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RESUMEN

Esta tesis revisa los modelos de carga viva y los factores de carga y resistencia del reglamento
AASHTO cominmente usados en los disefios de puentes en México, con el fin de modificarlos
conforme a las caracteristicas del transito local y los tipos de puentes mas empleados. Se presenta
un procedimiento para definir un modelo de carga viva vehicular basado en los procedimientos de
la teoria de confiabilidad en la que el comportamiento estructural de un puente es medido en
términos de su confiabilidad o probabilidad de falla. Se propone un modelo de carga formulado de
tal manera que las estructuras disefiadas usando este modelo tengan un nivel de seguridad
consistente y uniforme. Los factores de carga y resistencia se obtienen de tal manera que la
confiabilidad de los puentes disefiados usando las estipulaciones propuestas estén en un predefinido

nivel objetivo.

ABSTRACT

This thesis reviews the live load model and the load and resistance factors proposed by the
AASHTO LRFD (1994) commonly used for bridge design in Mexico, with the purpose to modify
them to be consistent with the characteristics of the local traffic and the most common types of
bridges. A procedure to define a vehicular live load model is presented. The procedure is based in
the methods of reliability theory in which bridge behavior is measured in terms of its reliability or
probability of failure. The proposed load model is formulated under the assumption that all
structures designed with this model have a reliability level consistent and uniform. The load and
resistance factors are obtained in such a way that the reliability of the bridges designed with the

proposed model complies with a predefined target level.
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1. INTRODUCCION

En los ultimos afios, el Instituto Mexicano del Transporte (IMT) ha realizado aforos vehiculares en
las principales carreteras nacionales. En estos aforos se ha visto que un gran porcentaje de
camiones rebasa por mucho las cargas méaximas permisibles especificadas por la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (SCT), lo que ha llevado a solicitaciones en los puentes mayores a
las consideradas en las normas estadounidenses AASHTO (Asociacion Americana de Carreteras
Estatales y Transportes Oficiales, por sus siglas en inglés) las cuales a falta de una norma propia
son frecuentemente consideradas para el disefio de puentes en México. Durante los tiltimos 50 afios
estas normas han experimentado algunos ajustes y pequefios cambios, sin embargo, sus partes
principales han permanecido sin cambios sustanciales. Debido a esto, recientemente la norma
AASHTO en su parte de cargas vivas tuvo una calibracién, la cual culminé con un cédigo para
puentes basado en el formato de disefio por factores de carga y resistencia, AASHTO LRFD
(1994). Esta calibracion se hizo utilizando cargas vehiculares registradas en las carreteras de la
provincia de Ontario en Canadi las cuales son considerablemente menores a las existentes en
México, por lo que resulta de interés realizar una nueva calibracion del cédigo AASHTO LRFD
(1994) en su parte de cargas vivas, esta vez con datos mexicanos. El objetivo principal de esta tesis
es describir un procedimiento para obtener los factores parciales nominales de carga y resistencia
que sean compatibles con las cargas vivas vehiculares en México, asi como proponer un modelo
preliminar de carga viva cuyos efectos sobre los puentes sean similares a los provocados por el

transito nacional.

Anteriormente, las normas de disefic de puentes, como las AASHTO se basaban en el disefio por
esfuerzos permisibles o disefio por factores de carga (AASHTO 1996 y anteriores, excepto 1994),
tales normas consideraban factores de seguridad basados en la experiencia ingenieril y en los
c6digos anteriores que habian logrado un comportamiento satisfactorio de los puentes disefiados
considerando estos factores de seguridad. Sin embargo, la aparicion de nuevos materiales y el
incremento importante de las cargas, no fue acompafada de normas que aumentaran o
disminuyesen los factores de seguridad correspondientes, ademas, tales normas no proveian un
nivel de seguridad uniforme y consistente para diferentes tipos de puentes. Afortunadamente,
gracias al importante desarrollo que ha tenido la Confiabilidad Estructural en las ultimas décadas,
ha sido posible proponer un procedimiento racional para calcular los factores de carga y

resistencia. Dicho procedimiento se basa en que las cargas y resistencias son consideradas como



variables aleatorias y en el hecho que debido a que siempre existen incertidumbres sobre las cargas
y resistencias, no es posible asegurar que una estructura no falle durante su vida itil, por lo tanto, el
comportamiento estructural de un componente se mide por su probabilidad de falla ¢ en su caso
con su indice de confiabilidad. En esta tesis la herramienta principal en el proceso de calibracién es
un analisis de confiabilidad en el que los factores de carga y resistencia se determinan de tal
manera que proporcionen un nivel de seguridad consistente y uniforme para distintos claros de
puente. Al respecto se evaliian conceptualmente varios métodos de confiabilidad disponibles en la
literatura para calcular la probabilidad de falla de estructuras existentes y para determinar los
factores parciales dado un nivel de seguridad. Dichos métodos varian dependiendo de la
aproximacion requerida, y de la cantidad de datos requerida en el analisis. En esta tesis se utiliz6
un método de Segundos Momentos, es decir, se requirié conocer de cada variable aleatoria su

primer y segundo momento (media y desviaci6n estindar) respectivamente.

En este trabajo se presenta un breve resumen de los modelos de carga viva adoptados por los
disefiadores de puentes en México, discutiéndose las diferencias que existen entre los cédigos
basados en el disefio por esfuerzos permisibles y el nuevo cddigo basado en el disefio por factores
de carga y resistencia. Se presentan ademas los modelos de carga viva adoptados por los cédigos

de puentes de otros paises y las cargas maximas reglamentanas en México.

A continuacidn, se explican las bases probabilisticas de la confiabilidad estructural, las formas de
medir la probabilidad de falla y los factores parciales nominales asi como los métodos existentes
para calcularlos. Con base en la informacion antertor, se propone un método para la calibracién de
codigos de puentes, no sin antes hacer referencia a los métodos empleados para la calibracion de
otros codigos. Posteriormente, con base en un modelo para determinar los efectos que produce el
paso de vehiculos sobre los puentes, se realiza una simulacion de las condiciones de transito real en
puentes ajustindose los resultados obtenidos por medio de distribuciones de probabilidad. Se
calculan los efectos maximos que se esperarian al final de una vida util supuesta para los puentes.
Se hace una breve descripcién de! modelo de carga viva empleado, el cual fue propuesto con el fin
de obtener un nivel de seguridad uniforme con el claro. Finalmente, se obtienen los factores de
carga y resistencia con el modelo de carga viva HL93 y con el propuesto en este trabajo. Se
analizan y discuten las ventajas de los factores propuestos para los dos modelos de carga viva y
finalmente se comparan los disefios de un puente usando los factores de carga y resistencia
propuestos por las normas AASHTO LRFD (1994) y otro disefio pero utilizando el nuevo modelo

de carga viva con sus factores de carga y resistencia.



2. MODELOS DE CARGAS VIVAS VEHICULARES ADOPTADOS EN MEXICO

2.1 Antecedentes.

Las primeras cargas vivas de proyecto para los puentes carreteros en México, consistieron de un
camién unico de dos ejes con un peso total de 13.6 t (Fossas, 1991), sin embargo, al publicarse la
primera edicion de las entonces especificaciones AASHO (Asociacion Americana de Carreteras
Estatales y Oficiales, por sus siglas en inglés) en 1935, se adopté la carga viva H-15, la cual
consistia de un camién de 13.6 t por carril, 0 de una carga viva equivalente (carga uniforme). No
fue sino hasta 1956 que se adopté la carga viva de proyecto H-15-512 (ahora HS15), que consistia
de un cami6n semirremolque con peso total de 24.5 t. Para 1972, se adopto la maxima carga viva de
proyecto que preveian las normas AASHO (actualmente normas AASHTQ), denominada HS20,

que se baso en camiones con semirremolques, con un peso total de 32.7 t.

El modelo de carga viva HS20, fue el modelo de carga adoptado en México por muchos afios,
siendo aun usado por muchos disefladores de puentes. Sin embargo, en 1994, las normas AASHTO
publicaron una nueva ediciéon basada en el formato LRFD (disefio por factores de carga y
resistencia, por sus siglas en inglés) en el cual se propone un nuevo modelo de carga viva asi como
nuevos factores de carga y resistencia. Se espera que los disefiadores de puentes mexicanos adopten
con el tiempo la nueva norma, la cual, desafortunadamente no ha sido calibrada para adaptarse a las
condiciones de cargas en México, por lo que se corre el riesgo de disefiar con cargas menores a las

existentes en realidad.
2.1.1 Evolucién del equipo automotor

Los camiones que circularon a través de la Repiiblica Mexicana fueron evolucionando con el paso
del tiempo. Los primeros camiones tenian dos ejes con llantas macizas de hule, pero a partir de
1918, se comenz6 a usar la llanta neumaitica (Fossas, 1991). Fue hasta los afios sesentas en que
empezaron a ser populares los camiones con ejes tindem, semirremolques y remolques completos,

y a principios de los afios setentas, se autorizaron los ejes triplex.

De esta evolucion puede notarse que ha ocurrido un importante incremento en la capacidad de

transportar carga en los camiones nacionales, por tanto, si se toma en cuenta que el modelo de carga




viva con sus factores de carga no han variado en los ultimos 50 afos, es muy probable de que se

estén subestimando los efectos que esta produciendo el trafico nacional sobre los puentes.

