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Capitulo 1

INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

Una estructura aparte de dar refugio debe garantizar confianza y comodidad en sus
usuarios. El comportamiento de las estructuras bajo cargas estdticas ha estado relacionado
a la sensibilidad de las personas ante las deformaciones que se presentan, sin embargo
recientemente se ha visto que la percepcién humana a ciertos movimientos y/o fuerzas
puede generar incomodidad.

Con el paso del tiempo factores como el desarrollo de procedimientos constructivos, el
encarecimiento de los materiales de construccidn, mano de obra y el ahorro de los costos
finales de las obras ha generado una tendencia en el disefio en nuestro caso de estudio
puentes peatonales, como el empleo de cubrir claros mayores con la utilizacion de
estructuras mas ligeras y flexibles, dando como consecuencia la disminucidon de rigidez y de
masa, esto nos lleva a frecuencias naturales menores que resultan en una mayor
sensibilidad a cargas dinamicas que a menudo coinciden con la frecuencia del andar de las
personas, ocasionando vibraciones que producen desplazamientos, esto pone en riesgo la
estabilidad de la estructura y por consecuencia la comodidad del usuario.

Casos como el del puente Milenio en Londres que a dos dias de su inauguracién en el afio
2000 tuvo que ser cerrado para realizar modificaciones debido a este problema, han
demostrado la importancia de tomar en cuenta los fendmenos ocasionados por el andar de
multitudes de peatones.

Y asi como el puente Milenio se encuentran un buen nimero de estructuras en la actualidad
gue carecen de un adecuado disefio para la previsidon de este fendmeno de resonancia por
pequefiias vibraciones.

Ahora con mayor razén se puede presentar este fendmeno si en la reglamentaciéon o
normativas no se cuenta con un procedimiento detallado o guia para clasificar la
sensibilidad o el confort de los usuarios, tomando solo consideraciones estaticas que
pueden ser susceptibles a vibraciones horizontales y/o verticales. Es por eso que se
presenta la necesidad de usar un método para poder revisar de manera precisa el
comportamiento dindmico de una estructura en este caso de un puente peatonal ante las
vibraciones causadas por la actividad humana.
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Los puentes peatonales son un factor de modernidad y desarrollo para cualquier actividad
econdmica y social. En nuestro pais este tipo de estructuras es un medio de comunicacion
gue se utiliza para transportar pocas o una gran multitud de personas de un lugar a otro,
tanto en pequeiias poblaciones como en las grandes ciudades.

1.2 Casos

Existen algunos casos sobre puentes peatonales que han experimentado un exceso de
vibraciones horizontales, verticales o ambas debido al andar de una multitud de peatones.
El caso mas mencionado es el Puente Milenio en Londres, fabricado a base de estructura
metalica conformado por tres secciones de 81 m, 144 my 108 m resultando en 325 m con
un ancho de calzada de 4 m que cruzan el rio Tamesis en la ciudad de Londres, Inglaterra.
El disefio del puente fue elegido por concurso, en 1996 por el concilio de Southwark. El
disefio ganador fue muy innovador, debido a las restricciones de peso, y para mejorar la
vista. Ver fig. 1.1. El puente fue abierto al publico el 10 de junio del 2000 y durante la
apertura cruzaron entre 80,000 y 100,000 peatones, lo que resulta una densidad de 1.3 a
1.5 personas por metro cuadrado (ROBERTS, 2003).

Figura 1.1: Puente milenio, Londres, Inglaterra.

El puente experimentd vibraciones horizontales inducidas por el caminar de los peatones
tomando las siguientes lecturas, en el lado sur frecuencias de 0.8 Hz y en el claro central
frecuencias de 0.5 Hz a 0.9 Hz, las observaciones mostraron que en el claro central sufrid
un desplazamiento lateral de 70 mm, esto generd por parte de las autoridades un cierre
después de su apertura con el fin de investigar las causas posibles y disefiar su solucién.
Bluno de los primeros puentes que informd incidencias de vibraciones horizontales


https://es.wikipedia.org/wiki/T%C3%A1mesis
https://es.wikipedia.org/wiki/Londres
https://es.wikipedia.org/wiki/Inglaterra

excesivas debido al caminar de peatones ocurrié en el puente del parque Toda en la ciudad
de Toda, Japon (International Database and Gallery of Structures, 2005). El puente es
atirantado y se termind de construir en 1989 presentd una frecuencia de aproximadamente
0.9 Hz, aunque no parece ser una amplitud grande algunos peatones se sentian incomodos
e inseguros (Nakamura,2002 y 2004) Ver Figura 1.2.

Figura 1.2: Puente del parque Toda en Toda, Japdn.

Otro caso que presentd vibraciones horizontales fue el puente Solferino en Paris ahora
llamado Puente peatonal Léopold Sédar Senghor que estd ubicado sobre el rio Sena que
une dos distritos de Paris, Francia. Ver Fig. 1.3. La estructura consiste en un arco de un solo
claro muy abierto que permite el paso tanto por el propio arco como por el tablero. Ambos
elementos estan unidos por una serie de tirantes rigidos y se unen en la zona central del
arco. Presenta una longitud total de 106 m y un ancho de 20 m, y en su construccion se
empled el acero como elemento estructural y maderas exéticas para el pavimento y los
acabados.



Figura 1.3: Puente Léopold Sédar Senghor, Paris, Francia.

La estructura presentd oscilaciones laterales inmediatamente después de su inauguracién
en diciembre de 1999, lo que dio lugar a la necesidad de investigar y estudiar el
comportamiento de los puentes bajo carga producida por el andar de los peatones.

Hoy en dia se acepta que la vibracién producida por las cargas inducidas por el andar de los
peatones es mas un problema de capacidad de servicio que de seguridad. Esto debido a que
los peatones son muy sensibles a las vibraciones lo que provoca problemas de comodidad,
las vibraciones podrian no ser tan importantes para dafiar la misma estructura, sin embargo
no se puede descartar la posibilidad.

Es evidente que el problema de vibraciones laterales producidas por el andar de los
peatones se ha producido en diferentes tipos de estructuras, desde en puentes suspendidos
tensados por cables, asi como de diferentes materiales como acero, concreto reforzado,
concreto pretensado, entre otros.

1.3 Objetivo de la tesis

El objetivo principal de esta tesis es encontrar alternativas de solucién para mitigar
vibraciones excesivas en puentes peatonales, con la aplicacién de dos casos de estudio;
Caso A: puente peatonal acceso norte al Estadio. Caso B: Puente peatonal para conexion
entre pabellén M vy Edificio de Tienda departamental. Prestando especial atencién a las
respuestas de la estructura debido a las cargas dindmicas inducidas por grupos o multitudes
de personas, que pueden conducir a la sincronizacién de un porcentaje de las personas.

El trabajo se divide en los siguientes apartados:
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a) Estudio de las cargas dindamicas inducidas por los peatones.

b) Comparacidn de los criterios de disefio y modelado de carga Europa, Gran Bretafia
y Suecia.

c) Anadlisis dindmico del Puente y un estudio de pardmetros tales como la
sincronizacion de peatones, masa y estructura del puente.

d) Estudio de las soluciones disponibles a problemas de vibraciones y mejoras de
disefio de procedimientos.

El objetivo es plantear alternativas de solucién para mitigar vibraciones en puentes
peatonales y definir la mejor alternativa.
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Capitulo 2

DINAMICA DE PUENTES PEATONALES

2.1 Estructuras de un grado de libertad (1GL)

La dindmica estructural describe el comportamiento de una estructura debido a las cargas
dinamicas. Las cargas dinamicas se aplican a la estructura como una funciéon del tiempo, lo
que resulta en respuestas diferentes (por ejemplo, desplazamientos, velocidades vy
aceleraciones) de la estructura.

Para obtener las respuestas del comportamiento de la estructura se realiza un andlisis
dinamico con el objetivo de resolver la ecuacidn de equilibrio entre la fuerza de inercia, de
apoyo y la fuerza de la rigidez junto con la fuerza aplicada externamente.

fi+fo+fs=f(t) (2.1)

Donde fl es la fuerza de inercia de la masa y se relaciona con la aceleracidn de la estructura
por fl=mii, fD es la fuerza de amortiguamiento y se relaciona con la velocidad de la
estructura por fD=cii, fS es la fuerza eldstica ejercida sobre la masa y se relaciona con el
desplazamiento de la estructura de fS=ku, donde k es la rigidez, ¢ es el amortiguamiento y
m es la masa del sistema dindmico. Adicional f(t) es la forma externa de la fuerza aplicada
(Maguire, J.R. & Wyatt, T.A., 2002).

Sustituyendo estas expresiones en la ecuacion 2.1 de la ecuacién del movimiento
mii+cu+ku=f(t) (2.2)

Las vibraciones inducidas por los peatones son un tema principalmente de capacidad de
servicio (Zivanovic, pavic & Reynolds, 2005). Por lo tanto se supone que las estructuras
responden linealmente a las cargas aplicadas y la respuesta dinamica se puede encontrar
mediante la resolucién de esta ecuacién de movimiento.

Dos modelos dinamicos diferentes se presentan en las siguientes secciones. En el primero
la estructura se modela como un sistema con un grado de libertad (1GL) y se presenta una
técnica de solucion para las ecuaciones del sistema y posteriormente la estructura se
modela como un sistema de multiples grados de libertad (GL). El analisis modal se presenta
como una técnica para determinar las caracteristicas dindmicas basicas del sistema GL.
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Modelo 1GL

En esta seccidn se introduce el analisis de los sistemas de un grado de libertad generalizada.
Primero la ecuacién de movimiento para un sistema de un grado de libertad con masa
distribuida y rigidez es formulada.

Después se presenta un método numérico paso a paso por tiempos para la solucién de esta
ecuacién. Se observa que el analisis solo proporciona resultados aproximados para los
sistemas con masa distribuida y rigidez.

Ecuacion de movimiento

Un sistema que consta de una viga simple con masa distribuida y rigidez puede cambiar en
una variedad infinita de formas. Al restringir las deformaciones de la viga a una funcién de
forma unica ¢(x) que se aproxima al modo de vibracidon fundamental, es posible obtener
resultados aproximados para la frecuencia natural mas baja del sistema. Las deformaciones
de la viga se dan poru (x, t) = (x) z (t), donde z (t) es la deformacién de la viga en un lugar
seleccionado.

Se puede generalizar que la ecuacion de movimiento para un sistema de un grado de
libertad es de la siguiente forma: 1GL-sistema

Mz + ¢z +kz = f(t) (2.3)

Donde m, ¢, k y f(t) se define como la masa, amortiguamiento, rigidez y fuerza
generalizada del sistema. Promover, la masa generalizada y rigidez puede ser calculada por
las siguientes expresiones:

m = fOL m(x)[p(x)]* dx (2.4)
k=f0L EI(x)[p™(x)]? dx (2.5)

Donde m(x) es la masa de la estructura por unidad longitudinal, El(x) es la rigidez de la
estructura por unidad lineal y L es la longitud de la estructura (Chopra, 2001).

El amortiguamiento es usualmente expresado por una relacién, {, estimada por datos
experimentales, experiencia y/o tomados de estandares. El amortiguamiento generalizado
puede ser calculado de la expresion:

C ={ (2m0) (2.6)
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Donde o es la frecuencia natural de la estructura.

Una vez que las propiedades generalizadas i, ¢, k y f(t) son determinadas, la ecuacion de
movimiento (Ec. 2.3) puede ser resuelta para z(t) usando el método integral numeral.
Finalmente, al asumir la funcién de forma ¢(x), los desplazamientos en todo tiempo y todo
lugar del sistema es determinado por u(x,t) = ¢(x)z(t) (Chopra, 2001)

Analisis de Respuesta

El enfoque mas general para la solucién de la respuesta dinamica del sistema estructural es
el uso de métodos numéricos en el tiempo paso a paso para la integracién de la ecuacion
de movimiento. Esto implica, después la solucién se define en el tiempo cero, un intento de
satisfacer equilibrio dindmico en puntos discretos en el tiempo (Wilson, 1962).

Un método comunmente utilizado para la integracién numérica es el método de diferencia
central, el cual es un método explicito.

Los métodos explicitos no implican la solucién de un conjunto de ecuaciones lineales en
cada paso. En lugar de ello, estos métodos utilizan el diferencial de ecuaciéon en el momento
ti para predecir una solucién en el momento t;+; (Wilson, 1962).

El método de diferencia central se basa en una aproximacién en diferencias finitas de la
velocidad y la aceleracion. Tomando medidas de tiempo constantes, i = Dt, las expresiones
diferencia central de velocidad y aceleracidn en el tiempo t; son

Ui= (Ui+1-Ui-1) /24t 'y Ui= ui+1-2ui+ui-1/ (At)? (2.7)

Sustituyendo estas expresiones aproximadas por velocidad y aceleracién en la ecuaciéon de
movimiento, Ec. 2.2, nos da:

_ Uit1—2U+Ug Uj41—Ui—1 o _F
= 02 +c > + ku; = f; (2.8)

donde uj y ui-1 son conocidos de los tiempos de pasos. El desplazamiento desconocido al
tiempo ti+1 puede ser calculado por:

(2.9)

donde:

+— (2.10)
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ra m c

2m
= fi= [ = 3l v~ [~ e 24

Esta solucidn al tiempo ti:1 es determinada por la condicidn de equilibrio al tiempo t;, que
es tipica para métodos explicitos (Chopra, 2001).

2.2 Estructura de multiples grados de libertad (GL)

Todas las estructuras reales tienen un nimero infinito de grados de libertad (GDL). Es sin
embargo, posible aproximar todas las estructuras como un conjunto de numero finito de
los miembros sin masa y un numero finito de desplazamientos de nodo. La masa de la
estructura se agrupa en los nodos y para las estructuras eldsticas lineales las propiedades
de rigidez de los miembros se pueden aproximar con precisién. Tal modelo se denomina
sistema con multiples grados de libertad (GL).

En esta seccidn se presenta el andlisis de los sistemas GL. En primer lugar se formula la
ecuacién de movimiento para un sistema GL. A continuacién se presenta el concepto de
analisis modales. El analisis modal incluye la formulacién y valoracién del problema de
valores y un método de solucién para resolverlo. Por ultimo, el andlisis modal puede ser
utilizado para calcular la respuesta dinamica de un sistema GL a fuerzas externas.

2.3 Cargas dinamicas inducidas por el andar de las personas

Durante el caminar sobre una estructura los peatones inducen fuerzas dinamicas sobre la
superficie de la estructura variables en el tiempo. Estas fuerzas tienen componentes en las
tres direcciones, vertical, lateral y longitudinal, y dependen de parametros tales como
estimulacion de frecuencia, la velocidad de marcha y la longitud del paso. Las fuerzas
dinamicas inducidas por los seres humanos son por lo tanto de gran complejidad en la
naturaleza (Zivanovic et al., 2005).

Varios estudios se han realizado con el fin de cuantificar la fuerza efectiva del caminar de
los peatones. Estos estudios han prestado mds atencidon a la componente vertical de la
fuerza dindmica que a la componente horizontal. Esto se debe a que hasta la apertura del
puente Milenio, casi todos los problemas documentados con problemas de vibraciones
inducidas por peatones estan asociadas con las fuerzas verticales y vibraciones (Dallar et
al., 2001)
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La frecuencia de estimulacidn tipica para caminar es de alrededor de 2 pasos por segundo,
lo que da una frecuencia de fuerza vertical de 2 Hz. Caminar lento se encuentra en la region
de 1,4 - 1,7 Hz y caminar rapido en el rango de 2,2 - 2,4 Hz. Esto significa que el rango total
de frecuencia de fuerza vertical es 1,4 - 2,4 Hz con una media aproximada de 2 Hz. Dado
que la componente lateral de la fuerza se aplica en la mitad de la frecuencia de pisada, la
frecuencia de fuerza lateral estd en el orden de 0,7 - 1,2 Hz, fig. 2.1.

Figura 2.1: fuerzas verticales y horizontales frecuenciales.

Muchos puentes peatonales tienen frecuencias verticales y laterales naturales dentro de
los limites mencionados anteriormente (1,4 - 2,4 Hz vertical y 0,7 - 1,2 Hz horizontal). Por lo
tanto, ellos tienen el potencial de sufrir vibraciones excesivas bajo acciones de fuerzas
peatonales. Esta seccidn, que no es mds que una revision de las lecturas se centra en las
cargas dindmicas inducidas por peatones.

En primer lugar, se aprecian las fuerzas verticales inducidas por una sola persona. Esta es la
parte que mas se ha trabajado y por lo tanto estas fuerzas estan bien cuantificadas.
Después, la atencidn se centrara en las fuerzas horizontales inducidas por una sola persona.
Por ultimo, existe una secciéon sobre el fendmeno de sincronizacién de personas que
caminan en grupos y multitudes. Este fendmeno ha sido recientemente descubierto y por
lo tanto no ha sido bien comprendido hasta el momento.

2.3.1 Cargas Verticales
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Se han realizado varias mediciones para cuantificar las cargas verticales inducidas por
peatones en las estructuras. La mayoria de las mediciones indican que la forma de la fuerza
vertical producida por una persona es del tipo que se muestra en la figura 2.2.

00T Fuerza Vertical (N)

480

160

Figura 2.2: Fuerza Vertical producida por una persona que da un paso.

También se han realizado mediciones del caminar continuo. La medicién del tiempo-historia
fue una serie periddica con un periodo promedio igual al promedio a la frecuencia de un
paso. Las formas generales para fuerzas continuas en ambas direcciones vertical y

horizontal han sido construidas asumiendo una periodicidad perfecta de la fuerza (Zivanovic
et al., 2005).
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Fuerza Vertical (N)

Tvertical

Fuerza lateral (N)

T \ateral

Figura 2.3: Variacion de la fuerza de caminada periddica en direccidn vertical y
horizontal.

La frecuencia de la fuerza vertical se encuentra generalmente entre el rango de 1.4-2.4 Hz
(Dallard et al., 2001). Esto ha sido confirmado con muchos experimentos, por ejemplo por
Matsumoto quien investigo un ejemplo de 505 personas. EL concluyo que las frecuencias
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de paso siguen una distribucién normal de 2.0 Hz y una desviacidn estandar de 0.173 Hz,
ver fig. 2.4 (Zivanovic et al., 2005).

/]
Total: 505 personas
100 Media: 1.99 pasos
Desviacion estandar:
0.173 pasos
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Frecuencia de paso (pasos)

Figura 2.4: Frecuencia de pasos para un caminado normal de acuerdo a Matsumoto.

2.3.2 Cargas Horizontales

Al caminar sobre un puente los peatones producen fuerzas dindmicas horizontales en el
piso de la estructura. Estas fuerzas son una consecuencia de una oscilacion lateral del centro
de gravedad del cuerpo y las oscilaciones laterales son consecuencia de movimientos
cuando las personas sincronizan su paso. Las amplitudes de estas oscilaciones laterales son
en general de alrededor de 1-2 cm como se observa en la fig. 2.5 (Nakamura, 2002).
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Figura 2.5: Mecanismo de vibracion lateral.

La frecuencia de la fuerza horizontal es la mitad del ritmo de la frecuencia y por lo tanto
permanece en la region de 0,7 a 1,2 Hz para un ritmo de frecuencia de 1,4 a 2,4 Hz
(Bachmann,2002). En un piso fijo esta fuerza ha llegado a obtenerse del orden del 10 % de
la carga vertical la que es alrededor del 4% del peso del peatdn (Nakamura, 2004).

