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Resumen

La respuesta dinamica de una estructura a lo largo de su vida 1til varia debido al deterioro causado
por diferentes factores, siendo los agentes ambientales y las cargas los causantes principales de degrada-
cion. Las acciones dinamicas representan uno de los mayores causantes de dafo, evidenciado en feno-
menos fatiga, microfisuracion, agrietamiento, plastificacion, desprendimiento y hasta colapso. Este
dafio puede ser usualmente minimo para cargas de servicio y severo para el caso de cargas dinamicas
extraordinarias de alta intensidad (impactos, sismos, explosiones, viento fuerte). La interaccion entre
las acciones y la respuesta también puede ocasionar dafos importantes como en el caso de cargas mo-
deradas de servicio con amplificacion de la respuesta por fenomenos de resonancia. En la practica, la
evaluacion del estado de las estructuras se basa principalmente en observaciones visuales y se describe
mediante indices subjetivos que no permiten un diagnostico preciso del comportamiento, la capacidad
de servicio y la seguridad. Una evaluacion confiable del comportamiento dinamico de una estructura
depende de informacion cuantitativa mas que cualitativa, por lo que, existe actualmente una necesidad
para desarrollar metodologias de diagnostico que incluyan parametros de cuantificacion de dafio basados
en pruebas directas de la respuesta vibratoria. Dentro de la gestion de infraestructura, un proceso mas
objetivo y confiable para la evaluacion y cuantificacion del estado de deterioro de las estructuras es
requerido para ser utilizado en inspecciones rutinarias dirigidas al control, mantenimiento y rehabilita-
cion.

La presente tesis estudia las metodologias de evaluacion experimental de la respuesta vibratoria
aplicadas al diagnostico de estructuras en deterioro, buscando practicas estandarizadas de diagnostico
que determinen con confianza el grado de cumplimiento, deterioro o severidad del dafio de una estruc-
tura, tanto para casos de carga extrema como para condiciones de operacion normal. Las contribuciones
fundamentales parten del estudio experimental de la degradacion de las propiedades de un modelo es-
tructural de laboratorio sometido a la accion de fuerzas dinamicas y se desarrollan ampliamente con la
ejecucion de dos investigaciones experimentales profundas de estructuras reales con un grado evidente
de deterioro. Se comparan las tecnicas de diagnostico directo por inspeccion del dafio contra las tecnicas
basadas en vibracion. Diferentes formas de cuantificacion del dafio, el deterioro, la calidad y la incomo-

didad fueron propuestos.

El desarrollo del trabajo doctoral parte de una sintesis de las bases y aplicaciones de la prediccion,
medicion y analisis de las vibraciones en estructuras, enfocada a generar herramientas de diagnostico
para la implementacion en pruebas rutinarias de evaluacion para condiciones de servicio y de seguridad.
En este sentido, se muestran ejemplos practicos que ilustran de mejor manera los conceptos involucra-
dos. Se describen las herramientas para la identificacion de propiedades dinamicas y de cuantificacion
del dafo basada en pruebas de vibracion.
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Los propositos principales de la tesis se desarrollaron mediante tres estudios experimentales del

deterioro en estructuras, asi:

1) En el primero se estudio el proceso de degradacion de las propiedades de una estructura sometida
alaaccion de fuerzas dinamicas, desde bajas deformaciones hasta la falla. Para esto, se ensayo ante carga
ciclica tres modelos experimentales de un nudo viga-columna de concreto reforzado, los cuales repre-
sentan las zonas de concentracion de dafio en una estructura tipo portico ante acciones inerciales causa-
das por movimientos sismicos. Cada espécimen fue elaborado con un concreto diferente a fin de inves-
tigar el comportamiento de dos concretos polimericos: el primero de concreto tradicional (TC), el
segundo de concreto modificado con resina epoxica (ERC), y el tercero de concreto con caucho tritu-
rado de llanta reciclada (GTRC). La degradacion de los nudos viga-columna se estudio con base en el
comportamiento de la respuesta histeretica, en terminos de capacidad de carga, degradacion de la re-
sistencia, disminucion de rigidez, energia disipada, ductilidad, amortiguamiento viscoso equivalente y
estrangulamiento de los aros de histeresis. El dano fue cuantificado mediante diferentes parametros
incluyendo indices basados en el nivel de deriva, la energia disipada y en cambios de las propiedades
modales. Se encontro que una evaluacion del dafio para niveles de deformacion despues del agrieta-
miento es similar para diferentes metodos, sin embargo, para antes del agrietamiento no es facil definir
un nivel de dafio. Los nudos de TC y ERC presentaron un buen comportamiento estructural, por lo
que se pueden clasificar como de alta capacidad de disipacion de energia. El nudo de GTRC presento

mayor degradacién de sus propiedades que desalientan su utilizacion en zonas de amenaza sismica.

2) El segundo estudio describe los procesos de diagnostico por inspeccion convencional y valida la
efectividad y alcance de un diagnostico basado en vibraciones. Para esto, se estudiaron 22 edificaciones
idénticas, las cuales evidenciaron acentuados problemas de deterioro por construccion. La campana
experimental comprendio la evaluacion profunda de materiales y componentes estructurales, asi como
una serie de pruebas de vibracion. El grado de calidad y el deterioro fue valorado de acuerdo a los
resultados del estudio en términos de indices propuestos de calidad y deterioro. Un amplio estudio del
modulo de elasticidad dinamico del concreto de las estructuras fue realizado para ser comparado con
una evaluacion de la rigidez obtenida de las pruebas de vibracion. Se encontro una concordancia entre
el deterioro cuantificado por métodos de inspeccion y un deterioro global dado por deficiencia en la
rigidez establecida por pruebas de vibracion.

3) Finalmente, se realizo un completo estudio diagnostico a ocho pasarelas con avanzado estado de
deterioro y vibraciones excesivas. Se adopto una metodologia de diagnostico consistente para evaluar
el comportamiento dinamico de las pasarelas deterioradas bajo vibraciones de servicio. Las caracteristi-
cas dinamicas y los niveles de vibracion inducidos por los peatones se determinaron mediante pruebas
experimentales de vibracion y simulaciones numeéricas de cruce peatonal. Nuevas funciones normaliza-
das de fuerza de pisada individual para ser utilizadas en modelos de cargado peatonal paso a paso fueron
propuestas. Se compararon los niveles globales de incomodidad por vibracion con el grado de deterioro
con base en indices propuestos de incomodidad por vibracion (VDI) y deterioro (DI). Los resultados
mostraron vibraciones elevadas en la mayoria de las pasarelas para condiciones de carga temporales y
excepcionales, que son inseguras para algunas de las estructuras. Se encontro que los altos niveles de

incomodidad por vibraciones son consistentes con el grado de deterioro de las estructuras evaluadas.

Se encuentra que la evaluacion de la respuesta dinamica con mediciones directas de campo es de
gran utilidad para especificar un estado de comportamiento global, que, al ser comparado con las espe-
cificaciones requeridas para una estructura nueva, dan un diagnostico de deterioro comparable con el
establecido con un levantamiento diagnostico por inspeccion. Se encontro que el nivel de vibracion esta
altamente relacionado con el nivel de dano, siendo este hecho mas notorio para niveles elevados de

vibracion, pero tambien se percibe para cargas de servicio normales.

Resumen
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Abstract

The dynamic response of a structure throughout its service life varies due to deterioration caused
by different factors, with environmental agents and loads being the main causes of degradation. Dy-
namic actions represent one of the major causes of damage, evidenced in fatigue phenomena, mi-
crocracking, cracking, plastic deformation, detachment and even collapse. This damage can usually be
minimal for service loads and severe in the case of extraordinary high dynamic loads (impacts, earth-
quakes, explosions, strong winds). Interaction between the actions and the response can also cause
significant damage as in the case of moderate service loads with response amplification due to resonance
phenomena. In practice, the evaluation of structure condition is based mainly on visual observations
and described by subjective indices that do not facilitate an accurate diagnosis of behavior, serviceability
and safety. A reliable evaluation of the dynamic behavior of a structure depends on quantitative infor-
mation rather than qualitative information, therefore, there is currently a need to develop diagnostic
methodologies that include damage quantification parameters based on direct tests of vibrational re-
sponse. In infrastructure management, there is a need for a more objective and reliable process for
evaluating and quantifying the state of deterioration of structures to be used in routine inspections,
aimed at control, maintenance and rehabilitation.

This thesis studies the experimental evaluation methodologies of the vibrational response applied
to the diagnosis of deteriorating structures. It focuses on finding standardized diagnostic practices that
confidently determine the degree of compliance, deterioration or severity of damage in a structure,
both for extreme load cases and normal operating conditions. The fundamental contributions start from
the experimental study of the degradation of the properties of a structural laboratory model subjected
to dynamic forces. The thesis is developed extensively with the execution of two deep experimental
studies of real structures with a notorious degree of deterioration. Direct diagnosis techniques using
damage inspection are compared to vibration-based techniques. Different ways of quantifying damage,
deterioration, quality and discomfort were proposed.

The development of this work begins by synthesising the bases and applications of the prediction,
measurement and analysis of vibrations in structures, focused on generating diagnostic tools to imple-
ment in routine evaluation tests for service and safety conditions. In this sense, practical examples are
shown that better illustrate the concepts involved. Tools for the identification of dynamic properties
and damage quantification based on vibration tests are described.

The main purposes of the thesis were developed by means of three experimental studies of deteri-
oration in structures, as follows:

1) In the first, the degradation process of the properties of a structure subjected to the action of
dynamic forces, from low deformations to failure, was studied. For this, three experimental models of
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a reinforced concrete beam-column joint were tested under cyclical loading. These points represent
the damage concentration zones in a frame-type structure subjected to inertial actions caused by seismic
movements. Each specimen was made with a different concrete in order to investigate the behavior of
two polymeric concretes: the first was traditional concrete (TC), the second was epoxy resin modified
concrete (ERC), and the third was ground tire rubber concrete (GTRC). Degradation of the beam-
column joints was studied based on hysteresis response in terms of load-carrying capacity, strength
degradation, stiffness decay, dissipated energy, ductility, equivalent viscous damping ratio, and hyster-
etic loops pinching. The damage was quantified using different parameters including indices based on
the level of drift ratio, dissipated energy and changes in modal properties. It was found that a damage
evaluation for deformation levels after cracking is similar for different methods. However, before crack-
ing occurs it is not easy to define the degree of damage. The TC and ERC nodes presented good struc-
tural behavior, which is why they can be classified as having a high energy dissipation capacity. The
GTRC node showed greater degradation of its properties that discouraged its use in seismic hazard

zones.

2) The second study describes the diagnostic processes by conventional inspection and validates the
effectiveness and scope of a vibration-based diagnosis. For this, 22 identical buildings were studied,
which showed serious problems of deterioration due to defective construction procedures. The exper-
imental campaign included in-depth evaluation of materials and structural components, as well as a
series of vibration tests. The degree of quality and deterioration was assessed according to the results
of the study in terms of proposed indices of quality and deterioration. A comprehensive study of the
dynamic elastic modulus of the concrete was carried out in order to compare it with an evaluation of
the stiffness obtained from the vibration tests. The deterioration quantified by inspection methods and
that given by the stiffness deficiency from vibration tests showed good coherence.

3) Finally, a complete diagnosis study was carried out on eight footbridges with an advanced state
of deterioration and excessive vibrations. A consistent diagnosis methodology was adopted to evaluate
the dynamic behavior of deteriorated footbridges under service vibrations. The dynamic characteristics
and the vibration levels induced by pedestrians were determined by experimental vibration tests and
numerical simulations of pedestrian crossing. New normalised single-footstep force functions to be used
in step-by-step pedestrian loading models were proposed. Global levels of vibration discomfort were
compared with the degree of deterioration based on proposed vibration discomfort and deterioration
indices (VDI and DI, respectively). The results showed high vibrations in most of the footbridges for
temporary and exceptional loading conditions, which were unsafe for some of the structures. High
levels of vibration discomfort were found to be consistent with the degree of deterioration of the eval-
uated structures.

It is found that the evaluation of the dynamic response with direct field measurements is very useful
to specify a state of global behavior. This state can be compared with the specifications required for a
new structure to give a deterioration diagnosis comparable a diagnosis survey by inspection. It was
found that the level of vibration is highly related to the level of damage. This fact was more noticeable
for high levels of vibration, but it was also perceived for normal service loads.

Abstract
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Introduccion

La respuesta dinamica de una estructura a lo largo de su vida 1til varia debido al deterioro normal
causado por factores ambientales como la humedad, la temperatura, procesos quimicos, agentes biolo-
gicos, entre otros. Sin embargo, uno de los principales causantes de deterioro avanzado o dafho en una
estructura son las fuerzas dinamicas. Estas fuerzas pueden ser desde pequenas acciones dinamicas am-
bientales, fuerzas de operacion normal, hasta fuertes fuerzas extraordinarias que generan grandes danos.
Las acciones dinamicas ambientales usualmente generan vibraciones bajas y pueden ocasionar pequenas
molesticas y ruido. Las acciones de servicio o de operacion generan solicitaciones aceptables en los
elementos estructurales, pero producen sin nimero de ciclos de carga y descarga, lo que puede ocasio-
nar dafios por fatiga. Asi mismo, las acciones de servicio pueden ocasionar vibraciones excesivas que
generen molestia en los usuarios de una estructura y que pueden ser agravadas por la interaccion entre
accion y la respuesta de la estructura. Las acciones extraordinarias extremas se caracterizan por generar
pocos ciclos, pero pueden exigir a la estructura por encima de su capacidad, generando plastificacion,
rotura de elementos o incluso el colapso.

En el caso de estructuras existentes es requerido un examen y mantenimiento periodicos para man-
tener las condiciones funcionales y de seguridad adecuadas a lo largo de su vida atil. Sin embargo, en
muchos casos este proceso no ocurre debido a la limitacion de recursos que deja de lado el manteni-
miento preventivo por intervenciones correctivas para reparar dafios evidentes en puntos especificos.
De ahi que no se intervengan dafos menos notorios, como fatiga, corrosion, dafios internos por acciones
accidentales, cambios extremos de temperatura, acciones biologicas, entre otros. Para el momento que
se realiza una evaluacion detallada, la estructura ya se ha deteriorado significativamente, lo que, sumado
aintervenciones parciales previas, determina una modificacion sustancial del comportamiento dinamico
en comparacion con el previsto en el disefio. Asi, en la mayoria de casos de evaluacion y diagnostico
estructural es especialmente dificil predecir el comportamiento dinamico de las estructuras con dafio
tanto para los estados limite de servicio como de seguridad. Por tanto, se hace necesario utilizar meto-
dologias de evaluacion fiables que incluyan pruebas experimentales para dar un diagnostico acertado y

sustentar analisis numeéricos en que se basen las medidas de rehabilitacion.

Si bien la caracterizacion de propiedades de una estructura a partir de inspeccion y pruebas locali-
zadas a materiales y elementos proporciona informacion primaria para generar un diagnostico prelimi-
nar de la estructura, esta informacion resulta insuficiente para hacer una evaluacion confiable del com-
portamiento dinamico de una estructura deteriorada. Asi mismo, la realizacion de modelos numericos
de la estructura que representen su estado real resulta en una tarea compleja, dadas las limitaciones para
determinar con certeza las propiedades de todos y cada uno de los materiales, elementos, conexiones y
condiciones de borde que, a su vez, incluyan el deterioro y dano de los mismos. Estas limitaciones
involucran la limitada cantidad de ensayos, la dispersion de resultados, asi como las incertidumbres
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generadas por deficiencias que no son claramente cuantificables tales como: pérdida de seccion por
corrosion, fatiga, fisuras y microfisuras en elementos y soldaduras, efecto de carbonatacion en el con-

creto y en el acero de refuerzo.

Actualmente, existe una serie de técnicas experimentales que buscan la adecuada comprension de
lo que ocurre con las estructuras en la etapa posterior a la construccion y que permiten la identificacion
de propiedades reales de las mismas durante su vida Gtil. La instrumentacion para medicion de vibra-
ciones en estructuras surge como una posibilidad de tener acceso a ese tipo de informacion, necesaria
para comprender el comportamiento, conocer el estado estructural, evaluar el disefio e identificar da-
flos por funcionamiento o por la ocurrencia de un evento extraordinario. Un analisis adecuado de la
informacion obtenida directamente de la respuesta dinamica in situ de la estructura resulta atil para la
toma de decisiones relacionadas con mantenimiento, actualizacion y rehabilitacion, asi como una medi-
cion permanente, puede ser herramienta fundamental para la generacion de alertas tempranas para eva-
cuacion y actuacion inmediata. Aunque el origen de las técnicas experimentales basadas en la medicion
de vibraciones no es reciente, en la actualidad se presenta un gran auge de su aplicacion en las estructuras
civiles debido al avance en la tecnologia de sensores y sistemas computacionales [1]. Los novedosos
sistemas de instrumentacion, sistemas de adquisicion de datos, tecnologia informatica, modelado
computacional y simulacion aplicados a los sistemas de infraestructura civil han generado un compro-
miso para desarrollar metodologias de mayor confiabilidad para el disefio y evaluacion de las estructuras.
Es asi, que se han desarrollado nuevas metodologias para las pruebas, asi como, mejores y mas eficientes
tecnicas de analisis de los registros, en busqueda de una mayor confiabilidad de los resultados y una
optimizacion de recursos [2], [3]. Los estudios experimentales basados en medicion de vibraciones in-
volucran una serie de disciplinas relacionadas con el manejo adecuado de equipos e instrumentacion
para las pruebas, técnicas de medicion, asi como con las herramientas numéricas y computacionales que
posibilitan el analisis de los registros mediante las teorias matematicas y estadisticas existentes. La me-
todologia de una prueba de vibraciones y el tipo de analisis dependen de los objetivos del estudio y estan
directamente relacionados con el tipo de excitacion que experimenta la estructura, la magnitud de las

- .
sefiales y su duracion.

Es claro que la obtencion de propiedades de estructuras en deterioro requiere pruebas de campo
mas confiables que faciliten la evaluacion del comportamiento dinamico global. En este sentido, las
pruebas experimentales basadas en la medicion de la respuesta dinamica constituyen en la actualidad
una de las metodologias mas comunes y efectivas para caracterizar el comportamiento dinamico invo-
lucrando el nivel de dafio de la estructura. Aunque hoy dia es factible contar con adecuados sistemas de
medicion y procesamiento de la respuesta dinamica, hacer pruebas rutinarias de vibracion para la eva-
luacion de problemas estructurales o de funcionamiento en estructuras no es comun. Estas pruebas se
realizan solo para casos especiales y a nivel de investigacion. Deben resolverse algunas dificultades antes
de que la medicion de vibraciones pueda aplicarse de manera practica para el diagnostico de las estruc-
turas. Una de las dificultades reside en establecer estandares de evaluacion, asi como metodologias de
cuantificacion del dafio que hagan confiables y rentables las pruebas de vibracion.

En la practica, la evaluacion del estado de las estructuras se basa principalmente en observaciones
visuales y se describe mediante indices subjetivos que no permiten una evaluacion precisa de la dina-
mica, la capacidad de servicio y la seguridad. Una evaluacion confiable depende de informacion cuan-
titativa mas que cualitativa, por lo que, existe una necesidad y una motivacion para desarrollar metodo-
logias de diagnostico que incluyan parametros de cuantificacion de dano basados en una evaluacion en
campo de la respuesta vibratoria. Asi, un proceso de evaluacion y cuantificacion mas objetiva y confiable
del estado de deterioro de una estructura es requerida para ser utilizada en inspecciones rutinarias diri-
gidas al control, mantenimiento y rehabilitacion.

Una aplicacion concreta de la necesidad de pruebas de vibracion estandar se encuentra en el diag-
nostico periodico de la infraestructura piblica. Es el caso de los puentes ptblicos, que son generalmente
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descuidados por falta de evaluaciones adecuadas, por lo que es comln encontrar casos de problemas
graves y colapso de estas infraestructuras. Las principales causas de colapso de puentes estan asociadas
a falta de mantenimiento, sobrecarga, impactos, deficiencias de disefio y errores de construccion [4],
[5]. Muchos de estos problemas pueden ser minimizados con una evaluacion rutinaria efectiva. Asi, la
revision de funcionamiento estructural deberia hacerse cada cierto periodo de tiempo dentro de la vida
util de la estructura. Estas revisiones pueden resultar mas eficientes en tiempo y costos mediante prue-
bas de medicion de vibraciones que realizar estudios de diagnostico con ensayos destructivos y no des-
tructivos a una muestra de materiales y elementos. Se plantea asi, la necesidad de detectar varios de
estos problemas mediante evaluaciones de vibracion, que relacionen el comportamiento vibratorio con

el nivel de dafio.

La presente tesis estudia las metodologias de evaluacion de vibraciones aplicadas al diagnostico de
estructuras en deterioro. Se presentan estudios experimentales donde se determina el grado de cum-
plimiento, deterioro o severidad del dafio de una estructura, con base en metodologias de diagnostico
por inspeccion directa en comparacion con técnicas basadas en el analisis de la respuesta dinamica me-
dida. Las contribuciones fundamentales de la tesis parten del estudio experimental de la degradacién de
las propiedades de una estructura sometida a la accion de fuerzas dinamicas y se desarrollan ampliamente
con el estudio experimental de dos investigaciones profundas de edificaciones y pasarelas en deterioro.
Se comparan siempre las tecnicas de diagnéstico directa por inspeccion del dano contra las técnicas
basadas en vibracion. Diferentes formas de cuantificacion del dafio, el deterioro, la calidad y la incomo-

didad fueron buscados.

Objetivos

El objetivo principal de esta tesis fue estudiar las metodologias de evaluacion experimental de la
respuesta vibratoria aplicadas al diagnostico de estructuras en deterioro, buscando plantear procesos
practicos y estandarizados de diagnostico que determinen con confianza el grado de cumplimiento, de-
terioro o severidad del dafo de una estructura, tanto para casos de carga extrema como para condiciones

de operacion normal. Para alcanzar este objetivo se siguieron los siguientes objetivos especificos:

1. Hacer una sintesis de los procesos de modelacion numeérica existentes para la estimacion de la res-
puesta vibratoria en estructuras.

2. Profundizar en conocimiento de la medicion de vibraciones en estructuras y el amplio rango de
utilidades que estas pruebas presentan, creando una guia y herramientas que resulten ttiles para ser
utilizados en el proceso de evaluacion diagnostica de los casos reales a estudiar.

3. Definir estrategias de inspeccion y evaluacion con ayuda de medicion de vibraciones que determi-

nen las caracteristicas y propiedades de las estructuras existentes.

4. Estudiar la relacion entre el nivel de vibracion y el dano. Para esto, se planea ejecutar pruebas
experimentales de comportamiento hasta la falla de un componente estructural ante solicitaciones
de tipo dinamico a fin de evaluar las caracteristicas del dafio en una estructura y los parametros de

o0 ./
su cuantificacion.

5. Ejecutar estudios de diagnostico de estructuras existentes deterioradas incluyendo pruebas de vi-
bracion que ayuden a definir estrategias de diagnostico y maneras de cuantificacion del dafio. Para

esto, se platea:

0 Incluir dentro de un diagnostico normal por inspeccion y pruebas de laboratorio, un diagnostico
basado en vibracion, para lo que se plantea estudiar casos de edificaciones con deterioro evi-
dente.
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o

Estudiar las vibraciones en varios casos de puentes con deterioro evidente en Colombia, apli-

cando una metodologia estandarizada de evaluacion que incluya un plan de pruebas con medi-
. . . . .

cion de la respuesta dinamica ante diferentes situaciones de carga.

6. Caracterizar el comportamiento de las estructuras estudiadas en deterioro, comparando la evalua-

cion basada en pruebas de vibracion con analisis numéricos sobre modelos de las estructuras.

7. Comparar el diagnostico por inspeccion directa con el realizado con base en pruebas de vibracion,

buscando parametros y formas adecuados de cuantificacion del deterioro o dafio en una estructura.

Presentacion

La presente memoria de tesis se desarrolla en dos partes y con la siguiente distribucion de capitulos:

Parte I

La primera parte de esta memoria de tesis se describen las metodologias teorica y experimental de

evaluacion de la vibracion y su aplicacion en el diagn(')stico de estructuras.

Capitulo 1: Se presenta la base conceptual y el estado de los procesos analiticos para el enten-
dimiento y evaluacion de la respuesta vibratoria en estructuras. Se presentan las bases del com-
portamiento dinamico de una estructura necesarias para adelantar un estudio experimental con
base en vibraciones. En este sentido, se muestran ejemplos que ilustran de mejor manera los
conceptos involucrados, los cuales son utilizados en la descripcion de los procesos mas avanza-
dos que se van describiendo a medida que se avanza en el desarrollo de este documento.

Capitulo 2: En concordancia con la especificidad de la medicion de vibraciones en estructuras
civiles, se presenta una sintesis del proceso de la medicion de vibraciones en estructuras desde
los propositos, requisitos, componentes y metodologia general para su aplicacion. Como anexo
a este capitulo (Anexo A) se presenta la aplicacion VibraSenales para la evaluacion de vibracio-
nes en campo y utilizada como herramienta en el diagnostico de las estructuras evaluadas en

esta tesis.

Capitulo 3: Se hace una sintesis de los analisis y utilidades de las vibraciones como ayuda en el
diagnostico de una estructura en deterioro. Se presenta los planteamientos actuales de la iden-
tificacion modal experimental como herramienta fundamental en muchos de los casos de diag-
nostico, asi como una sintesis de los principales parametros de cuantificacion del dafio en una
estructura.

Parte 11

La segunda parte de la memoria describe los resultados y aportaciones principales de esta tesis. Se

describen tres estudios experimentales de estructuras en deterioro desarrollados para alcanzar los ob-

jetivos de la tesis.

Capitulo 4: Con el objeto de describir el proceso de degradacion de las principales propieda-
des que caracterizan una estructura sometida a la accion de fuerzas dinamicas y las formas de
cuantificacion del dafio, se analizo de forma experimental el dano generado en los puntos criti-
cos de una estructura tipo portico de concreto reforzado ante la accion de fuerzas dinamicas.
Para esto se analizo el comportamiento experimental de tres especimenes de laboratorio de un
nudo viga-columna de concreto reforzado sometido a pruebas de carga ciclica hasta la falla. Los

especimenes fueron elaborados con concretos diferentes: el primero de concreto tradicional
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(TC), el segundo de concreto modificado con resina epoxica (ERC), y el tercero de concreto
con caucho triturado de llanta reciclada (GTRC). Se estudi6 el comportamiento histerético de
los especimenes en terminos de la degradacion de resistencia, la degradacion de rigidez, la ener-
gia disipada, la ductilidad, el amortiguamiento equivalente y el estrangulamiento de los aros de
histéresis. Se evaluo el dano mediante diferentes parametros incluyendo indices basados en el
nivel de deriva, las condiciones de respuesta histeretica e indices basados en cambios de las

propiedades modales.

Capitulo 5: Con el fin de describir los procesos de diagnostico por inspeccion convencional y
validar la efectividad y alcance de un diagnostico basado en vibraciones se presenta los resultados
del analisis realizado a 22 edificaciones idénticas, las cuales evidenciaron acentuados problemas
de deterioro por construccion. El estudio diagnostico realizado comprendio la evaluacion pro-
funda de materiales y componentes estructurales, asi como una serie de pruebas de vibracion.
El grado de calidad y el deterioro fue valorado de acuerdo a los resultados del estudio en ter-
minos de indices propuestos de calidad y deterioro. Un estudio completo de la rigidez de las
estructuras fue realizado para ser comparada con el diagnostico basado en pruebas de vibracion.

Capitulo 6: Se presenta una metodologia de evaluacion consistente para evaluar el comporta-
miento dinamico de pasarelas deterioradas bajo vibraciones de servicio. Para esto, se presenta
los resultados de un completo estudio diagnostico de ocho pasarelas ptblicas en Tunja (Colom-
bia). Los puentes estudiados fueron reportados por sus usuarios como inseguros debido a un
notorio grado de deterioro y vibraciones percibidas. El objetivo principal del estudio fue evaluar
de forma fiable las vibraciones en las pasarelas deterioradas siguiendo un proceso de evaluacion
uniforme, estableciendo el nivel de incomodidad en comparacion con el grado de deterioro.
Las caracteristicas dinamicas y los niveles de vibracion inducidos por los peatones se determi-
naron mediante pruebas de vibracion y simulaciones numericas. Las pasarelas fueron evaluadas
en direcciones vertical, transversal y longitudinal para condiciones de carga permanente, tran-
sitoria y excepcional. Se determinaron nuevas funciones normalizadas de fuerza de pisada en las
tres direcciones para caminar y correr para ser utilizadas en modelos de cargado peatonal paso
a paso. Finalmente, se compararon los niveles globales de incomodidad por vibracion con el
grado de deterioro con base en indices propuestos de incomodidad por vibracion (VDI) y dete-
rioro (DI). De este modo, se encontro buena coherencia entre el nivel de incomodidad por
vibracion y el grado de deterioro.

Hacia el final, en el Capitulo 7 se presentan las conclusiones generales producto de la tesis.

Para terminar, los anexos de esta tesis contienen A) la aplicacion denominada VibraSenales desa-

rrollada como herramienta para la evaluacion y reporte en campo de estructuras; B) Un detalle de la

secuencia de ensayo de los nudos Viga—columna ensayados extraida del video elaborado del ensayo. Los

anexos C y D contienen los principales productos de este trabajo doctoral: C) Manuscrito publicado en

Construction and Building Materials, 2019; y D) Manuscrito enviado a Engineering Structures, mayo 2021.
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Parte 1

EVALUACION DE LA VIBRACION EN ESTRUCTURAS
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Capitulo

Estimacion de la respuesta

vibratoria en estructuras

1.1

Un buen entendimiento del proceso de instrumentacion y analisis de vibraciones para el diagnostico
de estructuras requiere comprender los conceptos fundamentales de la dinamica de sistemas mecanicos
y especificamente los conceptos establecidos en la denominada dinamica estructural, la cual es area que
profundiza en el estudio del comportamiento dinamico de las estructuras civiles. Se presenta a conti-
nuacion la base conceptual y el estado de los procesos analiticos para el entendimiento y evaluacion de
la respuesta vibratoria en estructuras.

El fenomeno de la vibracion

La vibracion es un fen6meno mecanico descrito por un movimiento oscilatorio de un sistema me-
canico o estructural respecto de un punto de equilibrio. La vibracion de un sistema implica la existencia
de energl'a potencial elastica que la distingue de otros tipos de oscilacion.

En las estructuras civiles la vibracion puede considerarse un efecto indeseable, ya que puede produ-
cir desgaste, fatiga o fractura de partes o elementos, asi como puede generar ruidos o sensacion de
incomodidad a los ocupantes o usuarios. De otra parte, la vibracion en una estructura es inevitable dado
que es una caracteristica propia que determina su comportamiento ante solicitaciones de tipo dinamico.
El estudio de las vibraciones de una estructura es un campo muy amplio donde diferentes ramas de la
ingenieria intervienen para poder entender y solucionar problemas de disefio, construccion y funciona-

miento de una estructura.

Clasificacion de la vibracion

Varios enfoques de estudio de la vibracion pueden ser encontradas de acuerdo a las diferentes ca-
racteristicas que la rigen, lo que determina la complejidad y forma de analisis. En este sentido, las vi-
braciones pueden ser nombradas de diferente forma como se muestra en la Tabla 1.1.
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Tabla 1.1 Tipos de vibracion
Forma de clasificacion Tipo de vibracion Caracteristicas
Excitacion externa Vibracion libre Vibracion inducida por una condicion o accion inicial

Vibracion forzada Vibracién sujeta a una o mas acciones externas

Presencia de amortiguamiento Vibracion no amortiguada Vibracion sin pérdida de energia o disipacion

Vibracion amortiguada Vibracion que disminuye con el tiempo por perdida de energia
Linealidad de la respuesta Vibracion lineal Vibracion en sistemas elasticos donde se cumple el principio de superpo-
sicion.
Vibracion no lineal Vibracion en sistemas inelasticos donde no se cumple el principio de su-
perposicion.
Previsibilidad Vibracion determinista El valor de vibracion puede ser determinado en cualquier tiempo
Vibracién aleatoria El valor de vibracion no puede ser conocido en cualquier tiempo por lo

que propiedades estadisticas de la vibracion deben ser establecidas.

1.1.2 Fuentes de excitacion

Las estructuras estan en continua vibracion debido a diferentes tipos de excitacion dinamica. Estas

generan efectos dinamicos que van desde pequenas e imperceptibles deformaciones, hasta molestas y

dafiinas acciones que causan la perdida de funcionalidad y seguridad de la estructura. Las fuerzas que

excitan una estructura tienen diferentes origenes y pueden variar desde magnitudes muy bajas hasta

valores que pueden poner en peligro la estabilidad. Durante su vida 1til, una estructura, puede ser

afectada por diferentes tipos de excitacion dinamica, como:

= 10

Personas: Las acciones ejercidas por el cuerpo de una persona generan movimientos o impactos
que inducen la vibracion sobre la estructura o parte de esta. Es habitual que el uso normal de una
estructura por sus usuarios produzca vibraciones verticales y horizontales generadas principalmente
por la accion de paso al caminar, trotar o correr. Es el caso de los puentes peatonales, donde accio-
nes verticales importantes son generadas por el paso de peatones. En estadios o coliseos, el movi-
miento de masas de personas podria causar valores elevados de vibracion.

Viento: Toda estructura esta externamente sometida a la accion del viento de forma continua du-
rante toda su vida atil. Pese a los valores pequenos que se presentan en algunos casos, esta accion
representa una de las mejores fuentes de excitacion natural para el estudio de una estructura. En
otros casos, las fuerzas dinamicas de viento pueden causar una excitacion elevada de la estructura
que incluso la pueden llevar al colapso.

Sismo: Los valores de vibraciones que se generan con la accion de un sismo pueden variar desde
valores muy bajos hasta valores que causan el colapso de una estructura. Dado que este efecto es
ocasional requiere por lo general de una instrumentacion permanente para el estudio experimental
del movimiento de la estructura ante estos eventos.

Equipos mecanicos: Las acciones diarias que se desarrollan en o alrededor de una estructura
normalmente estan relacionadas con el funcionamiento de alglin equipo que produce vibraciones,
desde muy pequefio movimientos como ventiladores en equipos de oficina hasta grandes equipos
de construccion pesada como martillos y compactadores usados cominmente en las vias. Es comtn
asociar la mayor parte de vibraciones ambientales de las estructuras en nuestras ciudades al trafico
vehicular, cuyo nivel de excitacion, en muchos casos ser elevado para usuarios o incluso para la
misma estructura.

Impacto intencional: Es comun que para el estudio de una estructura se utilice impactos con-
trolados mediante un martillo a fin de generar una vibracion libre en la estructura. Actualmente,
existe la posibilidad de medir el valor de fuerza de los impactos a fin de relacionarlos con la respuesta
de la estructura.

Capitulo 1 — Estimacién de la respuesta vibratoria en estructuras
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# Explosiones: Las ondas de presion en el aire y los movimientos de terreno generados por una
explosion causan la excitacion completa de la estructura. Caso comtn, es encontrado en las estruc-
turas localizadas cerca a zonas mineras o cerca a proyectos de construccion donde se utilicen explo-
sivos en las excavaciones.

# Ondulacién de fluidos: El movimiento de un fluido u oleaje puede causar la excitacion de las
estructuras en contacto. Es el caso de presas, diques, tanques, pilas sumergidas en puentes o mue-

lles, entre otras.

1.1.3 El ruido

Los estudios del sonido y la vibracion estan relacionados. El sonido son ondas de presion, las cuales
son generadas por vibracion de estructuras. De la misma forma, las ondas de presion pueden producir
vibracion en las estructuras. Es asi que, estudios relacionados con ruido estan frecuentemente relacio-
nados con asuntos de vibracion. Es el caso de las vibraciones debidas a efectos dinamicos entre elementos
de maquinas o estructuras, donde parte de la energia de la vibracion se trasforma en ondas de presion,
es decir en ruido. La ingenieria actstica o ingenieria de sonido estudia ampliamente los conceptos de
transmision de ondas de sonido en vibracion y viceversa. En estructuras civiles, es de interes el estudio
del ruido dado que produce efectos negativos sobre las personas y por tanto suele estar relacionado con

los limites de vibraciones dados por las normativas.

1.1.4 Efectos de las vibraciones

A la estructura: Las vibraciones en una estructura pueden afectar tanto en el funcionamiento
como la capacidad de soporte de carga de la estructura:

# Modificacion de las propiedades: la imposicion de cargas dinamicas de diferentes niveles puede
provocar la modificacion de las propiedades iniciales de resistencia y rigidez de las estructuras. Esto
se ve reflejado en el deterioro de los elementos, materiales y la union entre elementos o partes de
la estructura. La vibracion puede causar fenomenos de microfisuracion, por efecto de cargas nor-
males aplicadas a altas velocidades.

# Dano en elementos no estructurales: El deterioro causado por vibraciones en estructuras normal-
mente es reflejado en dafios principalmente en elementos no estructurales, representado en grietas
en muros, pérdida de revestimiento, desalineamientos, etc.

# Fatiga: La repeticion de ciclos en los elementos de una estructura puede afectar la resistencia del
material. En general, el nivel de carga esta asociado una cantidad de ciclos aceptable.

# Plastificacion o rotura: Bajo acciones extremas (terremotos, impactos extraordinarios, cargas ar-
monicas en resonancia) los elementos de la estructura pueden ser exigidos por encima de sus valores

de resistencia a la fluencia o de rotura, por lo que se considera dafio evidente.

A las personas: Un exceso en el nivel de movimiento de la estructura puede ocasionar molestias
o problemas de salud en las personas. Problemas relacionados con vibraciones en las estructuras y su
interaccion con las personas pueden también ocasionar pérdida de capacidad de servicio y conducir a la
perdida de uso de la estructura.

A los equipos y mobiliario: La capacidad de servicio en procesos llevados a cabo dentro de las
estructuras puede verse afectada por las vibraciones transmitidas a traves de la estructura. Las instala-
ciones pueden dificultar la produccion de un proceso, afectar el buen funcionamiento de equipos o en

casos criticos causar dafio a equipos o mobiliario.
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1.1.5 Descripcion del movimiento vibratorio

El movimiento vibratorio de las estructuras puede ser inicialmente comprendido mediante un mo-
delo de una estructura muy simple que posee una masa concentrada y es sostenida por un elemento o
grupo de elementos estructurales (Ej.: un tanque elevado, un puente sostenido sobre pilas), como el
mostrado en la Figura 1-1. Utilizando este modelo para describir el comportamiento dinamico basico
que presenta una estructura ante alguna accion que la aparte de su estado de reposo, se pueden estable-

cer los componentes que intervienen en el fenomeno de la vibracion.

Figura 1-1 Modelos del movimiento vibratorio fundamental de una estructura simple

En la Figura 1-1, si alguna accion externa desplaza la masa una cierta distancia desde su punto de
equilibrio (posicion 0), ejerciendo un trabajo externo, la masa quedara en una posicion 4 y el elemento
estructural que la sostiene se deformara, acumulando energia de deformacion, es decir, energia poten-
cial (debida a la propiedad elastica del material de recuperar su forma original). Al soltar la masa, la
estructura intentara regresar al punto de equilibrio a causa de la energia de deformacion elastica acu-
mulada. Esta energia se agotara en el momento en que el elemento estructural recupere su forma ori-
ginal, posicion 0. Sin embargo, para ese instante, el movimiento de regreso de la masa hacia la posicion
de equilibrio, habra acumulado una energia de movimiento (energia cinética) que impedira que la masa
se detenga en el punto de equilibrio. Asi, la masa continuara su trayectoria y por tanto se deformara el
elemento estructural en el sentido contrario, acumulando nuevamente energia de deformacion. Este
movimiento se detendra hasta que la energia cinetica se agote (posicion B). Para entonces, la energia
de deformacion acumulada en el elemento estructural hara que la masa se devuelva e intente localizarse
en la posicion de equilibrio, pero nuevamente la masa tendra energia cinética acumulada y rebasara la
posicion de descanso. El mismo proceso se volvera a repetir con la energia transfiriendose entre la masa
y el elemento estructural, desde energia cinética en la masa hasta energia potencial en el elemento, y
regresando. Este movimiento podria continuar indefinidamente, de no ser por la perdida de energia
que se presenta por diferentes fenomenos. De este modo, dicha disminucion de la energia hara que

estos ciclos vayan perdiendo amplitud hasta que finalmente se logre el equilibrio estatico inicial.

Capitulo 1 — Estimacién de la respuesta vibratoria en estructuras
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1.1.6 Componentes esenciales de la vibracion
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Figura 1-2 Componentes esenciales de la vibracion en un sistema dinamico simple

Los componentes esenciales que intervienen en la respuesta dinamica elastica de un sistema
estructural basico cuando es sacado de su estado de equilibrio son: masa, rigidez y amortigua-
miento. El modelo mas simple de dicho sistema, denominado sistema dinamico de un grado de

libertad (SDOF - single degree-of-freedom), puede ser modelado como una masa concentrada m, sopor-

tada por un elemento elastico con rigidez k. El mecanismo de perdida energia 0 amortiguamiento del

movimiento de la masa es representado usualmente por un amortiguador viscoso con constante de

amortiguamiento €. Un esquema del modelo dinamico basico de una estructura asociado con un sistema

vibratorio de un grado de libertad se muestra en la Figura 1-2.

La respuesta en el tiempo de la masa de este modelo dinamico simple puede ser obtenida a partir
del planteamiento de una ecuacion de equilibrio dinamico. La denominada ecuacién de movimiento
del sistema dinamico puede ser expresada de forma general por el equilibrio de todas las fuerzas ac-
tuando sobre la masa usando el principio de d’Alembert, asi:

FroytFewy +Fewy = Py (1.1)

En el primer término de esta expresion se encuentran las tres fuerzas resistentes, generadas por el
movimiento de la masa. Estas actan en la direccion contraria a la carga externa aplicada. A continua-

cion, se detalla cada una de estas fuerzas:

Fi(t) es la fuerza inercial resultado del producto de la masa (1) y la aceleracion (@ )).
F¢(t) es la fuerza de amortiguamiento determinada a través de producto de la constante de

amortiguamiento (C) y la velocidad (V(y)), asumiendo un mecanismo de amortiguamiento

viscoso.
Fi(t) es la fuerza elastica resultado del producto de la rigidez del sistema estructural kyy
el desplazamiento de la masa (X(y)).

P(t) es la fuerza externa que produce la respuesta del sistema dinamico.

Capitulo 1 — Estimacién de la respuesta vibratoria en estructuras
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1.2 Caracteristicas de la respuesta dinamica elastica

1.2.1 Vibracio6n libre no amortiguada

El entendimiento de las componentes de la respuesta de un sistema dinamico es, normalmente,
explicado a partir de la solucion de la ecuacion de movimiento para la condicion dinamica mas simple
posible. Esta es, el modelo en vibracion libre (Eq. (1.1) sin fuerza externa contra el tiempo) y sin con-
siderar el amortiguamiento. De este modo, la solucion en el tiempo a la ecuacion diferencial lineal

homogénea resultante (ver [6]—[8]) puede ser expresada en funcion de las condiciones iniciales y la

propiedad dinamica de la estructura @, asi:
Vo
X)) = (Z) sen(wt) + x, cos(wt) (1.2)

Donde: Vg es la velocidad inicial de la masa (en el instante t=0); X es el desplazamiento inicial de

la masa (en el instante t=0); y @ es la relacién constante 4/ K /M y representa la frecuencia natural
de vibracion del sistema en radianes por segundo.

Figura 1-3 Respuesta libre no amortiguada de un sistema vibratorio con frecuencia natural de 2 Hz

En la Figura 1-3 se muestra la respuesta en desplazamiento contra el tiempo de un sistema en vibra-
cion libre sin amortiguamiento ante condiciones iniciales de velocidad y desplazamiento que causan este
estado de movimiento periodico. El tiempo requerido para que el sistema complete un ciclo de vibra-
cion libre es denominado periodo natural de vibracion del sistema, el cual se suele representar
como T. La relacion entre el periodo y la frecuencia natural de vibracion es:

2T 2T
T=—=—= (1.3)

w  Jk/m

La frecuencia natural de vibracion puede ser dada en ciclos por segundo (Hz), de la siguiente forma:

f:ﬂ:\/k/m (1.4)
2 2
De las dos expresiones anteriores, es claro que la frecuencia natural de vibracién f, resulta ser el

inverso del periodo de vibracion.
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1.2.2 Vibraci6n libre amortiguada

Si bien el fenomeno del amortiguamiento puede resultar complejo, considerar la perdida de energia
y por tanto el desvanecimiento del movimiento vibratorio es facilmente tenido en cuenta con la inclu-
sion de una fuerza contraria al movimiento, la cual es proporcional a la velocidad y a una constante de
amortiguamiento (C) atribuida a cada tipo de estructura. Dada la idealizacion del problema de amorti-
guamiento, definido en un tnico parametro, resulta mas practico definir el coeficiente de amorti-
guamiento critico &, el cual resulta del cociente entre la constante de amortiguamiento del sistema
(€) y la cantidad de amortiguamiento justamente necesario para detener el movimiento sin que se pre-

sente oscilacion, denominado amortiguamiento critico (C¢) .

Considerando ahora el amortiguamiento de la estructura en la solucion a la ecuacion de movimiento
en vibracion libre (Eq. (1.1) sin fuerza externa), se puede encontrar una expresion un poco mas real de
la respuesta dinamica ante unas condiciones iniciales que generen el movimiento natural presente en las
estructuras. De esta forma, se han definido tres casos de solucion: amortiguamiento igual, mayor o
menor que el critico. Esta caracterizacion del amortiguamiento resulta mas claramente explicada a par-
tir de los dos tipos de respuesta amortiguada que pueden darse en el sistema, asi:

Movimiento del sistema excitado es detenido por un amortiguamiento que impide que se presente alguna
oscilacion (movimiento aperiodico): Amortiguamiento igual o mayor al critico.

Movimiento oscilatorio con decremento exponencial de su amplitud: Amortiguamiento menor al critico.

En la Figura 1-4 se muestra la respuesta para el sistema modelado en la Figura 1-3, pero ahora,
incluyendo un amortiguamiento: a) igual al critico y b) menor del critico.

(a) £=100 % (b) £=5%

Figura 1-4 Respuesta libre amortiguada de un sistema vibratorio

Las estructuras y sus componentes poseen amortiguamientos mucho menores del amortiguamiento
critico (& <7%), por consiguiente, resulta primordialmente de interés la respuesta oscilatoria (Figura
1-4b). Para este caso, la respuesta de un sistema amortiguado a vibracion libre puede ser obtenida a
través de la Eq. (1.5). Donde la frecuencia de vibracion amortiguada, wy = w4/1 — &2, resulta ser
ligeramente inferior a la frecuencia de vibracion no amortiguada. El periodo amortiguado resulta T, =

21/ wy, que es ligeramente mayor que el periodo de un sistema similar no amortiguado.

Vo + Expw

)sen(wAt)] (1.5)

X = €75% [xg cos(wyt) + (
Wy

Este comportamiento periodico decreciente en vibracion libre que presentan las estructuras puede

ser aprovechado para determinar, a partir de registros, el amortiguamiento propio de cada sistema vi-
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bratorio. Este método para determinar el amortiguamiento se conoce como decremento logarit-
mico dado que se basa en el logaritmo natural del cociente entre dos picos de la respuesta, X; y X415,

distanciados 1 ciclos, como se muestra en la siguiente expresion:

4 J =Lln< Xi ) (1.6)

2 2nn \Xiyn

IR

1.2.3 Vibracion ante acciones armonicas

Aunque los casos anteriores resultan ser la base para el entendimiento del comportamiento dina-
mico de una estructura, es mas comtn que las estructuras estén sometidas a fuerzas dinamicas externas
variantes en el tiempo, las cuales pueden ser armonicas o de caracter arbitrario. El estudio de la res-
puesta ante una fuerza con una periodicidad constante resulta de gran interes a fin de introducir con-
ceptos importantes para la compresion de fenomenos de interaccion entre las fuerzas excitadoras y el
comportamiento dinamico de la estructura. Asi bien, incluyendo en la ecuacion de movimiento (Eq.
(1.1)) una fuerza armonica externa, que podria representarse de forma sencilla como Py =
Py sen(Qt), donde Py es la amplitud y € es la frecuencia de esta funcion de fuerza. De la solucién a la
ecuacion diferencial no homogénea resultante, es de interes la solucion particular, denominada res-
puesta permanente o de estado estable y la cual puede ser expresada mediante la Eq. (1.7). Esta
parte de la solucion depende de la fuerza externa y representa la respuesta principal del sistema después
de atenuado el movimiento causado por las condiciones iniciales contenidas en la parte de la solucion
homogénea, la cual es denominada respuesta transitoria.

X)) = X sen(t — 0) = & ! sen(t — 0) (1.7
k J(1— B2 + (2882

Enla Eq. (1.7), laamplitud de la respuesta dinamica es X; la relacion entre la frecuencia de la fuerza

excitadora y la frecuencia natural de la estructura excitada es denominada f = Q/w; y el angulo de
fase entre la respuesta y la excitacion resulta ser 8 = tan"1(2¢B/(1 — B?)). En esta funcibn sinu-
soidal puede verse que el término [(1 — B?)? + (Zfﬁ)z]_o's constituye la amplificaciéon dina-
mica de larespuesta, la cual puede ser determinada experimentalmente como larelacion X /X, donde

Xe = Py/k y representa el desplazamiento del sistema ante la carga impuesta lentamente, “estatica”.

Como se muestra en la Figura 1-5, al graficar la amplificacion dinamica de la respuesta en funcion
de la relacion de frecuencias 8, se puede describir el fenémeno clasico de la resonancia. Especialmente

en rangos bajos de amortiguamiento, cuando la relacion de frecuencias f§ tiende a la unidad (o mas

exactamente a un valor igual \/1 — 2¢ 2), es decir, cuando la frecuencia de la excitacion se acerca a la
frecuencia de vibracion natural de la estructura, la amplificacion de la respuesta dinamica se incrementa

de forma exponencial. En concordancia con esto, puede establecerse que para valores de amortigua-

miento promedio tipicos de las estructuras, & entre 2 y 7% (para condiciones de grandes vibraciones),
si las frecuencias del sistema y de la excitacion coinciden, la respuesta dinamica del sistema puede llegar
a valores de entre 7 y 25 veces la respuesta estatica. Desde luego, se requiere en cada sistema de un
numero de ciclos para que se desarrolle la condicion de amplificacion maxima teorica. En un estado de
resonancia, con el incremento de la deformacion en cada ciclo la estructura podria llegar a fallar, si esta
es fragil, o podria iniciar procesos de plastificacion y dafio, que consecuentemente, cambiarian las pro-
piedades de rigidez y por ende la frecuencia de vibracion del sistema, con lo cual, el estado de resonancia
dejaria de existir. Por otro lado, si estos procesos inelasticos ocurren, se generaria una disipacion de
energia que conduciria a la reduccion de la respuesta. Esta disipacion es compleja, por lo que por ahora

resulta util relacionarla como un amortiguamiento adicional.
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Figura 1-5 Amplificacion dinamica de la respuesta versus relaciéon de frecuencias

La Figura 1-5 puede ser vista como la amplitud de la respuesta en desplazamiento de un sistema con
frecuencia @ para una fuerza armonica con diferentes frecuencias de excitacion, () variable, como se
ilustra en la Figura 1-6. Se puede decir entonces que se tiene un espectro de las respuestas ante la
variacion de la frecuencia excitadora. De la misma forma esta grafica puede ser obtenida para las res-
puestas en velocidad y aceleracion. Es evidente de la Figura 1-5, que la forma de cada curva depende de
la cantidad de amortiguamiento en el sistema. Consecuentemente, es posible determinar el amortigua-
miento a partir de las varias propiedades de esta curva, como se identifica en dos de los métodos comu-

nes en experimentacion para el calculo del amortiguamiento, asi:

# Un método surge de la relacion que existe entre la amplificacion maxima en resonancia y
el amortiguamiento, por lo que es conocido como método de la amplificacion reso-
nante. Observando las curvas de la Figura 1-5 se puede establecer que aproximadamente
el coeficiente de amortiguamiento € es igual al inverso del doble de la amplificacion ma-
xima. Por ejemplo, la amplificacién dindmica presente para el sistema con & = 10% es
aproximadamente igual a 5, por lo que £ = 1/(2 * 5) = 0.10.

# Seidentifica en las curvas de respuesta de Figura 1-5 que cada una tiene un ancho diferente
y por tanto tiene una relacion clara con el amortiguamiento. Con base en esta propiedad
surge el método del ancho de banda o de la mitad de la potencia. Convenientemente,

el ancho de la campana, formada alrededor de la frecuencia resonante, es medido a una

amplitud de 1/ V2 de la amplitud de resonancia (pico maximo). Con lo cual, se puede

llegar a encontrar que & = (Qp — Q,)/(w), donde basta con determinar las frecuencias

de excitacion Qg y ) que tienen un valor de amplitud igual a X5,/ V2 (una antes y la
otra después de la frecuencia de resonancia {).) y la frecuencia del sistema @ que resulta,
por definicion, igual a la frecuencia de resonancia (.. En la Figura 1-6 se ilustra este mé-

todo para un sistema vibratorio con § = 10%.

En el analisis de registros de vibraciones, el concepto de angulo de fase (6) es muy util para brindar
informacion adicional del comportamiento de una estructura, especialmente cuando se requiere esta-
blecer frecuencias y formas modales a traves de la comparacion de sefiales de entrada y de salida. Esta
informacion de la fase puede ayudar en métodos avanzados para encontrar las frecuencias de resonancia
en una estructura, dado que indica cuando se aproxima o aleja de una frecuencia. En otros casos puede
establecer el sentido de la respuesta de un punto especifico de la estructura.
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Figura 1-6 Descripcion del método del ancho de banda sobre la curva de respuesta vs frecuencia

La Figura 1-7 muestra la variacion del angulo de fase (8) respecto de la relacion de frecuencias ().
Esta grafica complementa la informacion dada por la grafica de la respuesta versus frecuencia (Figura 1-
5y Figura 1-6), por lo que resulta util en casos donde se presentan mas de una frecuencia de resonancia,
es decir en estructuras que pueden moverse en mas de una forma. De la Figura 1-7, en estructuras
elasticas con amortiguamientos tipicamente bajos, se puede establecer que:

# Para valores de f < 1 el angulo 6 tiende a cero e implica que el desplazamiento varfa en
relacion con sin({1t), indicando que el desplazamiento esta en fase con la fuerza aplicada.
# Para § > 1 el angulo O tiende a T e implica que el desplazamiento varia en relacion con
— sen({1t), indicando que el desplazamiento esta en desfase respecto de la fuerza aplicada.

# Paraf = 1 el dngulo @ = /2 e indica que el desplazamiento alcanza un valor maximo.

. £ . . . . .
Figura 1-7 Angulo de fase versus relacion de frecuencias para diferentes amortiguamientos
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1.2.4 Respuesta completa para cargas armonicas

La solucion completa a la ecuacion de movimiento para una carga armonica, es decir del termino
transitorio mas el termino permanente, puede ser expresada de forma simple para condiciones iniciales

de desplazamiento y velocidad cero, de la siguiente manera:

P 1 —etwt
Xty = ?\/(1 G \/1 = B cos(wyt — 6;1) + cos(2t — Hz)l
(128
0, = tan™! Yy (1.8)
9, = tan~! —25B

1-p4°

La solucion completa dada por la Eq. (1.8) es analizada con mas detalle por Gil-Martin et al [9],
donde se demuestra que el termino transitorio de la respuesta es significativo cuando la relacion de
frecuencias f§ es diferente de 1.0. De este modo, es importante mencionar que la amplificacion com-
pleta de la respuesta dinamica deberia considerar el termino transitorio mas el termino de estado estable
de la respuesta. El termino transitorio de la respuesta es muchas veces omitido dada su corta duracion,
sin embargo, como se vera en el capitulo 6, para carga dinamica armonica con condiciones transitorias
repetidas (Ej.: impacto del pie a cada paso de peaton), este término puede representar un valor a con-
siderar en la determinacion de la respuesta amplificada.

1.2.5 Vibracion ante excitacion arbitraria

Figura 1-8 Respuesta en aceleracion de un sistema simple (w = 2 Hz, § = 5%) ante el sismo de San Fernando - 1971

La respuesta de un sistema simple de un grado de libertad ante la accion de una excitacion arbitraria
que no es ni periodica ni armonica, puede ser obtenida mediante la solucion a la ecuacion de movimiento
dinamico (Eq. (1.1)) ante la fuerza arbitraria dividida en una serie de impulsos. Este planteamiento
matematico de esta solucion es sencillo y se basa en los conceptos mencionados, sin embargo, la solucion
analitica en muchos casos resulta ser de gran complejidad y requiere de métodos numéricos para obtener
una solucion. Diferentes autores han propuesto formas de solucionar el problema, por lo que este puede
ser resuelto por varios metodos (ver [6], [7]). De esta forma y con la ayuda del computador, esta tarea

resulta relativamente sencilla de ejecutar.

Como ejemplo de la respuesta elastica de un sistema simple ante la accion de una excitacion arbi-
traria, en la Figura 1-8 se muestra la respuesta en aceleracion de un sistema con frecuencia natural de

vibracion de 2 Hz y coeficiente de amortiguamiento critico del 5%, para la accion del sismo de San
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Fernando, California, ocurrido en febrero 9 de 1971, utilizando un acelerograma registrado en la esta-
cion de Pacoima Dam.

1.3 Respuesta dinamica inelastica

Figura 1-9 Comparacién de la respuesta eldstica e ineldstica de un sistema simple (W= 2 Hz, §= 5%) ante el sismo de San
Fernando — 1971

Se mostro en la Figura 1-8 la respuesta elastica de un sistema estructural ante un sismo con acelera-
ciones horizontales elevadas, superiores a la accion de la gravedad. Estas son de tal magnitud que es casi
imposible que la estructura pueda permanecer en el rango elastico y recuperar su forma original después
de cada ciclo del movimiento fuerte, a menos que, esta estructura sea disefiada para permanecer elastica
ante tales acciones, pero seguramente a un costo muy elevado. También, existe la posibilidad que alguno
de los componentes de la estructura falle y se genere un mecanismo de falla progresiva que ocasione

Capitulo 1 — Estimacién de la respuesta vibratoria en estructuras

= 20




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

finalmente su colapso. De otra manera, esta estructura podria ser disefiada considerando su ingreso al
rango inelastico y con esto ganar una reduccion en las fuerzas de disefio, pero a cambio, se requeriran
consideraciones de disefio especiales para proteger la integridad de la estructura en el proceso de la
plastificacion, es decir, brindar garantia de ductilidad a todos sus componentes.

Las estructuras pueden llegar a estar sometidas a acciones dinamicas con valores suficientes para
deformar los componentes estructurales mas alla de su rango elastico, como es el caso de las fuerzas
sismicas, los impactos causados por explosiones o grandes fuerzas de viento. Es asi que la plastificacion
y dafo en los componentes estructurales causan la modificacion de la respuesta dinamica y por tanto es
necesario considerar en el modelo dinamico, el comportamiento inelastico de la estructura. Este tema
resulta en un amplio campo de estudio en razon a la interaccion entre la respuesta y el comportamiento
del conjunto estructural que involucra las caracteristicas propias de materiales, elementos, uniones y
arreglos estructurales, entre otros. En los sistemas inelasticos sometidos a acciones dinamicas es impor-
tante destacar la disipacion de energia que ocurre al presentarse fluencia y dafio en los componentes de
una estructura, lo que impide que se acumule energia de deformacion, reduciendo la energia cinetica
resultante y por tanto disminuyendo las fuerzas inerciales generadas en el movimiento.

La obtencion de la respuesta inelastica de un sistema simple requiere del planteamiento de una
funcion que describa la relacion variable fuerza — deformacion del elemento estructural que sostiene la
masa. Asi, basta con remplazar dicha funcion en el término Fi de la ecuacion de movimiento Eq. (1.1).
Por lo que ahora esta fuerza ira variando de forma no lineal en funcion del desplazamiento para cada
instante del tiempo. La cantidad de energia disipada es proporcional al area bajo la curva fuerza-defor-
macion del elemento estructural. Este comportamiento es diferente para cada material por lo que exis-
ten muchos modelos para representar el comportamiento elastoplastico de las estructuras ante fuerzas
ciclicas.

Incluyendo un comportamiento elastoplastico bilineal del elemento estructural de soporte, se pre-
senta en la Figura 1-9 la respuesta inelastica de un sistema simple ante la accion del sismo de San Fer-
nando — estacion Pacoima Dam, California, ocurrido en febrero 9 de 1971. La Figura 1-9 muestra la
respuesta en aceleracion absoluta, velocidad, desplazamiento y fuerza en el elemento, de un sistema
con frecuencia natural de vibracion de 2 Hz y coeficiente de amortiguamiento critico del 5%, al cual se
le limita la fuerza resistente del elemento de soporte (F) a una quinta parte de la fuerza maxima que

el sistema completamente elastico tendria que soportar (Fgpax). Asi, cada vez que el elemento entra
en el rango plastico la respuesta se ve reducida en gran medida. De esta manera se resalta los beneficios
de utilizar este criterio en el diseno de muchas estructuras. En la respuesta en desplazamiento se pre-
senta un corrimiento de la linea base de la respuesta en razon a las deformaciones permanentes que el
elemento presenta. La respuesta también se ve afectada por el cambio en las propiedades de rigidez del
elemento estructural, por lo que la frecuencia natural de vibracion tendra cambios importantes en la
medida que la estructura tenga mayor dafio. En la medicion de vibraciones, cominmente, se estudia las
estructuras ante cargas de servicio o cargas de uso normal, garantizando que se comportan en el rango
elastico o cuasi-elastico. Sin embargo, en muchas aplicaciones es necesario considerar sistemas elasto-
plasticos, a fin de identificar no linealidades en las respuestas.
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1.4

Formas del movimiento de la estructura

Figura 1-10 Algunas de las formas principales de movimiento vibratorio libre de una estructura de tanque elevado

1.4.1

Como se ha mencionado anteriormente, la respuesta de cualquier sistema depende principalmente
de cuatro variables: masa, rigidez, amortiguamiento y el caracter de la excitacion. Los puntos anterio-
res, dieron claridad respecto de la influencia de los diferentes tipos de excitacion en la respuesta, tra-
bajando con una rigidez y un amortiguamiento para describir la respuesta dinamica de una tnica masa.
Sin embargo, la mayor parte de las estructuras son compuestas de varios elementos con propiedades de
masa, rigidez y amortiguamiento individuales. Mas atin, la mayor parte de las estructuras son de natu-
raleza continua y, por tanto, su comportamiento no puede expresarse de manera precisa en funcion de
un namero pequeo de variables discretas. Algunos ejemplos de estructuras continuas pueden ser: pre-
sas, silos, puentes de una tnica viga y placas., los cuales dificilmente pueden ser asociados a masas loca-
lizadas. El movimiento de la estructura esta asociado con la posicion en el tiempo de la masa, por lo que
para un sistema de masas discretas existira un gran niimero de posibilidades de movimiento, mientras

que, en un sistema continuo de masa, las posibilidades de movimiento tienden a ser infinitas.

Modos de vibracion

Las posibilidades de movimiento de cada punto en la estructura dependen del conjunto de relaciones
de rigidez y masa de todas las partes de la estructura. En concordancia, la estructura tiene unas formas
particulares de movimiento que dependen de la distribucion de masa y de rigidez. Para describir estas
formas propias de movimiento, en la dinamica estructural se ha definido el concepto de modos natu-
rales de vibracion del sistema dinamico, estos son definidos como una propiedad dinamica del
sistema vibratorio y representan las formas posibles de movimiento libre de la estructura. En vibra-
cion libre, cada uno de los modos o formas de movimiento vibratorio esta asociado con una frecuencia
natural de vibracion, por lo que una estructura con  modos de vibracion tendra 1 frecuencias naturales
de vibracion. Como las frecuencias naturales, los modos de vibracion dependen de las propiedades de
rigidez y de la masa del sistema. Cada modo puede ser excitado casi independientemente de los otros,
siempre que las condiciones iniciales o la excitacion se disponga de tal manera que excite el modo es-
pecifico. El movimiento generado se asemejara, a alguna escala, a la forma del modo, vibrando de ma-
nera armonica a la frecuencia asociada para ese modo particular de movimiento.

Para dar claridad a este concepto, se presenta a continuacion los modos naturales de vibracion prin-
cipales para un sistema basico, consistente de un solo elemento con un extremo empotrado (ver Figura
1-11). En contraste con el modelo de un solo grado de libertad considerado anteriormente (Figura 1-

1), en este modelo dinamico basico se considera la masa distribuida a lo largo del elemento continuo.
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Especificamente, se trata de una barra rectangular metalica en acero A36, de 20 x 15 mm de seccion y
900 mm de longitud. En la Figura 1-12 se muestra las formas modales y las frecuencias asociadas a los
12 primeros modos de la barra considerandola como un continuo en el espacio.

Figura 1-11 Sistema vibratorio continuo simple en voladizo: barra metalica con masa distribuida

Modo 1, f = 15 Hz (vertical) Modo 2, f = 20 Hz (transversal) Modo 3, f = 96 Hz (vertical)

Modo 4, f = 129 Hz (transversal) Modo 5, f = 270 Hz (vertical) Modo 6, f = 360 Hz (transversal)

Modo 7, f = 528 Hz (vertical) Modo 8, f = 702 Hz (transversal) Modo 9, f = 871 Hz (vertical)

Modo 10, f = 1154 Hz (transversal) ~ Modo 11, f = 1296 Hz (vertical) Modo 12, f = 1436 Hz (longitudinal)

Figura 1-12 Modos y frecuencias naturales de vibracion de un elemento simple en voladizo

Una estructura tiende a vibrar en los primeros modos, que son los de frecuencia natural mas baja,
o periodo mas largo. Es asi, que al primer modo se le denomina modo fundamental o modo predomi-
nante, sin embargo, esta tltima denominacion puede ser extendida a los modos que contribuyen mayo-

ritariamente en la respuesta dinamica de la estructura. En una estructura, se suele establecer un modo

fundamental en cada direccién de movimiento (X, Y, Z, O, 6y, 8) en razon a que la direcciéon de la
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excitacion define de gran manera la forma del movimiento predominante. Es importante mencionar
que en una estructura compuesta de muchos componentes puede vibrar solo una parte de la estructura.
Los modos de vibracion asociados a ese movimiento no son representativos de toda la estructura, a pesar
de que estos modos puedan tener la frecuencia natural mas baja de toda la estructura. De este modo,
en estructuras complejas, es indispensable reconocer modos locales o de partes pequenas de la es-
tructura entre los modos globales, que representan el movimiento de toda la estructura o de gran
parte de esta. Esto es muy importante dado que los movimientos globales son los que definiran de gran
manera la respuesta dinamica de la estructura ante acciones externas. Los modos locales pueden ser

importantes para analizar problemas de la vibracion de un elemento y su interaccion con la estructura.