2.2 Normas para diseiio de puentes adoptados en México

2.2.1 Especificaciones AASHTO 1996

Este reglamento, que es el utilizado con mas frecuencia en México, hace uso del disefio por
esfuerzos permisibles (elasticos) y por factores de carga. La carga viva de disefio consta de tres
clementos: un camidn con semirremolque de tres ejes, una carga de carril que es una carga uniforme
mas una carga puntual que varia dependiendo del tipo de elemento mecanico a analizar (momento o
cortante) y un eje tandem. La carga a emplear sera aquella que produzca los maximos elementos

mecanicos. En la figura 2.1 se ilustra este modelo de carga.

C amién HS-20 Carge uniforme Eje tindem
356KN 1423KN 1423 KN ﬁﬁ‘u (E?)“) 107 EN 107 KN
=

FIGURA 2.1, Carga Viva Nominal HS20

El modelo de carga viva debe aplicarse por carril de disefio, un caml de disefio tiene un ancho de

3.6 m, mientras que la carga viva (camidn o carga uniforme) tiene un ancho de 3 m.

Debido a que es poco probable que la maxima carga ocurra simultineamente en dos 0 mas carriles

que forman un puente, la norma propone los siguientes factores de reduccion de carga de camil.

TABLA 2.1. Factores de Reduccién por Multiplicidad de Carriles Cargados

Niumero de carriles cargados Porcentaje
Uno o dos carriles 100
Tres carmles 90 |
Cuatro 0 mas carriles 75




2.2.1.1 Combinaciones de cargas

En la tabla 2.2 se listan los factores de carga para los dos métodos de diseflo, por esfuerzos
permisibles o por factores de carga. Cada componente del puente deberd ser dimensionado a fin de
soportar con seguridad todas las combinaciones de carga que el disedlador considere razonables.

Una combinacién de carga tipica esta dada por:

ﬁoD+ﬂLL(l+I)+ﬂcCF+ﬁEE+ﬂBB+ﬂsSF+ﬂWW+] o

GRUPO(N)=y[+ﬂWLWL+ﬂLLF+ﬁR(R+S+T)+ﬂEQEQ+ﬂIC£ICE

en el cual,

N = niimero de grupo de la tabla 2.2; CF = fuerza centrifuga;

Y = coeficiente dado en la tabla 2.2; E = empuje de tierras;

5] = factor de carga dado en la tabla 2.2; R = carga debida a acortamiento de
D = carga muerta; materiales;

L = carga viva; S = carga debida a contraccién de los
I =factor de impacto; ¢lementos;,

B = fuerzas de bufamiento; T = carga debido a temperatura;

w = carga de viento sobre la estructura: EQ = carga debido a sismo;

WL = carga de viento sobre la carga viva; SF = presion debido a flujo de agua,

LF = fuerza longitudinal provocada por ICE = presion provocada por el hielo.

la carga viva;




TABLA 2.2. Combinaciones de Carga'

ColbNo.| 1 |27 3 [3A [4[516] 7 | 8 9Ji0ju1]12]13]14
FACTORES B
GRUPO| vy "B JL(1+D) [L(1*D, [CE| E | B [SF|W | WL [LF|R+S | EQ [ICE | %
+T

T {101 ] 1 0 | 1|B|1]|1]0]0]0]0]0]0] 100
o[ ATIO[1 ] 2 0 [0]0(0]0]0} 0 0] 0100|150
cLB 101 0 1 1 Ifrfofolojolo6 o0 |
S {10]1 ] 0 0 [o0]T {1 ]T1]1] 00 0] 00125
&M [ 101 ] 1 0 |1 P | 1]1]03] 1 1] 0] 0] 0|13
AV 10 1] 1 0 [T (plilT]0]0 0] 1 ]06]0112
al[v|io|1]| o0 0 [0 J1 1 ]T]1]0 (0] 110670 [140
e VI [1oT] 1 0 |1 |Bel 1] T]03] 1 [1 [ 1] 00 [i40
SIVIITTO[T] 0 0 [0 i]1]1]0]010] 0] 1] 0133
E[Vim[ 101 1 0 (1111 [T]0[ 0 [0(0 1 071 [140
CITIX]10]1 0 0 ofT[Tj1{r{o o0 0] 115

X 101 ] 1 0 |O0|Bej0]0]0] O 0] 0] 00 100

T [13 | Pp] 167 | 0 |1 |B|1]1]0] 00000
<A T3 B[ 220 " 0 [0[0]0[0[0[ 0 [0[0 [0 [0
G 1B [ 13 |po] O I [T || 1]1]0[0]0][0[0]0
T [ 13 |gp| O 0 [0 [B|T(Tl[T[O O[O0 OO0 =
O | 13 (By| 1 0 |1 pjT[T]03 1T [T[0]0] 0"
BTV 13 [po] 1 0 | TPl 1[T1]01 0 01 ]0]0]C
AV [1.25]pp| 0 0 |0 B 1 ]1]T ] 0[]0 T 0]0]|d
VI T35 (o] | 0 | T 1B| 1| 103 T [1[ 1100 |<
=[(VII [ 13 {Bo] O 0 [0 ]pjt]ijolojoj o) 1]1]2
2 VIl 13 |Bo] | 0 | 1P| 1]1]0[0[0[0]0]0
=X |12 [Bp| O 0 |0 @ 1|1 |1 |0 0] 0] 00

X 13|11 167 | 0 |0 |B|0[0]0] 0 0] 0] 0]0

' AASHTO 1996, tabla 3.22.1.A

* porcentaje=Maiximo esfuerzo unitario/Esfuerzo unitario permisible X 100

Para ¢l disefio por cargas de servicio, 1a columna no. 14 representa el porcentaje de esfucrzo unitario. Ningin incremento en e esfuerzo
unitario permisible debera ser permitide para miembros o conexiones que soporten cargas de viento solamente.

Be=1.00 para cargas verticales y latcrales en todas las estructuras, excepto alcantarillas.

Para las especificaciones de cargas en alcantarillas, vea el art. 6.2,

Be=10 y 0.5 para cargas laterales sobre marcos rigidos (prucbe ambos para ver cual domina).

Ea el disefio por factores de carga

Be=1.3 para empuje de tierras en muros de contencion, para empujes de tierra en reposo, Pe=1.15

Be=0.5 para empujes de tierra cuando s¢ prueba €l momento positivo en marcos rigidos.

Be=1.0 para empuje de tierra vertical.

Bp=0.75 cuando se prucba la capacidad axial minima, momento méaximo o excentricidad mixima. Colurmas.

po=1.00 cuando s¢ prucba la capacidad axial mixima y momento minimo de una colummna.

Pu=1.00 para miembros a tension y flexion.

Be=1.00 para alcantarilias rigidas.

Pr=1.50 para alcantarillas flexibles.

* 1.25 debe ser usado para el disefio de puentes en voladizo cuando la combinacién de carga viva peatonal mis la carga viva con impacto
gobieme cl disefio, sin embargo, la capacidad de 1a seccién nunca serd menor que 1a requerida para la carga viva sélo usando un factor de
1.67. Un valor de 1.00 puede ser usado en ¢l disefio de 1a losa.




donde L(/+}), es la carga viva mds impacto que propone ¢l reglamento. y L(/+), es la carga viva
mas impacto consistente con el criterio de sobrecarga especificado para el mantenimiento de

puentes.
2.2.2 Especificaciones AASHTO LRFD 1994

El modelo de carga viva basico en las especificaciones del LRFD es denominado HL93. Esta carga
viva no trata de representar un camién en particular, sino mas bien reproducir los efectos maximos
generados por el transito. El modelo de carga viva consta de tres cargas principales las cuales son

las siguientes:

1. Un camion hipotético denominado HL93 con las mismas caracteristicas del camion HS20 en las
normas AASHTO de 1996.
2. Una carga uniforme idéntica a las normas del 96, pero sin la carga puntual.

3. Un eje tandem.

La carga viva a emplearse consistira de una combinacién de una carga uniforme (2) con el camién o
eje tindem, dependiendo de cual produzea los efectos maximos. En la figura 2.2 se muestra el

modelo de carga viva HL93.

356KN 1423KN 1423KN I112KN 111.2KN

427m 427a%1l4m 12m
FIGURA 2.2. Modelo de Carga Viva H1L93

Las caracteristicas del nuevo formato de disefio de puentes hacen evidente la necesidad de realizar
una calibracién, esta vez utilizando las cargas vivas que circulan por las carreteras mexicanas a fin

de obtener factores parciales que nos den probabilidades de falla lo suficientemente pequerias,

2.2.2.1 Estados limites de diseiio

En el nuevo cédigo para puentes AASHTO LRFD (1994), el cniterio basico de disefio considerado

es el siguiente;




#R.> nZvX, (2.2)

donde .X; es el componente de carga nominal, x es el factor de carga, R, es la resistencia nominal, ¢

es el factor de resistencia y ;7 es un factor modificador de carga.

El modificador de carga es un factor que toma en cuenta la ductilidad, la redundancia, y la

importancia de operacion del puente. Esta dada por la siguiente expresion:

n=npmii2 0.95

donde 7, es el factor de ductilidad, 7, es el factor de redundancia y #; es el factor de importancia
operacional. Los primeros dos hacen referencia a la resistencia del puente y el dltimo a las
consecuencias de que el puente quede fuera de servicio. A continuacion se describen cada uno de

ellos.