Debe notarse que los pardmetros de la carga horizontal no estan bien cuantificados. Pocas
medidas de la magnitud de carga horizontal debido al andar han sido hechas, y ademas,
cabe mencionar que no se tiene una medicién con el piso en movimiento (Zivanovic, et al.,

2005).

2.3.3 Carga debido a grupos y multitud de personas

Describir tanto fuerzas verticales como horizontales producidas por el andar del peatdn solo
es de mayor interés tomarlas en cuenta cuando son producidas por un grupo de gente o
multitud de peatones coordinados a una misma velocidad. Esta es una circunstancia a la
cual se le define como el fendmeno de sincronizacidn entre la estructura y el caminar de los

peatones.

Durante la vibracidn del puente peatonal una especie de interaccién de la estructura con
grupo de peatones consiste cuando el paso de los peatones es muy cercana a la frecuencia
natural de la estructura (Zivanovic et al., 2005). Un ejemplo de los efectos de la carga lateral
es en el puente milenio donde se encontrd la sincronizacién entre el andar de un grupo de
peatones y la frecuencia natural de la estructura (Fitzpatrick et al., 2001)
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2.3.4 Fenomeno de sincronia lateral y vertical

La gente es mas tolerante a vibraciones verticales que a las horizontales cuando caminan
sobre la estructura. Ellos son sensibles a movimientos laterales de bajas frecuencias en la
superficie en la cual ellos caminan. Fuerzas horizontales aleatorias producidas con el
caminar de las personas, combinadas con la sincronizacién que ocurre naturalmente al
entrar una multitud, causa un pequefio movimiento horizontal en el puente y tal vez, el
caminar de algunos peatones se sincroniza con el movimiento del puente. Si este pequefo
movimiento es perceptible, se vuelve mas comodo para el peatdn caminar en sincronizacién
con el movimiento vertical del puente (Willford, 2002)(Nakamura, 2002).

Por qué los movimientos laterales producen un balance, los peatones tienden a caminar
con los pies mas separados y tienden a sincronizar sus pasos con la superficie en
movimiento. Los peatones encuentran que esto los ayuda a mantener su balance lateral
(Fjalar Haufsson, 2005). El caminar sincronizado de mds personas, incrementa el
movimiento lateral del puente ain mas. Cuando la amplitud del movimiento se incrementa,
las fuerzas laterales dindmicas se incrementan, eso también es un incremento en el grado
de sincronizacidn entre los peatones. En este sentido, la vibracidn tiene una auto-excitaciéon
natural y toma un tiempo que la vibracion se desarrolle por completo. Sin embargo, debido
al comportamiento humano de los peatones, ellos reducen su velocidad de caminado o se
detienen cuando la vibracidn se convierte insoportable. Por lo tanto, la amplitud de la
vibracién no se vuelve infinitamente grande (Nakamura, 2002)(Roberts, 2003).

El movimiento del puente Millennium fue claramente causada por una substancial carga
lateral que no fue anticipada durante el disefio. El efecto de carga fue encontrado que se
debe a la sincronizacidn de las fuerzas laterales de la pisada al entrar una gran multitud de
peatones en el puente (Dallar et al., 2001). Esto ocurre por qué es mas cdbmodo para los
peatones caminar en sincronizacidon con el balanceo natural del puente, inclusive si el
balanceo de este es al principio muy pequeno. Ver figura 2.6.
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Figura 2.6: Aceleracidn lateral y numero de peatones cruzando el puente milenio.

Los peatones encuentran que esta interacciéon con el movimiento del puente mas
predecible y ayuda a mantener su balance lateral. Esta reaccién inconsciente de los
peatones asegura que la fuerza de la pisada es aplicada a la frecuencia resonante del
puente, y en una fase la cual incrementa el movimiento del puente. Cuando la amplitud del
puente aumenta, la fuerza lateral impartida por los peatones incrementa, al igual que el
grado de correlacién entre los individuos. Eso fue determinado posteriormente, eso para
claros potencialmente susceptibles hay un nimero critico de peatones que causan el
incremento de vibraciones a niveles inaceptables.

Sincronizacion vertical

Cuando se camina a través de un puente, los peatones son mas tolerantes a la vibracion
vertical que horizontal. En un estudio relatado por Bachmann y Ammann en 1987, se sugiere
que los desplazamientos verticales de al menos 10 mm son necesarios para causar
perturbaciones a una pisada natural. Esto corresponde a las aceleraciones de al menos 1.6
m/s2 a 2 Hz.

Ademads, un grupo de prueba con 250 personas sobre el puente Milenio en Londres no
revelé pruebas de sincronizacion a la aceleracion vertical, amplitudes de hasta 0.4 m/s2.133
Ademads estas pruebas no proporcionaron evidencia de que las fuerzas verticales generadas
por los peatones son otras de forma aleatoria. Por lo tanto, es mas probable que las
vibraciones existentes, limites sefialados en las normas son suficientes para impedir la
sincronizacidn vertical entre la estructura y los peatones.

Sincronizacion Horizontal.
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Se sabe que los peatones son sensibles a la baja frecuencia de movimiento lateral en la
superficie sobre la que caminan. El fendmeno de la sincronizaciéon horizontal puede
describirse de la siguiente manera: en primer lugar, las fuerzas horizontales aleatorias
peatonales, combinada con la sincronizacidon que se produce de forma natural dentro de
una multitud, causa pequefios movimientos horizontales del puente y, quizds, el caminar
de algunos peatones pasa a ser sincronizado con el movimiento del puente.

Si este pequeio movimiento es perceptible, resulta mds cémodo para los peatones a
caminar en sincronia con el movimiento horizontal del puente. Porque afecta el equilibrio
de movimiento lateral, los peatones tienden a caminar con los pies mds separados e
intentar sincronizar sus pasos con el movimiento de la superficie. Los peatones encontrar
esto les ayuda a mantener su equilibrio lateral.

Este comportamiento instintivo de peatones garantiza que las fuerzas dinamicas son
aplicadas a una frecuencia de resonancia del puente y, en consecuencia, aumenta el
movimiento del puente. La caminata de mas peatones es sincronizado aumentando el
movimiento lateral adicional.

Como la amplitud del movimiento lateral, aumenta la fuerza dindmica, asi como el grado de
sincronizacion entre los peatones. En este sentido, la vibracidn tiene una naturaleza auto
excitado y toma algun tiempo antes de que la vibracién esté plenamente desarrollada. Sin
embargo, debido al comportamiento de los peatones, que reducen la velocidad de caminata
o dejar de caminar cuando la vibracién se vuelve incémoda. Por lo tanto, la amplitud de
vibracion no sea infinitamente grande (Dallar et al., 2001)(Nakamura, 2002)(Pavic vy
Reynolds, 2001). Las observaciones indican que una proporcion significativa de los peatones
pueden comenzar a sincronizar cuando la amplitud de movimiento del puente peatonal es
de sélo unos pocos milimetros (Fitzpatrick et al., 2001).

En 2002, (Willford, 2002) informé de las pruebas que fueron tomadas poco después de la
inauguracion del Puente del Milenio de Londres. Estas pruebas se realizaron con una sola
persona caminando sobre una plataforma moviéndose horizontalmente. El objetivo era
investigar el fendmeno de la interaccion humano-estructura y sincronizacién (McRoble,
Morgenthal,Lasenby y Ringer, 2003). Los resultados de Willford mostraron que como el
movimiento horizontal incremento también lo hizo |la fuerza del paso lateral del peaton.
Como la amplitud de la plataforma aumentdé de 0 a 30 mm, la carga dinamica horizontal
paso de ser el 5% de los peatones carga estatica vertical al 10%.
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Estos examenes también indicaron que a 1 Hz, amplitudes de movimiento tan bajos como
5 mm provocé un 40% de probabilidad de sincronizacion entre peatones y estructura
(Willllford, 2002).

En diciembre de 2000, se realizaron pruebas controladas en el Puente del Milenio. Un grupo
de personas fueron instruidas a caminar en una ruta circulatoria en un tramo del puente. El
numero de personas en el grupo fue aumentando gradualmente y el movimiento lateral del
puente observado. Esta prueba demostré que el fendmeno de la sincronizacion es No-
Linear, véase la Fig. 2.6. La respuesta dinamica del puente fue estable hasta un numero
critico de personas estaban en el puente. Posteriormente, las personas tienden a caminar
en sincronia con el balanceo del puente, dando lugar a un rdpido aumento en la amplitud
de la respuesta dindmica (Roberts, 2003).

Las pruebas también mostraron que las fuerzas laterales estan fuertemente
correlacionadas con el movimiento lateral del puente (Fitzpatrick, 2001). Ahora que las
cargas inducidas por los peatones se han descrito el siguiente paso es modelar estas cargas
matematicamente a fin de resolver la ecuacién de movimiento.

2.4 Modelado de cargas

Para poder realizar un andlisis dindmico de una estructura, se necesita un modelo
matematico de las fuerzas dinamicas de los peatones. Es importante tomar en cuenta en el
modelo matematico las fuerzas dindmicas tanto de una persona como de una multitud de
personas trasladandose en la estructura.

En esta seccidn, tres diferentes modelos matematicos para describir la fuerza dindmica de
los peatones seran presentados. Primero, la carga de un solo peatén es aproximado a una
fuerza periddica que puede ser representada por una serie de Fourier. Entonces se hace un
intento de modelar las cargas producidas por un grupo o una multitud usando los mismos
principios. Finalmente, dos diferente modelos de cargas modelan las cargas sincronizadas
por multitudes son presentadas. Estos modelos son ambos resultados de observaciones y
mediciones del fenémeno de la sincronizacidon horizontal Humano-Estructura.

2.4.1 Modelo de cargas periddico
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El modelo de cargas periddicas esta basado en una suposicion de que todos los peatones
producen exactamente la misma fuerza y que esta fuerza es periddica (Zivanovic, 2005).
También es supuesto que la fuerza producida por el peatdn es constante en tiempo.

Una persona

La carga dinamica respectiva a un peatén moviéndose debe ser considerada como una
fuerza periddica, ver ejemplo Fig. 2.3. Esta fuerza f,(t) Puede ser representada por una serie
de Fourier en la cual la harmdnica principal tiene la misma frecuencia que el ritmo 71

fr(®) = Q+X5-1Q a, sin@nnft + B,)) (2.12)

Donde Q es el peso del peatdn, an es el factor de la nth armdnica, f es la frecuencia de la
fuerza, @, es el cambio de fase de la nth arménica, n es el nimero de la armdnica y k es el
numero total de las armdnicas que contribuyen.

Muchas medidas han sido tomadas para poder cuantificar el factor de carga an el cual es la
base para el modelo de carga. Los resultados de ellos tres son mostrados en la tabla 2.1

Tabla 2.1: Factores de carga dindmica por diferentes autores.

Autor Factor Dindmico de Carga Direccion
Blanchard. 1977

Oli=0257 Vertical

Bachmannetal., 1987 |, _ 0,37 Q2=0,10 O3 =0,12 Vertical

0l4=0,04 05=0,08

Bachmann etal., 1987 | q;-0,039 02=0,010 O3 = Lateral
0,043 a4 =0,012 a5 =0,015

Young, 2001 o1 = 0,37(f - 0,92) Vertical

O2= 0,054 +0,0044f
03 = 0,026 + 0,0050f
Ol4 = 0,010 + 0,0051f

En 1977, Blanchard propuso un factor de carga vertical dindmico de 0.257. Diez afios
después, Bachmann y Ammann reportan las primeras cinco armoénicas de las fuerzas
verticales asi como de las horizontales. Ellos encontraron que la primera armodnica de la
carga dinamica vertical es el 37% de la carga vertical estatica y la primera armodnica de la
carga dinamica horizontal es el 3.9% de la carga estatica vertical, tabla 2.1.
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En 2001, un afio después de la apertura del puente Millennium, Young presento su trabajo
de varias investigaciones. El principio de este trabajo es ahora usado por Arup Consulting
Engineers cuando modelan las fuerzas producidas por el caminar y la respuesta
correspondiente de la estructura. Young propuso las primeras cuatro arménicas de la fuerza
vertical como una funcion de la frecuencia del caminar f, ver tabla 2.1. (Zivanovic, 2005).

Es notable en todas estas pruebas, realizadas para cuantificar los factores de carga, fueron
obtenidas por mediciones de fuerza directas o indirectas sobre superficies rigidas
(Zivanovic, 2005). A quedado bien entendido que los movimientos horizontales de la
superficie tienden a incrementar la fuerza horizontal del peaton.

Grupos y multitudes de personas

Es natural que al primer intento de modelar cargas inducidas por un grupo de peatones es
en términos de multiplicar la carga inducida por un peatdn, fp (t), con una constante. En
1978, Matsumoto intento definir dicha constante (Zivanovic, 2005).El asumidé que los
peatones llegaban al puente siguiendo una distribucién de Poisson, mientras que el angulo
de fase siga una distribucién completamente aleatoria. Basado en estas suposiciones
Matsumoto definié un factor m para multiplicar la amplitud de la vibracién calculada para

una persona

m = +VATo (2.22)

Donde A es la tasa de flujo promedio de las personas sobre el ancho del puente [pers/s] y
T, es el tiempo en segundos necesario para cruzar el puente en su longitud L (Bachmann,
2002). El producto de AT, es igual al nUmero de peatones en el puente a cualquier tiempo
al instante, denotando n. El factor de multiplicacion m=vn es por lo tanto equivalente a la
carga debida a la absoluta desincronizacién de los peatones (Zivanovic, 2005). En el mismo
sentido, el factor de multiplicacién m=n es equivalente a la carga debida a la absoluta
sincronizaciéon de los peatones.

Ahora es claro, que si una multitud viaja a través de la estructura se sincronizara a un grado,
el factor de multiplicacién es en el intervalo de m= [Vn n]. Finalmente, al decidir el grado de
sincronizacion, la carga total por un grupo o multitud, Fp (t) Puede ser calculado usando la
formula

Fp(t) = m= fp(t) (2.23)

2.4.2 Modelo de cargas de Dallard.
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En diciembre del 2000, (Dallard et al., 2001) realizo una prueba en el puente Millennium el
objetivo de la prueba era obtener una base de datos necesaria para resolver el problema
de vibracién en el puente Millennium. La prueba mostro que la fuerza dinamica inducida
por los peatones es proporcionalmente aproximada a la velocidad lateral del puente (Dallar
et al., 2001).

Acorde a Dallard, la fuerza dindmica del peatdn, fp(t), puede ser relacionada con la velocidad
local del puente, Uocal, por

FP(t) = k Olocal (2.24)

Donde k es una constante que depende de las caracteristicas del puente. La contribucion
de los peatones a la fuerza modal se representa con @fp(t), donde @ es el modo de forma.
La velocidad local esta relacionada con la velocidad modal por Uicai= @U. Por lo tanto la
contribucién de la fuerza modal por un solo peatén

@fp(t) = BkUiocal = B2k (2.25)

Entonces la fuerza modal de excitacion generada por n personas distribuidas
uniformemente en el lapso es

Fp(t) = 7 [/ 0%k dx (2.26)

El valor de k debe ser estimado para este caso. Basado en la prueba de campo realizada en
el puente de London Millennium, k fue definido como 300 Ns/m en el rango de frecuencia
lateral 0.5-1.0 Hz.

Por ejemplo, si el modo de forma de la estructura es aproximado con la funcién

B(x) = sinz% (2.27)

La fuerza lateral del peatdn se vuelve:
1 L 2 7 1 ’
fp(t) = Zfo @? nk G dx = Snku(t) (2.28)

Porque la fuerza lateral del peatdn es proporcional a la velocidad del puente, el movimiento
del peatdn actiia como como un amortiguador negativo incrementando la respuesta de la
estructura. Basado en el modelo de fuerza, Dallard propuso un disefio primario para revisar
los requerimientos para mantener el amortiguamiento positivo. Ellos también derivaron
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una expresion para el nivel de amortiguamiento requerido cuando la fuerza de
amortiguamiento excede la excitacién de la fuerza (Dallar et al., 2001).

Acorde a Dallard, el amortiguamiento requerido es:

1 L 2 nk
c> Lfo ] po—r dx (2.29)
Donde L es el claro del puente, n es el nUmero de peatones cruzando el puente y M es la
masa modal del puente.

Para un nivel de amortiguacién, el numero de peatones, n,, puede ser derivado de la
ecuacion anterior.

4mcfM
n,= <41 _—— (2.30)
szo @2 dx
Ahora, asumiendo el mismo modo de forma anterior, el amortiguamiento requerido puede
ser calculado como

nk
c> p—— (2.31)
De la misma forma, la limitante de nimero de peatones es
n, = @ (2.32)

La simplicidad de este modelo de carga es claramente una ventaja. Las desventajas sin
embargo, son que cuando la fuerza lateral Fp(t) es mds larga que la fuerza de
amortiguamiento c0(t), la respuesta del puente aumenta infinitamente.[”?! Esto no
concuerda con las observaciones. Por qué en la humanidad de los peatones, ellos reducen
su velocidad o paran de caminar cuando la respuesta del puente se vuelve muy notable. Por
lo tanto la respuesta del puente no incrementa infinitamente. En 2004, Nakamura, 2004)
propuso modificaciones al modelo de cargas de Dallard.

2.4.3 Modelo de cargas de Nakamura

En una publicacidon en el Journal of Structural Engineering en enero del 2004, Nakamura
propuso un modelo de carga para evaluar las fuerzas dinamicas laterales de los peatones.
[741 Su trabajo esta basado en observaciones y cdlculos en el Toda, Japdn, el cual sufrié
fuertes vibraciones laterales por peatones.
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La ecuacion basica del modelo de Nakamura es la del movimiento

Mgii(t) + Cgu(t) + Kgu(t) = F(t) (2.33)

Donde Mg es la masa modal, Cg es la amortiguacion modal y Kg es la rigidez modal del
puente. Donde u(t) es el desplazamiento de la viga, U(t) es la velocidad de la viga y Ui(t) es la
aceleraciéon de la viga. F(t) es la fuerza modal lateral aplicada por todos los peatones al
puente. Dado por:

1(t)
F(8) = kikz 25 G ) Mpg (2.34)

El coeficiente ki es una proporcion de la fuerza lateral del peso del peatdn. El coeficiente k2
es el porcentaje de los peatones que se sincronizan con la vibracion de la viga. Mpg es el
modal del peso propio del peatén. G(fz) es una funcién que describe como los peatones se
sincronizan con la frecuencia natural del puente. El peor escenario posibles es obviamente
cuando G(fs)=1,0.

Como se puede observaren la fig. 2.3, Nakamura asume que la sincronizacidon de los
peatones con la velocidad de la viga U(t) a bajas velocidades. Sin embargo cuando la
velocidad de la viga se vuelve mayor, los peatones se sienten incomodos se detienen o bajan
la velocidad del caminado. Es por eso que la respuesta de la viga no incrementa
infinitamente pero es limitado a cierto nivel. La limitacion depende del coeficiente ks
(Nakamura, 2004).
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Figura 2.3: Comparacion de los modelos de Nakamura y Dallard.