1.4.2 Grados de libertad

A fin de encontrar una solucion al problema dinamico de estructuras compuestas, conformadas de
varios elementos continuos y que por lo tanto presentan un ntimero infinito de modos de vibracion,
resulta indispensable definir un niimero limitado de puntos para la descripcion del movimiento. De esta
manera se podra plantear un numero finito de ecuaciones de movimiento, que seran mas complejas de
solucionar en la medida que dicho numero de puntos aumente. En muchos casos esto suele resultar
sencillo, centrando la atencion en las zonas de concentracion de masas las cuales representan los puntos
de cambio sustancial en las fuerzas relacionadas con la inercia. Por ejemplo, en un edificio, cada entre-
piso retine la mayor parte de la masa y por tanto es suficiente con definir el centro de masas de cada
entrepiso como el punto para el planteamiento del equilibrio dinamico de fuerzas.

Figura 1-13 Grados de libertad asignados a un elemento

Por lo anterior, se hace necesario introducir el concepto de grado de libertad como componente
principal de problema dinamico. El namero de grados de libertad, corresponde al nimero minimo de
coordenadas independientes que se necesitan para localizar y orientar todas las masas de un sistema
vibratorio en cada instante de tiempo. Si esta definicion se aplica a una estructura en el espacio, se
necesitan tres grados de libertad por cada masa considerada, a fin de conocer las traslaciones que se
producen en cada eje ortogonal: X, Yy Z. Si se considera importante la rotacion en el modelo dinamico,
se requerira adicionar los tres grados de libertad rotacionales para cada masa. En la Figura 1-13 se mues-
tra un ejemplo de asignacion de grados de libertad del elemento continuo de la Figura 1-11, el cual ha
sido discretizado en 10 segmentos. Alli se han considerado tnicamente las traslaciones en las tres direc-
ciones ortogonales, por lo que, en total el elemento cuenta con 11 masas y 33 grados de libertad, que
representan las direcciones posibles de movimiento empleadas para dar una aproximacion al movi-

miento vibratorio real del elemento.
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1.5 Sistemas compuestos de varios grados de libertad

La mayoria de estructuras comunes pueden ser modeladas como un conjunto de partes, con masa y
rigidez localizadas en los nodos de conexion. De esta manera, se puede definir un numero de grados de
libertad reducido pero suficiente para describir el comportamiento dinamico de la estructura. La mejor
forma para solucionar el problema dinamico en los casos de sistemas de varios grados de libertad
(MDOF - multiple degree-of-freedom), es plantear la ecuacion de movimiento (Eq. (1)) para los n grados
de libertad de forma matricial, asi:

[MI{X ()} + [CN{X ()} + [KI{Xty} = {F} (1.9)

Donde {X (t)}) {X (t)}: {X (t)} son los vectores de desplazamiento, velocidad y aceleracion, respec-
tivamente; [M] esla matriz de masas; [C] esla matriz de amortiguamiento; [K] es la matriz de rigidez;

y {F(t)} es el vector de fuerzas externas aplicadas al sistema. De esta manera, se debe resolver el pro-
blema dinamico de la Eq. (1.9), para lo cual existen diferentes métodos numéricos propuestos y los
cuales son descritos en textos especializados de la dinamica estructural [6]—[8]. La solucion al plantea-
miento matricial da como resultado las frecuencias y los vectores de las formas modales de vibracion,

asi como la respuesta vibratoria en cada grado de libertad seleccionado.

Se resalta que los conceptos para la solucion de estos sistemas son similares a los mencionados para
un sistema simple. Es importante mencionar que, por cada grado de libertad considerado, habra una
respuesta en el tiempo para una excitacion dinamica impuesta a la estructura. Por tanto, el analisis de
sistemas dinamicos de varios grados de libertad, requiere de un manejo numerico complejo y herra-
mientas computacionales potentes. En muchos casos la solucion es tan compleja, que requiere de me-
todos experimentales para encontrar o validar las soluciones al problema dinamico compuesto.

1.5.1 Frecuencias y modos de vibracion de un sistema compuesto

De la misma forma que para un sistema de un grado de libertad, la manera de obtener las propie-
dades dinamicas basicas de una estructura puede hacerse a través de la solucion de la ecuacion de movi-
miento para vibracion libre no amortiguada. Para el caso de varios grados de libertad surge un sistema
de ecuaciones de movimiento para todas las masas discretas definidas en la estructura. De forma matri-

cial, estas relaciones pueden ser expresadas sencillamente en funcién de la matriz de masa [M] por el

vector de aceleraciones {X } y la matriz de rigidez [K] por el vector de desplazamientos {X}, asi:

IMI{X )} + [K1{X} = {0} (1.10)

La solucion del sistema de i ecuaciones diferenciales simultaneas de la Ec.(1.10), puede ser dada en

términos de un vector de amplitudes {d)l} y una funcion de tiempo fi ® de la siguiente forma:

{Xi(t)} = {¢i}fi(t) (1.11)
Con esto, se puede plantear un sistema de ecuaciones simultaneas homogéneo, de la forma:
[[K] - wiZ[M]] {¢.} =10} (1.12)

La cual obtiene su solucion si el determinante del termino de la izquierda es cero, asi:

|[K] - wf[M]| =0 (1.13)
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Tabla

Resolviendo el sistema de ecuaciones caracteristicas formado por el determinante carac-
teristico (Eq. (1.13)) se obtiene n valores caracteristicos de ®;. Al remplazar cada valor caracte-

ristico en Eq. (1.12) se obtiene un vector caracteristico del sistema, {¢;}. De esta forma, las pro-
piedades del sistema dinamico son determinadas en términos de valores propios o eigenvalues,
@y, @y, W3, ... Oy (frecuencias naturales de vibracion) y vectores propios o eigenvectors,
{1} {on} {03},.. {@n} (modos de vibracion). Los vectores propios son coordenadas que describen,
a alguna escala, las formas del movimiento vibratorio de la estructura. Estos vectores son generalmente
normalizados con respecto a la matriz de masa. Para cada una de las frecuencias naturales de vibracion
existe un vector propio. El nimero posible de modos o formas de movimiento es igual al namero de
grados de libertad en que se haya definido la estructura. Los analisis normalmente se limitan a una
cantidad de modos suficiente para describir el comportamiento predominante de la estructura. Estos
modos predominantes son definidos como las formas modales donde se mueva o participe la mayor
parte de la estructura. La forma de definir esta participacion modal generalmente esta dada en términos
de masa participante. En algunos casos, es suficiente con determinar los modos fundamentales que son

los modos de frecuencia mas baja en cada direccion.

Como ejemplo, se presenta en Tabla 1.2 la solucion al sistema dinamico de la viga en voladizo,
planteado anteriormente (ver Figura 1-11). En este caso el elemento es dividido en una serie de ele-
mentos de viga, colocando la masa en cada nodo definido. Se observa que los resultados dados por esta
discretizacion son bastante acertados respecto de una solucion analitica “exacta” (ver solucion analitica
de sistemas continuos). Adicionalmente, en este modelo simplificado, se tiene una gran ventaja en aho-
ITO €n tiempo.

1.2 Modos y frecuencias naturales de vibracion mediante analisis matricial — elementos tipo viga

Modo P dal Frecuencia Y  Frecuencia X
orma moda

No. Sentido débil  Sentido fuerte

1 15.47 Hz 20.62 Hz

2 96.81 Hz 128.96 Hz

3 270.56 Hz 359.97 Hz

4 528.78 Hz 702.26 Hz

5 871.20 Hz 1154.3 Hz
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1.5.2 Respuesta dinamica de sistemas compuestos

La respuesta dinamica de un sistema compuesto de varios grados de libertad ante una excitacion
arbitraria, en principio, puede ser obtenida resolviendo el problema dinamico de la Eq. (1.9), la cual
debe resolverse de forma especifica segiin el tipo de carga dinamica. En general, la respuesta estara
influenciada por todos los modos que son excitados, por lo que puede ser obtenida por la suma de las
respuestas de cada modo, teniendo en cuenta una contribucion ponderada por cada modo. Los primeros
modos, en general, son los que contribuyen en mayor medida a la respuesta. La determinacion de la
repuesta dinamica es relativamente complicada, sin embargo, hoy en dia se tiene diversidad de algorit-
mos y software para su solucion [6][8]. Es asi como, en los tltimos afios se han presentado avances
significativos en el campo de los elementos finitos, que inician a ser una herramienta imprescindible en
el estudio teorico y experimental de las vibraciones en estructuras para efectos tanto elasticos como
inelasticos.

Figura 1-14 Respuesta de una estructura de varios grados de libertad (w; = 2 Hz, & = 5%) ante el sismo de San Fernando/1971

Como ejemplo, en la Figura 1-14 se muestra la respuesta elastica en desplazamiento de una edifica-
cion con frecuencia fundamental de vibracion de 2 Hz y coeficiente de amortiguamiento critico del 5%,
para la accion del sismo de San Fernando, California, ocurrido en febrero 9 de 1971, utilizando un
acelerograma registrado en la estacion de Pacoima Dam. La respuesta se da para cada piso, considerando
que en cada piso existe una concentracion de masas. El desplazamiento mostrado es obtenido por la
combinacion de todos los modos que contribuyen a la respuesta. En la Figura 1-14 se compara la res-
puesta en desplazamiento de la cubierta del edificio con la encontrada para un sistema simple o un de

un grado de libertad con la misma frecuencia natural (ver Figura 1-8). De esta comparacion, se observa
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1.6

1.6.1

que existe una gran similitud en los niveles de respuesta de los dos sistemas. Por esta razon, para es-
tructuras regulares, una aproximacion a la solucion del problema dinamico puede ser obtenida a partir

de un modelo de un solo grado de libertad.

El amortiguamiento estructural

Modelamiento del amortiguamiento

Como se ha visto anteriormente, el amortiguamiento es el causante de la disminucion del movi-
miento vibratorio y es idealizado teoricamente como un amortiguamiento viscoso lo que implica que
las fuerzas de amortiguamiento son generadas en proporcion a la velocidad. Esta suposicion es bastante
acertada para niveles bajos de vibracion en sistemas lineales. En la realidad, la disminucion del movi-
miento vibratorio se produce debido a la disipacion de energia que se genera por diferentes fenomenos
como: friccion entre partes de la estructura, fuerzas intermoleculares del material, interaccion con el
medio circundante (aire, agua), resistencia de las cargas aplicadas, entre otros. En general, la cantidad
de amortiguacion depende del nivel de vibracion, ya que las amplitudes de vibracion mas altas causan
mayor friccion entre soportes, elementos estructurales y no estructurales, asi como mayores deforma-

ciones y por tanto mayor disipacion entre las particulas del material.

En sistemas compuestos, una caracterizacion del amortiguamiento asociado con cada grado de li-
bertad deberia ser establecida como parte importante en la estimacion del comportamiento vibratorio.
La coexistencia de diversos mecanismos de disipacion dentro de la estructura hace que la amortiguacion
sea un fenomeno complejo cuya caracterizacion precisa solo puede darse de mediciones en campo es-
pecificas de este fenomeno. Bajo esta consideracion, la matriz de amortiguamiento, [C], no puede ser
definida especificamente como las matrices de masa y de rigidez, las cuales parten de las propiedades
geometricas y propiedades del material. Asi, obtener una solucion para definir el amortiguamiento en
un sistema compuesto de varios grados de libertad es una tarea realmente dificil en el analisis dinamico
de una estructura.

En la literatura se discuten diferentes enfoques de la matriz de amortiguamiento con base en medi-
ciones experimentales. Por mencionar uno de los enfoques simples para abordar el problema en siste-
mas elasticos lineales, se presenta el denominado modelo de amortiguamiento de Rayleigh, el cual ha
sido aceptado para muchas aplicaciones y que define la matriz de amortiguamiento en funcion de las
matrices de masa y de rigidez, asi:

[C] = alM] + BIK] (1.14)

donde ary B son constantes de proporcionalidad para las matrices de masa y rigidez, respectivamente.

Eq. (1.14) permite desacoplar las ecuaciones de equilibrio dinamico y realizar un analisis por superpo-
ey L . . . .

sicion modal de la respuesta dinamica, siendo el amortiguamiento en cada ecuacion desacoplada:

_a P
fi_ZwiJr 2

La expresion de la Eq. (1.15) asume que el amortiguamiento es proporcional a la frecuencia del

(1.15)

modo. Eq. (1.15) puede dividirse en un amortiguamiento dependiente de la masa, &, = a/2w; y

otro dependiente de la rigidez & = fw; /2. Enla Figura 1-15 se muestra la variacion supuesta del
amortiguamiento para el modelo de Rayleigh.

Aunque el modelo de amortiguamiento mostrado resulta util en el desarrollo teorico de la dinamica
de sistemas de varios grados de libertad, este enfoque ha sido planteado por la facilidad matematica y
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no puede ser asumido como representacion fiel del fenomeno fisico. Muchos autores indican que mo-
delos mas acordes con el fenomeno fisico deben ser planteados. Asi, aunque existen varios modelos para
incluir el amortiguamiento su tratamiento siempre presenta simplificaciones a criterio, por lo que este

aspecto de la modelacion dinamica es tema de investigacion y requiere ser mejorado.

Figura 1-15 Variacion del amortiguamiento con la frecuencia en modelo dependiente de la masa y la rigidez

El amortiguamiento representa una consideracion importante en el diseno de sistemas de control
de vibraciones para bajos y altos niveles de respuesta. En estos casos, los analisis modales convencionales
que utilizan simplificaciones de amortiguacion ya no son aplicables, por tanto, se requieren algoritmos

especiales que normalmente incluyen iteraciones con aproximaciones sucesivas.

1.6.2 Valores de amortiguamiento a utilizar

Con lo mencionado anteriormente se quiere mostrar que existen diversas variables que afectan el
fenomeno del amortiguamiento y abundan las incertidumbres en la forma de su tratamiento o inclusion
dentro de los modelos dinamicos de varios grados de libertad. Por ahora, resulta dificil incluir con
certidumbre en modelos de prediccion de la respuesta dinamica un valor de amortiguamiento para cada
modo y cada nivel de respuesta. Asi, en muchos casos es suficiente con definir un tnico valor de coefi-

ciente de amortiguamiento (&), que se base en pruebas experimentales a niveles de vibracion semejan-
tes a las condiciones de carga a las que se desea estimar la respuesta. En este sentido cabe recalcar que
la experimentacion es la tnica manera de obtener los valores del amortiguamiento propio de una es-

tructura, para asi, dar predicciones correctas de este fenomeno.

A pesar del actual avance en las tecnologias y tecnicas de medicion, que muestran significativos
logros en el conocimiento del fenomeno del amortiguamiento, su medicion en estructuras civiles de
muchos grados de libertad presenta una serie de inconvenientes. En la estimacion del amortiguamiento
se debe considerar su variacion de acuerdo al tipo de construccion, la diversidad de materiales, elemen-
tos y partes de la estructura, la presencia de elementos no estructurales o elementos anexos como mue-
bles, la edad, la calidad de la construccion, la presencia de fisuras o daho, el tipo de soportes o uniones
entre elemento y partes de la estructura, la amplitud y la frecuencia de la vibracion. Sumado a esto, es
importante tener en cuenta que las diversas fuentes de excitacion dificultan la estimacion precisa del

amortiguamiento asociado a cada modo.

Los estudios de condiciones de servicio generalmente utilizan coeficientes de amortiguacion criticos
que oscilan entre el 0,1% y el 2,0%, mientras que, para condiciones de cargas dinamicas elevadas (como
impactos o sismos) se consideran valores de 2.0% a 7.0%. En general, para disefio se recomienda no
sobreestimar la amortiguacion para evitar dimensionamientos insuficientes. En la Tabla 1.3 y Tabla 1.4
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se dan algunos de los valores de amortiguamiento definidos para la estimacion de la respuesta tanto en
sistemas de bajas vibraciones como a nivel de respuestas que generen considerables esfuerzos en las
estructuras. De estas tablas se puede observar que existe gran variacion del amortiguamiento depen-
diendo de la estructura, el tipo de construccion, asi como, la condicion o nivel de vibracion que se este

evaluando.

Tabla 1.3 Coecficiente de amortiguamiento critico, & (%), para el modo fundamental de losas en edificaciones [10]
Sistema de losa Rango de luces (m) Rango tipico Rango extremo Para disefio inicial
Compuesta acero/ concreto simplemente apoyada 9alb 0.8a3.0 0.6a7.4 1.3
Compuesta acero/ concreto continua a través de muros 4 a 8 1.0a5.0 0.8a8.6 1.5
Concreto con vigas de acero 6a20 1.5a5.0 0.5a28.0 1.8
Concreto preesforzado, prefabricado 2 al5 0.823.0 0.526.5 1.3
Concreto reforzado, monolitico 5a15 1.0a 3.0 0.625.0 1.5
Madera 2a9 1.524.0 1.0a5.5 2.0
Tabla 1.4 Cocficiente de amortiguamiento critico, & (%), para diferentes tipos de construccion en puentes
Tipo de construccion Condiciones de servicio [11] Grandes vibraciones [12],

[13]

Minimo Promedio

Concreto reforzado 0.8 1.3 5.0
Concreto preesforzado 0.5 1.0 2.0
Compuesto acero-concreto 0.3 0.6 -
Acero, uniones soldadas 0.2 0.4 2.0
Acero, uniones pernadas - - 4.0
Madera 1.0 (1.5%) 1.5 (3.0%) -
Sistema de banda tensada 0.7 1.0 -
Elastomeros reforzados - - 7.0

* Dados en [12]

Cuando la estructura esta formada con componentes de diferente material o sistema constructivo

algunas normativas sugieren expresiones para hallar un amortiguamiento efectivo para la estructura en
cada modo relevante i con base en la suma ponderada de amortiguamientos de cada componente, é:j'
Eurocodigo 8 [13] recomienda ponderar el amortiguamiento a través de la energia de deformacion (Eg)
inducida en cada componente j debida a la accion dinamica estudiada, asi:

_ X$jEg

e 1.16
S;ef& Z Edj ( )

Una ponderacion basada en la contribucion de rigidez de cada componente kj puede ser mas clara
de evaluar, como sugiere la guia SETRA [12] para evaluacion de vibracion en puentes. La Eq. (1.17)

muestra este procedimiento, la cual puede ser mas facilmente entendida en funcion de la rigidez espe-

cifica a flexion El; (modulo de elasticidad por momento de inercia) de cada elemento en consideracion.

; _ 2§k XSGE]
T Yk XEI

(1.17)
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1.7 Andlisis vibratorio de sistemas continuos

Como se menciono anteriormente, las estructuras tienen repartidas sus masas de forma distribuida
y no puntual. Por tanto, la descripcion de su comportamiento dinamico deberia hacerse planteando
sistemas de ecuaciones diferenciales continuas. Este planteamiento resulta bastante complejo, por lo
que, hace parte de un desarrollo matematico especializado de la dinamica denominado vibracion de
sistemas continuos. En el estudio de componentes de algunas estructuras, como tableros o losas, suele
utilizarse estos conceptos para dar soluciones estandar a casos especificos. Un detalle de este tema puede
ser encontrado en [14]-[16].

Para dar un fundamento adecuado de la naturaleza del problema, se resolvera un sistema dinamico
continuo mediante un planteamiento analitico, a fin de comparalo con los sistemas discretos aproxima-
dos que usualmente se utilizan. Utilizando el ejemplo del elemento en voladizo mostrado anterior-
mente, se plantean las ecuaciones diferenciales pertinentes en tiempo y espacio, como lo describe la
dinamica clasica. Estas ecuaciones que definen el comportamiento dinamico de la viga, puede estable-

cerse de forma simple, teniendo en cuenta los siguientes considerandos:

# No se tiene en cuenta el amortiguamiento

# Se trata de un sistema elastico donde se cumple la ley de Hooke.

%4 oM
M M +—dx
| dx

|V %V dx
() (b)

Figura 1-16 Modelo analitico de viga con nomenclatura (a) y equilibrio de una seccion transversal (b)

# Las vibraciones ocurren en un plano principal
# Se desprecian las deformaciones debidas a cortante

# Se desprecian las inercias de giro de las secciones

Planteando equilibrio de una seccion de viga, como se muestra en la Figura 1-16, se tiene:

_ v 0%y _ v 2%y
ZFV—V+adx—V—m(x)§dx—0 ﬁa—m(x)ﬁ (1.18)
oM oM
YM=M+Vdx—M-—dx=0 >V =— (1.19)
ox ox
2 2
De lo anterior: — ‘271‘;1 + My ZTJ; =0 (1.20)
. ) . %y M
De la ley de comportamiento de una viga a flexion: — Pyl (1.21)
(%)
a’mM a2 0%y
Se puede expresar: — o = a7 (El(x) ﬁ) (1.22)
02 0%y 0%y
Remplazando en Eq. (1 .20): ﬁ (El(x) ﬁ) + m(x) F =0 (1 '23)
Si 1 la rigid i oy 0% 1.24
i la masa y la rigidez son constantes, se tiene:  ET Py +m 55z — 0 (1.24)
: . m ..
Haciendo Yy 1) = Dx) Yit), se tiene: (ng) Yy + Ed)(x) Yo =0 (1.25)
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T m y
Reordenando W - IO j4
bx) EI Y

Se obtiene: j}(t) - %/14_’)1(,_») =0

Py — A Py = 0

De Eq. (1.27) se obtiene: y) = C cos(wt — ¢) siendo w? = /14% > M =w?=

C y ¢ dependen de las condiciones iniciales.
De Eq. (1.28) se obtiene: ¢,y = D e’ y sustituyendo en la ecuacion: rt—2*
Donder = +A y r= +iA

Luego la solucion: () = D e + D, e + Dy e?* + D, e7 ¥

2m
El

=0

(1

(1

(1

(1

(1

(1

Que puede expresarse: @) = By sinAx + B, cos Ax + B3 sinh Ax + B, cosh Ax (1

De las condiciones conocidas segl'm los apoyos en los extremos se obtiene:
a) Cuandox =0 - (]5(0) =0:

¢(0) :.Bz‘|‘B4:0_> B, = —B,
b) Cuandox =0 — ¢ = 0:

(/-;’(x) = B; A cos Ax — ByAsin Ax + B3 A cosh Ax + B, A sinh Ax

d)(o) = Bl+B3 = 0 T) Bl = _B3
¢) Cuandox =L —=> My =0- b =0:

by = —B1 A? sin Ax — B,A% cos Ax + B3A? sinh Ax + B, A% cosh Ax
by = ByA*(sin AL + sinh AL) + B,A%(cos AL + cosh AL) = 0

d) Cuandox = L — V(x) =0- ¢(L) =0:

by = —B1 A3 cos Ax + B,A% sin Ax + B3A3 cosh Ax + B, A% sinh Ax

¢y = —B1A*(cos AL + cosh AL) + B,A*(sin AL — sinh AL) = 0

(cosAL+cosh AL)

d)enc): Bj; [( sin AL + sinh AL) + SinAL—snh D)

. " 2+2 cosALcoshAL] _
Simplificando: B [ enalsmhan | = 0
La (Gnica solucion la da el numerador:  cos AL cosh AL = —1

Solucionando la Eq. (1.35) numéricamente, se tienen las primeras cinco raices:

(cos AL + cosh /'lL)] =0

(1

(1
(1

A L =1.8751040687 A3 L = 7.8547574382 As L = 14.1371683910

A, L = 4.6940911329 Ay L =10.9955407348

. . EI
La frecuencia para cada modo se determina como: w = A2 p

Y la ecuacion que describe los modos de vibracion es:

sin AL + sinh AL
cos AL + cosh AL

¢(x) =B [(sin Ax —sinh Ax) —

= 32

(1.

(cos Ax — cosh Ax)] (1

26)
27)
28)

29)

.30)
31)

32)

33)

34)

35)

36)

37)
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Sustituyendo para unas dimensiones de viga de L= 0.9 m, a=0.015 m y b= 0.020 m, y unas pro-

piedades del material E=2.10x10" N/m’ y p =7850 kg/m’, se obtienen las formas y frecuencias para
los primeros 5 modos de la viga, como se muestra en la Tabla 1.5.

Tabla 1.5 Modos y frecuencias naturales de vibracion de viga en voladizo — solucion analitica

Frecuencia Frecuencia
Modo

N Forma modal sentido débil sentido fuerte
0.

rad/s Hz rad/s Hz

97.22 1547 129.62 20.63

2 609.25 96.96 812.33 129.29
3 1705.91 271.50 2274.55 362.01
4 3342.90 532.04 4457.20 709.39
5 5526.06 879.50 7368.07 1172.67

1.8 Analisis vibratorio por elementos finitos

Como se pudo apreciar, el planteamiento matematico que conlleva la determinacion de las formas
modales y demas propiedades de un sistema continuo muy simple es bastante complejo, por lo que,
llegar a solucionar analiticamente una estructura continua mas elaborada, puede resultar imposible. Sin
embargo, la solucion dinamica de una estructura continua puede ser obtenida mediante el metodo de
los elementos finitos (MEF). Este permite obtener una solucion numeérica aproximada, evitando el plan-
tear y revisar un complejo planteamiento analitico para cada estructura. EI MEF consiste en dividir la
estructura en un elevado nimero de particiones (discretizacion), describiendo el comportamiento de
cada elemento discreto por ecuaciones constitutivas elementales para plantear el equilibrio en cada nodo
de conexion y obtener un conjunto de ecuaciones simultaneas que seran resueltas de forma numerica.
En la actualidad este método es una de las herramientas mas potentes para conocer el comportamiento
estatico y dinamico de una estructura compleja, antes de llegar a realizar una experimentacion. Pese a
esto, esta técnica requiere de mucho tiempo de modelacion y procesamiento, por lo que por ahora se
dirige a elementos individuales o partes especificas de una estructura. Una introduccion mas completa
al MEF con manejo de algunos softwares especializados pude ser consultada en [17] y especificamente
para vibraciones en [18].
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En la Tabla 1.6 se muestra la solucion por método de elementos finitos al sistema continuo plateado
anteriormente. La viga en voladizo fue modelada discretizandola en 17280 elementos tipo solido.

Tabla 1.6 Modos y frecuencias naturales de vibracion de una viga en voladizo — solucion por elementos finitos

Modo P dal Frecuencia Frecuencia
No. ortma moda sentido débil  sentido fuerte
1 15.27 Hz 20.48 Hz
2 95.57 Hz 128.04 Hz
3 267.06 Hz 357.23 Hz
4 521.81 Hz 696.36 Hz

5 859.34 Hz 1143.50 Hz

Uno de los inconvenientes que se tienen para la aplicacion practica del MEF en proyectos de inge-
nieria es la necesidad de software especializado, con rutinas de optimizacion y algoritmos que se acoplen
con el avance del hardware disponible. Si bien la cantidad de informacion y textos especializados en
MEF se ha ido incrementando enormemente, el software especializado es escaso y poco accesible debido
a su alto costo de adquisicion y mantenimiento. Una alternativa para solucionar este inconveniente es
el uso de plataformas de codigo abierto, las cuales, con la suma de esfuerzos de programadores y cono-
cedores del tema en todo el mundo, han servido para generar software libre. Como ejemplo de esto,
una introduccion del MEF con aplicaciones en software libre puede verse en [19].

1.9 Consideraciones finales

La prediccion del comportamiento dinamico de sistemas complejos de varios grados de libertad ante
diferentes acciones ha sido estudiada desde mediados del siglo pasado, pero con la aparicion de sistemas
computacionales y de instrumentacion avanzada, se ha llegado a encontrar mayores utilidades y se han
planteado nuevas metodologias para su solucion y verificacion. En el caso de la mecanica y otras ciencias,
el analisis de vibraciones ha sido estudiado y utilizado fructuosamente, alcanzado grandes desarrollos en
algoritmos y software de solucion, sin embargo, para la ingenieria civil este proceso representa mayores
retos por lo que solo hasta hace unas pocas décadas ha comenzado a obtener avances significativos.

La modelacion dindmica resulta 1til en el estudio tedrico de sistemas dinAmicos diversos, sin em-
bargo, las estructuras civiles reales son generalmente sistemas complejos de gran tamafo con un impor-
tante namero de grados de libertad, con caracteristicas de amortiguamiento variantes por la irregulari-
dad de materiales y formas de construccion, ademas, estan sometidas a diversidad de tipos de excitacion.

Con esto, la obtencion de la respuesta dinamica requiere un tratamiento diferente dependiendo del tipo
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de estructura y principalmente de la complejidad de las acciones a las que estara sometida durante su
vida util, que comprende condiciones de operacion (Ej.: personas, trafico vehicular, maquinaria,
viento) y situaciones extremas (Ej.: sismo, impactos, viento extremo). Con esto, se quiere resaltar que,
aunque la obtencion de las frecuencias y modos pueda hacerse de manera automatizada para condiciones
ideales de un sistema dinamico de varios grados de libertad, el problema completo debe resolver varia-
bles adicionales producto de la complejidad de las estructuras civiles y las cargas a las que estara some-
tida. Esto implica la inclusion de metodos probabilisticos y tratamientos complejos de la respuesta tanto
a nivel numérico como experimental.

En el caso de la determinacion de la respuesta inelastica de estructuras civiles se requiere un estudio
del comportamiento mecanico de cada material y tipo de sistema estructural. Una introduccion general
de la respuesta ante solicitaciones que impongan plastificacion o dano en la estructura puede ser encon-
trado en [6]—[8] pero se recomienda estudiar textos especificos de comportamiento dinamico para cada
tipo de excitacion y sistema estructural. Para iniciar, se invita a profundizar en el comportamiento de
estructuras de concreto ante terremotos en textos introductorios como [20] o mas avanzados como
[21], dada la abundancia de estructuras en este material y la importancia de esta excitacion en el estudio
de las estructuras. Para otras acciones, como las producidas el viento, el hombre, maquinaria entre

otras, normalmente, es suficiente conocer el comportamiento elastico de las estructuras.
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Capitulo

Medicion de vibraciones en estructuras

Existen dos formas esenciales de estudiar las vibraciones de un sistema: desde un punto de vista
matematico (analitico o numerico) y con base en la respuesta experimental. La forma matematica se
basa en el conocimiento de la estructura, geometria, condiciones de contorno y las caracteristicas del
material. El tratamiento de estos datos mediante modelos analiticos 0 numéricos, como se mencion6
en el Capitulo 1, conducen a la determinacion de los parametros dinamicos del sistema y se puede llegar
a predecir la respuesta ante alguna accion especifica. La segunda forma se basa en mediciones experi-
mentales de la respuesta real del sistema y es normalmente utilizada para comprobar o calibrar las hi-
potesis del modelo analitico. En el caso de las estructuras civiles el sistema dinamico es complejo de
modelar y el comportamiento muchas veces es dificil de predecir por efecto de las irregularidades geo-
metricas, heterogeneidad de materiales y componentes, interaccion entre elementos, entre otros. Asi,
un analisis basado en medicion de vibraciones resulta de gran utilidad en el estudio del comportamiento
de las estructuras civiles y alin mas cuando se trata de la respuesta dinamica ante excitaciones complejas.

En concordancia con la especificidad de la medicion de vibraciones en estructuras civiles, se presenta
, o . . . L
en este capitulo una sintesis del proceso de la medicion de vibraciones en estructuras: propositos, re-
quisitos, componentes y metodologia general para su aplicacion.

Figura 2-1 Medicion de vibraciones en un puente peatonal
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2.1 Medicion en estructuras civiles

2.1.1 Complejidades especificas

En comparacion con la medicion de vibraciones en maquinas o componentes mecanicos en la indus-

tria, en las estructuras civiles existen algunas complejidades para la planeacion, desarrollo y analisis de

una prueba de vibraciones, asi:

La principal complejidad esta asociada al gran tamano de las estructuras civiles que deter-
mina unos mayores requerimientos en instrumentacion, equipos de procesamiento y anali-
sis y personal especializado, lo que finalmente redunda en un elevado empleo de recursos
en tiempo y dinero.

Las estructuras civiles tienen geometrias complejas con diversidad componentes y formas
de union. Muchas veces es dificil dar claridad a la forma de union entre elementos, las cuales
pueden cambiar con el paso del tiempo.

Estas estructuras estan compuestas de varios materiales, los cuales a su vez presentan falta
de homogeneidad y sus propiedades pueden cambiar con el tiempo, como el caso del con-
creto o la mamposteria.

Influencia del suelo de fundacion. En el caso de estas estructuras masivas es imposible des-
ligar la respuesta de la estructura con la del suelo donde se implanta. Adicionalmente, las
grandes variaciones de las propiedades del suelo, que pueden variar de un punto a otro,
representan un grado de incertidumbre adicional en muchas mediciones.

Dificultad para excitar la estructura: genera incertidumbres en las sefales de entrada y por
tanto en la salida. Normalmente, esto exige equipos de alta sensibilidad, sin embargo, mu-
chas veces es dificil medir la respuesta de la estructura dado que estas respuestas estan por
debajo de ruido mecanico o electronico.

Las mediciones de vibraciones demandan de instrumentacion y equipos sofisticados, lo
mismo que de un equipo de personal especializado, con lo que su costo es elevado en com-
paracion con evaluaciones teoricas u otras técnicas de evaluacion en sitio. Por lo anterior,
una prueba se limita a pocos puntos de medicion a fin de evitar sobrecostes, lo que conlleva
a grandes incertidumbres, que deben ser suplidas con modelos u otro tipo de pruebas de
menor costo.

La medicion de vibraciones resulta un trabajo que requiere de tiempo de medicion para
tomar suficiente informacion. Durante este tiempo se busca condiciones uniformes, sin
embargo, esto pocas veces es posible, dado que las estructuras civiles estan localizadas en
condiciones cambiantes de medio ambiente e influenciada por las acciones que ocurren en

su entorno.

Dependiendo del nivel de complejidad asociado con el fin de la medicion, una prueba de vibraciones

puede requerir la intervencion de varias disciplinas de la ingenieria: la ingenieria Civil, para el plantea-

miento y la interpretacion fisica del problema; la ingenieria electronica asociada a todos los sistemas de

instrumentacion, la ingenieria de telecomunicaciones para enviar los datos de forma remota, la ingenie-

ria informatica para el procesamiento de las sehales; entre otras especificas de cada tipo de proyecto.

2.1.2 Propositos de la medicion de vibraciones

Los propositos y usos de la medicion de vibraciones en estructuras han ido en aumento en las tltimas

décadas con la llegada de nuevas tecnologias en equipos de instrumentacion, transmision y procesa-
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miento de sefiales. En general, la medicion de vibraciones resulta una herramienta atil para la investi-
gacion, seguimiento y control de una estructura o sus componentes durante todas las etapas de su vida:
diseno, construccion, preservacion y rehabilitacion. Actualmente, es comtn encontrar aplicaciones de
estas tecnicas en estudios de edificios y puentes, especialmente para investigar el comportamiento global
y de sus entrepisos. El uso en estudios de estructuras de valor historico se esta extendiendo dada la
complejidad de geometrias y materiales para una modelacion numérica. Otros usos mas especializados
se presentan en tuneles, instalaciones de gas y liquido, presas, terraplenes, muelles, entre otros. Algu-
nos de los fines especificos en los que resulta de utilidad realizar medicion de vibraciones en estructuras
se enuncian a continuacion.

Control de Iimites e identiﬁcacién de un problema de vibraciones

Existe una serie de normativas que han establecido limites para el control de vibraciones sobre las
estructuras a fin de evitar problemas asociados con el funcionamiento y la integridad estructural, asi
como también evitar efectos desfavorables sobre los ocupantes o usuarios. De este modo, la medicion
de vibraciones puede ser requerida para establecer el cumplimiento de un estandar normativo y dar un
reporte de verificacion. Esta clase de reportes es exigida en algunas estructuras especiales, sin embargo,
con el avance en las tecnologias de instrumentacion y la disminucion de costos, es probable que en pocos
afios sea un requisito mas comun en cualquier tipo de proyecto. En la Figura 2-2 se presenta un ejemplo
de control de limites de vibraciones en unas viviendas sometidas a vibraciones constantes por funciona-

miento de maquinaria en las vias contiguas.

Figura 2-2 Velocidad maxima registrada en viviendas por trabajos con maquinaria (limites normativos DIN 4150 [22])

Es comln encontrar casos durante la construccion o el uso de una estructura donde las vibraciones
son de tal magnitud que causan evidente malestar o problemas de funcionamiento en la estructura y sus
ocupantes. En estos casos, se recurre a una medicion de vibraciones para establecer niveles de parame-
tros dinamicos importantes y con esto las posibles afectaciones.

A pesar de la existencia de normativas, usualmente, disefiadores y constructores no dan importancia
a la evaluacion de las vibraciones previas a la construccion. Estas son comunmente restringidas indirec-
tamente en el diseno por limites de rigidez general y en otros casos se hace un control de las frecuencias
fundamentales de la estructura globalmente. Asi, en estructuras nuevas los problemas de vibraciones
pueden ser causados por deficiencias en el disefio debido a la omision de factores durante la construccion
o el uso de una estructura. En edificaciones existentes, el deterioro con el paso del tiempo, el cambio
de uso o la imposicion de solicitaciones no previstas de tipo dinamico pueden traer problemas de vibra-
ciones que pueden afectar no solamente el funcionamiento sino la seguridad estructural. En la Figura 2-
3 se muestra un ejemplo de evaluacion de un problema de vibraciones en un puente peatonal en reso-
nancia con el paso de los peatones [23]. En ese caso de estudio, se encontr6 que para varias condiciones
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de carga peatonal (paso de peatones en diferentes escenarios) se presentaba excedencia de los limites de

servicio establecidos por las normativas internacionales.

Figura 2-3 Evaluacion de la respuesta vertical maxima registrada en un puente para condiciones de paso de peatones [23]

En general, la identificacion y el control de vibraciones puede ser 1til para:

# Verificar las frecuencias y las amplitudes no sobrepasen los limites que los usuarios u ocu-
pantes de la estructura pueden tolerar.

#  Verificar las frecuencias y las amplitudes no sobrepasen los limites que pueden soportar los
materiales en que esta hecha la estructura.

# Evitar que las excitaciones de fuentes especificas entren en resonancia con la estructura o
parte de la estructura, y por tanto puedan causar una amplificacion de la respuesta.

# Verificacion de la efectividad de medidas de intervencion para la eliminacion o reduccion

de vibraciones, que pueden involucrar aislamiento o amortiguamiento.

Evaluacion de comportamiento y deteccion de dafio

En estructuras de gran complejidad, donde el comportamiento a cargas dinamicas es primordial o
donde el comportamiento no es claramente entendido a pesar de un modelamiento sofisticado
durante el diseno, es de principal importancia para disenadores y constructores verificar prediccio-
nes de respuesta, generar nuevos parametros para ajustar diseno y establecer procedimientos de ope-
racion. En estos casos, mediciones de parametros dinamicos de la estructura a partir de los registros de
la respuesta ante vibraciones naturales o forzadas son de gran ayuda para generar confirmacion o ajuste

en los modelos de comportamiento dinamico.

Cuando una estructura existente completa su periodo de vida util o cuando esta debe ser actualizada
para cumplir con los estandares normativos vigentes (comtinmente por modificacion, ampliacion o so-
licitud de cambio de uso de la estructura), se debe realizar un estudio de evaluacion para determinar
sus caracteristicas actuales con el fin de dar un diagnéstico del estado estructural tendiente a
definir una actuacion (Ej.: rehabilitacion, reforzamiento o demolicion). Para estos casos resulta impor-
tante contar con herramientas adecuadas que puedan brindar un dictamen mas adecuado. Actualmente,
las técnicas basadas en medicion de vibraciones resultan ser una prueba no destructiva bastante adecuada

para determinar parametros y condiciones existentes de las estructuras y sus componentes. En la Figura
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2-4 se muestra las caracteristicas de comportamiento modal de un puente peatonal [23] que fueron
encontradas con base en el analisis de los registros de vibraciones producidas por el uso normal del

puente.

Figura 2-4 Formas y frecuencias modales determinadas con base en medicion de vibraciones ambientales en una estructura [23]

Un uso muy importante de la medicion de vibraciones es la deteccion y cuantificacion del
dafio en una estructura. Aunque existen varias técnicas avanzadas de deteccion de dafo en estructuras
con base en vibraciones, estas no estan completamente desarrolladas. Pese a esto, un proceso de analisis
profundo de los datos de la medicion generalmente brindara informacion sobre el estado de la edifica-
cion, en comparacion con el comportamiento ideal de una estructura nueva, con lo cual una estimacion

del dano siempre podra ser dada.

Monitoreo del estado estructural

Figura 2-5 Componentes globales de un monitoreo del estado estructural
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Un progreso del uso de instrumentacion para evaluar el estado estructural de una edificacion ha
creado una rama muy importante de la ingenieria civil denominada Structural health monitoring (SHM),
lo que podria traducirse de forma general como Monitoreo del estado o salud estructural. Asi, la utili-
zacion de dispositivos para medir vibraciones de forma permanente conectados a estaciones de monito-
reo resulta ser una de las mejores herramientas para establecer cambios en propiedades dinamicas y por
tanto de comportamiento que pueden ser asociadas a degradacion de la estructura o afectaciones por
acciones externas. De este modo, la medicion de vibraciones en estructuras es una de las principales
herramientas para el control permanente del dafo estructural en estructuras de gran importancia o que
tengan un significante riesgo para los usuarios. El fin de un monitoreo permanente de las estructuras es
establecer medidas de accion inmediatas en caso de eventos accidentales o impredecibles, asi como
planear las actuaciones de mantenimiento a corto, mediano y largo plazo, previa definicion de estados
limites de funcionamiento y seguridad.

En la Figura 2-5 se muestra los componentes globales de un monitoreo del estado estructural sobre
un ejemplo de seguimiento de un puente con posibilidades de dafio por deslizamiento. Dependiendo
del objeto general y de los recursos disponibles, se puede establecer el alcance del monitoreo de la salud
estructural en funcion de cinco niveles de profundidad o complejidad del analisis de las vibraciones, ast:

# Nivel 1 — Deteccion del dano: Adecuado para definir una alerta temprana. Encaminada a
dar aviso para realizar estudios mas detallados sobre toda la estructura.

# Nivel 2 — Localizacion del dafio: Se puede actuar mas rapidamente sobre el dafio, pero
requiere de inspeccion y estudios adicionales en campo.

# Nivel 3 —Tipo de dafio: Define la severidad del dafo, lo que genera una mas clara definicion
del umbral de alerta temprana.

# Nivel 4 — Alcance del dano: Define umbrales de dafio para establecer estrategias de actua-
cion, para cada nivel de dafio.

# Nivel 5 — Pronostico: La instrumentacion muestra todas las caracteristicas de la estructura
y pueden establecerse medidas de intervencion a corto, mediano y largo plazo. No se re-

quiere de una inspeccion directa a la estructura.

2.2 La instrumentacion

El desplazamiento, la velocidad o la aceleracion pueden ser las cantidades fisicas a medir en una
prueba de vibraciones. Usualmente, en vibracion de estructuras es medida la aceleracion, sin embargo,
existen diferentes casos en los que es preferible medir parametros de velocidad o desplazamiento. Es
claro de la dinamica de vibraciones, que a partir de la medicion de alguna de estas tres cantidades puede
obtenerse teoricamente las dos restantes, por integracion o derivacion. De cualquier modo, la seleccion
de la cantidad a medir esta definida por las caracteristicas y objetivo de la prueba.

Figura 2-6 Instrumentacion principal para vibraciones: a) sensores; b) acondicionamiento y transmision; c) adquisicion; d) PC
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2.2.1

Dada la diversidad de aplicaciones de la medicion de vibraciones, se han desarrollado una variedad
de sistemas de medicion que van desde simples hasta sofisticados, los cuales deben ser seleccionados
cuidadosamente a partir del estudio de las particularidades de la fuente excitadora y las caracteristicas
dinamicas del sistema o estructura a evaluar. Dado el importante costo de estos sistemas, se recomienda
para dicha seleccion contar con ingenieros electronicos, mecanicos o de vibraciones especializados en
el tema a fin de adquirir los equipos mas 6ptimos, desde el punto de vista de precision y confiabilidad
dentro de un rango apropiado de medicion [24].

Los componentes principales de la instrumentacion para medicion de vibraciones son: transductores
o sensores de vibracion; equipos de acondicionamiento, transmision y adquisicion de las senales obte-
nidas; y computadores para la configuracion y control de los dispositivos involucrados, asi como para la
visualizacion de las senales durante y después de la medicion (Figura 2-6).

Sensores de vibracion

Figura 2-7 Sensores de aceleracion: inalambrico y cableados 6D y 3D (Grupo de investigacion GICA - UPTC)

Los transductores o sensores de vibracion son los elementos mas importantes para una medicion de
vibraciones dado que se encargan de percibir las vibraciones mecanicas y transformarlas en sefiales elec-
tricas, tipicamente medida en voltaje. Los sensores de vibracion pueden ser de aceleracion, de velocidad
o de desplazamiento. Para la medicion de vibraciones en estructuras, es mas comtn utilizar sensores de
aceleracion o acelerometros en razon al amplio rango de frecuencias y amplitudes, amplia sensibilidad
y tamafio muy reducido que permite su instalacion en cualquier parte de la estructura sin mayores re-
querimientos. Los sensores de velocidad, como sismografos o geofonos, pueden tambien utilizarse en
la medicion de vibraciones, pero sus aplicaciones son mas especificas, como medicion de excitaciones
sismicas o prospeccion en suelos. Es menos frecuente utilizar transductores de desplazamiento para
medir vibraciones, pero pueden ser requeridos en estructuras con grandes periodos de vibracion donde
las aceleraciones y velocidades resultan demasiado bajas. En la Tabla 2.1 se muestra algunas de las tipo-
logias mas comunes de sensores que podrian ser utilizadas para la medicion de vibraciones.

Los sensores de vibracion pueden ser de un eje de medicion (1D) o de tres ejes de medicion (3D),
siendo estos ejes ortogonales (x, y, z). Actualmente, ya se pueden encontrar sensores con medicion de
traslacion (x, y, z) y rotacién en los tres ejes ortogonales (6, &, &), por lo que son denominados de
seis direcciones (6D). Los sensores usualmente poseen conexiones alambricas para conectarse a los dis-
positivos de control, sin embargo, es hoy en dia coman encontrar sensores que no requieren de ca-

bleado, estos pueden guardar los registros en una tarjeta de memoria interna o transmitirlos via wifi a
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un sistema de adquisicion remoto. En la Figura 2-7 se muestran el aspecto de sensores modernos de

aceleracion triaxiales y algunos con sensor de giro, asi como uno inalambrico. Se resalta aqui la similitud

. . , - . .
exterior de sensores con y sin giro, asi como el tamafio reducido de los mismos.

La confiabilidad de las medidas de vibracion dependera en gran parte de las caracteristicas de los

equipos seleccionados, los cuales deben estar verificados y calibrados. Las especificaciones técnicas de

los sensores de vibracion son definidas a través de las siguientes propiedades: rango de frecuencias y de

amplitud de la medicion, sensibilidad, linealidad, precision, repetitividad y estabilidad, resolucion, con-

diciones ambientales de funcionamiento, tamafio, peso y facilidad de montaje. Algunas normativas

como en la ISO 4866 [25] dan recomendaciones sobre parametros especificos requeridos en los trans-

ductores para medicion de vibraciones en estructuras.

Tabla 2.1 Tipos de sensores para medir vibraciones

Tipo

Caracteristicas generales

Transductores de desplazamiento

— LVDT

— Sensor de proximidad

— Sensor optico

— GPS

Transductores de velocidad

— Sismoémetro

— Geofono

— Vibrometro laser

Transductores de aceleracion

— Acelerometro piezoeléctricos

— Acelerometro piezoresistivos

— Acelerémetro capacitivos

— Acelerometros mecanicos
0 micromecanicos

Un transformador diferencial de variacion lineal es un dispositivo electromecanico que
produce una salida eléctrica por el desplazamiento de un nacleo movible dentro de una
bobina cilindrica. Dispositivos mas comunes para medir desplazamiento.

Dispositivos sin contacto y miden la posicion de un elemento referencia cercano, por el
cambio en el campo electromagnético al alejar o acercar el objeto. Son mas comun-
mente usados en inspeccion de maquinas.

Utilizan un haz luminoso modulado que puede ser interrumpido o reflejado por un ob-
jeto.

Es un sistema que permite posicionar cualquier punto sobre la Tierra con base en un re-
ceptor que localiza automaticamente varios satélites de una red alrededor de la Tierra.
La precision puede ser milimétrica pero lo comtn es de centimetros. Rango <10 Hz.

Su principio basico se basa en registrar el movimiento de un sistema de un grado de li-
bertad con la medicién precisa del tiempo de ocurrencia. Actualmente consisten de una
pequeiia masa confinada por fuerzas electricas, cuya magnitud cambia con el movi-
miento del soporte. Configuracién mas robusta que otros dispositivos para bridar confia-
bilidad en la medicion.

Consiste en una bobina suspendida de un sistema de resortes que se mueve en un campo
magnctico generado por un iman permanente. Dirigidos a medir movimientos de bajas
frecuencias (hasta 100 Hz) en suelos.

Miden velocidades de una superficie remota mediante un cambio Doppler en la frecuen-
cia de la luz dispersada por un objetivo en movimiento. La salida puede estar dada en ve-
locidad o desplazamiento y puede alcanzar amplios rangos de medicion en frecuencia y
amplitud. Esta tecnologia puede ser una buena opcion en monitoreo de estructuras.

Se basan en el cambio de propiedades de un cristal piezoeléctrico (ceramica artificial, ce-
ramica natural o cristal de cuarzo reprocesado), el cual produce una corriente eléctrica
al variar su estructura con el movimiento de una masa adherida a este. Amplio rango de
frecuencias (0 a 20000 Hz) y amplitudes (0 a 2000 g). Es el mas usado para la medicion
de vibraciones en estructuras civiles.

Miden los cambios de intensidad de la corriente a través del cambio de resistencia eléc-
trica de un material piezoresistivo conectado a una masa que se movera con la vibracion.
Pueden medir adecuadamente frecuencias cercanas a 0 Hz.

Se basa en la modificacion de capacitancia debido variacion de la posicion relativa de dos
placas de un microcondensador cuando esta sometido a aceleracion. Son extremada-
mente resistentes, pueden soportan choques hasta de 30000 g.

Se basan en el movimiento de una masa conectada con elementos elasticos a una base.
Los cambios de posicion se miden con galgas extensométricas e incluyen sistemas de
amortiguacion que evitan la propia oscilacion.
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2.2.2 Sistemas de acondicionamiento, transmision y adquisicion de la sefial

Un sistema de acondicionamiento de la sehal provee de alimentacion eléctrica a los sensores para
que puedan funcionar. También son requeridos para que las sefiales electricas emitidas por el sensor
sean acondicionadas o amplificadas a niveles adecuados para que el sistema de adquisicion de datos pueda
recibirlas. Estos dispositivos son indispensables cuando se tiene que enviar la sehal a traves de cables por
grandes distancias, sin embargo, en algunos dispositivos modernos, si la transmision es realizada a corta

distancia puede ser no necesitada una fuente de acondicionamiento externa.

El sistema de adquisicion de datos se encarga de recibir las senales de diferentes dispositivos y digi-
talizarlas, utilizando un muestreo discreto. Este sistema puede almacenar las sehales internamente o
solamente encargarse de enviarlas a una computadora para su almacenamiento, visualizacion y posterior
analisis. Actualmente, también se pueden encontrar sensores que no requieren de un equipo de acon-
dicionamiento o adquisicion independiente, por lo que las sehales pueden ser leidas directamente en un

computador con buenas especificaciones.

La sefal captada por los sensores es trasmitida a el sistema de acondicionamiento y de adquisicion,
usualmente, mediante cableado. Sin embargo, hoy en dia tambien existen equipos de recibo y transmi-
sion de la senal via inalambrica, lo cual facilita enormemente el proceso de medicion y evita problemas
de desconexion y ruidos por cableado. Actualmente, se busca emplear sistemas de transmision inalam-
bricos como wifi, bluetooth, redes 3G, 4G o 5G, radiofrecuencia, sat¢lite. Esto es imprescindible en
los casos de instrumentacion permanente a fin de contar con sistemas efectivos de alarma y accion en

tiempo real, eliminando problemas de desconexion causada por los movimientos de la estructura.

2.2.3 Dispositivos para generar excitaciones controladas

(a) Martillo con sensor de fuerza (b) Masa excéntrica (c) Shaker electrodinamico

Figura 2-8 Equipos cominmente usados para generar excitaciones controladas

Otros equipos especiales pueden ser utilizados en pruebas especificas de vibracion donde se quiera
manejar los parametros de la fuente excitadora. Por ejemplo, el uso de martillos instrumentados con
sensores de fuerza y los generadores de frecuencias basados en mecanismos de masas excentricas, elec-
tromecanicos, hidraulicos o hidroneumaticos. Estos equipos son mas utilizados en experimentacion de
laboratorio o estudios especiales, dado que la masividad de una estructura civil convencional requerira
de equipos de mayor robustez y, por tanto, de mayores recursos. Las excitaciones controladas son ttiles
para determinar caracteristicas dinamicas de las estructuras y definir parametros de respuesta ante fre-
cuencias determinadas. Este control de las excitaciones es requerido en las pruebas de vibraciones para

el desarrollo de un analisis modal experimental, como se explicara en el Capitulo 3.

En la Figura 2-8 se muestra los dispositivos mas cominmente usados para generar excitaciones con-

troladas en estructuras. El martillo con sensor de fuerza resulta util para generar un impulso (velocidad
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2.3

2.3.1

inicial) a la estructura, lo que genera una respuesta de la estructura en vibracion libre. En el caso de los
equipos de excitacion forzada, se encuentra el excitador de masa excéntrica, un equipo de bajo costo,
pero con rangos de frecuencia de excitacion muy limitados. En contraste, a un precio elevado, los dis-
positivos electromagnéticos de excitacion son cada vez mas sofisticados y pueden generar casi cualquier
frecuencia.

Aspectos esenciales de la medicion

El equipo de profesionales y técnicos dispuestos para una medicion de vibraciones debe encaminarse
en realizar la prueba con los recursos disponibles y con la mejor confiabilidad posible para lo cual debe

definir previamente los siguientes aspectos:

Informacion preliminar

En el desarrollo de una prueba de vibracion se debe tener en cuenta numerosos factores, los cuales
definen la metodologia a emplear, la seleccion de la instrumentacion, equipos y personal, las caracte-
risticas de toma de los registros y el tipo de analisis de resultados. Estos factores deben ser obtenidos a
partir de la informacion primaria concerniente a la estructura especifica que se va a estudiar. Mucha de
esta informacion requerira de un estudio preliminar de la estructura con datos obtenidos del disefio, la
construccion o directamente de una inspeccion en campo.

Caracteristicas de la fuente excitadora

El conocimiento claro de la fuente excitadora definira parte importante del programa de medicion
y sera de primordial importancia cuando deba cumplirse un limite normativo o contractual. Es impor-
tante conocer las siguientes caracteristicas de la fuente que produce o producira las vibraciones.

#  Duracion de la excitacion: Permanente, intermitente o de Gnica ocurrencia.
#  Variacion de la amplitud de la excitacion: Estable, ciclica, aleatoria o aperiodica.

# Tipo de fuente excitadora: Estacionaria, no-estacionaria o impulsiva.

Caracteristicas de la estructura

Capitulo 2 — Medicion de vibraciones en estructuras

El conocimiento previo de la estructura y sus componentes, asi como de su comportamiento frente
a la excitacion a estudiar es un aspecto de importancia en la planeacion de una prueba de vibraciones.
Este conocimiento previo ayuda a dirigir los recursos disponibles a los objetivos especificos: evitando
procesos de repeticion; previniendo un posible dano de la estructura; seleccionando los instrumentos y

equipos mas adecuados; evitando tiempos de pos procesamiento innecesarios.

# Tipo y condiciones de la estructura: importancia, edad, proteccion especial (patrimonio),
estado de conservacion, dano evidente.

# Caracteristicas geométricas y de estructuracion: Tamafio (altura y extension), estructura-
cion, materiales, fundacion.

# Parametros dinamicos teoricos: Formas de modales, frecuencias naturales y amortigua-
miento probable.

# Caracteristicas del terreno de implantacion: propiedades geotecnicas del suelo de funda-
cion, excavaciones, estabilidad, dependiendo de la estructura puede ser requerido un co-
nocimiento amplio de las caracteristicas geologicas de la zona.
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Rangos defrecuenciay amplitud de la vibracion

La eleccion de la instrumentacion a utilizar en una prueba de vibraciones requiere del conocimiento
de los valores de frecuencias y amplitudes de las senales a medir. Para esto se debe conocer previamente
los rangos de frecuencias de respuesta de la estructura, sus componentes y el suelo circundante. Del
mismo modo, se debe estudiar y caracterizar las frecuencias asociadas con las diferentes fuentes de ex-
citacion que pueden llegar a la estructura durante el proceso de medicion. En la Figura 2-9 se muestra
una aproximacion del espectro de frecuencias que se trabaja en la medicion de vibraciones en estructuras
civiles, indicando tipos de vibracion e instrumentos de medicion utilizados en cada rango. Un detalle
mas especifico de la instrumentacion esta dado en [24].

Figura 2-9 Espectro de frecuencias para diferentes tipos de vibracion e instrumentos usuales para su medicion

Para medicion de vibraciones en estructuras, los rangos de frecuencias de trabajo de las estructuras
y de las fuentes excitadoras estan entre 0.1 a 500 Hz, sin embargo, cuando se trata de evaluar compo-
nentes estructurales individuales las frecuencias a medir pueden estar en valores muy superiores. Para
medir la respuesta dinamica de edificaciones y puentes las frecuencias de respuesta de interes suelen
estar en el orden de 0.1 a 30 Hz. Es de destacar que el rango de frecuencias de la vibracion ambiental
esta entre 0.1y 15 Hz, la cual es una de las fuentes mas usuales para excitar las estructuras civiles.

Las amplitudes de las aceleraciones que se registran en estructuras pueden llegar a valores de la
gravedad y alcanzar algunos milimetros en desplazamiento. Sin embargo, cada estructura y componente
estructural contiene unos rangos de trabajo, los cuales deberan conocerse de antemano para establecer
adecuadamente los tipos o las configuraciones de los equipos de instrumentacion. En el anexo A de la
ISO 4866 [25] se dan algunos valores de referencia para la respuesta de una estructura ante diferentes

acciones externas o fuentes de excitacion.

En el caso de los instrumentos de medicion, se preferira acelerometros para la mayor parte de las
aplicaciones dado su alto rango de medicion, que normalmente coincide con el rango de frecuencias de
trabajo de las estructuras. Para casos especiales de estructuras flexibles se preferira el uso de sensores
de deformacion o desplazamiento, en razon a que las aceleraciones seran tan bajas que los acelerometros

presentaran grandes distorsiones al intentar medir una oscilacion de baja frecuencia.

2.3.2 Cantidad y localizacién de la instrumentacion

El ntimero y distribucion de los transductores dependera del objeto de la prueba. En los casos donde
los parametros modales sean importantes se requerira de mayor nimero de puntos de medicion que en
los casos donde deba verificarse un limite de vibracion o de respuesta de la estructura. Generalmente,
la cantidad de puntos y su localizacion dependen del tamafio y complejidad de la estructura, especifica-
mente, de las formas y frecuencias modales y de cuantas de estas son de interés. Esta tarea no es sencilla,
ya que ademas, debe definirse de acuerdo a la disponibilidad de transductores y recursos que se tengan

para la medicion. Por razones economicas, en la mayoria de casos se limitara el estudio a las frecuencias
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y modos fundamentales (primeros modos en cada direccion) y se elegiran los puntos de mayor defor-
. . . , . L
macion en cada uno de estos modos seleccionados. Actualmente, existe un area de investigacion en
desarrollo encaminada a estimar la localizacion y nimero de puntos de medicion optimos, los cuales se
basan en simulaciones y algoritmos de optimizacion [26], [27]. De este modo, se pueden definir dos

principales estrategias de localizacion de instrumentos, asi:

# Meétodos suboptimos: basados en técnicas iterativas o en repeticion de pruebas.
# Me¢todos basados en estrategias de optimizacion formal: Resuelven la localizacion, como
un problema de optimizacion basica.

(a) (b)

Figura 2-10 Propuestas de localizacion de sensores sobre el tablero de un puente

En general, si se cuenta con pocos transductores y se quiere tener mediciones de la respuesta en
muchos puntos a lo largo de la estructura, podria repetirse la prueba el nimero de veces necesaria para
cubrir los puntos deseados, dejando fijos algunos sensores como referencia y siempre que la naturaleza
de la excitacion permita este proceso. Por otra parte, si se cuenta con un numero suficiente de trans-
ductores la medicion podria ser simultanea en todos los puntos, generando beneficios en tiempo y en
el analisis posterior. Para el caso de vibraciones globales de una estructura, un puente o un edificio, se
preferira esquinas o nodos de interseccion de componentes estructurales, por el contrario, para el es-
tudio de comportamientos locales, entrepisos o elementos individuales de la estructura, se preferira los

centros o puntos libres de mayor deformacion del elemento estudiado.

Dependiendo del tipo de prueba, puede requerirse el registro de la sehal de entrada o de la fuente
que excita la estructura, para lo cual sera primordial localizar transductores sobre o cerca de la funda-
cion, y en algunos casos sera bueno instalar transductores en diferentes puntos sobre el terreno para

caracterizar la interaccion con la fundacion.

La orientacion de sensores debe estar acorde con los ejes principales de la estructura o el elemento
estructural a estudiar. Lo que se busca es dirigir los sensores en las direcciones principales de cada modo
de interes, lo cual puede requerir en muchos casos la ayuda de un modelo numeérico. Dado que actual-
mente se consiguen facilmente sensores que miden tres direcciones principales (ejes X, Y, Z) e incluso
las rotaciones alrededor de estos tres ejes, la definicion de la direccion ya no es un problema esencial.
Por ejemplo, en las pruebas realizadas en puentes descritas en capitulos posteriores se ha encontrado
verdaderamente Util contar con sensores de rotacion dado que resulta mas apropiado para medir los
modos torsionales, lo que redunda en una reduccion del nimero de puntos de medicion. Por otro lado,
cuando los efectos de la excitacion son de interés debe prestarse especial atencion, si se preferira dirigir
los transductores en la direccion de dicha excitacion o si se preferira colocarlos en la direccion que cause

la maxima respuesta en la estructura.
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Un aspecto importante en la definicion de la cantidad y localizacion de la instrumentacion es la
permanencia de la instrumentacion en la estructura. En este sentido, la instrumentacion puede colo-

carse:

# De manera ocasional o itinerante para la medicion de parametros modales en un estado o tiempo
especifico.
# De manera permanente para la monitorizacion de parametros modales contra el tiempo y la de-

teccion del dano en tiempo real.

2.3.3 Forma de montaje de los sensores

(@) (b)

Figura 2-11 Procedimiento de montaje de sensores mediante pernos sobre el tablero de un puente

El montaje de los transductores a la estructura debe hacerse de tal manera que no se introduzca una
respuesta adicional por efecto de los componentes o el acoplamiento de los sensores a la estructura.

Para esto se recomienda seguir algan procedimiento normativo al respecto, como el dado en la regla-
mentacion ISO 5348 [28].

En general, debe tenerse en cuenta que la masa del sensor y su mecanismo de anclaje no afecte las
caracteristicas de movimiento de la estructura en estudio. Esto puede ser un problema en componentes
estructurales pequefios, sin embargo, con el avance en la tecnologia de sensores el tamafo y masa de

estos dispositivos pueden considerarse despreciables para la mayoria de los casos (ver [29]).

Los sensores pueden unirse a la superficie de los elementos de la estructura mediante pernos. Tam-
bién existe la posibilidad de ser acoplados mediante pegamentos especiales, cintas, resinas, mecanismos
mecanicos o dispositivos magnéticos, no obstante, en estos casos se requerira de una verificacion de su
efectividad. En el caso de sensores instalados directamente a la superficie del terreno, el acoplamiento
debe hacerse mediante una base de acoplamiento con una masa suficiente para evitar distorsiones [25].
En la Figura 2-11 se muestra el proceso de montaje de un sensor sobre el tablero de un puente peatonal,
en el cual se utilizo una base metalica fijada al tablero en concreto mediante pernos y sobre la cual el
acelerbmetro fue montado.

234 Registro de datos

El principal objetivo en campo de un proceso de medicion de vibraciones, podria decirse que es la
adquisicion de la informacion suficiente y confiable para poder extraer de un analisis posterior de las
senales los parametros deseados. Para este proceso, se debe conocer muy bien la teoria de registro y
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procesamiento de senales a fin de no perder todo el trabajo de medicion por una desatencion en algin
parametro de configuracion para el registro de datos. Es asi, que normalmente se requiere profundizar
en el conocimiento del registro y procesamiento de sefiales. En numerales siguientes se mostraran al-

gunos de los principios que deben conocerse preliminarmente para este particular.

Tiempo de registro

Los datos registrados en pruebas de vibraciones pueden ser descritos como deterministicos, pero
tambien pueden ser catalogados como aleatorios. El caracter deterministico puede ser descrito por fun-
ciones matematicas explicitas, mientras el aleatorio solamente pueden ser evaluado a traves de funciones
estadisticas. Con esto se quiere mencionar que, aunque el registro se haga suficientemente extenso para
medir la respuesta ante una accion especifica, debe conocerse adecuadamente la naturaleza de la exci-
tacion para encontrar datos representativos del fenomeno a medir. Por ejemplo, si se quiere medir la
respuesta de un puente ante la accion de vientos fuertes, debe considerarse la naturaleza aleatoria de
este fenomeno para la seleccion del tiempo de observacion, dentro del cual debe seleccionarse un
tiempo de medicion o registro de datos. En [25] se da algunas recomendaciones generales con respecto
de tiempos de observacion y medicion recomendados de acuerdo a la naturaleza del evento o fuente de

excitacion.

El periodo de registro de datos depende del proposito y el tipo de evaluacion y podria clasificarse
como de tipo momentaneo, periodico o permanente. En general, la seleccion del inicio y longitud de
los registros de vibracion sera establecido de acuerdo con el objetivo de la medicion, el caracter de la

excitacion, las caracteristicas de la estructura y el método de analisis a emplear.

Frecuencia de muestreo

Por otro lado, se requiere definir la frecuencia de muestreo la cual depende del contenido frecuen-
cial de la excitacion, asi como de las caracteristicas modales de la edificacion. Esta definicion debe ser
estudiada con detalle con base en las recomendaciones establecidas para el método de analisis de la senal
que se vaya a emplear (ver [2], [3], [30]). En general, se recomienda que la frecuencia de muestreo sea
de por lo menos el doble de la maxima frecuencia natural de vibracion en la estructura dentro de un

rango de modos de vibracion seleccionados de interés para el estudio especifico.

Conﬁguracién del registro de datos

Antes de adelantar una prueba de vibraciones se deben conocer y estudiar el sistema de adquisicion
de las senales, definiendo con anticipacion todos los parametros principales y secundarios para la confi-
guracion del registro de datos en el software o interfaz de control. La Figura 2-12 muestra la pantalla
de configuracion para registro de datos de un acelerometro 6D en el software para adquisicion Vibra-
Scout 6D [31], el cual fue uno de los dos softwares de adquisicion utilizados en la presente investigacion.

