear strength [s1] 0.1 mm
Slip at the end of the tmax plateau [s:] 0.8s1 [12]
Fracture energy [Gy] 8.5 N/mm

Another parameter that is crucial for the simulations is the fracture energy (Gy), typically defined as
the area under the bond-slip law. In those bond-slip laws with a friction branch, Gy is calculated
according to Haskett et al. [16], as the area under the ascending and descending stages of the bond-
slip law, without taking into account the friction stage, as illustrated in Fig. 4.
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Figure 4: Fracture energy obtained from the bond-slip law.

The comparison between the bond-slip laws used in this study is shown in Fig. 5. It can be observed
that the bond shear strength is set to be 15 MPa, and the corresponding slip, s1, 0.1 mm, except for
the LD model, which does not consider s;.

—BOS182|
—BO
—LD
TSANL
BL
BLF

Bond shear stress, 7 (MPa)

0 0.5 1 1.5
Slip, s (mm)

Figure 5: Comparison of the bond-slip models.

5.2. Load-slip response

The comparison of the load-slip curves obtained from each bond-slip law is shown in Fig. 6. Overall,
two main tendencies can be observed. The first one (Fig. 6a), followed by LD, TSANL and BL models,
achieves a maximum load, which remains constant as the slip in the loaded end increases until failure.
In the second one (Fig. 6b), followed by BO, BOS1S2 and BLF models, the load increases up to the
situation when the bonded joint reaches the maximum load, where a sudden decrease takes place
followed by residual (friction) bond force. The main reason of having these two different load-slip
tendencies is attributed to the friction branch of the local bond-slip law.

Focusing on the initial part of the load-slip curve, it can be seen that the LD model shows the highest
stiffness, because the ascending branch of the bond-slip law has an infinite stiffness. Besides, it can be
observed that bond-slip models with a non-linear ascending branch (BO, BOS1S2 and TSANL) exhibit a
stiffer branch of the load-slip curve than BL and BLF models, caused by the fact that the area under
the ascending branch is greater in those cases with non-linear tendency.
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at the loaded end. Furthermore, the slip at the free end remains as 0 for the LD model, contrarily to
the rest of models, which show a small value of slip, meaning that this point is starting to be damaged.

An evident difference between the models with and without friction effect can be observed in the
bond stress distribution along the bonded length (Fig. 7b). It can be observed that models that take
into account the friction effect still transmit bond shear stress after the softening stage, whilst the
other models exhibit a complete damage stage, where no load is transmitted. Hence, for friction
bond-slip models, the increase of the area under the bond shear stress profile allows the joint to carry
more load even though the zone near the loaded end is damaged. Besides, focusing on the free end of
the bonded joint, it can be seen that LD, TSANL and BL models have more points under the softening
stage than BOS1S2, BO and BLF models, which have more points under the elastic stage.

In Fig. 7c the FRP strain distribution along the bonded joint is shown. In models not including friction
effects, the strain profile reaches the maximum value at the location where the bond stress equals to
zero in Fig. 7b. On the other hand, strain values on the FRP do not stabilize for BOS1S2, BO and BLF
models, because of the load keeps increasing after the loaded end surpasses the softening stage.

6. PARAMETRIC STUDY

In this section the effect of the bond-slip law parameters on the ultimate load (Pmax) and the effective
bonded length (Lers) is studied. Les is defined here as the bonded length needed to support the
maximum stabilized load, therefore, it is only applicable to bond-slip models without friction branch.
Computationally, the calculation of L.t is measured from the first point that achieves s¢ until the point
that has less than 5% of the maximum FRP strain.

The studied parameters in this section are: i) the bond shear strength (tma), ii) the slip at the bond
shear strength (s1), and iii) the maximum slip (sy).

6.1. Effect of the bond shear strength (tmax)

A range for the bond shear strength between 10 MPa and 20 MPa has been considered in this
subsection, being s=1.13 mm, 51=0.1 mm and 1= 5.25 MPa.