En la figura 2.3 comparamos los dos modelos de carga propuestos por Dallar y Nakamura.
Ambos modelos asumen que la fuerza de los peatones esta en funcién de la velocidad del
puente. Sin embargo, la fuerza propuesta por Dallar incrementa linealmente con la
velocidad del puente mientras que la fuerza propuesta por Nakamura incrementa

linealmente a bajas velocidades pero la tasa de crecimiento se vuelve menor a velocidades
altas.
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Capitulo 3

ESPECIFICACIONES, NORMATIVAS Y REGLAMENTOS

Las vibraciones producidas por las personas pueden causar deformaciones, asi como
pequefiias o grandes afectaciones a los elementos estructurales o no estructurales que los
constituyen. Algunas de estas incidencias son:

e Rotura, agrietamiento o fisuracion.

e Empeoramiento de patologias existentes por otras causas de elementos
estructurales o no estructurales.

e Caidas de equipos o maquinaria de trabajo con los consecuentes danos en equipos
0 personas.

Ademas de los efectos descritos anteriormente, pueden producir problemas de fatiga,
incremento de tensiones o sobreesfuerzos en los elementos resistentes principales de la
estructura. Los criterios de aceptacidon de los valores de las vibraciones deben tener en
cuenta los siguientes factores entre otros: calidad y caracteristicas de los materiales
constructivos, tipologia del edificio, propiedades de la cimentacién, dimensiones de los
principales elementos resistentes, edad de la construccidn, duracién de los efectos de las
vibraciones y caracterizacion de la oscilacién (Sétra, 1998).

Aunque los criterios de aceptacion se toman de manera independiente de la frecuencia, los
valores mas convenientes como indicadores varian en funcion del rango de frecuencia;
mientras que el limite para las vibraciones lo marca la velocidad para frecuencias bajas, para
frecuencias altas, debemos atender a las aceleraciones pico. A pesar de esto, la mayoria de
los criterios se basan en valores de velocidades.

3.1 American Institute Of Steel Construction (AISC)

Respuesta de los peatones al movimiento del puente

La respuesta de los peatones a las vibraciones es un fendmeno muy complejo, involucrando
la magnitud del movimiento, el entorno que rodea el sensor, y la sensibilidad del peatén.
Un movimiento continuo puede ser mas molesto que el movimiento causado por un
impacto infrecuente. El limite de percepcién de movimiento puede ser mayor en un lugar
de trabajo ocupado que en un apartamento quieto. La reaccidon de una persona adulta
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viviendo en el quinceavo piso puede ser considerablemente diferente que la de un adulto

joven viviendo en el segundo piso de un complejo de departamentos, si los dos son sujetos
al mismo movimiento

La reaccion de la gente que siente las vibraciones depende principalmente de que actividad
estén realizando las personas. Las personas en oficinas o residencias no toleran vibraciones
claramente perceptibles (pico de aceleracién de alrededor de 0.05% de la aceleracion de la
gravedad, g), mientras que las personas que forman parte de una actividad pueden aceptar
vibraciones aproximadamente 10 veces mas grandes (5% de la gravedad, g). Personas
comiendo al lado de una pista de baile, levantando pesas junto a un gimnasio de aerobics,
o parados en una mall, aceptaran algo medio (1.5% de la gravedad, g). Los limites anteriores
son para vibraciones con frecuencias entre 4Hz y 8Hz. Fuera de este rango de frecuencias,

las personas aceptan vibraciones con aceleraciones mayores como se muestra en la figura
3.1.
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Figura 3.1: Picos de aceleracion recomendados para el confort de las personas por
vibraciones de actividades de personas.

Criterios recomendados para disefo estructural

Muchos criterios para el confort del peatdon han sido propuestos a través de los afos. El
criterio de vibracién para caminar recomendado son los métodos para estimar las
propiedades requeridas del piso y los procedimientos de disefio fueron primero propuestos
por Allen y Murray (1993). El criterio difiere considerablemente de los enfoques basados
en el "heel-drop" anterior. Aunque el criterio propuesto para la vibracién del caminar es
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algo mas completo que los criterios anteriores, tiene un rango mas amplio de aplicabilidad
y resultados en sistemas de piso mas econémicos, pero aceptables.

Vibraciones por caminata

Como parte del esfuerzo para desarrollar esta Guia de disefio %, se desarrollé un nuevo
criterio para las vibraciones causadas por la marcha con una aplicabilidad mas amplia que
los criterios actualmente utilizados en América del Norte. El criterio se basa en la respuesta
dinamica de los sistemas de piso soportados por vigas de acero o viguetas a las fuerzas de
desplazamiento, y se puede usar para evaluar sistemas estructurales que apoyan oficinas,
centros comerciales, pasarelas y similares (Allen y Murray 1993). Su desarrollo se explica en
los parrafos siguientes y su aplicacion se muestra en el Capitulo 4. El criterio se desarrolld
utilizando lo siguiente:

e Limites de aceleracion recomendados por la Organizacién Internacional de
Estdndares (Norma Internacional ISO 2631-2, 1989), ajustados para la ocupacion
prevista. El estandar ISO sugiere limites en términos de aceleracién eficaz como un
multiplo de la curva de linea base que se muestra en la figura 3.1. Los
multiplicadores para el criterio propuesto, que se expresa en términos de
aceleracién maxima, son 10 para oficinas, 30 para centros comerciales y puentes
peatonales interiores, y 100 para puentes peatonales al aire libre. Para fines de
disefio, se puede suponer que los limites oscilan entre 0,8 y 1,5 veces los valores
recomendados segun la duracion de la vibracién y la frecuencia de los eventos de
vibracién.

e Una componente dependiente de la fuerza armdnica la cual se sincroniza con la
frecuencia fundamental del piso:

F1=Pay cos(2mifyqas0t) (3.1)
Ddnde:
P = peso de la persona, tomado como 0.7KN (70 Kg) para disefo.
a1 = Coeficiente dindmico para la it" componente de la fuerza arménica.
i = Multiple armodnica de la frecuencia de paso.

fpaso = Frecuencia de paso.

Los valores recomendados para a; son dados en la tabla 3.1

e Una funcién de respuesta de resonancia de la forma:
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a Ra.P

X cos(2mifpasot) (3.2)

Dénde:

a /g = radio de la aceleracién del piso acorde la aceleracion de la gravedad.
R = Factor de reduccion.

B = modal de amortiguamiento.

W = Peso efectivo del piso.

El factor de reduccidn R tiene en cuenta el hecho de que no se logra un movimiento
de resonancia en estado estacionario total para caminar y que la persona que
camina y la persona que estd detenida no estan simultaneamente en el lugar del
desplazamiento modal maximo. Es recomendado que R sea tomado como 0.7 para
puentes peatonales y 0.5 para pisos de estructuras.

Tabla 3.1: frecuencias comunes y coeficientes dinamicos.

Harmonica| Persona caminando | Clase de Aerobics Grupo Bailnado
i f, Hz al f, Hz al f, Hz al
1 1.6-2.2 0.5 2-2.75 1.5 1.5-3 0.5
2 3.2-44 0.2 4-5.5 0.6
3 4.8-6.6 0.1 6-8.25 0.1
4 6.4-8.8 0.05

Para evaluaciones, el pico de aceleracidn para caminata puede ser estimado por la ecuacién
(3.2) al seleccionar la mds baja arménica, i, para la cual la frecuencia, f=i*fpaso, pueda
sincronizarse con una frecuencia natural del piso de la estructura. El pico de aceleracion es
entonces comparado con el limite apropiado en la figura 3.1. Para disefio, la ecuacién 3.2
puede ser simplificada al aproximar la relacién del paso, entre el coeficiente dindmico, aj,
y la frecuencia, f, mostrado en la figura 3.2 por la formula a = 0.83exp(-0.35f).
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Figura 3.2: Coeficiente dinamico contra frecuencia

Con esta sustitucion, es obtenido el siguiente criterio de diseno simplificado:

ar _ Poexp(—0.35f,) < % (3.3)

g pw g

Dénde:

ap/g = Pico de aceleracién estimado.

ao/g = Aceleracién limite de la tabla 3.1.

fn = Frecuencia natural del piso de la estructura.

Po = Fuerza constante igual a 651b para pisos y 921b para puentes peatonales.

El numerador Poexp(-0.35f,) en desigualdad, representa la fuerza efectiva de la arménica
acorde el caminar el cual da como resultado una respuesta de resonancia en la frecuencia
de piso natural, f,. El movimiento casi estatico de la deflexién y el impulso de vibracion del
paso puede volverse mas critico que la resonancia si la frecuencia fundamental de un piso
es mayor que 8Hz. Para tener en cuenta aproximadamente la vibracidon de impulso de paso,
el limite de aceleracién ag/g no aumenta con una frecuencia superior a 8 Hz, como seria si
se usara la Figura 3.1. Es decir, la porcidn horizontal de las curvas entre 4 Hzy 8 Hz en la
Figura 3.1 se extiende hacia la derecha mas alla de 8 Hz. Para tener en cuenta el movimiento
debido a la deflexidn estatica variable, se introduce una rigidez estatica minima de 1 kN /
mm (5,7 kips / pulgada) bajo carga concentrada como control adicional si la frecuencia
natural es superior a 9-10 Hz.
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3.2 British Standards (BS) 5400

La norma britanica BS 5400 (BS 5400, 1978) se aplica al disefio y construccion de puentes
peatonales. Cada una de las partes de BS 5400 esta implementada por un estandar (BD), y
algunos de estas normas varian ciertos aspectos de la parte que se implementan. Ahi dos
estdndares BD que se relacionan con el disefio del puente peatonal. Criterios de disefio para
puentes peatonales se dan en la BD 29/04 y cargas para los puentes peatonales se dan en
la (BD) 37/01.

La norma BS 5400 es uno de los primeros cddigos de buenas practicas que tenian por objeto
expreso con cuestiones relativas a las vibraciones en los puentes peatonales.

En BS 5400: Apéndice C, se define un procedimiento para el control de las vibraciones
verticales debido a un solo peatén para puentes peatonales que tienen frecuencias
verticales naturales de hasta 5 Hz (BS 5400, 1978).

Basado en experiencia con las vibraciones laterales del puente del Milenio de Londres, una
version actualizada versién de BS 5400, BD 37/01 (DMRB, 2002), requiere verificacion de la
capacidad de servicio de la vibracidon también en direccién lateral. Para todos los puentes
peatonales con frecuencias fundamentales laterales inferiores a 1,5 Hz se requiere un
analisis dindmico detallado. Sin embargo, el procedimiento para esto no se da (Zivanovic,
2005)(Pimentel, Pavic y Waldron, 2001).

La norma BD 29/04, que se ocupa de los criterios de disefio para los puentes peatonales,
afirma que el disefador debe tener en cuenta la susceptibilidad de cualquier puente
peatonal a las vibraciones inducida por los peatones. En particular, se da la posibilidad de
gue el paso de un gran numero de personas pueda excitar la estructura en forma no
intencional.

Se observa que los disefiadores deben ser conscientes de que puentes peatonales con modo
de oscilacién con frecuencias menores de 5 Hz para movimientos verticales de la cubierta,
y menos de 1,5 Hz para movimientos horizontales, son especialmente susceptibles a
grandes oscilaciones inaceptables causadas por el paso de grupos grandes de personas que
pueden llevar a su sincronia (DMRB, 2004).

El BD 29/04 mas lejos declara que todos los puentes peatonales deben satisfacer las

exigencias de utilidad de vibracidon dispuestas en BD 37/01: El Apéndice B5.5. Alli es
declarado que si la frecuencia fundamental natural de vibracion excede 5 Hz para la
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direccion vertical y 1,5 Hz la direccién horizontal, la exigencia de utilidad de vibraciéon es
considerada satisfactoria.

Si la frecuencia fundamental de vibracién vertical, por otra parte, es menor que, o iguala 5
Hz, la aceleracién maxima vertical de cualquier parte del puente sera limitada a 0,5 Vfo m/s2.
La aceleraciéon maxima vertical puede ser calculada con un método simplificado o con un
método general.

El método simplificado para sacar la aceleracién maxima vertical dada en BD 37/01 es valido
solo para un solo tramo, o dos o tres tramos continuos, simétricos de superestructuras
simplemente apoyadas de seccidn transversal constante. superestructuras mas complejas,
la aceleracion maxima vertical debe ser calculada asumiendo que la carga dinamica aplicada
por un peatdn puede ser representada por un punto de carga periddica F moviéndose a
través del tramo principal del puente a una velocidad constante Vt como sigue:

F = 180sin(2m fo t) [N] (3.4)
vt =0,9 fo [m/s] (3.5)

donde fo es la frecuencia fundamental natural del puente y t es el puente.

Si la frecuencia fundamental de vibracidn horizontal es menor que 1.5 Hz. se dara una
consideracién especial a la posibilidad de excitacién, por los peatones, de movimientos
laterales de magnitud inaceptables. Los puentes que tienen baja masa y amortiguacion, son
susceptibles particularmente a dichas vibraciones. Sin embargo, el método para obtener la
aceleracion maxima horizontal, no es dado.

3.3 Normas Técnicas Complementarias del Distrito Federal
VIBRACIONES

Las amplitudes tolerables de los desplazamientos debidos a vibraciones no podran exceder
los valores establecidos en la seccion.

Ademas, deberdn imponerse limites a las amplitudes méximas de las vibraciones, de
acuerdo con su frecuencia, de manera de evitar condiciones que afecten seriamente la
comodidad de los ocupantes o que puedan causar dafios a equipo sensible a las excitaciones
citadas.

DESPLAZAMIENTOS
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En las edificaciones comunes sujetas a acciones permanentes o variables, la revisién del

estado limite de desplazamientos se cumplira si se verifica que no exceden los valores

siguientes:

a)

b)

Un desplazamiento vertical en el centro de trabes en el que se incluyen efectos a
largo plazo, igual al claro entre 240 mas 5 mm; ademas, en miembros en los cuales
sus desplazamientos afecten a elementos no estructurales, como muros de
mamposteria, que no sean capaces de soportar desplazamientos apreciables, se
considerara como estado limite a un desplazamiento vertical, medido después de
colocar los elementos no estructurales, igual al claro de la trabe entre 480 mas 3
mm. Para elementos en voladizo los limites anteriores se duplicaran.

Un desplazamiento horizontal relativo entre dos niveles sucesivos de la estructura,
igual a la altura del entrepiso dividido entre 500, para edificaciones en las cuales se
hayan unido los elementos no estructurales capaces de sufrir dafios bajo pequefios
desplazamientos; en otros casos, el limite serd igual a la altura del entrepiso dividido
entre 250. Para disefio sismico o por viento se observara lo dispuesto en las normas
correspondientes.

3.4 American Association of State Highway and Transportation

Officials (AASHTO —-LRFD) Especificaciones para el disefio de puentes

peatonales.

De acuerdo a lo especificado en AASHTO, la vibracién de la estructura no deberd causar

sensacion de des confort o peligro a los usuarios del puente, por lo que especifica lo

siguiente:

La frecuencia fundamental en el modo vertical del puente peatonal sin carga viva debera

ser mayor a 3 hz, para evitar resonancia y en la direccién lateral la frecuencia fundamental

del puente deberd ser mayor que 1.3 Hz, si la frecuencia fundamental no satisface estas

limitaciones deberan realizarse estudios adicionales para asegurar la adecuada seguridad

estructural y el servicio del mismo.

3.5 Eurocode EN1990: Bases para el diseiio estructural
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Se afirma que los criterios de confort del andar de los peatones se deben definir en términos
de aceleracién maxima aceptable en cualquier parte de la estructura. También se dan
valores maximos recomendados para cualquier parte de la estructura, ver tabla 3.2

Tabla 3.2: Aceleracion maxima aceptable, EN 1990.

-Sentido o condicién Aceleracién maxima
Vibracién vertical 0.7 m/s?
Vibracion horizontal, uso normal 0.2 m/s?
Vibracion horizontal, condiciones de multitud de peatones 0.4 m/s?

El capitulo 5.7 trata con modelos dindmicos de cargas peatonales. Establece que
dependiendo de las caracteristicas dindmicas de la estructura, las frecuencias naturales
relevantes de la estructura principal del puente, deberd ser evaluado desde un modelo
estructural apropiado. Ademas establece que las fuerzas ejercidas por los peatones con una
frecuencia idéntica a una de las frecuencias naturales del puente pueden resultar en
resonancia y necesita ser tomado en cuenta para verificaciéon de estados limite en relacién
con las vibraciones. Finalmente, Eurocode 1 establece que un modelo dindmico apropiado
de la carga peatonal asi como los criterios de confort, deben ser definidos. Sin embargo, el
método para modelar las cargas peatonales es propuesto al disefiador.

Eurocode 5, Parte 2 contiene informacidn relevante para disefar puentes de madera.

Se requiere calcular la respuesta de aceleracion de un puente debido a pequefios grupos de
peatones en ambas direcciones, vertical y lateral. La aceleracién aceptable es la misma que
en EN1990, 0.7 y 0.2 m/s? en direccion vertical y horizontal respectivamente. Se debe
realizar una verificacién para este disefio de confort para puentes con frecuencias naturales
menores que 5 Hz. para modos verticales y por debajo de 2.5 Hz. para modos horizontales.
Un método simplificado para calcular vibraciones causadas por peatones en vigas
simplemente apoyadas es dado en Eurocode 5: Anexo B. Por otra parte, los modelos de
carga y métodos de andlisis para estructuras mdas complejas, son dejados a propuesta del
disefiador.

También se observa que los datos usados en los calculos, y por lo tanto los resultados, estan
sujetos a incertidumbres muy altas. Por lo tanto si el criterio de confort no satisface con un
margen significativo, puede que sea necesario hacer prever en el disefio la posible
instalacion de amortiguadores una vez finalizada la estructura.
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3.6 International Standarization Organization 10137 (ISO)

La norma ISO 10137 es desarrollada por la Organizacidn Internacional para la Normalizacién
con el objetivo de presentar los principios para predecir vibraciones en la etapa de disefo.
También para evaluar la aceptabilidad de vibraciones en la estructura.

ISO 10137 define la fuente de vibracion, la ruta y el receptor como tres cuestiones clave los
cuales requieren consideracién cuando se trata con la capacidad de servicio de la vibracién
de las estructuras. La fuente de vibracion produce fuerzas dindmicas o acciones (peatones).
El medio de la estructura entre la fuente y el receptor constituye la via de transmisién (el
puente). Los receptores de las vibraciones son de nuevo los peatones del puente. De
acuerdo a ISO 10137, el andlisis de respuesta requiere un modelo de calculo que incorpore
las caracteristicas de la fuente y las vias de transmisidn y cudl es resuelta por la respuesta
de vibracién en el receptor.