En resumen, los parametros generales de configuracion para el registro de datos que deben definirse
para una prueba de vibraciones son:

#  Unidad y carpeta de almacenamiento: aunque suele parecer de menor importancia, este aspecto
resulta en sin nimero de inconvenientes a la hora de realizar una prueba, por lo que se aconseja
definir con anticipacion este aspecto haciendo pruebas de almacenamiento. Debe conocerse con
seguridad que la unidad de almacenamiento tenga la capacidad necesaria para recopilar la cantidad
de informacion que sera tomada durante las diferentes pruebas a realizar en la estructura. De otra
parte, los nombres de los archivos de cada prueba pueden involucrar mucha informacion, por lo
que suelen ser largos, esto condiciona a que las rutas de almacenamiento de la carpeta de prueba
sean lo mas cortas posibles.
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Nombre de cada registro: Los softwares de adquisicion suelen dar nombres genéricos a los archivos
de los registros basados en una raiz o formato definida por el usuario, por ejemplo, puede contener
el nombre del proyecto, el nombre de la prueba, la ubicacion del sensor, la orientacion del sensor,
la fecha, la hora. Basado en esto, se debe seleccionar la mejor convencion para no tener problemas
a la hora de diferenciar los registros en el analisis. Como se menciono, tampoco conviene tener
nombres de archivos muy largos dado que esto ocasionaria un error en el sistema que podria gene-
rar la pérdida de la informacion.

Parametros de muestreo: frecuencias de muestreo y tiempo de muestreo.

Inicio de grabacion de datos (trigger): Este puede ser manual, pero muchos sistemas de adquisicion
permiten la definicion de un nivel o umbral de vibracion al cual deben comenzar a almacenar los
datos. Esta caracteristica cobra mucha importancia en pruebas de monitoreo, donde se requiere
deteccion precisa y registro de los eventos principales, a fin de evitar perdida o almacenamiento
excesivo de informacion.

Acoplamiento de la senal: Se dirige a definir si se trabajara con una escala absoluta no acoplada
(DC), o si se aplicara un acoplamiento de la sehal (AC) para tener una escala que identifique los
cambios relativos de la cantidad fisica, es decir una media de la senal en cero. En el caso de sensores
de aceleracion, el acoplamiento (AC) se relaciona con la lectura de datos eliminando la medicion
de la aceleracion de la gravedad, la cual actiia de forma constante durante todo el registro. Con
esto centra el rango de medicion del acelerometro en las amplitudes de la vibracion en estudio.
Ventanas y filtrado: se puede configurar el tipo de ventana y filtrado analogico de las sefiales antes
del registro de datos, para lo cual se debe definir el tipo y caracteristicas de la ventana y filtro, y
los umbrales de frecuencias que deben ser filtradas.

Unidades de registro de datos: Los sistemas de adquisicion registran las sefiales haciendo una tras-
formacion de voltaje a unidades de la cantidad fisica medida por lo que debe definirse claramente
las unidades en las que los datos seran mas utiles.

Figura 2-12 Ejemplo de parametros de configuracion para el registro de datos en un sistema de adquisicion (VibraScout 6D [31])
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2.4 Metodologia para la medicion

El éxito en la obtencion de registros adecuados para extraer la informacion deseada de la estructura

de forma confiable depende de un proceso apropiado de planeacion y ejecucion de la medicion de vi-

bracion. A causa del costo, complejidad y limitado tiempo que una prueba de vibraciones suele presen-

tar, es necesario establecer claramente los objetivos y alcance de las pruebas, asi como una metodologia

de trabajo acorde con el tamafo y complejidad de la estructura. A continuacion, se da una guia general

de los pasos a seguir para desarrollar una prueba de vibraciones:

# Planeacion de la prueba de vibracion

Definir el proposito general de la medicion de vibraciones

Definir el tipo de informacion se quiere buscar en la estructura

Definir la cantidad de informacion que se requiere

Definir los recursos adecuados para obtener ese tipo de informacion

Establecer las caracteristicas principales de la estructura, si es posible un modelo por ele-
mentos finitos generara mejor informacion para la preparacion de la prueba.

Establecer las caracteristicas de la fuente de excitacion

Definir los rangos de frecuencias y amplitudes de la excitacion y la respuesta de la estructura

# Preparacion de la prueba

Realizar una inspeccion preliminar de la estructura
Definir la cantidad y localizacion de sensores requeridos
Definir la forma de montaje de los sensores

Definir los parametros de configuracién de equipos para el registro de vibracion

# Desarrollo de la prueba

Seleccione y marque las ubicaciones de medicion.

Realizar el montaje de sensores disponibles.

Conectar los sensores a los sistemas de adquisicion, configurar y verificar funcionamiento.
Realizar una prueba preliminar con registro de datos.

Visualice y verifique el registro correcto de datos y ajuste la configuracion si es necesario.

Realizar la medicion de vibraciones para las diferentes pruebas propuestas en la planeacion.
Verifique el correcto almacenamiento de los datos.

Repita los pasos anteriores hasta cubrir todos los puntos de medicion que se requieren para
obtener la informacion completa de la estructura. Recuerde que en ciertos tipos de medi-
cion se requiere definir por lo menos dos sensores fijos (referencia) y los demas sensores
pueden ser movidos a fin de cubrir todos los puntos de medicion previstos.

Revise las senales registradas preliminarmente antes de empacar el equipo.

#  Analisis y evaluacion de las senales registradas: realizar un tratamiento de las sefiales basados en

analisis simples para obtener los parametros basicos que resultan de la lectura de cada senal.

# Reporte de la medicion.

2.5 Reporte de la medicion

El reporte de la medicion debe contener todo lo necesario para describir y caracterizar la prueba

realizada en la estructura. Aunque este depende del fin de la medicion, se recomienda que el reporte

tenga la siguiente informacion:

# Informacion general
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#  Descripcion de la fuente de excitacion (Ej: viento, trafico, caminar de persona)
# Tipo y condiciones de la estructura

# Proposito de la medicion

# Referencia de la normativa usada en la medicion y estudio de vibraciones.

# Condiciones del terreno donde se implanta la estructura

# Descripcion de la estructura y su estado acompafiado de fotografias

# Fecha y hora de la prueba de vibraciones

#  Condiciones atmosféricas

Medicion

# Caracteristicas del sensor, dispositivo de acondicionamiento de la sehal y equipo de registro
#  (Certificados de calibracion

# Posicion, nimero y forma de acoplamiento de los sensores

#  Frecuencia de muestreo

# Inicio y fin de cada registro

# Reporte descriptivo acompafiado de fotografias del desarrollo de la prueba

Informacion complementaria

2.6

#  Valores maximos registrados
# Resultados preliminares observados durante la prueba
# Anormalidades o posibles fuentes de error

# Estado de la estructura después de la medicion

Para dar agilidad en el reporte de una prueba de medicion de vibraciones se aconseja establecer un
formato que contenga la informacion minima necesaria para identificar claramente las especificidades
de cada prueba. En el Apéndice B se muestra un tipo de formato para reporte de pruebas de vibracion
en estructuras, el cual ha sido creado y aplicado para todos los estudios descritos en el presente docu-

mento.

Dada la cantidad de trabajo para procesar y evaluar, es evidente la necesidad de una herramienta
computacional de procesamiento para la emision correcta y agil del reporte de una prueba de vibracio-
nes, que sirva para verificacion del proceso y evaluacion preliminar de los resultados. En este sentido,
fue desarrollado un software de procesamiento y analisis preliminar de la sefial de vibracion con emision
de reporte de la prueba denominado VibraSenales. Tanto el software como un ejemplo del reporte de
una prueba de vibraciones se muestra en el Apéndice A.

Analisis de senales de vibracion

El analisis de las sefiales de vibracion es una gran area de conocimiento en el que los ingenieros
civiles poco han incursionando. Sin embargo, con el auge de las tecnicas no destructivas de inspeccion
y monitoreo de estructuras, es ahora, muy importante que el ingeniero civil comience a profundizar en
esta materia, por supuesto, ayudado de otros profesionales que dominan este campo. Aparentemente,
en este documento, este punto parece ser un simple paso dentro del proceso de medicion, no obstante,
la medicion de vibraciones se basa en el entendimiento de las sefiales registradas en los sensores, las
cuales contienen una gran cantidad de informacion mezclada, proveniente no solamente de la respuesta
de la estructura sino también de otras fuentes. Esta informacion adicional en las sefiales puede estar
catalogada como ruido electronico, mecanico y acustico. A fin de comprender muchos de los terminos
que se requieren para adelantar un proceso correcto de medicion y analisis de vibraciones en estructu-
ras, se debe iniciar con un estudio de los conceptos y tecnicas de analisis de sefiales. Es importante

mencionar que existe una inmensa utilidad de las técnicas de analisis de las sehales de vibracion, las
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2.6.1

cuales son la base fundamental de los analisis experimentales avanzados que hoy en dia se pueden reali-

zar.

En general, se puede decir que el proposito del procesamiento y analisis de sehales es clarificar
algunos elementos de los datos medidos, creando asi, una imagen mas clara del problema fisico que se
esta estudiando. Esto es extremadamente importante en las técnicas de analisis experimental de estruc-
turas, porque toda la informacion fisica del problema, normalmente, esta oculta en el caos creado por
el ruido presente y la aleatoriedad de las senales medidas. Con técnicas adecuadas de procesamiento,
las sefales de vibracion se hacen lo suficientemente claras como para poder extraer la informacion mas
importante. Algunos de los conceptos mas usuales que se requieren para comprender el proceso de
analisis basico de las sefiales de vibracion y los cuales son necesarios en el proceso de planeacion y con-
figuracion de la adquisicion de la senal son mostrados a continuacion.

Tipos de sefiales de vibracion

Las sefales dinamicas pueden ser de dos tipos principales: deterministicas y aleatorias. Las sefiales
deterministicas se pueden describir por una relacion matematica explicita y pueden ser clasificadas como
periodicas o transitorias. Las periodicas son las sehales que se repiten regularmente y estan conformadas
por una o un conjunto de frecuencias que no varian con el tiempo. Las transitorias son sefiales que
comienzan y terminan en un valor constante (Ej.: un impacto). Las sefiales aleatorias solamente pueden
ser caracterizadas por funciones de probabilidad en razon a que cada valor instantaneo de una sefial
aleatoria no puede ser predicho. Las sefales aleatorias se dividen en estacionarias y no estacionarias. En
las senales estacionarias, las distribuciones de probabilidad que caracterizan la sefial son independientes

del instante de tiempo en el que sean medidas.

2.6.2 Registro y correccion de la sefial

Capitulo 2 — Medicion de vibraciones en estructuras

La forma como se registran de las senales de vibracion medidas en la estructura determina gran

parte del analisis de la sefial, asi como de la calidad de la informacion que se pueda obtener.

Las sefiales que se quieren medir en un sistema vibratorio son analogicas dado que estan definidas
de forma continua en el tiempo. Sin embargo, estas sehales solamente pueden ser almacenadas tomando
datos discretos, es decir cada cierto intervalo de tiempo. La periodicidad en que se tome esa senal
determinara la fidelidad de las sefales guardadas con respecto a la sefial fisica original, pero a cambio,
se requerira de mejores equipos de adquisicion, una mayor capacidad de almacenamiento y una com-
plejidad adicional en el procesamiento. Cuando las sefiales anal6gicas son almacenadas se convierten

a sefales discretas con una frecuencia de muestreo f; = 1/A;.

El teorema de muestreo, planteado originalmente por Harry Nyquist en 1928, explica que una senal
analogica puede ser representada por muestreos discretos solo si se muestrea usando una frecuencia de
muestreo mayor a dos veces el ancho de banda. El ancho de banda hace referencia a el rango de fre-
cuencias que contiene la senal de la cantidad fisica que se esta estudiando. Asi, la frecuencia critica de
Nyquist, o frecuencia maxima que teoricamente puede ser captada, es igual a la mitad de la frecuencia
de muestreo. Si la sefal analogica se muestrea cumpliendo el denominado teorema Nyquist, la sefal
original podra ser recuperada adecuadamente a partir de las muestras utilizando alguna funcion de in-

terpolacion.
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Aliasin g

El problema de aliasing esta relacionado con el incumplimiento del teorema de Nyquist. Si la sefal
analogica se muestrea con una frecuencia menor a dos veces la frecuencia maxima que contiene la sefal
analogica, entonces en la sehal muestreada no se podra identificar las frecuencias mayores a la frecuencia
de Nyquist. Pero lo que es mas grave, estas frecuencias por encima de la frecuencia de Nyquist se mos-
traran erréoneamente como frecuencias por debajo de la frecuencia de Nyquist, como se ilustra en la

Figura 2-13.

Figura 2-13 Digitalizacion de una seal analogica con problemas de aliasing

Por lo anterior, es imprescindible muestrear con una frecuencia superior a dos veces la maxima
frecuencia presente en la senal. Por su puesto, esto no resulta tan sencillo de cumplir en todos los casos,
dado que los equipos tienen limitaciones de muestreo y en otras ocasiones resulta dificil definir clara-
mente la frecuencia maxima contenida en la sefial. En eso casos, donde no se pueda cumplir con el
criterio de muestreo de Nysquist, debera filtrarse la sefial analogica para eliminar todas las frecuencias
superiores a la de Nyquist. Dicho filtrado debera ser analogico, es decir, debera hacerse antes de mues-
trear la senal, ya que el aliasing es un error de digitalizacion. Los filtros antialiasing deberan ser filtros
“pasa-bajo”, que permitan el paso de las frecuencias de la sehal por debajo de la frecuencia de Nyquist y
eliminen todas las frecuencias que estan por encima de dicho valor limite.

Leakage y ventanas de digitalizacién

El leakage se presenta por efecto de tomar mediciones durante un periodo finito de observacion. Si
en el tiempo del registro de la senal, no se toma un niamero entero de ciclos de vibracion para todas las
frecuencias, se presentara leakage o fuga de la sefial para las frecuencias con nimeros incompletos de
ciclos. El Leakage causa un calculo impreciso de las frecuencias de la sefal, que puede ser notado en
una evidente disminucion y ensanchamiento del pico de resonancia. Por supuesto, tomar un niimero
entero de ciclos resulta imposible de cumplir para todas las frecuencias y es necesario tomar medidas
para eliminar o disminuir dicho efecto. El efecto de leakage se evitaria facilmente si de tomaran registros
suficientemente largos, donde el nimero entero de ciclos de cada frecuencia sea suficientemente alto
como para que el efecto de la fraccion de ciclo adicional, no genere ningtin efecto importante en el
calculo de las frecuencias. Sin embargo, en los procesos computacionales de digitalizacion de la sefal,
normalmente, se presenta un intervalo de digitalizacion limitado a un namero de puntos finito, con lo
cual se genera un efecto de leakage al reconformar la senal con la union de los intervalos digitalizados
(ver Figura 2-14). En ese caso, los sistemas de adquisicion y procesamiento también traen incorporados
las funciones ventanas (Ej. Hanning, Hamming, Kaiser-Bessel, Flat Top, etc), las cuales suavizan los
extremos del intervalo de digitalizacion de la sefial, por tanto, al juntar los intervalos, el efecto de ciclos
incompletos se minimiza.
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Figura 2-14 Discontinuidad en la digitalizacion de una sefal por la limitacion en la duracién del intervalo de registro.

En cualquier caso, la toma correcta de los registros y técnicas para mejorar la precision de las esti-
maciones resultantes de las consideraciones en la configuracion de la digitalizacion de la sefial, son temas

imprescindibles que deben estudiarse en detalle antes de la realizacion de una prueba de vibraciones.

Filtrado

Los filtros son herramientas de procesamiento de la sehal que eliminan o minimizan las partes de la
sefial en frecuencia que no se desean. Esto es til para atenuar o eliminar ruido y ayudar a reducir las
distorsiones ocasionadas por efecto de la digitalizacion de la senal. Los filtros se pueden clasificar de
acuerdo a las frecuencias de paso (frecuencias que no son eliminadas) o a las frecuencias de rechazo
(frecuencias que son eliminadas), asi: paso-bajo, paso-alto, paso-banda y banda de rechazo. Estos filtros
se definen por las frecuencias de corte y la forma de la transicion del filtrado despues del corte (forma
y pendiente del corte). Existe una gran diversidad de filtros para procesamiento de senales, los cuales
son producto del estudio de otras disciplinas. Algunos de los filtros mas conocidos y utilizados en el
procesamiento basico de senales de vibracion son: Butterworth, Chebychev, eliptico.

Promediados

Por lo general, es esencial asegurarse de que el dominio de la frecuencia de salida se encuentre
dentro de un intervalo de confianza. El nimero de promedios utilizados en una sefal depende de cual-
quier eliminacion de ruido externo de la sehal y de la consistencia estadistica para mejorar la coherencia.
Existen diferentes formas de promediado de la sefial. Una forma es el promedio de una serie de espec-
tros efectuados sobre el tiempo de la sefial. Otra es el promediado de varias ondas en el dominio del
tiempo antes de ser realizada una adquisicion de la sefial. Debe tenerse en cuenta, que estos procesos
pueden generar reduccion del ruido o solamente suavizar el ruido sin que la magnitud del ruido se
reduzca. Estos procesos deben ser bien estudiados, dado que muchos de ellos requieren un esfuerzo
computacional mayor en la adquisicion. Por otro lado, un suavizado digital basado en el promedio de
puntos consecutivos también puede ser realizado en la senal en el tiempo o en el espectro de frecuencias
a fin de mejorar la visualizacion de alguna caracteristica. Sin embargo, se aconseja que este proceso solo
se haga para una presentacion final de los datos dado que parte de la informacion de la sehal es eliminada.

Correccion de linea base

Este proceso esta encaminado a eliminar las desalineaciones o corrimientos de la sefal respecto al
cero o estado base del movimiento vibratorio. Esto es obligar a la senal a tener una media de cero. Esto
es debido a que por el ruido excesivo en las regiones de baja frecuencia la senal tiende a correrse. Este
hecho es mas notorio cuando se integra la sefial para obtener velocidad o desplazamiento a partir de
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2.6.3

mediciones de aceleracion. Este corrimiento, también puede ser debido a efectos de cambios de la tem-
peratura de la electronica de los dispositivos de medicion. Esta correccion de la tendencia de la senal se
puede realizar simplemente con un filtro paso-alto, lo que eliminara las frecuencias muy bajas de osci-
laciones de la senal por debajo de las frecuencias de interes de nuestra estructura. Si el corrimiento es
constante o casi constante, se pude corregir eliminando la media de la sefial, la cual puede ser obtenida
por medio de un procedimiento de linea de tendencia o calculando el promedio de segmentos de la

sefial. En el caso de utilizar segmentacion, se requerira algin tipo de ventana que evite el leakage.

Caracteristicas de la sefial de vibracion

La amplitud de una sehal de vibracion es una caracteristica importante en el control de vibraciones
dado que es una indicacion de la severidad de la vibracion. Dado el caracter aleatorio de las sefales de

vibracion, la amplitud o intensidad de la senal suele ser dada de varias maneras, asi:

# Amplitud pico a pico: indica la distancia entre el maximo y el minimo valor alcanzado por la
sefial.

Amplitud pico: es el maximo que alcanza la sefial. Este valor no tiene en cuenta el resto de la sehal, lo que

resulta Gtil en el caso de medir acciones o respuestas instantaneas (Ej: un golpe).

Amplitud media: como se expresa en Ec. (2.1), tiene en cuenta el valor medio de toda la senal y su interes

practico es reducido dado que no tiene relacion con alguna cantidad fisica de utilidad.

Valor

Amedia = %f0T|x(t)|dt (2.1)

RMS (root mean square): Es la raiz cuadrada del promedio de los cuadrados es la medida relevante de la

amplitud en algunas aplicaciones (Ej: vibraciones en entrepisos) dado que tiene en cuenta la historia de la sefial

y proporciona un valor relacionado con el contenido energetico de la vibracion y por tanto con su capacidad

destructiva. Este valor se obtiene de la siguiente manera:

_ [ (T 2

Las unidades para medir las vibraciones o sus parametros estan dadas en el sistema metrico inter-

nacional: El desplazamiento en m, mm o Wm; La velocidad en m/s o mm/s; La aceleracion en m/s’,
pero normalmente se da en fracciones de la gravedad (g), que resulta una mejor medida del orden de
magnitud para cualquier aplicacion.

Es claro que las cantidades fisicas desplazamiento, velocidad y aceleracion que definen la vibra-
cion estan relacionadas. Asl, si se conoce la sefial de desplazamientos se podria obtener una aproxima-
cion a las senales de velocidad y aceleracion mediante tecnicas de derivacion de sefales discretas. En el
caso de tener la senal de aceleracion, la velocidad y el desplazamiento pueden ser obtenidos por tecnicas

de integracion discreta, que son mas faciles de incorporar incluso desde la electronica de la adquisicion.

En razon a que las sefiales de vibracion estan conformadas por muchas frecuencias, es mas comtn
trabajar las sefales de vibracion descomponiéndola en sus componentes individuales de frecuencias para
comprender mejora la sefial. Esto se conoce como trabajar en el dominio de la frecuencia de la
sefial. Para esta conversion existen algoritmos matematicos muy eficaces que son incorporados en los
sistemas de adquisicion y practicamente se pueden ver las sehales en el dominio del tiempo y en el
dominio de la frecuencia simultaneamente.

En la representacion grafica de las vibraciones se suele emplear algunas escalas diferentes a la lineal
para observar de mejor manera algunas propiedades. La escala logaritmica en el eje de las frecuencias
resulta Gtil para la observacion de frecuencias en un amplio rango, especialmente si el contenido fre-

cuencial contiene bajas y altas frecuencias que son de interés. En ese caso las bajas frecuencias aparecen
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expandidas y las altas frecuencias comprimidas. Por otra parte, en una representacion lineal es comtn
que un valor elevado de amplitud de una frecuencia resonante genere que los picos de las demas fre-
cuencias resonantes, que no fueron excitadas con la misma intensidad, no se alcancen a percibir. En este
sentido, para representar las amplitudes en un espectro de frecuencias es conveniente la escala logarit-
mica en razon de poder identificar tanto los valores mas altos como los mas bajos de los picos resonantes.
Un tipo conveniente de escala logaritmica es la escala decibel (dB), la cual es una escala de proporcion
que relaciona el nivel medido de amplitud con un nivel de referencia. De esta manera se obtiene un
nivel de la cantidad medida de vibracion en decibelios, N, como se muestra en la siguiente expresion:

N(dB) = 20 logy, (A/ Aﬁf) 2.3)

Aungque los valores de referencia no son completamente estandar, estos pueden ser tomados de los
establecidos por las normas ISO [32], los cuales son: 10° m/s’ para aceleraciones; 10” m/s para velo-
cidades y de 10° N para fuerza.

2.6.4 Cambio al dominio de la frecuencia

Figura 2-15 Registro de una senal en tiempo y en frecuencia en un puente peatonal

El dominio de la frecuencia es para la mayoria de aplicaciones la forma mas adecuada de comprender
un comportamiento o problema fisico en la estructura, por lo cual la transformacion de una sefial de
vibracion en el tiempo al dominio de la frecuencia es una de las herramientas fundamentales para el
analisis de vibraciones en estructuras. Como se vio en el Capitulo 1, el fenomeno de la resonancia es
claramente identificable en un grafico de respuesta vs frecuencia, de donde también es posible obtener

propiedades de amortiguamiento (ver Figura 1-6).

La disponibilidad de la transformada de Fourier, la cual permite la obtencion inmediata de la sefial
en el dominio de la frecuencia (ademas, es reversible), es el algoritmo esencial del analisis y evaluacion
de sefales. Por tanto, debe ser estudiado en detalle antes de introducirse en el mundo de la medicion
de vibraciones. De la formulacion inicial de series de Fourier en principios del siglo XIX, el ingeniero
francés Jean Baptiste Fourier planteo también la denominada Transformada de Fourier, que con la

llegada del analisis de sefiales digitales evoluciono a diferentes formas, asi:

# Las series de Fourier: transforma una sefial infinita periodica en un espectro de frecuencia
infinito discreto.
# La transformada integral o continua de Fourier: transforma una senal continua de tiempo

infinito en un espectro de frecuencias continuo infinito
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2.7

# La transformada discreta de Fourier (Discrete Fourier transform - DFT): Transforma una
sefal discreta periodica de tiempo en un espectro de frecuencias discreto.

# La transformada rapida de Fourier (Fast Fourier Trasnform - FFT): es un algoritmo para
calcular la DFT de forma mas eficiente, que al ser aplicado en sistemas electronicos y
computacionales genera un gran ahorro sustancial de tiempo de calculo.

En la Figura 2-15 se muestra una sefial de aceleracion registrada en un puente peatonal, la cual
presenta varios de los tratamientos basicos que se deben conocer para poder comenzar en el tema de la
medicion y evaluacion de vibraciones.

Analisis de senales con VibraSenales

Con el acelerado avance en el desarrollo de instrumentacion y la disminucion de costos de adquisi-

. , . . ) . . .
cion, es comun contar ahora en pruebas de vibracion con dispositivos de medicion de aceleracion triaxial
localizados a lo largo de la estructura. Esto ha traido mayor y mejor informacion de la estructura, pero
también, un aumento en la complejidad de procesamiento y analisis de las sehales registradas. Asi, cada

vez mas son requeridos mejores y mas eficientes sistemas de procesamiento de datos.

Resultado de la medicion de vibraciones mediante instrumentacion con acelerometros triaxiales,
un elevado nlimero de registros son almacenados: tres registros de aceleracion (x, y, z) por cada punto
de medicion en cada una de las pruebas programadas y efectuadas (Ej.: vibracion a libre, caminar, correr
en un puente peatonal). Estos registros de aceleracion en las tres direcciones, almacenados en archivos
con cientos de miles de datos, exigen contar con herramientas de procesamiento eficaz, con facilidad
de uso y rapidez en la obtencion del reporte de la prueba de vibracion.

Actualmente, la mayoria de herramientas disponibles para la lectura y tratamiento de sefales de
aceleracion presentan restricciones para su uso. Algunas limitan el tamafio del registro, otras efectian
el tratamiento de la senal para un registro a la vez (no triaxiales), otras son muy costosas o estan dirigidas

a otro tipo de fines (Ej.: vibracion de maquinaria, ruido).

Por lo anterior, se desarrollo una primera version de la aplicacion VibraSenales, una GUI (graphical
user interface) sobre la plataforma Matlab [33], cuyo proposito es efectuar el procesamiento de los
registros de vibracion obtenidos en campo, indicando las principales caracteristicas de cada sefal, asi
como los parametros mas representativos asociados con la respuesta de una estructura en pruebas rea-
lizadas con los equipos de aceleracion triaxial disponibles. Asi mismo, la herramienta es util para emitir
un reporte adecuado de cada prueba en orden a efectuar una valoracion preliminar de la estructura. En
el Apendice A, se presenta las caracteristicas principales de la aplicacion y su utilizacion para el analisis
de senales de aceleracion en pruebas de vibracion de estructuras.
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Capitulo

Analisis de vibraciones en el

diagnéstico de estructuras

3.1

3.1.1

Se presenta a continuacion una sintesis de los analisis y utilidades de las vibraciones como ayuda en
el diagnostico de una estructura en deterioro. Se presenta los planteamientos actuales de la identifica-
cion modal experimental como herramienta fundamental en muchos de los casos de diagnostico que se
apoye en pruebas de vibracion, asi como una sintesis de los principales parametros de cuantificacion del

dano en una estructura.

Diagn()stico basado en vibraciones

La medicion de vibracion para la evaluacion y el diagnostico ha sido ampliamente usada en la practica
de la mecanica y otras ramas de la ingenieria relacionadas con la industria para el diagnostico de maqui-
nas y piezas. Sin embargo, en estructuras civiles hasta hace dos decadas se ha iniciado a aplicar técnicas
de diagnostico estructural con base en vibraciones. Actualmente, los proveedores de equipos de medi-
cion y adquisicion de datos ya brindan herramientas para el preprocesado de las sefales, asi como se
disponen en el mercado de diversas aplicaciones computacionales para el manejo de datos y obtencion
de parametros, por lo que, las aplicaciones y formas de aprovechamiento de estas técnicas son diversas.
Esta tecnica de evaluacion de estructuras puede definirse como diagnoéstico basado en vibraciones
(DV). Actualmente, las técnicas para un DV estan siendo potenciadas con nuevas investigaciones en el
campo practico.

Metodologia de un DV
Un proceso de diagnostico basado en vibraciones (DV) debe considerar los siguientes aspectos fun-
damentales:

1. Definir claramente el objetivo del diagnostico. Se debe estudiar el tipo de problema a afron-
tar, es decir tipo de comportamiento, fallas, nivel de dano, comportamiento inadecuado,

etc. (Ej.: percepcion de vibraciones laterales excesivas en un puente).
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2. Definir el protocolo de las pruebas, definiendo el tipo y cantidad de la instrumentacion
requerida dependiendo del tamano de la estructura, la duracion de las pruebas requeridas,
el tipo de accion, asi como, del nivel esperado de vibracion en la estructura (Ver Capitulo
2).

3. Definir si se requiere medir la fuente de la excitacion o si es necesario introducir fuerzas
excitadoras controladas conocidas.

4. Definir el tipo de procesamiento de datos que requiere las sehales de vibracion medidas.
En algunos casos es suficiente con obtener el nivel de respuesta para ser comparado con
unos limites o en otros se requerira un analisis modal complejo, con analisis de las variables
que lo modifican para un seguimiento en el tiempo de indices de evaluacion o deteccion de
dano.

5. Ejecucion de las pruebas de medicion de vibracion. Estas pruebas pueden ser de dos tipos:

# Lamedicion de la respuesta ante una accion especifica.

# La medicion de la respuesta ante una serie de escenarios previstos de carga. Esta
requiere de una logistica o equipos adicionales para generar las condiciones previs-
tas de carga (Ej: paso de peatones o vehiculos de disefio especificos y a velocidades
especificas sobre un puente).

6. Analisis y emision de informe diagnostico. En algunos casos, se puede dar un diagnostico
preliminar inmediato, pero en otros un estudio completo en oficina sera requerido. Ac-
tualmente, con el avance en sistemas y software para el procesamiento de datos, la entrega
de un diagnostico apropiado en un monitoreo de una estructura puede plantearse para que
se de en tiempo real, pero por supuesto, esto requerira de una logistica especial preliminar.

7. Pronostico y sugerencia de solucion. Es posible que con los datos del diagnostico se pueda
indicar un pronostico y dirija a plantear la accion a tomar (Ej.: cierre inmediato, manteni-
miento, rehabilitacion). Con el entendimiento claro del problema y con base en la expe-
riencia, se pueden indicar la solucion al problema estudiado que puede ser dado con cam-

bios en la configuracion estructural o en los parametros de operacion.

Si en el futuro estos procedimientos fueran estandarizados, el diagnostico, pronostico y la solucion
podrian ser realizados de forma rutinaria bajo protocolos especificos. Esto redundaria en la reduccion
de tiempos y costos de inspeccion, evaluacion y mantenimiento, y por consecuencia, en una adecuada
implementacion para la prevencion de fallas. En los siguientes numerales se analizan varios estudios de

caso que muestran los objetivos y aspectos de un DV.

Un monitoreo continuo de las vibraciones de una estructura para un DV permanente y, por tanto,
para la toma inmediata de decisiones es posible pero su implementacion requiere altos costos. Aunque
los aspectos esenciales del DV se conservan, en un monitoreo permanente de las vibraciones se debe
prestar especial atencion a la efectividad de la medicion y tratamiento de datos en tiempo real. Las
metodologias y variables especificas de un monitoreo en tiempo real son estudiadas en una nueva sub-
area de la ingenieria de estructuras denominada monitoreo de salud estructural basado en vibraciones (vibra-
tion-based structural health monitoring orVibration-based SHM).

3.1.2 Propositos de un DV

El diagnostico por vibraciones (DV) puede ser empleado para afrontar diferentes problemas en el
estudio de estructuras civiles, asi:

# Evaluacion de componentes y materiales
# Seguimiento del comportamiento estructural

# Optimizacion del diseho
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# (Calificacion dinamica bajo cargas en condiciones de servicio

# (Calificacion del comportamiento sismico

# Recibo y garantia de estabilidad de una estructura

# Inspeccion para mantenimiento o verificacion cumplimiento del tiempo de vida ttil
#  Aislamiento o amortiguamiento para vibraciones

# Evaluacion del estado de dano por efecto de eventos accidentales o cargas extremas

# Evaluacion de dafio por fatiga

3.1.3 Parametros principales de evaluacion en un DV

Los principales parametros que son obtenidos en un diagnostico basado en vibraciones se presentan

a continuacion. Producto de estos parametros evaluados pueden determinarse otra serie de parametros

que, a su vez, pueden ser integrados en indices de evaluacion.
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Caracteristicas generales de la respuesta o nivel de la vibracion: relacionada con la respuesta ante
una accion especifica (acciones ambientales, cargas de servicio normales o extraordinarias, eventos
extremos (como terremotos o explosiones). Una evaluacion y seguimiento en la respuesta indica
caracteristicas de buen o mal funcionamiento respecto de las condiciones previstas, niveles de acep-
tables de vibracion, sobreesfuerzos en la estructura, o niveles de dafio para una accion especifica.
Cuantificacion del nimero de incursiones en el rango inelastico. Cantidad de ciclos en un lapso de

tiempo para un determinado nivel de vibracion o una accion especifica.

Frecuencias naturales de vibracion de la estructura las cuales estan asociadas principalmente a la
rigidez y masa de la estructura. Un cambio en este parametro puede indicar un cambio en la rigidez

de la estructura, por lo que puede asociarse a dafio.

Formas modales de vibracion de la estructura. Cambios en las formas modales son un buen indica-
dor de cambios de otras propiedades en la estructura y pueden ser tiles en la localizacion del dafo.

Amortiguamiento de la estructura. Se ha encontrado que incrementos en el amortiguamiento estan
asociados dafio, debido a efectos como no linealidades en el material, friccion en fisuras, entre

otros.

Interaccion entre las acciones y la respuesta. Para la deteccion de problemas de amplificacion o
resonancia. También puede ser utilizado para determinar la energia impuesta y disipada. Se re-
quiere en muchos casos la medicion o parametrizacion de las acciones impuestas (Ej. cargas sincro-

nizadas de grupos de peatones en puentes).

Frecuencias adicionales respecto de una condicion inicial. En el caso de dafios localizados es posible
que una frecuencia adicional a la de una condicion inicial pueda aparecer e indicar un dano. Suelen

aparecer frecuencias adicionales de partes sueltas o la interaccion de las grietas o elementos averia-

dos.
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3.2

3.2.1

Caracterizacion modal experimental

Generalidades del analisis modal con base en vibraciones

A medida que las técnicas de analisis estructural evolucionan continuamente y se vuelven cada vez
mas sofisticadas, aumenta la conciencia de las limitaciones en la representacion numerica del compor-
tamiento estructural. Se hace prioritario verificar los modelos numericos que fueron basados en pro-
piedades puntuales y que no tienen en cuenta en la mayoria de los casos la interaccion apropiada entre
miembros estructurales o la incidencia de elementos no estructurales. En el caso de la dinamica estruc-
tural, es comun encontrar que las suposiciones de propiedades como la rigidez, masa y amortiguamiento
de una estructura difirieran significativamente con las de la estructura finalmente construida, varien con
el paso del tiempo o se alteren con la ocurrencia de un evento extraordinario. En este sentido, la inge-
nieria de estructuras busca herramientas experimentales mas eficientes para determinar propiedades
reales que alimenten o validen los modelos numéricos. En términos clasicos de mecanica, el analisis
modal experimental es el area de la mecanica y la ingenieria que estudia la obtencion de las propie-
dades modales de una estructura a partir de la medicion de la respuesta vibratoria ante acciones contro-
ladas o de operacion. Este tipo de analisis ha sido utilizado ampliamente en diferentes aplicaciones para
la industria, sin embargo, en estructuras civiles su aplicacion ha tardado en desarrollarse dado el gran
tamano y complejidad de materiales y elementos que las componen. Con el avance de la instrumenta-
cion dinamica y sistemas de adquisicion, un analisis modal con base en medicion de vibracion es ahora
una herramienta viable en la ingenieria civil, que esta siendo utilizada en diversas aplicaciones en las
etapas de diseno, construccion, mantenimiento, evaluacion y rehabilitacion de una estructura real. Ac-
tualmente, esta herramienta practica resulta de principal importancia en el diagnostico puntual, perio-

dico o continuo de una estructura civil.

Un analisis modal basado en mediciones de vibraciones en una estructura resulta en la determinacion
de la relacion entre las sehales de entrada (excitacion) y de salida (respuesta de la estructura). Usual-
mente, esta relacion esta dada como una Funcion de Respuesta en Frecuencia (FRF), de donde se pue-
den obtener las propiedades dinamicas: frecuencias naturales de vibracion, amortiguamiento y formas
modales. A su vez, con base en el analisis de estas propiedades se puede definir el comportamiento
dinamico real de la estructura, lo que resulta muy util para la toma acertada de decisiones en procesos
de disefo, construccion y seguimiento de una estructura nueva o para la evaluacion, reforzamiento y
control de una estructura existente. Entre los propositos especificos de un analisis modal basado en

medicion de vibraciones, se encuentran:

# Conocer o verificar el comportamiento dinamico de una estructura.
#  (Calibracion de modelos numéricos o verificacion de teorias analiticas
#  Establecer el nivel de dafio en una estructura existente.

# Detectar de forma temprana el dafio en una estructura.

Hs)
I:)(S) —— Qstema ——> U

Figura 3-1 Parametros de evaluacion experimental de un sistema dinamico lineal

Los parametros dinamicos o modales de un sistema estructural lineal pueden ser obtenidos de la

relacion entre la respuesta de un sistema estructural U sy (salida) y la funcion de excitacion del sistema
P(s) (entrada), mediante la denominada funcion de transferencia H gy, como se esquematiza en la Fi-

gura 3-1. La H ) es una entidad matematica compleja que describe la transformacion de la sefial de
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entrada a la respuesta, la cual puede ser dada experimentalmente mediante la denominada Funcion de
Respuesta en Frecuencia, FRF, normalmente, representada en amplitud y fase. De forma general, la

FRF se pude definir con la Ec.(3.1), donde H ) es un nimero complejo para cada frecuencia, cuya

magnitud es la relacion de la amplitud de salida y de entrada, mientras que la fase de H () es la diferencia

de fases entre las senal de salida y entrada.

H(w) - (3.1)

3.2.2 Metodologl'as generales de identificacion modal experimental

El método de analisis modal de estructuras con base en medicion de vibraciones puede catalogarse
de diversas maneras de acuerdo con la técnica usada y los parametros objetivo que se busquen, sin
embargo, se ha extendido con gran aceptacion dos metodologias fundamentales en el ambito de la in-
genieria de vibraciones, el méetodo clasico denominado propiamente Analisis Modal Experimental -
EMA (Experimental Modal Analysis) y un método mas reciente denominado Analisis Modal Operacional
- OMA (Operational Modal Analysis), también conocido como analisis modal de solo salida (OMA -
Output-only Modal Analysis). Las tecnicas EMA requieren el registro de fuerzas de excitacion controladas
para ser comparadas con las senales de respuesta, por lo que se conocen también como metodos de
datos de entrada y salida (input-output data methods). En contraste, las técnicas OMA utilizan solo datos
de respuesta o salida (output-only data methods) dado que las fuerzas de entrada no son medidas, utilizando

para la excitacion de la estructura las fuerzas ambientales o de operacion normal de la estructura.

El Analisis Modal Experimental (EMA) identifica los parametros modales a partir de los registros
que se obtienen de la fuerza aplicada conocida y la respuesta vibratoria de la estructura ante dicha fuerza.
En la ingenieria civil, las técnicas EMA resultan un desafio debido al gran tamafio y complejidad de las
estructuras. Por esta razon, la ingenieria civil se ha concentrado mas recientemente en las oportunidades
que ofrece el Analisis Modal Operacional (OMA). El OMA permite la estimacion de los parametros
modales de una estructura a partir de tnicamente de la medicion de la respuesta vibratoria ante excita-
ciones naturales presentes en la estructura. Con ello, se toma ventaja de las excitaciones normales o de
operacion actuando sobre una estructura, como el viento, trafico, peatones, en lugar de excitaciones
artificiales.

Hasta hace algunos pocos anos, la técnica comtinmente utilizada para la determinacion de propie-
dades modales en un sistema mecanico era el EMA, el cual es muy util siempre que se tenga un sistema
adecuado para inducir vibraciones controladas. Esto normalmente es sencillo para sistemas mecanicos
de tamano reducido. En sistemas de mayor tamano la implementacion de vibraciones forzadas contro-
ladas resulta de mayor complejidad dada la necesidad de equipos de mayor potencia para excitar de
manera adecuada los modos de baja frecuencia, ademas de existir la posibilidad de causar dafio local en
la estructura. Las pruebas de vibracion con métodos EMA pueden ser significativamente mas complejos
que con métodos OMA, por lo que generalmente, una prueba EMA resulta mas costosa, especialmente
para estructuras grandes y masivas. La principal ventaja de los métodos EMA es que se puede controlar
cuidadosamente el nivel de excitacion y vibracion inducida, por lo que se pueden encontrar mejores y
mas completos resultados en la identificacion modal de la estructura. En los métodos OMA se debe
confiar en las fuerzas de la naturaleza y las fuerzas artificiales no controladas para excitar la estructura,
por lo que se pueden presentar niveles muy bajos de vibracion que no permitan la identificacion ade-
cuada de los parametros modales. Por esta razon, la sensibilidad de los sensores utilizados para las me-
diciones de vibracion en el OMA es generalmente mucho mayor que la requerida para las pruebas EMA
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3.2.3

[2]. En el OMA, el uso de fuerzas de operacion indica que no se requiere una interrupcion en el funcio-
namiento de la estructura, sin embargo, la cantidad de datos recopilados es significativa y puede ser una

tarea compleja de analizar.

Particularidades del analisis modal experimental — EMA

Los métodos EMA o pruebas de vibracion forzada generalmente se utilizan para determinar las ca-
racteristicas dinamicas de estructuras de tamafio pequeno y mediano. Estos provienen de la ingenieria
mecanica y son bastante utilizados en ingenieria de maquinas, aeroespacial, de automoviles, entre otras.
En raras ocasiones, estos metodos se usan en estructuras muy grandes debido a la complejidad asociada
con proporcionar niveles significativos de excitacion a una estructura grande y masiva. En las pruebas
de vibracion con tecnicas EMA se aplican fuerzas controladas a una estructura para inducir vibraciones
y medir la respuesta de la estructura a estas fuerzas conocidas. Los registros de la respuesta de la estruc-
tura y de la excitacion se utilizan para calcular las funciones de respuesta en frecuencia (FRF) entre un
punto excitado y el punto medido. Con estas FRFs se pueden determinar las frecuencias naturales, las
formas de modales y los valores de amortiguamiento de la estructura utilizando métodos de analisis bien
establecidos. Una buena ilustracion del EMA puede ser encontrada en [34] donde se ha recopilado todo

lo concerniente de esta metodologl'a.

Las metodologias para ejecucion y analisis de una prueba EMA dependen fundamentalmente del
tipo de fuerza de excitacion a aplicar. De este modo, los métodos EMA pueden ser clasificados de
acuerdo a la clase de excitacion aplicada a la estructura, como se describe a continuacion.

Pruebas de impacto

Las pruebas de impacto son las pruebas mas comunes del EMA para generar vibracion controlada
en una estructura. Los ingenieros mecanicos suelen utilizar pruebas de impacto para identificar las ca-
racteristicas dinamicas de los componentes de maquinas y pequenos ensambles. A la estructura estu-
diada se le adhieren acelerometros para registro de la respuesta ante el golpe de un martillo equipado
con un transductor de fuerza. Si bien las pruebas de impacto se usan cominmente para evaluar estruc-
turas pequefias, pueden producirse varios problemas cuando se usa este método para probar estructuras
mas grandes. Para excitar suficientemente los modos de menor frecuencia de una estructura grande, la
masa del martillo de impacto debe ser bastante grande. No solo es dificil construir y usar martillos de
impacto grandes con transductores de fuerza, sino que el impacto producido por un martillo grande
también podria causar danos locales considerables a la estructura de prueba.

Pruebas con generador de vibraciones (shaker)

Los generadores de vibraciones se utilizan para excitar la estructura aplicando vibraciones con fre-
cuencia controlada. Estos pueden ser mecanicos, hidraulicos, neumaticos o eléctricos. Un agitador debe
producir fuerzas suficientemente grandes para excitar efectivamente una estructura grande en un rango
de frecuencia de interés. Para estructuras muy grandes, como puentes de gran envergadura o edificios
altos, las frecuencias de interés suelen ser inferiores a 5 Hz. Si bien es posible producir fuerzas conside-
rables con generadores de vibraciones relativamente pequenos a altas frecuencias, como las que se usan
para probar sistemas mecanicos, es dificil producir fuerzas lo suficientemente grandes como para excitar
una estructura grande a bajas frecuencias. Aunque es posible construir agitadores masivos de baja fre-
cuencia, estos son caros de construir, transportar y montar. En tales casos, son deseables métodos al-

ternativos para excitar la estructura.
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Pruebas de liberacidon subita

Este método radica en inducir una deformacion temporal prescrita a una estructura y liberarla subita-
mente, haciendo que la estructura vibre libremente. Para producir el desplazamiento inicial estatico de
la estructura se pueden utilizar gatos hidraulicos, cables y poleas, excavadoras, remolcadores o camio-
nes. El objetivo de esta técnica es liberar rapidamente la carga y registrar las vibraciones en movimiento
libre. Para el caso de estructuras grandes esto podria resultar algo imposible o peligroso por lo que el
diseno de este tipo de pruebas debe conocer de antemano el comportamiento de la estructura y su nivel
de deformacion permitida.

Otros métodos de excitacion

Los movimientos de tierra inducidos, como explosiones controladas subterraneas o sobre el suelo,
pueden ser una manera de generar un movimiento de la estructura. Para esto es necesario instrumentar

adecuadamente la base de la estructura y registrar la sefial de fuerza de entrada.

Los movimientos generados por el hombre, como caminar, trotar o correr pueden ser medidos y
controlada su frecuencia, por lo que, en cierto modo pueden ser utilizados como una fuerza de excita-

cion controlada.

3.2.4 Particularidades del analisis modal operacional - OMA

Como se menciono, el analisis modal operacional OMA es una técnica de analisis experimental para
determinar las propiedades dinamicas fundamentales de una estructura o sistema mecanico a partir de
vibraciones ambientales o condiciones normales de funcionamiento. Esta forma de identificar las pro-
piedades modales de una estructura se basa en una excitacion que tenga una energia distribuida para un
amplio rango de frecuencias propias del sistema a evaluar. A este tipo de excitaciones se le conoce como
“ruido blanco”. La idea basica del OMA es que para el caso de excitaciones aleatorias de ruido blanco
la respuesta del sistema se puede desacoplar en sistemas de un grado de libertad cada uno de los cuales
describe la respuesta aleatoria de un modo. Asi, lo ideal en este método es excitar todas las frecuencias
de la estructura con una misma energia, sin embargo, dada la dificultad de conseguir esto, lo importante
es que exista una captura apropiada de todas las frecuencias principales en una estructura. Las excita-
ciones para un OMA, pueden estar originadas por el viento, el trafico, maquinaria propia o cercana a la
estructura u otro tipo de excitacion natural que genere un movimiento aleatorio en tiempo y espacio.

Una buena introduccion al OMA puede ser encontrada en [2], [35].

Para las estructuras civiles, ya sea un puente o una edificacion, es preferible un analisis modal ope-
racional en razon a que no interfiere con el funcionamiento normal de la estructura y representa meno-
res costos de implementacion. Concisamente, las principales ventajas de utilizar un analisis modal ope-

racional son:

#  Menor tiempo de preparacion del ensayo.

# Costos reducidos de prueba (no son necesarios equipos excitadores).

# No se interrumpe el funcionamiento normal de la estructura.

# Respuesta representativa de las condiciones reales de utilizacion de la estructura.

# No se aplican cargas artificiales que pudieran causar la aparicion de no linealidades en la

respuesta o dafio.

El OMA presenta los siguientes inconvenientes probables, que pueden ser reducidos en la medida
que exista un mejor conocimiento de las técnicas actuales de evaluacion de la respuesta:
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# Respuestas pequefias, normalmente mezcladas con ruido, lo que requiere mejores técnicas
de interpretacion y mayores tiempos de registro.

# Excitacion desconocida, complica el analisis.

# Necesidad de equipos muy sensibles.

# Necesario un analisis de datos cuidadoso.

El proceso de adelantar un analisis modal operacional requiere de una serie de elementos para su
buen aprovechamiento. Entre otros se requiere un conocimiento adecuado de las formulaciones base
de la dinamica y el tratamiento de sefiales, asi como el estudio de los diferentes metodos existentes para
detectar de buena manera las caracteristicas modales seglin sea el tipo de proposito y estructura que se
esta analizando. Sin embargo, con el avance de la tecnologia en dispositivos de medicion, asi como de
herramientas computacionales para el tratamiento de las sehales que incluso pueden ser en tiempo real,
los metodos OMA apuntan a ser uno de los métodos mas importantes para ser utilizados en el diagnos-

tico y monitoreo de una estructura.

3.2.5 Técnicas de extraccion de parametros modales

Una gran clasificacion de los métodos de identificacion de parametros dinamicos (frecuencias natu-
rales, formas modales y amortiguamientos) es determinada por el dominio en el que se trabajan las
sefiales, esto es, si el analisis se hace en el dominio del tiempo o si se hace transformando la senal al
dominio de la frecuencia. Tradicionalmente, los métodos en el dominio de la frecuencia son los
mas utilizados, sin embargo, en los tltimos afios los métodos en el dominio del tiempo han evo-
lucionado y tienen ventajas relacionadas con la menor influencia del ruido en la determinacion de los

parametros modales.

Otra distincion entre los metodos de identificacion es si estos se basan en sistemas de un grado de
libertad (SDOF - single degree-of-freedom) o en sistemas de varios grados de libertad (MDOF - Multiple
Degree of Freedom). Si solo un modo es dominante, es posible suponer que la respuesta estructural en ese
rango de frecuencia depende solo de ese modo y sus parametros pueden ser determinados por separado.
Esta suposicion de SDOF es una aproximacion razonable solo si los modos de la estructura estan bien
separados. En presencia de modos poco espaciados o incluso coincidentes, se deben adoptar métodos
MDOF para identificar correctamente los diferentes modos que contribuyen a la respuesta estructural
general.

Las tecnicas de identificacion se pueden clasificar en dos grandes grupos: métodos paramétricos
y métodos no paramétricos. Un modelo paramétrico es un modelo matematico con algunos para-
metros que se pueden ajustar para cambiar la forma en que el modelo se ajusta a los datos. En general,
se busca un conjunto de parametros que minimicen la desviacion entre la respuesta prevista del sistema
del modelo y la respuesta medida del sistema (mediciones). Los procedimientos parametricos son mas
complejos por lo que requieren gran trabajo computacional con respecto a los no paramétricos. Las
técnicas no parameétricas son particularmente Utiles durante las pruebas de campo para obtener una

vision rapida sobre la eficacia de mediciones y resultados de identificacion dinamica.

Entre los meétodos no parametricos mas conocidos y usados se destaca el Peak-picking (PP). Este
es el metodo SDOF mas simple usado para la verificacion de datos obtenidos y para dar una primera
vision de las propiedades modales de la estructura. Se basa en el procesamiento de la sefial usando la
transformada discreta de Fourier y los modos suficientemente separados pueden ser estimados directa-
mente de los picos obtenidos de una matriz de densidad espectral (PSD) o matriz que contiene los
espectros de potencia de las respuestas [36]. Dichos picos son las primeras estimaciones de las frecuen-

cias y formas modales. La precision depende de la resolucion en la frecuencia utilizada.
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Otro método no parametrico que podria destacarse es la Funcion compleja de indicacion de
modos (CMIF). El método CMIF (Complex mode indication function) esta basado en la descomposicion
en valores singulares y descomposicion en autovalores de la matriz que contiene los espectros de po-
tencia de las respuestas [37]. Originalmente, fue una herramienta para contar el nimero de modos en
un conjunto de mediciones. Es apropiado cuando hay frecuencias modales estrechamente espaciadas o
repetidas.

Dentro de los métodos parametricos se destaca el método de la frecuencia compleja de poli-mini-
mos cuadrados (p-LSCF - Poly-least squares complex frequency). El metodo p-LSCFD o comercialmente
conocido como “PolyMax”. Fue desarrollado para identificacion de parametros modales a partir de las
funciones de respuesta en frecuencia con base en un ajuste por minimos cuadrados, lo que genera un
proceso de optimizacion. Este genera estimaciones de polos globales y vectores de participacion modal.
Este metodo es adecuado para estimaciones mas precisas de los parametros modales de conjuntos de

datos grandes y ruidosos.

Existe una gran variedad de métodos en el dominio del tiempo, pero todos suponen un manejo
conceptual mayor de analisis de sefiales, por lo que se aconseja iniciar conociendo la practicidad de los
meétodos en el dominio de la frecuencia. Dentro de los métodos mas conocidos de identificacion en el
dominio del tiempo, se encuentra el metodo ERA (Eigensystem Realization Algorithm), el cual fue desa-
rrollado en el Centro de Investigacion de la NASA. Este metodo se basa en la descripcion de un sistema
por medio de un conjunto de ecuaciones diferenciales o de diferencias de primer orden. Otros meétodos
en el dominio del tiempo que son bastante estudiados actualmente son los metodos de Modelos Auto-
rregresivos (AR o ARMA). Estos metodos utilizan expresiones de las funciones de transferencia, pero

en tiempo discreto. Estos anaden un término de error que ayuda a mejorar la deteccion.

Dado el reciente desarrollo del analisis modal operacional (OMA), la mayoria de sus técnicas para
identificacion de parametros dinamicos se derivan de los procedimientos de identificacion modal de
entrada-salida del analisis modal experimental (EMA), sin embargo, para le OMA se asumen entradas
multiples de caracter aleatorio y se trabaja principalmente de los datos de respuesta (salida). Desarrollos
en los metodos de identificacion para OMA, condujeron al planteamiento de varios métodos importan-
tes de identificacion modal exclusivos del OMA, dentro de los que se destacan:

En el dominio de la frecuencia:

# Descomposicion en el dominio de la frecuencia (FDD — Frequency Domain Decomposition):
El metodo FDD es ligeramente mas sofisticado que el Peak-Picking el cual permite la separacion
de modos estrechamente espaciados y la identificacion de amortiguamientos modales [38]-[40].
Este se basa en el calculo de valores y vectores singulares obtenidos del analisis de la matriz de
densidad espectral. Es uno de los mas usados dada su mejor efectividad en la determinacion
apropiada de los parametros modales con un esfuerzo computacional moderado.

# Descomposicion mejorada en el dominio de la frecuencia (EFDD): El método EFDD
(Enhanced Frequency Domain Decomposition) es una extension de la técnica FDD [41]. Comparado
con el FDD, el EFDD ofrece una estimacion mas exacta tanto de las frecuencias naturales y los
modos de vibracion como del coeficiente de amortiguamiento.

En el dominio del tiempo:

# Identificacion de subespacio estocastico (S5 — Stochastic Subspace Identication): Es basado
en un método de la ingenieria de control para la identificacion del espacio de estados de siste-
mas, el cual utiliza directamente los datos medidos. Se plantea un modelo paramétrico que se
ajusta directamente a los datos sin procesar de las series de tiempo [42]. Dentro de este método
se destacan dos algoritmos generales:

— Data Driven Stochastic Subspace Identication (SSI-Data): Trabaja con una historia de datos para
dar predicciones de datos y compararlos con los siguientes [43].
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—  Covariance Driven Stochastic Subspace Identication (SSI-COV): Extrae la informacion estadistica
de la respuesta del sistema permitiendo un modelado equivalente de covarianza, de modo
que se encuentre la funcion de correlacion correcta y la funcion de densidad espectral co-
rrecta [44].

Un detalle de las técnicas de identificacion aplicables para el EMA pueden ser consultadas en [34] y
para el OMA en [2], [35].

Las senales que son registradas en una estructura civil son complejas dado que involucran excitacio-
nes ambientales, ruido de los equipos, vibracion del terreno donde se implantan, complejidad de la
estructura que contiene un sin nimero de modos tanto locales (de cada elemento) como globales (que
involucran gran parte de la estructura). Por lo anterior, el analisis modal con cualquier técnica de iden-
tificacion requiere un conocimiento avanzado de tratamiento de senales aleatorias, que incluye en su
gran mayoria tecnicas probabilisticas. Sin embargo, con el auge de los métodos experimentales de ana-
lisis modal, gran cantidad de software ha sido desarrollado, por lo que el analisis complejo de datos que
requiere la identificacion modal puede convertirse en una tarea de rutina.

3.2.6 Identificacion modal experimental en un modelo simple

@) (b)

Figura 3-2 Modelo experimental de viga metalica (a) y esquema del proceso de medicion de la respuesta dinamica (b)

Una ilustracion general del proceso de obtener experimentalmente las propiedades dinamicas de
una estructura (frecuencias naturales, amortiguamiento y modos de vibracion) a partir de la medicion
de vibraciones, se construy6 un modelo experimental simple de una viga rectangular metalica en vola-
dizo, el cual habia sido resuelto en el Capitulo 1 por técnicas analiticas y numericas. Asi, utilizando una
tecnica del analisis modal experimental (EMA) se muestra el proceso de obtencion de parametros mo-
dales de la barra metalica, partiendo de la funcion de respuesta en frecuencia (FRF) obtenida de los

datos experimentales y haciendo uso del metodo conocido como Peak—Picking.

El procedimiento experimental consiste en registrar la respuesta en aceleracion mediante un ace-
lerometro localizado en el extremo libre de la viga al generar un impacto con un martillo en ocho puntos
alo largo de la viga. De este modo, se registran ocho senales de respuesta en aceleracion en el extremo
de la viga (punto 8). La sefal de fuerza por el impacto es medida mediante el sensor de fuerza localizado
en la punta del martillo. En la Figura 3-2 se muestra el modelo y el esquema de la prueba de vibraciones
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realizada sobre la viga. La viga de 900 mm de longitud y de seccion rectangular de 15x20 mm fue
fabricada de acero A36 de densidad p = 7850 kg/m’ y médulo elastico E=200 GPa.

Los resultados de las mediciones de respuesta en aceleracion en el extremo libre ante la excitacion
generada por el impacto del martillo calibrado en otro punto a lo largo de la viga fueron analizados para
obtener ocho funciones de respuesta en frecuencia (FRF). Estas se obtienen de la relacion entre la sefial
de respuesta en frecuencia del punto 8 y la sefial en frecuencia de fuerza en cada punto. Las FRF son
una representacion de la amplificacion de la respuesta con respecto a la senal de entrada, por lo que
tienen la forma de las curvas de amplificacion de la respuesta dinamica de un sistema de un grado de
libertad, explicadas en Capitulo 1 (ver Figura 1-5). Para el sistema de varios grados de libertad, las FRF
indican una frecuencia amplificada para cada modo de vibracion dominante, y por tanto, se puede ex-
traer de estas las frecuencias fundamentales, asi como, los amortiguamientos asociados con cada una de
estas frecuencias, como se explico en el capitulo 1 (ver Figura 1-6).

En la Figura 3-3a se presenta el valor absoluto de las funciones de respuesta en frecuencia en el
punto 8 para cada excitacion, las cuales estan designadas como Hij, donde i es punto de excitacion y j
el punto de medicion. En esta se indican las primeras seis frecuencias de vibracion dominantes de la
viga, las cuales son claramente identificables en cada una de las pruebas realizadas. Con esto se da clari-
dad que, para obtener las frecuencias fundamentales, bastaria con medir la respuesta ante una sola ex-
citacion y en cualquier punto. No obstante, resulta indispensable para la obtencion de los modos de
vibracion, conocer la respuesta para la excitacion en varios puntos. Es importante sehalar que la prueba
para obtener modos de vibracion también podria realizarse teniendo ocho acelerometros, midiendo
simultaneamente la respuesta en cada punto de la viga ante el impacto en Gnico punto. Por supuesto,
esta estrategia de medicion demandaria menos tiempo de ejecucion en campo, pero requeriria mucha
mas instrumentacion (acelerometros y sistema de adquisicion de mas canales), lo que redundaria en un

costo elevado.

@ (®)

Figura 3-3 FRF y angulo de fase entre las senales de fuerza y respuesta de la viga para cada excitacion

Del andlisis de las sefiales, es sencillo obtener el angulo de fase (8) entre la sefial de entrada (sefial
de fuerza) y la sefial de respuesta (sefial de aceleracion en el punto 8). Recordando lo mencionado en el
Capitulo 1 (ver Figura 1-7), el angulo de fase es muy util para complementar la informacion de en los
puntos de las frecuencias dominantes de las FRF, indicando el sentido de la respuesta en relacion con la
fuerza, lo que brinda informacion importante para la obtencion de los modos de vibracion. La Figura 3-

3b muestra los angulos de fase (6;j) para cada una de las funciones de respuesta en frecuencia asociadas.
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Partiendo de los datos obtenidos experimentalmente se determinan las seis primeras frecuencias
naturales del sistema, la relacion de amortiguamiento y los modos de vibracion correspondientes me-
diante el método mas basico de un analisis modal experimental, denominado Peak-Picking [30], [45],
[46]. Este se aplica a sistemas en que las frecuencias naturales estén claramente separadas, dado que se
basa en que los valores de la FRF en la vecindad de un punto de resonancia son semejantes a los de un
sistema de un solo grado de libertad. En la Figura 3-3a se pueden identificar facilmente las coordenadas
de los picos (wy., |H|pico) para cada una de las FRF. La frecuencia natural para el modo r, @, puede

definirse como la frecuencia a la cual se presenta un valor pico o maximo de la FRF, |H |pico-
Wy = Wpico (3.2)

Los resultados de frecuencias naturales de vibracién w, y respuestas maximas absolutas |H |pico
obtenidos para las ocho FRF (una por punto de excitacion) y para los seis primeros picos encontrados
como predominantes en el sistema se resumen en la Tabla 3.1. Es claro de estos resultados, que en cada
una de las FRF puede identificarse las frecuencias de vibracion, con lo que seria suficiente con realizar

una sola FRF para determinar las frecuencias del sistema.

Tabla 3.1 Frecuencias naturales y respuestas maximas obtenidas experimentalmente

FRF

Modo 1 Modo 2 Modo 3 Modo 4 Modo 5 Modo 6

(Dr (Hz) IHIPico (Dr (Hz) IHIPico O)r (Hz) IHIPico 0).- (Hz) IHIPico 0).- (Hz) IHlpico 0).- (Hz) IHIpico

H18
H28
H38
H48
H58
H68
H78
HS88

14.75 14.70 89.75 205.36 250.50 1104.27 494.65 487.29 814.65 366.21 1213.30 126.84
14.75 28.64 89.50 308.15 250.50 1069.94 494.65 80.11 814.65 578.21 1213.30 471.82
14.75 41.91 89.50 352.17 250.50 385.89 494.65 44549 814.65 408.20 1213.30 397.14
14.75 58.49 89.50 318.15 250.50 513.94 494.65 397.29 814.65 547.61 1213.30 286.56
14.75 74.79 89.50 192.03 250.50 916.19 494.65 151.42 814.65 459.21 1213.30 551.79
14.75 100.67 89.50 7.17 250.50 590.95 494.65 477.71 814.65 482.07 1213.30 60.30
14.75 105.63 89.50 239.28 250.25  269.86 494.65 102.26 814.65 367.68 1213.30 480.24
1475 118.75 89.50 435.75 250.25 1386.63 494.65 622.05 814.65 862.05 1213.30 682.68

Prom.