Factor de ductilidad. Si un componente de un puente se disefla de tal manera de que se presenten
deformaciones ineldsticas, entonces, dicho componente sera capaz de soportar una cierta
sobrecarga. La falla fragil de un componente debe ser evitada, ya que esto implica una pérdida
repentina de la capacidad de soportar carga cuando se excede el limite elastico del material, por esto
se requiere que estos elementos sean ductiles. Los valores del factor de ductilidad en el estado

limite de resistencia son’los siguientes:

np=1.05 para componentes y conexiones no ductiles.

np=0.95 para componentes y conexiones ductiles.

Factor de redundancia. Una estructura estiticamente indeterminada es redundante, esto es, tiene
mas restricciones que las que son necesarias para satisfacer el equilibrio. La redundancia en un
sistema de puente es generalmente definida como la capacidad de otros miembros para soportar
carga cuando un miembro llega a debilitarse o a fallar (Frangopol et al, 1991). Por lo tanto la
redundancia en un sistema de puente incrementard su margen de seguridad. Los factores de

redundancia en el estado limite de resistencia son los siguientes:

nx=0.95 para miembros redundantes.

nx=1.05 para miembros no redundanies.




Factor de importancia operacional. Es dificil encontrar situaciones en donde los puentes no sean

considerados como operacionalmente importantes, es primordial que permanezcan abiertos después

de haber ocumdo un evento extraordinario (sismnos, inundaciones, etc.). Por tanto, los siguientes

factores de importancia deberdn ser considerados en el estado limite de resistencia:

nr=1.05 para un puente importante.

n=0.95 para un puente no importante.

2.2.2.1.1 Combinactones y factores de carga

Los factores de carga y sus combinaciones estan dados en la tabla 2.3. La nomenclatura usada para

las cargas se describe a continuacién:

Para cargas permanentes

DD  Fuerzas de arrastre inducidas por el
movimiento relativo entre el suelo y la
estructura

DC  Carga muerta de componentes
estructurales y accesorios no estructurales
DW  Carga muerta debido a la superficie
de asfalto

EH  Presidonde tierra horizontal

ES Sobrecarga debida a rellenos de tierra
EV  Carga muenta debida a la presion de
un relleno

Para cargas temparales

BR Fuerzas de frenado vehicular
CE  Fuerza centrifuga vehicular
CR  Derrapamiento

CT Fuerza de colisién vehicular
cv Fuerza debido a colision de
embarcaciones

EQ Sismo

FR Friccién

IC Carga debido a hielo

M Carga dinidmica vehicular permisible
LL Carga viva vehicular

LS Carga viva de sobrepeso

PL Carga viva peatonal

SE Asentamniento

SH Contraccion

TG  Gradiente de temperatura
TU Temperatura uniforme

WA Carga de agua y de corriente
WL  Viento sobre la carga viva
WS  Viento sobre la estructura




TABLA 2.3. Combinaciones y Factores de Carga. AASHTO LRFD (1994)°

Combinacibn de | DC | LL[WATWS [WLTFR | TU |TG|SE | Usesélounoala
Carga DD | IM CR vez
DW | CE SH
EH | BR EQ[IC [CT|CV
Estado limite EV | PL
ES | LS
Resistencia I Yo 11.75{1.00] - - | 1.00{0.50/1.20 | y1g | Yse
Resistencia IT Y, 1357100} - - | 1.00105011.20\yrg Jyse | - ] - | - | -
Resistencia IT1 Y - {1.00[140] - [1.00{050/1.20 | yrg|yse | - | -] - | -
Resistencia IV Yo - |1.00] - - | 1.00]0.50/1.204 - - - - - -
EH,EV, ES, DW,
DC 1.5
Resistencia V Y, 11.35/1.00{0.40(040(1.00]0501.20yrg |yse | - | - | - | -
Evento ExtremoI | y, | y5 [1.00] - - {1.00 - - - 10 -} -} -
Evento Extremo I | y, |0.50}1.00] - - 11.00 - - -] -110[10]1.0
Servicio I 1.00[{1.00[1.00(0.30{0.30[1.00[1.00/1.20} yyg [ yse | - | - | - | -
Servicio I 1.00{1.30[{1.00; - - |1.00]1.00/1.20} - - - -1 -1-
Servicio 11 1.00(0.80(1.00]| - - (1001100120 yog [Yse | - | - | - | -
Fatiga LL,IM y - |10.75) - - - - - - - -1 -1-71-
CE
TABLA 2.4, Factores de Carga para Cargas Permanentes®
Factor de Carga
Tipo de Carga Maiximo Minimo
DC: Componentes y accesorios 1.25 0.90
DD: Fuerza de arrastre 1.80 0.45
DW: Superficie de asfalto y accesorios 1.50 0.65
EH: Presién de tierra horizontal
Activa 1.50 0.90
Pasiva 1.35 0.90
EV: Presion de tierra vertical
Estabilidad general 1.35 N/A
Estructuras de retencion 1.35 1.00
Estructuras rigidas enterradas 1.30 0.90
Marcos rigidos 1.35 0.90
Estructuras enterradas flexibles 1.95 0.90
Alcantarillas tipo cajon de metal flexible 1.50 0.90
ES: Sobrecarga de tierra 1.50 0.75

2 Tabla 3.4.1-1 de las normas AASHTO LRFD (1994)
3 Tabla 3.4.1-2 de las normas AASHTO LRFD (1994)
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2.2.2.1.2 Estado limite de servicio

El estado limite de servicio se refiere a las restricciones sobre esfuerzos, deflexiones y
agrietamientos de componentes de un puente que ocurran durante condiciones regulares de servicio.
Para el estado limite de servicio, los factores de resistencia son iguales a uno. Existen tres

combinaciones diferentes de estado limite de servicio para cubrir diferentes situaciones de disefio.

Servicio I. Se refiere a la combinacién de carga para un viento de 90 km/h, y todas las demas

cargas con sus valores nominales.

Servicio I1. Para estructuras de acero se intenta controlar 1a fluencia de conexiones criticas debida a

la carga viva vehicular.

Servicio III. Para estructuras de concreto presforzado se trata de controlar el agrietamiento a

tension.
2.2.2,1.3 Fatiga y estado limite de fractura

La fatiga y estado limite de fractura se refiere a las restricciones sobre el rango de esfuerzos
causadas por el camion de disefio. Las restricciones dependen del nimero de ciclos de esfuerzo
esperados a ocurrir durante la vida util del puente. Este estado intenta himitar el incremento del
agrietamiento ante cargas repetidas y prevenir una fractura debido a efectos de esfuerzos

acumulados en elementos de acero, componentes y conexiones.

La unica carga que causa una gran cantidad de ciclos repetitivos de esfuerzos es la carga viva de
disefio, por tanto, es la Unica carga que se toma en cuenta en este estado limite. La fractura debido a
fatiga ocurre a niveles de esfuerzos inferiores a los medidos en pruebas uniaxiales. Cuando un
camién causa un gran numero de ciclos de esfuerzo, y el dafic acumulado es lo suficientemente
grande, una grieta en el material empezara en el punto de maxima concentracién de esfuerzos. La

grieta crecera con repetidos ciclos de esfuerzo, hasta que el miembro falle.
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2.2.2.1.4 Estado limite de resistencia

Este estado limite pretende proveer la suficiente resistencia a fin de satisfacer la ec. 2.2. Se plantean
cinco combinaciones diferentes para el estado limite de resistencia a fin de abarcar todas las

posibles situaciones de disefio. A continuacion se mencionan cada una de ellas.

Resistencia I. Es la combinacion de carga basica que considera al modelo de carga viva sin tomar

en cuenta el efecto del viento.

Resistencia II. Es la combinacion que se considera para tomar en cuenta el paso de un vehiculo

especial por ¢l puente, cuyos efectos no fueron tomados en cuenta en el proceso de calibracion.

Resistencia 1. Es la combinacion de carga que relaciona a un puente expuesto a una velocidad del
viento superior a 90 km/h. Altas velocidades del viento ocasionan altas concentraciones de carga

viva sobre el puente.

Resistencia IV, Este estado limite de resistencia considera relaciones altas de carga muerta a carga
viva. Esto es necesario debido a que el proceso de calibracion fue realizado sobre puentes con
claros menores a 60 m, sin considerar que para puentes de claros mas largos, la relacion de carga
muerta a carga viva pueda ser la mas alta, resultando en factores de carga diferentes a los obtenidos
para claros cortos y medianos. Este estado limite de resistencia fue desarrollado para evitar el uso

de factores de carga que sean variables con el claro.

Resistencia V. Es la combinacion de carga que relaciona a la carga viva vehicular normal con fa

correspondiente 2 un viento de 90 knmvh.
2.2.2.1.5 Estado limite de eventos extremos

El estado limite de eventos extremos trata de evitar la falla del puente ante sismos o flujos de agua
excepcionales, o por colisiones de vehiculo o témpanos de hielo. La probabilidad de que estos
eventos ocurran simultineamente es muy baja, por lo tanto, se aplican independientemente. El
intervalo de ocurrencia de eventos extremos puede ser mas grande que la vida util de la estructura.