ISO 10137 establece que el disefiador debe decidir el criterio en la capacidad del servicio y
su variabilidad. Ademas, la norma ISO 10137 establece que los puentes peatonales deben
ser disefiados de modo que las amplitudes de vibracién de las fuentes de vibracién no
alarmen a los usuarios. En el Anexo C, se dan algunos ejemplos de criterios de vibraciéon
para puentes peatonales. Se sugiere utilizar las curvas base para vibraciones en ambas
direcciones, vertical y horizontal dado en ISO 2631-2, multiplicado por un factor de 60,
excepto cuando una o mas personas sigan paradas en el puente, en cuyo caso se deberd
aplicar un factor de 30. Esto es debido al hecho de que una persona de pie es mas sensible
a la vibracién que una persona caminando. Sin embargo, de acuerdo con Zivanovic, 2005,
estas recomendaciones no estan basadas en la investigacién publicada pertinente a las
vibraciones de puentes peatonales.
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Figura 3.3: Curva base de vibracidon vertical para la aceleracion

39



063

04
0.2%
0.16

01
0.063 ---
0.04 -
0.025
0016
0.01

Acceleration {rms) [m/s2]

o
o
S
&
(5]

0.004

0.0025

00016 : :

0.001 1 1 1 |

1 16 25 4 63 10 16 25 40 63 100
Frequency [Hz]

0.01
0.063
0.04 |
0.025 |
0.018

0.01
0.063
0.04
0.025
0.016
0.01
0.0063
0.004
0.0025
0.0016 S

Aceleraclon {rms) (m/s2)

]
)
-
1
]
v
1
]

1
i
]
1
L

0.001
1 63 10 16

Frecuencia (Hz)

[+
o
B
o

Figura 3.4: Curva base de vibracion horizontal para la aceleracion

De acuerdo con la norma ISO 10137, las acciones dindmicas de una o mas personas pueden
presentarse como un analisis tiempo-historia. Estas acciones varian con el tiempo y la
posicién que las personas atraviesan el soporte de la estructura.
La situacidn del disefio debe ser seleccionada dependiendo del trafico de peatones para ser
admitido en el puente peatonal durante su vida util. Se recomienda considerar los
siguientes escenarios:

e Una persona caminando a través del puente.

e Un promedio del flujo de peatones ( tamafio del grupo de 8 a 15 personas)

e Flujo de peatones (mas de 15 personas)

e Eventos coreogréficos de festivales ocasionales (cuando sea relevante)
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De acuerdo con la norma ISO 10137: Anexo A, la fuerza dinamica F(t) producida por una
persona caminando sobre el puente puede ser expresada en el dominio de frecuencia como
una serie de Fourier, Ec. 3.6 y 3.7 (I1SO, 2005).

Fv(t)=Q(1 + Zzﬂ(an,v sin( 2nn ft + én, v))) Direccidn vertical (3.6)

Fh(t) =Q(1+ Z:=1(an,h sin( 2nn ft + ¢n, h))) Direccién horizontal (3.7)

Dénde:

ay , = coeficiente numérico correspondiente a la nt" arménica, direccién vertical

an, p, = coeficiente numérico correspondiente a la nt" arménica, direccién horizontal

Q = carga estatica de la persona participante

f = componente de frecuencia de carga repetitiva

én, v = angulo de fase de nt" arménica, direccién vertical

én, h = dngulo de fase de nt" armédnica, direccion horizontal

n = numero entero que designa armonicos de lo fundamental

k = nimero de armdnicas que caracterizan la funcidn de fuerza en el rango de frecuencia
de interés

Algunos ejemplos de valores para el coeficiente numérico a, , son dados en ISO 10137:
Anexo A.
Las acciones dinamicas de los grupos de participantes, depende principalmente del peso de
los participantes, la densidad méaxima de las personas por unidad de area del piso y en el
grado de coordinacion de los participantes.
La coordinacién puede ser representada por la aplicacién de un factor de coordinacion C
(N) a la funcién de fuerza:

F(®)ny = F() *x C(N) (3.8)

Donde N es el nimero de participantes. Por ejemplo, si el movimiento de un grupo de
personas no es coordinado, el factor de coordinacidn se convierte en:

cvy = YN/, 3.9)
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3.7 Service d Etudes techniques des routes et autoroutes (Sétra)

El nivel de confort logrado se evalua mediante la referencia a la aceleracion experimentada
por la estructura, determinada a través del calculo, usando diferentes casos de cargas
dinamicas. Por lo tanto, no es directamente una cuestién de la aceleracién percibida por los
usuarios de la estructura. Dada la naturaleza subjetiva del concepto de comodidad, se ha
decidido clasificar en términos de rangos que pasos. Las tablas 3.3 y 3.4 definen 4 rangos,
para aceleraciones verticales y horizontales respectivamente. En orden ascendente, las
primeras 3 corresponden al confort maximo, medio y minimo descritos en el parrafo previo.
El rango 4 corresponde a una aceleracién incomoda que no es aceptable (Sétra, 1998)

Tabla 3.3: Rangos de aceleracién (en m/s2) para vibraciones verticales.

Aceleracién |0 0.5 1 2.5
Rango1l [Max
Rango 2
Rango 3 Min
Rango 4

Tabla 3.4: Rangos de aceleracion (en m/s2) para vibraciones verticales. La aceleracion es
limitada en cualquier caso a 0.10 m/s? para evadir el efecto “lock-in”

Aceleracion |0 0.15 0.3 0.8
Rango1l [Max
Rango 2
Rango 3 Min
Rango 4

En las direcciones vertical y horizontal, hay cuatro rangos de frecuencia, que corresponden
a la disminucion del riesgo de resonancia:

Rango 1: riesgo maximo de resonancia.

Rango 2: riesgo medio de resonancia.

Rango 3: bajo riesgo de resonancia para situaciones de carga estandar.
Rango 4: riesgo insignificante de resonancia.

La Tabla 3.5 define los rangos de frecuencia para vibraciones verticales y para vibraciones
horizontales longitudinales. La Tabla 3.6 se refiere a las vibraciones horizontales
transversales (Sétra, 1998).

42



Tabla 3.5: Intervalo de frecuencias (Hz) de las vibraciones verticales y longitudinales.

Frecuencia 0 1 1.7 2.1 2.6 5
Rango 1
Rango 2
Rango 3
Rango 4

Tabla 3.6: Intervalo de frecuencias (Hz) de las vibraciones transversales horizontales.

Frecuencia 0 0.3 0.5 1.1 1.3 2.5
Rango 1

Rango 2

Rango 3

Rango 4

3.8 Human Induced Vibration Of Steel Structure

HIVOSS es la abreviatura de Human induced vibrations of Steel structures, y esta basado en
resultados de synpex. El reporte da un lineamiento para el disefio de puentes peatonales
respecto a los efectos dinamicos con recomendaciones y una metodologia de disefio
propuesta. El lineamiento presenta un modelo de carga uniformemente distribuida para
simulacion del flujo de peatones y métodos alternativos para considerar las vibraciones
inducidas por los peatones en el puente peatonal (Research Fund for Coal and Steel, 2007).
Los métodos alternativos son espectros de respuesta y un 1GL-solucion numérica.

La frecuencia natural de la estructura puede ser determinada de varias formas. HIVOSS
recomienda considerar la masa de los peatones cuando se determina la frecuencia natural
pero solo cuando la masa de los peatones es mayor del 5% de la masa modal del puente
peatonal.

La guia sugiere rango critico de frecuencias natural para vertical, longitudinal y lateral. Si la
frecuencia natural de la estructura cae en el intervalo critico debe hacerse un analisis
dindmico. Para vibraciones verticales y longitudinales el intervalo es definido por la primera
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armonica, la ecuacion (3.10), y una para la segunda armonica, ecuacién (3.11). Las
vibraciones laterales no son afectadas por la segunda armodnica y solo un intervalo es
definido en la ecuacién (3.12).

Intervalos criticos para las vibraciones verticales y longitudinales.

1.25 < foor < 2.3 [HZ] (3.10)

25 < foerona < 4.6 [HZ] (3.11)
Intervalo critico para vibraciones laterales

0.5 < fiu < 1.2 [Hz] (3.12)

Clase de tréafico peatonal

HIVOSS define 5 tipos de trafico en la tabla 3.7 con las densidades de peatones
correspondientes. Cargas excepcionales como formaciones, desfiles y soldados marchando
no son tratados en el estandar pero necesitan una consideracién adicional.

Tabla 3.7: Clases de trafico con sus correspondientes densidades de peatones.

Clase Densidad d[per./m2] Descripcion Caracteristicas

de

trafico
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TC-1 grupo de 15 peatones Muy poco trafico B - Ancho de la cubierta del puente
d=15 prs/BL A - Longitud de la cubierta del puente
TC-2 0.2 poco trafico Caminata comoda y libre
Adelantamiento es posible
El peatén puede elegir su ritmo
TC-3 0.5 trafico denso Caminata sin restricciones.
Adelantamiento puede inhabilitarse por
momentos
TC-4 1 trafico muy denso La libertad de movimiento esta
restringida
Caminata obstruida
El adelantamiento no es posible
TC-5 1.5 trafico Caminata desagradable.
excepcionalmente La multitud comienza.
denso No puedes elegir tu ritmo de caminar.

Clases de confort y efecto de sincronia.

El grado de confort es representado por aceleraciones limites en las direcciones vertical y
lateral. Cuatro clases de confort son definidas en el estandar y presentadas en la tabla 3.8.
La demanda mas alta se establece en la clase de confort 1 con la menor aceleracidn

permitida.

Tabla 3.8: Clases de confort con los limites de aceleracion.
Clase de Grado de confort Vertical Lateral
conformidad a limite [M/s?] a limite [M/5?]
CL1 Maximo <0.50 <0.10
CL2 Medio 0.50-1.00 0.10-0.30
CL3 Minimo 1.00-2.50 0.30-0.80
CL4 Des confort >2.50 >0.80

inaceptable

3.9 Comparativa

La tabla 3.6 compara los criterios de servicio establecidos en los 8 reglamentos explicados
en este capitulo:
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Tabla 3.9: Criterios de aceleracion.

REGLAMENTO ACELERACION VERTICAL ACELERACION HORIZONTAL
BS 5400 amax < 0,5vF m/s? Sin requisito
Normas Técnicas - -
Complementarias D.F.
AASHTO - -
Eurocode dmax < 0,7 m/s? dmax < 0,2 m/s?
ISO 10137 60 veces la curva base, 60 veces la curva base,
Figura 3.3 Figura 3.4
AISC a<5%g -
SETRA a<0.5 m/s? a<0.1 m/s?
HIVOSS a<2.5 m/s? a<0.8 m/s
Tabla 3.10: Criterios de frecuencias.
REGLAMENTO FRECUENCIA VERTICAL FRECUENCIA HORIZONTAL
BS 5400 Mayor de 5 Hz Mayor de 1.5 Hz

Normas Técnicas

Complementarias D.F.

AASHTO Mayor de 3 Hz Mayor de 1.3 Hz

Eurocode Mayor de 5 Hz Mayor de 2.5 Hz
ISO 10137 - -
AISC 4Hz - 8Hz -

SETRA Mayor de 5 Hz Mayor de 2.5 Hz
HIVOSS - -

Una comparacidn del criterio de vibracidén horizontal, muestra que Eurocode tiene un limite
maximo de aceleracién para una frecuencia independiente de 0.2 m/s2. ISO 10137 da una
aceleracion maxima para una frecuencia independiente de amax = 0.31 m/s*> a una
frecuencia de 2 Hz. BS 5400 no presenta un criterio numérico de aceleracion para
vibraciones horizontales. Sin embargo, establece que si la frecuencia fundamental de
vibracién horizontal es menor que 1.5 Hz. el disefiador debera considerar el riesgo
movimientos laterales de magnitudes inaceptables. La AISC no muestra ninguna restriccion

al respecto. El SETRA nos marca varios limites de aceleracion los cuales varian del nivel de
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confort que se desee y van de 0a 0.1 m/s? en la horizontal. La guia suiza HIVOSS nos marca
un limite de aceleraciones acorde el confort deseado en el puente, la maxima aceleraciéon
vertical es de 0.8 m/s? siendo el confort minimo.

L — — SETRA 4

— —— 15010137
EUROCODE
HIVOSS

limite de aceleracion (m/s2)

0.1

1 2 3 4 5 8 7g910

Frecuencia (Hz)

Figura 3.5: Comparativa de aceptabilidad para vibraciones horizontales.

La norma britanica BS 5400 propone un modelo de carga peatonal solo en la direccién
vertical y no en la direccidon horizontal. ISO 10137 presenta modelos tanto para cargas
verticales como para horizontales, impuestos por un peatdn. Se observa que el modelado
de la carga peatonal horizontal, supone que el peso estatico del peatdn, Q, actua en la
direcciéon horizontal. Eurocode propone modelos de carga para cargas verticales y
horizontales solo para estructuras simples. Para estructuras mas complejas, el modelado de
cargas peatonales es dejado al disefiador. AISC realizo estudios de confort en base a la
actividad de las personas dando como resultado que para puentes peatonales o actividades
al aire libre la gente puede soportar una aceleracidn no mayor al 5% de la gravedad. Sétra
y HIVOSS se basan en 3 clases de confort, los cuales varian sus limites de aceleracién, el
confort minimo nos delimita a 2.5 m/s? después de esta aceleracién el movimiento se
vuelve inaceptable.

Los modelos de carga propuestos por estos reglamentos, estan basados en la suposicion de
gue las cargas peatonales se pueden aproximar como cargas periddicas.
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Capitulo 4

ANALISIS DE LA ACELERACION VERTICAL POR MEDIO DE LAS GUIAS DE
DISENO DEL SETRA.

En este capitulo presentaremos una ilustraciéon de una guia rapida para determinar el nivel
de confort para diferentes relaciones de claros y peraltes por medio de la guia técnica
“Evaluacion y comportamiento de las vibraciones de puentes peatonales bajo cargas
generadas por las personas” Sétra 2006.

4.1 Metodologia de analisis dindmico de un puente peatonal

A los efectos de clientes, contratistas principales y disefiadores, este capitulo presenta una
metodologia y recomendaciones para tomar en cuenta los efectos dindmicos causados por
el transito de peatones en puentes peatonales.

La metodologia propuesta hace que sea posible limitar los riesgos de resonancia de la
estructura causada por los pasos de peatones. Sin embargo, se debe recordar que, aparte
de resonancia, puentes peatonales con claros muy grandes pueden sufrir fendmenos de
vibracién.

Desde un inicio, al decidir sobre su enfoque, el cliente tiene que definir la clase del puente
peatonal como una funcidn del nivel de trafico que se sometera y determinar el nivel de
confort que requiere cumplir.

Las necesidades de condicion de clase de los puentes peatonales, o no, para determinar la
frecuencia natural de la estructura. Cuando se calculan, estas frecuencias naturales
conducen a la seleccién de uno o varios casos de carga dinamica, como una funcién de los
rangos de los valores de frecuencia. Estos casos de carga se definen para representar los
diversos efectos posibles de trafico peatonal.

El tratamiento de los casos de carga proporciona los valores de aceleracion experimentadas
por la estructura. El nivel de confort obtenido puede ser calificado por el rango que
comprende los valores

La metodologia se resume en el siguiente organigrama:
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No se requiere Clase de puente

«4—— Evaluacion del  ———

célculo peatonal trafico
Claseslalll
Y
alculo de la frecuencia
natural

Comodidad ;

- . Despreciable Devel de N
suficiente sin riesgo de Propietario

Calcular resonanci

Sengible a

A 4
Casos de carga dinamica a
estudiar

A 4
Aceleracion maxima sufrida por
la estructura

4| Limites de aceleracién | P E— Cglri’\lfc?cll i?:lid <

Conclusion de comodidad «———

Figura 4.1: Diagrama para metodologia de disefio.

4.1.1 Etapa 1: Determinacion de la clase de puente peatonal

El tipo de Clase del puente peatonal hace que sea posible determinar el nivel de trafico que
puede resistir:

Clase IV: Puente peatonal rara vez utilizado, construido para enlazar las zonas poco
pobladas o para garantizar continuidad de un sendero peatonal en la autopista o zonas de
carril exprés.

Clase lll: Puente peatonal para el uso estandar, que en ocasiones puede ser atravesado por
grandes grupos de personas, pero que nunca se pueden cargar en toda la superficie de
ocupacion.

Clase II: Puente peatonal urbano que une a las zonas pobladas, sometida a un trafico
intenso y que puede, de vez en cuando, ser cargada en toda su superficie de ocupacién.

Clase I: Puente peatonal urbano que une las areas de alta densidad de peatones (por
ejemplo, presencia en las proximidades de una estacion de tren o de metro), o que se utiliza
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con frecuencia por densas multitudes (Manifestaciones, turistas, etc.), sometido a un trafico
muy denso.

Corresponde al cliente determinar la clase de puente peatonal como una funcién de la
informacidn anterior y teniendo en cuenta los posibles cambios en el nivel de trafico con el
tiempo.

Su eleccién también puede verse influida por otros criterios que decide tomar en cuenta.
Por ejemplo, se puede seleccionar una clase mads alta para aumentar el nivel de prevencion
de vibracién, en vista de las altas expectativas de los medios. Por otro lado, una clase
inferior puede ser aceptada con el fin de limitar los costos de construccién o para asegurar
una mayor libertad de disefio arquitectdnico, teniendo en cuenta que el riesgo relacionado
con la seleccién de una clase baja se limitara a la posibilidad de que, en algin momento,
cuando la estructura sea sometida a una carga donde el trafico y la intensidad superan
valores definidos, algunas personas pueden ser muy sensibles y por consecuencia sentir
incomodidad.

Clase IV: Son considerados por no requerir ningun calculo para comprobar su
comportamiento dinamico. Para puentes peatonales muy ligeros, parece aconsejable
seleccionar al menos la Clase Ill para asegurar una cantidad minima de control de riesgos.
De hecho, un puente peatonal muy ligero puede presentar alta aceleraciones sin que exista
necesariamente ninguna resonancia.

4.1.2 Etapa 2: Eleccion del nivel de comodidad por el propietario.
Definicidn del nivel de comodidad

El propietario determina el nivel de comodidad en el puente peatonal.

Comodidad Maxima: Las aceleraciones sufridas por la estructura son practicamente
imperceptibles para los usuarios.

Comodidad Promedio: Las aceleraciones sufridas por la estructura son apenas perceptibles
para los usuarios.

Comodidad minima: Configuraciones de carga que dificilmente se reproducen, las
aceleraciones sufridas por la estructura son percibidos por los usuarios, pero no se
convierten en intolerables.
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Cabe sefialar que la informacién anterior no puede formar criterios absolutos: el concepto
de comodidad es muy subjetivo y un nivel de aceleracidon particular sera experimentado de
manera diferente, dependiendo de la persona. Ademas, estas directrices no tratan con
comodidad las dreas que sean ampliamente o permanentemente ocupados en algunos
puentes peatonales mas alld de su funcién peatonal

La eleccién del nivel de comodidad es normalmente influenciada por la poblacién que utiliza
el puente peatonal y por su nivel de importancia. Es posible ser mas exigentes,
especialmente, en nombre de los usuarios sensibles (nifios en edad escolar, personas
mayores o personas con discapacidad), y mas tolerante en el caso de puentes peatonales
mas pequeiios (de poco transito de peatones).

En casos donde el riesgo de resonancia se considera insignificante después de calcular la
frecuencia natural de la estructura, nivel de confort es automaticamente considerado como
suficiente.

Dada la naturaleza subjetiva del concepto de comodidad, se ha considerado la siguiente
tabla donde se definen los rangos en lugar de umbrales.

Las tablas 3.3 y 3.4 definen 4 rangos de valores, 1, 2, 3y 4, para las aceleraciones verticales
y horizontales, respectivamente. En orden ascendente, los 3 primeros corresponden a la
maxima, la media y niveles minimos de comodidad descritos en el parrafo anterior. El 4to
rango corresponde a niveles de aceleracion incomodas que no son aceptables.

4.1.3 Etapa 3: Determinacidn de frecuencias y la necesidad del calculo
de la carga dinamica o no

Para puentes peatonales clase | a lll, es necesario determinar la frecuencia natural de
vibracién de la estructura. Estas frecuencias refieren a las vibraciones en sus tres
direcciones: vertical, transversal y longitudinal. Son determinados por 2 hipétesis de masa:
Puente peatonal vacio y puente peatonal cargado a lo largo de su superficie, con un ajuste
de un peatdn por metro cuadrado (70 kg/m2).