14.75 89.53 250.44 494.65 814.65 1213.30

El amortiguamiento de un sistema de un grado de libertad esta relacionado con el ancho de la cam-

pana formada alrededor del pico de resonancia de la respuesta de un sistema en una curva de amplifica-
cion de la respuesta vs frecuencia (ver Figura 1-6). El factor de pérdida de amortiguamiento (7;-) y la
relacion de amortiguamiento () pueden ser hallados a partir de la determinacion de las frecuencias
Wq y Wp localizadas a lado y lado de la respuesta pico, las cuales determinan un ancho de banda (4Aw)

de la funcion para un nivel de respuesta |H |pico /N2. Con estas frecuencias los parametros de amorti-
guamiento pueden ser obtenidos de la siguiente manera:

Ny = 2
2 w, W,

n
fr=_r

3.4
> -4

En la Tabla 3.2 se presenta el resumen de frecuencias que establecen el ancho de banda para la

amplitud de |H|pico/\/§: de acuerdo con el método Peak-Picking. Con base en las frecuencias W, ,
W, y Wp, se determinan los parametros de amortiguamiento: factor de perdida de amortiguamiento

1y y relacién de amortiguamiento &, los cuales son presentados en la Tabla 3.3.
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Tabla 3.2 Frecuencias de ancho de banda para cada modo

FRF

Modo 1 Modo 2 Modo 3 Modo 4 Modo 5 Modo 6

M,(Hz) Wp(Hz) @4(Hz) Wp(Hz) @5(Hz) Wp(Hz) @5(Hz) Wp(Hz) @ 5(Hz) Dp(H) @5 (Hz) D (Hz)

H18 14.62 15.05 89.28 89.97 250.19 250.81 493.31 495.35 813.77 815.54 1211.21 1214.52

H28 14.62 15.01 89.26 89.95 250.12  250.71 493.14 495.34 813.76 815.53 1211.02 1214.46

H38 14.63 15.02 89.27 89.97 250.17 250.75 493.49 495.35 813.78 815.60 1211.27 1214.53

H48 14.62 14.98 89.25 89.93 250.08 250.70 493.55 495.35 813.83 815.67 1211.34 1214.56

H58 14.62 14.97 89.21 89.89 250.05 250.72 493.56 495.38 813.80 815.64 1211.26 1214.57

H68 14.63 14.97 89.08 89.81 250.05 250.77 493.66 495.36 813.85 815.86 1211.04 1215.16

H78 14.63 14.92 89.22 89.86 24994 250.56 493.69 495.36 813.83 816.36 1211.87 1215.12

HS88 14.62 14.95 89.23 89.88 24997 250.66 493.54 495.37 813.82 815.71 1211.37 1214.71
Tabla 3.3 — Factor de pérdida de amortiguamiento y relaciéon de amortiguamiento

Modo 1 Modo 2 Modo 3 Modo 4 Modo 5 Modo 6

™ n & nm & m & m & m &  m &
H18 0.0293 1.47% 0.0077  0.38% 0.0025 0.12% 0.0041 0.21% 0.0022  0.11% 0.0027  0.14%
H28 0.0266 1.33% 0.0077  0.39% 0.0024 0.12% 0.0044 0.22% 0.0022 0.11% 0.0028 0.14%
H38 0.0266 1.33% 0.0078  0.39% 0.0023  0.12% 0.0038 0.19% 0.0022  0.11% 0.0027 0.13%
H48 0.0245 1.22% 0.0076  0.38% 0.0025 0.12% 0.0036 0.18% 0.0023  0.11% 0.0027 0.13%
H58 0.0238 1.19% 0.0076  0.38% 0.0027 0.13% 0.0037 0.18% 0.0023 0.11% 0.0027 0.14%
H68 0.0231 1.16% 0.0082 0.41% 0.0029  0.14% 0.0034 0.17% 0.0025 0.12% 0.0034 0.17%
H78 0.0197 0.98% 0.0072 0.36% 0.0025 0.12% 0.0034 0.17% 0.0031 0.16% 0.0027 0.13%
HS88 0.0224  1.12% 0.0073  0.36% 0.0028  0.14% 0.0037 0.18% 0.0023  0.12% 0.0028  0.14%
Prom. 0.0245 1.22% 0.0076 0.38% 0.0026 0.13% 0.0038 0.19% 0.0024 0.12% 0.0028 0.14%

La proporcién del movimiento de un punto respecto a otro esta dado por la constante modal, 4.,
la cual puede ser determinada, para un modelo de un solo grado de libertad, a partir de la siguiente

relacion:
~ A,
al=—"-"_ (3.5)
g Ny @,
Ar = |H| N @, (3.6)

De lo anterior, se puede establecer que a partir de la respuesta maxima, el amortiguamiento y la
frecuencia natural de cada modo, se puede determinar la constante modal A, en cada punto de excita-
cion y con esto determinar la forma del movimiento en cada modo. En la Tabla 3.4 se muestra los
valores absolutos de las constantes modales halladas en cada modo de vibracion. Para poder representar
las formas modales experimentales halladas con el metodo de Peak-Picking se requiere saber el sentido
del movimiento en cada forma modal, asi que se determina la fase en la frecuencia natural especifica de
cada punto de excitacion (ver Figura 3-3b). La representacion de las formas modales se realiza norma-
lizando las constantes modales (Tabla 3.4) y agregandoles el signo correspondiente en relacion con la
fase respectiva. De esta manera, se forma el vector de deformada modal para cada modo de vibracion
como se muestra en la Tabla 3.5. Finalmente, se dibujan los vectores de deformada modal vs la posicion
de los puntos de excitacion para obtener las formas modales aproximadas de la viga metalica. De este
manera, en la Figura 3-4 se presentan las formas modales y sus frecuencias naturales de vibracion obte-
nidas mediante el analisis modal experimental (EMA) y se comparan con la solucion analitica obtenida

con la teoria de sistemas continuos en el Capitulo 1.
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Tabla 3.4 Constantes modales A, para cada modo

FRF Modo1l Modo2 Modo3 Modo4 Modo5 Modob6

H18 94 12700 171504 491399 528053 509210
H28 165 19052 158078 87106 833734 1968351
H38 242 22093 56057 409682 605253 1570313
H48 312 19382 79785 353592 820944 1119217
H58 387 11693 153698 136268 688395 2215298
He68 507 468 106545 401595 789562 301378
H78 453 13712 41870 84452 758226 1893999
HS88 579 25365 239495 562864 1327476 2765915

Tabla 3.5 Desplazamiento modal normalizado

Punto L O59%M Mido1 Modo2 Modo3 Modo4 Modo5 Modo6
(mm)
0 0 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
1 200 0.162 -0.501 0.716 -0.873 0.398 0.184
2 300 028  -0.751 0.660  -0.155  -0.628 0.712
3 400 0418  -0.871 0234 0728  -0456  -0.568
4 500 0538  -0.764  -0.333 0.628 0.618  -0.405
5 600 0.668 -0.461 -0.642 -0.242 0.519 0.801
6 700 0.874 0.018 -0.445 -0.713 -0.595 -0.109
7 800 0.781 0.541 0.175  -0.150  -0.571  -0.685
8 900 1.000 1.000 1.000 1.000 1.000 1.000

Figura 3-4 Formas modales y frecuencias naturales de vibracion experimentales vs analiticas

Se encuentra una gran similitud entre los resultados obtenidos experimentalmente con los dados
por un analisis teorico. Con esto se puede establecer que el método de Peak-Picking es adecuado para
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3.3

3.3.1

Capitulo 3 — Andlisis de vibraciones en el diagndéstico de estructuras

estimar de manera sencilla los parametros basicos de respuesta dinamica de una estructura simple. Sin
embargo, existen variaciones de las mediciones relacionadas con la participacion de otros modos en el
analisis de un modo especifico, que hacen que algunas formas modales varien de manera considerable
con respecto a lo estimado teoricamente. Es de notar que para predecir de una manera mas fiel las
formas modales para modos de orden superior es necesario contar con mas puntos de medicion. Sin
embargo, la utilizacion de gran cantidad de puntos de medicion es ineficiente y aumenta el costo de las
pruebas. Por tanto, es suficiente en la mayoria de los casos con comprobar puntos caracteristicos de la
forma de movimiento, a fin de verificar los procesos de modelamiento analitico o numérico. En los
metodos experimentales se puede encontrar variaciones de las propiedades dinamicas de la estructura
con respecto a los valores teoricos que pueden estar asociados a variaciones en la rigidez del material y
del empotramiento. Para esto es conveniente realizar una actualizacion del modelo (model updating) que

redunde en la determinacion correcta de las propiedades de rigidez,

Es evidente la gran utilidad de los metodos experimentales en la determinacion de los parametros
dinamicos de una estructura, ya que las mediciones directas representan la verdadera respuesta y, por
tanto, pueden ser utiles para detectar cambios en la rigidez, en la forma de movimiento, en los valores
de amortiguamiento. Esto es eficazmente til en la deteccion y cuantificacion del dano en una estruc-
tura, en razon a tratarse de pruebas no destructivas que apuntan a evaluar el dafio global de manera
acertada en tiempos reducidos en comparacion con otros metodos de inspeccion.

Validacion de resultados

Para validar los parametros obtenidos mediante medicion de vibracion se puede optar por repetir
las pruebas con condiciones similares y comparar los resultados. Este caso puede ser viable en elementos
estructurales o estructuras pequeﬁas, sin embargo, repetir las pruebas en una estructura grande, como
un puente o una edificacion con gran cantidad de puntos de medicion, puede resultar en grandes costos,

y por tanto poco viable.

Una forma usual y recomendable de mejorar la confiabilidad de las estimaciones de los parametros
medidos es utilizar dos o mas tecnicas de identificacion a fin de confirmar los resultados del proceso de
analisis.

Los analisis experimentales normalmente requieren ser comparados y validados con los analisis nu-
mericos realizados por medio de modelos de elementos finitos de la estructura. Esta fase es necesaria,
no solo para calibrar el modelo numérico por computador (model updating), si no tambien, para retro-
alimentar el proceso de identificacion e interpretacion de parametros del analisis experimental. Es evi-
dente que, entre mayor informacion se tenga de ambos procesos, el experimental y el numerico, se
llegara a mejores resultados. Esta mejora en la similitud entre un modelo numeérico y los resultados de
mediciones experimentales, puede ser validada mediante métodos de correlacion que indicaran, no solo
la fidelidad del modelo numérico, si no la coherencia de los resultados del proceso experimental con
un comportamiento dinamico especifico asociado a la geometria, materiales y estado de la estructura.

Esta validacion tambien resulta de gran utilidad para la deteccion de dano y nivel de avance del mismo.

Meétodos de correlacion

Las diferentes estimaciones de los parametros modales se pueden comparar utilizando indices de
correlacion para frecuencias, amortiguamientos y formas modales. Las frecuencias de vibracion y el
amortiguamiento se pueden comparar con indices sencillos comparando uno a uno cada parametro y

los resultados se validan si la diferencia entre pares de valores se encuentra dentro de un valor umbral
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predefinido. Para comparar formas modales se utilizan indices mas complejos que tengan en cuenta la

cantidad de puntos de medicion.

Algunos de los métodos usuales de correlacion que pueden ser utilizados para la validacion de re-

sultados experimentales con diferentes técnicas de identificacion, diferentes pruebas o lo mas usual con

las estimaciones de un modelo numérico, son:

Comparacion de las frecuencias de vibracion: Es el metodo directo mas simple de aplicar, en razon
a que la frecuencia natural de vibracion es el parametro mas sencillo y preciso de obtener, incluso
con los meétodos de analisis experimentales mas basicos. Este método de validacion, busca encontrar
la diferencia mas pequefa entre las frecuencias de resonancia obtenidas por dos estimaciones dife-
rentes (Ej.: experimentalmente y las calculadas numéricamente). Aunque la precision depende de
la complejidad de la estructura, usualmente, porcentajes menores al 3% de dicha diferencia, se
considera como una buena similitud.
Comparacion visual de las formas modales: un proceso manual no riguroso, que resulta adecuado
para la verificacion de los primeros modos en estructuras no tan complejas. Este método resulta
efectivo si se cuenta con una buena cantidad de puntos de medicion experimental.
Criterio de certidumbre modal (MAC - Modal Assurance Criterion) [47]: Es el metodo mas utilizado
y simple para la correlacion y validacion de resultados. Se basa en un factor de correlacion que
compara cada modo identificado por dos estimaciones diferentes. Para el caso de una comparacion
de modos experimentales con los modos posibles determinados por un modelo numérico, la MAC
esta dada por:
|{¢ex}?{¢num}j |2

MA@ 0 = T D30 B B,

exSi \PexJSi numJS j \PnumJj

donde {9..}, y { P} ;representan los vectores de forma modal experimentales y numericos, res-

(3.7)

pectivamente. Esta comparacion, crea una matriz de correlaciones entre los modos experimentales
y los modos de la modelacion numérica. Un factor de correlacion de la unidad o cercano indicaria
una completa o buena correlacion entre los modos comparado, mientras que valores cercanos a
iguales a cero indicarian una baja o nula correlacion. La idea es que se compare el mismo namero
de modos experimentales frente a los modelados y se dispongan de forma ordenada de acuerdo a la
frecuencia natural de vibracion de cada modo. De esta forma, se encontrara que, si existe una buena
correlacion de los modos modelados y buscados en el analisis experimental, se observara valores de
la unidad o cercanos en la diagonal principal de la matriz MAC mientras los demas valores tendran

una tendencia a cero.

Criterio de certidumbre de coordenadas modales (COMAC - Coordinate Modal Assurance Criteria):
factor que correlaciona el conjunto global de coordenadas modales obtenidas por dos estimaciones
diferentes para cada grado de libertad. Valores cercanos a la unidad indican una buena correlacion,
mientras valores bajos, indican una mala correlacion.

Comparacion de las funciones de respuesta en frecuencia (FRF): Estos métodos se basan en la com-
paracion de las formas de las curvas FRF obtenidas por dos estimaciones diferentes. Las FRF a com-

parar deben estar a la misma escala y en el mismo rango de frecuencias.

3.3.2 Actualizacion de modelos (model updating)

La actualizacion de un modelo numerico implica el ajuste controlado de parametros especificos con

base en la comparacion de los resultados analiticos o numeéricos con la respuesta experimental obser-

vada. En un analisis modal el proceso de ajuste se efectiia comparando las frecuencias y formas modales
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experimentales vs las numéricas, cuyas diferencias proporcionan la informacion sobre los tipos de cam-
bios necesarios en el modelo numeérico hasta alcanzar una gran coincidencia con los parametros medi-
dos. Este proceso puede hacerse evaluando la correlacion entre las respuestas experimental y numerica
y repetir el proceso con los cambios pertinentes en el modelo (actualizacion manual), o se pueden
utilizar algoritmos de actualizacion automatica con base en procesos de previos de identificacion de

parametros del modelo que mas afectan la respuesta o mas sensibles (analisis de sensibilidad).

Dentro de los parametros usuales de modificacion que presentan mayor incertidumbre en una es-
tructura civil se encuentran las propiedades de rigidez como: modulo de Young, rigidez de soportes o
union entre partes, relacion de rigidez debida a la interaccion de la cimentacion y el suelo, rigidez
geomeétrica de elementos controlada por cambio en espesores 0 momentos de inercia, entre otros. Las
propiedades de densidad de los materiales en los modelos de estructuras grandes resultan ser tambien
muy importantes. Otros parametros mas dificiles de incluir estan asociados a puntos localizados de dano

o a perdida de seccion por causa de corrosion o abrasion.

Aunque las técnicas de actualizacion de modelos no son nuevas [48], en resientes afios se han in-
cluido diferentes algoritmos avanzados que incluyen procesos inteligentes producto del gran reto que
demanda la actualizacion de modelos de estructuras civiles complejas [49]. Un proceso de actualizacion

de modelos puede resumirse en los siguientes pasos:

1. Creacion del modelo numéricos. Se basa en las propiedades geométricas y de materiales
del diseno o medidas en campo. En algunos casos de carencia de pruebas de materiales se debe

suponer unas propiedades iniciales de acuerdo a criterios referidos al material.

En estructuras civiles los modelos numéricos van desde formulaciones analiticas simples para
elementos sencillos, pasando por modelos de macro elementos con analisis matricial hasta ele-

mentos finitos con mallados sofisticados.

2. Medicion de propiedades modales. Pruebas de vibracion e identificacion de propiedades

modales experimentales. Es de preferencia que las pruebas se realicen previo conocimiento de
los resultados de un modelo numeérico preliminar, en razon a que esto facilita la definicion de
las especificidades propias de las pruebas, especialmente la seleccion de puntos y direcciones de
medicion.

3. Emparejado numérico-experimental (model matching). Para adelantar la correlacion
de formas modales se requiere coincidencia de los grados de libertad estudiados experimental-
mente (grados de libertad instrumentados) con los grados de libertad a comparar sobre el mo-
delo numérico. La incompatibilidad por carencia en grados de libertad experimentales es fre-
cuente, por lo que, varios autores recomiendan, reducir los modelos numeéricos para asegurar
la comparacion de modos equivalentes o expandir los resultados del analisis experimental me-
diante técnicas basadas principalmente en el modelo numeérico. De cualquier modo, un cono-
cimiento adecuado del comportamiento dinamico de la estructura con la ayuda de un proceso
de modelacion riguroso, asegura un mejor entendimiento de los datos experimentales y su ade-
cuada comparacion con los resultados del modelo numeérico.

Se debe entonces seleccionar los puntos de comparacion modal a fin de, en lo posible, comparar
modos semejantes. En este paso se debe seleccionar un rango de frecuencia de comparacion,
un nimero semejante y limitado de modos a comparar. Es recomendable que esta verificacion

se haga en cada iteracion, especialmente cuando el nimero de modos a comparar es elevado.

4. Seleccion de parametros de ajuste. Analisis de sensibilidad de parametros del modelo que
representen un mayor cambio en las propiedades modales en coherencia con las propiedades
observadas en la estructura y limitando su valor dentro de un rango probable.
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3.4

3.4.1

5. Correlacién y funcion objetivo. Se debe seleccionar la forma de validar el modelo en cada
iteracion. Una correlacion de cada caracteristica modal puede ser hecha, pero es necesario de-
finir una funcion objetivo que tome en cuenta todas las propiedades modales a comparar en
cada iteracion, definiendo pesos para cada parametro y los umbrales de error admisible. Asi, las
funciones objetivo se basan en resolver un problema de minimizacion de las diferencias entre

los resultados experimentales y los numéricos.

6. Ajuste y correccion de modelos. Las propiedades deben ajustarse hasta encontrar una mi-
nimizacion del error del modelo respecto del experimental. Sin embargo, también se requiere
revisar el modelo a fin de encontrar anomalias que eviten la convergencia. Esto es especialmente
importante en modelos de estructuras con dafio, donde un dano localizado pueda ser dificil de
modelar con la modificacion de parametros de rigidez. Para esto se debe corregir el modelo
empleando mejores maneras de representar el problema (ej. La modelacion de un diafragma

semirigido, con propiedades ortotropicas y problemas de conexion).

Identificacion de dano estructural

Existen muchas metodologias de deteccion de dafios basado en vibraciones, sin embargo, no hay un
acuerdo sobre la caracteristica Optima para medir el dano. Muchas caracteristicas de dafio sufren de una
sensibilidad excesiva a las condiciones externas (Ej: temperatura), mientras que otras son dificiles de
extraer con precision en condiciones ambientales. Un ideal del parametro de dafio adecuado debe poder
extraerse de manera consistente, ser sensibles a los danos e insensibles a las condiciones externas. Un
factor fundamental en la medicion del dano por vibraciones son los recursos disponibles, ya que en
algunos casos se podra evaluar la vibracion utilizando muchos sensores junto con avanzadas metodolo-
gias de procesamiento y analisis de deteccion de ano. En la practica, para la implementacion generalizada
de una tecnica requiere una metodologia simple y eficaz que sea rentable, dejando, por ahora, las me-

todologias especializadas para casos especificos de investigacion.

Las metodologias de analisis para la deteccion del dafio en una estructura dependen de la profundi-
dad con que se quiera caracterizar dicho dafio, por lo que, se han establecido diferentes niveles de

identificacion de dano, asi:

# Nivel 1: Determinacion de la existencia del dafio.
#  Nivel 2: Localizacion geométrica del dafio.
# Nivel 3: Cuantificacion de la severidad del dafio.

#  Nivel 4: Prediccion de la vida en servicio restante de la estructura.

En concordancia con estos niveles de identificacion y de la propiedad en que se base el estudio del
dafio, algunos de los métodos o técnicas para la deteccion del dafo se describen a continuacion. se hace
una sintesis de los principales enfoques generales de deteccion de dafios basados en vibraciones. Por
supuesto, en el campo investigativo y poco aplicado se encuentran técnicas basadas en algoritmos pro-
babilisticos y de inteligencia artificial que solo seran aplicables con el desarrollo futuro de metodologias

practicas aplicables a casos usuales.

Meétodos basados en las caracteristicas de la respuesta (no modales)

En razon a que la respuesta de la estructura es modificada de acuerdo a la condicion de daho o
deterioro que tenga, los métodos basados en las caracteristicas principales de la sefial de respuesta me-
dida (también conocidos como no modales) pueden ser una base adecuada para adelantar un analisis de

dano en la estructura. El principal parametro a analizar en estos métodos es la variacion del nivel de
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vibracion, cuantificado de diversas maneras. Se ha encontrado que a un analisis y seguimiento del nivel
de respuesta de la senal medida en puntos criticos de la estructura puede ser un indicador claro para la
evaluacion del estado y deteccion del dafio de una estructura [50]-[53]. Se presenta a continuacion una
serie de parametros que pueden ser obtenidos de forma simple de las historias de tiempo discretas de
. . . o . . . .
aceleracion obtenidas en condiciones de excitacion ambiental o inducida por cargas de servicio, las cua-

les son indicadores del deterioro o estado de dafio de una estructura.

# Laaceleracion pico (o pico a pico) es simplemente el salto de aceleracion maximo en el historial
de respuesta que, segn algunos estudios, se correlaciona con la condicion estructural [50].

# Laaceleracion maxima sostenida: se usa comiinmente para medir rapidamente la intensidad de
un sismo. Esta determinado por el tercer valor absoluto mas alto de aceleracion en la historia
del tiempo.

# El periodo medio, T): es un concepto desarrollado originalmente para evaluar los movimientos
de tierra de un sismo. Utiliza valores de amplitud de Fourier {Fai} dentro de un rango de
frecuencia asociado para producir un periodo promedio ponderado entre 0.25 y 20 Hz.

# Lafrecuencia media: se define como la inversa del valor del periodo medio determinado a partir
del concepto de periodo medio. Esto es para permitir una matriz de covarianza adecuadamente
escalada para su uso en la fase de deteccion de valores atipicos.

# Lavelocidad absoluta acumulada, CAV, es la integral acumulada de todos los valores absolutos
de aceleracion de la senal de respuesta: CAV = [ |[a®)|dt. Es relacionado con la energfa para
resistir una carga repetida.

# Laintensidad de Arias, IArias: es un parametro de vibracion que generalmente se usa para des-
cribir la energia vibratoria de un sismo durante su duracion total. Como el contenido de energia
de un terremoto es proporcional al cuadrado de aceleracion, IArias lo incorpora calculando la
integral escalada de la respuesta de aceleracion al cuadrado. La intensidad de Arias se usa co-
munmente como un indicador del potencial de dafo de un sismo tanto a partir de su valor
acumulado total como a través de la pendiente maxima de su serie acumulada. Se puede aplicar
para evaluar la energia de vibracion de una estructura para varios estados de dafio.

# El Factor de Potencial Destructivo, PD: es una adaptacion de la intensidad de Arias, que con-
tabiliza las caracteristicas de frecuencia ademas de la energia de vibracion, al incluir una variable
que contabiliza el nimero de cruces por cero en una unidad de tiempo.

# Laintensidad de vibracion: fue utilizada para correlacionar el grado de dafio en edificios con la
intensidad de vibracion medida en una escala empirica, conocida como escala Vibrar. El funda-
mento de esta conexion radica en el hecho de que la aceleracion cuadratica media varia con la
frecuencia az(t), y que el potencial de dano de la vibracion se reduce con la frecuencia, lo que
da como resultado una suposicion razonable de que el dafo causado por las fuerzas de inercia
es proporcional a az(t)/f = |(). Esta intensidad de vibracion se da de forma adimensional (vi-
brar) como Iv =10log10 (I/Is), donde Is = 10 mm?/s’.

#  Area de envolvente de vibracién (VEA) : es un parametro de vibracion novedoso propuesto por
Moughty y Casas [54] que puede considerarse como un parametro basado en pseudo energia.
Se determina por el area encerrada por las lineas envolventes positiva y negativa, obtenidas de
unir los picos. Se debe aplicar un filtro paso bajo a la sehal de vibracion para eliminar los errores
de saltos o picos de alta frecuencia que pueden oscurecer el calculo del area resultante.

# Intensidad de vibracion acumulada media (MCVI): parametro planteado por Moughty y Casas
[54] que relaciona el concepto velocidad absoluta acumulada (CAV) y periodo medio (T).

# Otros parametros basados en la respuesta ante el paso de una carga especifica: metodos que
miden la variacion de la respuesta medida ante una accion especifica estandar (como el paso de

un vehiculo estandar sobre un puente o un impulso o golpe especifico en una estructura). Se
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pueden mencionar el método propuesto en [54] basado en el decremento exponencial de la

respuesta luego del paso de un vehiculo sobre un puente, denominado decremento de la energia

de vibracion.

3.4.2 Métodos basados en analisis modal

A partir de tecnicas de analisis modal se puede identificar cambios en las propiedades modales ya

sea respecto a un estado inicial o a un sistema referencia en buen estado. Esta rama de aplicacion de los

metodos experimentales de analisis modal ha generado una nueva area de estudio en la ingenieria dedi-

cada a la deteccion del dafio basada en la observacion de las caracteristicas dinamicas de una estructura.

a) Meétodos basados en la frecuencia: Resulta el metodo mas sencillo, dado que la frecuencia es el

parametro mas evidente en un analisis modal. Pueden ser de dos formas:

Problema previsto: Consiste en calcular cambios de frecuencias, a partir de un dano cono-
cido. Se modela el daho matematicamente y se comparan las frecuencias con las medidas
experimentalmente para determinar el dano.

Problema inverso: Consiste en el calculo de los parametros de dafo a partir de cambios en

la frecuencia.

Estos métodos tienen la desventaja que son poco sensibles a menos que haya ocurrido un dano

severo o se haga una medicion muy precisa en una estructura muy definida (laboratorio). El

metodo inverso sigue siendo solo investigado teoricamente [55].

b) Meétodos basados en las formas modales: Se compara de manera directa las formas modales. Las

técnicas de correlacion mas conocidas son:

Modal Assurance Criterion (MAC): matriz de correlacion donde se compara los indices de
similitud entre modos. Los cambios en los indices o indices bajos indicarian dafio.
Coordinate Modal Assurance Criterion (COMAC): Mide punto a punto la diferencia entre
dos grupos de formas modales.

Método dimension fractal: Metodo moderno de procesamiento de sefales, donde se calcula
la dimension fractal localizada directamente de la forma modal para encontrar la localiza-
cion y la extension del dafio.

Me¢todo transformado de Wavelet: También es un metodo de procesamiento moderno de
sefales, donde se tratan los datos de las formas modales como una senal y se utiliza la trans-
formada de Wavelet para detectar irregularidades en la sefial por causa de dafio.

Estos métodos tienen la desventaja de necesitar gran numero de puntos de medicion. Solo es

sensible en el caso de que los puntos de medicion sean suficientes para mostrar los cambios de

cada modo en particular.

¢) Meétodos basados en la curvatura de las formas modales: Cambios en la curvatura de los modos

d)

w78

indican una zona de dafio. Se ha notado que esos cambios son mas pronunciados que en los despla-

zamientos modales.

Meétodo tradicional del cambio de la curvatura modal: comparacion directa de curvaturas.
M¢todos modernos procesamiento sefial: Utiliza una tecnica de aislamiento de huecos para
localizar el daho por ajuste de una curva polinomica clbica, en la curvatura de la forma
modal.

M¢étodos basados en la energia de deformacion modal: Utiliza el cambio en la energl'a de deforma-

cion modal para detectar dafio. Esta energia de deformacion esta esta principalmente relacionada

con la curvatura de las formas modales. No se pueden detectar dafios en una estructura cuando el

dafio se encuentra en un elemento que no es sensible a los cambios de parametros modales.

Capitulo 3 — Andlisis de vibraciones en el diagnéstico de estructuras




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

e) Meétodos basados en la flexibilidad modal: Detectan el dafio a través del cambio en la flexibilidad
modal. La curvatura de la superficie con carga uniforme, es sensible a la presencia de daos. Este
metodo es adecuado incluso con mediciones incompletas o ruidosas.

f)  Algoritmos de optimizacion: Existen numerosos métodos que formulan las maneras de identificar
el dano, como un problema de optimizacion, usando multiples parametros modales como funcion
objetivo. Dentro de estos metodos se pueden distinguir dos grupos:

#  Métodos basados en redes neuronales
# Metodos basados en algoritmos geneticos
La desventaja de estos metodos es que necesita una muestra de entrenamiento grande para una

deteccion precisa.

3.4.3 Métodos de actualizacion de modelos

Estos métodos se basan en la correlacion con modelos numeéricos previamente bien correlacionados,
los cuales proporcionan una fuente de algoritmos de identificacion de dafios. Se requiere seleccionar un
numero de parametros para ser comparados entre los modelos de actualizacion. Dependen principal-
mente de la precision del modelo inicial y por lo tanto del tamano y complejidad de la estructura.

3.4.4 Métodos estadisticos

El dafio se detecta por la desviacion en los datos medidos en relacion con los datos medidos en
condiciones normales de funcionamiento. Una estructura no dafiada posee una distribucion con una
media y una varianza asociada mientras en una estructura danada se presentan cambios en la media y la
varianza. Se pueden utilizar patrones estadisticos para detectar la ubicacion y cuantificacion de los dafos.
El inconveniente principal para la aplicacion de este meétodo, es que se requieren suficientes datos del

estado adecuado de la estructura.
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Parte 11

ESTUDIO EXPERIMENTAL DE
ESTRUCTURAS EN DETERIORO

81







Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Capitulo

Dano estructural para acciones dinamicas:

Degradacic’)n de nudos Viga—columna de CR

4.1 Introduccion

Existen diferentes acciones dinamicas que pueden llevar a una estructura a entrar en el rango plas-
tico de comportamiento, generar dano y llegar a causar su colapso. Dentro de estas se pueden mencio-
nar: las acciones generadas por los terremotos en una estructura; la accion de fuerzas de viento elevadas
0 que entre en resonancia con algin modo de la estructura; el impacto stbito de alta intensidad causado
por el choque o la caida de un objeto; las ondas dinamicas de una explosion en los alrededores de la
estructura; las generadas por sobrecargas (paso de vehiculos con sobrepeso por un puente); la accion de
dinamica de un grupo de personas o multitudes sobre una estructura a la misma frecuencia generando
resonancia (Ej: marchar o saltar sobre un puente o la graderia de un estadio). Asi, existe un gran nimero
de casos donde estas acciones no pueden ser evitadas, y por tanto sus consecuencias deben ser evaluadas.
Dentro de las mas estudiadas estan las acciones sismicas debido a la gran incertidumbre en su ocurrencia

e intensidad, asi como la alta probabilidad de graves consecuencias economicas y de vidas humanas.

En zonas de amenaza sismica, la evaluacion rapida y precisa del estado de dafo y el desempeiio de
una estructura después de un sismo, ya sea leve o severo, es de suma importancia para propietarios,
ocupantes, entidades gubernamentales y servicios de emergencia. Una inspeccion visual podria resultar
en una subestimacion del dafo estructural, oculto por acabados y elementos no estructurales. Por el
contrario, las incertidumbres en la profundidad y extension del dafio de un diagnostico basado en un
reconocimiento visual podrian llevar al evaluador a recomendar acciones conservadoras, que conlleven
a recomendar evaluaciones patologicas profundas con procedimientos intrusivos, las cuales demandan
de altos recursos en tiempo y costos elevados. Durante las tltimas décadas, la mayoria de las evaluacio-
nes de seguridad de estructuras posteriores al terremoto se han realizado utilizando proceso visuales
similares a los dados por el ATC-20 [56], mientras que estudios detallados solo se dan en los casos de
dano profundo evidente.

Desde el inicio del presente siglo, el amplio desarrollo en sensores, sistemas de adquisicion y trans-
mision de datos, condujo a un creciente desarrollo en el diagnostico basado en medicion de la respuesta

dinamica para la evaluacion de estructuras durante y posterior a la ocurrencia de un evento sismico.
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Diversas investigaciones han sido ejecutadas relacionados con el diagnostico de estructuras frente a
sismo con base en medicion de la respuesta vibratoria [57]-[59]. Muchas de estas investigaciones han
sido realizadas posterior a la ocurrencia del evento, sin embargo, las mas resientes se centran en deter-
minar un rapido diagnostico con base en instrumentacion instalada previamente en la estructura. Asi,
se distinguen dos formas de hacer un diagnostico basado en la medicion de la respuesta vibratoria: 1) la
evaluacion basada en la respuesta medida del movimiento de la estructura durante un evento sismico; y
2) la evaluacion posterior del comportamiento dinamico de la estructura con dafio basada en medicion
de la vibracion de la edificacion ante acciones ambientales. Dentro de las areas de estudio relacionadas
con el estudio del comportamiento estructural durante y después de un sismo basada en instrumentacion
permanente se ha hecho recientemente una distincion para acciones sismicas denominada seismic struc-
tural-health monitoring (S’"HM) [60]. Esta se ha centrado en establecer metodologias de monitoreo del
comportamiento dinamico de las estructuras y la evaluacion estructural para la toma inmediata de de-
cisiones y la definicion efectiva de medidas de intervencion. En el caso de un diagnostico con registro
de los movimientos de la estructura durante el evento sismico, las investigaciones se han centrado en
las mejores estrategias para medir los movimientos de la estructura y en determinar las mejores meto-
dologias para determinar las afectaciones en el comportamiento de la estructura utilizando los datos de

la respuesta medida [61].

Se han planteado diversos parametros para determinar la condicion de la edificacion con base en los
registros de la respuesta medida durante el sismo, como la variacion de la forma modal, variacion del
periodo o frecuencia natural. Sin embargo, en el caso de comportamiento inelastico de edificaciones el
mejor parametro para evaluar el estado de dano de la estructura es el nivel de deriva (desplazamiento
relativo entre plantas) [61]. Es requerido entonces un conocimiento claro de los niveles de desplaza-
miento o de deriva que generan dafio. Se debe determinar qué niveles de deriva son aceptables, para
relacionar los datos de desplazamiento medidos con el comportamiento sismico del edificio y su nivel
de dano. El diagnostico basado en medicion de la respuesta vibratoria confluye con la evaluacion sismica
de estructuras por desempeno basada en la capacidad fuerza—desplazamiento, cuya utilidad fue promo-
vida en la evaluacion y rehabilitacion sismica de edificaciones desde finales del siglo XX [62]-[64].

Las zonas de union o nudos viga-columna son los principales responsables de la integridad estructu-
ral en edificios con sistema estructural de porticos resistente a momentos ante las respuestas inelasticas
causadas por acciones sismicas. Estos puntos de union en un portico representan los puntos de disipacion
de energia, pero tambien son los puntos de concentracion de dafio estructural. Es asi que, el estudio del
comportamiento inelastico histerético de las conexiones es de principal interés para el disefio y evalua-
cion de estructuras en zonas de amenaza sismica [65]-[67]. En las estructuras de concreto reforzado
(CR) tipo portico, la formacion de articulaciones plasticas (puntos de concentracion de la plastificacion
y dano) deberian aparecer en las vigas antes que en las columnas (concepto de “columna fuerte y viga
debil”) evitando una falla anticipada fragil anticipada por cortante. Este principio de comportamiento
en el diseno de edificios contra sismos se dirige a disipar energia en las secciones adyacentes a la union
entre viga y columna, sin que se presente antes algin mecanismo de colapso. Estos principios son la
base del disefio sismico basado en desempeno desarrollado en las décadas de 1960 y 1970.

Dada la importancia de definir el nivel de dafo frente acciones dinamicas en un diagnostico pos-
evento que, a su vez, indique el desempefio de la estructura y la capacidad residual, se analiza de forma
experimental el dafio generado en los puntos criticos de una estructura tipo portico de concreto refor-
zado ante acciones inerciales causadas por movimientos sismicos. Para esto se analiza el comportamiento
experimental de tres especimenes de laboratorio de un nudo viga-columna de CR sometidos a pruebas
de carga ciclica hasta la falla. El objetivo fundamental es describir el proceso de degradacion de las
principales propiedades que caracterizan una estructura sometida a la accion de fuerzas dinamicas y las
formas de cuantificacion del dafio. Los especimenes fueron elaborados con concretos diferentes a fin de
investigar, a su vez, las implicaciones en el comportamiento histeretico al utilizar dos tipos de concretos
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polimericos. El primer espécimen fue elaborado de concreto tradicional (TC), el segundo espécimen
fue elaborado utilizando un concreto modificado con resina epoxica (ERC), y el tercer espécimen fue
elaborado de concreto con caucho triturado de llanta reciclada (GTRC). Se presenta a continuacion el
detalle de los especimenes y las pruebas ejecutadas, para luego hacer una descripcion en detalle la de-
gradacion de los especimenes con base en el analisis de la respuesta histeretica medida. Se cuantifico el
dafio mediante diferentes parametros, incluyendo indices basados en el nivel de deriva, las condiciones

de respuesta histeretica e indices basados en cambios de las propiedades modales.

Descripci()n de pruebas experimentales

En este trabajo se desarrollaron pruebas ciclicas sobre tres especimenes de laboratorio de un nudo
viga-columna de CR sometidos a pruebas de carga ciclica [68] (Figura 4-1). En concordancia con las
lineas de investigacion en materiales que esta trabajando el grupo de investigacion GIII-TEP-190, en el
que se enmarca este trabajo, concretos modificados con polimeros [69] fueron utilizados en la construc-
cion de dos de los especimenes. Un especimen se elaboro con concreto de cemento portland comtn,
mientras en los otros dos especimenes se utilizo concreto con incorporacion de polimeros como susti-
tucion de una parte del cemento. Asi, se han considerado dos concretos de cemento polimérico (PCC),
uno con incorporacion de un tipo de epoxico comercial y otro con inclusion de polvo de caucho de
llanta reciclado. Todos los especimenes fueron construidos con la misma dimension y refuerzo de acero
en concordancia con un nudo viga-columna real disefiado de acuerdo al Eurocodigo 8.

A continuacion, se presenta los detalles de los especimenes y las pruebas realizadas en el Laboratorio

de Ingenieria Estructural de la UGR.
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Figura 4-1 Montaje del ensayo ciclico realizado en un modelo experimental de un nudo viga-columna
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4.2.1

Materiales empleados

Para la produccion del concreto empleado este estudio se utilizo cemento Portland comun tipo
CEM132.5 R, arena triturada silicea con un tamafio de grano de 0,6-4 mm y grava con tamanos de 4-
16 mm (ver Tabla 4.3).Los polimeros (resina epoxica y polvo de caucho reciclado) adicionados en dos
de las mezclas fueron seleccionados de acuerdo a las investigaciones de Fernandez-Ruiz et al. [69]. Se
utiliz6 una resina epoxica multiproposito de uso comtn, la cual es bicomponente por lo que consta de
una matriz de resina (Parte A) y un endurecedor (Parte B). La Parte A esta compuesta principalmente
por bisfenoles (bisfenol-A y bisfenol-F) y cuarzo (SiO2), mientras que la Parte B genera la accion de
catalizador y esta compuesta esencialmente por poliaminoamidas (3-aminometil y m-fenilenbis y al-
cohol bencilico). La proporcion de mezcla Parte A/Parte B fue de 2.5 en volumen de acuerdo con las
instrucciones del fabricante [70]. Detalle de las caracteristicas de la resina epoxica utilizada son dadas
en la Tabla 4.1.

Figura 4-2 Distribucion de tamafio de particula de agregados y polvo de caucho reciclado utilizado en las mezclas

Tabla 4.1 Propiedades de la resina epoxica seleccionada [70]

Nombre comercial

Sikafloor® 161

Apariencia Liquida

Color Marron claro
Densidad 1.4 g/em?, 23°
Viscosidad cinematica ca. > 20.5 mm?/s, 40°
Flash point 130 °C

Compuestos organicos volatiles 62 g/l

Dureza Shore D ~76 (7 dias / +23°C)

Resistencia a la compresion en mortero de arena
Resistencia a la flexién en mortero de arena
Resistencia de adherencia a la traccion

~ 45 N/mm? (28 dias / +23°C / 50% r.h.)
~ 15 N/mm? (28 dias / +23°C / 50% r.h.)
> 1.5 N/mm? (falla en el concreto)

El polvo de caucho reciclado utilizado se obtuvo a partir de trituracion mecanica de llantas. Las
densidades aparente y relativa del caucho molido fueron de 0,4 kg/dm’ y 0,5 kg/dm’ respectivamente.
Los detalles de la composicion quimica y la seleccion de distribucion del tamano de grano se dan en
[71]. El polvo de caucho se trato en la superficie con NaOH y luego se satur6 en una solucion acuosa
durante 20 minutos para mejorar la hidrofilia de la superficie del caucho y, en consecuencia, para me-
jorar la adhesion del caucho con la pasta de cemento. En Tabla 4.3 se muestra las distribuciones de
tamafio de particulas del polvo de caucho de llanta utilizado en este estudio.

Se elaboraron tres tipos de mezclas: concreto de cemento ordinario, concreto modificado con resina
epoxica y concreto con inclusion de polvo de caucho de llanta reciclada. El concreto tradicional de
cemento portland (TC) fue disenado para una resistencia a la compresion de 30 MPa. En el concreto

modificado con resina epoxica (ERC), se sustituy6 el cemento por resina epoxica con una relacion en
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masa de polimero/cemento del 15%. En el caso del concreto con caucho triturado de llanta reciclada
(GTRC), el cemento se reemplazo por polvo de caucho con relacion polimero/cemento del 5%. Los
materiales y relaciones fueron seleccionadas de acuerdo a las investigaciones de Fernandez-Ruiz et al.
[69]. El volumen de agua-cemento-polimero, el contenido de agregados y la relacion agua/cemento
(a/c) fue el mismo en las tres mezclas. En la Tabla 4.2 se muestra el detalle de las proporciones de las
mezclas de concreto utilizadas, mientras en la Tabla 4.3 se presenta los resultados de resistencia media

de los concretos y acero de refuerzo empleados en la construccion de los especimenes.

Tabla 4.2 Proporciones de las mezclas utilizadas (por m’ de concreto)

TC ERC GTRC

Arena (kg) 1005 1005 1005
Grava (kg) 722 722 722
Cemento (kg) 350 314 316.1
Agua(l) 210 188.4  189.7
a/c 0.6 0.6 0.6
Resina epoxica (kg) - 47.1 -
Polvo de caucho de llanta (kg) - - 15.81

Tabla 4.3 Resistencia de concretos y refuerzo de los especimenes

Concreto Acero de refuerzo

Tipo fem (MPa) & (mm) fy (MPa) fu (MPa)
TC 30.4 8 554,1 6422
ERC 24.6 10 515,6 614,9
GTRC 18.4 12 529,5 6134

4.2.2 Especimenes de prueba

-5 250
o + 3010 176
2 =% oo T 7
— 2010
g 2010
[=] ~ \O|
B = 9 Q
3010
e v
T é Him Stirrup @8
8 B-B 50
2 - Beam section
o
Steel plate
4 } \

Column section

- 178 .
; .
=

3 ho. @75

L

50, 6st. @75 ) 45t @150 ,
i ! 1175 \ |
[=3 m 1
Hoop @8 &
Ry
o ®
< s X
=
o~
2 [ ] Indicates traditional concrete
- Steel plate . .
v P | Indicates modified concrete

Figura 4-3 Detalles de construccion de los especimenes nudo viga-columna en concreto reforzado (dimensiones en mm)
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Los tres modelos experimentales de un nudo viga-columna de CR, una por cada mezcla de hormi-
gon (TC, ERC y GTRC), fueron construidos con la misma geometria y detalles de refuerzo, siguiendo
las prescripciones del Eurocodigo 8 [72] correspondientes a un edificio con requerimiento de capacidad
media-alta de disipacion de energia. Las dimensiones y los detalles de refuerzo tanto de la viga como de
la columna permiten niveles de esfuerzo cortante significativos en la union antes de la formacion de una
articulacion plastica en la viga. Las dimensiones de los especimenes fueron: vigas con una seccion trans-
versal de 250x300 mm y una longitud de 1175 mm y columnas con una seccion transversal de 250x250

mm y una altura total de 1500 mm. El refuerzo de la columna estaba formado por 8912 barras longi-
tudinales y flejes dobles @8. Las vigas se reforzaron longitudinalmente con 8910 y transversalmente con

flejes @8. El concreto polimérico se coloco tinicamente en las zonas criticas de plastificacion como se
muestra en la Figura 4-3. Las dimensiones y detalles del refuerzo de los especimenes se muestran en la
Figura 4-3, mientras el detalle de la construccion de un especimen es mostrado en la Figura 4-4.

Figura 4-4 Detalle de la construccion de especimenes antes (a) y después (b) de la colocacion del concreto.

4.2.3 Montajey programa de las pruebas

Figura 4-5 Secuencia de cargado ciclico de los especimenes nudo viga-columna

Como se muestra en la Figura 4-1, los especimenes fueron montados en un marco de pruebas si-
mulando las condiciones de cargado de un nudo viga-columna de un edificio sometido a la accion sis-
mica. Para esto, los extremos de la columna fueron asegurados mediante apoyos articulados simulando
los puntos de inflexion. La columna fue cargada con una fuerza vertical fija de 103 kN (correspondiente
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al 10% de la capacidad de diseno de la columna), simulando la carga gravitacional. El extremo libre de

la viga fue sometido a una fuerza ciclica vertical incremental controlada por desplazamientos Siguiendo
las recomendaciones del ACI 374.1-05 [73], para rangos de deriva (6) desde 0.04% hasta 4.62% (des-

plazamientos desde 0.5 a 60 mm en ambas direcciones). La deriva 6o rotacion angular impuesta en la
conexion se calcula como la relacion entre el desplazamiento impuesto al final de la viga y la longitud
de la viga desde el eje centroidal de la columna. La Figura 4-5 muestra la secuencia de cargado aplicada,
la cual presenta incrementos graduales desde pequenas deformaciones hasta niveles de deriva conside-
rados inaceptables, donde la direccion de carga descendente se establece como positiva (ver esquema
Figura 4-1a).
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Figura 4-6 Puntos de medicion de deformacion unitaria en el acero de refuerzo
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La instrumentacion utilizada consistio de: 1) dos celdas de carga para medir la fuerza en los actua-
dores hidraulicos sobre la columna y en el extremo de la viga; 2) ocho transductores de desplazamiento
lineal LVDTs, cuatro para medir los desplazamientos en viga y columna y cuatro para medir la distorsion
de la zona de union; 3) un conjunto de 35 galgas extensometricas en el refuerzo longitudinal y trans-
versal dentro y cercano a la zona de union de viga y columna; y 4) una galga extensomeétrica tipo roseta
sobre la superficie del concreto en el punto de interseccion de los ejes axiales de viga y columna a fin
de medir con detalle las deformaciones de corte en dicha zona. La Figura 4-1 muestra la posicion de la
instrumentacion externa utilizada, mientras la Figura 4-6 muestra la ubicacion de las galgas extensome-
tricas adheridas al acero y embebidas dentro del concreto.
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4.3 Resultados: comportamiento ciclico y degradaci(')n

Se presenta a continuacion el analisis del comportamiento estructural y deterioro progresivo de los

tres nudos Viga—columna de concreto reforzado (CR) ensayados ante carga ciclica. Como detalle del

proceso de las pruebas realizadas, en la Figura 4-7 se muestra el estado de los especimenes en un instante

del ensayo (segundo ciclo del nivel de deriva de 3.08%). A fin de visualizar mejor los resultados expe-

rimentales, en el Anexo B se incluye una secuencia de la degradacion de los tres especimenes, mos-

trando los puntos principales de comportamiento evidenciados durante las pruebas (extraidos de los

videos de las pruebas). Se estudio con base en la respuesta histerctica de los especimenes, entre otros:

el deterioro de resistencia, el deterioro de rigidez, la energia disipada, la ductilidad, el amortiguamiento

equivalente y el estrangulamiento de los aros de histeresis.

Figura 4-7 Detalle del proceso de prueba de los nudos viga-columna para el segundo ciclo de un nivel de deriva de 3.08%

4.3.1 Descripci()n de comportamiento

Los tres especimenes presentaron formacion temprana de grietas por flexion en secciones de la viga

adyacentes a la zona de union a niveles de deriva alrededor de 0.25%. La fluencia del refuerzo longitu—

dinal de la viga se produjo para derivas de entre 1.0% y 1.5%, lo que provoco una disminucion en la

tasa de incremento de soporte de carga de los especimenes. La fluencia ocurrio antes que aparecieran

fisuras por cortante en la zona de union. Se dice entonces que el modo de falla es controlado por flexion

dado que ocurre la fluencia en la viga antes que la fractura por cortante en la zona de union. Las fisuras

inducidas por cortante en la zona de union ocurren para relaciones de deriva de entre 1.5% y 2.2%.

Para derivas de 2.2 a 3.1%, el deterioro del concreto fue mayor en la zona de union y en la porcion de

la viga proxima a la union debido a la propagacion de las fisuras por cortante, el ensanchamiento de las

fisuras por flexion y el desprendimiento del recubrimiento de concreto. Finalmente, para derivas supe-

riores al 3.1% el dafo en la zona de union y secciones adyacentes aument6 y se produjo el desprendi-

miento del recubrimiento en la cara de la columna opuesta a la viga. Las tres conexiones probadas

exhibieron una alta degradacion (Figura 4-8) por flexion y una péerdida de adherencia cuando se impuso

el ultimo nivel de deriva (4.62%).
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(a) TC (b) ERC (¢) GTRC

Figura 4-8 Degradacion en nudos ensayados para el ultimo nivel de deriva aplicado

Figura 4-9 Curvas de histéresis carga-deriva para cada espécimen ensayado

La Figura 4-9 muestra la respuesta histeretica en términos de carga ciclica versus deriva, identifi-
cando los principales puntos de comportamiento de cada espécimen ensayado, asi: 1) aparicion de fisu-
ras iniciales por flexion de la viga (reduccion de la rigidez); 2) fluencia del refuerzo longitudinal de la
viga; 3) aparicion de fisuras por cortante en la zona de union; 4) la zona de la viga cercana a la union
mostro una gran cantidad de dafio y es evidente el desprendimiento del recubrimiento; 5) se alcanza la
carga maxima. En general, las curvas muestran comportamientos similares para ambos sentidos de car-
gado (positivo y negativo). El especimen de GTRC mostro una notable reduccion de la capacidad de
carga para relaciones de deriva intermedias y altas en comparacion con los especimenes de TC y ERC.
Las respuestas histeréticas carga-desplazamiento muestran que, para el primer ciclo de cada nivel de
deriva aplicado, los especimenes de TC y ERC exhibieron aros histercticos similares con respuestas
ductiles. Sin embargo, el GTRC mostr6 una reduccion considerable en la capacidad de carga para el
primer ciclo, que es mas pronunciada para relaciones de deriva superiores al 3%. Tanto en TC como
en ERC no existe una disminucion en la capacidad de carga. Se evidencia que, en el tltimo nivel de
deriva, el especimen de ERC alcanzo6 la misma carga que el de TC, lo que podria atribuirse a una mejora
de adherencia por la resina epoxica adicionada. Se observo que, para las dos repeticiones de cada nivel
de deriva aplicado, el espécimen de GTRC mostr6 una reduccion importante en la capacidad de carga,
acentuada en cada incremento del nivel de deriva. Si bien una reduccion notable de la resistencia para
el espécimen de GTRC esta asociada con la menor resistencia a la compresion del material frente al TC
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y ERC, la degradacion de resistencia durante ciclos repetidos de un nivel de deriva determinado podria
estar asociado a una peérdida de adherencia concreto-refuerzo. Este efecto no se evidencia en los espe-
cimenes de TC y ERC, en las que la reduccion de la capacidad de carga para el segundo y tercer ciclo
se mantiene casi constante para todos los niveles de deriva aplicados.

Displacement (mm)
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Figura 4-10 Comparacion de curvas envolventes carga-deriva

Tabla 4.4 Principales valores de respuesta de los especimenes para cada sentido de cargado ciclico
TC ERC GTRC
Positivo ~ Negativo Positivo ~ Negativo Positivo ~ Negativo
Par (kKN) 10.9 10.7 9.2 8.2 9.4 7.1
Ger (%) 0.25 0.21 0.21 0.15 0.30 0.21
Py (kN) 30.5 27.1 31.3 273 26.2 25.1
8, (%) 1.09 0.95 1.43 1.07 1.54 1.36
Prax (KN) 37.5 33.9 373 34.6 31.6 28.4
Grrax (%) 4.62 4.62 4.62 3.08 3.08 2.15
Put(kN) 37.5 33.9 373 344 30.1 25.2
Gt (%) 4.62 4.62 4.62 4.62 4.62 4.62
Ki(kN/mm) 2.15 2.19 1.68 1.96 1.31 1.42
Ppeakaz (KN) 29.9 27.9 28.7 31.4 23.7 23.0
Gbosw (o) 4.62% 4.62* 4.62 4.24%* 3.08 3.50%*
Ho= Goosl By 4.2 4.9 3.2 4.0 2.0 2.6

* Valores esperados con base en la tendencia de derivas precedentes. ** Valores obtenidos por interpolacion.

La Figura 4-10 muestra las envolventes de las curvas de histéresis de los tres especimenes, que
representan los picos de carga maxima para cada nivel de deriva impuesto. EI GTRC después de la
fluencia presenta una disminucion significativa de resistencia y rigidez respecto del TC y el ERC, mien-
tras estos ultimos presentan comportamientos carga-deriva similares. La Tabla 4.4 resume los puntos
mas relevantes del comportamiento carga (P) — deriva (6) de cada espécimen: primera fisuracion (@r,
Per), fluencia (8, Py), carga maxima (@Pmax, Pmax) y los valores asociados con la falla de cada espécimen
o carga ultima (G, Purt). De la comparacion de estos puntos caracteristicos de comportamiento, se
puede resaltar que: los especimenes ERC y GTRC presentaron una carga de agrietamiento ligeramente
menor que la del espécimen TC; TC y ERC presentaron aproximadamente los mismos valores de carga
de fluencia, carga maxima y carga tltima; en el especimen de GTRC se observo una reduccion del 11%
en la carga de fluencia, del 16% en la carga maxima y del 23% en la carga Gltima con respecto al TC.
La rigidez inicial de cada nudo Ki, correspondiente a la pendiente de la linea que conecta el origen con

el punto de fluencia, se presenta en la Tabla 4.4. En promedio, la reduccion de Ki para ERC y GTRC
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en relacion con TC fue del 16% y 37% respectivamente. Esta reduccion en la rigidez inicial de ERC y

GTRC es consistente con la diferencia entre las resistencias a la compresion de las mezclas de concreto.

4.3.2 Degradaci(')n de resistencia y ductilidad

Como sugiere ACI 374.1-05 [73], la degradacion de la resistencia en cada sentido de cargado se
determino como la reduccion en la capacidad de carga para el tercer ciclo de cada nivel de deriva en
relacion con la carga maxima alcanzada. De esta forma, se comparo la degradacion de la resistencia de
los tres especimenes a niveles de deriva de 3.08%, determinada como la relacion entre la carga pico
del ciclo 42, Ppeaks2 (carga del tercer ciclo de una deriva de 3.08%, ver Tabla 4.4) y la carga maxima
alcanzada en la prueba (Pmax). Asi, los resultados promedio de los sentidos de cargado positivo y nega-
tivo, indican una degradacion de la resistencia de los nudos de TC, ERC y GTRC del 19%, 16% y 22%
respectivamente a una deriva del 3.08%. Para un nivel de deriva del 4.62%, los especimenes de ERC y
GTRC alcanzaron una degradacion de resistencia promedio de 25% y 40% respectivamente.

Para un nudo viga-columna de CR disenado para satisfacer una capacidad alta de disipacion de ener-
gia, es decir para regiones de alto riesgo sismico, se especifica en el ACI 374.1-05 una degradacion
maxima de la resistencia del 25% para relaciones de deriva inferiores al 3,5%. De acuerdo a esta espe-
cificacion, se ha calculado la deriva para la que se alcanza un 25% de degradacion de resistencia (€b25%),
las cuales se presentan en la Tabla 4.4. Los valores de 6b25% indican que TC y ERC cumplen la condicién
de degradacion maxima de resistencia del ACI 374.1-05. La degradacion de resistencia del espécimen

de GTRC alcanza un 25% de degradacion a una deriva de 3.08%, por lo que se considera que no cumple
con los requisitos del ACI 374.1.

Con base en el limite de degradacion de resistencia del 25% propuesto por ACI 374.1-05, se ha

definido un indicador de la ductilidad de deriva o rotacional, tg, determinado como la relacion entre

tb25% y la deriva de fluencia (@) (ver Tabla 4.4). Los valores promedio de fg para los especimenes
fueron de 4.6, 3.6 y 2.3 para TC, ERC y GTRC, respectivamente. En consecuencia, la ductilidad del
nudo de ERC fue un 21% menor que el de TC, lo que puede deberse a su menor rigidez inicial. El nudo
de GTRC presenta una ductilidad de la mitad del valor dado para el nudo de TC, lo que puede ser
atribuido a la baja capacidad de compresion del concreto y a una probable pérdida de adherencia con-

creto-refuerzo por efecto de la adicion del polvo de caucho.

4.3.3 Patron de agrietamiento

Figura 4-11 Patron de agrietamiento en los especimenes, indicando el nivel de deriva al cual aparece cada fisura
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Una descripcion del patron de agrietamiento obtenido del reconocimiento durante el proceso de
prueba del espécimen es plasmado en la Figura 4-11, donde se indica el nivel de deriva en el que cada
grieta se hizo evidente. Las primeras grietas en la viga aparecieron en la seccion mas cercana a la co-
lumna. A medida que aumentaba el nivel de deriva, estas grietas se extendian hacia el eje de la viga. Las
primeras fisuras inclinadas de cortante en la zona del nudo se observaron para derivas de 1.54%, siendo
mas notorias para 2.15%. Para derivas de 1.5% a 3.1%, el agrietamiento vertical se inclin6 ligeramente
y aparecio a lado y lado del nticleo confinado de la columna. TC y ERC mostraron un patron de agrie-
tamiento en la zona del nudo en forma de X, generado por los cambios ciclicos en el sentido de carga.
GTRC exhibio algunas grietas inclinadas con algunas grietas casi horizontales. El modo de falla de GTRC
fue asociado a una pérdida de adherencia y sobreesfuerzos de flexion relacionados con la baja resistencia
ala compresion del concreto. En todos los especimenes, el desprendimiento del recubrimiento en zonas
con mayor esfuerzo de compresion fue evidente a niveles de deriva de entre 2.2% y 3.1%. La degrada-
cion del concreto en la zona de la viga adyacente a la zona de union fue mayor en relaciones de deriva
superiores al 3.1% y el desprendimiento del concreto se extendio hacia el eje de la viga. Para derivas
superiores a 3.1% se produjo el desprendimiento del recubrimiento de concreto de la columna en la
cara opuesta a la viga.

Fue evidenciada una grieta horizontal anticipada en la zona de la union del espécimen de TC, justo
a la altura del refuerzo longitudinal inferior de la viga para un nivel de deriva alrededor del 1.0% (ver
Figura 4-11a). Este tipo de grieta horizontal es conocida como una grieta por deslizamiento del refuerzo
debida a la pérdida de adherencia entre el refuerzo longitudinal y el concreto. Esta grieta anticipada
puede estar relacionada con una disminucion de la capacidad de TC para carga negativa durante la
prueba ciclica.

El patron de agrietamiento en todos los especimenes indica que el deterioro de la conexion estuvo
predominantemente asociado a la flexion de la viga, al cortante en el nudo y al deslizamiento final del
refuerzo longitudinal dela viga. Este comportamiento es acorde con la relacion de resistencia a flexion

entre viga y columna, y la cantidad de refuerzo transversal dentro de la zona de union.

4.3.4 Degradacion de rigidez
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Figura 4-12 Degradacion de la rigidez pico a pico
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La rigidez de pico a pico para cada ciclo de carga se calculo como la pendiente de la linea que conecta
los puntos de carga maxima desde el sentido de cargado negativo al positivo. La Figura 4-12 muestra la
rigidez pico a pico para cada ciclo de carga versus la relacion de deriva impuesta. Para derivas de hasta
0.15% (inicio del agrietamiento de la viga), la rigidez del nudo de ERC fue similar al de TC mientras
que, para derivas mas altas, ERC present6 una mayor degradacion de la rigidez. A una relacion de deriva
del 0.77%, la rigidez de ERC es de alrededor del 84% de la rigidez de TC. A partir de una deriva del
0.77%, la tasa de degradacion de la rigidez disminuye gradualmente hasta igualar los valores de rigidez
de TC, por lo que para derivas superiores a 2.15%, ERC y TC presentan una rigidez similar. En vista
de lo anterior, se puede establecer que el nudo de ERC mostro una menor degradacion de la rigidez
para relaciones de deriva superiores al 0.77%, lo que indica un mejor comportamiento para altos niveles
de deformacion ciclica que el TC. El espécimen de GTRC presento la menor rigidez, en promedio un
77% de la rigidez de TC para todo el rango de derivas, por lo que puede ser asociada a la menor resis-
tencia a la compresion del concreto.

Capacidad de disipaci(')n de energia
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4-13 Energia disipada acumulada para cada ciclo de carga

La capacidad de disipacion de energia en los nudos de una estructura de CR es una medida para la
valoracion del comportamiento frente ante acciones sismicas. La energia disipada es la suma de la ener-
gia disipada por amortiguacion (energia de amortiguacion) mas la energia disipada por deformacion o
energia consumida de deformacion (expended strain energy) [74]. La energia consumida de deformacion
es la relacionada con la generacion de deformaciones permanentes y dafio en la estructura, determinada
por el area encerrada por los aros de histéresis generados por el cargado ciclico. En la Figura 4-13 se
muestra la energia disipada acumulada para cada ciclo de carga, indicando el nivel de deriva correspon-
diente. Para relaciones de deriva superiores al 0.38%, ERC present6 una menor capacidad de disipacion
de energia en comparacion con TC, siendo la diferencia maxima del 24% a una deriva de 1.54%. Sin
embargo, para derivas superiores a 1.54%, ERC mejoro su capacidad para disipar energia, igualando la
energia disipada acumulada del TC al final del ensayo. Teniendo en cuenta el hecho de que a medida
que avanzan los ciclos de carga, la degradacion del concreto aumenta y el refuerzo tiende a sufrir un
mayor deslizamiento, el mejoramiento en la capacidad de disipacion de energia de ERC en la etapa final
del ensayo podria atribuirse a una mejora de la adherencia concreto-refuerzo debida a la adicion de la
resina epoxica. GTRC mostro una energia disipada acumulada de un 45% mas baja que la mostrada por
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TC para todos los niveles de deriva. Las principales razones de esta menor disipacion de energia del
GTRC estan asociadas con la baja resistencia a la compresion del concreto, lo que genero una menor
capacidad de flexion y cortante. Sin embargo, una perdida de adherencia refuerzo longitudinal-concreto
tambien fue asociado con la menor capacidad de disipacion del GTRC, lo que se evidencia en un mayor
efecto de estrangulamiento de los aros de histeresis en los Gltimos ciclos de carga.

4.3.6 Amortiguamiento viscoso equivalente

&eq (%)

La energia disipada en cada ciclo de histeresis fue comparada por medio del coeficiente de amorti-

guamiento viscoso equivalente &eq [75), el cual es expresado de la siguiente manera:

é:eq_ZﬂEe,

donde Est es la energia disipada por deformacion obtenida como el area de la superficie encerrada

(4.1)

dentro de un aro de histéresis y Eel es la energia de deformacion elastica almacenada en un sistema
elastico lineal equivalente. El valor de Ed se obtiene para cada ciclo de histéresis como el area del
triangulo definida por el origen, el punto de carga maxima y el eje horizontal en la grafica carga-despla-
zamiento para los sentidos de cargado positivo y negativo.

La Figura 4-14 permite la comparacion de las tres probetas ensayadas en términos del coeficiente de
amortiguamiento viscoso equivalente versus deriva mostrando separadamente los resultados para el pri-
mer, segundo y tercer ciclo de cargado de cada nivel de deriva. La comparacion de los resultados para
el primer ciclo de cada nivel de deriva muestra que el amortiguamiento equivalente correspondiente al
espécimen de ERC fue alrededor de un 15% mas bajo que el de TC para relaciones de deriva hasta
3.08%. Sin embargo, el espécimen de ERC present6 el mayor &eq (15.3%) para el nivel de deriva final
(4.62%) . Para el segundo ciclo de cada nivel de deriva, la diferencia del amortiguamiento equivalente
entre TC y ERC disminuye considerablemente, mientras que para el tercer ciclo de carga TC y ERC
presentan valores de Leq casi iguales. Para los tres ciclos de cargado y principalmente para derivas supe-
riores a la fluencia, el espécimen de GTRC exhibi6 una capacidad de amortiguacion histerética consi-

derablemente menor con valores de &eq entre 68% y 80% respecto de TC.

First cycle Second cycle Third cycle

= TC
—— ERC
w0« GTRC +

0 T T T T T T T
0 1 2 3 4 0 1 2 3 4 0 1 2 3 4 5
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Figura 4-14 Cocficiente de amortiguamiento viscoso equivalente para ler, 2do y 3er ciclo de histéresis de cada nivel de deriva

En general, la comparacion del coeficiente de amortiguamiento viscoso equivalente de los tres especi-
menes indica que la capacidad de disipacion de energia es similar en ERC y TC, y considerablemente
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inferior en GTRC. Sin embargo, en ERC es evidente incrementos de la capacidad de disipacion en
niveles de deriva elevados, lo que evidencia una mejor conservacion de las caracteristicas de resistencia
luego de sufrir dano. Este mejor comportamiento histerético del ERC puede estar asociado a una con-
servacion de la union entre el concreto y el acero de refuerzo a altos niveles de deriva, lo que puede
atribuirse a una mejora de la adherencia por el uso de la resina epoxica en el concreto.

4.3.7 Indice de estrangulamiento de aros de histéresis

El dafio de los nudos viga-columna y por consiguiente la pérdida de capacidad para disipar energia
en el rango inelastico esta directamente relacionado con el estrangulamiento de los aros histereticos de
la respuesta ciclica carga-desplazamiento. Los patrones de estrangulamiento que exhiben los especime-
nes estan asociados a la pérdida de capacidad de carga del concreto en la zona de compresion debido al
dafio ocasionado por las repeticiones de carga ciclica, asi como al deslizamiento debido a la pérdida de
adherencia entre el refuerzo longitudinal y el concreto. Para la evaluacion de este aspecto, Mostofinejad
y Akhlaghi [76] introdujeron el concepto de relacion de ancho de estrangulamiento PWR (pinching width
ratio), definido como el ancho del aro de histéresis de la curva fuerza-deriva (Pa) dividido por el ancho
del aro de una curva idealizada sin estrangulamiento (Pi). La Figura 4-15 muestra la curva idealizada
propuesta por [76], que corresponde al paralelogramo ABCD definido por los picos carga-deriva (A y
C) durante el ciclo considerado y las lineas AB y CD, cuyas pendientes son iguales a la rigidez no fisurada
en el sentido positivo K1 y en el sentido negativo K2, respectivamente. La Figura 4-15 ilustra los para-

metros mencionados en el caso del tercer ciclo de una deriva de 3.08% para la obtencion del PWR en
el TC.

Figura 4-15 Parametros del indice de estrangulamiento para un ciclo de histéresis. Adaptado de [76]

Con base en la definicion de PWR ya fin de proporcionar una medida directa del nivel de estrangu-

lamiento en cada ciclo histerético, se ha planteado un indice de estrangulamiento lp (Pinching index), asi:

1p=1—PWR=1—’;+: (4.2)

Un valor de Ip igual a uno indica la constriccion total del aro de histéresis, mientras que valores
cercanos a cero corresponden a un efecto de estrangulamiento minimo. En la Figura 4-16 se presentan
los valores de lp en funcién de la relacion de deriva, discriminados para el primer, segundo y tercer
ciclo de cargado. Para derivas superiores a 1.54% (después de fluencia), TC presento valores promedio
de lpde 0.64, 0.76 y 0.81 parael 1°, 2° y 3° ciclo de carga, respectivamente. ERC muestra un compor-
tamiento similar al de TC, sin embargo, fue notado que ERC mejora su comportamiento para el final
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de la prueba, dado que para derivas por encima de 3.0% los valores de lpson mas bajos que los de TC.
Este mejor comportamiento del espécimen fabricado con adicion de resina epoxica puede ser atribuido
a menor perdida de la adherencia concreto-refuerzo a altos niveles de agrietamiento. Por el contrario,
GTRC muestra los mayores valores de Ip (alrededor de 0.80 y 0.90), los cuales son entre 10% y 22%
superiores a los de TC.

Figura 4-16 Indice de estrangulamiento para el primer, segundo y tercer ciclo de cada nivel de deriva

4.3.8 Comportamiento a cortante en el nudo
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Figura 4-17 Fuerzas de viga y columna actuando en la zona de union (sentido positivo de cargado)

En la literatura, se han definido dos tipos de modos de falla en nudos viga columna de CR: a) la falla
J (joint failure) que se refiere a una falla por cortante en la zona del nudo antes que aparezca una articu-
lacion plastica en la viga; y b) la falla B] (beam plastic hinge before joint failure) se refiere a la formacion de
una articulacion plastica en la viga (fluencia del refuerzo longitudinal) antes de que se genere la falla de
cortante en la zona nudo. Para disipar una alta energia ante acciones sismicas sin colapso, se requiere la
falla B] y, por lo tanto, la resistencia Gltima a cortante del nudo debe ser mayor que el cortante corres-
pondiente a la resistencia a la flexion de la viga adyacente. Ademas de esto, la resistencia a cortante del

nudo no debe presentar degradacion antes de que la viga alcance la ductilidad requerida.

Como era de esperar en razon al disefio sismico empleado, los especimenes ensayados presentaron

un modo de falla BJ. Se observo también una conservacion de la capacidad a cortante de nudo hasta altos
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niveles de deriva a pesar de la degradacion del concreto dentro de la zona del nudo. La relacion cortante-
deformacion de los nudos viga-columna de CR es inicialmente mas dependiente de las caracteristicas de
resistencia del concreto [77], sin embargo, para cargas ciclicas el refuerzo de confinamiento en el nudo
juega un papel fundamental, por lo que al final este refuerzo brinda la ductilidad necesaria para mantener
la capacidad a cortante cuando el concreto del nudo presenta alta degradacion. Un analisis de la relacion

cortante-deformacion para los tres especimenes ensayados es presentado a continuacion.