Bajo estas condiciones extremas, la estructura debera de experimentar considerables deformaciones
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inelasticas. A continuacién se presentan las diferentes combinaciones que se requieren para

considerar todos los posibles casos posibles:

Evento extremo I. Es la combinacion de carga que torna en cuenta al sismo. Este estado limite

también incluye carga por flujo de agua y carga por friccion vehicular.

Evento extremo 1. Es la combinacién de carga que relaciona a la carga viva reducida con las

cargas de hielo, de colision por embarcaciones y vehiculos y cargas asociadas a ciertos eventos
hidraulicos.

2.3 Diferencias principales entre las especificaciones LRFD (1994) y las especificaciones
AASHTO convencionales (1996)

Con el fin de justificar el motivo para dos cédigos con diferentes métodos de disefio, se presentan

las diferencias principales que existen entre los dos (Morcos y Grubb, 1995):

¢ En las normas LRFD los factores de carga y resistencia fueron obtenidos mediante un proceso
basado en la confiabilidad, mientras que en las normas convencionales, los factores de carga y
resistencia fueron obtenidos mediante el juicio y la experiencia.

¢ En las normas LRFD se considera de forma mas explicita la ductilidad y redundancia del puente
que en las normas convencionales.

¢ Nuevos factores de distribucion de carga viva son propuestos en las especificaciones LRFD las
cuales son mis consistentes que las propuestas en la norma convencional.

¢ Se definen nuevos estados limites, con el fin de proporcionar la seguridad adecuada en todos los

disefios.
2.4 Resumen de los modelos de carga viva usados en otros paises

Los modelos de carga viva utilizados en otros paises intentan simular las condiciones de tréfico que
pasan sobre sus puentes. A continuacidon se mostraran los modelos adoptados por las normas de

puentes de algunos paises (Imbsen y Liu, 1992).
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2.4.1 Finlandia.

Para la evaluacion de la carga viva sobre los puentes, se usan tres combinaciones de carga normales
y dos vehiculos sobrecargados. Para las cargas normales, los camiones constan de tres ejes, un eje y
una sola rueda, mientras que para los camiones sobrecargados se tiene un.camién de cuatro ejes
para los dos casos. Cada componente del puente se evalua para la condicién de carga mis critica. El
ancho de carril de disefio es de 3 m y debe ser aplicado en el lugar en que los efectos provocados
sean mads criticos. En el caso de las sobrecargas solamente se considera un carril de disefio al centro
del puente. En la figura 2.3 se muestra el modelo de carga viva correspondiente.
2I0 KN 210 KN 210 KN 260 KN

MODELOS DE CARGA VIVA PARA CARGAS NORMALES

CAMION DE SOBRECARGA 1 CAMION DE SOBRECARCA 2

300KN 300KN 300 KN 300 KN 200 KN 200 EN 200KN 200KN

$alfm 6al5
-‘i L2 m |4 o -*"'l 1.2 -.l< - A’il.l | oM s l0m fe—
L 3

FIGURA 2.3 Modelo de Carga Viva Finlandés

2.4.2 Italia
En las normas italianas los carriles de disefio son de 3 m para cargas civiles y 3.5 m para cargas
militares. Los puentes se clasifican en: Clase I, aquellos que estardn sometidos a cargas civiles y

militares, y Clase II aquellos que soportaran sélo vehiculos civiles.

El modelo de carga viva consiste de 6 sistemas de cargas, tres son civiles y las restantes son

militares. Estas cargas se definen a continuacién:

Combinacién 1 una linea de vehiculos no restringidos con una carga de 120 KN cada uno.

Combinacién 2 un vehiculo de rodamiento sencillo (4 KN/m®).
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Combinacién 3 carga peatonal extremna de 180 KN.
Combinacién 4 una linea de cargas militares de 615 KN.
Combinacién § una linea no restringida de cargas militares de 320 KN.

Combinacién 6 una carga militar sencilla de745 KN.
Las siguientes combinaciones de carga deben usarse para las dos clases de puentes:

Clase I. En un solo carril debe colocarse la carga militar que produzca los maximos efectos mas una

o mas lineas de vehiculos civiles con la carga uniforme peatonal en las banquetas.

Clase II. En uno o mas carriles se colocard el vehiculo civil més critico junto a la carga peatonal

uniforme sobre la banqueta.

En la figura 2.4 se muestra el modelo de carga viva italiano.

40KN 80 KN 60 KN 120 KN
im J im L im L 3m i
fo— - » S — —
{ i |
@) O O O
Combinacion 1 Combinacion 2
55 70 70 190 140 140 6X 513 KN
| 1 . L L L L1 1
35 [ 387 134 331 | 420 [102] 350 4 [oss]osifoss [osifoss | «
P> & & & & ® &0 &0 o
Combinacion 4 Combinacion 8

70 150 180 180

55 70
unidades KN m I__<1 i;__-_i‘mi%
387 |134] 331 420 1102
_ P & & e 0

Combinacion 6
FIGURA 2.4. Modelo de Carga Viva usado en Italia
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2.4.3 Japén

En el reglamento japonés, los puentes se clasifican en dos, cada uno de los cuales tiene dos tipos de
carga. Uno de ellos consiste en una carga uniforme combinada con una carga lineal. Esta carga
denominada con la letra L debe aplicarse en un ancho de 5.5 m y en un largo que cause los mayores
efectos. La superficie restante en el puente se carga con la mitad de esta carga. El otro tipo de carga
denominada con la letra T, simula el paso de vehiculos individuales. El peso total del vehiculo para
los puentes clase [ es de 20 t, mientras que para la clase I es de 14 t. A continuacion se muestran en

la tabla 2.5 las caracteristicas del camion L y en la figura 2.5 las del camién T.

TABLA 2.5. Cargas Tipo L usadas en el Japén.

Clase de Tipo de carga Carga Carga uniforme (KN/m") 50 % de la carga
puente puntual L<80 >80 principal
1 L-20 50 35 4.3.L pero no
menor a 3.0
2 L-14 70 % de la carga L-20
Transversal
02W 0.8W
Tm  4m  2m 05m 175m 0.5m

FIGURA 2.5. Carga Tipo T del reglamento japonés

2.4.4 Reino Unido

El codigo para puentes en el Reino Unido es el British Standard 5400 (BS5400) el cual tiene las

siguientes caracteristicas:

Las cargas de disefio, Q*, se determinan a partir de sus valores nominales Qx, mediante la siguiente

ecuacion:

@*=m O« =l 2.3)

donde 7 toma en cuenta la posibilidad de que las cargas tengan desviaciones desfavorables de sus
valores nominales, y y, considera la baja probabilidad de que las cargas tomen todas al mismo

tiempo sus valores nominales.
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Los efectos de las cargas de disefio, 5*, se obtienen de las cargas de disefio mediante:
S*=yplefecto de Q%) =pplefecto de y;*QOy) 2.4)

donde y; toma en cuenta la evaluacion aproximada de los efectos de las cargas. distribucion de

esfuerzos diferentes a las previstas, y vaniaciones en las dimensiones de los miembros del puente.

La resistencia de diserio, R*, se define como:

R=-1 ﬁmcién(f—"'J (2.5)
Y2

donde fx es la resistencia caracteristica del material, ¥, es un factor de reduccion, )y, intenta cubrir
posibles reducciones de la resistencia, yn» cubre las debilidades de la estructura provocadas por

otras causas diferentes a la reduccidn de resistencia.
En este codigo se consideran dos estados limites. El estado limite altimo, el cual prueba el
equilibrio total del puente, asi como la fatiga; y el estado limite de servicio, el cual comprueba que
no existan condiciones indeseables en condiciones normales, ademas limita las vibraciones.
Para satisfacer el disefio, la siguiente ecuacidn debe ser satisfecha:

R*>5* (2.6)
En este codigo se considera como vida util del puente, 120 aiios.

2.4.4.1 Combinaciones de carga

Existen tres combinaciones de carga principales y dos secundarias. Las § combinaciones son

presentadas a continuacion:

Combinacién 1. Para puentes carreteros se consideran las cargas permanentes junto con las

apropiadas cargas vivas primarias y secundanas.

17



Combinacién 2. Considera las cargas en la combinacion | junto con viento, y cargas temporales
durante el pcriodd de construccion.

Combinacién 3. Considera las cargas de la combinacion 1 mas las provocadas por los efectos de
temperatura, se consideran también las cargas temporales en el periodo de construccion del puente.
Combinacién 4. Considera las cargas permanentes mas las cargas vivas secundarias.

Combinacién 5. Considera las cargas permanentes mas friccion en los apoyos.
2.4.4,2 Modelo de carga viva

El modelo de carga viva en las normas britinicas BS5400, consiste de las cargas HA y HB, las
cuales deberan ser impuestas de forma independiente al puente en carriles de 3 m de ancho. El
puente debera ser disefiado para resistir los mayores efectos que provoque: la carga de disefio HA o
la carga de disefio HA combinada con la HB.

La carga tipo HA consiste de una carga uniformemente distribuida mas una carga en el borde
extremo, o una carga de rueda sencilla. La carga uniformemente distribuida tiene 30 KN/m para
longitudes cargadas de hasta 30 m. Para longitudes mayores a los 30 m debera utilizarse la sigutente

ecuacion.
W=151L"">9KN/m Q.7
donde L es la longitud cargada y W es la carga por metro lineal.