Los rangos en que se encuentran estas frecuencias permiten evaluar el riesgo de resonancia
exigido por el transito de peatones y, en funcién de esto, los casos de carga dindmica para
estudio con el fin de verificar los criterios de comodidad.

Clasificacion de rango de frecuencia
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En las direcciones verticales y horizontales, hay cuatro rangos de frecuencia,
correspondientes a disminuir el riesgo de resonancia:

Rango 1: maximo riesgo de resonancia.

Rango 2: riesgo medio de la resonancia.

Rango 3: bajo riesgo de resonancia para las situaciones de carga estandar.
Rango 4: riesgo insignificante de la resonancia.

La tabla 3.5 define las gamas de frecuencia para las vibraciones vertical y para horizontal
longitudinal. La tabla 3.6 se refiere a las vibraciones transversales horizontales.

Definicion de los cdlculos dindmicos requeridos

Dependiendo de la clase puente peatonal y en los intervalos dentro de los cuales esta
situada la frecuencia natural, es necesario llevar a cabo célculos dindmicos de la estructura
en su totalidad o parte de un conjunto de 3 casos de carga:

Caso 1: multitud escasa y muy densa
Caso 2: multitud muy densa

Caso 3: complemento para un publico uniformemente distribuido (segundo efecto
armonico)

4.1.4 Etapa 4: Si es necesario, calculo de la carga dindamica

En la etapa previa se llegd a la conclusidn de que los cdlculos dindmicos son necesarios,
estos calculos deben permitir:

e El control en el nivel del criterio de comodidad requerido por el dueiio, bajo
condiciones de trabajo, bajo casos de carga dindmica como se define mas adelante.
e Chequeos de SLS tradicionales y de tipo ULS, incluyendo casos de carga dindmica.

Casos de carga dinamica

Los casos de carga que se presentan a continuacién se han establecido para representar, de
forma practica y simple, los efectos de mas o menos peatones en el puente peatonal. Se
han construido para cada modo de vibracién natural, la frecuencia en la cual ha sido
identificada dentro del rango de riesgo de resonancia. Las indicaciones en la forma en que
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estas cargas son tomadas en cuenta y son incorporadas en un software de calculo
estructural, y la forma en que las construcciones son modeladas se dan en el siguiente
capitulo.

Casol: multitud escasa y densa

Este caso solo se considera para puentes peatonales de categoria Ill (multitud escasa) y Il
(multitud densa). La densidad d del grupo peatonal es considerada de acuerdo a la clase del
puente peatonal:

Tabla 4.1: Densidades de multitud por metro cuadrado.

Clase Densidad d de la multitud
n 0.5 personas/m?
Il 0.8 personas/m?

Esta multitud es considerada uniformemente distribuida sobre el area total del puente
peatonal S. El niumero de personas involucradas es entonces: N =S x d.

El nimero de personas equivalente, en otras palabras, el nimero de personas que estan en
la misma fase y frecuencia, produciria los mismos efectos que las personas al azar, en fase
y frecuencia es: 10.8 x (A x N)% .

La carga que se toma en cuenta es modificada por un factor menor ¢ que toma en cuenta
el hecho de que el factor de riesgo de resonancia en un puente peatonal sea menos
probable de que este en el rango de 1.7 Hz. — 2.1 Hz. para aceleracién vertical, y 0.5 Hz. —
1.1 Hz. para aceleracién horizontal. Este factor tiende a 0 cuando la frecuencia del puente
peatonal es menor que 1 Hz. para la accion vertical y 0.3 Hz. para la accién horizontal.

De la misma manera, el factor se cancela mas alld de 2.6 Hz. para la accidon vertical y 1.3 Hz.
para la accion horizontal. Sin embargo, en este caso se debe examinar la segunda armaénica
del paso peatonal.
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Figura 4.2: Factor (), para vibraciones verticales y longitudinales en la izquierda, y
vibraciones laterales en la derecha.

La tabla 4.2 resume la carga por unidad de area que es aplicada para cada sentido de la
vibracidn, para un publico al azar, si se estd interesado en los modos vertical y longitudinal.
representa el coeficiente de amortiguamiento critico (adimensional) y n el nimero de
personas en el puente peatonal (d x S)

Tabla 4.2: Carga por metro segun la direccidn.

Direccién Carga por m?

Vertical (v) d x (280N) x cos(27f,t) x 10.8 x (B/n) Y2 x ¢
Longitudinal () d x (140N) x cos(27flt) x 10.8 x (B/n) % x Y
Transversal (t) d x (35N) x cos(2mf,t) x 10.8 x (B/n) Y2 x Y

Las cargas son aplicables a todo el puente peatonal, y el signo de la amplitud de la vibracién,
debe ser seleccionado para producir el efecto maximo en cualquier punto: por lo tanto, la
direccién de aplicacién de la carga debe ser el mismo que la direccién del modo de forma,
y se debe invertir cada vez que el modo de forma cambia de direccidon, por ejemplo cuando
pasa a través de un nudo. (Para mas detalles ver capitulo ll)

ler Comentario: con el fin de obtener estos valores, el nimero de personas equivalente es
calculado usando la formula 10.8 x (Bl/n) %, después se divide entre el drea cargada S, que
es reemplazada por n/d (recuerde n = S x d) el cual da d x 10.8 x (B/n) %, serd multiplicado
por la accion individual de estas personas equivalentes (Fo cos(wt)) y por el factor menor (.

2do Comentario: es muy obvio que estos casos de carga no son aplicados simultaneamente.
El caso de carga vertical es aplicado para cada modo vertical en riesgo, y para cada caso de
carga longitudinal en riesgo, ajustando en cada ocasién la frecuencia de la carga a la
frecuencia natural de que se trate.
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3er Comentario: los casos de carga de arriba, no muestran la parte estatica de la accion de
los peatones, Go. Esta componente no influye en la aceleracién. Sin embargo, debe tenerse
en mente que la masa de cada peatdén se debe incorporar dentro de la masa del puente
peatonal.

4to Comentario: estas cargas son aplicables hasta que la aceleracion mdaxima de la
resonancia sea obtenida. Recuerde que el nimero de personas equivalentes fue construido
para comparar los peatones reales con un nimero menor de personas ficticias que tienen
resonancia perfecta. Para mas detalles, ver capitulo 3.

Caso 2: multitud muy densa
Este caso de carga solo se debe tomar en cuenta para puentes peatonales de clase I.

La densidad del grupo peatonal a considerar sera 1 persona por m? Este grupo es
considerado uniformemente distribuido sobre el area S previamente definida. Es
considerado que los peatones estdn en la misma frecuencia y tienen diferentes fases. En
este caso, el nUmero de peatones en una fase equivalente al nimero de personas en fases

diferentes (n) es 1.85Vn .

El segundo factor menor, ), debido a la incertidumbre de la coincidencia entre la frecuencia
de las tensiones creadas por la multitud y la frecuencia natural de la construccidn, se define
por la tabla 4.3 de acuerdo a la frecuencia natural del modo en consideracién, para la
orientacidén vertical y vibraciones longitudinales, por un lado, y transversal en el otro.

La tabla siguiente resume la carga aplicada por unidad de drea de cada direccién de la
vibracion. Los mismos comentarios aplican para aquellos del parrafo anterior:

Tabla 4.3: Carga aplicada por area en cada direccién.

Direccién Carga por m?

Vertical (v) d x (280N) x cos(27f,t) x 10.8 x (1/n) Y2 x ¢
Longitudinal () d x (140N) x cos(27flt) x 10.8 x (1/n) Y2 x Y
Transversal (t) d x (35N) x cos(2mf,t) x 10.8 x (1/n) o x

Caso 3: efecto de la segunda armonica de la multitud
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Este caso es similar al caso 1y 2, pero considera la segunda armdnica de los esfuerzos
causado por el caminar de los peatones, ubicado, en promedio, al doble de la frecuencia de
la primera armodnica. Esto es solo para ser tomado en cuenta para puentes peatonales de
categoria l y Il.

La densidad de la multitud de peatones es considerada 0.8 peatones por metro cuadrado
para la categoria Il, y 1.0 para la categoria .

Esta multitud es considerada uniformemente distribuida. La fuerza individual ejercida por
un peatdn es reducida a 70N verticalmente, 7N transversalmente y 35N longitudinalmente.

Para la categoria Il de puentes peatonales, la tolerancia estd hecha para el caracter aleatorio
de las frecuencias y de las fases de peatones, como para el caso de carga No. 1.

Para la categoria | de puentes peatonales, la tolerancia estd hecha por el caracter aleatorio
de las fases solo para los peatones, como para el caso de carga No. 2.

El segundo factor negativo, |, debido a la incertidumbre de la coincidencia entre la
frecuencia de los esfuerzos creados por la multitud y la frecuencia natural de la
construccion, esta dada por la figura 4.3 de acuerdo a la frecuencia natural del modo bajo
consideracién, para vibraciones verticales y longitudinales por un lado, y transversales por

otro lado.
F A
1 1
> s
0 2,6 3,4 4,2 5 Frecuencia 0 1,3 1,7 2.1 2.5 Frecuencia
Estructural Estructural

Figura 4.3: Factor { para las vibraciones verticales en la izquierda y las vibraciones
laterales en la derecha.

Amortiguamiento de la construccion

Los cdlculos dinamicos estan hechos tomando en cuenta el siguiente amortiguamiento
estructural:

Tabla 4.3: Coeficiente critico de amortiguamiento a tener en cuenta
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Tipo Coeficiente critico de amortiguamiento
Concreto reforzado 1.3%
Concreto pretensado 1%
Mixto 0.6%
Acero 0.4%
Madera 1%

En el caso de las diferentes construcciones que combinan varios materiales, el coeficiente
critico de amortiguamiento a tener en cuenta puede ser tomado como el promedio de los
coeficientes de amortiguamiento critico de los distintos materiales ponderados por su
contribucién respectiva en la rigidez del conjunto en el modo en consideracion:

D Enkin

material m

gmode 1=
Z km,i

material m

en la cual Km,i es la contribucién del material m a la rigidez total en modo i.

En la préctica la determinacién de la rigidez Km,i es dificil. Para puentes peatonales
comunes con seccién poco variable, se puede utilizar la aproximacién de la siguiente
férmula:

> & Eln

__material m
é:nmde =

> Eln

material m

en la cual Eln es la contribucién del material m a la rigidez total E/ de la seccidn, en
comparacion con el centro mecénico de esa seccion. (de tal manera que Y. ateriar m EIM =
EI)

4.1.5 Etapa 5: Modificacion del proyecto

Si los cdlculos anteriores no proporcionan pruebas suficientes, el proyecto se reiniciara si se
trata de un nuevo puente peatonal, o medidas que debian tomarse si se trata de un puente
peatonal ya existente (instalaciéon o no de amortiguadores).

Este parrafo menciona las recomendaciones para reducir los efectos dindmicos en los
puentes peatonales. Estas recomendaciones se dan en importancia decreciente.
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Modificacion de la frecuencia natural

La modificacidon de las frecuencias naturales es la forma mas sensible de resolver los
problemas de vibracion en una construccién. Sin embargo, con el fin de modificar la
frecuencia natural de una construccidn de manera significativa, es muy necesario llevar a
cabo grandes modificaciones estructurales a fin de incrementar la rigidez de Ia
construccion.

La mayoria de las veces, se busca una manera de aumentar las frecuencias naturales, de
manera que el primer modo, y por lo tanto todos los modos siguientes, se encuentran fuera
del rango de riesgo. En ciertos casos, cuando la frecuencia del primer modo es baja, pero
dentro del rango de riesgo, y la del segundo modo es lo suficientemente alta, puede ser
ventajoso reducir las frecuencias a fin de lograr el primer modo por debajo del rango de
riesgo, previendo que el segundo modo se mantiene por arriba del rango.

Sin embargo, esto no es satisfactorio. Ademds, mediante la reduccion de la rigidez de la
construccion, se hace mas flexible y se aumenta la deflexidn estatica.

De las formas de incrementar la frecuencia natural del puente peatonal, se puede citar lo
siguiente:

Vibraciones verticales

Consideremos, por ejemplo, el caso de las vibraciones verticales de una cubierta formada
por una viga de acero. Si el ancho de la viga se puede incrementar, su rigidez puede ser
aumentada sin incrementar su masa. Es suficiente para mantener el espesor del patin
superior e inferior y para reducir el espesor del alma en proporcién al aumento de su
profundidad.

Pero, en un gran numero de casos, no es posible aumentar la profundidad de la viga, o no
lo suficiente, por funcionalidad (altura del transito bajo el puente peatonal) o razones
arquitectonicas.

Si el espesor de los patines y del alma de la viga se incrementa, la inercia aumentara en
proporcién del espesor, también aumentara el peso propio, lo cual reducird el efecto en
general. En este caso, no existe una solucidn para incrementar las frecuencias naturales,
gue no sean mediante la modificacidn del diagrama estatico de la construccién: la creacion
de huecos en los muelles, la adicion de cable se mantiene, etc.

En el caso de una losa de concreto sobre vigas de acero, un aumento en el peralte de la viga
es mas eficaz en el aumento de la frecuencia de vibracion. El peso propio no aumenta
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rapidamente, ya que comprende una parte importante, debido a la masa de la losa de
concreto, la cual no aumenta.

En el caso de una superficie de madera, la inercia varia de acuerdo al cuadrado de la
profundidad, donde la seccién de los patines (por lo tanto la masa de los patines) varia
inversamente a la profundidad. Por lo tanto, es ventajoso aumentar el peralte con el fin de
aumentar la frecuencia de vibracién.

En el caso de una superficie de concreto reforzado, un aumento en la resistencia del
concreto permite su modulo, y por tanto la rigidez de la superficie, se incrementa, sin que
aumente su masa, pero en proporciones reducidas, como el mdédulo solo aumenta de
acuerdo con la raiz cubica de la resistencia a la compresién. Otra forma tradicional de
aumentar la rigidez sin aumentar la masa, consiste en reemplazar una seccidn rectangular
con una seccion |. Una cubierta formada de una viga tubular, tendra una frecuencia de
vibracién mayor que una superficie del mismo espesor formada por una viga rectangular.

El concreto convencional puede ser reemplazado por concreto ligero para reducir la masa
(con una pequefia reduccién de la rigidez) y por tanto incrementa la frecuencia de vibracién.

En el caso de una superficie atirantada, un aumento en la seccién de los tensores
generalmente permite que la rigidez se incremente sin aumentar mucho su masa. Esta
solucidn es efectiva, pero no es econdmica, por la cantidad de tensores que tienen que
aumentarse, sin desplazamiento.

En el caso de una superficie suspendida, la frecuencia de vibracién aumenta de acuerdo a
la raiz cuadrada de la tensién de los cables dividido entre la densidad linear de los cables y
de la cubierta. Por lo tanto, no hay ventaja alguna en aumentar la seccién de los cables. En
particular, su deflexidon debe ser reducida.

La rigidez vertical de una cubierta se puede aumentar haciendo que los barandales participe
en la rigidez.

Vibraciones de torsion

Las vibraciones de torsion de una cubierta causan que se mueva verticalmente, lejos del eje
longitudinal de la construccion. Los valores de frecuencias de vibraciéon de torsién de la
cubierta también deben considerarse cuando las vibraciones verticales sentidas por los
peatones estan siendo estudiadas. La frecuencia de vibracion torsional es proporcional a la
raiz cuadrada de la rigidez en torsion e inversamente proporcional a la raiz cuadrada de la
densidad polar de la superficie. Por lo tanto, existen ventajas en el disefio de una cubierta
gue es rigida a la torsion.
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Hay varias formas de aumentar la frecuencia de las vibraciones de torsidn de una cubierta.
Una manera, es aumentar la inercia torsional. Una cubierta de viga cajon tiene, por lo tanto,
mayor inercia torsional que una superficie formada con vigas laterales. La inercia torsional
puede aumentarse aun mas aumentando el area de la seccion transversal de la viga cajon.
La adicidén, a una cubierta formada de vigas de relleno soportadas por vigas laterales, de
una parte inferior de celosia horizontal para viento uniendo los patines inferiores de las dos
vigas, también permitira que la rigidez torsional aumente, pero en menor cantidad que una
viga cajon.

En el caso de un puente atirantado con suspension lateral, la cubierta estd formada por dos
vigas laterales, el anclaje del cable se mantiene en el plano axial de la construccion (en un
pilén axial o en la punta de un pilén Y invertido o un pilén V invertido) y no en dos pilones
axiales independientes, permitird que la frecuencia torsional se aumente por un factor
cerca de 1.3. Esto fue lo que se hizo en el puente peatonal Palais de Justice en Lyon.

Vibraciones horizontales

La frecuencia de vibracién horizontal es proporcional a la raiz cuadrada de la rigidez
horizontal e inversamente proporcional a la raiz cuadrada de la masa de la cubierta.

Una forma obvia de aumentar la rigidez horizontal es aumentar el ancho de la cubierta.
Pero a un costo que no es menos evidente.

A un ancho dado, una manera de incrementar la rigidez horizontal, consiste de proveer
elementos resistentes en las orillas de la cubierta: por ejemplo, dos vigas laterales de
seccion S, pueden ser usadas en lugar de cuatro vigas de seccion S/2 espaciadas igualmente
bajo la cubierta.

En el caso de puentes peatonales atirantados o suspendidos que son muy estrechos en
relacion con su extension, se pueden utilizar cables laterales para rigidizar la construccion.
Este es el caso para el puente peatonal suspendido en Tours sobre el Cher.

Reduccion estructural de aceleraciones

Si no es posible aumentar suficientemente las frecuencias, o si el incremento lleva a un
disefio que podria hacer el proyecto inviable, o si el puente es muy antiguo, en él no puede
ser hecha una modificacion substancial, se debe hacer un intento por reducir las
aceleraciones (sin afectar directamente el amortiguamiento).

Para hacer esto, se debe aumentar la masa de la construccion usando una cubierta “pesada”
(asfalto, concreto, etc.). Esto tiene un efecto directo en las aceleraciones (deberia
recordarse que son inversamente proporcional a la masa). En adicidn, si estad cubierta esta
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unida a la estructura, las frecuencias no seran reducidas por mucho, y el amortiguamiento
proporcionado por la cubierta puede hacer una contribucién apreciable del
amortiguamiento total.

Otra forma de reducir las aceleraciones es usar materiales que sean amortiguadores
naturales. Sin embargo, hay que darse cuenta que, para el amortiguamiento de estos
materiales que se movilizan, deben desempefiar un papel en la rigidez total. El aumento de
la amortiguacion se puede obtener, por ejemplo, por el uso de una barandilla de celosia. En
el caso de puentes peatonales con esfuerzo en cinta, los paneles elastdmeros pueden estar
situados entre las losas prefabricadas de concreto reforzado a partir del cual se forma la
cubierta con el fin de aumentar la amortiguacion.

Instalacion de amortiguadores

Como ultimo recurso, si las soluciones anteriores no funcionan, se pueden instalar sistemas
de amortiguamiento, lo que suele ser mas sintonizado, amortiguadores de masa (estos son
los mas faciles de instalar: para que funcione correctamente, los amortiguadores viscosos
requieren la construccion de dispositivos complejos para recrear el movimiento diferencial
importante). Un amortiguador de masa consiste en una masa conectada a la construccién
usando un resorte, con un amortiguador posicionado en paralelo. Este dispositivo permite
reducir las vibraciones en una construccion en gran cantidad en un modo de vibracién dado,
bajo la accidon de una excitacidn periddica de una frecuencia cerca a la frecuencia natural
de este modo de vibracién de la construccién.