Partiendo de las mediciones de la galga extensometrica de roseta y los transductores de desplaza-

miento colocados en la zona de union (ver Figura 4-1), la deformacion de cortante Yoint puede ser

determinada mediante:

£, &

a

2Sin(ar) Cos()

Yioint = (4.3)
En Eq. (4.3), €a€, y €b€p son las deformaciones unitarias medidas en la zona del nudo a dos angulos
diferentes, las cuales pueden ser calculadas utilizando los transductores diagonales LVDT6 y LVDTS5 o

la galga extensometrica de roseta, galgas G37 y G38. & es el angulo de medicion con respecto al eje
horizontal, igual a 50,60° para los dos transductores diagonales y de 45 en el caso de la galga de roseta.
Para relaciones de deriva bajas, los valores de deformacion registrados tanto por los LVDTs como por
la roseta de deformacion fueron similares. Las deformaciones cortantes obtenidas mediante la roseta
proporcionaron informacion precisa sobre el comportamiento del hormigon en el centro de la junta
antes del agrietamiento, pero después de la ruptura, los valores de deformacion se obtuvieron de los
registros de los LVDTs. Para las relaciones de deriva mas altas (por encima de 2.15%), las mediciones
de los LVDTs se vieron influenciadas por el agrietamiento principalmente debido al desplazamiento de
los puntos de apoyo del dispositivo, por lo que, no se pudieron obtener registros para el tltimo nivel
de deriva.

La Figura 4-17 muestra el esquema de fuerzas que acttan sobre la zona de union durante las pruebas de
carga ciclica y que son representativas de las fuerzas reales de un nudo de CR en edificios sometidos a
acciones sismicas. Bajo este esquema, el esfuerzo cortante en el nudo Zoint se calcula como la relacion

entre la fuerza cortante actuante horizontal Vjh y el area horizontal del nudo Ajh (igual al area de la

seccion transversal de la columna), asi:

Ve TV R(L/d-L/H)

joint — Aﬁh pﬁh pﬁh

siendo Tses la fuerza de traccion que actla en el refuerzo longitudinal de la viga y Ve es la fuerza de

4.4)

corte sobre la columna. La fuerza Ts se calcul a partir del momento flector que acttia sobre la seccion
critica de la viga y la distancia d* (distancia entre el centroide del refuerzo longitudinal a traccién y la
fuerza de compresion del hormigon Cp). Como en [78]-[80], se puede suponer un valor constante de
d* =f d para los tres especimenes sin errores significativos, donde d es la distancia desde la fibra de
compresion extrema al centroide del refuerzo longitudinal a traccion y [ es un coeficiente que depende
de la posicion de Cb. A partir de un andlisis de la seccion de la viga, incluyendo el refuerzo adicional en
el eje de la viga (Ts2) y para valores de momento flector mayores que el momento de agrietamiento de

la viga, se obtuvo un valor promedio de 5= 0.88.

La Figura 4-18 muestra las curvas de envolventes esfuerzo-deformacion de cortante en la zona de
union de cada especimen ensayado. Estas curvas representan los puntos de esfuerzo cortante maximo
para cada nivel de deriva. Antes del agrietamiento por cortante en la zona de union, el comportamiento
a cortante de los nudos es casi lineal. Despues del agrietamiento, se observo un aumento elevado en la
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deformacion de cortante causado por la rapida propagacién del agrietamiento diagonal. Es de sefialar
que la zona de union mas adyacente a la viga tuvo un mayor deteriord debido a la alta concentracion de
esfuerzos de compresion-traccion. La fluencia de la viga limito el valor de la fuerza cortante aplicada a

al nudo, por lo que no se alcanzaron los valores maximos de capacidad a cortante de los nudos.
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Figura 4-18 Envolventes esfuerzo-deformacion de cortante en la zona de nudo

Para valores bajos de deformacion, se calcul6 la rigidez a cortante de los nudos Gj, la cual puede
considerarse como una aproximacién del médulo de cortante del concreto. Gj se obtuvo como la pen-
diente de la region lineal inicial de la relacion esfuerzo-deformacion de cortante (Figura 4-18). En la
Tabla 4.5 se presentan los valores de Gj para cada sentido de cargado ciclico. El espécimen ERC tuvo

una rigidez a cortante promedio 19% menor que la correspondiente a TC, mientras que para GTRC la
reduccion es de un 35% respecto de TC.

Tabla 4.5 Rigidez de cortante y esfuerzos de agrietamiento de cortante en la zona de nudo (en MPa)

TC ERC GTRC

Positivo  Negativo Positivo ~ Negativo Positivo  Negativo
€] 12091 12329 9511 10172 7880 7920
Tier — eXperimental 2.78 2.79 2.40 2.49 1.93 1.4
G — tebrico* 2.281t03.03 2.10t02.78 1.90 to 2.49

* Limites inferior y superior de los valores esperados [81]

El nivel de esfuerzo correspondiente al agrietamiento por cortante del concreto (Zecr) para cada
probeta se indica en la Figura 4-18 y los valores correspondientes se listan en la Tabla 4.5. ERC y GTRC

presentaron, en promedio, una reduccion en Zer del 12% y 36% respectivamente, en relacion con el
valor correspondiente al TC. Seglin Priestley [81], el agrietamiento por cortante en los nudos exteriores

viga-columna esta asociado especialmente a los esfuerzos principales de traccion, ocurriendo el agrieta-

miento del nudo cuando el esfuerzo de traccion principal, O, varia entre 0.29/f, MPa (limite infe-
rior) y 0.42,/f_,, MPa (limite superior). Con estos valores puede obtenerse el rango esperado de es-

fuerzo de agrietamiento teorico por cortante mediante 7, = 0;,/1+ 0, /0o, , afin de ser comparado con

los valores experimentales. El esfuerzo de compresion principal (0;) en la zona del nudo depende de:

la fuerza axial de compresion a la que esta sometida la columna; las fuerzas de compresion en las esquinas
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diagonalmente opuestas debidas a los momentos flectores inducidos por la viga y la columnay; y las fuer-

zas transferidas por el esfuerzo de adherencia a lo largo del refuerzo longitudinal de viga y columna.
Dada la variacion de las fuerzas ciclicas inducidas, un esfuerzo de compresiéon medio 0c =Pc/Ajh fue

utilizado para el calculo del rango teorico de Zer. En la Tabla 4.5 se muestra el rango teorico de Zer,
indicando una gran coherencia de los valores experimentales con los valores teoricos esperados. Los

resultados experimentales confirman la proporcionalidad directa de Zjer con la resistencia a la compre-

sion de los concretos utilizados.

La resistencia a cortante del nudo puede ser descrita por un mecanismo de puntal diagonal de con-
creto actuando con la fuerza de traccion del refuerzo longitudinal de viga y columna, siendo la capacidad
maxima de cortante en la zona de nudo asociada a la resistencia de compresion del concreto del puntal
0 a la degradacion del mecanismo puntal-tensor. De esta manera, la resistencia a cortante del nudo
depende principalmente de la resistencia a compresion del concreto, pero para cargas ciclicas existen
muchos otros factores que limitan la capacidad de cortante y determinan la degradacion del nudo [82].
Uno de los principales factores que influencian la resistencia a cortante de los nudos es la presencia de
refuerzo transversal. En la literatura, se expresan diferentes opiniones sobre el efecto preciso de la
cantidad de refuerzo transversal en el nudo, sin embargo, se coincide en que los flejes en los nudos
contribuyen a la conservacion de la capacidad de cortante para cargas ciclicas a altos niveles de deriva.
De los ensayos realizados se identifica un importante trabajo del refuerzo transversal en la zona del
nudo, despues del agrietamiento por cortante en el nudo, asi: reduce el ensanchamiento de las grietas
por cortante en la zona del nudo; retrasa el desprendimiento del recubrimiento de concreto; evita el
pandeo del refuerzo longitudinal; evita la apertura de los ganchos del refuerzo longitudinal de la viga;
confina el concreto en la zona del nudo para mantener la integridad del nudo hasta niveles elevados de
deformacién ciclica.

4.3.9 Comportamiento de refuerzo

La informacion obtenida de las galgas extensométricas en el refuerzo se ha utilizado para analizar el
comportamiento local de los nudos de CR ensayados. Las deformaciones unitarias medidas en el re-
fuerzo indican el nivel de esfuerzo actuante en el mismo, por lo son un claro indicador del comporta-
miento del refuerzo especialmente a niveles elevados de deriva. Se ha prestado especial atencion a la
deformacion del refuerzo longitudinal de la viga y a la deformacion del refuerzo transversal tanto en la

. . g
zona critica de la viga como en la zona de unio6n.

La Figura 4-19 muestra los valores maximos de deformacion unitaria del refuerzo longitudinal de
la viga registrados por las galgas extensometricas G1 y G2 para cada nivel de deriva en ambos sentidos
de cargado. Las galgas extensométricas G1 y G2 adheridas al refuerzo longitudinal superior e inferior
de la viga respectivamente se ubican entre el primer y segundo estribo mas cercano a la zona del nudo
(Figura 4-6), en una seccion diferente a la seccion de la primera fluencia (seccion justo adyacente a la
zona del nudo). Los resultados indican que, para derivas superiores a la fluencia de la viga, G1 y G2 en
el espécimen ERC presenta valores de deformacion mas altos en comparacion con los otros dos especi-
menes. Se observa también que, a derivas superiores al 3.08%, GTRC experimento una notable dismi-
nucion de la deformacion G1y G2. Para TC, la galga G2 en tension para relaciones de deriva negativas
(sentido de cargado hacia arriba) presenta valores de deformacion mas bajos, que coincide con la grieta
anticipada por deslizamiento del refuerzo identificada en el patron de agrietamiento (Figura 4-11). Un
nivel de deformacion (o esfuerzo) mayor en las barras de refuerzo longitudinal del ERC es un indicador
de un mejor trabajo de este refuerzo con el concreto, lo que puede estar relacionado con una mejor

adherencia concreto-refuerzo debida a la adicion de la resina epoxica.
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Figura 4-19 Deformacion unitaria maxima del refuerzo longitudinal de la viga en relacion al nivel de deriva

La Figura 4-20 muestra la deformacion unitaria maxima alcanzada en el refuerzo transversal con
mayores solicitaciones de viga y zona del nudo, que fueron el segundo fleje de la viga y en el estribo
central en la zona del nudo, galgas G5 y G24 respectivamente (ver Figura 4-6). Los resultados muestran
que para relaciones de deriva de alrededor del 1.5%, las deformaciones medidas en G24 presentan un
gran aumento, que confirma el mayor trabajo de los estribos en el nudo cuando el concreto de la zona
del nudo alcanza el agrietamiento por cortante. Asi, los estribos en el nudo limitan la expansion de las
grietas en el nudo y aumentan considerablemente la capacidad de deformacion del nudo. La compara-
cion entre las deformaciones registradas en el refuerzo transversal de viga y nudo, indican esfuerzos de
entre cuatro y seis veces mayores en los estribos del nudo respecto de los presentes en los flejes de viga.
Esto demuestra un trabajo mucho mayor de los estribos de la zona del nudo y por tanto confirma la gran
importancia de estos estribos en el comportamiento histeréetico de la union.

Figura 4-20 Deformacion unitaria maxima en el refuerzo transversal critico del nudo en la relacion al nivel de deriva

De acuerdo con los registros de las galgas extensometricas G1, G2, G5 y G24, no existen diferencias
significativas entre las deformaciones de refuerzo en las probetas TC y GTRC. Para derivas por encima
de la fluencia de la viga, en todos los puntos de medicion se registraron deformaciones mas altas en el
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4.4

4.4.1
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refuerzo del espécimen ERC en comparacion con los otros dos especimenes. Es claro entonces que
existe una diferencia de comportamiento del espécimen ERC para derivas superiores a la fluencia de la

viga, lo que es atribuible a la utilizacion de la resina epoxica.

Como se mencion6 anteriormente, el cortante en la zona del nudo fue adecuadamente controlado
por el refuerzo transversal dispuesto. Sin embargo, en las pruebas realizadas fue notado que el refuerzo
longitudinal colocado en el eje de la viga provee un aporte en el comportamiento a cortante de la zona
de union, asi como en la capacidad por flexion para niveles de deriva elevados. Esto es atribuido a la
capacidad de dicho refuerzo longitudinal para amarrar el agrietamiento dentro de la zona de union. Fue
también notado que este refuerzo longitudinal central preserva mejor su adherencia con el concreto por
encontrarse en una zona de menor dafio del concreto ante la traccion-compresion producida por los
cambios ciclicos de carga. De esta forma, este refuerzo central contribuye a mantener la capacidad a

flexion de la viga en niveles elevados de deriva.

Cuantificacion del dano basado en la respuesta medida

El dafio progresivo de los especimenes a medida que incursionan en el rango inelastico de compor-
tamiento se puede cuantificar con base el analisis del comportamiento histerético medido, utilizando
indices de dafio que intentan establecer los diferentes niveles de dafio de la estructura. Diversos indices
de dafio han sido propuestos en relacion con alguna propiedad de comportamiento que pueda represen-
tar dafio. A continuacion, se evalta el deterioro de los tres nudos viga-columna ensayado utilizando los
indices de dafio mas comtnmente utilizados como indicacion de dafio en estructuras solicitadas por la

accion de cargas dinamicas de alta intensidad.

Indice de dafio de Park y Ang

El modelo de indice de dafio mas aceptado y utilizado es el dado por Park y Ang [83] . Este tiene
en cuenta dos componentes principales: 1) la relacion de deformacion alcanzada respecto de la defor-
macion ultima prevista; y 2) la energia histeretica disipada hasta el nivel de deriva alcanzada en propor-
cion a la capacidad total de energia disponible hasta el punto de deformacion Gltima prevista. El indice
de dano de Park and Ang es calculado a partir de la siguiente ecuacion:

oy , B f
Dlpy = —+ dE (4.5)
PAT 8, " By,

en donde: OM es el desplazamiento maximo del ciclo considerado; du es el desplazamiento final bajo
carga monotonica y la parte integral es la cantidad de energia disipada de deformacion hasta el ciclo

considerado; y Py es la carga de fluencia de los especimenes. El coeficiente S esta relacionado con la
degradacion de la estructura y su valor se ha obtenido de la expresion propuesta por Park y Ang [83],

asi:
B= (0.447 +0.O73%+0.24n0 +0.314p, jo.7"w (4.6)

siendo: lv la relacion Momento/ Cortante; d es la altura efectiva de la seccion; No es el esfuerzo axial
normalizado, definido como: ng = N/(f,;bd), con N la fuerza axial impuesta y b es el ancho de la
seccion; pI es la cuantia de refuerzo longitudinal (en porcentaje); y pw la cuantia volumétrica de refuerzo
transversal respecto del concreto confinado (en porcentaje). Asi, el valor del parametro [ para los es-
pecimenes estudiados es de 0.11, el cual esta en concordancia con el valor de 0.1 propuesto por Ville-

mure and Ventura [84] y que ha sido usado en estudios similares de nudos viga-columna [85], [86].
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Damage index

Los valores de du han sido estimados usando la expresién propuesta por Biskinis and Fardis [87] y la

cual es aceptada por el Eurocodigo 8 [88] para determinar la deriva Gltima Gim, asi:

0 01 M \0:225 I
6,,=0016(0.3) "X (00L& (

0.35 fyw
> (25) 4.7
max (0.01, ) hj (25) &7

endonde: U = N/(fbd); heslaaltura de la seccién; @ y @' son las cuantfas de refuerzo en traccion
y compresioén y compresion; ps es la cuantfa de refuerzo transversal, determinada como Ag /(bs), con
s la separacién de fleje; fyw y fem las resistencias del acero transversal y del concreto, respectivamente

(en MPa). El parametro & es el factor de efectividad del confinamiento [87], dado por:

(s )_ s |, =B
“‘(1 2@](1 mJ(l 6bom] 9

donde by y hy son las dimensiones de la seccion confinada de concreto, medida a centro de barra del

fleje; y b, es la separacion de las barras de refuerzo longitudinal restringidas lateralmente por flejes. Los
valores de du han sido calculados para la conexién tipica de TC, mientras valores ponderados basados

en el parametro G550, fueron asumidos para los especimenes modificados de ERC y GTRC. Asi, ou
iguales a 87.1, 83.5 y 62.0 fueron obtenidos finalmente para TC, ERC y GTRC respectivamente.

Displacement (mm)
30 4

L L L L L L

T T

2 3
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Figura 4-21 fndice de dafio de Park y Ang en relacion a la deriva de piso

Los valores de DI calculados a partir de la Eq. (4.5) se representan en la Figura 4-21 en funcion del
nivel de deriva impuesto, donde se puede observar la evolucion del dano durante la historia de carga
ciclica. Ang et al. [89] consideran que un indice de dafio igual a 0.8 representa un limite aceptable para
prevenir el colapso y Saghafi y Shariatmadar [85] consideran el dafio completo del especimen si DI 2
0.8. La comparacion del nivel de dano de los nudos viga-columna muestra que los niveles de dafio
exhibidos por TC y ERC son casi idénticos y alcanzan el 80% de dafio a una relacion de deriva de
alrededor del 3.5%. GTRC presenta un indice de dafio mas elevado para todos los niveles de deriva
comparada con TC y ERC. En promedio, la articulacion GTRC exhibio un dano un 33% mayor que el
de la muestra TC, alcanzando un dafio del 80% para una relacion de deriva del 2.9%. Por lo anterior,
el dafio medido en los especimenes es consistente con los resultados presentados en las secciones ante-
riores y confirma un comportamiento aceptable de los nudos TC y ERC. Por el contrario, el compor-
tamiento exhibido por la junta GTRC desalienta su uso en zonas de alto riesgo sismico.
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4.4.2 Indice de dafio de Jaing et al. (Park y Ang modificado)

Una modificacion al indice de dafio de Park y Ang, que adiciona la normalizacion del indice y pro-
pone dafio nulo para valores menores a la fisuracion es el indice propuesto por Jaing et al. [90], el cual

esta dado por la siguiente expresion:

6M - 80 B
DI, =(1-p) + de (4.9)
! §u—bc " Py(6u—3y)

Donde dc es el desplazamiento de agrietamiento (primer agrietamiento); dy es el desplazamiento de

fluencia. Para desplazamientos inferiores al agrietamiento, oM toma valores iguales a dc. El coeficiente
Pes diferente que el dado por Park y Ang, a fin de normalizar el indice de dafo a la unidad en los valores

de desplazamiento tltimo, con base en el desplazamiento ultimo alcanzado ante carga ciclica duc (ver

Eq. (4-10)). Los demas parametros son los mismos definidos para el indice de Park y Ang.

B = Py(5u —8uc) (6 — 53/)
8y [ dE — 8,.B, (8, — 6,)

(4.10)

Figura 4-22 [ndice de dafio de Jaing et al. en relacion a la deriva de piso

En la Figura 4-22 se muestra el indice de dano de Jaing et al. para los tres especimenes. En este se
aprecia resultados similares a los dados por el indice de Park y Ang. Sin embargo, es de notar que el
indice de Jaing et al. considera que el dafo debajo del agrietamiento como nulo.

4.4.3 Indices de dafio basado en cambio de propiedades modales

La cuantificacion del dano basado en el cambio de las propiedades modales normalmente es relacio-
nada a la perdida de rigidez de la estructura, o tambien definida como ablandamiento de la estructura
[91]. El indice de dano mas directo y simple esta dado por el cambio de la frecuencia o periodo de
vibracion de los modos fundamentales de la estructura, de la condicién inicial (wq, Tp) a la condicion
deteriorada (wg, Ty), ast:

wWd To

DI, =1-2% 0Dl =1—-2 (4.11)

Wo Ta
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Sin embargo, la relacion de dafio esta relacionada directamente con la rigidez (K) la cual es expre-
sada en funcion de la frecuencia, por lo que se sugiere teoricamente que el indice relacionado con la

perdida de rigidez o el ablandamiento de la estructura este dado por:

wq 2 To 2
Dl =Dl,2=1—(2)" o DIpo =1—-(2) (4.12)
wWo Tq

Se emplea también modificaciones a los valores de referencia para la comparacion diferentes a las
propiedades de rigidez inicial, como la frecuencia o periodo tltimo esperado el cual puede ser obtenido
del analisis de la estructura para la condicion tltima (wy), lo cual puede ser expresado de la siguiente
manera:

2 2
Wg™ — Wy

DIKu = DIwuZ =1 ——woz — a)uz (4.13)

Figura 4-23 fndices de dafio basados en el cambio de frecuencia de vibracion

Para los especimenes ensayados, en la Figura 4-23 se muestra la variacion del indice de dafio con
base en el cambio de frecuencia estructural para las diferentes relaciones mencionadas. Se puede obser-
var que la variacion del dafio con base en frecuencia tiende a ser alto para valores iniciales de deriva.
Esto se da por la pérdida de rigidez de las secciones en las primeras etapas de cargado debido a la fisu-
racion en el concreto y la expansion rapida a niveles bajos de deformacion. Estos resultados son cohe-
rentes con evaluaciones realizadas en edificios como en [91]. En estos casos muchos autores indican que
las frecuencias no indican directamente la proporcion de dafio, por lo que se sugiere transformar estos
indices basados en frecuencia en indicadores para relacionarlos con el dafio mediante curvas de fragilidad
evaluadas de acuerdo a la condicion de dafio presente a cada nivel de perdida de rigidez estructural de
la estructura. Es visible del analisis realizado que la rigidez es un parametro sensible desde niveles bajos
de deformacion, especialmente despues del agrietamiento.

De la comparacion entre especimenes de la Figura 4-23, se observa que no existe una marcada
diferencia de dano entre los especimenes, siendo el ERC el espécimen que alcanza mas rapido un dafio
mayor o ablandamiento mayor.

Una ampliacion de estos indices considerando los diferentes grados de libertad de una estructura
puede incluir sumatorias de la relacion de propiedades modales como los planteados en [92]. Un ejem-
plo de estos indices es planteado por comparacion de las matrices de flexibilidad de los estados inicial y

deteriorado, que es expresado en terminos de las frecuencias para cada modo (Wg;, Wg;) y los vectores

modales (Po;, Pgi), como se presenta a continuacion:
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DI, =1- —¢‘ (4.14)
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Z] 1 (U l

El efecto de las formas modales para cuantificar el dano puede ser poco notorio en razon a que
despues de que ocurre una plastificacion el dano se concentra en un punto o puntos especificos de la
estructura por lo que la descripcion del dafio hasta que no suceda otra plastificacion es imperceptible.
Por otro lado, el generar formas modales apreciables requiere tener varios sensores distribuidos en la
altura del edificio.

4.4.4 Indice de dafio propuesto basado en frecuencia y desplazamiento alcanzado

Del analisis de diferentes indices propuestos para la cuantificacion del dano, se puede observar que
una medida coincidente en el dano es la relacion con la capacidad de ductilidad, es decir la relacion de
la deformacion demandada con la maxima deformacion o en el estado Gltimo. De la misma, manera la
inclusion de la perdida de rigidez luego de cada ciclo de carga puede ser un indicador de la pérdida de
capacidad de disipacion tras cada ciclo de cargado. Asi, un indice basado el desplazamiento alcanzado
en cada ciclo y en la degradacion de la rigidez dada en términos de frecuencia estructural es planteado,
como se presenta en la siguiente expresién:

Om wq’

DIR =5—u 1_(4)_02 (4.15)

Figura 4-24 Indice de dafio propuesto (DIR) basado en cambio de frecuencia y deriva alcanzada

En la Figura 4-24 se presenta los valores de indice de dafio propuesto DIg el cual presenta una
tendencia similar al indice de Park y Ang. En este caso, el TC y ERC alcanzan el 80% de dano para una
deriva del 4%, mientras que GTRC presenta un 80% de dano para una de deriva de 3.08%. El especi-
men TC presenta un dano ligeramente inferior al del ERC, mientras que GTRC presenta un 40% mas
de dano que el especimen TC. El indice propuesto puede ser una buena alternativa para cuantificar el
dafio en estructuras afectadas por cargas dinamicas de alta intensidad, dado que involucra dos parame-
tros de indicacion de dano y su calculo puede ser facilmente aplicado en un diagnostico pos-evento.
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4.5 Conclusiones del capitulo

La caracterizacion de la degradacién de los nudos Viga—columna de concreto reforzado ensayados

ante cargas ciclicas, indico:

La capacidad de carga de los especimenes TC y ERC es similar, presentando valores cercanos de
fluencia, cargas maxima y tltima. Mientras especimen GTRC mostr6 una menor capacidad de carga
durante todo el historial de carga, exhibiendo una degradacion notable de la capacidad de carga para
cada repeticion de un ciclo de carga. Tanto para TC como para ERC, los valores de deriva asociada
con una degradacion de resistencia del 25% obtenidos del comportamiento histeretico para grandes
deformaciones son inferiores al 3.5%. Por tanto, de acuerdo con ACI 374.1-05, TC y ERC pueden
clasificarse como de alta capacidad de disipacion de energia ante fuerzas sismicas. Por el contrario,
la condicion anterior no se cumple en GTRC, pero puede catalogarse como de capacidad media de
disipacion de energia.

Para una deriva del 0.77%, la rigidez del ERC es un 16% menor que la del TC. A partir de esa
deriva, la tasa de degradacion de la rigidez de ERC disminuye hasta igualar los valores de TC. GTRC
mostro una rigidez, en promedio, un 23% menor que TC para todo el rango de deriva impuesta.
Para relaciones de deriva entre 0.38% y 1.54%, la disipacion de energia acumulada de ERC fue
menor que la de TC, siendo la diferencia maxima del 24%. Sin embargo, para mayores desplaza-
mientos, ERC mejoro su capacidad de disipar energia hasta igualar el valor correspondiente de TC.
Este aumento en la capacidad de disipacion de energia para grandes deformaciones (donde la adhe-
rencia entre acero y concreto es de gran importancia) exhibido por el especimen ERC sugiere una
mejora de la union entre concreto y acero de refuerzo. En el caso de GTRC, la energia disipada fue
hasta de un 45% menor que la de TC.

Analizando los primeros ciclos de cargado de cada nivel de deriva se tiene que: para derivas hasta
3.08%, la relacion de amortiguamiento viscoso equivalente de ERC fue alrededor de un 15% mas
baja que la de TC, excepto para el desplazamiento maximo, en el que ERC exhibi6 la relacion de
amortiguacion equivalente mas grande. Para el 2do y 3er ciclo de cargado en cada nivel de deriva:
ERC y TC tuvieron casi la misma respuesta en términos de relacion de amortiguacion equivalente.
Para el ler, 2do y 3er ciclo de cargado, GTRC present6 una relacion de amortiguamiento histere-
tico equivalente considerablemente menor, oscilando entre el 68% y el 80% de la correspondiente
ala probeta TC.

Para relaciones de deriva superiores al 3.08%, GTRC experimento un notable deterioro de la ad-
herencia refuerzo-concreto, lo que podria atribuirse a una mayor degradacion del concreto con
inclusion de 5% de polvo de caucho. Para relaciones de deriva superiores al 1.5%, ERC presento
las mayores deformaciones tanto en el refuerzo longitudinal como transversal.

El espéecimen de ERC exhibio un estrangulamiento de los aros histereticos mas bajo para derivas
por encima del 3% por lo que present6 la respuesta mas dictil para niveles altos de deriva. La
mejora en la capacidad de disipacion de energia y el comportamiento dictil que exhibio ERC podria
tener relacion con la mejora de la union entre el hormigon y el refuerzo, sin embargo, se necesita

mas investigacion para cuantificar su relevancia.

De acuerdo a los indices basados en la respuesta medida, el dano en los nudos viga-columna de CR

puede describirse asi:
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Segun el indice de dafio de Park y Ang, TC y ERC alcanzan el 80% de dafio (considerado un nivel
de dano severo) a una deriva de 3.5%, lo que indica un desempeno sismico adecuado. En el caso de
la muestra GTRC, el nivel de dano del 80% se alcanz6 para una deriva del 2.9%, lo que indica un
desempefio sismico moderado o aceptable.
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# Elindice propuesto en este trabajo basado en la deriva maxima alcanzada y el cambio en la frecuen-
cia estructural describe de forma similar. En este caso, el TC y ERC alcanzan el 80% de dafio para
una deriva del 4%, mientras que GTRC presenta un 80% de dafio para una de deriva de 3.08%.

El analisis realizado muestra que la proporcion del dano varia significativamente dependiendo del
parametro que se utilice para la cuantificacion. Se evidencia que el dano antes de la fisuracion no es muy
claro de cuantificar. Algunos autores como Jaing et al. [90] consideran dafo nulo antes de la fisuracion,
mientras que el dano evaluado con base en cambio en la frecuencia estructural indican dafios elevados a
bajos niveles de deriva, dado el cambio sustancial en la rigidez del concreto para incrementos leves de
deformacion. En general, es conveniente integrar diferentes parametros en un indice de dafio a fin de
tener en cuenta las diferentes caracteristicas de degradacion que significan dafio en una estructura. Para
esto, es aconsejable incluir parametros modales acompanados de parametros del nivel de respuesta.
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Capitulo

Diagnéstico de edificaciones en deterioro

5.1 Introduccion

Los sistemas de construccion en serie o industrializados en Colombia como en muchos otros paises
fueron introducidos con la finalidad de disminuir el gran deficit de vivienda digna y segura para la po-
blacion de menos recursos. Es asi que los sistemas industrializados son considerados una evolucion en
la construccion de vivienda por su mayor velocidad, exactitud en los tiempos de produccion, precision
dimensional y mejores acabados [93]. Es imprescindible en este tipo de construccion en serie, la ade-
cuada planeacion y organizacion de procesos acompanada de un manejo preciso de presupuestos y tiem-
pos de proyecto, a fin de lograr un rendimiento superior en la produccion de vivienda de calidad a un
menor costo. Asi, la ejecucion de cada proceso constructivo debe ser planeado, disefiado y certificado
a fin de evitar problemas de calidad que pueda repetirse a traves de la produccion en serie. Con base en
las premisas de eficiencia y eficacia que define a los sistemas constructivos industrializados, se deberia
obtener una construccion de calidad en menor tiempo, bajo condiciones de produccion en serie estan-
darizadas que optimicen los recursos. Contrario a este planteamiento, las construcciones ejecutadas con
sistemas industrializados con desconocimiento de los requerimientos con los que fueron concebidos,
pueden presentar problemas constructivos irremediables que pueden llevar al rechazo de parte o toda
la produccion.

En el sistema constructivo industrializado de muros en concreto reforzado se busca la produccion
en serie de edificios con base en la repeticion de procesos constructivos tipo. Bajo esta condicion, los
muros son dispuestos de acuerdo a una configuracion arquitectonica tipo que constituye, a su vez, el
sistema estructural para soporte de cargas verticales y horizontales. Asi y en concordancia con las con-
diciones de economia que demanda el sistema, los muros y placas son disefiados con bajos espesores
(entre 80 a 100 mm) lo cual limita enormemente las tolerancias dimensionales y de colocacion del acero
de refuerzo, asi como la instalacion de las redes electricas, de agua y gas. En correspondencia con los
bajos niveles de tolerancia resultantes en la construccion de sistemas industrializados de muros en con-
creto se hace necesario un control de calidad riguroso a fin de evitar que la mas minima imperfeccion
conlleve a incumplir con los limites de servicio, seguridad o durabilidad que establece la normativa

actual. A diferencia de otros sistemas, un desconocimiento de las minimas tolerancias y exigencias cons-
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tructivas que conlleva ejecutar un proyecto con el sistema especializado de muros en concreto, reper-
cutira enormemente en la calidad de los componentes estructurales, que representan en este caso, la
mayor parte de la edificacion. En estos casos es importante contar con herramientas eficientes de control
durante la construccion, el recibo y la garantia de la obra. Un diagnostico directo mediante inspeccion
y ensayos demanda inversion de recursos que muchas veces, por lo que muchas veces la garantia de la
obra queda suspendida. Un buen recurso para establecer una evaluacion rapida y confiable podria ser
una evaluacion basada en vibraciones, que en contraste con un examen directo de la estructura puede
realizarse varias veces a un costo reducido y en menor tiempo.

Con el fin de describir los procesos de diagnostico por inspeccion convencional y validar la efecti-
vidad y alcance de un diagnostico basado en vibraciones se presenta los resultados del analisis realizado
a 22 edificaciones idénticas, las cuales evidenciaron problemas acentuados de deterioro por construc-
cion. Cada edificacion o bloque de apartamentos fue construida en el sistema industrializado de muros
en concreto con espesor uniforme. El estudio diagnostico realizado entre 2017 y 2018 comprendio la
evaluacion profunda de materiales y componentes estructurales, asi como el levantamiento de patolo-
gias presentes en las estructuras. El grado de calidad y el deterioro fue valorado de acuerdo a los resul-
tados del estudio en términos de indices propuestos de calidad y deterioro. La evaluacion directa de

deterioro es comparada con un diagnostico basado en pruebas de vibracion en las estructuras.

5.2 Descripci()n de las edificaciones evaluadas

Figura 5-1 Estado de construccion y nomenclatura de edificaciones evaluadas

Las edificaciones evaluadas pertenecen a un proyecto de construccion de vivienda de interés social
en una zona de amenaza sismica intermedia en Colombia. El proyecto contempla la construccion, por
medio del sistema industrializado de muros en concreto, de un total de 46 edificios o bloques de apar-
tamentos (ver Figura 5-1) todos construidos con la misma geometria y disefio estructural. El bloque
tipo esta constituido por 10 apartamentos, distribuidos en 5 pisos. Cada piso tiene un area de 139 m’,
64 m’ por apartamento, por lo que el bloque tipo tiene un area de construccion total de 695 m’. Debido
a problemas evidenciados de calidad y rendimiento, la construccion del proyecto de vivienda se detuvo
hacia mediados del afo 2016 y una evaluacion patologica y de capacidad estructural sobre las edificacio-
nes hasta ese momento construidas tuvo que ser adelantada. En el momento de inicio de la evaluacion,
segunda mitad del afio 2017, 16 bloques se encontraban completamente terminados y en uso (bloques
F1, F2, F5, F6, G1 a G6, H1, H2, 11, 12, J1 y J2), mientras que 6 bloques se encontraban inconclusos:
bloques F3 y F4 estructura completa y con algunos acabados; bloques E2 y E3 con estructura hasta
cubierta, sin acabados (sin pintura y sin remates de cocina y bafios); bloques F7 y F8 con estructura
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faltante en el altimo nivel. El bloque E1 presentaba construida la losa de cimentacion y los 23 bloques

restantes atin no habian sido iniciados.

(a) (b)

Figura 5-2 Estructura en concreto bloque tipo (a) y proceso constructivo empleado (b)

El sistema estructural de las edificaciones corresponde a muros de carga en concreto reforzado. De
acuerdo al diseno estructural, el bloque tipo esta conformado por muros en ambas direcciones de 80
mm de espesor y placas macizas de 100 mm. La cubierta es constituida por una losa maciza inclinada en
concreto reforzado de 100 mm de espesor. La cimentacion, implantada sobre un terreno de buena
capacidad, consiste de una losa maciza de concreto reforzado de 0.18 m de espesor con vigas de 0.25 x
0.30 m de seccion en el arranque de muros. El acero de refuerzo en toda la estructura consiste princi-
palmente de malla electrosoldada de separacion estandar 0.15 x 0.15 m. Los muros estan reforzados

con una malla ¢ = 5.5 mm y una barra vertical No. 4 en los extremos de cada muro. Las losas de
entrepiso poseen una malla inferior @ = 6.0 mm y un refuerzo superior conformado por malla ¢ = 4.5
mm y barras adicionales ¢ = 4.5 mm cada 0.15 hacia los apoyos. La losa de cimentaciéon posee dos capas
de refuerzo constituido por mallas inferior y superior ¢ = 7.5 mm y barras inferiores longitudinales

adicionales ¢ = 5 mm cada 0.15 hacia los extremos y centro de la planta del piso. La resistencia de los
materiales especificada en el diseno fue . = 21 MPa para el concreto y f, = 420 MPa para el acero de
refuerzo. En la Figura 5-2a se muestra una vista general de la estructura tipo de los bloques estudiados.

Figura 5-3 Tiempos de construccion de cada edificacion

De acuerdo con el sistema constructivo industrializado, los muros y placas de espesor uniforme
fueron construidos mediante encofrado metalico manoportable realizando armado y colocacion del con-
creto por apartamento (ver Figura 5-2b). No obstante, para los procesos de mezclado y colocacion del
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5.3

concreto de las edificaciones existentes se emplearon diferentes procedimientos que van desde metodos
manuales hasta tecnologias industrializadas propiamente dichas. Asi, para el mezclado se utilizo tolva
dosificadora en obra con camion mezclador y en parte del proceso de construccion dosificacion manual
con mezclado mediante equipo mecanico de baja capacidad (0.15 m’). Para la colocacién del concreto
fueron utilizados diferentes procedimientos como malacate, torre gria y bombeo por tuberia. La zona
donde se implantan las edificaciones presenta un clima frio de alta montafia (temperatura media 13 °C),
con una humedad relativa media de 78% y una precipitacion mensual promedio de 57 mm. De acuerdo
a las condiciones de exposicion, el ambiente es catalogado como de baja agresividad.

En el proyecto evaluado se observo un extenso periodo de construccion de cada estructura que va
desde 1.0 hasta 3.65 anos (ver Figura 5-3). El aumento elevado en los tiempos de construccion de las
estructuras genero afectaciones a los elementos inconclusos y expuestos a la intemperie durante perio-

dos significativos de tiempo.

Proceso diagn(')stico de las estructuras

La evaluacion diagnostica del estado de deterioro o calidad de la estructura en concreto reforzado
de las 22 edificaciones estudiadas fue adelantada mediante un extenso proceso de investigacion in situ
que involucré numerosos ensayos tanto destructivos como no destructivos. Con base en el reglamento
colombiano NSR-10 [94] y las recomendaciones del ACI 437R-03 [95], el proceso de caracterizacion
de materiales e identificacion de deficiencias comprendio: una inspeccion detallada con levantamiento
de patologias; un levantamiento geometrico de muros y placas para la deteccion de imperfecciones
geomeétricas y deformaciones permanentes; verificacion de posicion, recubrimientos y diametros del
acero de refuerzo; asi como, ensayos al concreto y al acero para la determinacion de propiedades me-
canicas y de durabilidad. El tipo y cantidad de ensayos para caracterizar las propiedades de las estructuras
se baso en las tecnicas estadisticas de evaluacion para un aceptable nivel de confianza y en relacion con
la minimizacion del dafio y los costos asociados a cada prueba [96], [97]. La Tabla 1 resume las princi-
pales actividades de investigacion realizada sobre las estructuras estudiadas.

Tabla 5.1 Principales actividades del estudio diagnostico sobre las estructuras existentes

Actividad

Procedimiento o equipo utilizado

Extension explorada

Levantamiento de patologias

Verificacion geométrica
Control dimensional
Verticalidad de muros
Deflexiones en losas

Verificacion cimentacion

Verificacion del acero de refuerzo

Posicion y diametro

Propiedades de resistencia

Verificacion del concreto
Propiedades de resistencia
Dureza superficial

Velocidad de pulso ultrasonico
Profundidad de carbonatacion

Contenido de cemento

Inspeccion visual.

ACI201.1R [98] y ACI 224.1R [99]
ACI 437R-03 [95]

Cinta métrica, calibrador, medidor laser
Nivel laser y plomada

Nivel laser

Cinta métrica

ACI 437R-03 [95]

Detector N0 destructivo

Escarificaciones
Extraccion y ensayo barras. NTC 2 [100]

Ncleos. ASTM C42, C39 [101], [102]
Esclerometro digital. ASTM C805 [103]
ASTM C597 [104]

Método de fenolftaleina. EN14630 [105]
ASTM C1084 [106]

88% de area cons-
truida

27% elementos
14% muros
23% area

22 apiques

269 puntos
44 puntos

16 muestras

175 ntcleos
273 puntos
242 puntos
248 puntos

5 muestras
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5.4

5.4.1

Resultados de la evaluacion diagn(')stica

Daio evidente en las estructuras

En la inspeccion diagnostica se identificaron lesiones y anormalidades en los elementos estructura-
les, consideradas como dano evidente que puede afectar el comportamiento de la estructura de forma
leve, moderada o severa. Dentro de las patologias evidenciadas mas recurrentes se encontraron: fisuras,
aceros expuestos a corrosion, oquedades y segregacion del concreto, imperfecciones localizadas en la
forma de los elementos o desalineamientos, defectos en el concreto por interferencia con redes, repa-
raciones inapropiadas, humedades, manchas y eflorescencias. Estas patologias fueron categorizadas de
acuerdo a su grado de severidad y cuantificadas en proporcion al area de afectacion. La Figura 5-4 mues-
tra el resumen de resultados de la evaluacion de dafios asociados principalmente a la etapa de construc-
cion. Se encuentra que los bloques E2, E3, F7 y F8 presentan un dano extendido, donde entre el 10y
el 30% del area construida puede considerarse con dafio moderado y severo. Estos bloques son preci-
samente las edificaciones sin acabados y expuestas a la intemperie.

Figura 5-4 Dafio evidenciado en cada estructura estudiada

5.4.2 Imperfecciones geométricas en las estructuras

Capitulo 5 — Diagndstico de edificaciones en deterioro

La verificacion geométrica indico que los elementos presentan unas dimensiones adecuadas, donde
se resalta la poca variacion del espesor de muros el cual se encontro con una media de 87.9 mm y una
desviacion estandar de 5.1 mm. Pese a esto, fueron encontrados dos problemas comunes en la geome-
tria de las 22 edificaciones estudiadas: El primero esta relacionado con la falta de verticalidad o desplome
de los muros estructurales; y el segundo fue la presencia de deflexiones permanentes considerables en
los centros de vanos de las losas. Estas patologias, medidas piso a piso en una muestra representativa de
muros y losas, mostro una excedencia elevada de las tolerancias permitidas, que fueron categorizadas
de acuerdo a su nivel de incumplimiento de leve a moderada, como es mostrado en las Figura 5-5 y

Figura 5-6.
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Figura 5-5 Cantidad de muros de una muestra con desplome leve, moderado y severo

Figura 5-6 Cantidad de losas de una muestra con deflexiones permanentes

5.4.3 Calidad de los materiales

Del estudio diagnostico de materiales se encontro caracteristicas adecuadas del acero de refuerzo,
con variaciones minimas en sus especificaciones respecto de las de disefio. Sin embargo, para el concreto
de muros y losas de entrepiso se evidenciaron grandes falencias de resistencia, rigidez y durabilidad.
Del analisis estadistico de resultados de nticleos extraidos, asi como de los resultados de las pruebas no

destructivas de esclerometria y ultrasonido, se obtuvo resistencias medias a la compresion (fc) muy
bajas para todos los bloques, con una muy alta dispersion, como es mostrado en la Figura 5-7. Esta alta
dispersion, a su vez, indica un bajo control de calidad asociado a los procesos de mezclado, colocacion
y curado del concreto. Como se muestra en la Figura 5-7, la resistencia especificada equivalente del
concreto existente ( fC’,eq), obtenida de acuerdo con [96], [97] (percentil 10 inferior de la resistencia
hallada in situ), resulto estar excesivamente por debajo de la resistencia de diseno establecida
(fe. aiseiio = 21 MPa) y por tanto se presenta un gran incumplimiento en la calidad del concreto de

todas las estructuras evaluadas. Para el concreto de losas de cimentacion se encontré una resistencia
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especificada equivalente general, fc,,eq.cim’ igual a 23.04 MPa, que resulta ser adecuada para el cumpli-

miento de los requerimientos de disefo.

Figura 5-7 Resistencia a la compresiéon media y especificada equivalente in situ por bloque (barra de error indica +/- una
desviacion estandar)

5.4.4 Indicadores de la durabilidad

Figura 5-8 Profundidad de carbonatacion y recubrimiento medio por bloque. (barra de error indica +/- una desviacion estandar
de la profundidad de carbonatacion)

Las caracteristicas de calidad del concreto tienen gran influencia en la durabilidad de las estructuras,
especialmente la durabilidad asociada con la corrosion del acero de refuerzo. Un parametro que indica
el nivel de afectacion de la mala calidad del concreto sobre la durabilidad es la carbonatacion de la capa
de recubrimiento que protege al acero de refuerzo de la corrosion. La Figura 5-8 muestra la profundidad
media de carbonatacion por cada bloque y la compara con el espesor de recubrimiento medio medido
en los elementos tipo muro. Para las losas de entrepiso se encontr6 una profundidad media de carbo-
natacion de 20.2 mm para todo el proyecto, la cual supera ampliamente el recubrimiento medio medido
de 13.3 mm. Normalmente una profundidad de carbonatacion elevada o alcanzando los espesores de
recubrimiento esta asociada a estructuras que ya han cumplido su vida atil. Sin embargo, para el pro-

Capitulo 5 — Diagndstico de edificaciones en deterioro

117




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

5.5

5.5.1

yecto evaluado, con edades de 2 a 5 afios (ver Figura 5-3), se encontro un acelerado nivel de carbona-
tacion. Los niveles de carbonatacion pueden estar asociados a caracteristicas poco pasivadoras del con-
creto empleado. Sin embargo, esta patologia profunda y acelerada puede estar mas relacionada con
problemas de contenido de cloruros. Por lo anterior, una investigacion mas profunda debe ser adelanta.

Valoracion de la calidad y deterioro

Indice de calidad de la construcciéon

De los resultados de la investigacion diagnostica profunda, es claro que todas edificaciones presentan
problemas que afectan directamente la capacidad estructural e indican un incumplimiento de calidad.
Este grado de afectacion estructural asociado a los procesos de construccion y calidad de materiales fue
dado mediante un indice propuesto de calidad de construccion, |q. Este indice fue determinado
con base en la pérdida de capacidad que pueda estar asociada a cada una de las deficiencias evaluadas en

cada edificacion, como se expresa en la Eq. (5.1).
Ip =Qu*Q¢*(1—Gg) (5.1)

donde, Q) es la relacion de resistencia de materiales respecto de la especificada en el disefio; Qg es el
grado de cumplimiento de las condiciones geométricas de disefio; Gy es el grado de dafio producto de
una calificacion ponderada de cada patologia evidenciada. Estos parametros son determinados a partir
de la suma ponderada de la calidad o dano individual de los materiales y elementos componentes de la
estructura evaluada. Valores de la unidad en |Q indican una calidad de construccion de la estructura
adecuada, es decir en concordancia con los requerimientos y especificaciones de diseno, mientras valo-
res de |Q cercanos a cero, indicarfa un grado de cumplimiento bajo o nulo. El indice |Q resulta adecuado
para definir el grado de cumplimiento de cada estructura. También es util para el proceso de valoracion
de la capacidad estructural a fin de tener en cuenta, dentro del proceso de cuantificacion analitica, las
deficiencias constructivas evidenciadas.

Figura 5-9 Indice de calidad de construccion para cada estructura

La Figura 5-9 muestra el indice de calidad de la construccion asociado a cada bloque. Los indices
indican deficiencias constructivas severas en todas las estructuras que incidiran notablemente en la pér-
dida de la capacidad estructural de cada edificacion. De la Figura 5-9 se puede observar que los bloques
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I1 y J1 presentaron la menor afectacion, con indices de calidad superiores a 0.50, pero no alcanzan a
ser aceptables. Los bloques de mayor afectacion fueron E2, E3 y F7 con indices de calidad por debajo
de 0.20, por lo que se consideran de calidad intolerable. La media del indice de calidad para las edifica-
ciones evaluadas es de 0.32, lo que indica un grado de incumplimiento deficiente.

5.5.2 Indice de deterioro medio

Con el proposito de cuantificar de forma global el deterioro que presentaban las estructuras hasta
el momento de la inspeccion, incluyendo las implicaciones de la baja calidad de la construccion, se

plantea un indice de deterioro medio Ipm, asi:
1

En Eq. (5.2), G4 es el grado de dafio producto de una calificacion ponderada de cada patologia
evidenciada; Dy es la deficiencia de resistencia del material respecto de la especificada en el disefio; y

Dy es la deficiencia geométrica que representa pérdida de capacidad estructural. Estos parametros son
determinados de forma global a partir de la suma ponderada del dafio o deficiencia individual de mate-
riales y elementos. Valores de la unidad en |pm indican deterioro severo en todos los elementos de la
estructura que represente riesgo de colapso inminente, mientras que valores tendientes a cero indican
deterioro despreciable. En la Figura 5-10 se muestra el indice de deterioro medio obtenido para cada
estructura. La media de Ipmpara las edificaciones evaluadas es de 0.30. Asi, se encuentra que la mayoria
de las estructuras presentan un nivel de deterioro moderado, lo que puede considerarse excesivo debido
a la corta edad de estas edificaciones.

Figura 5-10 Indice de deterioro medio para cada estructura

5.6 Implicaciones en la rigidez de las estructuras

5.6.1 Mobdulo de elasticidad dindmico de las estructuras

El modulo de elasticidad dinamico del concreto fue estimado para todos los bloques mediante el
procedimiento no destructivo de velocidad de pulso ultrasonico. Asi, la velocidad de la onda P del

concreto, Cp, fue medida utilizando el procedimiento de velocidad de onda P descrito en ASTMC597
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/ C597M-16 [107] con un par de transductores de onda P de 54 Hz que estaban conectados a un emisor-
receptor (Pundit PL - Proceq®). En la prueba de velocidad de la onda P, un pulso longitudinal de 54
kHz se transmite a traves del concreto y el tiempo entre la salida y la llegada de la onda es calculado. La
velocidad de onda P es calculado dividendo el tiempo de viaje de la onda entre la longitud recorrida a
traves del elemento de concreto evaluado (muro, placa o nicleo extraido).

De la mecénica clasica, Cp puede ser dada a partir del médulo de elasticidad dindmico Ed, la relacién

de Poisson Vy la densidad del concreto p, mediante la siguiente expresion:

_ E;(1-v)
P p(1+v)(1 - 2v)

(5.3)

Habiendo determinado experimentalmente Cp y la densidad del concreto p, el modulo de elasti-
cidad dinamico fue estimado mediante:

Ey = a,pC} (5.4)

Donde a, = 1+v)(1-2v)/(1 —v), y puede definirse como constante teniendo en cuenta
la baja variacion deV cuyos valores dinamicos oscilan entre 0.18 y 0.25. Con esto, un valor medio de
@, = 0.90 puede ser adoptado sin mayores implicaciones. La Figura 5-11 muestra la media de modulo
de elasticidad dinamico del concreto obtenida para cada bloque. En general, se evidenciaron valores de
Ed se encuentran en una franja media de entre 15000 a 20000 MPa, con un valor medio para el proyecto
de 18400 MPa, lo que esta en concordancia con la baja resistencia a la compresion encontrada. Este
modulo elasticidad bajo determina en consecuencia una disminucion significativa en la rigidez general

de las edificaciones.

Figura 5-11 Modulo de elasticidad dinamico medio para cada bloque (barra de error indica +/- una desviacion estandar)

Un analisis de tendencia del modulo de elasticidad dinamico del proyecto fue realizado. Asi, en la
Figura 5-12 se muestra los resultados de modulo de elasticidad en términos de la resistencia a la com-
presion del concreto para todos los ensayos realizados en las 22 edificaciones, donde se puede apreciar
la tendencia y dispersion general de Ed para el proyecto de construccion. Asi, se encontro que la ten-
dencia para el proyecto de construccion esta dada por un modulo de elasticidad dinamico medio igual a
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Esm = 4500,/f.). En Figura 5-12 se grafica la linea de tendencia y las lineas inferior y superior de

E4m £ 0g, con desviacion estandar (0g) establecida con el total de ensayos realizados.

Figura 5-12 Modulo de elasticidad dinamico vs resistencia a la compresion de las pruebas a los 22 bloques

5.6.2 Frecuencias de vibracion de las estructuras

Figura 5-13 Formas modales de vibracion predominantes en las edificaciones

Se realizaron pruebas de vibracion tipo OMA en todas las edificaciones a fin de encontrar una rigidez
global que pueda ser utilizada en los analisis de perdida de capacidad y definicion de deterioro global.
Las pruebas consistieron de medicion de vibracion ambiental mediante cuatro acelerometros triaxiales
instalados en el primero (1 acelerometro) y ultimo nivel (3 acelerometros) de cada edificacion. El re-
curso para la excitacion de la edificacion consistio del ruido ambiental (viento y trafico pasando por vias
aledafias a las edificaciones), asi como de un grupo de personas caminando aleatoriamente sobre las

plantas del edificio. La prueba de vibracion ambiental consistio en registrar la respuesta dinamica de
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cada estructura durante 1200 segundos a una frecuencia de muestreo de 100 Hz. Para extraer las fre-
cuencias naturales de las estructuras, las series de tiempo se procesaron en MATLAB [33] utilizando la
tecnica de descomposicion en el dominio de frecuencia (FDD).

Figura 5-14 Densidades espectrales de potencia para diferentes pruebas realizadas en cada bloque

En la Figura 5-13 se muestra las formas modales predominantes en las edificaciones, las cuales estan
en coherencia con los vectores modales del analisis modal operacional. En la Figura 5-14 se muestra los
espectros de densidad de potencia para diferentes pruebas realizadas, donde se identifican los picos de
las frecuencias modales de cada estructura, mientras en la Tabla 5.2 se muestra el resumen de frecuen-
cias identificadas por OMA. De los resultados obtenidos se puede observar que las frecuencias naturales
para todas las edificaciones no tienen una notable diferencia que permitan identificar una variacion en
la rigidez o definir mayor o menor deterioro entre ellas. Por su puesto, los bloques F7 y F8 presentan
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Tabla 5.2 Frecuencias naturales predominantes identificadas en cada edificacion

unas frecuencias diferentes al resto de las edificaciones dado que su estructura se encuentra sin terminar

(parte de muros de ultimo nivel y cubierta sin construir).

Bloque Modo 1 Modo 2 Modo 3 Modo 4 Modo 5 Modo 6
Long. Trans. Tors. Long. Tors. Trans.
Bloques con estructura completa
E2 4.19 6.29 10.55 12.65 - 16.89
E3 4.20 6.32 10.55 12.70 - 16.90
F1 4.22 6.32 10.55 12.65 - 16.90
F2 4.21 6.30 10.55 12.80 - 16.85
F3 4.20 6.35 10.55 12.70 14.70 16.85
F4 4.23 6.30 10.50 12.60 14.90 16.80
F5 4.20 6.30 10.50 12.60 - 16.75
F6 4.18 6.35 10.55 12.65 - 16.85
G1 4.18 6.35 10.55 12.50 - 16.89
G2 4.17 6.35 10.55 12.70 14.82 16.94
G3 4.20 6.30 10.55 12.65 - 16.85
G4 4.25 6.35 10.55 12.70 - 16.89
G5 4.20 6.35 10.55 12.65 - 16.85
G6 4.25 6.40 10.64 12.74 - 16.99
H1 4.20 6.30 10.55 12.65 - 16.85
H2 4.21 6.30 10.50 12.60 - 16.80
I1 4.25 6.25 10.45 12.55 14.61 16.75
12 4.23 6.31 10.50 12.65 14.70 16.85
J1 4.25 6.35 10.60 12.70 14.21 16.99
]2 4.24 6.33 10.50 12.60 14.65 16.80
Promedio 4.21 6.32 10.54 12.65 14.66 16.86
Desv. estandar  0.025 0.032 0.040 0.067 0.220 0.066
Bloques con tltima planta en construccion
F7 4.85 6.95 11.20 13.30 - 17.50
F8 4.70 6.80 11.10 13.20 - 17.35

La sencillez y uniformidad de la configuracion estructural de la edificacion tipo, permitio la calibra-

cion rapida de un modelo numérico de la estructura, por medio de la comparacion de frecuencias con

los resultados del OMA. De esta calibracion se encontro que el promedio de modulo elasticidad dina-

mico Ej, de las edificaciones es alrededor de 17100 MPa, lo que esta en concordancia con los resultados

dados por las tecnicas de ultrasonido y en coherencia con la baja resistencia de los concretos. Asi, aunque

no se puede establecer una diferencia clara de deterioro entre edificaciones, si es posible establecer que

todas las edificaciones presentan una rigidez mucho menor a la especificada.

5.6.3 Deterioro global basado en vibracion

Capitulo 5 — Diagndstico de edificaciones en deterioro

Teniendo en cuenta que las edificaciones fueron disefiadas para un concreto de 21 MPa, el modulo

de elasticidad estatico de concreto (E.) para disefio seglin las normativas colombianas debe estar entre

3600,/f/ y 5500,/ f/. Con esto, el mddulo de elasticidad dindmico del concreto (Eg.) debe estar

entre 21500 y 32700 MPa (E4. = 1.3E,).
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5.7

Relacionando entonces el valor promedio de rigidez dado por el analisis de frecuencia estructural
(médulo de elasticidad dindmico medido, Eg.) con el valor medio recomendado por la normativa (mé-
dulo de elasticidad dinamico de disefio, E4), se establece un diagnéstico basado en pérdida de rigidez,
en términos de indice de deterioro, IDf, asi:

Ei. 17100

ID; =1--%

=1-——— =037
Ege 27100

El valor dado de IDp, esta en coherencia con los indices establecidos mediante el estudio detallado,
lo que corrobora la baja calidad de los materiales empleados en la construccion de las edificaciones.

Conclusiones del capitulo

Un proceso diagnostico profundo fue realizado a 22 estructuras de muros de concreto a fin de de-
terminar su estado de deterioro y calidad. El analisis de los resultados de laboratorio y pruebas in situ
indica que los problemas de calidad repercutieron enormemente en la reduccion de la resistencia y
durabilidad de las estructuras en concreto.

De los resultados de la investigacion profunda, es claro que todas edificaciones presentan problemas
que afectan directamente la capacidad estructural e indican un incumplimiento de los requisitos de ca-
lidad. Este grado de afectacion estructural, asociado a los procesos de construccion y calidad de mate-
riales, fue medido a traves del grado de cumplimiento de cada caracteristica estructural con referencia
al diseno original, siendo 100% la calidad de un proyecto que cumpla con todos los requisitos y tole-
rancias especificadas en el disefio y la normativa aplicable vigente. Asi, se pudo establecer que las es-
tructuras del proyecto de construccion evaluado tienen en promedio un cumplimiento de tan solo el
32%. El indice de deterioro medio para cada edificacion, basado en las patologias encontradas y la de-
ficiencia en requisitos de calidad, indico un deterioro promedio del 30%.

El diagnostico de carbonatacion indica una degradacion elevada del material que conllevara a una
corrosion acelerada del refuerzo. Este caso resulta especialmente extrafio dada la edad de las edificacio-
nes. La uniformidad de esta patologia conlleva a indicar problemas relacionados con los aditivos de la
mezcla o el contenido elevado de cloruros en el agua de la mezcla. Sin embargo, una investigacion

quimica profunda requiere ser adelantada para dar un diagnéstico claro respecto a esta patologfa.

Varias metodologias fueron empleadas para determinar la rigidez de las edificaciones, las cuales
incluyeron ensayos no destructivos y pruebas de vibracion. Los analisis de la rigidez y frecuencias natu-
rales confirman deficiencias en la calidad del concreto en todas las edificaciones. El indice de deterioro
global obtenido de las pruebas de vibracion y basado en la deficiencia de rigidez indica un 37% de dete-
rioro en promedio para las edificaciones estudiadas.

Se observo que las pruebas de vibracion son una buena herramienta para la definicion de la rigidez
global de la estructura. Sin embargo, estas pruebas presentan limitaciones para percibir pequenos cam-
bios en la rigidez y por tanto dificulta su utilizacion en la evaluacion directa de materiales.

En general, los valores globales de calidad indican una baja resistencia y rigidez para todas las edifi-
caciones. Las tecnicas utilizadas conllevan a indicar una alta dispersion en resistencia y rigidez dentro de
una misma edificacion, sin embargo, los valores medios globales tienden a valores bajos similares. Aun-
que esto indique claramente una baja calidad en todas las edificaciones evaluadas, también se indica que

se utilizaron las mismas técnicas, procedimientos y materiales en todo el proceso de construccion.

Capitulo 5 — Diagndstico de edificaciones en deterioro

124




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Capitulo

. / . . .
Dlagnostlco para cargas de SCIrviClo:

Estudio de vibraciones en pasarelas en deterioro

6.1 Introduccion

Las pasarelas publicas requieren un examen y mantenimiento periodicos para mantener las condi-
ciones funcionales y de seguridad adecuadas durante toda su vida Gtil. Sin embargo, en muchos casos
este proceso no se da por la priorizacion de recursos, por lo que solo se repara el dano evidente. De ahi
que no se intervengan dafios menos notorios. Con el tiempo, los usuarios de las pasarelas perciben un
grado de deterioro que, si va acompanado de vibraciones incomodas, genera una sensacion de inseguri-
dad y eventualmente la estructura deja de usarse. Para estos casos, es especialmente dificil predecir el
desempeno dinamico para los estados limite de servicio y seguridad, por lo que es necesario utilizar
metodologias de evaluacion confiables que incluyan pruebas experimentales para respaldar el diagnos-
tico. Hoy en dia, es factible contar con sistemas de medicion y procesamiento para realizar mediciones
de vibraciones de manera regular con el fin de hacer un seguimiento de la condicion de servicio y es-
tructural [52], [54], [108]. Sin embargo, deben resolverse algunas dificultades antes de que la medicion
de vibraciones pueda aplicarse de manera practica en una evaluacion de rutina de pasarelas. Una de las
dificultades reside en establecer estandares de evaluacion que hagan confiables y rentables las pruebas

de vibracion.

La vibracion notada por los usuarios de pasarelas es una medida de la calidad estructural percibida.
Si es excesiva, puede indicar problemas de interaccion humano-estructura que pueden conducir a la
abstencion automatica del uso o al riesgo de falla. La evaluacion de las vibraciones inducidas por los
peatones en pasarelas ha sido un tema de investigacion de interes en las dos tltimas decadas despues de
varios casos relevantes de problemas relacionados con el caminar de grupos de personas [109], [110].
Como resultado de esto, la capacidad de servicio ante vibraciones se ha convertido en una consideracion
importante al disefiar y evaluar pasarelas. Algunas directrices como SETRA [12] y HIVOSS [11] han
delineado varios de los requisitos para el disefio y evaluacion de pasarelas sometidas a la accion de fuerzas
dinamicas provocadas por peatones. Estas guias proporcionan instrucciones generales para estimar la
vibracion en pasarelas existentes y sugieren pruebas experimentales para casos especiales. Sin embargo,
los métodos para evaluar la vibracion in situ atin no estan suficientemente establecidos. Por lo tanto,

125




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

definir el tipo y nimero de pruebas requiere un conocimiento avanzado del fenomeno de vibracion y el
comportamiento de la estructura, lo que puede resultar en un gran nimero de pruebas. En este sentido,
para evaluar pasarelas existentes, podria ser mas recomendable realizar pruebas estandarizadas que re-
presenten algunas condiciones operativas y complementarlas con simulaciones numéricas que comple-

ten la carencia de pruebas esenciales.

Diferentes metodos analiticos estandar han sido propuestos para predecir las vibraciones de servicio
en puentes peatonales [10]—[12], [111]-[113]. Varios de estos métodos son formulaciones de disefio
general basadas en aproximaciones de un solo grado de libertad [114], [115] mientras que metodos mas
completos sobre modelos estructurales detallados [111], [116]—[118] o con modelos de simulacion de
la interaccion humano-estructura [119]-[121] se sugieren para casos especiales. Tambien se han pro-
puesto modelos de prediccion de vibracion por peatones con analisis en el dominio de la frecuencia y
otros se basan en enfoques probabilisticos de las variables de las acciones de los peatones [122], [123].
Lo mas comun es representar la carga dinamica del peaton como una serie de Fourier aplicada en un
punto especifico del tablero del puente para encontrar la respuesta mediante un analisis de la historia
del tiempo. Los métodos simples de modelado de peatones no pueden correlacionarse claramente con
el historial de respuesta real, mientras que los modelos avanzados de interaccion humano-estructura
estan destinados a proyectos de investigacion especificos. En la practica, una forma realista e intuitiva
de incluir todos los posibles estados de resonancia entre los armonicos de la carga peatonal y los multi-
ples modos de vibracion de una pasarela es realizar simulaciones utilizando el llamado modelo de carga
paso a paso [116], [117]. Las sugerencias para las funciones estandar de fuerza de pisada en los modelos
paso a paso son escasas, por lo que generalmente se utilizan funciones ajustadas de mediciones. La Guia
SINPEX [117] contiene una propuesta para una funcion normalizada de fuerza de pisada para analizar
pasarelas con el modelo paso a paso, sin embargo, solo se da para componentes vertical y transversal de
caminar. Para su uso practico en proyectos de evaluacion de vibraciones en puentes peatonales, en el
presente estudio se propusieron funciones normalizadas simples de fuerza de pisada para componentes

vertical, transversal y longitudinal de caminar y correr.

El uso de pruebas de vibracion y modelos de carga bien definidos tiene como objetivo estandarizar
el proceso de evaluacion de vibraciones para que se utilice de manera rutinaria en el diagnostico estruc-
tural de pasarelas en deterioro. En este capitulo, se presenta una metodologia de evaluacion consistente
para evaluar el comportamiento dinamico de pasarelas deterioradas bajo vibraciones de servicio. Como
caso de estudio, aplicando las nuevas funciones normalizadas de fuerza para un paso individual, se estu-
diaron ocho pasarelas ptblicas en Tunja (Colombia). Estos puentes peatonales fueron reportados por
sus usuarios como inseguros debido a un notorio grado de deterioro y vibraciones percibidas. Las ca-
racteristicas dinamicas y los niveles de vibracion inducidos por los peatones se determinaron mediante
pruebas de vibracion y simulaciones numéricas. Las pasarelas fueron evaluadas en direcciones vertical,
transversal y longitudinal para condiciones de carga permanente, transitoria y excepcional. El objetivo
principal es evaluar de forma fiable las vibraciones en las pasarelas deterioradas siguiendo un proceso de
evaluacion uniforme, estableciendo el nivel de incomodidad en comparacion con el grado de deterioro.

El esquema de la metodologia aplicada es el siguiente: determinacion del grado de deterioro de los
puentes a partir de un levantamiento diagnostico basado en inspeccion y ensayos de elementos y mate-
riales; caracterizacion de las propiedades modales de los puentes mediante un analisis modal operacional
(OMA) y la actualizacion de modelos numéricos detallados de las estructuras; realizacion de pruebas de
medicion de vibraciones para situaciones de servicio especificas; obtencion de la respuesta de las pasa-
relas ante el cruce peatonal para un rango de frecuencia de paso probable para caminar y correr, me-
diante simulaciones paso a paso y utilizando una nuevas funciones normalizadas de fuerza de pisada; y
determinar el grado de confort de cada pasarela seglin los niveles de tolerancia relacionados con la
percepcion humana. Se compararon los niveles globales de incomodidad por vibracion con el grado de
deterioro con base en indices propuestos de incomodidad por vibracion (VDI) y deterioro (DI).