La carga en el extremo tiene un valor de 120 KN y la carga de rueda alternativa tiene un valor de

100 KN.
La carga tipo HB es un sistema de cargas que tiene como minimo 25 KN, sin embargo, este valor

puede incrementarse hasta 45 KN donde se requiera conveniente. La configuracién del camién HB

se muestra en la figura 2.6.
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FIGURA 2.6 Camién Tipo HB de 1as Normas SB5400

2.4.4.3 Factores de carga

En la tabla siguiente se muestran los factores de carga adoptados por este codigo para las cargas que

se discuten en este trabajo.

TABLA 2.6. Factores de Carga en las Normas Britdnicas

Carga Estado limite | Factor de carga ha ser considerado en la combinacién
1 2 3 4 5

Muerta, acero Ultimo 1.05 1.05 1.05 1.05 1.05

Servicio 1.060 1.00 1.00 1.00 1.00

Muerta, concreto Ultimo 1.15 1.15 1.15 1.15 1.15

Servicio 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

Muerta superimpuesta Ulumo 1.75 1.75 1.75 1.75 1.75

Servicio 1.20 1.20 1.20 1.20 1.20
Carga viva vehicular: Ulumo 1.50 1.25 1.25
HA solamente Servicio 1.20 1.00 1.00
Carga viva vehicular: Ultimo 1.30 1.10 1.10
HA con HB o HB sola Servicio 1.10 1.00 1.00

2.5 Pesos maximos permitidos en México

El 24 de diciembre de 1960, se public6é la primera Reglamentacién de Pesos y Dimensiones de
Vehiculos de Circulacién Nacional {referencia: SCT, 1980). Ante la necesidad de transportar bienes
de mayor peso y dimensiones, optimizar el uso de la flota vehicular, disminuir costos en la
transportacién e incrementar los volimenes de carga a transportar, el 3 de octubre y 28 de

noviembre de 1980 se publica, en el Diario Oficial de 1a Federacién, la reforma al Capitulo XI del
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Reglamento del Capitulo de Explotacion de Caminos de la Ley de Vias de Comunicacion, que
define los valores permisibles de los pesos totzles y otras caracteristicas de los vehiculos de carga
de circulacién nacional, y en donde la SCT (Secretaria de Comunicaciones y Transportes) queda a
cargo de la definicion de pesos y dimensiones asi como de su control. La finalidad de dicho
reglamento consiste en regular los pesos y dimensiones del transito sobre las carreteras nacionales,
asi como la de proponer multas y penalizaciones al que viole dichos pesos, sin embargo, dicho
reglamento es hasta nuestros dias, totalmente inaplicable debido a la falta de control en los pesos ¥y
dimensiones.

Para clasificar los vehiculos en México, dicho reglamento propone una letra para representar el tipo
de vehiculo enseguida de un niimero que da el nimero de ejes. Los tipos de vehiculos a los que hace

mencion el reglamento se muestran en la tabla 2.7.

TABLA 2.7. Clasificacién de los vehiculos

CLASE NOMENCLATURA
AUTOMOVIL
AUTOBUS
CAMION
TRACTOR
SEMIRREMOLQUE
REMOLQUE

R~ O &

Estudios realizados (IMT, 1995) muestran que los camiones de mas circulacion a escala nacional
son los siguientes: C2, C3, T3-52, T3-83 y el T3-S2-R4. A continuacion en la tabla 2.8 se muestran

los pesos maximos permitidos por este reglamento en México.

TABLA 2.8. Pesos Maximos Permitidos en México. DOF 28/10/80

Camién TIPO DE CAMINO
A (toneladas) B (toneladas) C (toneladas)
C2 15.5 14 12
C3 23.5 20 18
T3-82 415 35 No autorizado
T3-S3 46 No autorizado No autorizado
T3-5S2-R4 71.50 No autonzado No autonizado

Ademis de las limitaciones sobre los pesos totales de los camiones, el reglamento también limita

los pesos por eje como se muestra en la tabla 2.9.

20




TABLA 2.9. Pesos Antorizados por Eje

TIPO DE EJE TIPO DE A B C
CAMINO toneladas toneladas toneladas
Un eje sencillo Dos llantas 5.5 5 4
Un eje sencillo Cuatro llantas 10 9 g
Dos ejes sencillos en | Dos llantas en 4.5/¢je 3.75/eje 3.5/eje
tindem cada eje
Dos ejes sencillos en | Cuatro llantas 9/eje 7.5/eje T/eje
tindem en cada eje
Tres o0 mas ejes Cuatro llantas 1.5/e)e Se debe realizar | Se debe realizar
sencillos en tandem | en cada eje un estudio un estudio

Posteriormente ¢l 26 de enero de 1994 se publicé en el Diario Oficial de la Federacién el
Reglamento sobre el Peso, Dimensiones y Capacidad de los Vehiculos de Autotransporte que
transitan en los Caminos y Puentes de Jurisdiccién Federal. Dicho reglamento da un calendario para
la aplicacién del peso reglamentado en caminos, en donde existen tres periodos en los cuales la
carga por tipo de camidn, segin su nimero de llantas, es reducida de manera gradual como a

continuacion se muestra la tabla 2.10,

TABLA 2.10. Calendario de Pesos Miximos de los Camiones de mas Transito

Tipo de No. de llantas | Del 1° nov. 1994 | Del 1°* nov. 1995 | Del 1° nov. 1996
Vehiculo hasta 31 oct. hasta 31 en adelante
1995 oct. 1996

4 17 15 13.5
C2 6 21 19 17.5
6 22 21 19
c3 10 30 28 26
T3-S2 18 51 48 44
16 53 47 40
13-53 22 63 57 483
22 73 67 59
13-52-R4 34 77 75 65.5

Después, el 29 de noviembre de 1994 se publicé en el Diario Oficial de la Federacion la Norma
Oficial Mexicana sobre €l Peso y Dimensiones Maximas con los que pueden Circular los Vehiculos
de Autotransporte que Transitan en los Caminos y Puentes de Jurisdiccion Federal. Estas normas
surgen con el propdsito fundamental de disminuir los indices de accidentes viales ocasionados por
vehiculos con exceso de pesos y/o dimensiones que circulan por los Caminos y Puentes de
Jurisdiccién Federal, y evitar el deteriore acelerado de los mismos. La anterior norma tiene por
objeto establecer las especificaciones de peso, dimensiones y capacidad de los vehiculos de

autotransporte de pasajeros, de turismo y de carga que transitan en los caminos y puentes de
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Jurtsdiccién Federal. En la tabla 2.11 se muestran los pesos maximos permisibles para los camiones

de mayor circulacién nacional.

TABLA 2.11. Pesos Maximos Autorizados por Tipo de Camién*

Camidn Niimero de Hantas Camino tipo A (toneladas)

4 13.50

Q2 6 17.50
6 15.00

c3 10 26.00
10 28.50

T3-S2 14 35.50
18 44.00

16 40.00

T3-83 73 38,50
22 59.00

Puede notarse que los valores de pesos maximos autorizados en la tabla 2.11 son iguales a los dados
en la tabla 2.10 y que debian aplicarse a partir del 1° de noviembre de 1996, con la excepcidn del
peso del camion T3-S2-R4 con 34 llantas, el cual su peso fue modificado a 66.50 t, incluso se

permiten que transiten este tipo de camiones con 72.5 t bajo ciertas condiciones.

Finalmente, el 7 de enero de 1997, se publica en el Diario Oficial de la Federacion, la norma oficial
mexicana NOM-012-5CT-2-1995 sobre el peso y dimensiones maximas con los que puede circular
los vehiculos de autotransporte que transitan en los caminos y puentes de jurisdiccion nacional.
Dicho reglamento en su articulo 5.1.1.2 marca que las concentraciones maximas de carga que se
autorizan para el tractocamién doblemente articulado (T3-S2-R4), se rigen de acuerdo a la
resistencia de los puentes, ademas en su articulo 5.1.1.3 marca que la concentracién maxima por ¢je
estara regida también por la resistencia de los puentes. Sin embargo, estos dos articulos resultan ser
inaplicables, pues seria necesanio determinar si el peso del camién a transitar por una carretera
puede ser soportado con seguridad por los puentes que existen en el camino. Este reglamento
permite en su articulo 5.1.2.2 que el peso méximo autorizado pueda incrementarse en 1.5 t por cada
eje motriz y 1 t en cada eje de carga cuando los camiones cuenten con suspension neumatica en
todos los ejes, excepto en el eje direccional. En las tablas 2.12 y 2.13 se listan los pesos maximos

por eje y totales respectivamente.