Esto solo se puede considerar como ultimo recurso, ya que a pesar del caracter atractivo
aparente de estas soluciones (incremento substancial en amortiguacidon a bajo costo),
existen desventajas. Si se utilizan amortiguadores de masa sintonizados, que es el caso mas
tipico:

e Tantos amortiguadores son necesarios ya que hay frecuencias de riesgo. Para
puentes peatonales complejos, los cuales tienen varios modos (flexion, torsion,
vertical, transversal, modos longitudinales, etc.) de riesgo, puede ser muy oneroso
de implementar;

e El amortiguador debe estar configurado (alrededor de 2-3%) a una frecuencia de
construccion que cambie con el tiempo (fendmeno diferido) o de acuerdo al numero
de peatones (modificacidén de la masa). La reduccion de la eficacia es apreciable;

e La adicidén de un amortiguador, degenera y por tanto duplica, la frecuencia natural
bajo una consideracion: esto complica todo el comportamiento dindmico, y también
la medicidn de las frecuencias naturales;
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e Aunque los fabricantes digan que los amortiguadores tienen un lapso de vida muy
largo, necesitan un nivel minimo de mantenimiento de rutina: Los dueios deben ser
conscientes de esto;

e Porque el peso afadido (aproximadamente 3 a 5% de la masa modal del modo en
estudio), esta solucién solo funcionard en un puente peatonal existente si tiene
suficiente capacidad de disefio libre. En un puente peatonal propuesto, el disefiador
puede tener que cambiar el tamafio de la construccion;

e Preferiblemente, se conseguira 3% de amortiguacién garantizado: en
construcciones muy ligeras (para las cuales la razén de la fuerza de excitaciéon
dividida entre la masa, es alta), puede que no sea suficiente.

4.2 Evaluacion de la aceleracion debido a la variacion de su longitud

Evaluaremos los siguientes anchos de calzada o superficie comunes de 3m, 4m. 6m, y 8m
para las relaciones de claro y peralte muy comunes a emplear en la construccién de L/20,
L/25, L/30, L/35 y L/40, cabe mencionar que para cada relacion se debe revisar y disefiar su
capacidad a resistencia correspondiente para elementos y sus sistema ya sea concreto
reforzado o presforzado dependiendo su caso.

4.2.1 Datos introducidos para la evaluacién

Se toma como elemento de evaluacion una seccion transversal rectangular, considerada
simplemente apoyada en sus extremos, de concreto reforzado, con médulo de elasticidad
de 2.34x10'° N/m?2, momento de inercia correspondiente a la relacion del claro, peralte y al
ancho

4.2.2 Clasificacion del nivel de trafico en el puente

Se determinaran las siguientes clases de densidad de esta evaluaciéon del orden de 0.5
personas/m?, 0.8 personas/m?y 1.0 personas/m?.
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4.2.2 Resultados

Para tener una comprensidén mas representativa se mostraran graficas, la escala de confort
propuesta por el Sétra.

4.3 Conclusion

Es importante definir en el cliente el tipo de estructura, ya que de esto depende el nivel de
la aceleracidn en la cual estard expuesto, o de antemano incluir el dispositivo que tendra
nuestra estructura para no permitir aceleraciones por encima del limite permisible de
aceptacion al momento que variamos un aspecto geométrico como es la relacién del peralte
y el claro notamos que, como una guia rapida para poder evitar de cierta manera que
nuestra estructura se encuentre en un rango de aceleraciones susceptibles. Una
recomendacion es tomar la relacidn del claro con respecto al peralte del orden de 20 a este
umbral, podemos utilizar relaciones de L/35 a L/40, siempre y cuando el disefiador garantice
una aceleracidon de algin modo el confort que el cliente determine en su inicio.

Capitulo 5

METODOS PARA MITIGAR VIBRACIONES
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Con la aparicion de los primeros problemas relacionados con las vibraciones de los puentes
peatonales, algunas recomendaciones anticipadas, como las de Walley, 1959, propusieron
que la frecuencia natural de la estructura sea debajo de los 2.7Hz debe de evitarse. Es
interesante notar que esto corresponde al limite superior de la primera armdnica, a pesar
de que en ese tiempo se sabia muy poco de lo que actualmente se sabe de la naturaleza de
las fuerzas al caminar al no haber reportes, ni mediciones existentes. Leonard 78], del otro
lado, dijo que no era necesario evadir ningln rango de frecuencia si se proveia un apropiado
amortiguamiento y rigidez. Por ejemplo, algunos puentes peatonales son utiles aun y
cuando su frecuencia cae en el rango problemdtico (Pimentel et al., 2001) y su
amortiguamiento es menor que 0.4% (Parker, 2003). Sin embargo, teniendo las tendencias
hacia la optimizacién en el disefio de puentes peatonales, sucede que los puentes
peatonales cada vez son mas propensos a sufrir problemas en su comportamiento en lo que
respecta a la vibracion. Una lista de ejemplos sobre el problema ha sido compilada por
Pimentel (Pimentel, 1997).

Hay medidas que pueden ser usada para predecir, prevenir y resolver los problemas de
vibraciones en puentes peatonales (Bachmann y Ammann, 1987)(Bachmann, 1992):

Modificacion de la frecuencia: Como se menciond anteriormente, esta medida significa
evadir los rangos de frecuencia criticos para los modos fundamentales. Para los modos
verticales estas son las frecuencias de la primera arménica (1.6-2.4Hz) y para puentes con
baja amortiguacién, la segunda armodnica (3.5-4.5 Hz). También Bachmann y Amman,
(19887) propusieron la misma disposicion para los modos laterales, (0.8-1.2Hz para el
primero y posiblemente 1.6-2.4Hz para la segunda armaénica), cabe agregar que las bajas
frecuencia también pueden causar excitacién, acorde a las observaciones hechas al puente
Millennium, donde la frecuencia mas baja fue de 0.5 Hz (Dallar et al., 2001). Para la
direccidn longitudinal, la primera sub arménica y la primer armdnica, con frecuencias de
0.8-1.2 Hz y 1.6-2.4 Hz respectivamente, deben ser evadidas. Vibraciones excesivas en esta
direccién son raras, pero hubo un caso reportado por Bachmann, 2002. Se puede destacar
gue el disefiador puede influir en las frecuencias del puente eligiendo un disefio apropiado
de la estructura (Pimentel, 1997) y estudiando diferentes opciones para distribuir la rigidez
y la masa.

Medidas para reducir las respuestas de vibracion.
Estas medidas son:

e Restringiendo el uso del puente (por ejemplo, Prohibir correr en el puente):
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e Incrementar el amortiguamiento (afiadiendo dispositivos de amortiguamiento
como los viscosos y las masas sintonizadas.)

Puede ser afadido que una advertencia o educacidn a las personas sobre las vibraciones
pueden ayudarlos a tolerar niveles mas altos de vibracidn y asi sabrian que su seguridad no
estd en riesgo. Esto no es sorprendente ya que la seguridad es la principal preocupacién de
los usuarios del puente en caso de vibracién excesiva (Leonard, 1966).

5.1 Incremento de la rigidez

En términos generales, podemos establecer los cuatro requisitos siguientes para
estructuras que seran sometidas a fuerzas laterales:

a) La estructura debe poseer una configuracién de elementos estructurales que le
confiera resistencia y rigidez a cargas laterales en cualquier direccidn. Esto se logra
generalmente, proporcionando sistemas resistentes en dos direcciones
ortogonales.

b) La configuracién de los elementos estructurales debe permitir un flujo continuo,
regular y eficiente de las fuerzas laterales actuantes desde el punto de vista que
estas se generan hasta el terreno.

c) Hay que evitar las amplificaciones de las vibraciones, las concentraciones de
solicitaciones y las vibraciones torsionales que pueden producirse por la distribucién
irregular de masas o rigideces en planta o en elevacion.

d) Los sistemas estructurales deben disponer de redundancia y de capacidad de
deformaciones inelastica que les permitan disipar la energia introducida por cargas
laterales de excepcional intensidad, mediante elevado amortiguamiento ineldstico
y sin la presencia de fallas fragiles locales y globales.

Una posible solucién a los problemas de vibracidon causadas por las cargas de los peatones
es evadir las frecuencias naturales las cuales estdn en rangos que coinciden con la
frecuencia tipica inducida por cargas dinamicas del peatén. Estas frecuencias estan entre
un rango de 1,4 — 2,4 Hz para la direcciéon vertical y en el rango de 0,7 — 1,2 Hz para la
direccién horizontal. Esto puede ser logrado incrementando la rigidez del puente peatonal
moviendo asi las frecuencias naturales fuera del rango que puede ser excitado por el
peaton. La rigidez puede ser incrementada instalando barras transversales o afiadiendo
apoyos adicionales (Zivanivic et al., 2005).
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En teoria para incrementar la frecuencia natural de la estructura, la rigidez y la masa estan
relacionadas, esto es: si la masa se aumenta, la rigidez debe aumentar adn mas. Entonces,
al aumentar la rigidez con elementos considerables, estos afectaran la estética del puente
(Fitzpatrick et al., 2001).

5.2 Incremento de amortiguamiento

Otra medida en contra de los problemas de vibracién en puente peatonales es incrementar
el amortiguamiento de la estructura. Estos son mecanismos que absorben la energia y
contribuyen a él amortiguamiento de la estructura. Para amplitudes pequefias de
vibraciones, el amortiguamiento es proveido por el material debido al comportamiento
visco eldstico del material. Para mayores amplitudes, el amortiguamiento es incrementado
por fricciéon en conexiones y soportes. También, los elementos no estructurales contribuyen
al amortiguamiento (Weber, 2002).

Incrementar el amortiguamiento modificando la estructura, conexiones, soportes vy
elementos no estructurales deben ser considerados, pero siempre salen problemas
considerables. Paraincrementar el amortiguamiento, es mas efectivo, y mas barato, instalar
un sistema de amortiguamiento (Bachmann, 2002).

Los sistemas de amortiguamiento incrementa el monto de energia que es disipada por la
estructura, Hay tres diferentes sistemas de amortiguamiento los sintonizadores de masa
(TMD), sintonizadores de liquidos (TLD) y amortiguadores viscosos.

5.2.1 Sintonizadores de masa

Los sintonizadores de masa (TMD) es un sistema de amortiguamiento pasivo, consiste en
una masa y un resorte fijados en un punto de la estructura. Al variar la relacion de la masa
del TMD vy la masa de la estructura, una cierta cantidad de amortiguamiento puede ser
producida. El TMD puede ser visto como un mecanismo que absorbe el exceso de energia
gue es producido en la estructura. Esta energia es después disipada por un aparato de
amortiguamiento viscoso conectado entre la estructura y la masa del TMD (Breukelmann).
De esta forma la frecuencia natural del TMD es sintonizada a una frecuencia particular
resultando en una frecuencia 6ptima del amortiguador. Por lo tanto, los TMD son efectivos
solo en un rango de frecuencias. Mientras mas pequena sea la relacion entre la masa del
TMD y la masa del puente, mas pequefio sera el rango de frecuencias efectivas (fitzpatrick
et al., 2001).
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Figura 5.1: Modelo de 2 grado del acoplamiento de un TMD a la estructura.

El TMD junto con la estructura del puente puede ser analizado como un sistema de dos
grados de libertad, ver fig. 5.1. La masa de abajo representa la masa de la estructura y la
masa superior representa la masa del sintonizador TMD. El tamafio de la rigidez y la masa
del TMD depende de la respuesta dindmica de la estructura. Mientras mas grande sea la
relacion masa del TMD vy la estructura, menor es la respuesta dindmica. De cualquier
manera por razones practicas la masa del amortiguador tiene un limite (Weber, 2002).

La amortiguacién vertical del puente Milenio es proveida por un sintonizador de masa
vertical. Después del dia de inauguracién un total de 26 pares de sintonizadores de masa
fueron instalados en el Millennium bridge. Esto fue hecho ya que el puente respondia
excesivamente en la direccidén vertical.

Especificaciones practicas de un sintonizador de masa.

Las especificaciones de un sintonizador — masa efectiva, sintonizacién de frecuencia y la
amortiguacién- pueden ser determinadas de acuerdo a un modelo de 2 grados de libertad,
ver fig. 5.2.
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Figura 5.2: Modelo y optimizacién del TMD.
myily + cyiy + cr(Uy — Ur) + kyuy + kr(uy —ur) = F(t)

(5.1)
myiiy + cr(Ur — Uy) + kr(ur —uy) =0

Partiendo del uso de las ecuaciones de movimiento y acoplando el sintonizador, la masa de
la estructura y la masa del sintonizador (1), al aplicar una aproximacion exponencial (2), (3)
y simplificando la ecuacién usando los términos que son mostrados (4)

ur = Upe™t  F(t) = Fye™t (4.2)

[_(l)zmH + i(l)(CH + CT) + (kH + uH)]UH + [_iwCT - kT]UT = FH
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Introduciendo los términos de dimensiones (5) e identificando la frecuencia natural usando
(6) nos conduce a un sistema de ecuaciones (7) que puede ser usada para calcular la funcién
para la deformacién vertical Uno bajo la carga estdtica Fu mostrada en la Fig. 5.3 para

severas frecuencias.

wr fT mr w (5 5)
B on fa 'Tm, SmoST o
wy = kr/my wr = kr/my (5.6)

[—Q% + 2iQ(sy + Bysr) + (1 + B*VIUy + [-2iQBysr — B*Y]Ur = Uyy

(5.7)
[—2iQBy¢r — B2y1Uy + [—Q%y + 2iQBysr + B2y]Ur = 0

Ademas la sintonia de la frecuencia fr del sintonizador y la relacidon de amortiguacion c, el
efecto del sintonizador depende significativamente de la relacién entre la masa de la
estructura y el sintonizador. Al comparar resultados, los valores éptimos que definen un
sintonizador dependen uno del otro. Una optimizacion analitica considerando todas las
especificaciones del sintonizador se vuelve dificil. Por lo tanto DEN HARTOG especificado
una solucion, tomando en cuenta el amortiguamiento estructural.

f 3mr/m
fOPt = = Copt =\/ L (5.8)

1+mT/mH 8(1+mT/mH)3

El diagrama mostrado en la figura 5.3, muestra las curvas para la optimizacién de los
parametros del sintonizador los cuales solo pueden ser aplicados a vibraciones armodnicas
de estructuras.
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Figura 5.3: Optimizacion de los parametros del TMD.

Respecto a la aplicacidn practica de los sintonizadores, hay dos problemas que se deben
tomar en consideracion que influyen en el disefio del amortiguador, por un lado es dificil
lograr el amortiguamiento dptimo para todas las condiciones y para el ciclo de vida que
tiene la estructura. Por otro lado, las cargas dinamicas causadas por los movimientos
relativos del sintonizador deben ser limitados a minimizar el impacto para de esta forma
garantizar el rendimiento del sintonizador en su ciclo de vida.

La figura 5.4 muestra las funciones de amplificacion para 4 variaciones de las
especificaciones de los sintonizadores. Los movimientos de la estructura sin un sintonizador
son mostrados junto con los movimientos del sintonizador por si solo. Los diagramas
muestran que el movimiento del sintonizador reduce con el crecimiento de la masa del
mismo. También se puede observar, que el efecto de reduccién incremente con el
incremento de la masa del sintonizador mientras que el incremento de la amortiguacion del
sintonizador no afecta la reduccidn acorde el sintonizador.
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Freciendia Natural de Estructura: 3.5 Hz Frecuencia Natural Desplazada de Estructura: 3.3 Hz

15 5]

Masa TMD: 250 Kg
Masa de estructura: 10t

Mojadura de radio estructural: D= 1.5 %
Mojadura de radio TMD: D= 9.5 % (opt.)
Frecuencia de sintonizacién TMD: 3.4 Hz (opt.)

Frecuencia (Hz) Frecuencia (Hz)

Masa TMD: 500 Kg 15
Masa de estructura: 10t

Mojadura de radio estructural: D= 1.5 %

Mojadura de radio TMD: D= 15 % (opt.)

Frecuencia de sintonizacién TMD: 3.4 Hz (opt.)

Estructura de movimientos sin TMD
Estructura de movimientos con TMD
Movimientos TMD

Movimientos relativos Estructura-TMD

Frecuencia (Hz) Frecuencia (Hz)

Figura 5.4: Variaciones de las especificaciones del TMD.

La variacidon con una masa mas grande del sintonizador también tiene menos efecto en la
frecuencia. Estas tendencias pueden ser observadas por las graficas mostradas en la Fig.
5.4.

Los diagramas se muestran que la reduccion de la amplitud, la cual se muestra por el factor
qgue es definido por el movimiento de la estructura Uy y el movimiento del puente sin un
sintonizador U, depende en gran parte de la masa del sintonizador. Eso también aplica a los
movimientos relativos del sintonizador Ut/Ug los cuales se vuelven menores al aumentar la
masa del sintonizador. El diagrama también muestra que en un incremento razonable de la
amortiguacion (<30%) Comparado con la amortiguacidon optima, no tiene efecto en la
reduccién de Un/Uo. Por esa razdn, el amortiguamiento del sintonizador debe ser mayor a
la amortiguacién éptima, para limitar los movimientos del sintonizador y garantizar la
efectividad del elemento que proporciona la amortiguaciéon (amortiguador viscoso el cual
sera sometido a cambios (Temperatura/Humedad, etc.)

L a Fig. 5.5 también muestra que el efecto de la reduccion es menos afectada por una des-
sintonizacién, por ejemplo, al tener el calculo dindmico incorrecto, el cual es usado para el
disefio, cuando la frecuencia del sintonizador en menor a la frecuencia natural de la
estructura. Eso quiere decir que una frecuencia menor a la frecuencia éptima debe ser
especificada.
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Los resultados de esta examinacién tedrica han sido considerados en demasiados disefios
de sintonizadores de masa para diferentes proyectos. Fig. 5.6 muestra la determinada
reduccion de la relacion Un/Uo dependiendo de la relacién de masa aplicada a la estructura
para varios proyectos realizados y muestra una gran acuerdo con los resultados tedricos.
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Figura 5.6: Coeficiente de reduccion determinado experimentalmente contra la relacion
de masa aplicada para varios proyectos realizados

5.2.2 Sintonizadores de liquidos

Un sintonizador de liquidos (TLD) es un tipo de amortiguador. Este consiste de una caja
plastica, llena de agua, que se coloca en el puente. La altura requerida del liquido es
establecida por una teoria no linear de olas de aguas poco profundas. El rompimiento de
las olas y la viscosidad del agua disipan la energia de vibracién y genera la amortiguacién
requerida. Este sintonizador liquido es barato y efectivo, facil de instalar y necesita poco
mantenimiento y requiere un nivel bajo de vibracién para que responda, que es
normalmente un problema con los mecénicos TMD’s (Zivanovic et al., 2005).

La Fig. 5.7 muestra un modelo idealizado de un TLD sobre la estructura del puente. La
frecuencia fundamental del TLD, acorde a teoria lineal, es:

1 T TTH
f=— [Ztanh = (5.9)
21| 2L 2L

Donde 2L es el largo de la caja y H es la altura del agua en la caja. Este valor puede ser usado
para un disefio preliminar. Para un preciso disefio, numérico y experimental son necesarias
investigaciones (Weber, 2002).