Capitulo 6 — Diagndstico para cargas de servicio: Estudio de vibraciones en pasarelas en deterioro
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6.2

Descripci()n de las pasarelas estudiadas

Figura 6-1 Ubicacion de las principales pasarelas ptblicas de la ciudad de Tunja

Las ocho pasarelas estudiadas en este trabajo forman parte de la principal infraestructura peatonal
de la ciudad universitaria de Tunja con cerca de 173.000 habitantes ubicada en el departamento de
Boyaca en Colombia. Estas pasarelas estan ubicadas en el eje vial central que atraviesa la ciudad de norte
a sur y consta de dos avenidas principales (Av. Oriental y Av. Norte). Por lo tanto, los puentes investi-
gados son los principales puntos de conexion peatonal entre los lados este y oeste de la ciudad. La Figura
6-1 muestra el mapa de la ciudad de Tunja con la localizacion de las pasarelas publicas consideradas,
enumerando su calle de referencia y coordenadas geograficas, mientras que la Figura 6-2 proporciona

una vista general de cada pasarela.

Tabla 6.1 Caracteristicas principales de transito peatonal en los puentes investigados

Puente Volumen en hora  Relaciéon de uso Densidad* Clasificacion de transito peatonal
pico (peatones) [124] (peatones %) [124] (peatones/m’) SETRA HIVOSS

Santiago 719 85 0.16 Clase IV (uso bajo) TC 1 (muy poco transito)
San Laureano 668 17 0.19 Clase IV (uso bajo) TC 1 (muy poco transito)
Viaducto 521 100 0.15 Clase IV (uso bajo) TC 1 (muy poco transito)
Londofio 433 43 0.09 Clase IV (uso bajo) TC 1 (muy poco transito)
Maldonado 1360 51 0.38 Clase III (uso normal) TC 3 (transito denso)
UPTC 1788 95 0.58 Clase III (uso normal) TC 3 (transito denso)
Santa Inés 1788 50 0.40 Clase III (uso normal) TC 3 (transito denso)
Villa Luz 920 27 0.26 Clase IV (uso bajo) TC 2 (transito denso)

* Densidad peatonal promedio en hora pico
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Las pasarelas fueron construidas entre 1985 y 1997 como resultado de un plan para reducir la alta
accidentalidad provocada por el alto trafico del eje vial principal de la ciudad, el cual presenta una ve-
locidad vehicular media de entre 40 y 60 km/h [124]. Sin embargo, con el paso del tiempo, la falta de
mantenimiento ha provocado un acentuado deterioro de algunas de las pasarelas, causando una percep-
cion de falta de seguridad estructural en los peatones y una consecuente disminucion de su uso. Segiin
Marquez [124], las pasarelas tenian una tasa de utilizacion peatonal promedio del 60%, es decir, 6 de
cada 10 peatones pasaban por la pasarela mientras que otros preferian evitarla. En la Tabla 6.1 se mues-
tra algunas de las principales caracteristicas del transito peatonal de las pasarelas y se lista la clasificacion
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de trafico de acuerdo con las disposiciones de las directrices SETRA y HIVOSS. La densidad de peatones
promedio en las pasarelas en la hora pico varia de 0.09 a 0.58 peatones/m”*, con un promedio general
de 0.28 peatones/m’, por lo que las pasarelas pueden clasificarse como de trafico de peatones bajo a

normal.

Figura 6-2 Vista general de las pasarelas estudiadas

Capitulo 6 — Diagndstico para cargas de servicio: Estudio de vibraciones en pasarelas en deterioro
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Figura 6-3 Esquemas generales y principales caracteristicas de las pasarelas
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6.3

6.3.1

Las pasarelas oscilan entre 22 y 35 m de longitud con un ancho promedio de 2.00 m y dos vanos,
excepto las pasarelas de San Laureano y Villa Luz, que son de un solo vano. La superestructura de cinco
de las pasarelas (San Laureano, Viaducto, Maldonado, UPTC y Villa Luz) son de acero en sistema tipo
cercha con un tablero compuesto de acero-concreto (sistema de lamina colaborante) mientras las otras
tres pasarelas (Santiago, Londofio y Santa Inés) son de hormigon armado en sistema tipo viga con tablero
de concreto reforzado. La subestructura de las pasarelas esta formada por pilas, porticos, estribos o, en
varios casos, consta de una estructura que forma la escalera de acceso. En la Figura 6-3 se muestran las
principales caracteristicas de cada pasarela.

Estado de deterioro de las pasarelas

Levantamiento diagnéstico

Se llevo a cabo un estudio exhaustivo del estado de la superestructura y la subestructura mediante
inspeccion, mediciones y pruebas. Con base en la normativa colombiana [94], [125], asi como las reco-
mendaciones dadas en [95], [98], [99], [126], [127], la investigacion in situ incluyo: 1) un levantamiento
de patologias (grietas, vacios, cavidades, desprendimientos, pérdida de seccion, reparaciones, abrasion,
corrosion, danos por humedad, decoloracion, manchas, eflorescencias y deterioro biologico, entre
otros); 2) un levantamiento geométrico de elementos para detectar imperfecciones geomeétricas y de-
formaciones permanentes; y 3) exploracion y pruebas para evaluar el estado del acero estructural, el

refuerzo de acero y el concreto.

Los resultados mostraron que algunas de las pasarelas presentan serios problemas que afectan direc-
tamente la capacidad estructural e indican un incumplimiento de los limites de servicio y seguridad
establecidos por la normativa vigente. Las estructuras han sufrido danos considerables desde su cons-
truccion como consecuencia del deterioro progresivo, pero algunas de ellas también han sufrido dafios
accidentales provocados por la colision de vehiculos contra los elementos inferiores de la superestruc-
tura. Muchos de estos dafios no se han reparado adecuadamente. La Figura 6-4 muestra algunos de los
danos evidentes encontrados en varias de las pasarelas de este estudio.

Figura 6-4 Dafios visibles evidenciados en las pasarelas investigadas: (a) desprendimiento por impacto de vehiculo, (b) abrasion y

fractura de lalosa, (c) reparacion defectuosa, (d) rotura por impacto de vehiculo, (e) corrosion, ( f) deterioro biologico
(g) eflorescencia y manchado.
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6.3.2

Tabla

Valoracion del estado de deterioro

Siguiendo una metodologia de categorizacion de elementos basada en la establecida por la AASHTO
[127], se realizo la evaluacion del estado de cada puente, evaluando el grado de deterioro de cada ele-
mento y parte de la estructura. El grado de deterioro asociado a las patologias evidenciadas, imperfec-
ciones geometricas y deficiencias materiales se cuantifico mediante un indice de deterioro, DI. Con base
en la perdida de capacidad estructural de cada defecto, el indice de deterioro (DI) se define como:

DI =1—[Qm*Qy*(1—Gy] (6.1)

Donde: Qm es la calidad del material obtenida de la relacion entre la resistencia del material exis-
tente y la especificada por las regulaciones para una estructura nueva; Qg es el grado de cumplimiento
de las condiciones geomeétricas con respecto a las exigidas por la normativa vigente; Gd es el grado de
dafio producto de una calificacion ponderada de cada patologia evidenciada. Cada uno de estos parame-
tros se determina a partir de la suma ponderada de la calidad individual o el dafio de los materiales y
elementos componentes de la estructura evaluada. Valores del DI iguales a uno indican danos en todos
los elementos de una pasarela, mientras valores de DI cercanos a cero indican un grado de cumplimiento
completo, de acuerdo con los requisitos y especificaciones de disenio vigentes. Se definieron seis niveles
de deterioro para caracterizar la severidad de los defectos encontrados en las pasarelas como se especi-
fica en la Tabla 6.2. La Figura 6-5 muestra los resultados de la evaluacion del estado de deterioro de

cada pasarela en términos de indice de deterioro y clasificados en niveles de deterioro.

6.2 Niveles de deterioro adoptados

Nivel Indice de deterioro Descripcion
Despreciable < 0.10 Sin dafio, algo de suciedad o manchas.
Bajo 0.10 t0 0.25 Dafio incipiente, deterioro estético de algunas zonas
Moderado 0.25 to 0.40 Dafio evidente en algunos elementos. Se requiere mantenimiento
Alto 0.40 to 0.55 Deterioro generalizado. Algunos elementos presentan dafios importantes
Severo 0.55 t0 0.75 Dafio severo de elementos que representan riesgo de seguridad estructural
Critico >0.75 Colapso inminente
Figura 6-5 Indice y nivel de deterioro de cada pasarela

A partir de los resultados de la evaluacion del deterioro, se encontr6 que siete de las ocho pasarelas
tenian problemas de deterioro considerables. La pasarela de San Laureano exhibe un deterioro severo
producto de importantes dafos estructurales que ponen en riesgo la seguridad estructural, por lo que
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6.4

6.4.1

un cierre inmediato fue necesario. Las pasarelas Viaducto y Maldonado requieren una profunda inter-
vencion debido a su alto grado de deterioro. Las pasarelas Santiago, Londono, UPTC y Villa Luz mos-
traron un deterioro moderado y por lo tanto necesitan un mantenimiento completo. Tan solo la pasarela

Santa Inés presento un bajo deterioro, por lo que solo se requiere un mantenimiento preventivo.

Caracterizacion de propiedades modales

El levantamiento diagnostico proporciona informacion primaria para estimar caracteristicas dina-
micas a traves de modelos numéricos. Sin embargo, en el caso de estructuras con dafio, las estimaciones
numericas no son confiables debido a las limitaciones para determinar con certeza las propiedades es-
tructurales. Estas limitaciones involucran el namero limitado de ensayos, la dispersion de resultados,
asi como las incertidumbres generadas por deficiencias que no son claramente cuantificables como:
perdida de seccion por corrosion, fatiga, microfisuracion en elementos y soldaduras, efecto de carbo-
natacion en hormigon y corrosion del refuerzo. Las propiedades dinamicas de las pasarelas relacionadas
con su nivel de dano se determinaron mediante pruebas de identificacion modal experimental, que se

utilizaron para actualizar los modelos numeéricos detallados de las estructuras.

Identificacion modal experimental

La identificacion modal de las pasarelas se baso en la medicion de vibraciones por excitacion am-
biental y la extraccion de caracteristicas modales utilizando técnicas de identificacion modal de solo
salida [2]. La prueba de vibracion ambiental (AVT) consistio en registrar la respuesta dinamica de cada
pasarela durante 1200 segundos a una frecuencia de muestreo de 100 Hz. La fuente de excitacion en
los AVTs consisti6 en viento, vehiculos pasando por las vias cercanas y peatones cruzando la pasarela a

una hora de poco trafico.

Para las medidas de vibracion en cada pasarela se utilizaron cuatro sensores de aceleracion triaxiales,
ubicados simultaneamente a lo largo del eje longitudinal del tablero como se indica en la Figura 6-6.
Los sensores utilizados cuentan con un giroscopio, por lo que fue posible medir directamente la rotacion

alrededor del eje longitudinal (€k). Los acelerometros Dytran® utilizados en las pruebas de campo
tienen un rango de aceleracion de £5 g en frecuencias de 0.1 a 1000 Hz, con una sensibilidad de 0.5
V/g y un rango de rotacion de £0.87 rad/s en frecuencias de 1 a 1000 Hz con una sensibilidad de 2.3
mV/rad/s.

Figura 6-6 Ubicacion de acelerometros es el tablero de las pasarelas durante las pruebas de vibracion
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Figura 6-7 Primer valor singular de densidad espectral para las direcciones vertical, longitudinal, transversal y de rotacion x
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Para extraer frecuencias naturales, formas modales y amortiguamientos de los registros obtenidos
en los AVTs, las series de tiempo se procesaron en MATLAB [33] utilizando dos técnicas de identifica-
cion comunes: la descomposicion en el dominio de frecuencia mejorada (EFDD) [38], [40], [41] y la
técnica en el dominio del tiempo denominada identificacion del subespacio estocastico utilizando el
algoritmo de componente principal no ponderado (SSI-UPC) [42], [43]. Los datos se diezmaron a una
frecuencia de Nyquist de 25 Hz para la estimacion modal. Para EFDD, las funciones de densidad espec-
tral se estimaron utilizando una resolucion de 1024 lineas de frecuencia en la banda de Nyquist y una
superposicion de ventana del 50%. En el proceso SSI, la estimacion se realizo utilizando una dimension

de espacio de estados de 100. El proceso de identificacion se realizo en las cuatro direcciones principales

de medicion: longitudinal (X), transversal (Y), vertical (2) y rotacion alrededor eje X (k). Se aplic6 una
correlacion entre direcciones para comparar e identificar la direccion e independencia de cada modo de
vibracion. Asi, resulto util contar con la medicion directa del movimiento torsional del tablero ya que
brinda mayor claridad en la identificacion de formas modales de torsion. Los resultados modales obte-
nidos de las dos técnicas utilizadas se compararon para diferentes estimaciones de cada modo con el fin
de obtener una validacion del proceso de identificacion. De esta forma, se encontro6 una alta coherencia
entre las frecuencias y vectores modales de EFDD y los de SSI-UPC. La Figura 6-7 presenta los resul-
tados del OMA para cada pasarela en terminos del primer valor singular de la matriz de densidad es-
pectral evaluada para los registros de aceleracion en las direcciones vertical, longitudinal, transversal y
de rotacion x. En la Figura 6-7 se indican los modos predominantes identificados por EFDD en cada
estructura de pasarela mientras que en la Tabla 6.4 se muestran los valores de frecuencia natural y
coeficiente de amortiguamiento obtenidos por SSI-UPC para cada uno de estos modos.

6.4.2 Modelaciéon numérica y actualizacion del modelo

Encontrar un modelo adecuado que reproduzca adecuadamente el comportamiento real de cada
estructura no es tarea facil debido a las incertidumbres en la rigidez de los materiales, elementos y
conexiones, asi como en las condiciones de contorno. En el caso de las estructuras estudiadas con dete-
rioro avanzado, el proceso es ain mas complejo, por lo que se requirio una modelacion mas refinada
junto con un proceso de ajuste mediante la comparacion de resultados experimentales y numericos. De
esta forma, se estim6 el comportamiento dinamico de cada pasarela mediante un modelo numeérico
detallado elaborado en el software SAP2000 [128], que incluia el detalle de superestructura y subes-
tructura. La geometria y las propiedades iniciales de las estructuras se obtuvieron del levantamiento
diagnostico.

Cada modelo numérico fue validado comparando sus frecuencias naturales (frum) y vectores de

forma modal ({@hum}) con los obtenidos por el método experimental SSI-UPC ((fex, {@ex}). Asi, se-
leccionando los puntos de medida experimentales en el modelo y definiendo para estos puntos los va-
lores y autovectores relacionados con cada modo en cada direccion (emparejado del modelo), se estimo

la correlacion entre los resultados numericos y experimentales mediante la desviacion de frecuencia

relativa, € = (fuum — fex)/fex y €l criterio de garantfa modal (MAC) [47].

Haciendo un esfuerzo para involucrar las diversas incertidumbres generadas por los danos (rotura
de elementos, agrietamiento, deterioro de las soldaduras, fatiga e incluso comportamiento no lineal de
los elementos en plasticidad) evidenciados en las pasarelas examinadas, se realizo una actualizacion de
los modelos que implic6 un ajuste de parametros especificos a traves de iteraciones sucesivas. Se realizo
un analisis de sensibilidad previo de los parametros del modelo para los materiales, las conexiones entre
elementos y los contactos entre partes de la estructura. En los casos de pasarelas de vigas de concreto,
este analisis indic6 una influencia importante de los contactos entre subestructura y superestructura.
Tambien se encontro una gran influencia del sistema del tablero, que presenta variaciones sustanciales
de rigidez dependiendo de la forma en que se modela. Es el caso de la pasarela Londofio, que tiene un
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tablero formado por losas prefabricadas que forman un diafragma semirrigido, se modelo con propie-
dades ortotropicas. En el caso de los tableros de las pasarelas Viaducto y Maldonado, su alto grado de
deterioro se model6 con una disminucion sustancial de la rigidez del material.

En la actualizacion del modelo numérico, se formul6 un problema de optimizacion simple en el que
las diferencias entre las caracteristicas modales experimentales y numeéricas se minimizaban ajustando

propiedades seleccionadas inciertas del modelo ({©}) dentro de rangos coherentes [48]. Asi, los valores
optimos de las propiedades del modelo se obtuvieron minimizando la funcion objetivo:

N
fnum,k - fex,k
Jaon =) I(l = MAC(g i (raamb)) + = 6.2)
=1 fex,k

La funcion objetivo es calculada a partir de la identificacion de parametros modales de los N modos

experimentales, verificando en cada iteracion de ajuste que los modos numeérico y experimental con
g . . . . ,

mayor correlacion fueran efectivamente evaluados. En resumen, se aplico un ajuste de rigidez (modulo
de Young) para estructuras de concreto, mientras que para estructuras de acero se incluyo una reduc-
cion de secciones segun el dafio presente en partes o elementos especificos. Las conexiones principales
de las estructuras de concreto se incluyeron mediante elementos de rigidez modificables, cuyas propie-
dades se incluyeron dentro de los parametros de ajuste. La Tabla 6.3 resume las propiedades principales

(modulo de Young, E; peso unitario, } relacion de Poisson, V) de los materiales del modelo despues
de la actualizacion del modelo. La Figura 6-8 muestra las formas modales y las frecuencias naturales de
los modos predominantes obtenidos del modelo numérico actualizado para las ocho pasarelas. Los mo-
dos que se muestran en la Figura 6-8 involucran el comportamiento global de la superestructura, mien-
tras que algunos modos que involucran principalmente a la subestructura fueron omitidos, ya que no se
pueden comparar con los analisis experimentales.

Tabla 6.3 Propiedades de materiales de los modelos después del proceso de actualizacion

Pasarela Concreto Acero estructural
Losa del tablero Vigas Subestructura Ve Es (GPa) % (kN/mP) e
E:(GPa) % (KN/mP) Ec.(GPa) 3 (kN/m?) E:(GPa) 3 (kN/mP)
Santiago 15.0 23.7 24.0 23.7 19.5 23.7 0.2 - - -
S. Laureano  18.0 23.4 - - 18.0 23.7 0.2 183 77.0 0.3
Viaducto 12.5 22.5 - - 21.0 23.7 0.2 197 77.0 0.3
Londofio 30.5 23.7 34.0 24.77 22.1 23.7 0.2 - - -
Maldonado 12.5 23.3 - - 21.5 23.7 0.2 198 77.0 0.3
UPTC 21.5 23.7 - - - - 0.2 200 77.0 0.3
Santa Inés 29.8 23.7 29.8 24.5 23.0 23.7 0.2 - - -
Villa Luz 20.5 23.7 - - 21.5 23.7 0.2 192 77.0 0.3

6.4.3 Resultados de la caracterizacion modal
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La caracterizacion modal experimental permitio la adecuada determinacion de los modos predomi-
nantes de las estructuras hasta frecuencias de 15 Hz. La Tabla 6.4 resume los resultados del proceso de
caracterizacion modal experimental (SSI-UPC) y numeérica donde se presentan las frecuencias naturales
y coeficientes de amortiguamiento critico obtenidos para cada pasarela, asi como la correlacion final de
frecuencias y formas modales en téerminos de MAC y €. En todas las pasarelas el modo fundamental esta
asociado a la direccion transversal o longitudinal, cuyas frecuencias fundamentales se encuentran entre
2.75 y4.57. Se identificaron coeficientes de amortiguamiento critico entre 1.03% y 2.73%, que pueden

considerarse superiores a los valores tipicos [117], especialmente para estructuras de acero.
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Figura 6-8 Formas modales y frecuencias naturales obtenidas por el modelo actualizado de cada pasarela
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Tabla 6.4 Comparacion de caracteristicas modales experimentales (SSI-UPC) y numéricas para cada pasarela

Modo  feq lop fum MAC ¢ Tipo Modo  feq lop fum MAC ¢ Tipo
(H) (%) (H9 (%) (H) (%) (H2 (%)
Santiago San Laureano
1 3.81 1.92 3.82 0.95 0.3 transversal 1 2,69 1.12 275 094 2.2 longitudinal
2 5.05 1.82 5.14 092 1.8 transversal 2 375 1.15 372 0.98 -0.8 transversal
3 561 1.92 562 097 0.2 longitudinal 3 491 1.25 490 1.00 -0.2  vertical
4 6.86 2.01 6.85 1.00 -0.1 vertical 4 544 1.71 569 092 4.6 transversal
5 7.37 245 6.10 0.84 -17.2 transversal 5 6.75 2.42 7.05 0.85 4.4 transversal
6 7.63 248 7.67 097 0.5 vertical 6 7.20 2.53 8.05 0.87 11.8 transversal
7 9.08 2.47 9.88 0.73 8.8 torsional 7 8.65 1.68 9.16 095 5.9 torsional
8 10.50 2.11 12.05 0.91 14.8 torsional 8 10.30 2.42 10.88 0.89 5.6 torsional
(5.5%) 9 10.95 2.21 11.63 0.94 6.2 vertical
(4.6%)
Viaducto Londofio
1 3.02 1.87 3.04 098 0.7 transversal 1 4.57 2.30 4.58 0.97 0.2 transversal
2 492 1.71 496 097 0.8 transversal 2 7.99 2770 795 093 -0.5 transversal
3 5.54 1.57 538 0.84 -2.9 transversal 3 8.64 2.09 8.69 1.00 0.6 vertical
4 745 192 7.83 0.81 5.1 transversal 4 9.75 2.50 10.79 0.89 10.7 transversal
5 7.92 240 792 1.00 0.0 vertical 5 11.87 2.18 11.89 1.00 0.2 vertical
6 8.81 1.51 8.89 0.97 0.9 vertical 6 13.20 1.51 12.31 0.76 -6.7  transversal
7 10.22 2.37 10.99 0.89 7.5 transversal 7 13.64 2.18 13.84 0.94 1.5 torsional
8 12.27 2.07 12.61 0.92 2.8 torsional (2.9%)
9 12.81 2.55 13.54 0.88 5.7 torsional
10 1547 1.29 14.00 0.91 -9.5 torsio.-transv.
(3.6%)
Maldonado UPTC
1 3.50 1.93 3.81 093 8.9 transversal 1 4.19 1.12 420 0.97 0.2 transversal
2 5.10 1.15 5.11 095 0.2 transversal 2 5.57 1.08 564 0.99 1.3 longitudinal
3 5.81 2.16 5.82 098 0.2 longitudinal 3 7.89 273 7.80 091 -1.1 transversal
4 7.78 2.01 741 0.81 -4.8  vertical+ 4 8.78 1.56 8.59 0.95 -2.2  vertical
5 8.17 1.94 6.56 0.85 -19.7 transversal 5 9.08 1.47 9.11 098 0.3 vertical
6 8.48 1.80 845 1.00 -0.4  vertical 6 11.40 1.42 10.72 0.91 -6.0 torsional
7 9.92 1.18 9.55 0.87 -3.7 longitudinal 7 13.40 1.70 12.44 0.83 -7.2  torsio.-transv.
8 11.57 1.24 11.58 1.00 0.1 vertical 8 15.81 2.45 13.54 0.91 -14.4 torsional
9 14.83 1.17 13.34 0.92 10.0 torsional (4.1%)
(5.3%)
Santa Inés Villa Luz
1 3.52 2.26 3.50 0.98 -0.6 longitudinal 1 3.37 1.45 3.37 097 0.3 longitudinal
2 3.89 230 395 094 1.5 transversal 2 474 1.55 475 095 0.2 transversal
3 590 2.71 5.19 0.85 -12.0 transversal 3 554 1.68 5.52 1.00 -0.4 vertical
4 6.84 247 7.25 0.89 6.0 transversal 4 6.33 2.71 6.28 0.89 -0.8 transversal
5 9.52  2.21 9.51 1.00 -0.1 vertical 5 7.20 258 7.48 0.87 3.9 transversal
6 13.34 2.23 13.35 0.91 0.1 vertical 6 7.74 239 7.64 090 -1.3 transversal
7 15.31 1.93 15.12 0.93 -1.2  torsional 7 9.96 1.03 10.05 0.97 0.9 torsional
(3.1%) 8 12.52 1.41 12.85 0.95 2.6 vertical
(1.3%)

* Promedio de valores absolutos de €

+ Modo vertical del tablero y modo global longitudinal

Segtin la Tabla 6.4, todos los modelos de pasarela presentan valores MAC superiores a 0.9 para la

mayoria de los modos y solo dos modelos presentan un modo con un valor MAC inferior a 0.8 (Santiago

y Londono). En la misma Tabla 6.4 se muestra que el promedio de los valores absolutos de € para cada
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6.5

6.5.1

modelo esta entre 1.3% y 5.5%. Bajo estos criterios, se establece que se logro una alta correlacion del
modelo numérico con los resultados experimentales, por lo que los modelos numéricos desarrollados
predicen de manera bastante adecuada el comportamiento dinamico de las pasarelas y pueden ser utili-
zados con buena confiabilidad para la evaluacion estructural. Los modelos actualizados resultan utiles
para evaluar tanto las condiciones del servicio como la seguridad estructural, asi como para disefar las
medidas de intervencion.

Respuesta dinamica ante carga peatonal

Debido a la complejidad de las acciones dinamicas generadas por los peatones, la evaluacion expe-
rimental o numeérica de la respuesta de la pasarela debe considerar diferentes variables, entre ellas: el
numero de peatones; las caracteristicas de cada peaton (peso del peaton, frecuencia de paso, velocidad
de cruce, manera de caminar o correr); e intervalo de entrada o cambio de fase entre peatones. Ademas,
el comportamiento humano cambia cuando los peatones transitan en grupos o perciben las frecuencias
naturales de las pasarelas [12]. Por tanto, el grado de sincronizacion y correlacion de los peatones du-
rante el cruce del puente es dificil de generalizar [122]. En la practica, desarrollar pruebas que cubran
todos los casos posibles incluyendo las diferentes variables involucradas en la carga dinamica peatonal
es una tarea muy complicada. Esto solo se puede lograr adoptando simplificaciones razonables en los
casos y formas de carga, tratando de representar las condiciones probables. En consecuencia, se selec-
cionaron cinco situaciones de carga de servicio representativas para probarlas experimentalmente. Las
pruebas se compararon y complementaron con simulaciones numericas paso a paso para casos de grupos

que caminando y corriendo con el fin de cubrir un rango probable de frecuencias y velocidades de paso.

Ensayos de vibracion inducida por peatones

Figura 6-9 Ensayos de vibracion inducida por peatones: (a) Vibracion ambiental, (b) Transito normal, (c¢) Caminar sincronizado,

(d) Correr sincronizado, (e) Impacto humano

Tabla 6.5 Principales caracteristicas ensayos de vibracién inducida por peatones

Prueba Descripcion Condicion ~ Numero de  Formacion — Frecuencia de paso Repeticiones

evaluada peatones de peatones ppm* Hz

Pruebas de uso normal

A Vibracion ambiental Persistente  Sin - - - 1 (900 s)

B Transito peatonal usual Persistente 1 to 15 Aleatorio 108 to 132 1.8 t02.2 1 (1800 s)
Pruebas de cruce sincronizado

C Caminar (marchando) Transitorio 3 Fila lateral 120 2.0 3 ida y regreso
D Correr Excepcional 3 Fila lateral 200 (£10) 3.33(*0.17) 3iday regreso

Pruebas de carga accidental

E

Impacto humano (Salto) Excepcional 1 En el centro 6 0.10 5 saltos

* pasos por minuto
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Con base en los lineamientos de SETRA y HIVOSS, se efectuaron una serie de pruebas de vibracion
en cada pasarela con medicion de la respuesta dinamica bajo situaciones definidas de carga peatonal. Ast,
se planificaron y ejecutaron cinco pruebas encaminadas a evaluar cada una de las condiciones de carga
de servicio: 1) uso persistente o permanente, 2) transitorio o temporal y 3) excepcional [11]. En la
Figura 6-9 se muestra el detalle del cargado peatonal durante la ejecucion de cada tipo de prueba. En la
Tabla 6.5 se presentan las principales caracteristicas de las pruebas de medicion de vibraciones para las

situaciones de carga peatonal consideradas en este estudio, que fueron idénticas para las ocho pasarelas.

Las dos primeras pruebas (A y B) estan relacionadas con las vibraciones provocadas por el uso diario
normal de las pasarelas. La prueba A consistio en medir la vibracion de la pasarela vacia para identificar
el nivel de vibracion provocado por el ruido ambiental, generado por el viento y el trafico de vehiculos
que pasa por debajo de la pasarela. La prueba B consistio en medir la vibracion provocada por el flujo

normal de peatones en la pasarela en un momento de trafico medio.

Para los grupos de peatones o multitudes que cruzan las pasarelas, se considero un nimero de pea-
tones sincronizados equivalente a un grupo de personas que caminan de forma asincronica y en diferen-
tes horarios de entrada, adoptando un criterio comparable con el modelo de nimero equivalente de

peatones (Neg) propuesto en [11], [12]. Segtn [12], Neg viene dado por

N., = 10.8,/N¢ (6.3)

donde N es el nimero de peatones en el puente peatonal para una condicion de trafico especifica y Eoes
el coeficiente de amortiguamiento critico de la estructura. Esta simplificacion permite estimar la res-
puesta maxima de una multitud escasa o densa formada por N peatones a frecuencias y fases aleatorias
mediante la respuesta maxima de peatones Neg sincronizados a la misma frecuencia. Un gran grupo de
peatones corriendo es dudoso en las pasarelas, pero es probable que haya pequefios grupos de personas
trotando o corriendo para hacer ejercicio o corriendo a las escuelas o universidades cercanas. En con-
secuencia, las pruebas C y D consistieron en el cruce sincronizado de peatones caminando y corriendo,
respectivamente. Con base en el trafico peatonal medio en las pasarelas (ver Tabla 6.1), se selecciono
un Neg igual a tres para un escenario de carga de disefio de trafico débil con una densidad de peatones
de 0.20 p/m’ (clase de trafico TC2 segln [11]). El peso de cada persona seleccionada para la prueba fue
de aproximadamente 750 N. La frecuencia de paso seleccionada para la prueba de caminar sincronizado
fue de 120 pasos por minuto (2 Hz) de acuerdo con la velocidad de avance de los peatones observada
en las pasarelas y los valores medios de frecuencia de caminar indicada por varios autores [129]-[131].
La frecuencia de paso de correr se adopt6 en 200 pasos por minuto (3.33 Hz), tomando como criterio
el valor maximo probable en las pasarelas segin las condiciones de movilidad actuales (ancho funcional

y tipo de acceso). Se utilizo un metronomo para lograr la sincronizacion en las frecuencias seleccionadas.

Figura 6-10 Funcion de fuerza para un impacto humano (salto desde 0.60 m de altura) [10]
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6.5.2

Por ultimo, la prueba E, una prueba de tipo accidental que consiste en un impacto provocado por
un salto de peaton a una altura de 0.60 m sobre el punto medio del tramo mas largo. La prueba E tiene
como objetivo comparar la respuesta de cada pasarela ante la accion de un impacto stbito estandar
basado en la ISO 10137 [10], que indica una fuerza dinamica 12 veces el peso de un peaton al saltar
desde una altura de 0.60 m. Se utiliz6 una persona con un peso de 750 N para la prueba de impacto
humano, por lo que la funcion de fuerza idealizada, segtin [10], es la que se muestra en la Figura 6-10.
Esta prueba es til para validar la respuesta obtenida a partir de modelos ante carga peatonal y para
verificar el amortiguamiento a utilizar en los modelos.

Respuesta medida

La respuesta vertical (), transversal (Y) y longitudinal (X) a las diferentes condiciones de excitacion
se midieron en el punto medio de los tramos de cada pasarela utilizando la misma disposicion de acele-
rometros utilizada en los AVTs (ver Figura 6-6). La respuesta se registro a una frecuencia de muestreo
de 200 Hz. Los registros de aceleracion se procesaron aplicando un filtrado de paso de banda para limitar
las frecuencias a un rango de 0.5 a 50 Hz, en concordancia con el rango de frecuencias que afectan el
confort humano sugerido por ISO 2631-1 [132]. Los picos de ruido notables en las sefales de acelera-
cion se eliminaron mediante un proceso de validacion de datos que consistio en comparar los historiales
de tiempo medidos entre las repeticiones de prueba. Las respuestas de velocidad se determinaron me-
diante la integracion numeérica de las senales de aceleracion. Las respuestas maximas en terminos de
aceleracion pico y velocidad pico en el punto medio del tramo mas largo para las pruebas de vibracion
inducida por peatones realizadas en cada puente peatonal se muestran en la Tabla 6.6.

Tabla 6.6 Accleracion y velocidad maximas medidas en la mitad del vano critico para las pruebas de vibracion

Prueba Aceleracion pico (m/s?) Velocidad pico (m/s) Aceleracion pico (m/s%) Velocidad pico (m/s)
z y X z y X z y X z y X
Santiago San Laureano
A 0.14 0.08 0.08 3.01 1.62 2.25 0.13 0.07 0.11 4.33 2.21 3.35
B 0.27 0.10 0.10 5.27 2.81 3.36 0.63 0.31 0.25 15.60 7.82 6.61
C 0.71 0.15 0.15 9.78 2.97 4.74 2.16 0.33 0.32 3412  7.70 7.50
D 0.98 0.21 0.16 11.70  3.97 3.44 4.26 0.64 0.48 45.63  22.40 9.29
E 1.81 0.38 0.34 13.14  5.57 3.16 4.95 0.91 1.17 42.07 9.08 9.14
Viaducto Londono
A 0.18 0.15 0.10 3.53 3.51 2.92 0.11 0.09 0.10 3.97 2.49 2.61
B 0.97 0.19 0.10 10.04 5.40 2.77 0.33 0.10 0.11 4.89 2.74 2.79
C 3.63 0.45 0.25 36.13 7.98 5.42 1.05 0.11 0.13 8.89 2.68 3.15
D 5.58 0.49 0.37 49.14  9.67 6.41 1.95 0.21 0.23 12.02  3.41 3.91
E 6.81 0.92 0.90 54.30 9.01 6.53 2.07 0.25 0.33 15.05 4.30 3.01
Maldonado UPTC
A 0.18 0.09 0.09 4.10 3.04 2.73 0.19 0.16 0.09 3.55 3.65 2.88
B 0.58 0.17 0.16 8.78 4.34 3.60 0.83 0.22 0.23 13.38 4.54 5.47
C 1.99 0.24 0.27 21.52 423 5.97 1.16 0.20 0.18 17.46  4.32 5.50
D 3.69 0.36 0.42 28.47 8.07 5.79 3.00 0.35 0.45 41.31 9.23 11.95
E 13.54 0.75 0.94 54.16 6.12 15.47 6.94 0.56 0.53 64.69 6.39 3.98
Santa Inés Villa Luz
A 0.12 0.08 0.09 2.99 2.23 2.99 0.27 0.09 0.12 5.06 2.12 3.30
B 0.20 0.08 0.13 5.25 2.89 3.98 1.30 0.17 0.29 15.07 4.49 12.40
C 0.47 0.10 0.11 5.62 2.47 3.86 4.95 0.24 0.30 30.69 5.05 5.41
D 0.83 0.11 0.15 14.06  2.02 3.06 7.52 0.60 1.41 57.43  9.79 34.06
E 1.37 0.25 0.16 9.07 3.70 2.39 17.68 0.54 1.32 115.54 6.97 10.08
z: vertical, y: transversal, x: longitudinal
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6.6

6.6.1

Respuesta numeérica ante cruce peatonal

Descripcion de la modelacion

Verificar todos los posibles estados de resonancia entre las frecuencias naturales de las pasarelas y
los armonicos de caminar y correr de un grupo de peatones o es tarea facil. La realizacion de pruebas
de cruce peatonal sobre las pasarelas para una amplia gama de frecuencias de paso resultaria en altos
costos y largos tiempos de prueba. Con el fin de extender los resultados de las pruebas de caminar y
correr sincronizado en todas las frecuencias probables de paso, se llevaron a cabo simulaciones de los
Neg peatones cruzando las pasarelas. Analisis de historia de tiempo se realizaron sobre los modelos nu-
mericos actualizados de las estructuras utilizando un modelo de carga refinado paso a paso. Se modelo
la carga dinamica peatonal utilizando funciones de fuerza normalizadas de pisada individuales. Las fuer-
zas de pisada se ubicaron en los puntos de apoyo de los pies a lo largo del tablero de la pasarela y sus
respectivos tiempos se eligieron de acuerdo con las frecuencias de paso seleccionadas. El modelo de
carga aplicada se ilustra en la Figura 6-11a. Aunque, por un lado, este metodo requiere mas tiempo de
modelado, por otro, es el método mas recomendado para casos especiales ya que la respuesta puede
evaluarse facilmente mediante correlacion con datos experimentales y ajustarse para incluir represen-

taciones de fenomenos especiales.

Aunque existen marcadas diferencias en la frecuencia de marcha de los peatones segtin las caracte-
risticas de la comunidad que utiliza la pasarela (mujeres, hombres, nifios, ancianos, estudiantes, etc.),
se encontro un rango tipico de frecuencias de marcha entre 1.5 y 2.5 Hz. seleccionados para ser eva-
luados, de acuerdo con [129], [131], [133], [134]. Establecer un rango probable de frecuencias de correr
para la evaluacion es mas complejo dada su mayor variacion, sin embargo, un limite superior de 3.5 Hz
para estructuras publicas para peatones parece ser el mas apropiado [12], [131], [133]. Con el fin de
cubrir un rango de frecuencia de paso continuo, se seleccionaron frecuencias de funcionamiento entre
2.5y 3.5 Hz para su evaluacién. En los modelos de carga se adopt6 una longitud media de la pisada (Is)
de 0.70 m para caminar y 1.30 m para correr. Los modos con frecuencias naturales de hasta 50 Hz se
tuvieron en cuenta en los analisis de acuerdo con el rango de frecuencia de las senales registradas.

6.6.2 Nuevas funciones de fuerza normalizadas de un solo paso
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Actualmente, varios programas comerciales permiten la inclusion del modelo de carga paso a paso
descrito, sin embargo, el tnico inconveniente es encontrar funciones de fuerza estandarizadas que re-
presenten las caracteristicas de carga de un solo paso para diferentes frecuencias de caminar y correr.
Se han hecho muchas propuestas para normalizar las funciones de fuerza periodicas que representan la
accion combinada de los dos pies, que son ttiles para modelos de carga fija. Sin embargo, muy pocos
proponen funciones de fuerza para modelar cada pie por separado. Sobre la base de una investigacion
en la que se midieron y caracterizaron las fuerzas de reaccion del suelo para caminar [116], [135]-[140]
y correr [138]-[146], se realizo una parametrizacion de variables representativas de cada curva medida
de fuerza de pisada. Con esto, se propusieron funciones de fuerza normalizadas de un solo paso, que
tienen como objetivo estandarizar el proceso de evaluacion de vibraciones. De este modo, se encontro
que las funciones de fuerza de un solo paso para los componentes verticales, transversales y longitudi-
nales de caminar y correr pueden describirse mediante

F

n
o) = W z a; sin (Zn iét) for 0<t<t, (6.4)

i=1/2 ke
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En Eq. (5.1), | tiene valores de 1/2, 1, 3/4 y 2; Wh es el peso del peatén; fs es la frecuencia de
paso; coeficientes de Fourier ¢ se dan en la Tabla 6.7 para cada componente de caminar y correr; y ke
es el factor de contacto determinado como la relacion entre el tiempo de contacto (tc) del pie en el
suelo y el perfodo de un paso (Ts = Ufs). Los valores de Kc se calcularon para las fuerzas de reaccién
medidas en diferentes pruebas consultadas de caminar y correr. Asi, se encontr6 que, para caminar, ke
varia de 1.2 a 1.3 para frecuencias de paso entre 1.5 a 2.7 Hz. Para la correr natural (aunque depende
del tipo de corredor: delantero retropie¢, antepi¢ o mediopi¢), se encontr6 que para frecuencias de paso
por encima de 2.7 Hz, Kc tiende a ser constante con valores entre 0.63 y 0.72, mientras para frecuencias
de paso por debajo de 2.5 Hz, Kc tiene a valores incrementales mayores que uno. Para el presente
estudio se adoptaron valores de Kc de 1.24 para caminar y 0.70 para correr, que parecen ser la tendencia
media de las diferentes pruebas.

Figura 6-11 Esquema de carga del modelo paso a paso (a) junto con las funciones de fuerzas medidas (gris) y propuestas (negro)
transmitidas por cada pie durante caminar (b) y correr (c)

La Figura 6-11 muestra la propuesta de funciones de fuerza de un solo paso para caminar y correr
en comparacion con algunas de las curvas experimentales representativas (para diferentes velocidades),
obtenidas de pruebas de investigacion especificas. Como se observa en la Figura 6-11, la funcion  re-
presenta la curva envolvente de diseno obtenida a partir de las curvas medias medidas para diferentes
velocidades, buscando valores maximos de fuerza comparables a los establecidos para las funciones pe-
riodicas de disefio dadas en diferentes gufas. En este sentido, los valores maximos de fuerza propuestos
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en este estudio son consistentes con los establecidos por Bachmann et al. [133], los cuales han sido

aceptadas por diversos reglarnentos.

Tabla 6.7 Constantes de funciones de fuerza normalizadas de un solo paso

ke

Componente de carga  Coeficientes de Fourier

1.24

0.70

22 (24 32

Caminar (contacto continuo con el suelo)

Vertical 1.18 0.15 0.65 0.15

Transversal 0.17 - 0.06 -

Longitudinal 0.05 0.23 - 0.10
Correr (contacto discontinuo con el suelo)

Vertical 3.00 0.50 - 0.15

Transversal 0.16 - 0.10  0.08

Longitudinal -0.05 0.55 - -

6.6.3 Evaluacion del modelo de carga

Inicialmente, los modelos numéricos de cada estructura se validaron comparando las respuestas
medidas y simuladas del salto en un punto (impacto humano, Prueba E). Asi, utilizando la funcion de
fuerza de la Figura 6-10 en el modelado y los coeficientes de amortiguamiento identificados en el OMA
para los modos predominantes, se encontro una buena correlacion con la respuesta media medida. En
la Figura 6-13 se muestra la comparacion de la respuesta vertical simulada y medida del impacto humano
para cada pasarela.

Figura 6-12 Funciones de fuerza de pisada vertical medidas (gris) y propuestas (negro) que incluyen un marcado golpe de talon
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para caminar (a) y correr (b)

El modelo de carga aplicado se evaluo comparando el historial de tiempo de las respuestas medidas
y simuladas para las pruebas sincronizadas de cruce de peatones. A partir de esta comparacion, se en-
contro que la respuesta para caminar normal sin restricciones difiere de la respuesta cuando los peatones
tienen una marcha sincronizada. A partir del analisis de las pruebas, se percibio que los peatones generan
un marcado golpe de pisada inicial para seguir el ritmo de la marcha sincronizada. Diferentes autores
han investigado esta fuerza transitoria inicial [136], [147]—[149], denominada golpe de talon (heelstrike)
o golpe de pie (footstrike), que puede omitirse en la marcha normal dada su corta duracion. Sin embargo,
cuando este efecto se marcado en el peaton, puede representar una accion vertical considerable tanto
en frecuencias intermedias como altas [150]—[153]. Este impulso inicial consta de componentes de fre-
cuencia entre 1y 75 Hz y una variacion de fuerza maxima de 0.5 a 1.25 veces el peso del peaton [148].
En el caso de correr, hay dos formas claras de correr: con y sin marcado golpe de pie [146]. Asi, dada
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la evidente influencia de este efecto sobre el caminar y el correr sincronizado en las pruebas realizadas,
el efecto de golpe de talon se incluyo en las funciones de fuerza vertical de un solo paso con base en

mediciones realizadas por algunos autores como se muestra en la Figura 6-12.

La Figura 6-13 muestra la respuesta vertical medida en el punto medio del tramo critico para las
pruebas de caminar y correr en comparacion con la respuesta simulada que incluye el golpe de talon.
En la Figura 6-13, se observa una gran correlacion entre las respuestas experimentales y numéricas para
todos los puentes, excepto para la pasarela de San Laureano, donde la respuesta simulada es notable-
mente menor. Esta diferencia coincide con el alto grado de deterioro de la pasarela de San Laureano,
lo que supone una mayor dificultad de modelado.

6.6.4 Resultados de la simulacion

Sobre la base de los modelos estructurales y de carga validados, se realizaron simulaciones de cruce
peatonal para frecuencias cada 0.025 Hz en un rango de 1.5 a 2.5 Hz para caminar y de 2.5 a 3.5 Hz
para correr. La Figura 6-14 muestra los resultados de la simulacion para cada puente peatonal en tér-
minos de aceleracion maxima vertical, transversal y longitudinal en funcion de la frecuencia de paso
para caminar y correr. Las respuestas numericas que se muestran en la Figura 6-14 incluyen el efecto
de un marcado golpe de talon en comparacion con la respuesta si este efecto no se hubiera tenido en
cuenta. A partir de esto, se puede establecer que llevar el paso, marcando el paso con un golpe, en las
pruebas de cruce sincronizado genera una respuesta vertical aproximadamente el doble de caminar o
correr de forma libre. Se perciben implicaciones importantes para la respuesta transversal cuando se
incluye la fuerza vertical del golpe de talon, lo que indica una participacion significativa de los modos
de torsion en la respuesta. Los valores de aceleracion pico medidos para frecuencias de paso especificas
(2.0 y 3.33 Hz) también se muestran en la Figura 6-14 para presentar la validez del modelo en cada
caso. En la Figura 6-14 se puede observar una buena coherencia de las simulaciones con la respuesta
medida a frecuencias de 2.0 y 3.33 Hz. Sin embargo, en el caso de la pasarela de San Laureano, la
respuesta simulada en las tres direcciones es en promedio 37% y 60% de la respuesta medida para
caminar y correr, respectivamente. La respuesta medida de la pasarela San Laureano, muy superior a la
prevista, coincide con el estado de deterioro mas avanzado y la consiguiente dificultad para representar
los multiples fenomenos de dano en el modelo numérico. En el sentido transversal de la pasarela San-
tiago y en el sentido longitudinal de la pasarela Viaducto, también existen discrepancias significativas
entre las respuestas medidas y simuladas que también pueden indicar problemas relacionados con estas

dos direcciones.

A partir de las simulaciones, es posible percibir respuestas importantes por resonancia con los tres
primeros armonicos de correr para las pasarelas San Laureano, Viaducto, UPTC y Villa Luz, que invo-

lucran las tres direcciones.
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Figura 6-13 Aceleracion vertical en el punto medio del vano medida y modelada para cruce sincronizado (incluye golpe de talon)
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Figura 6-14 Aceleraciones pico (X, Y, 2) en el punto medio del tramo para diferentes frecuencias de caminar y correr
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6.7

6.7.1

Evaluacion de la capacidad de servicio por vibracion

Criterios de aceptabilidad

Las pasarelas satisfacen los requisitos de servicio si las vibraciones son levemente perceptibles para
condiciones permanentes, soportables para condiciones temporales e intolerables pero seguras para
condiciones excepcionales. Este enfoque conduce a la definicion de niveles de tolerancia estandar rela-
cionados con la respuesta humana de los usuarios de la pasarela. Sin embargo, el grado en que las per-
sonas toleran o se sienten comodas con las vibraciones estructurales es un fen6meno muy complejo. No
solo depende de la magnitud del movimiento, sino también de la duracion de los movimientos, la tasa
de recurrencia, el tipo de usuario, la apariencia de la estructura y la orientacion del peaton, entre otros.

En la practica, los criterios de aceptabilidad se han definido en funcion de los umbrales medios de
percepcion humana del movimiento, como los emitidos por ISO 2631-2/89 [154] e ISO 10137 [10],
que han sido la base de diversas normativas sobre vibraciones. Estos umbrales de percepcion consideran
rangos de resonancia criticos de acuerdo con las frecuencias del cuerpo humano, que estan entre 4 y 8
Hz para la vibracion de pie a cabeza y <2 Hz para vibracion de lado a lado y espalda a pecho. En este
rango, las personas presentan mayor sensibilidad a los movimientos y requieren mas atencion a la hora

de evaluar la comodidad humana.

Las curvas base establecidas en ISO 2631-2/89 representan el limite inferior de vibraciones detec-
tables por una persona. Estas curvas se han definido en RMS (raiz cuadrada media) y se pueden utilizar
para comparar aceleraciones pico, multiplicando sus valores por (anexo B en [154]). Las curvas base se
amplifican mediante factores de multiplicacion (MF) para establecer magnitudes de vibracion satisfac-
torias o tolerables en relacion al lugar y tipo de actividad. Se recomiendan MF de 1 a 128 para actividades
habituales, pero pueden tomar valores de hasta 400 para situaciones extraordinarias [10]. De acuerdo
con los criterios ISO 10137, se establecieron limites de confort para este estudio en relacion a la tole-
rancia a las vibraciones en ciertos escenarios (ver Tabla 6.8). En la Tabla 6.8 cada limite define un grado
de confort: maximo, medio o minimo. Las aceleraciones por encima del limite minimo de confort se

consideran intolerables y por encima del limite de panico se consideran inseguras.

Tabla 6.8 Limites de confort adoptados para vibracién en pasarelas basados en ISO 10137
Limite de confort MF de la curva base [154] Situacion evaluada
Vertical Horizontal
Maximo 60 30 Condiciones permanentes
Medio 128 60 Condiciones temporales
Minimo 200 128 Condiciones excepcionales
Panico (limite de seguridad) 400 200 Evento extraordinario
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Dentro de las recomendaciones especificas de capacidad de servicio para pasarelas se encuentran las
establecidas por SETRA y HIVOSS. En ambas guias especializadas se presenta una evaluacion de vibra-
ciones para bajas frecuencias (<5 Hz), que considera el primer y segundo armonico del caminar y el
primer armonico del correr peatonal. Como resultado, los rangos de riesgo de resonancia se definen
como: frecuencias verticales o longitudinales menores a 5 Hz para SETRA y 4.6 para HIVOSS; y fre-
cuencias transversales inferiores a 2.5 Hz para SETRA y 1.2 para HIVOSS. Por tanto, si la estructura
presenta frecuencias naturales fuera de los rangos de riesgo de resonancia, no es necesario verificar los
niveles de vibracion. Para los casos en los que las frecuencias naturales se encuentran dentro de los
rangos de riesgo, los niveles de confort se clasifican en maximo, medio, minimo e inaceptable (ver
Tabla 6.9). En general, la evaluacion de vibraciones dentro de un rango de frecuencia limitado esta mas

dirigida a evitar vibraciones excesivas que afectan el funcionamiento y el comportamiento estructural
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de la pasarela. Los requisitos de confort establecidos por SETRA (que son similares a los establecidos
en HIVOSS) se utilizaron para evaluar los niveles de vibracion en las pasarelas estudiadas.

Tabla 6.9 Niveles de confort definidos en SETRA

Nivel de confort  Limite de aceleracion (m/s?)

Vertical Horizontal
Miximo <0.5 <0.15 (0.1%)
Medio 0.5-1.0 0.15 (0.1%)-0.3
Minimo 1.0-2.5 0.3-0.8
Inaceptable >2.5 >0.8

* Valor limite definido en HIVOSS

6.7.2 Evaluacion de niveles de vibracion

Figura 6-15 Respuestas maximas de las pasarelas para diferentes condiciones de cargado peatonal en comparacion con los umbrales
de confort SO 10137 y SETRA

La Figura 6-15 muestra las vibraciones maximas obtenidas de las pruebas y simulaciones para cada
situacion considerada en comparacion con los requisitos de capacidad de servicio de ISO 10137 y SE-
TRA.
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Seglin SETRA enla Figura 6-15, las vibraciones verticales y transversales no requieren verificaciones
adicionales, a excepcion de la pasarela San Laureano que presenta una frecuencia vertical muy cercana
alos 5 Hz. Sin embargo, para frecuencias longitudinales las pasarelas de San Laureano, Santa Inés y Villa
Luz se encuentran dentro del rango de riesgo de resonancia. Luego de verificar los niveles de acelera-
cion, dos de esas pasarelas (San Laureano y Villa luz) presentan resonancia con el primer armonico de
correr, generando aceleraciones longitudinales calificadas como inaceptables para condiciones excep-
cionales. Para las demas situaciones menos severas, las pasarelas de San Laureano y Villa Luz tambien
presentan una respuesta importante: para condiciones de uso permanente se clasifican como confort
medio, mientras que para condiciones temporales se clasifican como confort minimo. En el caso de
impacto humano (situacion extraordinaria) la aceleracion generada por estas dos pasarelas también se
considera inaceptable. La pasarela de San Laureano es la mas critica dado que presenta vibraciones

inaceptables tanto para vibraciones verticales como longitudinales.

Una evaluacion mas amplia de la capacidad de servicio para todas las pasarelas puede ser establecida
mediante los requisitos de confort para peatones segin ISO 10137. En la Figura 6-15 se observa que
varias pasarelas superan el limite de panico o proteccion de seguridad por lo que las vibraciones se
pueden clasificar como inseguras en: Viaducto y Villa Luz para condiciones temporales; y San Laureano,
Viaducto, Londono, Maldonado, UPTC, Villa Luz para condiciones excepcionales. Si bien las vibracio-
nes verticales son las mas desfavorables, las vibraciones longitudinales debidas a condiciones excepcio-
nales en San Laureano y Villa Luz superan el limite minimo de confort y, por lo tanto, se consideran
intolerables. En todas las pasarelas las vibraciones en la direccion lateral estan por debajo del limite
minimo de confort. La evaluacion de la capacidad de servicio de cada pasarela de acuerdo con los limites
de confort ISO 10137 se muestra en la Tabla 6.10. En resumen, solo dos pasarelas, Santiago y Santa
Inés, cumplen adecuadamente las condiciones de confort, mientras que Viaducto y Villa Luz tienen

problemas mas serios debido a vibraciones inseguras para condiciones tanto temporales como extraor-

dinarias.
Tabla 6.10 Grado de confort de las pasarclas investigadas para cada situacion de servicio
Pasarela Condicion de uso permanente  Condicion temporal Condicion excepcional Direccion de mayor
Vibracion Transito Caminar sincronizado Correr Impacto vibraciones
ambiental normal (o multitudes) sincronizado  humano
Santiago Maximo Maximo Medium Minimo Intolerable Vertical
S. Laureano ~ Maximo Medio Intolerable Inseguro Inseguro vertical, long., transv.
Viaducto Méximo Minimo Inseguro Inseguro Inseguro vertical, transv.
Londofio Maximo Maximo Intolerable Inseguro Intolerable vertical
Maldonado Maximo Medium Intolerable Inseguro Inseguro vertical
UpPTC Maximo Medium Intolerable Inseguro Inseguro vertical, long., transv.
Santa Inés Maximo Maximo Maximo Minimo Minimo vertical
Villa Luz Maximo Minimo Inseguro Inseguro Inseguro vertical, long., transv.

6.8
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Incomodidad por vibracion y deterioro
Con el fin de comparar la vibracion percibida con el grado de deterioro de las pasarelas, se formulo

un indice global de incomodidad por vibracion, VDI (Vibration discomfort index). Basado en una calificacion
de la percepcion de vibraciones para todas las situaciones de servicio evaluadas, el indice VDI se define

VDI = En bi (6.5)
4 14n '
=

como:
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En Eq. (6.5), Pi es la valoracion de la percepcion de vibraciones segln el grado de confort (Maximo
=0, Medio = 1, Minimo = 2, Intolerable = 3, Inseguro = 4); y Nes el nimero de situaciones evaluadas.
Los valores de VDI cercanos a uno indican vibraciones inseguras para condiciones de servicio permanen-
tes, transitorias y excepcionales, mientras que los valores iguales a cero corresponden a vibraciones

imperceptibles para todas las situaciones operativas posibles.

La Figura 6-16 muestra los valores de VDI en comparacion con el indice de deterioro (DI) para las
pasarelas estudiadas. Se puede percibir que existe una asociacion directa entre el nivel de incomodidad
y el grado de deterioro. Esto sugiere que el deterioro de las pasarelas esta influenciado por el nivel de
vibracion, ya sea por fatiga o por dafos directos provocados por altas vibraciones. Adicionalmente,
podria indicar que el deterioro provoca un aumento de los niveles de vibracion en las pasarelas que a su

vez las hace no confortables.

Figura 6-16 Comparacion entre incomodidad por vibracion y deterioro para las pasarelas investigadas

Haciendo una clasificacion global en niveles de incomodidad por vibracion como se muestra en
Figura 6-16 se pue establecer que: Las pasarelas Viaducto y Villa Luz corren el riesgo de sufrir danos
debido a altas vibraciones consideradas inseguras; Las pasarelas San Laureano, Maldonado y UPTC
muestran una alta incomodidad; La pasarela Londono tiene un nivel de incomodidad moderada; La
pasarela Santiago presenta baja incomodidad; mientras que las vibraciones en la pasarela de Santa Inés

son practicamente imperceptibles.
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6.9 Conclusiones del capitulo

De la evaluacion de deterioro de las ocho pasarelas investigadas se encontro que siete de las pasarelas
presentan considerables problemas de deterioro, que van desde dafios leves en algunos elementos hasta
dafios severos que representan un riesgo estructural para la seguridad. El grado de deterioro de las
pasarelas se puede describir como: severo en San Laureano por lo que tuvo que ser cerrado; alto en
Viaducto y Maldonado; moderado en Santiago, Londono, UPTC y Villa Luz; y leve en Santa Inés.

Aunque no hay datos de estado iniciales para comparar parametros modales antes y despues del
deterioro, se percibieron algunas caracteristicas asociadas con el dano. Valores significativos de amor-
tiguamiento critico para bajas vibraciones pueden estar asociados al considerable grado de deterioro de
las pasarelas. El proceso de actualizacion de los modelos numericos indico una reduccion sustancial en
las propiedades de rigidez, que se asocio con danos (rotura de elementos, agrietamiento, deterioro de

la soldadura y fatiga).

Las pruebas estandar de vibracion inducida por peatones complementadas con simulaciones paso a
paso que utilizan las nuevas funciones normalizadas de fuerza de un solo paso resultan ser una forma
confiable de estimar la respuesta critica en las pasarelas. Asi, se encontraron respuestas considerables
en San Laureano, Viaducto, UPTC y Villa Luz, que principalmente involucran las direcciones vertical
y longitudinal. Se encontr6 tambien que el efecto del golpe inicial del pie (golpe de talon) en cada paso
durante las pruebas de marcha y carrera sincronizadas tiene una influencia significativa en la respuesta y

debe considerarse en los modelos de carga.

La evaluacion de la capacidad de servicio con base en los criterios de aceptabilidad de SETRA indicé
que solo San Laureano y Villa Luz presentan vibraciones inaceptables, siendo la direccion longitudinal
la que representa el incumplimiento mas claro. De acuerdo con los umbrales de ISO 10137: Viaducto

q P p
y Villa Luz son las pasarelas mas criticas, mostrando altas vibraciones consideradas inseguras para con-
diciones de carga temporales y excepcionales; mientras que San Laureano, Londofo, Maldonado y
UPTC presentan vibraciones inseguras en caso de una condicion de carga excepcional.
p g g P

Una clasificacion global en niveles de incomodidad por vibracion permitio un veredicto mas claro
dirigido a la gestion de estas infraestructuras. De esta manera, Viaducto y Villa Luz presentan vibracio-
nes excesivas definidas como inseguras, lo que requiere una intervencion inmediata; San Laureano,
Maldonado y UPTC tienen un nivel alto de incomodidad que resulta inadmisible por lo que estas pasa-
relas necesitan intervencion; Londofio muestra un nivel moderado de incomodidad que se puede per-
mitir, pero se recomienda una mejora de su estado estructural; Santiago se clasifica como de baja inco-
modidad; mientras que Santa Inés no presenta vibraciones perceptibles molestas por cualquier posible

. ..
condicion de servicio.

Se encontr6 una gran coherencia entre el nivel de incomodidad por vibraciones y los niveles de
deterioro, lo que es consistente con la percepcion de los usuarios de pasarelas. Sin embargo, solo con
una evaluacion periodica se podria formular una correlacion clara. Es claro que los niveles altos de
vibracion estan asociados con niveles considerables de dano, lo que puede estar asociado a su vez a la

. . . 1 .
generacion de vibraciones mayores, lo que representa una pérdida de seguridad estructural con el
tiempo.

Capitulo 6 — Diagndstico para cargas de servicio: Estudio de vibraciones en pasarelas en deterioro
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Capitulo

Conclusiones

Las estructuras civiles reales son sistemas dinamicos complejos de gran tamafio con un importante
numero de grados de libertad, con caracteristicas de amortiguamiento variantes por la irregularidad de
materiales y formas de construccion, que estan sometidas a diversidad de tipos de excitacion. Ademas,
son susceptibles sufrir un rapido deterioro. Con esto, la obtencion de un diagnostico basado en la res-
puesta dinamica requiere un tratamiento diferente dependiendo del tipo de estructura y principalmente
de la complejidad de las acciones a las que estara sometida durante su vida 0til, que comprende condi-
ciones de operacion (personas, trafico vehicular, maquinaria, viento) y situaciones extremas (sismo,
impactos, viento extremo). Asi, el problema completo de evaluacion de comportamiento dinamico de
una estructura debe resolver un conjunto de variables y procedimientos que impliquen la inclusion de

metodos estadisticos y tratamientos combinados de la respuesta numeérica y experimental.

Diversidad de métodos de medicion y analisis de la vibracion para el estudio del comportamiento
dinamico han sido desarrollados, sin embargo, las aplicaciones practicas en el diagnostico de estructuras
civiles todavia requieren definiciones mas claras de procedimiento y cuantificacion del dano. Un diag-
nostico basado en vibracion, DV, presenta muchas aplicaciones practicas en estructuras civiles, pero se
requiere un proceso de estandarizacion de procedimientos, para que estas técnicas sean realmente apli-
cadas.

Variables como la baja sensibilidad de la rigidez de una estructura tras presentar deterioro leve o la
susceptibilidad a los cambios de temperatura son los inconvenientes comunes encontrados a la hora de
adelantar un diagnostico basado en vibracion. La definicion de deterioro o dafo a partir de la evaluacion
de la respuesta dinamica debe implicar un conocimiento previo del comportamiento dinamico de la
estructura y del nivel de las acciones dinamicas, para establecer con claridad un indicador de deterioro
apropiado.

De acuerdo al analisis de degradacion de los tres nudos viga-columna de CR (TC, ERC y GTRC) ensa-

yados bajo carga ciclica, se tiene:

# Los nudos de TC y ERC presentaron un buen comportamiento estructural, por lo que se pueden
clasificar como de alta capacidad de disipacion de energia, mientras el nudo de GTRC presento
mayor degradacion de sus propiedades de disipacion que desalientan su utilizacion en zonas de ame-

naza sismica.
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Los analisis de deterioro muestran que la proporcion del dafio varia significativamente dependiendo
del parametro que se utilice para la cuantificacion. Se evidencia que el dano antes de la fisuracion
no es muy claro de cuantificar. Algunos autores consideran dano nulo antes de la fisuracion, mien-
tras que el dano evaluado con base en cambio en la frecuencia estructural indica presencia de dafio
a bajos niveles de deriva. En general, es conveniente integrar diferentes parametros en un indice de
dafio a fin de tener en cuenta las diferentes caracteristicas de degradacion que implican dano en una
estructura. Para esto, es aconsejable incluir parametros modales acompanados de parametros del
nivel de respuesta.

Los indices de dano basados en el nivel de respuesta y la energia histerctica disipada, como el indice
de Park y Ang, son adecuados para describir el grado de deterioro de la estructura para cargas
ciclicas de alta intensidad, sin embargo, su evaluacion en casos de estructuras reales resulta dispen-
diosa. El indice propuesto en este trabajo basado en la deriva maxima alcanzada y el cambio en la
frecuencia estructural describe el dano de forma similar que otros modelos de cuantificacion mas
complejos, pero su implementacion resulta mas sencilla de aplicar en el diagnostico de estructuras.
Asi, con el indice propuesto: TC y ERC alcanzaron el 80% de dano (considerado un nivel de dano
severo) a una deriva del 4%, mientras que GTRC presento un 80% de dafo a una deriva del 3.08%.
Con el modelo de Park y Ang: TC y ERC alcanzan el 80% de dafio a una deriva de 3.5%, lo que
indica un desempenio sismico adecuado. En el caso de GTRC, el nivel de dano del 80% se alcanzo

para una deriva del 2.9%, lo que indica un desempefio sismico moderado o aceptable.

Del proceso diagnostico profundo realizado a 22 edificaciones deterioradas de muros de concreto, se

tiene que:

El indice de deterioro global basado en pruebas de vibracion indico un 37% de deterioro en pro-
medio para las edificaciones estudiadas, mientras que un indice de deterioro medio (Ibm) basado en
las patologias encontradas y la deficiencia en requisitos de calidad indic6 un deterioro promedio del
30%. Aunque cuantificar el deterioro es muy susceptible al parametro que se utilice y a la forma
que se defina el deterioro, se encuentra una gran coherencia entre el grado de deterioro y la degra-
dacion de las propiedades dinamicas y de rigidez de las estructuras.

Las pruebas de vibracion son una buena herramienta para la definicion de la rigidez global de la
estructura. Sin embargo, estas pruebas presentan limitaciones para percibir pequefios cambios en
la rigidez y por tanto dificulta su utilizacion para la deteccion de deterioro leve.

De los resultados del diagnostico de vibraciones realizado a las ocho pasarelas peatonales en deterioro,

se pueden establecer lo siguiente:

= 154

Aunque no hay datos de estado iniciales para comparar parametros modales antes y despues del
deterioro, se percibieron algunas caracteristicas asociadas con dano. Valores significativos de amor-
tiguamiento critico para bajas vibraciones pueden estar asociados al considerable grado de deterioro
de las pasarelas. El proceso de actualizacion de los modelos numéricos indico una reduccion sustan-
cial en las propiedades de rigidez, que se asocio con dafios (rotura de elementos, agrietamiento,

deterioro de la soldadura y fatiga).

Las pruebas estandar de vibracion inducida por peatones complementadas con simulaciones paso a
paso que utilizan las nuevas funciones normalizadas de fuerza de un solo paso resultan ser una forma
confiable de estimar la respuesta critica en las pasarelas. Se encontr6 tambien que el efecto del golpe
inicial del pie (golpe de talon) en cada paso durante las pruebas de caminar y correr sincronizado
tiene una influencia significativa en la respuesta y debe considerarse en los modelos de carga.
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# Un nuevo concepto de incomodidad por vibracion fue introducido en este estudio para ser relacio-
nado con el grado de deterioro de las estructuras. Asi, la clasificacion global en niveles de incomo-
didad por vibracion propuesto permitio un veredicto mas claro dirigido a la gestion de estas infra-
estructuras.

# De acuerdo a los indices propuestos de incomodidad por vibracion (VDI) y deterioro (DI), se en-
contro una gran coherencia entre el nivel de incomodidad por vibraciones y los niveles de deterioro,
lo que es consistente con la percepcion de los usuarios de las pasarelas. Es claro que los niveles altos
de vibracion estan asociados con niveles considerables de dafo, lo que puede estar relacionado, a
su vez, con la generacion de vibraciones mayores y representa una pérdida de seguridad estructural

con el tiempo.

En sintesis, se encuentra que la evaluacion de la respuesta dinamica con mediciones directas de
campo es de gran utilidad para especificar un estado de comportamiento global, que, al ser comparado
con las especificaciones requeridas para una estructura nueva, dan un diagnostico de deterioro compa-
rable con el establecido con un levantamiento diagnostico por inspeccion. Se encontro que el nivel de
vibracion esta altamente relacionado con el nivel de dafio, siendo este hecho mas notorio para niveles
elevados de vibracion, pero también se percibe para cargas de servicio normales. En este sentido, se
recomienda realizar investigacion con diagnostico periodico del deterioro y la vibracion a fin de formu-
lar una clara correlacion entre ellas. De esta manera, se recomienda fomentar investigacion que invo-
lucre diagnostico periodico del deterioro y la vibracion a fin de formular una clara correlacion entre

ellas.