* DOF, 29/11/94.
Los pesos maximos en esta tabla pueden ser incrementados hasta un 5%, si ¢l vehiculo esta equipado con

suspension neumatica o equivalente en todos sus ejes, excepto en ¢l eje direccional.
** E] peso maximo para este tipo de camiones que trasladan gases o quimicos sera de 72.5 t por un periodo de
5 afios a partir de la expedicion de esta norma, posteriormente debera ajustarse al valor indicado.
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TABLA 2.12. Pesos Miéximos Aatorizados por Tipo de Eje y Camino

Configuracién de ejes TIPO DE CAMINO
Ady A2 B4yB2 C D
Sencilio, dos llantas 6.50 6.50 5.50 5.00
Sencillo, cuatro llantas 10.00 10.00 9.00 8.00
Motnz sencillo. Cuatro Hantas 11.00 11.00 10.00 9.00
Motriz doble o tindem, seis llantas 15.50 15.50 14.00 12.50
Doble o tandem, ocho llantas 18.00 18.00 16.00 14.00
Motriz doble o tandem, ocho llantas 19.50 19.50 17.50 15.50
Triple o tridem, doce llantas 22.50 22.50 20.00 18.00
TABLA 2.13. Peso Miximo Autorizado por Tipo de Camién y Vehiculo
Configuracién | Numero de TIPO DE CAMINO
del camidn llantas AdY A2 B4Y B2 C D
C2 6 17.50 17.50 15.50 14.00
3 8 22.00 22.00 19.50 17.50
10 26.00 26.00 23.00 20.50
T3-S2 18 44.00 44.00 39.00 NA*
T3-83 2 48.50 48.50 43.00 NA
T3-S2-R4 33 66.50" 66.50° 58.00 NA

2.5.1. Control de pesos de camiones en México

Por los afios cuarentas, se instalaron en México pesadoras con el fin de controlar el peso de los
camiones y aplicar sanciones a aquellos que rebasaban los pesos maximos reglamentarios. Sin
embargo, este sistema desaparecio en los aiios cincuentas (Fossas, 1991) debido principalmente a
los graves problemas de corrupciéon que existia en su manejo. Por lo tanto, al desaparecer las
estaciones pesadoras, las cargas en los camiones nacionales quedaron sin control y por esta razén,
los Reglamentos de Pesos y Dimensiones son en realidad ineficaces, ya que ni los transportistas,
fabricantes de camiones y lantas se apegan a la norma vigente. Hoy en dia, las cargas han
aumnentado de forma extraordinaria y se esta relativamente cerca de limites naturales como serian
las capacidades méximas de las llantas de los camiones o la capacidad para soportar carga de los
chasis de los mismos. Por tanto, aunque no se vislumbran que surjan controles estrictos sobre los
pesos de los camiones en los Gltimos afios, €s muy conservador considerar que los pesos de los
camiones seguiran aumentando con la misma tasa de crecimiento que con la que lo han hecho en los
tltimos afios. En los capitulos siguientes se tomara en cuenta este factor para calcular los efectos

maximos en los puentes.

* NA=No autorizado

* El peso maximo para este tipo de camiones que trasladan carga seca o fluidos por caminos tipo A y B, podra
incrementarse hasta 72.5 t por un periodo de 5 aflos, si cuenta con un sistema auxiliar de frenos, independiente
del sistema de balatas, posteriormente el peso deberd ajustarse a lo indicado.
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3. BASES PROBABILISTICAS DE LA CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL

En el disefio o evaluacién de una estructura. tal como un puente, es necesario considerar las
incertidumbres asociadas con las propiedades de sus mateniales, dimensiones, cargas, etc., mediante
herramientas de la teoria de la probabilidad. El método mds adecuado para este fin se basa en la
confiabilidad estructural cuyo objetivo principal es asegurar que la estructura tenga un apropiado
margen de seguridad. Una ventaja de usar la probabilidad es que las incertidumbres de las variables
pueden ser separadas, lo cual permite una determinacién mais sistematica de la confiabilidad
estructural. Sin embargo, el problema de determinar la confiabilidad estructural de todo un sisterna
es un problema complejo, debido principalmente a los diferentes estados limites (o modos de falla)
a considerarse. Con estas dificultades, los métodos para calcular la seguridad de una estructura estan
todavia en desarrollo. Por tanto, los actuales cédigos de disefio que han sido calibrados por un
método basado en la probabilidad se basan en la confiabilidad de un componente y manejan la

seguridad del sistema mediante su redundancia.
3.1 Establecimiento del problema

Uno de los principales objetivos del disefio en ingenieria es asegurar el buen comportamiento del
sistemna con la restriccion de la economia (Imbsen et al, 1987). En una estructura, su seguridad es
claramente funcién de la carga maxima (o las combinaciones de carga) a las que pueden ser
sometida durante toda su vida util. La seguridad estructural también dependera de la resistencia de
la estructura. La confiabilidad es una medida del comportamiento de una estructura y pretende
relacionar las cargas y resistencias, por lo tanto, sera la herramienta que se utilizara para calcular la

seguridad que tienen los puentes en México.

Ahora, es importante plantear el problema que ocurre en realidad. Un ingeniero cuando comienza el
disefio o evaluacion de una estructura puede hacerse las siguientes preguntas: (1) ;Cuiles son los
estados limites a considerar para medir el comportamiento estructural? (2) ;Qué probabilidad de
falla debe considerarse para un especifico periodo de tiempo? (3) ;COmo puede calcularse el
margen de seguridad? La primera de estas preguntas puede responderse por cualquier disefiador
experimentado, pero la segunda y tercera son generalmente respondidas por el cédigo de disefio
aplicable. En este caso es el comité encargado de elaborar los c6digos de disefio el que define un

indice de confiabilidad objetivo que se ve reflejado en el cédigo por los factores parciales de carga
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y resistencia. Estos factores parciales permiten que las estructuras disefiadas con este codigo tengan
una seguridad predeterminada.

3.2 Medidas de seguridad en el disefio de estructuras

A continuacion se mencionan los métodos que han sido usados o que actualmente se usan para

establecer niveles de seguridad en las estructuras.

3.2.1 Diseito por esfuerzos permisibles o por esfuerzos de trabajo

Este método se basa en el hecho de que la seguridad deseada es provista garantizando que los
esfuerzos en una estructura sean elasticos sin que excedan el esfuerzo permisible del material, el
cual es una fraccion de su esfuerzo de fluencia, agrietamiento, etc. Las cargas usadas en este
proceso de diseiio tienen una alta probabilidad de ocurrencia durante la vida util de la estructura y
los esfuerzos permisibles han sido propuestos con base en la experiencia. Las ventajas que presenta
este método son (Ellingwood et al, 1980):

e Los disefiadores estdn familiarizados con él y es de facil aplicacion.
» Se cree que las estructuras que se disefian con este método tienen un buen comportamiento en

condiciones de servicio.
El disefio por esfuerzos permisibles tiene las siguientes desventajas:

¢ Los esfuerzos permisibles no garantizan un nivel de seguridad constante para todas las
estructuras.
e El disefio por esfuerzos permisibles puede ser inseguro cuando una carga contramresta los

efectos de otra. Por ejemplo, cuando la carga muerta atenua el efecto de 1a carga de viento.

En resumen, la ventaja principal del disefio por esfuerzos permisibles es su simplicidad, sin
embargo, puede permitir disefios con seguridad menor a la considerada normalmente adecuada,
particularmente cuando existen cargas que se contraponen. El procedimiento tradicional es dificil de
cuantificar y le hace falta una base légica para manejar las incertidumbres. Por lo tanto, el nivel de
seguridad no puede ser evaluado cuantitativamente, ademds, para nuevas estructuras donde no

existan calibraciones anteriores, el problema de evaluar la confiabilidad es mas dificil.
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3.2.2 Disefio por resistencia

En algunos codigos, la seguridad en el disefio de estructuras esta dada por la resistencia tltima del
matertal. Las cargas son amplificadas o reducidas por factores de carga dependiendo del tipo y
sentido de la carga, mientras que las resistencias son reducidas por factores de resistencia menores o

iguales a la unidad.

Este criterio intenta aplicar factores parciales de seguridad a aquellas variables en la ecuacién de
disefio las cuales son aleatorias. Sin embargo, los factores de carga y resistencia han sido
seleccionados en el pasade basados en un juicio subjetivo, y por tanto, no se tiene la certeza de que

sean consistentes con los objetivos de comportamiento de las estructuras que toman en cuenta.
3.2.3 Diseiio de estados limites basados en la probabilidad

Este método utiliza la probabilidad para calcular los factores parciales de seguridad tomando en
cuenta la variabilidad de las cargas y de las resistencias y previendo un nivel de seguridad dado. Las

principales ventajas de este método son (Ellingwood et al, 1980):

e Se considera la confiabilidad de forma mas realista para diferentes situaciones de disefio debido
a que las variabilidades de las cargas y de las resistencias son consideradas.
e Se puede escoger un nivel de seguridad para reflejar las consecuencias de la falla.

¢ Provee una herramienta para actualizar los codigos de disefio de una manera racional.
3.3 Bases de confiabilidad estructural

Las incertidumbres que existen en los procesos de disefio son inevitables, pues la informacion
necesaria serd siempre incompleta. Para representar la importancia de las incertidumbres, la
resistencia y efecto de las cargas pueden ser modelados como vanables aleatorias. De esta manera,
la confiabilidad de un sistema puede determinarse de manera mas realista al medirse en términos de
la probabilidad. Si se considera que R representa la resistencia de un sistema estructural y O
representa el efecto de las cargas, entonces, ¢l objetivo del anlisis de confiabilidad es asegurar el
evento de R>(Q durante la vida util de la estructura. Sin embargo, esta evaluacion de la seguridad
sélo es posible en términos de la probabilidad P(R>Q). Esta probabilidad es la que mide la
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segundad de la estructura de una forma mas real. De la misma manera se puede definrr la falla de la

estructura como el evento R<Q.
Si se conocen las distribuciones de probabilidad de la resistencia y de las cargas, es decir, Fg(r).