Capitulo 6
CASO DE ESTUDIO A: PUENTE PETONAL ACCESO NORTE A ESTADIO
6.1 Descripcidon del caso

Como parte de la construccion del Estadio y la generacién de vialidades de interconexion
para el acceso al inmueble se construyé un puente peatonal para dar acceso a la zona Norte
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de la cual proviene una gran cantidad de aficionados ya que conecta a la Ultima estacion
“Exposicidon” parte del sistema colectivo Metrorrey.

El puente peatonal acceso Norte esta ubicado entre la expo Ganadera y el lado Sur del
estadio, cruzando el afluente del Rio La Silla (Ver figura 6.1), El eje del puente se le denomina
“Eje 400” para diferenciarlo de las demas estructuras, el puente peatonal tiene un
desarrollo de aproximadamente 287.9 mts. de longitud, mas una rampa Norte de 26.04mts.
y una rampa Sur de 30.8mts., con un ancho de calzada de 8.6mts. Ver Figura 6.2

Figura 6.2: Trazo y dimensiones del proyecto

Geometria del Puente Peatonal

Se desarrollé el proyecto geométrico de los puentes, mediante el cual se definid el trazo de
la rasante. En la figura 6.3 se muestra la configuracidon geométrica de la rasante. En el eje
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de proyecto tiene algunas curvaturas en planta por el poco margen de espacio generado
por las demas estructuras viales adicionando a esto la altura libre entre dichas estructuras.
Cabe mencionar como el puente cruza la afluente del Rio La Silla y por indicaciones del
estudio Hidroldgico e Hidraulico el desplante de la Sub estructura para poder evitar efectos
de socavacion se generaran alturas de columna del orden de 6.8mts. a 19mts. En la figura
6.3 se muestra la configuracidon geométrica de la altimetria.

Figura 6.3: Altimetria del eje del proyecto
Descripcion de la Super-estructura

La superestructura del puente peatonal consiste en un sistema estructural con base en
trabes de concreto pretensadas tipo Cajén con una seccién transversal de 100x100cms,
sobre las cuales se apoya una losa de concreto reforzado de 15 cm de espesor.

En la figura 6.4 se muestra un arreglo esquematico de las trabes.

La estructuracién de la pila esta conformada por cabezales de seccidén rectangular con una
base de 1.70 m y un peralte variable de 1.40 m a 0.60 m, dicho cabezal se apoya sobre
columnas de seccidn circular con didmetros que van desde 1.20m hasta 1.80m, segun el
caso en particular, dicha columna serd desplantada sobre una zapata rectangular con
pilotes colados sobre el lugar.
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Figura 6.4: Esquema de la superestructura.

Descripcion de la Sub-estructura

La subestructura del puente estd conformada por cabezales de seccidn rectangular con una
base de 1.70 m y un peralte variable de 1.40 m a 0.60 m, dicho cabezal se apoya sobre
columnas de seccion circular con diametros que van desde 1.20m hasta 1.80m, segun el
caso en particular, dicha columna sera desplantada sobre una zapata de transferencia
rectangular con pilotes colados sobre el lugar, dicha cimentacidn se estructurd
considerando las propiedades mecanicas del suelo de soporte de la estructura y el magnitud
de las cargas a transmitir al estrato resistente. (Ver figura 6.5).
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Figura 6.5: Subestructura tipo de pilas intermedias

6.2 Problematica en el proyecto

El dia 2 de Agosto del 2015 fue inaugurado el estadio, durante el recorrido del puente
peatonal se presentaron movimientos inusuales al instante en el que el puente peatonal se
encontraba con una densidad de peatones considerable, a tal grado que presentaron cierta
incomodidad, lo cual fue reportado por diferentes medios, esto dio la pauta para analizar la
problematica, por medio de una instrumentacion con la intensién de conocer las
magnitudes del fendmeno que se estaba presentando. En los siguientes apartados se
describe la instrumentacién y andlisis de los resultados obtenidos.

6.3 Instrumentacion del puente

En este capitulo se presentan los aspectos relacionados con la instrumentacion.

La eleccion del equipo a utilizar en la medicidén de una estructura requiere un conocimiento
del espectro de frecuencias de las vibraciones que comprende desde el de las mareas
terrestres, con periodos de dias, hasta los bajos periodos presentes en los modelos a escala
reducida, pasando entre otras por las frecuencias caracteristicas de los sismos locales,
explosiones y vibraciones industriales. Asimismo es importante tener en cuenta la amplitud
del movimiento del suelo de la estructura que se quiere medir, para seleccionar el
instrumento con ancho de banda y rango dindmico adecuados al tipo de sefal que
gueremos analizar.
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(a) Espectro sismico

vibraciones industriales microsismos
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P () 107 10™ 107 107 107" 1 10 10° 10? 10*
f(Hz) 10° 10* 10° 10° 10t 1 10t 107 107 107
1 ‘.ibraci’r: ambisntal J
(b) Instrumentos .
e ® Piezoeléctricos 10° — 10°Hz
Acelerometros 20- 100 Hz *—o sensores de muy bajo ruido 7
Geofonos de prospeccion 4-50Hz ¢—o
Sismoémetros de corto periodo 02-2s ®—® (aproximadamente 1 Hz)
Sismémetros de largo periodo 10— 100s *—o
Extensometros, deformetros, distanciometros o >

Figura 6.6: (a) Espectro sismico (b) instrumentos (Roca, 1996)

En la figura 6.6 se presenta esquematicamente el espectro sismico, en funcién del periodo
y la frecuencia, sefalandose sus fuentes y los instrumentos de medicion en cada intervalo.
La vibracién ambiental se situa en el intervalo entre 0.1 y 10 Hz y es la fuente de excitacién
utilizada en este trabajo para determinar el periodo fundamental de vibracion de
estructuras. Veremos cdmo para alcanzar este objetivo es suficiente un registrador de una
sefial y un sensor de desplazamiento, velocidad o aceleracion de una sensibilidad adecuada
para medir las pequenas amplitudes producidas por la vibracidn ambiental.

Para el analisis realizado se utilizé el equipo enlistado en la parte de abajo. Los sistemas de
medicion cumplen con la norma DIN 45669 C3 HV1-80 y se muestra en la Figura 6.7.

Sensores HSI-VH048 Gedfono horizontal
HSI-VH049 Gebéfono horizontal
HSI-VH035 Gedfono horizontal

Computadora DEL Inspiron 14z(core i7 @2.0 GHz 2.0
GHz)
Adquisicién de datos vMeas 4 channels (GHL Dynamics)
Software vAnalyzer Programa de analisis (GHL
Dynamics)
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Figura 6.7: Equipo de medicion- Sensores de velocidad proporcional horizontales y vertical

6.4 Analisis de los datos obtenidos

Para la ejecucion de la prueba, se realizaron las siguientes actividades: Se llevaron a cabo
mediciones de vibracion en el puente peatonal de acceso desde “la Expo Guadalupe” al
estadio. Las vibraciones ambientales se registraron en los puntos Las vibraciones
ambientales se registraron en los puntos ubicados en las columnas, sobre la losa de la
calzada. La orientacién de los sensores utilizados (para este caso solo los horizontales) fue
de manera que el eje X coincidiera con la orientacion perpendicular a el sistema de trabes
principales.

Debido a que se observo el dia de la inauguracién que no existian vibraciones importantes
en la direccién longitudinal y vertical de la estructura, se omitié la medicién en dichas
direcciones.

Figura 6.8: Localizacion del punto de medicion 1 (izquierda) y 2 (derecha) para las
pruebas de vibracion ambiental
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— La orientacion del sensor: perpendicular (direccion x) a la orientacion de las
trabes principales

e

Figura 6.9: Localizacion del punto de medicion 3 (izquierda) y 4 (derecha) para las
pruebas de vibracion ambiental

- la orientacion del sensor: perpendicular (direccion x) a la orientacion de las
trabes principales

Figura 6.10: Localizacion del punto de medicion 5 (izquierda) y 6 (derecha) para
las pruebas de vibraciéon ambiental

— la orientacion del sensor: perpendicular (direccion x) a la orientacion de las
trabes principales
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Figura 6.11: Localizacion del punto de medicion 7 (izquierda) y 8 (derecha) para
las pruebas de vibracion ambiental

— la orientacion del sensor: perpendicular (direccion x) a la orientacion de las
trabes principales

Figura 6.12: Localizacion del punto de medicion 8 (izquierda) y 9 (derecha) para
las pruebas de vibracion ambiental

— la orientacion del sensor: perpendicular (direccidon x) a la orientacion de las
trabes principales
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Figura 6.13: Localizacion del punto de medicion 10 (izquierda) y 11 (derecha) para
las pruebas de vibracion ambiental

— la orientacion del sensor: perpendicular (direccion x) a la orientacion de las
trabes principales

Para los puntos 12 y 13, las condiciones de iluminacién fueron malas, por lo que no se
incluyen fotografias de los mismos.
Figura 6.14: Ubicacion de los 14 puntos de medicion en el sistema de piso.

En la figura 6.14 se muestran la ubicacidn de todos los puntos de medicidn con los ejes

correspondientes, desarrollados para la instrumentacion. En total se tienen 14 puntos,
uno para cada apoyo. Los puntos se nombraron “P” seguidos de un numero
correspondiente de identificacion (de 1 a 13,y B)
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Determinacion de la frecuencia natural de la estructura

Para determinar las frecuencias naturales relevantes de la estructura, se realizaron
mediciones del tipo ambiental. Se tratd de grabar el efecto de personas caminando. Sin
embargo el nivel de excitacion no fue suficiente. La respuesta de la estructura fue
grabada y se muestra en las Figuras 6.15 a 6.43. Se muestran los historiales de tiempo
grabados y el correspondiente espectro de las vibraciones ambientales FFT en la
direccion horizontal sin TMD.

Para identificar las frecuencias naturales fundamentales de la estructura, se puede
utilizar el método de la densidad espectral promedio normalizada (Averaged Normalized
Power Spectral Density (ANPSD)). Para esto, el tiempo grabado en estos eventos tiene
que ser separado en segmentos. Esos segmentos tienen que ser transformados dentro
de la frecuencia dominante. El espectro resultante necesita ser normalizado,
promediado y multiplicado con el espectro complejo conjugado. Al hacerlo, todas las
vibraciones aleatorias seran eliminadas y sélo las vibraciones libres recurrentes de la
estructura se muestran en el espectro promediado, que ahora representa las
frecuencias naturales de excitacion dominante de la estructura.

El resumen con los resultados de las frecuencias naturales aparece en la tabla 6.1.
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Fig. 6.15: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P1
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Figura 6.16: Espectro de frecuencias FFT para el punto P1
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Figura 6.17: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P2
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Figura 6.18: Espectro de frecuencias FFT para el punto P2
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Figura 6.19: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P3
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Figura 6.20: Espectro de frecuencias FFT para el punto P3
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Figura 6.21: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P4
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Figura 6.22: Espectro de frecuencias FFT para el punto P4
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Figura 6.23: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P5
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Figura 6.24: Espectro de frecuencias FFT para el punto P5
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Figura 6.25: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P6
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Figura 6.26: Espectro de frecuencias FFT para el punto P6
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Figura 6.27: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P7
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Figura 6.28: Espectro de frecuencias FFT para el punto P7
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Figura 6.29: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P8
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Figura 6.30: Espectro de frecuencias FFT para el punto P8
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Figura 6.31: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto P9
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Figura 6.32: Espectro de frecuencias FFT para el punto P9
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Figura 6.33: Resultados del analisis de vibracién ambiental para el punto P10
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Figura 6.34: Espectro de frecuencias FFT para el punto P10
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Figura 6.35: Resultados del analisis de vibracién ambiental para el punto P11
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Figura 6.36: Espectro de frecuencias FFT para el punto P11
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Figura 6.37: Resultados del analisis de vibracién ambiental para el punto P12
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Figura 6.38: Espectro de frecuencias FFT para el punto P12
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Figura 6.39: Resultados del analisis de vibracién ambiental para el punto P13
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Figura 6.41: Resultados del analisis de vibracion ambiental para el punto PB
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Figura 6.42: Espectro de frecuencias FFT para el punto PB
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Tabla 6.1: Resumen de resultados.

Punto de Eje de Frecuencias naturales excitables

Medicién | proyecto [1 -3 HZz]
P1 31 4.04 7.22 11.44
P2 30 1.29 4.02 13.73
P3 29 0.89 1.94 2.87
P4 28 0.78 1.34 1.72
P5 27 1.22 2.88 7.11
P6 26 1.00 1.44 2.23
P7 25 0.86 1.96 2.72
P8 24 0.93 1.24 4.16
PB 23 0.86 1.89 3.73
P9 22 0.76 1.95 2.63
P10 21 0.93 1.39 1.94
P11 20 1.72 4.60 14.73
P12 19 4.52 10.13 14.66
P13 18 4.60 5.60 14.59

6.5 Solucidn

Se investigaron las frecuencias predominantes de los 14 puntos de apoyo del puente
peatonal con mediciones de vibracion ambiental, Las frecuencias naturales laterales y
susceptibles se encuentran entre 0.8 y 1.2 Hz, rango que deberd ser utilizado para el
desarrollo de los Sintonizadores de Masa. Considerando una masa de 2,937.82 ton, se
recomienda utilizar 14 TMDs, cada uno con una masa movil de 2 toneladas, concentrando
dos TMD en cada columna, mas el peso del marco de acero propio del equipo. El TMD, sera
de tipo pendular. En la figura 6.44 se muestra un esquema aproximado del mismo. (Ver

tabla 6.2).

Tabla 6.2: Solucién en puntas de medicion por medio de TMD.

Punto de Eje de Frecuencias naturales excitables TMD
Medicion | proyecto [1 -3 Hz]
P5 27 1.22 2.88 7.11 OK
P6 26 1.00 1.44 2.23 OK
P7 25 0.86 1.96 2.72 OK
P8 24 0.93 1.24 4.16 OK
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PB 23 0.86 1.89 3.73 OK
P9 22 0.76 1.95 2.63 OK
P10 21 0.93 1.39 1.94 OK

Figura 6.43: Esquema del posible TMD

Aunque la propuesta original es de controlar 8 columnas, luego de analizar los resultados
se llega a la conclusion de que los Sintonizadores deberan colocarse solo en 7 columnas (eje
21 al eje 27), por un lado del pedestal que soporta las trabes de concreto, en la posicidén
mas simétrica posible. El anclaje y sujecidon del TMD puede ser a las trabes o al cabezal. Se
requiere garantizar que la estructura de so- porte sea rigida. En la Figura 6.45 se muestra
un posible esquema de la colocacién del TMD sujeto a las trabes principales.

Debido a que no es posible llevar a cabo una prueba con personas o en condiciones reales,
se tomd como la aceleracion maxima el dato de 0.437 mm/s?, esperando obtener una
reduccion minima del 60%. Para hacer un prondstico mdas acercado serd necesario
desarrollar la prueba mencionada.

Se considera que el amortiguamiento propio de la estructura es de 1 al 1.5% (bajo) lo cual
beneficiard al comportamiento del conjunto estructura-sintonizador.

STEEL SUPPOR
STRUCTURE
(BY CUSTOMER) g

N ORIGINAL DESIGN
(8Y GERE;

Figura 6.44: Detalle transversal del TMD.
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Capitulo 7

CASO DE ESTUDIO B: PUENTE PEATONAL PARA ACCESO ENTRE
PROYECTO MULTIPLE UNNIDADES DE NEGOCIO Y EDIFICIO DE TIENDA
DEPARTAMENTAL

7.1 Descripcion del caso

Como parte de conectar el proyecto Pabellén M con la tienda departamental denominada
Tienda departamental, se genera un puente peatonal, el cual cruza la avenida Benito Judrez
ubicada en el centro de Monterrey, Nuevo Ledn. El puente tiene la finalidad de ser un
andador de paso de consumidor de paso de consumidores ademds un area de contenido
para venta de productos de cosméticos. (Ver figura 7.1)

TIENDA

:&, — PUENTE . X DEPARTAMENTAL
pee ‘;I‘,J TIENDA

Av. .Ii;érez

PROYECTO MULTIPLES
UNIDADES DE NEGOCIO
PROYECTO MULTIPLE

Figura 7.1: Ubicacion.
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7.2 Geometria del puente

El puente tiene las siguientes medidas aproximadas en planta: 33.12 m de claro, 3.6 m de
altura, 8.5 m de ancho y la altura con respecto a la calle Av. Benito Judrez es de 9 m. (Ver
figura 7.2). Esta apoyado en uno de sus extremos sobre el edificio administrativo de

pabellén My en el otro sobre la banqueta colindante tienda departamental.

%l
£l
e

3

APUNTALAR CEMTRD
DEL CLARD DURANTE
PROCESD DE DALADY
DE LOSACERD

-
_\EL’T‘WJ_W A BENITO JUAREZ
T AT

SECCION ™ - 1"

Figura 7.2: Elevacion longitudinal del puente peatonal.

El sistema de losas empleado es LOSACERO, El puente esta provisto de cubiertas, la superior

de multytecho y laterales de cristal templado.

Estudio de mecanica de suelos

Como cimentacion del puente peatonal se propone el uso de pilas coladas en el lugar
desplantadas en el estrato de limo arcilloso café claro y café amarilloso, material en donde
las pilas trabajaran por punta vy friccién.
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Estas pilas deberan ser rectas debido a la dificultad para ampliar la base de la pila por la
presencia del nivel de aguas freaticas.

De acuerdo con los resultados de los ensayes efectuados es posible definir para pilas
apoyadas en el estrato de lutita gris verdosa y café penetrando minimo una vez el diametro
en este material, (desplantandose entre 7.0 y 12.0m de profundidad), se puede utilizar
alguna de las siguientes alternativas de solucién:

PILOTE POR FRICCION Y PUNTA

CARGA A SOPORTAR
Carga de serivicio {Q) = 1280000 kg

PROPIEDADES GEOMETRICAS
Diametro (D)
Perimetro (P)

1 m

314159265 m CLAS|IFICACION

Esfuerzo vertical efectivo (o') 7000 kg/m”"2

Resistencia por friccion unitariz (f) 1273.89582 kg/m”2

Area (A) 078539816 m"2
RESISTENCIA POR FRICCION EN ARENA . rume e concreto
Longitud de contacto del pilote (L) = 7 m Relleno. hmo arcilloso cafe claro
Peso volumétrico del suelo (y) = 2000 kg/m"3 —
friccion interna del suelo (g) = 20 e
Friccion entre el suelo y el pilote (&) = 20 p 1. J—
Coeficiente efectivo de Ia tierra Ko = 0.5
tan (8) = 0.36397023
Resistencia por friccion (Qs) = 280144322 kg 40 e
Gravas arenosas enxpacadss ea ko
RESISTENCIA POR FRICCION EN ARCILLA —
Longitud de contacto del pilote (L} 5 m
Peso volumétrico del suelo (y) 1700 kg/m"3 600 e

Factor empirico de adhesion {a) \
Cohesidn no drenada (cu) 4020 kg/m*2
4020 kg/m*2

64038.4901 kg

Resistencia por friccion unitariz (f)

nowoww oo
-

Resistencia por friccidn (Qs)

$00
RESISTENCIA POR PUNTA
Profundidzd de desplante (Df) = 12 m —
y prom. = 1500 kg/m”3
@ prom. = 25 . 1000 — Limo arcilloso cafe claro y cafe
Esfuerzo vertical efectivo (q') = 18000  kg/m”2 amanillesto
Factor de capacidad de carga (Ng) = 1270
Cohesion (c) = 14650  kg/m"2 —
Factor de capacidad de carga (Nc) = 25.13
Resistendia por punta {Qp) = 4568972.632 kg 1200 cd
CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE -
Capacidad de cargz (Q) = 561075554 kg
Factor de seguridad (F.5.) = 3 2
Capacidad de carga admisible {Q z2dm) = 187025.185 kg oK W0 —

p—

Figura 7.3: Estudio de la mecanica de suelos.