Capitulo 7 — Conclusiones
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Chapter

Conclusions

Real civil structures are large complex dynamic systems with a significant number of degrees of
freedom, with variable damping characteristics due to the irregularity of materials and the kind of con-
struction, which are subject to a variety of excitation types. In addition, they are susceptible to rapid
deterioration. With this, obtaining a diagnosis based on the dynamic response requires a different treat-
ment depending on the type of structure and mainly on the complexity of the actions to which it will
be subjected during its useful life, which includes operating conditions (people, vehicular traffic, ma-
chinery, wind) and extreme situations (earthquakes, impacts, extreme winds). Thus, the complex
problem of evaluating the dynamic behavior of a structure must solve a set of variables and procedures
that involve the inclusion of statistical methods and combined treatments of the numerical and experi-

mental response.

Diversity of vibration measurement and analysis methods for the study of dynamic behavior have
been developed, however, practical applications in the diagnosis of civil structures still require clearer
definitions of procedure and damage quantification. A diagnosis based on vibration, DV, has many prac-
tical applications in civil structures, but standardising procedures is essential, so that these techniques

are really applied.

Variables such as the low sensitivity of the stiffness of a structure after presenting slight deterioration
or susceptibility to changes in temperature are the common drawbacks found when carrying out a di-
agnosis based on vibration. The definition of deterioration or damage from the evaluation of the dy-
namic response must imply a prior knowledge of the dynamic behavior of the structure and the level of
dynamic actions, in order to clearly establish an appropriate deterioration indicator.

According to the degradation analysis of the three CR beam-column nodes (TC, ERC and GTRC)
tested under cyclic loading:

# The TC and ERC joints showed good structural behavior, so they can be classified as having a high
energy dissipation capacity, while the GTRC joint presented greater degradation of its dissipation
properties that discourage its use in seismic hazard zones.

# The deterioration analyses showed that the proportion of the damage varies significantly depending
on the parameter used for quantification. It is evident that the damage before cracking is not very
clear to quantify. Some authors consider null damage before cracking, while the damage evaluated
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based on the change in structural frequency indicates the presence of damage at low levels of drift
ratio. It is convenient to integrate different parameters in a damage index in order to take into
account the different degradation characteristics that imply damage in a structure. For this, it is
advisable to include modal parameters accompanied by parameters of the response level.

Damage indices based on the response level and dissipated hysteretic energy, such as the Park and
Ang index, are adequate to describe the degree of deterioration of the structure for high intensity
cyclical loads, however, their evaluation in cases of real structures is onerous. The index proposed
in this work, based on the maximum drift achieved and the change in structural frequency, describes
the damage in a similar way to other more complex quantification models, but its implementation
could be easier to apply in the diagnosis of structures. Thus, with the proposed damage index: TC
and ERC reached 80% of damage (considered a level of severe damage) at a 4% drift ratio, while
GTRC presented 80% damage at a 3.08% drift ratio. With the Park and Ang model: TC and ERC
reached 80% damage at a 3.5% drift ratio, which indicates adequate seismic performance. In the
case of the GTRC, the 80% damage level was reached for a 2.9% drift ratio, which indicates a
moderate or acceptable seismic performance.

From the comprehensive diagnostic process carried out on 22 deteriorated concrete wall buildings,

the following can be concluded:

The global deterioration index based on vibration tests indicated a 37% deterioration on average
for the buildings studied, while an average deterioration index based on the pathologies found and
the deficiency in quality requirements indicated an average deterioration of the 30%. Although
quantifying the deterioration is very susceptible to the parameter used and the way the deterioration
is defined, a great coherence is found between the degree of deterioration and the degradation of
the dynamic and stiffness properties of the structures.

Vibration tests are a good tool for defining the overall stiffness of the structure. However, these
tests have limitations to perceive small changes in stiffness and therefore make it difficult to use
them for the detection of slight deterioration.

From the results of the vibration diagnosis carried out on the eight deteriorating pedestrian walk-

ways, the following conclusions can be drawn:

Although there is no initial state data to compare modal parameters before and after deterioration,
some characteristics associated with damage were perceived. Significant values of damping ratios
for low vibrations can be associated with the considerable degree of deterioration in the footbridges.
The model updating process indicated a substantial reduction in stiffness properties, which was
associated with damage (element breakage, cracking, weld deterioration and fatigue).

Standard pedestrian-induced vibration tests supplemented with step-by-step simulations using the
new normalised single-footstep force functions turned out to be a reliable way to estimate the crit-
ical response in footbridges. The effect of the initial foot strike (heelstrike) in each footstep during
synchronised walking and running tests has a significant influence on the response and should be
considered in the load models.

A new concept of vibration discomfort was introduced in this study to be related to the degree of
deterioration of the structures. Thus, the global classification in levels of discomfort due to vibra-
tion proposed allowed a clearer verdict aimed at the management of these infrastructures.

According to the index of the proposed vibration discomfort (VDI) and deterioration (DI) indices,
a great coherence was found between the level of vibration discomfort and the levels of deteriora-

tion, which is consistent with the perception of the footbridge users. It is clear that high levels of

Chapter 7— Conclusions
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vibration are associated with considerable levels of damage, which may be related, in turn, to the
generation of higher vibrations and represents a loss of structural safety over time.

In brief, it is found that the evaluation of the dynamic response with direct field measurements is
very useful to specify a state of global behavior. This state can be compared with the specifications
required for a new structure to give a deterioration diagnosis comparable to that established with a
diagnostic survey by inspection. It was found that the level of vibration is highly related to the level of
damage. This fact was more noticeable for high levels of vibration, but it was also perceived for normal
service loads. Accordingly, it is recommended to further research that involves periodic diagnosis of
deterioration and vibration in order to formulate a clear correlation between them.

Capitulo 7 — Conclusiones
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Apéndice

Aplicacic’)n VibraSenales V1.0

A.1 Generalidades de la aplicaci(')n

@ (b)

Figura A-1 Icono y presentacion de inicio de la aplicacion VibraSenales V1.0

VibraSenales version 1.0 es una aplicacion para el procesamiento de sefiales de vibracion registradas
mediante acelerometros triaxiales con el fin de determinar parametros principales de cada sehal, como
son: valores maximos de aceleracion; respuestas en pseudovelocidad y pseudodesplazamiento; y fre-
cuencias predominantes en las tres direcciones (x, y, z). Esta aplicacion contiene herramientas ttiles en
el trabajo con senales de aceleracion, con una interfaz rapida de aplicar y visualizar, que se dirige a hacer
eficiente el proceso de analisis de las vibraciones en estructuras. Se dirige a ser utilizada como instru-
mento importante para la evaluacion de estructuras, en proyectos de investigacion y extension. La he-
rramienta ha sido optimizada con base en pruebas realizadas en esta investigacion sobre diferentes es-
tructuras a fin de contener las utilidades necesarias que determinen un proceso eficiente de evaluacion

de las senales de vibracion.

El modulo principal de VibraSenales se desarrollo de manera que el proceso de manejo registros y
visualizacion de resultados se pueda controlar desde una ventana principal, lo cual tiene la ventaja de
poder observar cambios en los ajustes y realizar nuevos ajustes con un solo clic. Esta condicion hace que
el procesamiento y analisis de los registros de una prueba se haga de manera eficiente ahorrando tiempo
en el procesamiento de sefales de un conjunto de pruebas que pueden ser realizadas a una estructura.
La caracteristica principal de la herramienta es la posibilidad de graficar, simultaneamente o de forma
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independiente, los tres registros de aceleracion (x, x, z) producto de la medicion con acelerometros
triaxiales. De esta manera, se logra hacer una comparativa de los registros con un sustancial ahorro de
tiempo. Los reportes emitidos por la aplicacion pueden ser vinculados con los formatos y procedimien-
tos de las pruebas de vibracion en estructuras establecidos de acuerdo a los estandares de evaluacion de
estructuras ante vibraciones.

Las tareas principales requeridas y establecidas en el desarrollo de la herramienta de procesamiento

de las sefiales de vibracion son las siguientes:

# Lectura y grafica simultanea de los registros de las tres componentes (x, y, 7).
# Deteccion de los parametros de registro.

#  Correccion de linea base de la senal.

# Posibilidad de aplicar un filtrado de la senal.

# Recorte la sefal o tomar parte de esta.

# Determinacion de la pseudovelocidad y el pseudodesplazamiento.

# Obtencion de los maximos de cada registro.

#  Transformacion de la senal al dominio de la frecuencia.

# Deteccion preliminar de la frecuencia fundamental en cada direccion.

# Emision de reporte de los registros y sus caracteristicas fundamentales.

# Calculo de amortiguamiento por el metodo del decremento logaritmico.

A.1.1 Instalacion

Figura A-2 Ventana de inicio del proceso de instalacion

Requerimientos minimos de sistema recomendados para la instalacion de Vibrasefales son los si-
guientes: computadora x64, SISTEMA operativo Windows 8 o superior, CPU Intel i5 o superior, RAM
de 4 GB, espacio en disco de 1 GB, Resolucion de pantalla: 1920X1080.

Para la instalacion de VibraSenales V1.0, tnicamente es necesario ejecutar el paquete de instalacion
de la aplicacion, denominado VSInstaller_mcr.exe. Este instala la aplicacion y el compilador de Matlab,
MATLAB Runtime version 9.0. Este compilador también puede ser descargado de forma gratuita en la
pagina de Matlab: http://www.mathworks.com/products/compiler/mcr/index.html. Asi, no es ne-
cesario tener instalado el programa Matlab para poder trabajar con la aplicacion VibraSenales.

Al comenzar la instalacion se abrira la ventana de presentacion e inicio de la instalacion, tal como se

muestra en la Figura A-2. Se debe proceder con los siguientes pasos:

Apéndice A — Aplicacion VibraSefiales V1.0
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# Laventana de opciones de instalacion sera mostrada. Seleccionar el directorio en el que Vibra-
Senales V1.0 sera instalado y la creacion de acceso directo en el escritorio.

# Se mostrara la opcion de instalar el compilador de Matlab, MATLAB Runtime, elemento indis-
pensable para ejecutar VibraSenales. Alli se procedera a: 1) Seleccionar el directorio de insta-
lacion; y 2) Aceptar los términos de instalacion del compilador.

#  Verificar los datos de la instalacion y se procedera con la instalacion.

# Aparecera la ventana de fin de la instalacion.

A.1.2 Inicio de la aplicacién

Figura A-3 Ventana principal de la aplicacion al ingresar

Al dar clic en este icono de la aplicacion (Figura A-1a) se mostrara la ventana de presentacion del
programa mientras se carga la aplicacion (Figura A-1b). Aparecera la ventana principal de la herramienta
de procesamiento de sehales de vibracion, donde se podra comenzar el proceso de lectura y analisis de

los registros de aceleracion como se muestra en la Figura A-3.

A.2 Descripcién de procesos

A.2.1 Seleccion de datos

Los tipos de registros que se pueden leer son archivos de texto (.csv, .txt). El archivo debe estar
compuesto por dos columnas (separadas por comas o tabulaciones), una de tiempo y otra de aceleracion.
Para que la aplicacion reconozca la direccion de un registro de aceleracion en una prueba con un acele-
rometro triaxial, basta con agregar al final del nombre del archivo un punto y la direccion a la que
pertenece el registro (Ej. pruebaF.x, pruebaF.y, pruebaF.z).
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En el boton de “seleccionar” se puede acceder a los directorios del computador y seleccionar uno
de los tres archivos pertenecientes a un acelerometro triaxial (Ej. pruebaF.x, pruebaF.y o pruebaF.z).
De esta manera el programa podra abrir los archivos de las tres direcciones simultaneamente. La apli-
cacion cargara la extension de la carpeta de datos y el nombre de la prueba. El usuario tiene la
opcion de dar una breve descripcion de la prueba a fin de que quede adecuadamente identificada
en los reportes a emitir (ver Figura A-4). En esta seccion, también se puede seleccionar la lectura de
uno o dos de los tres registros. Para esto, se debe marcar en los cuadros de chequeo, la direccion que
se quiere trabajar. Estos cuadros aparecen en los colores en los que se mostrara cada una de las senales,

e, ., .
ast: direccion x en magenta, direccion y en verde, y direccion z en azul.

A.2.2 Visualizacioén y caracteristicas de las sefiales registradas

Luego de seleccionada los archivos de lectura, se puede dar clic en “leer sefial” para visualizar las
senales de aceleracion indicadas. Como ejemplo, en la Figura A-4 se muestran las sefales registradas
mediante un acelerometro triaxial localizado en el cuarto de la luz de una pasarela peatonal ante el paso

de un grupo de peatones [23], prueba de vibraciones denominada en este caso “prueba F”.

Simultaneamente con la visualizacion de las sefiales de aceleracion, el programa determina y mues-

tra las caracteristicas de registro de estas senales, asi:

# Frecuencia de muestreo en datos por segundo.

# Tiempo de muestreo en segundos.

# Unidades de la aceleracion: Dado que los acelerometros registran la aceleracion en valores
absolutos, a partir de la aceleracion de la gravedad registrada, el programa puede determinar
las unidades en las que el registro fue tomado.

# Numero de datos registrados.

#  Duracion del registro en segundos.

Figura A-4 Lectura de los registros, visualizacion y caracteristicas de la sefial
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A.2.3 Correccion de linea base

Los registros de aceleracion vertical suelen darse en valores absolutos por lo que incluyen la acele-
racion de la gravedad como base en el registro. Sin embargo, para el analisis de los efectos de las vibra-
ciones sobre la estructura, se requiere valores relativos de la respuesta en aceleracion y por tanto se
debe determinar la linea base de las sefiales. Para esto la aplicacion incluye una correccion constante de
linea base o una correccion polinomica basada en una linea de tendencia de hasta de octavo grado. Por
defecto, a los registros se les aplica una correccion de linea base uniforme con un valor constante, tni-
camente para quitar la accion de la gravedad sobre la aceleracion registrada de la estructura. Sin em-
bargo, una correccion polinomica puede requerirse en casos donde el registro de aceleracion presenta
alguna variacion no constante de su linea base, esto suele ocurrir por variacion en la posicion de las
masas durante el desarrollo de las pruebas. Este efecto afecta la respuesta en la velocidad y principal-
mente, en el desplazamiento al integrar la senal de aceleracion.

A.2.4 Filtrado

En la mayoria de casos es muy importante eliminar frecuencias muy bajas que pueden conllevar a la
acumulacion de areas erroneas en el proceso de determinacion de la pseudovelocidad y el pseudodes-
plazamiento. De la misma forma, es muy til un filtro cuya ventana pueda centrar la atencion de las
frecuencias objetivo de la estructura. Aunque existe la opcion de cargarse en la aplicacion una gran
cantidad de tipos de filtros, de los muchos que han sido desarrollados actualmente, se ha encontrado
que el filtro mas recomendado por su practicidad para el manejo de sefiales de aceleracion en estructuras
es el denominado Butterworth, este puede limitar las frecuencias a un rango que parte desde una fre-
cuencia minima hasta una frecuencia maxima, las cuales pueden ser definidas y modificadas por
el usuario las veces que se requiera. Del mismo modo, se puede hacer un analisis de las sefiales sin
filtrado, lo cual es util a fin de establecer y comparar las modificaciones que las sefiales presentan al ser
aplicado un filtrado. El orden del filtro puede establecerse desde un valor de 1 hasta 8, siendo un filtro
de orden 4 el recomendado para este tipo de senales.

A.2.5 Detalle del tiempo de la seial

Resulta extremadamente 1til poder trabajar con una parte del registro. Esto debido a diferentes

factores, entre ellos estan:

# Elhecho que muchos de los registros pueden contener varias acciones y es requerido centrarse
. i S . . 7 S
en alguna accion especifica (Ej. Vibracion libre, un impacto, o una accion periodica).
#  Eliminar alguna anomalia causada por una accion momentanea no prevista o que se preveé afec-
tara el analisis de resultados.
# En registros muy largos, limitar el tiempo de la sehal a un valor establecido.

#  Observar algt’m detalle especifico de la sefal que requiera un analisis especial.

Por lo anterior se ha incluido dentro del programa una herramienta para recortar o especificar un
tramo del registro que se desea evaluar. Asi, en esta parte del programa se pude introducir el tiempo
inicial y el tiempo final del tramo que se quiere estudiar, indicando si se quiere recortar o tan solo
hacer un zoom (detalle en el tiempo) de las sefales. La diferencia se establece en el eje del tiempo de
las sefiales: un recorte toma la parte del registro indicada para generar un nuevo registro con inicio en
cero segundos; mientras un zoom toma la parte del registro sin modificar los tiempos de la sefial origi-
nal, es decir, inicia en el tiempo inicial indicado para el zoom.
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A.2.6 Ejecucion del analisis de la sefial

Habiendo definido el tipo de correccion de linea base y de filtrado, asi como el tramo del registro

que se quiere analizar, se procede a definir las unidades de analisis y se ejecuta el analisis haciendo

clic en el boton “Ejecutar”. Los parametros recomendados para un analisis inicial de las sefales se

encuentran establecidos por defecto en el programa, asi:

Correccion de linea base constante.

Se aplica un filtro Butterworth de orden 4, con frecuencia minima de 0.5 Hz. Aunque para la
frecuencia maxima se recomienda la mitad de la frecuencia de muestreo, se establece por de-
fecto una frecuencia de 50 Hz a modo de indicar el uso principal del programa en el rango de
frecuencias en que trabajan las estructuras civiles. Sin embargo, es recomendable en muchos
casos trabajar con las frecuencias mas altas en que pueda registrar el acelerometro a fin de tener
una mayor y correcta informacion. Por ejemplo, en la determinacion de frecuencias predomi-
nantes en elementos estructurales es adecuado usar acelerometros con capacidad de registro de
frecuencias entre 1000 Hz y 10000 Hz, como minimo.

El analisis se hara al registro original completo.

Con la ejecucion se efectuaran los respectivos ajustes a la sefial y se generaran los siguientes analisis:

Visualizacion de la senal de aceleracion con los ajustes establecidos.

Determinacion de la respuesta en pseudovelocidad y el pseudodesplazamiento por integracion
de la senal de aceleracion modificada.

Obtencion de los maximos de aceleracion, velocidad y desplazamiento en cada direccion.
Transformacion de la senal al dominio de la frecuencia.

Deteccion de la frecuencia predominantes en cada direccion.

En la Figura A-5 se muestran los resultados de la ejecucion del analisis de las senales para el ejemplo

de la prueba de vibraciones sobre una pasarela, utilizando los parametros establecidos por defecto en el

programa .

Figura A-5 Resultados del analisis de las sefiales de aceleracion con VibraSenales V1.0
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En general, se pueden hacer la cantidad de ajustes posibles dando clic en “ejecutar” para actualizar.
Los analisis pueden mostrarse para cada una de las direcciones, marcando las casillas de interés en el
recuadro de “seleccion de datos” y volver a pulsar el boton “ejecutar”. De la misma forma, se puede
aplicar un filtrado con parametros diferentes u obtener una parte de la sefial indicando los correspon-
dientes valores de tiempo inicial y final. Como ejemplo, en la Figura A-6 se presenta el detalle (zoom)
de la senal en X para un tiempo desde 20 hasta 25 segundos. Para mostrar nuevamente la sefial completa,
se puede volver a colocar los valores de tiempo originales en el “detalle de tiempo de la sefial”, o
mejor, dar un clic en “leer sefial” y se cargara nuevamente el registro completo.

Figura A-6 Detalle de la respuesta en X para un tiempo entre 20 y 25 seg.

A.2.7 Espectro de frecuencias

Un analisis de frecuencias de la senal es una herramienta fundamental en la determinacion de las
propiedades de respuesta dinamica de la estructura. Con un analisis de frecuencias adecuado se puede
obtener parametros como frecuencias de vibracion de los modos predominantes, formas modales y
amortiguamientos de la estructura. En la aplicacion, se cuenta con las principales herramientas para
obtener un analisis de frecuencias preliminar que pueda dar una indicacion rapida de las propiedades
importantes de la estructura. En razon al objetivo general de la aplicacion, no se realiza un estudio
complejo como el que se abarca en un analisis modal experimental u operacional para la determinacion
algoritmica (automatica) de los parametros modales. Sin embargo, se cuenta con las herramientas fun-
damentales para hacer una aproximacion de las principales frecuencias y un analisis preliminar del com-
portamiento modal de la estructura.

La aplicacion mostrara la sefial en el dominio de la frecuencia, determinada mediante la trasformada
rapida de Fourier. A fin de identificar de mejor forma los parametros y propiedades procedentes de este

espectro de frecuencias, las siguientes opciones pueden ser aplicadas:

# Laamplitud de este espectro de frecuencias suele darse en decibeles a fin de observar de mejor
forma todo el rango de frecuencias dominantes. Asi, en la aplicacion marcando la casilla “dB”

se muestra el ¢je de las ordenadas en decibeles.
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# Jgualmente, se puede indicar los maximos generales, que determinan las frecuencias prin-
cipales de cada sefal.

# A fin de observar de mejor forma las frecuencias predominantes en espectros con mucho ruido,
el espectro puede ser filtrado mediante el promediado a traves de una funcion de transferencia
de puntos consecutivos, asi en la casilla de “#” se puede introducir el ancho de la ventana o de
puntos consecutivos que se quiere promediar. Se recomienda que este valor este entre 1 y 10.
Siendo 1 el valor para el cual no se hace ninguna suavizacion del espectro.

# En el ¢je de las abscisas puede indicarse la frecuencia minima y maxima que se quiere visualizar

a fin de hacer un detalle del espectro en las frecuencias de interes.

En la Figura A-7 se muestra el espectro de frecuencias para el registro de la pasarela aplicando las

opciones mencionadas anteriormente.

Figura A-7 Detalle de espectro de frecuencias con ajustes

A.2.8 Aceleracion, velocidad y desplazamiento

Es siempre requerido en la evaluacion de una estructura, el estudio de la respuesta en aceleracion y
sus correspondientes velocidad y desplazamiento, las cuales pueden ser estimadas con un proceso basico
de integracion. Como se ha mencionado anteriormente, es indispensable en muchas estructuras definir
los niveles o magnitudes de la vibracion que se presentan ante una accion determinada y con esto ase-
gurar el cumplimiento de unos limites que aseguren la tranquilidad, funcionalidad y seguridad de la
estructura durante toda su vida util. Las amplitudes de las aceleraciones medidas con acelerometros
calibrados resultan ser de gran utilidad para dar un concepto certero del nivel de cumplimiento de

dichos requerimientos.

Las aceleraciones directamente registradas sobre la estructura pueden establecer el camplimiento o
no de los niveles de vibraciones permitidos en los estandares normativos actuales. No obstante, en mu-
chos casos es indispensable dar un valor de velocidad presente en la estructura o elemento evaluado
debido a que muchos componentes y acciones son limitadas en las normativas por la velocidad y no por
la aceleracion. Asi, es de importancia contar con las pseudovelocidades obtenidas a partir de las sefiales
de aceleracion. Por otro lado, aunque los valores de pseudodesplazamiento resultan ser tan solo una
aproximacion de los valores reales que tendria la estructura o componente estructural, estos pueden

servir de ayuda en la definicion y evaluacion del comportamiento.

Por lo anterior, la visualizacion y analisis de las senales de aceleracion, velocidad y desplazamiento

resultan imprescindibles en la evaluacion de una estructura, y asi, son mostradas como parte necesaria
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en el programa VibraSenales. En la parte inferior derecha de la ventana principal de la aplicacion, apa-
rece entonces graficadas las senales de aceleracion, velocidad y desplazamiento.

A.2.9 Parametros dinamicos determinados

Los parametros generales de las sehales que son determinados por la aplicacion son los siguientes:

# Valores de aceleracion maxima de cada registro o tramo visualizado.

#  En la sefal de aceleracion filtrada cambian ligeramente los valores maximos. Estos son mostra-

dos en las unidades de salida seleccionada en la ejecucion.
# Valores maximos de pseudovelocidad.
Valores maximos de pseudodesplazamiento.

Frecuencias dominantes en el rango de frecuencias definido por el filtro aplicado.

Cada vez que se realiza algan cambio en la sefal dichos parametros son actualizados y mostrados en
la parte inferior izquierda de la ventana principal.

A.3 Reporte de resultados

A.3.1 Exportar resultados

(@) (b)
Figura A-8 Ventana de trabajo al seleccionar: a) “G1. Registro y FFT”, b) “G2. Acel., Vel. y Des”

En la parte inferior de la ventana principal aparece la opcion “Exportar resultados”. Esta tiene el
proposito de generar ventanas adicionales para el manejo de las graficas determinadas y a su vez emitir
automaticamente reportes de las sehales analizadas. Las opciones con que cuenta esta opcion son las
siguientes:

-

NO EXPORTAR: Esta opcion esta por defecto a fin de poder trabajar con la ventana principal,
haciendo los ajustes pertinentes.
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# Gl. Registro y FFT: Abre una nueva ventana donde se muestra el detalle de los tres registros
y el espectro de frecuencias con los ajustes definidos. Guarda automaticamente un reporte en
el directorio donde se almacenan los registros.

# G2. Acel., Vel. y Des: Abre una nueva ventana donde se muestra el detalle de las sefiales de
aceleracion filtradas y sus correspondientes sefiales de velocidad y de desplazamiento, para los
tres registros trabajados con los ajustes definidos. Guarda automaticamente un reporte en el
directorio donde se almacenan los registros.

# G3. Amortiguamiento: Esta ventana es utilizada para la determinacion del amortiguamiento
en pruebas donde se puede aplicar un impulso. Esta requiere de un detalle de la sefial en la zona
de decremento de la excitacion por amortiguamiento. Esta aplicacion estara deshabilitada en la
version abierta de la aplicacion dado que requiere de unos requisitos especiales para su aplica-
cion. Actualmente, esta seccion se encuentra en desarrollo a fin de definir una estandarizacion
del procedimiento.

# G4. PANTALLA: Esta opcion toma una imagen de la ventana principal de la aplicacion y la
guarda en el directorio donde se almacenan los registros.

La Figura A-8 muestra las ventanas al seleccionar las opciones G1 y G2 en el ment de “exportar
resultados”, para el ejemplo del registro en una pasarela. En estas ventanas se pueden manejar las
graficas con las herramientas para visualizar detalles, como tambien, se puede identificar valores en cada
curva mediante el movimiento del cursor de datos.

A.3.2 Reporte de la una prueba con VibraSeiiales

Antes de adelantar un procesamiento mas detallado por alguna técnica de analisis experimental
avanzado, el reporte de la prueba de vibraciones debe ser presentado para dar evidencia del proceso
realizado en campo, asi como para presentar los resultados preliminares evidenciados en el analisis ba-
sico de cada registro. En la Figura A-9 y Figura A-10 se muestran los reportes tipo creados para una
prueba de vibraciones en un puente peatonal emitidos con la ayuda de la aplicacion VibraSefales. En
estos se presentan las caracteristicas principales del proceso de medicion, las caracteristicas y registros
de las senales de vibracion para un acelerometro 3D y los resultados preliminares que pueden ser evi-

denciados del analisis y evaluacion de cada registro.

La Figura A-11 muestra un reporte adicional que podria ser emitido en el caso que se realicen prue-
bas especificas de medicion de amortiguamiento con base en el método del decremento logaritmico, el
cual se basa en medir la respuesta decreciente en vibracion libre luego de la imposicion de un impulso

inicial o un desplazamiento inicial en la estructura.
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Figura A-9 Reporte No. 1 de prueba de vibraciones — Registros y Espectros de frecuencias
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Figura A-10Reporte No. 2 de prueba de vibraciones — Aceleraciones, velocidades y desplazamientos
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IS

Tiempo (s)

Coceficiente de amorticuamiento critico medio = 1.15%

Observaciones:
El amortiguamiento calculado para esta prueba, esta en el rango de valores para el material de construccion de la estructura del puente.

Elaboré: Revisd y aprobé:
Meontaje y Registro Pracesamiento de sefiales
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Investigader GICA Diractor grupa GICA Coardinzdor de Labaratoria Ing. Civil

Avenida Central del Norte 38-115 - of 237 PBX: (57+8) 7405626 extensiones: 2528, 2334 2344

Figura A-11Reporte No. 3 de prueba de vibraciones — Determinacion de amortiguamiento
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Apéndice

Secuencia de ensayo nudos de CR

El presente anexo muestra un detalle del comportamiento de los tres especimenes de nudo viga-
columna de CR durante la secuencia de ensayo. Se muestra un detalle de los principales puntos de
comportamiento mostrando la apariencia de cada espécimen ensayado hasta la falla. Cada especimen se
distingue por el tipo de concreto utilizado: 1) Concreto tradicional, TC; 2) Concreto con adicion de
resina epoxica, ERC; y 3) Concreto con adicion de polvo de caucho de llanta reciclada.

Figura B-1 Estado de nudos a un nivel de deriva de 0.15% - ler ciclo: punto de agrietamiento en ERC

183




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Figura B-2 Estado de nudos a un nivel de deriva de 0.22% - ler ciclo: punto de agrietamiento en TC y GTRC

Figura B-3 Estado de nudos a un nivel de deriva de 1.15% - ler ciclo: fluencia en viga de TC y ERC
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Figura B-4 Estado de nudos a un nivel de deriva de 1.54%, ler ciclo: fluencia en viga de GTRC e inicio del agrietamiento por
cortante en la zona del nudo en todos los especimenes

Figura B-5 Estado de nudos a un nivel de deriva de 2.15%, 3er ciclo: agrietamiento extendido en la zona del nudo

Apéndice B — Secuencia de ensayo nudos de CR

185




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Figura B-6 Estado de nudos a un nivel de deriva de 3.08%, 3er ciclo: desprendimiento de concreto y ensanchamiento de grietas

Figura B-7 Estado de nudos a un nivel de deriva de 4.62%, 3er ciclo: estado avanzado de deterioro con desprendimiento de

recubrimiento en las zonas de mayor compresion
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Apéndice

Manuscrito publicado en
Construction and Building Materials, 2019

El presente anexo contiene la version draft del documento publicado en la revista Construction and
Building Materials (Volume 211, 2019, Pages 659-674. ISSN 0950-0618, JCR Q1). El articulo titulado
“Cyclic behavior of RC beam-column joints with epoxy resin and ground tire rubber as
partial cement replacement” es producto de los resultados del analisis experimental de los tres
nudos viga-columna de concreto reforzado estudiados en el desarrollo de la presente tesis, y los cuales
fueron detallados en el Capitulo 4 de esta memoria.

La version final del documento puede ser consultada a través del DOI de la publicacion:
https://doi.org/10.1016/j.conbuildmat.?2019.03.216. Accediendo a la version online del documento,
se puede ver un video complementario en el que se compara la secuencia de ensayo y de comporta-

miento histerético de los tres especimenes de laboratorio estudiados.
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Abstract

The introduction of polymers in ordinary cement concrete in order to reduce the Portland cement
consumption is gaining more attraction in the field of civil engineering. However, in order to promote the
use of Polymer-Modified Concrete (PMC) in real works, in addition to the mechanical characterization of the
material, the study of its structural behavior is necessary. Two Polymer Cement Concrete (PCC) with 5%
and 15% of cement replacement (expressed in terms of polymer/cement mass ratio (p/c)) by Ground Tire
Rubber and epoxy, respectively, have been considered. The above replacements of cement were considered
as optimum in a previous research carried out by the authors. This paper reports the experimental behavior
of Reinforced Concrete (RC) beam-column joints made with conventional and PCC subjected to quasi-static
reversed cyclic loading. The specimens included a control, one reference specimen made of a traditional
concrete, and another two ones in which the joint zone was casted with epoxy resin and ground rubber
respectively as partial cement replacement. The influence of the two polymer-cement concretes on the overall
structural behavior of the RC joints was studied in terms of load-carrying capacity, strength degradation,
ductility, stiffness degradation, energy dissipation capacity, equivalent viscous damping ratio, joint damage
level and pinching width ratio. The results revealed that the epoxy resin concrete exhibited a good structural
behaviour. On the contrary, the results corresponding to ground tire rubber concrete discourage its use in
structures.

Keywords: Beam-column joint; Polymer Cement Concrete; Cyclic behavior; Reinforced concrete;
Epoxy resin; Ground tire powder; Shear; Sustainability.

1. Introduction

The study of the hysteretic behavior of Reinforced Concrete (RC) beam-column connections is of great
interest to seismic design [1—3]. Beam-column joints are mostly responsible for the structural integrity in
moment-resisting frame buildings subjected to severe seismic loadings. In this type of RC structures, plastic
hinges should ideally appear in beams before appearing in columns (“strong-column and weak-beam” concept)
and the shear strength of members should exceed the shear corresponding to flexural strength. These
principles can be considered at the initial stages of the performance based seismic design developed in the
1960s and 1970s.

Regarding joint behavior, two types of RC joint failure modes are defined: ] failure refers to joint shear
failure before a plastic hinge appears at the end of the beam while B failure refers to joint failure after a plastic
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hinge appears at the beam end. In order to dissipate a high earthquake induced energy without collapse, BJ
failure is required, and therefore the ultimate joint shear strength should be greater than the shear
corresponding to flexural strength of the adjacent beam. In addition to this, joint shear strength should not
present degradation before the beam reaches its required ductility.

Current seismic design is based on structural performance rather than on strength, forcing the designers
to find a balance between structural ductility and structural strength. Therefore, the use of concrete with
enhanced properties of ductility can be a good design solution.

Ordinary cement concrete is the most widely used construction material in the world despite of the
considerable environmental footprint that the concrete industry leaves on the Planet Earth [4]. As a result,
currently the search for an improved structural response to RC joints is in line with a rational investment of
building materials which support environmental sustainability. New materials are being developed in order to
provide better RC structures performance and to make constructions more sustainable and efficient. As a
result, concrete with enhanced ductility and durability properties obtained from the incorporation of recycled
or low cost materials can be an attractive strategy for the seismic design of RC structures. Several
investigations on the use of fiber composite materials to improve the structural behavior of RC beam-column
connections have been carried out [5-8]. Other authors investigated the effects of the yield strength of
longitudinal bars and the compressive strength of concrete on seismic behaviour of RC beam-column joints
[9]. In addition, other research works have focused on the structural behavior of RC joints made with

alternative materials, such as recycled aggregates from building demolition [10,11] and electric arc furnace
slag [12,13].

Polymer-Modified Concrete (PMC) is made with the incorporation of polymer additives in ordinary
cement concrete. Polymer additives include polymer powders, latexes, water-soluble polymers, liquid resins,
etc. The introduction of these polymers in concrete and mortars improves the ductility, bond, impermeability,
strength, chemical resistance and durability properties in these elements [14—17]. This explains why PMC is
increasingly used for structural concrete [18,19]. Polymer Cement Concrete (PCC) is a type of PMC which
is made by replacing a part or all of the cement with polymer (both cement paste and polymer serve as
binders). Fernandez-Ruiz et al. [20] studied both the mechanical and durability properties of concrete
mixtures with different percentages of epoxy resin -with and without hardener- and ground tyre rubber as a
partial substitution of cement. The two concrete mixtures which exhibited a better behavior in [20] have been
used here to study the structural response of members with seismic dissipation capacity requirements. Results
in [20] indicated that the addition of epoxy resin improved the durability and ductility properties of the
resultant concrete but the use of ground tire rubber as cement replacement reduced both the strength and the
durability of the resultant mix. However, the use of waste tire rubber (as cement and/or aggregate
replacement) in concrete leads to a reduced weight, increased ductility and toughness, decreased brittleness,
and improved energy absorbing characteristics in the resultant mix [17,20].

In the literature, a considerable amount of research can be found on the structural behavior of RC joints
made with recycled aggregates and electric arc furnace slags [11,12,21] as well as on joints repaired with
epoxy resin and glass fiber-reinforced polymer sheets [22—-24]. Nevertheless, none of them used epoxy or
ground tire rubber as partial cement replacement. In this work, the experimental behavior of three RC beam-
column joints under quasi-static cyclic loading is analyzed. One specimen was made with ordinary cement
concrete and another two incorporated epoxy resin and ground tire rubber as partial cement replacement,
respectively; the same reinforcement layout was used in all the specimens to allow comparison. The influence
of both PCC (epoxy and ground tire rubber) on the structural behavior of the specimens was studied in terms
of the dissipated energy, ductility, stiffness decay, equivalent damping, damage index and hysteresis response.

This paper presents the response of three RC beam-column joints with PCC subjected to reversal cyclic
loads. The reference specimen was built with traditional concrete. The joint zone of the other two specimens

were casted with PCC with optimal replacement of cement (with epoxy and ground tire rubber, respectively).
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The optimal content of both polymers was obtained from the mechanical characterization carried out by
Fernandez-Ruiz et al. [20].

With the aim of evaluating the structural behavior of the two considered Polymer Cement Concretes, all
results are presented in comparative term between the responses of the specimen of control and the ones of
the other two specimens.

2. Materials and experimental methods

2.1 Materials description

A multipurpose bi-component epoxy resin of common use was chosen. The epoxy resin consists of a
matrix resin called "Part A" and a hardener called "Part B". Part A consists mainly of bisphenols (bisphenol-
A and bisphenol-F) and quartz (SiO,), while Part B generates the action of catalyst and is composed essentially
of polyaminoamides (3-aminomethyl and m-phenylenebis and benzyl alcohol). A mixing ratio of Part A to
Part B of 2.5:1 by volume was considered according to the manufacturer’s instructions [25]. General
properties of the epoxy resin can be found in Table 1.

Table 1. Properties of epoxy resin selected [25].

Commercial name Sikafloor® 161

Appearance Liquid

Color Light brown

Density 1.4 g/cm3, 23°

Kinematic viscosity ca. > 20.5 mm2/s, 40°

Flash point 130°C

Volatile organic compounds 62 g/1

Shore D Hardness ~76 (7 days / +23°C)

Compressive Strength in sand mortar ~ 45 N/mm? (28 days / +23°C / 50% r.h.)
Flexural Strength in sand mortar ~ 15 N/mm? (28 days / +23°C / 50%r.h.)
Tensile Adhesion Strength > 1.5 N/mm? (failure in concrete)

The recycled rubber powder used in the present study was obtained from crumb tire rubber by a
mechanical trituration process. The apparent and relative densities of the ground rubber were 0.4 kg/dm’and
0.5 kg/dm’respectively. Details of the chemical composition and grain size distribution are given in [26]. The
rubber powder was surface-treated with NaOH, and then saturated in aqueous solution for 20 minutes as
suggested in [27,28] in order to enhance the hydrophilicity of the rubber surface and, consequently, to
improve the rubber adhesion with the cement paste. Ordinary Portland cement type CEM 1 32.5 R, siliceous
crushed sand with a grain size of 0.6-4 mm and gravel with sizes of 4-16 mm were used for concrete
production. Information about particle size distributions for sand, gravel and ground tire powder used in this
study can be seen in [20].

Table 2. Concrete mixture proportions (per m’ of concrete)

TC ERC GTRC
Sand (kg) 1005 1005 1005
Gravel (kg) 722 722 722
Cement (kg) 350 314 316.1
Water (1) 210 188.4 189.7
w/c 0.6 0.6 0.6
Epoxy resin (kg) - 47.1 -
Ground tire rubber (kg) - - 15.81

Three types of mixtures have been made: ordinary cement concrete, epoxy-modified concrete and ground
tire rubber concrete. The ordinary cement concrete (Traditional Concrete, TC) had a compressive strength
of 30 MPa. In the epoxy-modified concrete (Epoxy Resin Concrete -with hardener-, ERC), cement was
replaced with epoxy resin with p/c 15% (polymer/cement mass ratio). In the case of the Ground Tire Rubber
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Concrete (GTRC), cement was replaced with rubber powder with p/c 5%. The volume of water + cement
+ polymer, the aggregate content and the water/cement ratio (w/c) was the same in the three mixtures in
order to have an uniform criterion for the comparison of the results. A detailed study of the mechanical and
durability properties of these mixtures can be seen in Fernandez-Ruiz et al. [20].

In Fernandez-Ruiz et al. [20], encouraging results of resistance and durability were obtained for the
polymer proportions chosen in the present work. Table 2 shows the details of the mixtures.

2.2 Specimens details
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Fig. 1. Specimen construction details (dimensions in mm).

Three RC beam-column joints were casted, one per each concrete mixture studied in this work. All of
them had the same geometry and reinforcement detailing. Joints were designed following the Eurocode 8 [29]
prescriptions corresponding to a building with a high requirement of energy dissipation capacity. Dimensions
and reinforcement detailing of both the beam and the column allow significant shear stress levels in the joint
before the formation of a plastic hinge in the beam. The overall design of the beam-column joint was chosen
to highlight the resisting mechanisms of concrete in order to appreciate the influence of the different mixes
studied in this work. One specimen was built entirely with traditional concrete (TC specimen) serving as
reference. The other two specimens were casted replacing the traditional concrete of the connection zone by
epoxy resin concrete (ERC specimen) and ground tire rubber concrete (GTRC specimen), respectively, as
shown in Fig. 1. In Fig. 1 the PCC was placed along the lengths of the critical regions proposed by Eurocode
8 [30] for the case of Medium ductility class for both, primary seismic beams and columns.

The specimens dimensions were: beams with a cross section of 250X300 mm and a length of 1175 mm

and columns with a cross section of 250X250 mm and a total height of 1500 mm. The column reinforcement
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was made up of 8312 (@ indicates the diameter) longitudinal bars and &8 double hoops. Beams were

reinforced with 8310 (see Fig. 1) and 8 stirrups. Dimensions and reinforcement detailing of the specimens
are shown in Fig. 1.

According to Barbhuiya and Choudhury [31] there is an important size effect in the response of beam-
column joints under cyclic loading. In our case, the available space in the laboratory did not allow for testing
full scale specimens and so small specimens were tested. In order to do a comparative study of the influence
of the type of concrete, big enough cross-sections in the joint zone were necessary. For this reason, specimens

with similar dimensions to the ones tested by Karayannis et al. [23,24] were adopted (Fig. 1).

(a) (b)

Fig. 2. Formwork (a) and casted specimen (b).

Specimens were casted and properly compacted in formworks as shown in Fig. 2. After 24 hours the
specimens were demolded. The curing process continued for 28 days covering the specimens with soaked
burlaps in order to maintain adequate temperature and humidity conditions (20°C and RH > 95%) until the
time of testing. In the case of specimens ERC and GTRC, the two types of concretes were mixed at the same
time with two concrete mixers. Wooden hatches (Fig. 2.a) properly located in the mold were used to separate
each zone during the pouring. The concreting and consolidation of the two mixes were done simultaneously.
Finally, these hatches were removed and the concrete was vibrated in order to eliminate any discontinuity.

Three 150 mm cube samples of each type of concrete were used to evaluate the compressive strength of
each concrete mixture (see results in 0). In the same way, the yield strength (f)) and the ultimate yield strength
(f.) of the steel bars were obtained from tensile tests (see 0).

Table 3. Strength of concrete mixtures and steel reinforcement.

Concrete Steel

fon (MPa) & (mm) f, (MPa) fi (MPa)
TC 30.4 8 554,1 642,2
ERC 24.6 10 515,6 614,9
GTRC 18.4 12 529,5 613,4

2.3 Test set-up and instrumentation

All the specimens were tested under quasi-static cyclic loading using two electronically controlled
hydraulic actuators of 1000 kN capacity. Hinge mechanisms were arranged at each end of the column to
simulate inflection points (zero value of bending moments). A constant axial load was applied to the top of
the column using the first actuator (see Fig. 3) and keeping the other end of the column supported to produce
the equal reaction. The second actuator was placed at the beam end to introduce a cyclic force. Identical
assemblies were used for the three tested specimens. Next to the column, in the face opposite to the beam,
an auxiliary frame served to restraint the lateral displacement of the column during the test.
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Strain gauges were attached to longitudinal and transverse reinforcement bars of both beam and column
in the joint zone to record the strain during the loading process. A concrete rosette strain gauge was also
placed on the concrete surface of the intersection between the longitudinal axes of the beam and the column
to measure the shear strains. Four linear displacement transducers LVDT with a range of 100 mm were used
to record the horizontal and vertical displacements of the beam-column joint and additional four LVDT with
arange of 10 mm were placed on the intersection to measure deformations. Finally, two load cells were used
to measure the applied forces on both, the top of the column and the beam end. Fig. 3 shows the general
scheme of the test setup, indicating the position of the measuring instruments. The location of the strain gauges
and the nomenclature used for their identification are shown in Fig. 4.

2.4 Test program

Fig. 5. Cyclic loading history.

Three beam-column joints made with TC, ERC and GTRC were tested in the Structures Laboratory of
the University of Granada. The test setup used in this investigation is shown in Fig. 3. As shown, the

column was vertically positioned and firmly fixed under the application of a constant axial load of 103kN
(corresponding to 10% of the column axial load capacity of the reference concrete) which was kept constant
during the test, as recommended by other researchers [26,27,28] to simulate the gravity load. At the end of
the beam a quasi-static reversed cyclic load with displacement control was introduced. As suggested by ACI
374.1-05 recommendations [35], the adopted load sequence was based on generating a gradual process of
loading from small deformations until levels of drift considered unacceptable. Three fully reversed cycles with
a frequency of 0.01 Hz were applied to each displacement starting from * 0.5 mm to = 60 mm with gradual
increments such as the displacement of a step had values between 1.25 and 1.5 the previous one (Fig.5), until
the failure of the specimen. The frequency was kept equal to 0.01 Hz during the whole process of loading.
The downward loading direction is established as positive in this study. The vertical moment associated with
the P-A effect in the column is neglected and so no additional moment apart from the one due to the beam
rotation has been considered.

The drift ratio @ or angular rotation imposed on the connection is calculated as the ratio between the
displacement imposed at the end of the beam, A4, and the length of the beam from the column centroidal axis

(see the values of @ in Fig. 5).
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3. Results and discussion

3.1 Global response

In this section, the experimental results corresponding to the three tested RC joints (TC, ERC and GTRC)

are reported.

(a) TC (b) ERC (c) GTRC

Fig. 6. Cracking at advanced state of loading.

The three specimens presented early formation of beam flexural cracks in sections adjacent to the joint for
drift ratios of around 0.25%. Yielding of beam longitudinal reinforcement occurred for drift ratios of between
1.0% and 1.5% leading to a reduction in the rate of loading capacity of the specimens. Yielding of longitudinal
reinforcement occurred before than shear cracks in the joint zone (presenting the so-called BJ failure mode
[36,37]) since shear-induced cracks in the joint panel appeared for drift ratios of between 1.5% and 2.2%. For
drifts from 2.2 to 3.1%, concrete deterioration was greater in the joint and in the portion of the beam next
to the joint due to the propagation of the shear cracks, the widening of flexural cracks and the spalling of the
concrete cover. Finally, for drifts greater than 3.1% the damage in the joint increased and concrete cover
spalling occurred on the face of the column opposite to the beam. The three tested connections showed a high
flexural degradation and a loss of bond when the last drift ratio was imposed. Such severe damage was not
observed in relation to shear. Fig. 6 illustrates the crack patterns at an advanced state of loading for the three
tested specimens.

A similar behavior in the three specimens was perceived during the tests. Fig. 7 shows the cyclic load
versus drift ratio response for each tested specimen (a video is included in the Supplementary Material to
better visualize this experimental results). In all of the hysteresis curves the following points are identified: 1)
appearance of initial beam flexural cracks (reduction of the stiffness of the joints); 2) yielding of beam
longitudinal reinforcement; 3) appearance of joint shear cracks; 4) the zone of the beam close to the joint
showed a great amount of damage and the spalling of concrete cover is evident; 5) maximum load is reached.
In general, the curves shown in Fig. 7 are similar for both upward and downward load directions. Specimens
with TC and ERC presented similar behavior but the hysteresis curve corresponding to the specimen with
GTRC in the joint showed a noticeable reduction of the load capacity for intermediate and high drift ratios.

The load-displacement hysteretic responses represented in Fig.7 show that, for the first cycle of each
applied drift, TC and ERC specimens exhibited similar hysteretic loops with overall ductile responses.
However, the GTRC showed a considerable reduction in load-carrying capacity for the first cycle, which is
more pronounced for drift ratios greater than 3%. As can be seen in Fig. 7, in both TC and ERC no decline
in load-carrying capacity exist. Moreover, in the last hysteretic loop the ERC specimen reached the same load

Apéndice C — Manuscrito publicado en Construction and Building Materials, 2019

195 e




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

that of the control specimen, TC. This might be attributed to an enhancement of bond associate with the
content of epoxy resin.

As shown in Fig. 7, for the last two cycles of applied drifts GTRC specimen showed an important loss of
the load-carrying capacity being this decay the more important the bigger the drift ratio is. This significant
strength degradation during repeated cycles for a given drift might be associated to the lower compressive
strength of GTRC, to the sliding of longitudinal reinforcement of the beam or to both reasons. This effect
was not exhibited in neither TC nor ERC specimens, in which the reduction in load capacity for second and
third cycles is kept almost constant for all the applied drift ratios.

Fig. 8 shows the envelope curves of the tested hysteretic loops, which represent the maximum load peaks

for each imposed drift level. Table 4 summarizes the most relevant parameters of the experimental tests of

the three specimens in terms of drift ratio (6)-load (P): first cracking (8, P.), yielding (6, P,), maximum load

(Grnass Poay) and the values associated with the failure of each specimen or ultimate load (O, Pur).

Fig. 8 shows that TC and ERC specimens presented after yielding a slight increase in strength and a
subsequent tendency to maintain the load capacity level. However, in the case of the GTRC specimen, a slight
drop in strength was observed during the last cycle. Envelope curves of TC and ERC specimens show similar
load capacity values for negative loading direction but for the positive direction the ERC specimen showed a
slight reduction of the load capacity and a noticeable larger deformation in comparison with the TC. However,
at the ultimate drift ratio both ERC and TC specimens had approximately the same maximum load. On the
contrary, the envelope of the GTRC specimen showed a reduction in strength and greater deformations with
respect to the control specimen.

Fig. 8 and Table 4 show that ERC and GTRC specimens had a cracking load slightly lower than that of the
TC specimen; TC and ERC specimens had approximately the same values of yielding, maximum and ultimate
load for both loading directions. In the case of GTRC specimen, a reduction of 11% in the yielding load, of
16% in the maximum load and of 23% in the ultimate load respectively with respect to the TC specimen was
observed. The aforementioned results confirm similar hysteretic behavior of TC and ERC joints. On the
contrary, the specimen with a GTRC joint showed a lower load capacity and a higher stiffness degradation.
The initial stiffness of each tested connection K; corresponding to the slope of the line connecting the origin
with the yield point, are summarized in Table 4. On average, the reduction of K; for ERC and GTRC
specimens was 16% and 37% respectively in relation with the reference specimen, TC. This reduction in
initial stiffness in both ERC and GTRC joints was consistent with the difference between the compressive
strengths of the concrete mixtures (see 0).

Table 4. Main response values of each specimen.

TC ERC GTRC

Downward  Upward Downward  Upward Downward ~ Upward
P, (kN) 10.9 10.7 9.2 8.2 9.4 7.1
6. (%) 0.25 0.21 0.21 0.15 0.30 0.21
P, (kN) 30.5 27.1 31.3 27.3 26.2 25.1
9), (%) 1.09 0.95 1.43 1.07 1.54 1.36
Prx (kN) 37.5 33.9 37.3 34.6 31.6 28.4
Bpnn (%) 4.62 4.6 4.62 3.08 3.08 2.15
P.i(kN) 37.5 33.9 37.3 34.4 30.1 25.2
Oun (%) 4.62 4.6 4.62 4.62 4.62 4.62
Ki(kN/mm) 2.15 2.19 1.68 1.96 1.31 1.42
Ppeatr (KN) 29.9 27.9 28.7 31.4 23.7 23.0
Borses (%) 4.62% 4.62% 4.62 404k 3.08 3.50%+
1o = O, /0, ) 4.9 3.2 4.0 2.0 2.6

* Expected value based on the tendency of precedent drift levels.
** Value obtained by interpolation.
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Fig. 7. Hysteresis curves of TC (a), ERC (b) and GTRC (c) specimens.
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Fig. 8. Comparison of load-displacement response (hysteresis envelope curves) for each tested specimen.

3.2 Strength degradation and ductility

In this work, as suggested by ACI 374.1-05 [35], the strength degradation is determined as the reduction
in the load capacity for the third cycle of each drift level in relation to the maximum load reached during the
test for the same loading direction. For the third cycle of a drift ratio level of 3.08%, the relationship between
peak load of cycle 42, P,..1s2, (see Table 4) to the maximum load reached in the test (P,,) is calculated in order
to compare the strength degradation at high drift ratios. Thus, an average of positive and negative loading
directions for a drift ratio of 3.08%, strength degradation of TC, ERC and GTRC specimens was 19%, 16%
and 22% respectively. For the end of the tests (4.62% drift ratio), ERC and GTRC specimens reached an
average strength degradation of 25% and 40% respectively.

For each loading direction, a maximum strength degradation of 25% for drift ratios lower than 3.5% is
specified in [35] for RC beam-column joint designed to satisty high seismic performance or located in regions
of high seismic risk. In Table 4, the drift ratio for which a 25% strength degradation is reached (Gh250,) has
been summarized. For ERC and GTRC specimens, the Op»s0, values were determined by interpolation of
strength degradation results between drift levels of 3.08% and 4.62%. Values of O,5:0, in Table 4 indicates
that the above requirement is sufficiently fulfilled for TC and ERC specimens, while the GTRC specimen only

satisfied the limit of 25% of degradation for the negative loading direction, not being fulfilled for the
downward load direction.

Based on the strength degradation limit of 25% proposed by ACI 374.1-05 [35], a parameter flg defined
as the relationship between 6,5, and the yielding drift ratio () has been calculated (last line in Table 4). This
parameter is an indicator of the rotational ductility of the specimen. Average values of g for the tested
specimens were 4.6, 3.6 and 2.3 for TC, ERC and GTRC joints, respectively. Consequently, ERC joint
ductility was 21% lower than that of TC joint, which may be due to its initial lower rigidity. Regarding the
GTRC joint, the ductility was half the value of the reference specimen (TC), likely due to the low concrete
compressive capacity and a probable loss of bond of concrete with the reinforcing steel bars.
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3.3 Cracking pattern

Crack patterns from a visual inspection during the loading history are reported for the three specimens
in Fig. 9. The numbers in Fig. 9 refer to the drift ratio level at which the cracks were evident. The first cracks
in the beam appeared in the section closest to the column. As the drift level increased, these cracks extended
towards the beam axis. The first inclined shear cracks in the specimens were observed for drift ratios of 1.54%,
being more noticeable for 2.15%. For drifts from 1.5% to 3.1%, vertical cracking inclined slightly and
appeared on the sides of the column core. Fig. 9.a and 9.b show that both TC and ERC specimens showed a
cracking pattern of X-shaped, generated by cyclic changes in loading direction. The GTRC joint exhibited a
few inclined cracks having some almost horizontal cracks (Fig.9.c). The failure mode of the GTRC specimen
could be associated to a loss of bonding and flexural overstresses due to the low concrete compressive strength
of the GTRC concrete. In the reference specimen (Fig.9.a) an anticipated horizontal crack appears in the joint
for the drift around 1.0%, just at the level of the bottom longitudinal reinforcement of the beam. This could
be connected to an anticipated loss of bond of the reinforcing steel bars in that zone which could lead to
reinforcement slippage with the consequent loss of capacity of the TC connection for negative loading
direction, as perceived in Fig. 8.

s
/ / N
& ™
S 3
® o
& &
(b) ERC
2 &
= S
s 3
Crack by slippage s <
(a) TC
g z
|| Spalling at 3.08% drift level
] Spalling at 4.62% drift level
(¢) GTRC

Fig. 9. Cracking pattern for each specimen. Numbers indicate drift level at which cracks appear.

The spalling in zones with larger compression stress was evident at drift ratios of between 2.2% to 3.1%.
The concrete degradation in the zone of the beam adjacent to the joint was major at drift ratios larger than
3.1% and spalling of concrete was spread towards the axis of the beam. For drifts greater than 3.1% spalling
of the column cover concrete on the face opposite to the beam occurred.
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The cracking pattern of all the specimens indicates that deterioration of the connection were
predominantly associated to flexure of the beam and beam longitudinal reinforcement slippage, in accordance
with the beam-column flexural strength ratio and the appropriate amount of transverse reinforcement in the
joint. Joint shear was adequately controlled by the transverse reinforcement and possibly by a contribution of
the longitudinal reinforcement placed on the axis of the beam.

3.4 Stiffness degradation

Peak-to-peak stiffness was computed as the slope of the line that connects the points of maximum load
and displacement on positive and negative directions for each loading cycle. Fig. 10 shows the peak-to-peak
stiffness for each loading cycle versus the imposed drift ratio. For drift ratios of up to 0.15% (the beginning
of beam cracking), ERC joint stiffness was similar to that of the TC joint while for higher drift ratios the ERC
joint presented a larger stiffness degradation. At a 0.77% drift ratio, the stiffness of the ERC specimen is
around 84% of that of TC specimen. Fig. 10 shows that from a drift ratio of 0.77% the rate of stiffness
degradation gradually decreases until it equals the values of the reference specimen, TC. Finally, for drift
ratios above 2.15% both, ERC and TC specimens had almost identical stiffness. In view of the above, it can
be concluded that the ERC joint showed a lower stiffness degradation for drift ratios above 0.77%, which
indicates a better performance for high levels of cyclic deformation than the reference specimen. On the other
hand, the GTRC joint presented lower stiffness than the TC joint (an average of 77% of the TC joint stiffness
during the test). Fig. 10 shows that the GTRC specimen presented a uniform stiffness degradation with a
similar trend to the TC specimen but with less stiffness in the whole range of drifts. Reduction of GTRC joint
stiffness was associated to the lower compressive strength of the GTRC in comparison with TC.
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Dirift ratio (%)

Fig. 10. Degradation of peak-to-peak stiffness.

3.5 Energy dissipation capacity

Energy dissipation capacity of RC joints improves the seismic performance of the structure under
earthquake actions. Dissipated energy is the sum of the energy dissipated by damping (damping energy) plus
the energy dissipated by deformation (expended strain energy) [38]. Because the speed of the loading
procedure is very small, the damping energy can be neglected and only the dissipated energy that comes from
expended strain energy is going to be considered in this work. The expended strain energy was determined
computing the area enclosed by the hysteresis loops during the reversed cycling loading history. Fig. 11 shows
the cumulated expended strain energy for each load cycle. In Fig. 11 the corresponding drift ratio is also
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indicated in the upper axis. Fig. 11 shows that for drift ratios above 0.38%, the ERC specimen presented
lower energy dissipation capacity compared to that of the TC joint, being the maximum difference 24% at
1.54% drift ratio. However, for drift ratios greater than 1.54%, the ERC joint improved its capacity to
dissipate energy, equaling the cumulated dissipated energy corresponding to the TC joint at the end of the
test. The above information regarding the initial dissipated energy of the ERC joint was consistent with its
smaller initial stiffness (Fig. 8) and the lower concrete compressive strength of this type of concrete.
Accounting for the fact that as loading cycles progress the concrete degradation increases and reinforcement
tends to suffer greater slippage [39], the improvement in the energy dissipation capacity of the ERC joint at
the final stage of the test could be attributed to a bond enhancement between epoxy resin, concrete and

reinforcement.
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Fig. 11. Accumulated expended strain energy in each loading cycle.

For all drift ratio levels, the GTRC joint showed an expended strain energy up to 45% lower than the one
showed by the TC joint. The main reasons for this smaller energy dissipation of the GTRC joint are associated
with the low concrete compressive strength which resulted in: 1) lower flexural and shear capacity of the
connection; and 2) a possible loss of bond of the longitudinal reinforcement which lead to a greater pinching
effect at last loading cycles.

3.6 Equivalent viscous damping ratio

The equivalent viscous damping ratio has also been used as criteria of comparison of the tested specimens.

The equivalent viscous damping ratio E_,eq is obtained from Eq. (1) [40]:

1 E
geq =——F

2w E, M

where Eg; is the expended strain energy obtained as the area of the surface enclosed within a hysteresis loop
and E, is the elastic strain energy stored in an equivalent linear elastic system. The value of E, is obtained for
cach hysteresis loop as the area of the triangle defined by the origin, the point of maximum load and its
corresponding displacement and the horizontal axis, for both positive and negative directions.

Fig. 12 allows for the comparison of the three tested specimens in terms of the equivalent viscous damping
ratio corresponding to the first, second and third cycles, respectively, of each applied drift. Comparison of
the results for the first cycles of each drift level in term of the equivalent viscous darnping ratio (Fig. 12) shows
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that the value of &, corresponding to ERC specimen was around a 15% lower than that of TC specimen for
drift ratios up to 3.08%. However ERC specimen presented the largest equivalent damping ratio at the last
drift level (4.62%), being geq equals to 0.153. In the second cycles, the difference between TC and ERC
equivalent damping indices decreases considerably. Fig. 12 shows that for the third cycle of loading, the
equivalent damping ratios are almost the same for both TC and ERC joints. At drift ratios above yielding,
GTRC specimen exhibited a considerably smaller hysteretic damping capacity with values of E., ranging
between 68% and 80% to that of TC specimen.

Comparison of the equivalent viscous damping ratio of specimens for each cycle of drift level in Fig. 12
shows a good energy dissipation capacity of the ERC. Moreover, the ERC specimen exhibited an improvement
of the dissipation capacity for the largest drift levels as well as a better conservation of it after damaged in a
previous cycle. The above may be due to an enhancement of bond between ERC concrete and reinforcement.

First cycle Second cycle Third cycle

16

=== TC
—— ERC
w0 GTRC

141
121
10 1

Eeq (%)

0 T T T T T T T

Drift ratio (%)

Fig. 12. Equivalent viscous damping ratio for first, second and third cycle of each drift level.

3.7 Joint damage level

The Damage Index (DI) is a dimensionless parameter whose values vary from 0 (for no damage) to 1 (for
complete damage). Different levels of damage of the structure can be defined depending on the value of the
damage index. The damage index model by Park and Ang [41] has been used in this work to compare the
relative performance of the three tested beam-column joints. This damage index is calculated from the
following equation:

ow, B
DI =1 2 _[dE
5 pa 2)

u

In Eq. (2), 0, is the maximum displacement of the cycle considered, 0, is the ultimate displacement under
monotonic loading and the integral part is the amount of expended strain energy dissipated up to the cycle
under consideration. The yield strength of each specimen determined from the experimental campaign, P,, is
summarized in Table 4.

The coefficient Bin Eq. (2) is related with the strength degradation of the structure. The value of this
parameter has been obtained from the expression proposed by Park and Ang [41] as:

ﬂ=(0.447+0.073%+0.24n0 +0.314p, jo.w’w 3)
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being I, the ratio M/V, d the effective height of the cross section, n, the normalized axial stress (defined as:

N
N, = od’ with b the width of the cross section), p;the longitudinal steel ratio (as a percentage) and pw the
ck

confinement ratio (defined as volumetric ratio of stirrup to the core concrete, expressed as a percentage). The

value of parameter S obtained from Eq. (3) for the studied specimens is 0.11, which is in agreement with the
value of 0.1 used in other studies about RC exterior beam-column joint connections [42,43] as proposed by
Villemure and Ventura [44].

As others authors did [24,45], the value of §, corresponding to the TC joint in Eq. (2) has been estimated
using the expression proposed by Biskinis and Fardis [46] and adopted by Eurocode 8 [30] for the ultimate

drift 8, (Eq. (4)):

max (0.01, &) " L) fyw
O =0.016(0.3")) ———— (—j (25)" 1 (4)
max (0.01, ) h
: . : N o .
In Eq. (4) his the height of the section, V= foh w and W' are the mechanical reinforcement ratios of

the tension (including the web reinforcement) and compression, respectively, longitudinal reinforcements; p,

is the ratio of transverse reinforcement <E , s = stirrup spacing) and f,,, and f,, the stirrup yield strength and

the concrete compressive strength, respectively (both in MPa). Parameter & in Eq. (4) is the confinement
effectiveness factor, given by [46]:

(s ), s\, =k’
G e (-

In Eq. (5) by and h, are the dimensions of confined core to the centerline of the hoop and b, is the centerline

spacing of longitudinal bars restrained laterally by stirrups.

In the cases of both ERC and GTRC specimens the corresponding values of 0, has been obtained by
weighting the value obtained for TC joint (Eq. (4)). The weighted values have been obtained based on

parameter 625, (see Table 4). Table 5 summarizes the values of 8, considered for the three tested joints.

Table 5. Values of &, adopted in Eq. (2) for each specimen.
TC ERC GTRC
5, (mm)  87.1 83.5 62.0

The DI values calculated from Eq. (2) are represented in Fig. 13 as a function of the drift ratio. In Fig. 13
the evolution of the damage during the cycling loading history can be seen. This figure shows that GTRC joint
has a higher damage index in each drift ratio comparted to both TC and ERC specimens. Ang et al. [47]
consider that a damage index equal to 0.8 represents an acceptable limit to prevent collapse and Saghafi and
Shariatmadar [42] consider complete damage of the specimen if DI 2 0.8. Comparison of the damage level of
the beam-column joints in Fig.13 shows that the levels of damage exhibited by both TC and ERC specimens
are almost identical and reach 80% damage at a drift ratio of around 3.5%. In average, the GTRC joint
exhibited a damage 33% greater to that of TC specimen, reaching 80% damage for a drift ratio of 2.9%.

So, the measured damage in the specimens is consistent with results presented in the previous sections
and confirms an acceptable behavior of both TC and ERC joints. On the contrary, the behavior exhibited by
GTRC joint discourages their use in high seismic hazard locations.

Apéndice C — Manuscrito publicado en Construction and Building Materials, 2019

203




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Displacement (mm)
0 10 20 30 40 50 60

Damage index
s o o
~ o %

e
[}

0 1 2 3 4 5
Drift ratio (%)

Fig. 13. Damage index vs drift ratio for all histeresis cycles.

3.8 Joint shear behavior

The overall RC joint shear stress-strain relationship is most dependent on the concrete compressive
strength [48]. The joint shear strain },. (see Eq. (6)) has been computed using the measurements of the strain
gauge rosette and the displacement transducers placed on the joint panel (see Fig. 3). In Eq. (6), &, and &, are
the strains computed using LVDT6 and LVDTS5 respectively and ¢is the angle of the measuring device with
respect to the horizontal axis, equal to 50.60°. In the case of the strain gauge rosette (G37 and G38, see Fig.
3) & = 45°. For low drift ratios the strain values recorded by both LVDT and strain rosette were similar.
Shear strains from the rosette gauge gave accurate information about the concrete behavior in the center of
the joint before cracking, but after cracking the strain values were obtained from the LVDT records. For the
highest drift ratios (above 2.15%), LVDT measurements were influenced by cracking mainly due to the shift
of the points of support of the device. As a result, no records could be obtained for the last level of imposed

drift ratios.