Using the numerical model, the load-slip curve, and the slip, bond shear stress and strains profile
along the FRP can be obtained. For the sake of brevity, only the BL response is shown in Fig. 8. In this
case, the curves are represented for the situation where the slip at the loaded end arrives at s;. It is
clearly seen that the maximum load increases with the bond shear strength (Fig. 8a). This is because
an increase of the bond shear strength implies an increase of the fracture energy, thus, a higher load
is needed to damage the bonded joint.

In Fig. 8b the slip profile of the FRP for the instant when the slip at the loaded end is equal to s, and
the load achieves its maximum load is shown. It can be observed that less bonded length is activated
as the bond shear strength increases.
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In Fig. 8c the bond stress profile is represented. It can be easily seen that as tmax increases, the bond
shear profile becomes narrower because every point in the bonded length can transmit more bond
shear stress.

Focusing on Fig. 8d, it can be observed that as the bond shear strength (Tmax) increases, the strain in
the loaded end increases as well. It is worth noticing that as the bond shear strength capacity
increases, the activated bonded length needed to carry the load.
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Figure 8: Load-slip curve (a), slip along the FRP (b), bond shear stress along the FRP (c) and strains
along the FRP (d) for three values of bond shear strength and a bilinear bond-slip law.

The trends of the load-slip curve and slip, bond stress and strain profiles observed in the BL model,
are also observed in the other bond-slip models.

In Fig. 9 and Table 3, the increase of the ultimate load is depicted in function of the increase of the
bond shear strength, previously normalized with the initial value (the subscript O indicating the first
value of the parametric study). In general terms, an increase of the ultimate load with the bond
strength close to linearity can be observed for all the models. This is due to the fact that increasing tmax
without changing the value of s causes an increase of the fracture energy (Gs), leading to a situation
where more load is needed to damage the bonded joint.

Moreover, it can be seen that LD, BL and TSANL models show very similar results, meaning that these
models are analogously affected by the increase of the bond shear strength. These models show an
increase of Pmax of 41% when Tmax is 20 MPa. Finally, BOS1S2, BO and BLF, show lesser effect on the
ultimate load than the other models, because of the friction branch, which remains constant for all
the cases. Although these models increase their Gy, the total area of the bond-slip law is smaller than
in the non-friction cases. Focusing on the friction bond-slip models, it can be seen that the BLF model
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is slightly less affected than BOS1S2 and BO models, caused by the fact that Borchert models have a
non-linear ascending branch. The increase of Pmax in these models is up to 30% when Tmax is 20 MPa.
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57 —BO

—LD
TSANL
BL

—BLF

max,0

1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 2.2

/7
‘max’ "max,0

Figure 9: Variation of Pmax VErsus Tmax.

Table 3: Values of ultimate load (Pmax) obtained from the variation of the bond shear strength (Tmax).
(first row taken as reference for ratios)

BOS1S2 BO LD TSANL BL BLF

Tmax Tmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax Pmax

[MPa] Tmax,o [kN] Pmax,O [kN] Pmax,O [kN] Pmax,O [kN] Pmax,o [kN] Pmax,o [kN] Pmax,O

10.0 1 37.10 1.00 37.45 1.00 25.23 1.00 2523 1.00 2523 1.00 37.10 1.00
125 1.25 40.67 109 4102 1.09 2821 118 2821 118 2821 1.12 40.49 1.09
15.0 15 4371 117 4412 1.17 3090 1.22 3090 1.22 30.90 1.22 43.41 1.17
175 175 46.42 124 46.88 1.25 3338 132 3338 132 3383 132 46.02 1.24
20.0 2 48.87 131 4938 132 3568 141 3569 141 3568 1.41 4838 1.30

The influence of the bond shear strength on the effective bonded length of models without friction is
shown in Fig. 10, with a decrease in its value as tmax increases. If the bond strength increases, every
section of the bonded length can support more stress, hence, less bonded length is needed to
transfer the load. It is worth noticing that the three models behave in a very similar way, indicating
that assuming either the one stage model, the bilinear model or the model with a non-linear
ascending stage, does not provide a difference on the effective bonded length for different bond
strengths.
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Figure 10: Variation of Left versus Tmax.

6.1. Effect of the slip at the bond shear strength (s;)

A range for s; between 0.1 mm