Descripcion de la Super-estructura

La super estructura del puente consiste en un sistema estructural con base en trabes
armadas de tres placas de acero trabajando como construccion compuesta con la

losa de concreto reforzado de 18 cm. de espesor. Ver Fig. 7.4.
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1.09

Figura 7.4: Detalle de la seccion transversal del puente peatonal.
Descripcidn de la Sub-estructura.

La sub-estructura del puente esta conformada del lado del edificio administrativo del
pabellén M por medio de un anclaje quimico conectado a las columnas del sistema
estructural del edificio administrativo, ver Fig. 7.5, a base de trabes en seccién compuesta
en la losa de concreto y del otro extremo es desplantado en la zona de la banqueta
colindante tienda departamental por medio de 2 columnas de seccidon transversal de 0.70
mts. de didmetro a una altura de 5.2 mts. soportadas por pilas coladas sobre el lugar con
una seccién transversal de 1.0 mts. de didmetro a una profundidad de 12.0 mts.
considerando las recomendaciones del estudio de mecanica de suelos trabajando por punta

y friccidn. Ver. Fig. 7.6.

: s
| !.’:. I
g l 1 R -
|—1 8
‘ :-={ 11— ‘ | ‘ a |
e} b el
| E % ESP. ‘ ‘I“ |
| 1 all l
| .
‘ 1ol
COLUMNA J 0l ! j{_f !
EDIFICIO oo =T <A B NE
E?lea 2 i J- ;‘ |
b G e
| =1 | ‘ L] ] e e
& E A_A\ : bolefe| isessosi e
7D|.ﬂ <] A L1111/
. T
PLANTA APOYO SECCION A-A

Figura 7.5: Detalle de anclaje de puente peatonal con columna de pabellén M.
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Figura 7.6: Detalle de apoyo en zona de banqueta.

7.3 Problematica del proyecto

Se elabord un analisis modal espectral del cual se obtuvieron para el primer modo una
frecuencia de 1.590 en direccién vertical y para el segundo modo se obtuvo una frecuencia
de 1.697 en direccion horizontal. Ver tabla 7.1y figuras 7.7 y 7.8.

Modo de vibracién Direccion Periodo (seg) Frecuencia (Hz)

Tabla 7.1: Apartado de la memoria de calculo, referente a vibraciones.
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Figura 7.7: Modo 1 Frecuencia = 1.590Hz Vertical

Figura 7.8: Modo 2 Frecuencia =1.697Hz Horizontal

Se alcanzaron porcentajes de participacion mayores al 90%, identificando una problematica
fundamental en la vibracidn vertical con frecuencias fundamentales menor a 3.00 Hz y la
participacién del 50% por modos altos de vibrar generando la posibilidad de efectos
torsionales y trepidatorios de servicio.

En definitiva las condiciones flexibles verticales no satisfacen los requisitos convencionales
de los puentes peatonales. Debido a la importancia de la estructura se recomienda realizar
una prueba de instrumentacién de vibraciones para conocer las condiciones reales ya que
el puente se encuentra en un avance considerable, ademas que los elementos secundarios
y no estructurales pueden hacer variar el amortiguamiento de las condiciones idealizadas
del proyecto.

7.4 Instrumentacion del puente

La eleccidon del equipo a utilizar en la medicidén de una estructura requiere un conocimiento
del espectro de frecuencias de las vibraciones que comprende desde el de las mareas
terrestres, con periodos de dias, hasta los bajos periodos presentes en los modelos a escala
reducida, pasando entre otras por las frecuencias caracteristicas de los sismos locales,
explosiones y vibraciones industriales. Asimismo es importante tener en cuenta la amplitud
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del movimiento del suelo de la estructura que se quiere medir, para seleccionar el
instrumento con ancho de banda y rango dindmico adecuados al tipo de sefial que
gueremos analizar.

(a) Espectro sismico
vibraciofes industriales microsismos
[ ] 1 6-% s
modelos escala sismos locales
—_—— —_,—
emision acistica I_E w;) ondas sismicas oscilaciones mareas
L L internas oo libres terrestres
12. h
] 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 + L
] I ] ] N ] R ] ) ] | I R LI I ]
p (s) 10°® 10°* 107 1077 107" 1 10 10° 107 10*
f(Hz) 10° 10* 10° 10° 10* 1 107! 107 107 10°*
L stbracidn ambiental §

(b) Instrumentos
- ® Piezoeléctricos 10° = 10° Hz
Acelerometros 20- 100 Hz * sensores de muy bajo ruido ?
Geofonos de prospeccion 4 —50H=z
Sismbémetros de corto periodo 02—-2s ® @ (sproximadamente 1 Hz)
Sismoémetros de largo periodo 10—=-100s - -
Extensémetros, deformetros, distancidmetros - >

-Figura 2.1 (a) E:pen:r.ro sismico (b) nstrumentos (ﬁ.oca. 1996)

Figura 7.9: Espectro sismico e instrumentos

En la figura 6.9 se presenta esquematicamente el espectro sismico, en funcién del periodo
y la frecuencia, sefalandose sus fuentes y los instrumentos de medicion en cada intervalo.
La vibracién ambiental se sitda en el intervalo entre 0.1 y 10 Hz y es la fuente de excitacién
utilizada en este trabajo para determinar el periodo fundamental de vibracidon de
estructuras. Veremos cédmo para alcanzar este objetivo es suficiente un registrador de una
sefal y un sensor de desplazamiento, velocidad o aceleracidn de una sensibilidad adecuada
para medir las pequenas amplitudes producidas por la vibracién ambiental.

Para la toma de registros en campo se usé el equipo portatil de adquisicion de datos. Para
la medicidon de vibraciones se usaron acelerémetros sismicos AC192-1D de la marca CTC.
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Figura 7.10: Ficha Técnica del Acelerémetro

Acelerémetro de alta resoluciéon marca PCB:

e Sensibilidad: 1000 mV/ g.

e Rango de medicién +-5 g pico.

e Rango de frecuencias: 2 — 10 kHz.
Entre sus ventajas destaca:

e Sensibilidad fija al voltaje, sin importar la longitud o tipo de los cables.

e Seial de salida de baja impedancia, que se puede transmitir por medio de cables
largos en ambientes agresivos, con virtualmente cero pérdidas en la calidad de la
sefial.

e Capacidad de auto-monitoreo que estudia las salidas de voltaje del sensor para
detectar operaciones inapropiadas.

Toda lainformacién de los sensores es registrada con un potente adquisidor de datos marca
National Instruments:

El adquisidor NI cDAQ-9174 es un chasis con conexién USB de 4 ranuras que permite
trabajar con informacion adquirida en vivo por mas de 50 mdédulos de entrada salida.
Contamos con dos médulos NI 9234, capaces de registrar sefiales analdgicas de +-5v, con
una velocidad maxima de muestreo de 51s kS/s, resolucién de 24 bits, rango dinamico de
102 dB y filtros antialiasing.
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7.5 Analisis de los datos obtenidos

Para la ejecucion de la prueba, se realizaron las siguientes actividades: Se llevaron a cabo
mediciones de vibracién en el puente peatonal de acceso a pabellén M por parte de
Tienda departamental, como parte de la medicién se concentré un grupo de 16 personas
, las cuales realizaron en ejercicio de brincar sin mover de posicion alrededor de 2 minutos
con laidea de generar una excitaciéon de la estructura con la finalidad de determinar el
momento de maximo movimiento del puente en el centro del claro, asi como la frecuencia
de la estructura.

Se sugirié por parte del departamento de medicién colocar 3 acelerdmetros a nivel de la
losa, ubicados de la siguiente manera (Ver Figura 6.9):

Sensor 1: Lado poniente a un cuarto del claro.
Sensor 2: Centro del Claro.

Sensor 3: Lado oriente a un cuarto del claro.

SENSOR 1

SENSOR 3

SENSOR 2

Figura 7.11: Ubicacidon aproximada de los acelerometros.
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Los espectros de Fourier de las sefiales de aceleracion registradas permiten identificar con
toda claridad la frecuencia del primer modo de vibrar en 2.4 Hertz.

Determinacion de la frecuencia natural de la estructura.

En los espectros de Fourier de las sefales registradas en los sensores 1, 2 y 3 se excito el
puente mediante la acciéon sincronizada de un grupo de personas que saltaron
verticalmente en varias ocasiones. Esta accion permitidé generar vibraciones en el puente
gue fueron registradas mediante el conjunto de sensores.

Los espectros de Fourier de las sefales de aceleracion registradas permiten identificar con
toda claridad la frecuencia del primer modo de vibrar que es de 2.4 Hz. A continuacién se
muestra dos de los 22 registros obtenidos durante la mediciéon en campo. Ver figura 7.12 y
7.13.

S2: Centro de claro del puente |

Figura 7.12: frecuencia del sensor 2 al centro del puente.

Impacto al saltar
Sobre puente S2: Centro de claro del puente

Figura 7.13: frecuencia del sensor 2 al impacto al salto sobre el puente.
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7.6 Solucion

Una de las alternativas sugeridas para solucionar la problematica en la que se encontraba
el puente por su cercana frecuencia susceptible al rango del caminar de las personas, se
propuso el empleo de sintonizador de masa TMD, una de las condiciones para su empleo es
gue la construccioén del puente se encontrara en un 90 a 95% de terminado, esto porque los
contenidos como los elementos secundarios pondrian algo de amortiguamiento, la
frecuencia del puente quedaria muy cercana al valor de 3Hz y talvez no se requeriria el
empleo de los sintonizadores, cabe sefialar que el puente es un producto de venta por parte
de pabellon M hacia Tienda departamental, se optd por establecer otra solucién sin
importar que la estética del puente fuese afectada, en tal caso se propone rigidizar el
puente, por consecuencia, incrementar la frecuencia para sacarlo de la frecuencia
problematica, se proyecta adicionar un marco por debajo de las vigas principales con la
intencién de reducir el claro de 32 mts. a 18.6 mts. aproximadamente , ademas se colocan
4 soportes en la zona de la banqueta colindante tienda departamental. Este reforzamiento
cambia las caracteristicas dindmicas desde la concepcion del proyecto, a lo cual se realizd
un analisis espectro modal de la nueva estructura reforzada obteniendo las siguientes
frecuencias. Ver tabla 7.2.

Tabla 7.2: Frecuencias aumentadas por la rigidizacion.

Clasificacion Sétra
Modo de vibraciéon | Direccion | Periodo (seg) | Frecuencia (Hz) | Rango | Peligro de resonancia
Modo 1 Vertical 0.308 3.244 3 BAJO
Modo 2 Horizontal 0.294 3.397 4 INSIGNIFICANTE
Modo 3 Vertical 0.269 3.715 3 BAJO
Modo 4 Horizontal 0.264 3.786 4 INSIGNIFICANTE
Modo 5 Vertical 0.255 3.923 3 BAJO
Modo 6 Vertical 0.237 4.216 3 BAJO
Modo 7 Horizontal 0.223 4.492 4 INSIGNIFICANTE
Modo 8 Vertical 0.216 4.626 3 BAJO
Modo 9 Vertical 0.201 4.984 3 BAJO
Modo 10 Vertical 0.194 5.146 4 BAJO

El puente se encuentra fuera de la zona de frecuencias, cercanas al caminar de las personas.
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Capitulo 8

CONCLUSIONES

8.1 El Resumen

El principal enfoque de esta tesis es incrementar alternativas de solucidn para mitigar
excesivas vibraciones ocasionadas por fuerzas verticales y horizontales inducidas por
grupos o multitudes de personas, para determinar la problematica es necesario conocer el
rango de frecuencias en los que se encuentra el sistema estructural empleado. Este trabajo
se dividid en los siguientes apartados:

1) Se realizé un estudio de la literatura sobre el conocimiento de las cargas dindmicas
inducidas por los peatones.

2) Los criterios de disefio y los modelos de carga propuestos por las normativas y
reglamentos.

3) Se indicaron dos casos de estudio, el caso A) Puente acceso norte a estadio y B)
Puente peatonal conexion entre Pabellén M y Edificio Tienda departamental,
indicando la problematica, los pardmetros indicativos como los son las frecuencias.

4) Alternativas de solucién para ambos casos acorde a la problematica presentada.

8.2 Conclusiones

La interaccion entre el peatén y la estructura al momento de presentarse un
acumulamiento denso de peatones caminando sobre la calzada de la estructura, es muy
importante conocer la frecuencia de los modos de vibrar de la estructura en sus direcciones
mas comunes, vertical y horizontal. Los limites presentados por la mayoria de los
estdndares, reglamentos o guias de disefo generadas por fuerzas verticales es de 1.4Hz a
2.4Hz y para las fuerzas horizontales es de 0.7Hz a 1.2Hz, estos limites probablemente son
suficientes para tener un indicativo que nos lleve a una problemdtica en cuanto a
resonancia. Es importante que bajo observaciones anteriores, un fendmeno denominado
sincronia lateral se puede presentar con tan solo unos milimetros de desplazamiento
lateral, las guias de disefio del Sétra toman bajo limite como estudio de puentes peatonales,
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el valor de aceleracién limitando a 0.10 m/s? para evitar dicho efecto. Las vibraciones
inducidas por los peatones las podemos catalogar como un tema de servicio. Entonces para
encontrar la respuesta generada por cargas dindamicas se parte por resolver la ecuacién del
movimiento. Los estandares britanicos BS 5400 solo propone un modelo de carga y un
criterio para vibraciones verticales. El modelado de la carga y la evaluacién de los criterios
para vibraciones laterales lo deja a criterio dl disefiador.

La norma ISO 10137 propone modelos de carga para el calculo de vibraciones horizontales
y laterales debido a un peatén. También propone criterios de disefio para vibraciones
horizontales y laterales. Sin embargo, no toma en cuenta el fenémeno de la sincronia.

Eurocode propone modelos de carga para el cdlculo para dos direcciones vertical y
horizontal para estructuras simples. Para estructuras simples. Para estructuras mas
complejas el modelado de carga lo deja a criterio del disefiador. Propone limites de
aceleraciones maximas independiente de la frecuencia para vibraciones verticales y
horizontales.

Norma sueca Bro 2009 propone un modelo de carga vertical y un control de vibraciones
verticales, asi como un criterio de disefio para el calculo de la capacidad de servicio.

Normas Técnicas Complementarias del distrito Federal propone evitar vibraciones de
acuerdo a su frecuencia de manera que eviten condiciones que afecten la comodidad de los
ocupantes , no propone modelo de carga al criterio de disefio.

AASHTO-LRFD menciona el control de vibraciones asociado a la frecuencia vertical y lateral,
no menciona el fendmeno de sincronia, en dado caso de no satisfacer las limitaciones deja
a criterio del disefiador la seguridad de la estructura en servicio.

AISC guia de disefio propone un modelo de carga vertical y la limitacién la deja en funcién
de porcentaje de la gravedad, menciona los limites en referencia a las aceleraciones y esta
referenciado a edificaciones, menciona una clasificacion de la actividad a desarrollar por las
personas en el piso, el cual lo relaciona con la gravedad, no menciona algun limite de
aceleracion lateral.

Sétra guia de disefio propone un modelo de carga vertical, lateral y la longitudinal, ademas
una clasificacién de cuatro rangos de confort asi como un criterio de disefio muy completo,
menciona un limite para evitar el fendmeno de la sincronia lateral en base a estudios
realizados a diferentes puentes peatonales.

HIVOSS similar al Sétra propone un modelo de cargas verticales y laterales, una clasificaciéon
del puente peatonal, como también el criterio de la densidad del peatén en el puente.
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En los casos de estudio para el puente de acceso norte al estadio la alternativa acorde a las
circunstancias que se presentaron fue la instalacién del sistema sintonizador de masa (TMD)
el cual incremento el amortiguamiento al grado de reducir el pico de la aceleracion maxima
generando un desacoplamiento de las masas.

En el caso del puente peatonal para la conexién entre pabellén M y Tienda departamental
la alternativa propuesta fue el incremento de la rigidez ya que las condiciones entre las
partes involucradas no permitieron el uso de algin otro sistema como pudo ser similar al
caso anterior el uso de un sistema de sintonizador de masa, ya que la frecuencia
practicamente se encontraba muy cercano al valor limite de 3Hz vy tomando en
consideracién que todos los elementos no estructurales como lo son los plafones,
canceleria, etc. Aportarian un poco mas de amortiguamiento, tal vez, al grado de que el
sistema de sintonizador de masa resultara no tan ideal, se optd por incrementar la rigidez
lo cual modifico las caracteristicas dindmicas iniciales de la estructura.

Puentes peatonales disefiados en estructuras ligeras y bajo amortiguamiento son muy
propensos a generar aceleraciones tanto verticales como laterales altas.

Un procedimiento muy eficaz para poder controlar este tipo de problematicas en la etapa
de disefio en primera instancia determinar la frecuencia fundamental de la estructura por
medio de un modelo matematico, representando de una manera adecuada a la realidad las
condiciones de soporte o apoyo, tener en cuenta que las condiciones de la conexién finales
de la estructura, como también sus elementos no estructurales, contenidos, etc. Pueden
modificar un poco el amortiguamiento de la estructura. Una vez que se determina el analisis
modal espectral, se procede a revisar el porcentaje de masa participativa ademas de la
direccién de traslado de la misma, tomando los primeros tres modos espectrales como
base, se compara la frecuencia fundamental de los modos con mayor participacion con las
especificaciones reglamentarias tomando como rangos de frecuencias comparativas las
condiciones de uso o destino al cual llevara a cabo nuestra estructura, con referencias del
siguiente orden para frecuencias del caminado vertical de 1.4Hz a 2.4Hz, horizontal en el
rango de 0.7Hz a 1.2Hz y correr de 3Hz. Cabe mencionar el tipo de condiciones de carga
sobre todo el caminar y el correr de los peatones en la estructura es dificil determinar en
algin modelo de carga conocer la direccién que puede tomar a tal grado degenerar hasta
un efecto de sincronia, sobre todo para anchos de calzada o andadores mayores a 2 mts en
los cuales puede albergar una densidad de personas mayor, por eso es importante saber
gue esto puede ocurrir en algin momento de la vida util de la estructura.

8.3 Trabajos futuros

113



En base a lo presentado en esta tesis, algunas sugerencias para llevar a cabo con
precedente a lo realizado y que estan dentro del campo de aplicaciones:

1) Realizar un modelo matematico en algun software de cdlculo con los modelos de
carga utilizando el disefio dinamico de pasarela o puentes.

2) Obtener el porcentaje de aprovechamiento de cuantia del material al utilizar los
sintonizadores de masa concebidos desde proyecto.

3) Inducir una reglamentacion regional o nacional para que el disefiador ampare sus
criterios.

4) Realizar un procedimiento de calculo para un sintonizador de masas (TMD).
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