— €~ &
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ke i T.
T L=Vc v T, =T, +T,
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Fig. 14. Forces from beam and columns acting on the joint (downward direction).
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Fig. 14 shows the forces acting on the joint when the external actions are applied to both beam and column
during the tests. Joint shear stress 7, was computed as the ratio between the acting horizontal shear force V},
to the horizontal joint area 4;, (equal to the area of the cross section of the column), as shown in Eq. (7). In
Eq. (7) T.is the tensile force acting on the beam longitudinal reinforcement and V. is the shear force on the
column. The force T, was calculated from the bending moment acting on the critical beam section and d
(distance between the centroid of longitudinal tension reinforcement and the concrete compressive force G,).

As in [12,49,50], a constant value of d* = 8 d can be assumed for the three specimens without significant
errors, where d is the distance from the extreme compression fiber to centroid of longitudinal tension
reinforcement and fis a coefficient that depends on the position of C,. From a beam sectional analysis,
considering the reinforcement placed at the level of the axis of the beam (T, in Fig. 14) and for values of

bending moment larger than the cracking flexural moment of the beam, an average value of # = 0.88 was
estimated.
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Fig. 15. Joint shear stress-strain envelope.

Fig. 15 shows the joint shear stress-strain envelope curves of each tested specimen. These curves depict
the points of maximum shear stress for each drift level. Before shear cracking, structural behavior of the joints
was almost linear. After shear cracking, a high increase in joint shear strain was observed caused by the rapid
propagation of diagonal cracking. It is worth noting that the zone of the joint adjacent to the beam was
deteriorated due to concentrations of high stress. Beam yielding limited the value of shear force applied to the
joint, so maximum values of joint shear capacity were not observed.

For low strain values, joint shear stiffness was computed for each specimen. Shear stiffness of the joint G,
which can be considered as an approximation of the concrete shear modulus, was obtained as the slope of the
initial lineal region of the shear stress-strain relationship represented in Fig. 15. In Table 6 G; values for positive
and negative loading directions are summarized. The ERC joint had an average shear stiffness of 19% lower
than the one corresponding to the TC joint and for the GTRC joint this reduction reached 35%. The joint

stress level corresponding to the concrete shear cracking (Z,,) is indicated in Fig. 15 for each specimen and the
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corresponding values are shown in Table 6. The ERC and GTRC specimens presented, on average, a 12% and

36% reduction respectively in 7, in relation to the value corresponding to the TC specimen. According to
Priestley [51], the joint shear cracking of exterior beam-column connections is associated mainly to the

principal tensile stresses, occurring joint cracking when the principal tension stress, @, ranges from between

0.29/f,, MPa (lower limit) and0.42,/f, MPa (upper limit). The values of the shear cracking stress
obtained from 7, = 0,+/1+ 0, /0, for the tested specimens have been summarized in Table 6. The principal

compression in the joint depends on: the compression axial load force to which the column is subjected, the
compression forces at diagonally opposite corners due to the bending moments induced for both, beam and
column; and the forces transferred by bond stress along beam and column longitudinal reinforcements. To
simplify matters, it is going to be considered that the principal compression stress at joint is due solely to the
column axial load, i.e. 0. =P./Ais assumed. Regarding 0;, the two extreme values proposed by Priestley
[51] have been considered (Table 6). As can be seen in Table 6, experimental values of 7, are proportional to
the compressive strength of the concrete of each joint and they are in line with the estimation done for the
theoretical values.

Table 6. Shear stiffness and shear cracking stress of the joint (values in MPa)

TC ERC GTRC

Downward ~ Upward Downward  Upward Downward Upward
G 12091 12329 9511 10172 7880 7920
Tj — experimental  2.78 2.79 2.40 2.49 1.93 1.64
Tjw — theoretical* 2.28 t0 3.03 2.10to 2.78 1.90 to 2.49

* Jower to upper limit of expected values [51]

As indicated by many researchers and assumed by several design guidelines, such as ACI-318, shear
strength may be described by diagonal concrete strut mechanism, this being the joint shear failure associated
to the reach of diagonal concrete compressive strength or degradation of the strut. Joint shear strength is
mainly affected by the concrete compressive strength but there are many other factors that limit shear capacity
and determine the joint degradation [36]. In the literature, there are different opinions on the effect of
transverse reinforcement ratio in joint shear strength, however, all agree that joint hoops contribute to the

conservation of shear capacity to high levels of drift.

In the tested specimens, no degradation of the shear strength at joint occurred during the tests, so ultimate
joint shear strength can be considered to be greater than the flexural strength of the adjacent beam. As
expected, the three tested specimens presented a beam-joint (BJ) failure mode, mainly governed by the
compressive strength of concrete.

3.9 Pinching index

The damage of specimens associated with the lower capacity to dissipate energy in the inelastic range is
related to the pinching of the hysteretic loops in the cyclic load-displacement response of RC joints. The
comparison of the pinching patterns of different specimens has been used to evaluate both, the loss of
compression strength due to the effect of repeated reversed loading and the slippage due to the loss of bond
between longitudinal reinforcement bars and concrete. For this purpose, Mostofinejad and Akhlaghi [52]
introduced the concept of pinching width ratio PWR, which is defined as the pinching width in the actual
force-drift ratio curve (P,) divided by the pinching width in an idealized curve (P;). Figure 16 shows the
idealized curve proposed by [52], which corresponds to the ABCD parallelogram defined by the load-drift
peaks (A and C) during the considered cycle and lines AB and CD, whose slopes are equal to the uncracked
stiffness for both, positive (K;) and negative (K;) directions, respectively. In Figure 16, PWR parameters
corresponding to the third cycle of loading for the TC specimen are illustrated.
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Fig. 16. Pinching index parameters for a hysteresis loop. Adapted from [52].

Based on the definition of PWR given by Mostofinejad and Akhlaghi [52], a pinching index I, has been
defined to provide a direct measurement of the level of pinching of each hysteretic loop. The pinching index,
1,, is defined as:

I,=1-PWR=1 fa (8)
p - Pi
According to definition in Eq. (8), values of the pinching index equal to one indicate total constriction of
the hysteretic loop while values of I, close to zero correspond to minimum pinching effect.

In Fig. 17 presents the values of the pinching index as a function of the drift ratio, discriminated for first,
second and third loading cycles of each applied drift level. Fig. 17 shows that for drifts higher than 1.54%
(after yielding), TC presented average values of pinching index of 0.64, 0.76 and 0.81 for 1st, 2nd and 3rd
cycle of loading, respectively. Comparison of pinching indices between the three tested specimens indicates
that ERC exhibited a similar behavior to that of TC except for the last drift of the first cycle, for which ERC
exhibited a slightly lower value of pinching index than that of TC. Regarding GTRC and according to results
in Figure 17, this specimen presented values of pinching index between 10% and 22% higher than those of
TC.

According to Figure 17, ERC specimen presents the lowest pinching of the hysteretic loops to drifts above
3%, which might be attributed to an enhanced bond between concrete and reinforcing bars. This figure shows
that ERC exhibited the most ductile behavior during high drift levels of consecutive reversal deformations.

Fig. 17. Pinching index for first, second and third cycle of reversal loading.
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3.10 Reinforcement behavior

The information obtained from the strain gauges has been used to analyze the local behavior of the RC
tested joints. Special attention has been paid to the strain of the longitudinal reinforcement of the beam and
to the strain of the transversal reinforcement at both, the critical zone of the beam and the joint panel.

Fig. 18. Maximum strain for each loading drift ratio in the longitudinal reinforcement of the beam.

Fig. 18 shows the maximum strain values of the longitudinal reinforcement of the beam recorded by strain
gauges G1 and G2 at each drift ratio for both loading directions. As can be seen in Fig. 4, G1 and G2 strain
gauges were placed at the top and bottom longitudinal reinforcement of the beam respectively (between the
first and second stirrups closer to the joint). These gauges were located far enough from the face of the column,
at an uncracked section. Tensile and compressive strains are represented on the positive and negative axis,
respectively. For large drift ratios, strain gauges G1 and G2 of the ERC joint presented higher strain values
than the others two specimens. On the other hand, the GTRC joint experienced a notable bond deterioration
at drift ratios larger than 3.08%, possibly due to the high degradation of the ground tire rubber concrete. For
the TC specimen, the strain gauge G2 in tension for negative drift ratios (upward loading direction) presents
lower strain values. This could be due to the formation of an anticipated crack by slippage of the reinforcement
in the area of the joint (see cracking pattern) which lead to a decrease of TC capacity for negative loading
during the cyclic test (see Fig. 8).

Fig. 19 shows the maximum strain achieved in the upper part of the second stirrup of the beam (G5, see
Fig. 4) and in the central hoop of the joint (G24, see Fig. 4) for each loading drift ratio. Fig. 19 shows that for
drift ratios of around 1.5%, strains measured by G24 presented a huge increase. Thus, when joint concrete
reached shear cracking, joint hoops started to limit the expansion of the cracks at joint and greatly increased
the joint deformation capacity.

According to the records of the strain gauges G1, G2, G5 and G24 (Figs. 18 and 19), there are not
significant differences between the strains of reinforcement in both, TC and GTRC specimens. However, Fig.
18 and Fig.19 show that higher strains were recorded in the ERC specimen in comparison with the other

specimens, which may indicate a better bond steel in the case of concrete with epoxy resin.
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Fig. 19. Maximum strain for each loading drift ratio in the critical transverse reinforcement.

4. Conclusions

In this work, results of an experimental campaign dealing with the structural behavior of RC beam-column
joints made with ERC and GTRC are presented. The aim of the study was to investigate the structural
behavior of Polymer Cement Concretes in which epoxy resin and ground tire rubber, respectively, were used
as partial substitutive of cement. The percentage of replacement of each polymer was the optimal one obtained
for the authors in a previous work: polymer/cement mass ratios of 15% and 5% for epoxy and ground tire
rubber, respectively. For this purpose, three beam-column joints were constructed in accordance with
Eurocode 8 [30] requirements. Specimens were subjected to a cyclic quasi-static loading history until failure
with a constant column axial load equals to 10% of the column axial load capacity of the reference concrete.
The obtained results for the specimens with PCC were compared with the ones corresponding to the control
specimen. Based on the experimental evidences obtained in this research the following conclusions can be
drawn:

1) The use of epoxy resin and ground tire rubber as partial cement replacement leads to a reduction of the
compressive strength of the resultant concrete (taking into account the percentages of cement
replacement considered in this work). This reduction is most significant in the case of GTRC. These
results are in line with a previous work of the authors [20].

2)  The load-carrying capacity of the ERC specimen is similar to those of the control specimen, exhibiting
values of yielding and both maximum and ultimate loads, for both loading directions, close to that of the
TC. On the contrary, the GTRC showed a lower load-carrying capacity during the whole history of
loading. Moreover, GTRC specimen experiences a noticeable degradation of the load-carrying capacity
for the second and third loading cycles of each applied drift.

3)  Values of the drift ratio associated with a 25% strength degradation obtained from the hysteretic behavior
for large deformations are lower than 3.5% for each loading direction for both, TC and ERC. On the
contrary, the above condition is not fulfilled by the downward direction in the case of the GTRC
specimen. So, TC and ERC specimens can be classified as satisfactory to support seismic forces in regions
of moderate and high seismic hazard accounting for the ACI 374.1-05 recommendations.

4) At drift ratio of 0.77% the stiffness of the ERC is around 16% less than that of TC. From this value of
drift ratio, the rate of stiffness degradation for ERC specimen decreases until it equals the values of the
control specimen, TC. Regarding the GTRC specimen, it exhibited a stiffness degradation with a similar
trend to TC specimen but, an average, 23% smaller.
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)

6)

7)

8)

9

For drift ratios between 0.38% and 1.54% the cumulative energy dissipation of ERC was smaller than
that of TC, being the maximum difference 24%. However, for greater displacements, ERC improved its
capacity to dissipate energy until equaling the value corresponding to TC specimen. This increase in the
energy dissipation capacity for large deformations, where the bond between steel and concrete is of great
importance, exhibited by the ERC specimen in relation with TC joint suggests an enhancement of bond
between concrete and reinforcing steel in the case of ERC. In the case of GTRC specimen, it showed an
expended strain energy up to 45% lower to that of TC.
For the first cycle of loading and drift ratios up to 3.08%, the equivalent viscous damping ratio of ERC
was around 15% lower than that of TC except to the maximum displacement, at which ERC exhibited
the largest equivalent damping ratio. For the successive cycles of loading both, ERC and TC, had almost
the same response in terms of equivalent damping ratio. Regarding GTRC, it exhibited a considerable
smaller equivalent hysteretic damping ratio, ranging between 68% and 80% of that corresponding to
TC specimen for the three cycles of load.
At drift ratio of 3.5% both TC and ERC reached 80% damage, which is considered as complete damage
of the specimen. In the case of GTRC specimen, the above level of damage was reached at a drift ratio of
2.9%.
For drift ratios larger than 3.08% GTRC experienced a notable bond deterioration, this might attributed
to a degradation of the concrete with 5% of Ground Tire Rubber. The highest strains were recorded in
the ERC specimen for both, longitudinal and transverse reinforcements, for drift ratios greater than
1.5%.
ERC specimen exhibited the lowest pinching of the hysteretic loops to drifts above 3% and presented the
most ductile response for high drift levels of consecutive reversal deformations. Improvement in the
energy dissipation capacity and ductile behavior of ERC specimen might have relation with the
enhancement of bond between concrete and reinforcement; however, more research is needed to

quantify its relevance.
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El presente anexo contiene la version draft del documento enviado en la revista Engineering Struc-
tures (Manuscript Number ENGSTRUCT-D-21-02340, mayo 2021, JCR Q1). El articulo titulado
“Vibration performance assessment of deteriorating footbridges: A study of Tunja’s pu-
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Abstract

This paper presents the results of the assessment of the dynamic characteristics and vibration performance
of eight deteriorating footbridges. The bridges examined, part of the public infrastructure of the city of Tunja
(Colombia), present an evident state of deterioration, showing excessive vibration under service loadings. A
consistent evaluation methodology based on vibration tests and numerical analyses was implemented. After
completing a deterioration assessment, an experimental modal characterization was carried out, the results of
which were used to update numerical structural models. Uniform vibration tests for different pedestrian
loading scenarios were conducted. Then, pedestrian crossing simulations for a typical range of walking and
running frequencies were performed using a step-by-step load model with a new proposal of normalised
single-footstep force functions. Results showed elevated vibrations in most of the footbridges for temporary
and exceptional loading conditions, which are unsafe for some of the structures. Discomfort and deterioration
were compared using a vibration discomfort index (VDI) and a deterioration index (DI). High vibration
discomfort levels were found to be consistent with the degree of deterioration of the structures evaluated.

Keywords: vibration assessment; modal identification; footbridge; pedestrian loading; vibration
serviceability; vibration discomfort; structural deterioration.

1 Introduction

Public footbridges require periodic examination and maintenance in order to keep adequate functional
and safety conditions throughout their service life. However, in many cases this process does not occur because
of the prioritization of resources, so only visible damage is repaired, and no action is taken on less noticeable
damage. Over time, footbridge users can perceive a degree of deterioration that, if accompanied by
uncomfortable vibrations, generates a feeling of insecurity and eventually the structure stops being used. In
these cases, it is especially difficult to predict the dynamic performance for both service and safety limit states,
so it is necessary to use reliable evaluation methodologies that include experimental tests to support a
diagnosis. Nowadays, it is feasible to have measurement and processing systems to regularly perform vibration
measurements in order to follow up on the serviceability and structural condition [1-3]. Nevertheless, some
difficulties must be addressed before vibration measurement can be applied in a practical way to the routine
evaluation of footbridges. One of the difficulties is the setting of evaluation standards that make vibration tests

reliable and profitable.

Vibration noticed by footbridge users is a measure of perceived structural quality. If it is excessive it may
indicate human-structure interaction problems that can lead to automatic use abstention or risk of failure. The
evaluation of vibration induced by pedestrians on footbridges has been a topic of interest for research over the
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last two decades after several relevant cases of problems related to human walking [4,5]. As a result, vibration
serviceability has become a significant consideration when designing and evaluating footbridges. Some
guidelines, such as SETRA [6] and HIVOSS [7], have outlined several of the requirements for the design and
evaluation of footbridges subjected to the action of dynamic forces caused by pedestrians. These guides provide
general directions for the estimation of vibration in existing footbridges and suggest experimental tests for
special cases. However, the methods for evaluating vibration in situ have not yet been sufficiently established.
Thus, defining the type and number of tests requires advanced knowledge of the vibration phenomenon and
the behavior of the structure, as it can result in a large number of tests. To evaluate existing footbridges, it
might be more advisable to carry out standardised tests that represent some operational conditions and
complete them with numerical simulations that compensate for the lack of essential tests.

A series of standard analytical methods to predict service vibration in pedestrian bridges have been
proposed [6—11]. Several of these defined methods are general design formulations based on single-degree-
of-freedom approximations [12,13], while more comprehensive methods on detailed structural models
[8,14—16] or simulation models of human-structure interaction [17—19] have been suggested for special cases.
Pedestrian vibration prediction models with analysis in the frequency domain have also been proposed as well
as other models based on probabilistic approaches of the variables of pedestrian actions [20,21]. The most
common is to represent the pedestrian dynamic load as a Fourier series applied at a specific point on the bridge
deck to find the response by means of a time-history analysis. Simple pedestrian modelling methods cannot be
clearly correlated with the real response history, whereas advanced human-structure interaction models are
intended for specific research projects. In practice, a realistic and intuitive way to include all the possible
resonance states between the harmonics of the pedestrian load and the multiple vibration modes of a footbridge
is to perform simulations using the so-called step-by-step load model [14,15]. Suggestions for standard
footstep force functions in step-by-step models are scarce, so generally measured functions that have been
adjusted are used. The SINPEX Guide [15] contains a proposal for a normalised footstep force function to
analyse footbridges with step-by-step models, however, only for the vertical and transverse components of
walking. For practical use in footbridge vibration evaluation projects, new normalised single-footstep force
functions were proposed in the present study for the vertical, transverse and longitudinal components of
walking and running.

The use of well-defined vibration tests and loading models aims to standardise the vibration assessment
process in order to be used routinely in the structural diagnosis of deteriorating footbridges. In this work, a
consistent evaluation methodology to assess the dynamic performance of deteriorating footbridges under
service vibrations was implemented. Eight public footbridges in Tunja (Colombia) were studied, which were
reported to be unsafe by their users due to a notorious degree of deterioration and the level of vibrations
perceived. The dynamic characteristics and vibration levels induced by pedestrians were ascertained by means
of vibration tests and numerical simulations. The footbridges were evaluated in vertical, transverse and
longitudinal directions for permanent, transitory and exceptional loading conditions. The main objective was
to reliably assess the vibrations in the deteriorating footbridges by following a uniform evaluation process,
establishing the level of discomfort in comparison with the degree of deterioration.

The outline of the methodology applied is as follows: determining the degree of deterioration of the
bridges from a diagnostic survey based on inspection and tests on elements and materials; characterizing the
modal properties in translational and torsional directions by using an operational modal analysis (OMA) and
an updating of detailed numerical models of the structures; conducting pedestrian-induced vibration tests for
specific loading situations; obtaining the footbridge response under pedestrian crossing for a probable walking
and running frequency range by using step-by-step simulations with the new normalised single-footstep force
functions; and determining the degree of comfort of each footbridge according to the tolerance levels related
to human perception. Towards the end, global levels of vibration discomfort were compared with the degree
of deterioration based on proposed indices of vibration discomfort and deterioration.
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2 Condition of Tunja’s public footbridges

2.1 Description of the structures

The eight footbridges studied in this work are part of the main pedestrian infrastructure of the university
city of Tunja, which has about 173,000 inhabitants, in the Boyaca Department in Colombia. These footbridges
are located on the central road axis that crosses the city from north to south, consisting of two main avenues
(Av. Oriental and Av. Norte). Therefore, the bridges studied are the main pedestrian connection points
between the eastern and western sides of the city. Fig. 1 shows the location map of the public footbridges
considered in the city of Tunja, listing their street references and geographic coordinates, while Fig. 2 provides
a general view of each footbridge.

Fig. 1. Location of the public footbridges examined in the city of Tunja

Table 1. Main pedestrian traffic characteristics of the studied footbridges

Footbridge Peak hour volume  Utilization rate Density* Traffic classification
(pedestrians) [22]  (pedestrian %) [22] (pedestrian/m?) SETRA HIVOSS

Santiago 719 85 0.16 Class IV (low use) TC 1 (very weak traffic)
San Laureano 668 17 0.19 Class IV (low use) TC 1 (very weak traffic)
Viaducto 521 100 0.15 Class IV (low use) TC 1 (very weak traffic)
Londorio 433 43 0.09 Class IV (low use) TC 1 (very weak traffic)
Maldonado 1360 51 0.38 Class III (normal use) TC 3 (dense traffic)
UPTC 1788 95 0.58 Class III (normal use) TC 3 (dense traffic)
Santa Inés 1788 50 0.40 Class III (normal use) TC 3 (dense traffic)
Villa Luz 920 27 0.26 Class IV (low use) TC 2 (weak traffic)

* Average pedestrian density at peak hour

The footbridges were built between 1985 and 1997 as a result of a plan to reduce the high accident rate
caused by the heavy traffic flow on the main road axis, with an average vehicular speed of between 40 and 60
km/h [22]. However, with the passage of time, a lack of maintenance has caused a marked deterioration of
some of these footbridges, causing pedestrians to perceive a lack of structural safety and a consequent decrease
in the use of the footbridges. According to Marquez [22], the footbridges had an average pedestrian utilization
rate of 60%, that is, 6 out of 10 pedestrians passed through the footbridges, while others preferred to avoid
them. Table 1 shows some of the main pedestrian traffic characteristics of the footbridges and lists the traffic
classifications in accordance with the provisions of the SETRA and HIVOSS guidelines. In Table 1, the average
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pedestrian density on the footbridges at peak hour ranges from 0.09 to 0.58 pedestrians/m?’, with an overall
average of 0.28 pedestrians/m’, so the footbridges can be classified as having low to normal pedestrian traffic.
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Fig. 2. General view of the studied footbridges
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Fig. 3. General schemes (3D view and cross section) with the main characteristics of the footbridges
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The footbridges range between 22 and 35 m in length with an average width of 2.00 m and two spans, except
for the San Laureano and Villa Luz footbridges, which are single span bridges. The superstructures of five of
the footbridges (San Laureano, Viaducto, Maldonado, UPTC and Villa Luz) are made of steel in a truss-type
system with a steel-concrete composite deck (in which concrete is poured onto a steel profiled decking) while
the other three footbridges (Santiago, Londono and Santa Ines) are made of reinforced concrete in a beam-
type system with a concrete deck. The substructure of the footbridges is made up of piers, bents, abutments
or, in several cases, a frame structure that, in turn, forms the access stairs. In Fig. 3 the main characteristics
of each footbridge are shown.

2.2 Diagnostic survey

A comprehensive diagnostic survey of the superstructure and substructure was carried out by means of
inspection, measurements and tests. Following the Colombian regulations [23,24] as well as the
recommendations given in [25—29], the in-situ investigation included: 1) a survey of pathologies (cracking,
voids, cavities, detachments, loss of section, inappropriate repairs, abrasion, corrosion, moisture damage,
discoloration, staining, efflorescence and biological deterioration, among others); 2) a geometric survey of
elements to detect geometric imperfections and permanent deformations; and 3) exploration and tests to
evaluate the condition of structural steel, steel reinforcement and concrete.

The results showed that some of the footbridges present serious problems that directly affect their
structural capacity and indicate non-compliance with the service and safety limits established by current
regulations. The structures have suffered considerable damage since their construction as a result of
progressive deterioration, but some of them have also suffered accidental damage caused by vehicle colliding
with the lower elements of the superstructure. Much of this damage has been ineffectively repaired. Fig. 4
shows some of the noticeable damage found on several of the footbridges in this study.

Fig. 4. Visible damage evidenced in the footbridges: (a) detachment from vehicle impact, (b) slab abrasion and fracture,
(c) defective repair, (d) breakage from vehicle impact, (e) corrosion, (f) biological deterioration (g) efflorescence and

staining.

2.3 Deterioration assessment

Following an element categorization methodology based on the criteria established by the AASHTO [26],
a deterioration assessment of each bridge was carried out, evaluating the degree of deterioration for each
element and part of the structure. The degree of deterioration associated with the evidenced pathologies,
geometric imperfections and material deficiencies was quantified by using a global deterioration index, DI.
Based on the structural capacity loss of each defect, the deterioration index (DI) is defined as:
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DI =1—[Qm*Qy*(1—Gy)] (1)

In Eq. (1), Q, is the material quality obtained from the ratio of existing material strength to that specified
by the regulations for a new structure; Q, is the degree of compliance of the geometric conditions with respect
to those required by current regulations; G, is the degree of damage product of a weighted rating of each
pathology evidenced. Each of these parameters is determined from the weighted sum of the individual quality
or damage of materials and component elements of the structure evaluated. According to the definition in Eq.
(1), values of DI equal to one indicate damage in all the elements of a footbridge. On the contrary, values of
DI close to zero indicate a degree of complete compliance, according to current design requirements and
specifications.

Table 2. Deterioration levels adopted

Level Deterioration index ~ Description

Negligible <0.10 Without damage, some dirt or stains

Low 0.10 to 0.25 Incipient damage, aesthetic deterioration of some areas

Moderate 0.25 to 0.40 Damage evident in some elements. Maintenance required

High 0.40 to 0.55 Generalized deterioration. Some elements present significant damage
Severe 0.55 t0 0.75 Severe damage of elements that represents structural safety risk
Critical >0.75 Imminent collapse

Six levels of deterioration were defined in order to characterize the severity of the defects found in the
footbridges as specified in Table 2. Fig. 5 shows the results of the deterioration assessment for each of the
footbridges according to the deterioration index and they have been classified into deterioration levels.

Fig. 5. Index and level of deterioration for each footbridge

The results of deterioration assessment showed, it was possible to observe that seven of the eight
footbridges had considerable deterioration problems. The San Laureano footbridge exhibits a severe
deterioration product of significant structural damage that puts structural safety at risk, so its immediate
closure was necessary. The Viaducto and Maldonado footbridges require profound intervention because of
high degree of deterioration. The Santiago, Londono, UPTC and Villa Luz footbridges showed moderate
deterioration and therefore need a complete maintenance. Only the Santa Inés footbridge showed a low degree

of deterioration, so only preventive maintenance is required.
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3 Modal characterization

The diagnostic survey provides primary information to estimate dynamic characteristics using numerical
models. However, in the case of damaged structures, the numerical estimates are unreliable due to the
limitations on determining the structural properties with any level of certainty. These limitations involve the
limited number of tests and the dispersion of results, as well as the uncertainties generated by deficiencies that
are not clearly quantifiable, such as: loss of section due to corrosion, fatigue, microcracking in elements and
welds, carbonation effect in concrete and reinforcement corrosion. The dynamic properties of the footbridges
involving their level of damage were determined by experimental modal testing, which was used to update
detailed numerical models of the structures.

3.1 Experimental modal identification

The modal identification of the footbridges was based on measuring vibrations by ambient excitation and
extracting modal characteristics using output-only identification methods [30]. The ambient vibration test
(AVT) consisted of recording the dynamic response of each footbridge for 1200 seconds at a sampling rate of
100 Hz. The source of excitation in the AVTs consisted of wind, vehicles passing nearby roads, and pedestrians
crossing the footbridge at an hour of low traffic.

For the vibration measurements in each footbridge, four triaxial acceleration sensors were used, located
simultaneously along the longitudinal deck axis as indicated in Fig. 6. The type of sensor used has a gyroscope,

so it was possible to directly measure the rotation around the longitudinal axis (6). The Dytran®
accelerometers used in the field tests have an acceleration range of £5 g at 0.1 to 1000 Hz with a sensitivity

of 0.5 V/g and a rotation range of +0.87 rad/s at 1 to 1000 Hz with a sensitivity of 2.3 mV/rad/s.

Fig. 6. Location of accelerometers on bridge deck during the vibration tests

To extract natural frequencies, mode shapes and damping ratios from the records obtained in the AVTs,
the time series were processed in MATLAB [31] using two common identification techniques: the enhanced
frequency domain decomposition (EFDD) [32—34] and a time-domain technique so-called stochastic subspace
identification using the unweighted principal component algorithm (SSI-UPC) [35,36]. The data were
decimated at a Nyquist frequency of 25 Hz to perform the modal estimation. For EFDD spectral density
functions were estimated using a resolution of 1024 frequency lines in the Nyquist band and an overlap of
50%. In the SSI process, the estimation was performed using a state space dimension of 100. The identification
process was performed on the four main measurement directions: longitudinal (x), transversal (y), vertical (z)
and x-axis rotation (6)). A correlation between directions was applied in order to compare and identify the
direction and independence of each vibration mode. It was useful to have the direct measurement of the
torsional movement of the deck since it generates great confidence in the identification of torsion modal forms.
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Fig. 7. First singular value of power spectral density for vertical, longitudinal, transverse and x-rotation directions
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The modal results obtained from the two techniques used were compared for different estimates of each
mode in order to obtain a validation of the identification process. In this way, a high coherence was found
between the frequencies and modal vectors of EFDD and those of SSI-UPC. In Fig. 7 the results of the OMA
for each footbridge are presented in terms of the first singular value of the spectral density matrix evaluated
for the acceleration records in the vertical, longitudinal, transverse and x-rotation directions. In Fig. 7 the
predominant modes identified by EFDD in each footbridge structure are indicated while Table 4 shows the
values of natural frequency and damping ratio obtained by SSI-UPC for each of these modes.

3.2 Numerical model]ing and updating

Finding a suitable model that appropriately reproduces the real behavior of each structure is not an easy
task because of the uncertainties in the stiffness of materials, elements and connections, as well as in the
boundary conditions. In the case of the structures studied with advanced deterioration, the process is even
more complex, so a more detailed modelling was required together with an adjustment process by comparing
experimental and numerical results. In this way, the dynamic behavior of each footbridge was estimated by
means of a detailed numerical model elaborated in the software SAP2000 [37], which included the detail of
superstructure and substructure. The geometry and initial properties of the structures were obtained from
the diagnostic survey.

Each numerical model was validated by comparing its natural frequencies (f,..,) and modal shape vectors

({@un}) with those obtained by the SSI-UPC experimental method (f.,, {¢.}). Thus, selecting the
experimental measurement points in the model and defining the values and eigenvectors related to each mode

in each direction for these points (model matching), the correlation between the numerical and experimental

results was estimated by using the relative frequency deviation, € and the modal assurance criterion (MAC)

[38], defined as:
fnum - fex

g =M C% )

fex

|{¢ex}?{¢num}j
MAC . )=
((exdi {bnuml;) ({(pex}?{(pex}i) ({(pnum};{(bnum}j)

where {@,}iand {@,..} ;represent the ith experimental and jth numerical mode shape vector respectively.

|2

3)

Making an effort to involve the diverse uncertainties generated by the damage evidenced in the footbridges
examined (element breakage, cracking, weld deterioration, fatigue and even non-linear behavior of elements
in plasticity), an updating of the models was performed which involved an adjustment of specific parameters
through successive iterations. A prior sensitivity analysis of model parameters was performed for the materials,
interelement connections and structure-parts contacts. In the case of concrete beam footbridges, this analysis
indicated an important influence of the contacts between substructure and superstructure. The deck system
was also found to have great influence, which presented substantial stiffness variations depending on the way
it is modelled. This is the case of the Londofo footbridge, which has a deck made up of prefabricated slabs
that form a semi-rigid diaphragm, which is why it was modelled with orthotropic properties. The high degree
of deterioration found on the decks of the Viaducto and Maldonado footbridges was modelled with a decrease
in the stiffness of the material.

In the numerical model updating, a simple optimization problem was formulated in which the differences
between the experimental and numerical modal characteristics were minimized by tuning uncertain selected

properties of the model ({6}) within coherent ranges [39]. Thus, the optimal values of the model properties
were obtained by minimizing the objective function:
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N
fnum,k - fex,k
Jaey = Z l(l = MAC(g 031 (mumdi)) + T )
=1 ex,k

which was computed by basing it on identifying modal parameters of the N experimental modes, verifying
that the numerical and experimental modes with the highest correlation (Eq. (2) and (3)) were actually
evaluated in each adjustment iteration. In short, a stiffness adjustment (Young's modulus) was applied for
concrete structures, while for steel structures a reduction of sections was included according to the damage
present in specific parts or elements. The main connections of the concrete structures were included by using
modifiable stiffness elements, whose properties were included within the adjustment parameters. Table 3
summarizes the main properties (Young’s modulus, E; unit weight, y; Poisson ratio, V) of the model materials
after the model updating. Fig. 8 shows the modal shapes and natural frequencies of the predominant modes
obtained from the updated numerical model for the eight footbridges. The modes shown in Fig. 8 involve the
global behavior of the superstructure, while some modes that mainly involve the substructure were omitted,
since they cannot be compared with the experimental analyses.

Table 3. Material properties of models after the updating process

Footbridge ~ Concrete Structural steel
Deck slab Beams Substructure Ve E,(GPa) v, (kN/m? V,
E.(GPa) vy (kN/m?) Ec(GPa) g (kN/m?) E.(GPa) vy, (kN/m?)
Santiago 15.0 23.7 24.0 23.7 19.5 23.7 0.2 - - -
San Laureano 18.0 23.4 - - 18.0 23.7 0.2 183 77.0 0.3
Viaducto 12.5 22.5 - - 21.0 23.7 0.2 197 77.0 0.3
Londofio 30.5 23.7 34.0 24.7 22.1 23.7 0.2 - - -
Maldonado 12.5 23.3 - - 21.5 23.7 0.2 198 77.0 0.3
uprTC 21.5 23.7 - - - - 0.2 200 77.0 0.3
Santa Inés 29.8 23.7 29.8 24.5 23.0 23.7 0.2 - -
Villa Luz 20.5 23.7 - - 21.5 23.7 0.2 192 77.0 0.3

3.3 Modal characterization results

The experimental modal characterization allowed the appropriate determination of the predominant
modes of the structures up to frequencies of 15 Hz to be made. In all the footbridges the fundamental mode
is associated with the transverse or longitudinal direction, whose fundamental frequencies are between 2.75
and 4.57. Damping ratios between 1.03% to 2.73% were identified, which can be considered to be higher
than typical values [15], especially for steel structures.

Table 4 summarizes the results of the experimental (SSI-UPC) and numerical modal characterization
process where the natural frequencies and damping ratios obtained for each footbridge are presented, as well

as the final correlation of frequencies and modal shapes in terms of MAC and € values. According to Table 4,
all the footbridge models present MAC values above 0.9 for most modes and only two models present a mode
with MAC value lower than 0.8. Table 4 also shows that the average of absolute € values of each model is
between 1.3% and 5.5%. These criteria established that a high correlation of the numerical model with the
experimental results was achieved, so the numerical models suitably predict the dynamic behavior of the
footbridges and can be reliably used for structural evaluation. The updated models were useful for evaluating
both service conditions and structural safety, as well as for designing intervention measures.
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Fig. 8. Modal shapes and natural frequencies from the updated models of the footbridges studied
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Table 4. Comparison of experimental (SSI-UPC) and numerical modal characteristics for each footbridge

Mode fCXP (Hz) éxp frum MAC ¢ Type Mode fCXP fﬂp frum MAC ¢ Type
(%)  (Hz) (%) (Hz) (%)  (Hz) (%)
Santiago footbridge San Laureano footbridge
1 3.81 1.92 3.82 095 0.3 transverse 1 269 1.12 275 094 2.2 longitudinal
2 5.05 1.82  5.14 0.92 1.8 transverse 2 3.75 1.15 372 098 -0.8 transverse
3 5.61 1.92 562 097 0.2 longitudinal 3 4.91 1.25 490 1.00 -0.2 vertical
4 6.86 201 685 1.00 -0.1 vertical 4 544 171 569 092 4.6 transverse
5 7.37 245 6.10 0.84 -17.2 transverse 5 6.75 242 7.05 085 44 transverse
6 7.63 248 7.67 097 0.5 vertical 6 7.20 2,53 8.05 0.87 11.8 transverse
7 9.08 247 988 0.73 8.8 torsional 7 8.65 1.68 9.16 095 59 torsional
8 10.50 2.11 12.05 0.91 14.8 torsional 8 10.30 2.42 10.88 0.89 5.6 torsional
(5.5%) 9 10.95 2.21 11.63 0.94 6.2 vertical
(4.6%)
Viaducto footbridge Londofio footbridge
1 3.02 1.87 3.04 098 0.7 transverse 1 457 230 4.58 097 0.2 transverse
2 4.92 1.71 496 097 0.8 transverse 2 799 270 795 093 -0.5 transverse
3 5.54 1.57 538 0.84 -2.9 transverse 3 8.64 2.09 8.69 1.00 0.6 vertical
4 7.45 1.92 7.83 0.81 5.1 transverse 4 9.75 2.50 10.79 0.89 10.7 transverse
5 7.92 240 792 1.00 0.0 vertical 5 11.87 2.18 11.89 1.00 0.2 vertical
6 8.81 1.51 8§.89 097 0.9 vertical 6 13.20 1.51 12.31 0.76  -6.7 transverse
7 10.22  2.37 10.99 0.89 7.5 transverse 7 13.64 2.18 13.84 094 1.5 torsional
8 12,27 2.07 12.61 0.92 2.8 torsional (2.9%)
9 12.81 2.55 13.54 0.88 5.7 torsional
10 15.47 1.29 14.00 0.91 9.5 torsio.-transv
(3.6%)
Maldonado footbridge UPTC footbridge
1 3.50 1.93  3.81 0.93 8.9 transverse 1 4.19 1.12 420 0.97 0.2 transverse
2 5.10 1.15 5.11 095 0.2 transverse 2 5.57 1.08 564 099 1.3 longitudinal
3 5.81 2.16 582 098 0.2 longitudinal 3 7.89 273 7.80 091 -1.1 transverse
4 7.78 201 741 081 4.8 vertical + 4 8.78 1.56 859 095 -2.2 vertical
5 8.17 1.94 6.56 0.85 -19.7 transverse 5 9.08 147 9.11 098 0.3 vertical
6 8.48 1.80 845 1.00 -04 vertical 6 11.40 1.42 10.72 091 -6.0 torsional
7 9.92 1.18 9,55 0.87 -3.7 longitudinal 7 13.40 1.70 12.44 0.83 -7.2 torsio.-transv
8 11.57 1.24 11.58 1.00 0.1 vertical 8 15.81 2.45 13.54 0.91 -14.4 torsional
9 14.83 1.17 13.34 092 10.0 torsional (4.1%)
(5.3%)
Santa Inés footbridge Villa Luz footbridge
1 3.52 226 350 098 -0.6 longitudinal 1 3.37 145 337 097 0.3 longitudinal
2 3.89 230 395 094 1.5 transverse 2 474 1.55 475 095 0.2 transverse
3 5.90 2.71 5.19 0.85 -12.0 transverse 3 5.54 1.68 5,52 1.00 -0.4 vertical
4 6.84 247 7.25 089 6.0 transverse 4 6.33 2.71 6.28 0.89 -0.8 transverse
5 9.52 2.21 9.51 1.00 -0.1 vertical 5 720 258 7.48 087 3.9 transverse
6 13.34 2.23  13.35 0.91 0.1 vertical 6 7.74 239 7.64 090 -1.3 transverse
7 15.31 193 15.12 0.93 -1.2 torsional 7 996 1.03 10.05 0.97 0.9 torsional
(3.1%) 8 12.52 1.41 1285 095 2.6 vertical
(1.3%)

* Average of absolute values of €

+ Vertical deck mode and longitudinal global mode
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4 Dynamic response under pedestrian loading

The complexity of the dynamic actions generated by pedestrians mean that the experimental or numerical
evaluation of footbridge response must consider different variables, including: the number of pedestrians; the
characteristics of each pedestrian (pedestrian weight, step frequency, crossing speed, manner of walking or
running); and the entry interval or phase shift between pedestrians. In addition, human behavior changes when
pedestrians transit in groups or perceive the natural frequencies of the footbridge [6]. Therefore, the degree
of synchronization and correlation of pedestrians during the crossing is difficult to generalise [20]. In practice,
developing tests that cover all possible cases including the different variables involved in pedestrian dynamic
loading is a very complicated task. This can only be achieved by adopting reasonable simplifications in the
different cases and forms of loading, trying to represent probable conditions. Consequently, five
representative service loading situations were selected to be experimentally tested. Tests were compared and
complemented with step-by-step numerical simulations for cases of groups both walking and running in order
to cover a probable range of step frequencies and speeds.

4.1 Pedestrian-induced vibration tests

Fig. 9. Pedestrian-induced vibration tests: (a) Ambient vibration, (b) Normal traffic, (c) Synchronised walking, (d)
Synchronised running, (e) Human impact.

Based on the SETRA and HIVOSS guidelines, a series of vibration tests were performed on each footbridge
with the measurement of the dynamic response under defined pedestrian loading situations. Five tests were
planned and executed that aimed to evaluate each of the service loading conditions: 1) persistent or permanent
use, 2) transient or temporary and 3) exceptional [7]. In Fig. 9 the detail of the loading during the execution
of each type of test is shown.

The first two tests (A and B) are related to vibrations caused by normal daily use of the footbridges. Test
A consisted of measuring the vibration of the empty footbridge in order to identify the vibration level caused
by ambient noise, generated by the wind and vehicle traffic passing under the footbridge. Test B consisted of
measuring the vibration caused by normal pedestrian flow on the footbridge at a time of average traffic.

For pedestrian groups or crowds crossing the footbridges, a number of synchronised pedestrians
equivalent to a group of people walking asynchronously and at different entrance times was considered,
adopting a comparable criterion with the model of the equivalent number of pedestrians (N,,) proposed in
[6,7]. According to [6], N,, is given by

Neq = 10.8,/N¢ (5)

where N is the number of pedestrians on the footbridge for a specific traffic condition and f is the critical
damping ratio of the structure. This simplification allows the maximum response of a sparse or dense crowd
made up of N pedestrians at random frequencies and phases to be estimated by means of the maximum
response of N, pedestrians synchronized at the same frequency. A large group of pedestrians running is
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unlikely on the footbridges, but small groups of people jogging or running for exercise or rushing to nearby
schools or universities is likely.

Accordingly, tests C and D consisted of the synchronized crossing of pedestrians walking and running,
respectively. Based on the mean pedestrian traffic on the footbridges (see Table 1), an N,, equal to three was
selected for a design loading scenario of weak traffic with a pedestrian density of 0.20 p/m? (traffic class TC2
according to [7]). The weight of each person selected for the test was approximately 750 N. The step
frequency selected for the synchronized walking test was 120 steps per minute (2 Hz) in agreement with the
pedestrian advance speed observed on the footbridges and the mean values of the walking step frequency
indicated by several authors [40—42]. The running step frequency was adopted as 200 steps per minute (3.33
Hz), taking the maximum probable value on the footbridges as a criterion according to the present mobility
conditions (functional width and access type). A metronome was used to achieve synchronization on the
selected frequency.

Fig. 10. Force function for human impact (jump from 0.60 m high) [11]

Lastly, test E, an accidental type test consisting of the human impact caused by a pedestrian jump at a
height of 0.60 m over the midpoint of the longest span. Test E aims to compare the response of each footbridge
under the action of a standard sudden impact based on ISO 10137 [11], which indicates a dynamic force 12
times the weight of a pedestrian when jumping from a height of 0.60 m. A person with a weight of 750 N was
used for the human-impact test, therefore the idealized force function, according to [11], is the one shown in
Fig. 10. This test is useful for validating the response obtained from the numerical models under pedestrian
load and to verify the damping to be used in the models.

Table 5 presents the main characteristics of the vibration measurement tests for the pedestrian loading
situations considered in this study, which were identical for the eight footbridges.

Table 5. Main characteristics of pedestrian-induced vibration tests

Test Description Evaluated Number of Pedestrian Step frequency Repetitions

condition pedestrians  formation spm* Hz

Normal use tests

A Ambient vibration Permanent =~ Without - - - 1 (900 s)

B Usual pedestrian traffic Permanent ~ 1to 15 Random 108to 132 1.8t02.2 1 (1800 s)
Synchronised crossing tests

C Walking (marching in step) Temporary 3 In line 120 2.0 3 back and forth
D Running Exceptional 3 In line 200 (£10)  3.33(£0.17) 3 back and forth

Accidental-loading test
E Human impact (Jump) Exceptional 1 At midspan 6 0.10 5 jumps

*steps per minute

Apéndice D — Manuscrito enviado a Engineering Structures, 2021

= 230




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

4.2 Experimen tal response

Vertical (z), transverse (y) and longitudinal (x) responses to the different excitation conditions were
measured in the midpoint of the spans of each footbridge using the same accelerometer arrangement used in
the AVTs (see Fig. 6). The response was recorded at a sampling rate of 200 Hz. The acceleration records were
processed by applying band-pass filtering to limit the frequencies to a range of 0.5 to 50 Hz, in accordance
with the range of frequencies that affect human comfort suggested by ISO 2631-1 [43]. Noticeable noise spikes
in the acceleration signals were eliminated by using a data validation process which consisted of comparing the
time histories measured between the test repetitions. Velocity responses were determined using numerical
integration of the acceleration signals. Maximum responses in terms of peak acceleration and peak velocity at
the midpoint of the longest span for the pedestrian-induced vibration tests performed on each footbridge are
shown in Table 6.

Table 6. Peak acceleration and peak velocity measured at the critical midspan for the pedestrian-induced vibration

tests
Test Peak acceleration (m/s?) Peak velocity (m/s) Peak acceleration (m/s?) Peak velocity (m/s)
z y X z y X z y X z y X
Santiago footbridge San Laureano footbridge
A 0.14 0.08 0.08 3.01 1.62 2.25 0.13 0.07 0.11 4.33 2.21 3.35
B 0.27 0.10 0.10 5.27 2.81 3.36 0.63 0.31 0.25 15.60 7.82 6.61
C 0.71 0.15 0.15 9.78 2.97 4.74 2.16 0.33 0.32 34.12  7.70 7.50
D 0.98 0.21 0.16 11.70 3.97 3.44 4.26 0.64 0.48 45.63 22.40 9.29
E 1.81 0.38 0.34 13.14 5.57 3.16 4.95 0.91 1.17 42.07 9.08 9.14
Viaducto footbridge Londorio footbridge
A 0.18 0.15 0.10 3.53 3.51 2.92 0.11 0.09 0.10 3.97 2.49 2.61
B 0.97 0.19 0.10 10.04 5.40 2.77 0.33 0.10 0.11 4.89 2.74 2.79
C 3.63 0.45 0.25 36.13  7.98 5.42 1.05 0.11 0.13 8.89 2.68 3.15
D 5.58 0.49 0.37 49.14 9.67 6.41 1.95 0.21 0.23 12.02  3.41 3.91
E 6.81 0.92 0.90 54.30 9.01 6.53 2.07 0.25 0.33 15.05  4.30 3.01
Maldonado footbridge UPTC footbridge
A 0.18 0.09 0.09 4.10 3.04 2.73 0.19 0.16 0.09 3.55 3.65 2.88
B 0.58 0.17 0.16 8.78 4.34 3.60 0.83 0.22 0.23 13.38 4.54 5.47
C 1.99 0.24 0.27 21.52  4.23 5.97 1.16 0.20 0.18 17.46  4.32 5.50
D 3.69 0.36 0.42 28.47 8.07 5.79 3.00 0.35 0.45 41.31  9.23 11.95
E 13.54 0.75 0.94 54.16 6.12 15.47 6.94 0.56 0.53 64.69 6.39 3.98
Santa Inés footbridge Villa Luz footbridge
A 0.12 0.08 0.09 2.99 2.23 2.99 0.27 0.09 0.12 5.06 2.12 3.30
B 0.20 0.08 0.13 5.25 2.89 3.98 1.30 0.17 0.29 15.07 4.49 12.40
C 0.47 0.10 0.11 5.62 2.47 3.86 4.95 0.24 0.30 30.69 5.05 5.41
D 0.83 0.11 0.15 14.06 2.02 3.06 7.52 0.60 1.41 57.43  9.79 34.06
E 1.37 0.25 0.16 9.07 3.70 2.39 17.68 0.54 1.32 115.54 6.97 10.08

z: vertical, y: transverse, x: longitudinal

4.3  Numerical response under pedestrian crossing

4.3.1 Modelling description

Carrying out pedestrian crossing tests for a wide range of step frequencies in order to verify all possible
states of resonance would result in high costs and long testing times. In order to extend the results of the
synchronized walking and running tests at all probable step frequencies, simulations of the N,, pedestrians
crossing over the footbridges were carried out. Time-history analyses were performed on the updated
numerical models of the structures using a step-by-step loading model, which consisted of modelling the
pedestrian dynamic load using normalised force functions of individual footsteps. The footstep forces were
located at the foot support points along the footbridge deck and their respective times were chosen according
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to selected step frequencies. The applied load model is illustrated in Fig. 11a. Although, on the one hand, this
method requires more modelling time, on the other, it is the most recommended method for special cases
since the response can easily be evaluated by correlation with experimental data and adjusted to include
representations of special phenomena.

Although there are marked differences in the walking frequency of pedestrians depending on the
characteristics of the community that uses the footbridge (women, men, children, the elderly, students, etc.),
a typical range of walking frequencies between 1.5 to 2.5 Hz were selected to be evaluated, according to
[40,42,44,45]. Establishing a probable range of running frequencies for evaluation is more complex given the
greater variation, however, an upper limit of 3.5 Hz for public structures for pedestrians seems to be the most
appropriate [6,42,44]. In order to cover a continuous step frequency range, running frequencies between 2.5
to 3.5 Hz were selected for evaluation. An average footstep length () of 0.70 m for walking and 1.30 m for
running was adopted in the loading models. Modes with natural frequencies up to 50 Hz were taken into
account in the analyses in accordance with the frequency range of the recorded signals.

4.3.2  New normalised single-footstep force functions

Currently, several commercial programmes allow the inclusion of the step-by-step load model described.
However, the only drawback of this model is the difficulty in finding standardised force functions that
represent the load characteristics of a single footstep for different walking and running frequencies. Many
proposals have been made to normalise the periodic force functions that represent the combined action of
both feet, which are useful for fixed load models. Nevertheless, very few propose force functions to model
cach foot separately. Based on research where ground reaction forces were measured and characterised for
walking [14,46—51] and running [49-57], a parameterization of representative variables of each measured
footstep force curve was carried out. With this, normalised single-footstep force functions were proposed,
which aim to standardise the vibration evaluation process. In this way, it was found that single-footstep force
functions for vertical, transverse and longitudinal components of walking and running can be described by

n
Fs(t)=I/Vp Z awin(Znii—it) for 0 <t <t (6)
i=1/2

In Eq. (6), i has values of 1/2, 1, 3/4 and 2; W, is the pedestrian weight; f, is the step frequency; Fourier
coefficients ¢ are given in Table 7 for each component of walking and running; and k. is the contact factor
determined as the relation between the contact time (t.) of the foot on the ground and the step period (Tg =
1/fs). The k. values were calculated for measured ground reaction forces of different gait tests consulted.
Thus, it was found that k. varies from 1.2 to 1.3 for walking frequencies between 1.5 to 2.7 Hz. For natural
running (although this depends on the type of runner: rearfoot, forefoot or midfoot strikers), it was found
that k. tends to be constant with values between 0.63 and 0.72 for step frequencies above 2.7 Hz. For running

frequencies below 2.5 Hz, k. has incremental values greater than one. k. values of 1.24 for walking and 0.70
for running were adopted for the present study, which seem to be the mean trend of the different tests.

Fig. 11b and ¢ show the proposed single-footstep force functions for walking and running compared to
some of the representative experimental curves (for different speeds) obtained from specific research tests.
As seen in Fig. 11, function Fs(t) represents the design envelope curve obtained from the measured average

curves for different speeds, seeking maximum force values comparable to those established for the design
periodic functions given in different guidelines. In this respect, the maximum force values proposed in this
study are consistent with those established by Bachmann et al. [44], which have been accepted by various
regulations.
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Table 7. Constants of new normalised single—footstep force functions

k. Load component Fourier coefficients
/s o 0l3/n [05)

Walking (continuous contact with the ground)

1.24 Vertical 1.18 0.15 0.65 0.15
Transverse 0.17 - 0.06 -
Longitudinal 0.05 0.23 - 0.10

Running (discontinuous contact with the ground)

0.70 Vertical 3.00 0.50 - 0.15
Transverse 0.16 - 0.10  0.08
Longitudinal -0.05 0.55 - -

Fig. 11. Loading scheme of the step-by-step model (a) together with the measured (grey) and proposed (black) forces

functions transmitted by each one foot during walking (b) and running (c)

4.3.3  Evaluation of the load model

Initially, the numerical models of each structure were validated by comparing the measured and simulated
responses of the jump at one point (human impact, Test E). Thus, by using the force function of Fig. 10 in the
modelling and the damping ratios identified in the OMA for the predominant modes, a good correlation was
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found with the mean response measured. In Fig. 13, the comparison of the simulated and measured vertical
response of human impact for each footbridge is shown.

The applied load model was evaluated by comparing the time history of measured and simulated responses
for the synchronized pedestrian crossing tests. From this comparison, it was found that the response for normal
unrestricted walking differs from the response when pedestrians have a synchronized gait. From the analysis
of the tests, it was perceived that pedestrians generate a marked initial foot strike to keep pace with the
synchronized marching. Different authors have investigated this initial transient force [47,58—60], the so-
called heelstrike or footstrike, which can be omitted for normal walking given its short duration. However,
when this effect is marked in the pedestrian, it can represent a considerable vertical action at both intermediate
and high frequencies [61-64]. This initial impulse consists of frequency components between 1 and 75 Hz and
a peak force variation of 0.5 to 1.25 times the weight of the pedestrian [59]. In the case of running, there are
two clear ways of running: with and without a marked footstrike [57]. Thus, given the evident influence of
this effect on synchronized walking and running in the tests performed, the heelstrike effect was included in
the vertical single-footstep force functions based on measurements made by some authors as shown in Fig. 12.

Fig. 12. Measured (grey) and proposed (black) vertical footstep force functions including a marked heelstrike for
walking (a) and running (b)

Fig. 13 shows the vertical response measured in the midpoint of the critical span for the walking and
running tests compared to the simulated response including the heelstrike. In fig. 13, a good correlation
between the experimental and numerical responses is observed for all bridges, except for the San Laureano
footbridge, where the simulated response is notably lower. This difference coincides with the high degree of
deterioration of the San Laureano footbridge, which represents a greater difficulty in the modelling.

4.3.4 Simulation results

On the basis of the validated structural and load models, pedestrian crossing simulations were performed
for frequencies every 0.025 Hz in a range of 1.5 to 2.5 Hz for walking and 2.5 to 3.5 Hz for running. Fig. 14
shows the simulation results for each footbridge in terms of vertical, transverse and longitudinal peak
acceleration as a function of step frequency for walking and running. The numerical responses shown in Fig.
14 include the effect of a marked heelstrike compared to the response if this effect had not been taken into
account. From these results, it can be established that pacing, marking the step with a strike, in synchronized
crossing tests generates a vertical response of about twice that of normal free walking or running. Important
implications for transverse response are perceived when the vertical force of the heelstrike is included,
indicating a significant involvement of torsional modes in the response. The peak acceleration values measured
for specific step frequencies (2.0 y 3.33 Hz) are also shown in Fig. 14 in order to present the validity of the
model in each case.

Apéndice D — Manuscrito enviado a Engineering Structures, 2021

- 234




Evaluacién de vibraciones en el diagnostico de estructuras: Estudio de comportamiento de estructuras en deterioro

Fig. 13. Vertical midspan acceleration time history of controlled vibration tests compared to that of numerical models
including marked heelstrike
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Fig. 14. Vertical and horizontal peak accelerations in the midspan for different step frequencies of synchronised walking

and running

In Fig. 14, the simulations are very coherent with the response measured at frequencies of 2.0 and 3.33
Hz. However, in the case of the San Laureano footbridge, the simulated response in the three directions is on
average 37% and 60% of the measured response for walking and running, respectively. The response
measured for the San Laureano footbridge, much higher than the predicted one, coincides with the more
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advanced state of deterioration and the consequent difficulty in representing the multiple damage phenomena
in the numerical model. In the transverse direction of the Santiago footbridge and in the longitudinal direction
of the Viaducto footbridge, there are also significant discrepancies between the measured and simulated
responses that may also indicate problems related to these two directions.

From the simulations, it is possible to perceive major responses by resonance with the first three harmonics
of running for the San Laureano, Viaducto, UPTC and Villa Luz footbridges, which involve all three

directions.
5 Vibration serviceability assessment

5.1 Acceptability criteria

Footbridges satisfy the serviceability requirements if the vibrations are slightly perceptible for permanent
conditions, bearable for temporary conditions and intolerable but safe for exceptional conditions. This
approach leads to defining standard tolerance levels related to the human response. However, the degree to
which people tolerate or are comfortable with structural vibrations is a very complex phenomenon. Not only
does it depend on the magnitude of the movement, but it also depends on the duration of the movements, the
rate of recurrence, the type of user, the appearance of the structure and pedestrian orientation, among other
factors.

In practice, acceptability criteria have been defined based on average human perception thresholds of
movement, such as those issued by ISO 2631-2/89 [65] and ISO 10137 [11], which have been the basis for
several vibration regulations. These perception thresholds consider critical resonance ranges according to
human body frequencies, which are between 4 and 8 Hz for foot-to-head vibration and <2 Hz for side-to-side
and back-to-chest vibration. In this range, people present greater sensitivity to movements and requires more

attention when evaluating human comfort.

The baseline curves established in ISO 2631-2/89 represent the lower limit of vibrations detectable by a
person. These curves have been defined in RMS (root-mean-square) and can be used to compare peak

accelerations by multiplying their values by V2 (Annex B in [65]). The base curves are amplified by
multiplication factors (MF) in order to establish satisfactory or tolerable vibration magnitudes in relation to
place and type of activity. MFs from 1 to 128 are recommended for usual activities but can take values of up
to 400 for extraordinary situations [11]. In accordance with the ISO 10137 criteria, comfort limits were
established for this study in relation to vibration tolerance in certain scenarios (see Table 8). In Table 8, each
limit defines a degree of comfort: maximum, medium or minimum. Accelerations above the minimum

comfort limit are considered intolerable and those that are above the panic limit are considered unsafe.

Table 8. Comfort limits adopted for footbridge vibration based on ISO 10137

Comfort limit MEF to base curve [65] Evaluated situation
Vertical Horizontal

Maximum 60 30 Permanent conditions

Medium 128 60 Temporary conditions

Minimum 200 128 Exceptional conditions

Panic (Safety protection) 400 200 Extraordinary events

Among the specific serviceability recommendations for footbridges are those established by SETRA and
HIVOSS. In both specialized guides, an evaluation of vibrations for low frequencies (<5 Hz) is presented,
which considers the first and second harmonics of pedestrian walking and first harmonic of pedestrian running.
As aresult, resonance risk ranges are defined as: vertical or longitudinal frequencies less than 5 Hz for SETRA
and 4.6 for HIVOSS; and transverse frequencies lower than 2.5 Hz for SETRA and 1.2 for HIVOSS. Thus, if
the structure presents natural frequencies outside the resonance risk ranges, the vibration levels do not need
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to be verified. For cases where natural frequencies are within the risk ranges, comfort levels are classified as
maximum, mean (or medium), minimum and unacceptable (see Table 9). In general, vibration evaluation
within a limited frequency range is aimed more closely at avoiding excessive vibrations that affect the operation
and structural behavior of the footbridge. The comfort requirements established by SETRA (which are similar
to those established in HIVOSS) were used to evaluate the vibration levels in the footbridges studied.

Table 9. Comfort levels defined in SETRA

Comfort level Acceleration Limits (m/s?)
Vertical Horizontal
Maximum <0.5 <0.15 (0.1%)
Mean 0.5-1.0 0.15(0.1%)-0.3
Minimum 1.0-2.5 0.3-0.8
Unacceptable >2.5 >0.8

* Limit value defined in HIVOSS

5.2 Evaluation of vibration levels

Fig. 15. Maximum responses of the footbridgcs for different pcdcstrian loading conditions in Comparison with ISO
10137 and SETRA comfort thresholds.
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Fig. 15 shows the maximum vibrations obtained from the tests and simulations for each situation
considered compared with the serviceability requirements of ISO 10137 and SETRA.

According to SETRA in Fig. 15, vertical and transverse vibrations do not require additional verifications,
with the exception of the San Laureano footbridge which presents a vertical frequency very close to 5 Hz.
Nevertheless, the San Laureano, Santa Inés and Villa Luz footbridges are within the resonance risk range for
longitudinal frequencies. After verifying the acceleration levels, two of those footbridges (San Laureano and
Villa luz) present resonance with the first harmonic of running, generating longitudinal accelerations described
as unacceptable for exceptional conditions. For the other less severe situations, the San Laureano and Villa
Luz footbridges also present a major response: for permanent use conditions they are classified as medium
comfort, while for temporary conditions they are classified as minimum comfort. In the case of human impact
(extraordinary situation) the acceleration generated for these two footbridges is considered unacceptable. The
San Laureano footbridge is in the most critical condition given that it presents unacceptable vibrations for both
vertical and longitudinal vibrations.

A broader serviceability assessment can be given for all footbridges by using the ISO 10137 pedestrian
comfort requirements. In Fig. 15, it is noted that several footbridges exceed the panic limit or safety protection
limit so vibrations can be classified as unsafe in: Viaducto and Villa Luz for temporary conditions; and San
Laureano, Viaducto, Londofio, Maldonado, UPTC, Villa Luz for exceptional conditions. Although vertical
vibrations are the most unfavourable, longitudinal vibrations due to exceptional conditions in San Laureano
and Villa Luz are higher than the minimum comfort limit and are therefore considered to be intolerable. In all
the footbridges, the vibrations in the lateral direction are below the minimum comfort limit. The serviceability
assessment of each footbridge in accordance with ISO 10137 comfort limits is shown in Table 10. In brief,
only two footbridges, Santiago and Santa Inés, adequately meet the comfort conditions, while Viaducto and
Villa Luz have more serious problems due to unsafe vibrations for both temporary and extraordinary
conditions.

Table 10. Degree of comfort of the footbridges for each service situation

Footbridge Permanent use condition Temporary condition Exceptional condition Direction of major
Ambient Normal Synchronised Synchronised Human impact vibrations
vibration traffic walking (or crowd) running
Santiago Maximum Maximum Medium Minimum Intolerable vertical
S. Laureano  Maximum Medium Intolerable Unsafe Unsafe vertical, long., transv.
Viaducto Maximum Minimum Unsafe Unsafe Unsafe vertical, transv.
Londofio Maximum Maximum Intolerable Unsafe Intolerable vertical
Maldonado Maximum Medium Intolerable Unsafe Unsafe vertical
UpPTC Maximum Medium Intolerable Unsafe Unsafe vertical, long., transv.
Santa Inés Maximum Maximum Maximum Minimum Minimum vertical
Villa Luz Maximum Minimum Unsafe Unsafe Unsafe vertical, long., transv.

5.3 Global vibration discomfort

In order to compare the perceived vibration with the degree of deterioration of the footbridges, a global
vibration discomfort index, VDI, was formulated. Based on a vibration perception rating for all the service
situations evaluated, the index VDI is defined as:

n
VDI = Z b (7)
 Li4n
=1

where P, is the valuation of vibration perception according to the degree of comfort (Maximum = 0, Medium
= 1, Minimum = 2, Intolerable = 3, Unsafe = 4); and n is the number of situations assessed. VDI values close
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to one indicate unsafe vibrations for permanent, transient and exceptional service conditions, while values
equal to zero correspond to imperceptible vibrations for all possible operating situations.

Fig. 16. Comparison between vibration discomfort and deterioration for the examined footbridges

Fig. 16 shows the values of the vibration discomfort index in comparison with the deterioration index for
the footbridges. It can be perceived that there is a direct association between the discomfort level and the
degree of deterioration. This suggests that the deterioration of the footbridges is influenced by the level of
vibration, either due to fatigue or direct damage caused by high vibrations. Additionally, it might indicate that
deterioration causes an increase in vibration levels in the footbridges which in turn makes them uncomfortable.
Making a global classification in vibration discomfort levels (see Fig. 16): the Viaducto and Villa Luz
footbridges risk being damaged due to very high vibrations, considered to be unsafe; the San Laureano,
Maldonado and UPTC footbridges show high discomfort levels; the Londono footbridge has a moderate
discomfort level; the Santiago footbridge exhibits a low discomfort level; whereas vibrations in the Santa Inés
footbridge are practically imperceptible.

6 Conclusions

This paper assesses the vibration performance of eight deteriorating footbridges in Tunja, Colombia. Seven
of the footbridges exhibit considerable deterioration problems, ranging from low damage in some elements
to severe damage that represents a structural safety risk. Deterioration in the footbridges can be described as:
so severe in San Laureano that it had to be closed; high in Viaducto and Maldonado; moderate in Santiago,
Londofio, UPTC and Villa Luz; and slight in Santa Inés. The vibration assessment was based on an
experimental campaign including modal testing and pedestrian-induced vibration tests, and numerical
simulations on calibrated structural models. Footbridge vibrations were verified against the ISO 10137 and
SETRA comfort thresholds. Discomfort and deterioration in footbridges were rated by means of proposed
indices of vibration discomfort (VDI) and deterioration (DI). The following conclusions can be drawn from
the results of the study:
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Although there is no initial state data to compare modal parameters before and after deterioration, some
characteristics associated with damage were perceived. Significant values of damping ratios for low
vibrations can be associated with the considerable degree of deterioration in the footbridges. The model
updating process indicated a substantial reduction in stiffness properties, which was associated with
damage (element breakage, cracking, weld deterioration and fatigue).

Standard pedestrian-induced vibration tests supplemented with step-by-step simulations using normalised
single-footstep force functions turned out to be a reliable way to estimate the critical response in
footbridges. Thus, considerable responses were found in San Laureano, Viaducto, UPTC and Villa Luz,
which mostly involve vertical and longitudinal directions. It was found that the effect of the initial foot
strike (heelstrike) in each footstep during synchronised walking and running tests has a significant
influence on the response and should be considered in the load models.

Serviceability assessment based on SETRA acceptability criteria indicated that only San Laureano and Villa
Luz present unacceptable vibrations, with the longitudinal direction being the one that represents the
clearest non-compliance. According to ISO 10137 thresholds: Viaducto and Villa Luz are the most critical
footbridges, showing high vibrations considered unsafe for both temporary and exceptional loading
conditions; whereas San Laureano, Londono, Maldonado and UPTC present unsafe vibrations for

exceptional conditions.

A global classification in vibration discomfort levels allowed a clearer diagnosis directed to the
management of these infrastructures. In this way, Viaducto and Villa Luz present excessive vibrations
defined as unsafe, which requires immediate intervention; San Laureano, Maldonado and UPTC have
inadmissible high discomfort levels, and therefore they need intervention; Londofio shows moderate
discomfort that can be allowed but needs improvement; Santiago is classified as having a low discomfort
level; whereas Santa Inés does not present any annoying perceptible vibrations in any possible service
conditions.

A great coherence between vibration discomfort and deterioration levels was found, which is consistent
with the perception of the footbridge users. However, only with periodic evaluation could a clear
correlation be formulated. It is clear that high vibration levels are associated with considerable levels of
damage, leading to high vibrations representing a loss of structural safety over time.
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