Ja(r). Folq), fofq). donde F( ) representa la funcién de probabilidad acumulada y /7 / la funcién de
densidad de probabilidad, entonces, la probabilidad de falla se define como (Ang y Tang, 1984):

pr= [Folrifu(a)da= [ (1-Fo(rifefridr (3.1
0 0o

donde R y O son continuas. Por ejemplo, si las distribuciones de probabilidad de la resistencia y de

las cargas son normales, la ec. 3.1 se convierte en:

PF=f‘CD[ He ~Ho J 3.2)

2 2
. Of +0,

en el cual @Y ) es la funcién de distribucidn acumulada normal estindar, ug, ti, Ok, 0pson la media

y desviacion estandar de la resistencia y de las cargas respectivamente.

El método anterior para calcular la confiabilidad estructural, es denominado como métode de
confiabilidad de nivel 3. Este método considera que las incertidumbres en el disefio estin
contenidas en las funciones de distribucion de probabilidad y por 16gica que éstas son conocidas.
Sin embargo, en problemas estructurales las funciones de distribucién de las variables que
intervienen en el disefio son raras veces conocidas, en el mejor de los casos, solo se conocen con
certeza la media y la desviacion estindar de las variables. Ademas, las funciones matematicas de las
distribuciones pueden ser altamente no lineales, de tal manera que la evaluacién de 1a probabilidad
de falla puede ser muy complicada. Por lo anterior, el método de nivel 3 solo es usado para el
calculo de la seguridad de estructuras importantes o especiales (incluyendo estructuras para las

cuiles no existe experiencia).
En la figura 3.1 se ilustran funciones de densidad para la resistencia y para los efectos de las cargas,

La regién en donde se traslapan estas distribuciones representa una medida cualitativa de la

probabilidad de falla pr. En dicha figura se puede observar lo siguiente (Ang y Tang, 1984):
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FIGURA 3.1. Distribuciones de la Resistencia y de las Cargas

Q El area traslapada depende de las posiciones de fi(r) y fo(q), es decir, si la distancia entre las
dos curvas es mayor, la pr decrece. La distancia relativa entre las curvas de probabilidad de
resistencia y cargas puede ser medida por la relacion up’syp, la cual se denomina factor de
seguridad central, o con la diferencia uz-44, la cual se denomina margen de seguridad.

0O La region traslapada depende del grado de dispersién de la resistencia y los efectos de las
cargas. Las dispersiones de las variables pueden ser medidas en términos de los coeficientes de

variacion &. Por lo tanto:

Prg e/ H: G, &) (3.3)

De esta manera, una medida de la confiabilidad de una estructura deberd ser funcién de las
posiciones de las distribuciones de probabilidad para resistencias y efectos de las cargas, asi como

de su grado de dispersion. En la ec. 3.2, se nota que la probabilidad de falla es funcion de la relacién
(U —Hg) - crfz +0'é , la cual a su vez es funcion de las posiciones y dispersiones de las

distribuciones y por tanto puede considerarse como una medida de la seguridad de la estructura.

Dicha relacién es con frecuencia llamada indice de confiabilidad o indice de seguridad y se denota

con 5.

La seguridad estructural puede ser medida por la probabilidad de falla pz, mostrada como el 4rea
sombreada, o por el indice de confiabilidad B, que mide la distancia desde el valor medio hasta el
estado critico (R-Q0=0) en términos del! nimero de desviaciones estindar. En la figura 3.2 se
muestran estas dos medidas de seguridad. El indice de confiabilidad es una medida mas conveniente
que la probabilidad de falla debido a que sélo requiere que se conozcan los dos primeros momentos
(media y desviacion estandar) para cada una de las variables, evitando de esta manera el céilculo de

la probabilidad de falla.
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FIGURA 3.2. Medidas de Seguridad

En la seccién siguiente se describirin dos métodos simplificados para el cdlculo de la seguridad en

las estructuras, dichos métodos se clasifican como: (Augusti et al, 1984):

Nivel 2, en el cual la seguridad se evalua sélo en los puntos sobre la frontera de falla.
Nivel 1, en el cual los valores apropiados de confiabilidad son provistos por un nimero de
factores de seguridad parciales que se relacionan con los valores caracteristicos de las variables

basicas.
3.4 Método de Segundos Momentos

Ei método de segundos momentos es considerado como un método de nivel 2, que surge debido al
hecho de que el célculo de la probabilidad de falla requiere del conocimiento de las distnibuciones
de probabilidad de las variables, o de su distribucion conjunta, y de que, con frecuencia, estos datos
son dificiles de obtener. Aln cuando las distribuciones sean conocidas, la solucion de la integral

que define la probabilidad de falla {ec. 3.1) es por lo regular complicada.

Muy frecuentemente, la informacion disponible solo sirve para calcular los primeros y segundos
momentos, conocidos como los valores medios y las varianzas de las variables aleatorias. La
confiabilidad puede determinarse a partir de estos parametros, usando el procedimiento conocido

como formulacion de segundos momentos (Ang y Tang, 1984).

Con el procedimiento de segundos momentos, la confiabilidad puede ser medida como una funcion

de los primeros y segundos momentos de las variables de diseiio, la medida de confiabilidad, se le

29




conoce como indice de confiabilidad & Cuando las formas de las distribuciones son conocidas, la

confiabilidad puede ser determinada sobre la base de distribuciones normales equivalentes.

Si se define el margen de seguridad como M=R-Q, el estado de seguridad queda definido por M>0,
el estado de falla por M<0, y la frontera entre estos dos estados se denomina estado limite, el cual

queda definido por AM=0. Al introducir variables reducidas:

R'=(R-HR}/O'R, Q'=(Q-;IQ)/O'Q (3.4)

La ecuacién de estado limite, en términos de las variables reducidas, queda definida por:
HaR - 0pQ "+ g+ pp=0 (3.5)

La cual es una linea recta como se muestra en la figura 3.3, la distancia de la superficie de falla al
origen es una medida de la confiabilidad, esta distancia esta dada por:
Hp T My

——— (3.6)
. Or+ 0,

d=

Se Puede ver que d es igual al indice de confiabilidad B.

Estado de falla, M<(0

Estado de seguridad

FIGURA 3.3. Espacio de las Variables Reducidas
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3.4.1 Generalizacion del problema

Anteriormente la confiabilidad habia sido definida para el caso de dos variables (carga y
resistencia), sin embargo, las cargas pueden ser divididas en diferentes variables (por ejemplo,
sismo, viento, carga muerta, viva, etc.), cada una de las cuales tiene diferentes parimetros
estadisticos. En este sentido, una funcién de comportamiento o funcién de estado, se define de una

forma generalizada de la misma forma que la seccion anterior, esto es:
8X)=8(X,, X s X ) (3.7)

donde X=(X,, X,,.... X). es el vector de variables basicas de disefio. Se puede inferir que la ecuacion
de estado limite es g¢X)=0, y por lo tanto, la zona de seguridad es gX)>0, y la zona de falla se
define como gfX)<0. Geométricamente, la ecuacion de estado limite, es una superficie de n-

dimensiones denominada “superficie de falla”.

En el caso de que las variables no estén correlacionadas (como es el caso que se estudia), es postble
introducir variables reducidas a fin de simplificar el problema, dichas vanables reducidas son las

siguientes:
Y =t =%, i=12..n (3.8)

Con estas variables reducidas, la ecuacion de estado limite queda como sigue:

g(O’X‘ Xy ply Gy X+l )= 0 (3.9)

Como ya se vio en la seccién anterior para el caso de dos variables, 13 posicion de la superficie de
falla con respecto al origen de coordenadas se puede considerar como una medida de la
confiabilidad del sistema. Por lo tanto, la posicidn de la superficie de falla se puede representar
como la minima distancia de ésta al origen de coordenadas. Shinozuka (Ang y Tang, 1984) ha
demostrado que el punto sobre la superficie de falla con minima distancia al origen es ¢l punto mds
probable de falla. De esta manera, desde un sentido practico, esta distancia minima puede ser usada

como una medida de confiabilidad. Considerando el procedimiento de Shinozuka, la distancia
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minima puede determinarse como sigue. La distancia desde el punto X'=(X", X’,.. X') a la
superficie de falla gfX)=0, es:
D=-‘.X',2 +o+t X' = (X X))V
Minimizar D
Sujeto a g(X)=0

Resolviendo el problema por algin método conocido, como el método de los multiplicadores de

Lagrange, la distancia minima resultante es la siguiente:

_Ge oy (3.10)

Dy =f=—"—2"
(G . G‘)/Z’

Donde G* es el vector gradiente evaluado en el punto mas probable de falla (x '*,x’*,...x"*)

= =0,
ax', ~ ax, dx'. % ax,

Gz( % & &% J ¢ _gdX, & G.11)
ax',ax',”" ax',

Al sustituir la ec. 3.11 en la 3.10 y realizar operaciones, se puede escribir B de la siguiente forma

escalar:

X {ax- J . (3.12)
»E)

B=

Al despejar, el punto mas probable sobre la superficie de falla de la ec. 3.10 y darlo en forma

escalar, se tiene lo siguiente:
Xt =gt i=1,2,..n (3.13)

en el cual
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%
. ax, ), (3.14)

son los cosenos directores a lo largo de los ejes x .
3.4.2 Funciones de comportamiento lineal
Ademas de que las funciones de comportamiento lineal tienen una gran utilidad dentro del campo

de la confiabilidad estructural, son la base para la aproximacién de las funciones de

comportamiento no lineal. Una funcién de comportamiento lineal se puede representar como:
g(X)=a, +Za,-Xj (3.15)

Al introducir las variables reducidas, la ecuacion de estado limite es:
a, +Za,.(aer,'+yX‘ )=0 (3.16)

La distancia de 1a superficie de falla al ongen de las vaniables reducidas queda como:

a,+ ) ap,
= Z‘: - (3.17)

p ] Z(a,a'xli

3.4.3 Distribuciones normales equivalentes

Si las distribuciones de las variables aleatorias que intervienen en el problema son no-normales, la
confiabilidad puede ser evaluada usando distribuciones normales equivalentes. Dichas
distribuciones equivalentes pueden ser obtenidas a partir de la distribucién de Rosenblatt (Ang y
Tang, 1984). '
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Para una sola variable, ia distribucién normal equivalente de una variable no-normal se obtiene de
tal manera que la distribucion de probabilidad acumulada asi como la ordenada de la distribucién de
densidad de la distribucién normal equivalente sean iguales a aquellas de las correspondientes no-
normales en los correspondientes puntos x*; sobre la superficie de falla. Las distribuciones de

probabilidades acumuladas para los dos casos quedan como sigue:

:[ X ~uy .
— = F _ (3.18)
o_::: ] X‘ (II)

Uy .oy =sonlamediay desviacién estindar de las distribuciones normales equivalentes.

donde:

F, (x;) =¢s la funcién de distribucién acumulada de X, original evaluada en x*,
Al despejar la media de la distribucién equivalente de la ec. 3.18 se obtiene lo siguiente:
uy =x o (@[F, () (3.19)

Al igualar las ordenadas de las distribuciones de probabilidad de masa para los dos casos se tiene:

o -

N
Oy, X,

donde g ) es la funcion de densidad de probabilidad normal estindar; al despejar la desviacién

estandar equivalente de la ec. 3.20 se obtiene:

o - plo[Fe )] (3.21)
- fx, (x:)

Es importante mencionar que el indice de confiabilidad B, tiene el inconveniente que no esta
definido como una funcién en el tiempo, y por lo tanto no puede tomar en cuenta las variaciones

estocasticas de los pardmetros que se consideran en el anilisis estructural. Esto surge debido a que
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el método de confiabilidad de nivel 2 se aplica a combinaciones de cargas a las cuales se le han

hecho las siguientes hipotesis:

Para cada carga variando en el tiempo, la vida de disefio T puede ser dividida en un numero tal
de intervalos de tiempo de manera que los valores maximos de carga en intervalos de tiempo
consecutivos puedan ser considerados independientes.

Cada carga permanece constante en su valor maximo dentro de su propio intervalo de tiempo.

3.4.4 Algoritmo para encoutrar el indice de confiabilidad, B Y los factores de carga y

resistencia

Una vez que se explicd la metodologia, a continuacién se resume el algoritmo utilizado para

encontrar ¢l indice de confiabilidad, 8 y los factores de carga y resistencia utilizando un método de

segundos momentos teniendo una ecuacién de estado limite lineal como la que se utilizara en este

trabajo. El algoritmo que se emple6 para obtener el indice de confiabilidad, B es el siguiente:

N v kW

Calcular la media y desviacion estindar equivalente "¢y 5"y (ecs. 3.19y 3.21).

Considerar que los puntos iniciales de falla son iguales a los valores medios, x*= 1

Determinar las derivadas parciales, (ag; ax, )_ .
Calcular los cosenos directores (ec. 3.14).
Obtener el indice de confiabilidad (ec. 3.17).
Calcular el nuevo punto de falla {ec. 3.13).

Repetir los pasos del 3 al 6 hasta que el valor de g se estabilice.

Un procedimiento similar se empleé para obtener los factores de carga y resistencia, como se

resume a continuacion:

L e

e B =

o0

Realizar los pasos del 1 al 4 para calcular e indice de confiabilidad, B.

Calcular el valor medio de la resistencia tal que la funcion de estado limite, g sea igual a cero
evaluada en los valores medios de las vanables.

Calcular ¢l nuevo punto de falla (ec. 3.13).

Repetir los pasos del 1 al 6 hasta que el valor de x* se estabilice.

Calcular los factores parciales mediante: y. = x /X -
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3.5 Métodos de confiabilidad de nivel 1

Los métodos de confiabilidad de nivel 1 requieren que las variables sean separadas en acciones y
resistencias. Entonces el comportamiento satisfactorio de la estructura es expresado mediante la

siguiente desigualdad:

¢,-ZR‘ 27.‘2Q& (3.22)

en el cual, 4 y  son los Hlamados factores de seguridad parciales para resistencias y cargas
respectivamente y R, ¥y Q, son los valores caracteristicos de las correspondientes resistencias y

cargas. Los valores caracteristicos son definidos como un cierto percentil de la variable.

El formato presentado en la ec. 3.22 es el que usualmente se usa en los codigos de disefio actuales.
Por lo tanto, puede decirse que los disefiadores utilizan un procedimiento de nivel 1, que tienen la
ventaja de su sencillez, sin embargo, para la obtencion de los factores parciales de seguridad, en los
cuales se refleja la seguridad que se le dard a la estructura, se utiliza un procedimiento de segundo

nivel.

Con frecuencia, los factores parciales son aplicados a los valores nominales de las variables. El

------

X)<0 puede ser reemplazado por la ecuacidn siguiente:

8UriX, 72X sV n X ) =0 (3.23)

Para objetivos de disefio, los factores y=x*/x,, i=12,.m son factores de segundad parciales
correspondientes 2 un indice de confiabilidad g dado y x; son los valores nominales de las cargas

y resistencias que estdn especificados en normas.
Por lo tanto, el procedimiento de encontrar los factores parciales, se reduce a encontrar el punto mas

probable de falla ., el cual puede ser encontrado mediante un procedimiento de segundos

momentos como se describié en la seccidn anterior.
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3.6 Combinaciones de carga

La mayoria de las cargas en las estructuras varian con el tiempo. Estrictamente, las combinaciones
de carga deben ser tratadas aplicando la teoria de los procesos estocasticos, la cual toma en cuenta

la variacidn de las cargas con el tiempo (Ellingwood et al, 1980).

Las variaciones de los efectos de las cargas sobre los elementos estructurales dependen
principalmente del tipo de carga, por ejemplo, las cargas permanentes, como la carga muerta,
permanecen casi sin cambio en el tiempo. Por otro lado la carga viva ocupacional tiene cambios en
tiempos relativamente cortos, pero entre cambios permanece relativamente constante, incluso,
puede perinanecer ausente en ciertos periodos. Las cargas transitorias son por lo regular poco
frecuentes y de corta duracion con respecto a las permanentes y ocupacionales por lo que se

modelan como impulsos.

Cuando mas de una carga vaniando en el tiempo actia sobre una estructura, es poco probable de que
todas tengan su valor miximo al mismo tiempo. Por lo tanto, un componente estructural debera ser

disefiado para una carga total que sea inferior a la suma de los maximos de las cargas.

Para un andlisis de confiabilidad prictico, es recomendable trabajar con variables aleatorias mas que

con procesos aleatorios. Para esto, se considera que para cada carga variando en el tiempo x, la
vida util de la estructura 7 puede ser dividida en intervalos de tiempo , de tal manera que el valor
de la carga es constante en el intervalo de tiempo y los valores de las cargas en sucesivos intervalos
de tiempo son estadisticamente independientes. Las historias de carga se ordenan en intervalos de

tiempo decrecientes, por lo tanto, el valor maximo de yx; con el intervalo de tiempo ., estd dado

por:

Fraslx)=Fi{x)"=[1-p(1-F{x)]" (3.24)

enelcual =7 /7. F,es ladistribucion de y; con el intervalo ¢, 5, esla probabilidad de que y; tome

un valor diferente de cero en el intervale de tiempo.
Debido a que esto representa un procedimiento complejo para la combinacion de cargas, hay

dificultades en su uso. La hipdtesis de que cada valor méximo de la carga permanece constante es

conservadora a menos que se escojan intervalos de tiempo lo razonablemente cortos. Un
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inconveniente mas grande es que no existe informacion disponible para p: Y r» Por lo tanto deberan
de obtenerse mediante simulaciones. Los criterios de seguridad son muy sensitivos a estos

pardmetros.

Un método alternativo para la combinacion de cargas es el uso de la regla de Turkstra (Ellingwood
et al, 1980) Esta regla dice que el maximo de una combinacién de efectos de cargas ocwrTira
cuando una de las cargas esté en su valor maximo mientras que las otras se consideran que se

encuentran en sus valores instantineos. Es decir:
Z()=X,()+ Xt} +... + Xy(1) (3.25)

Entonces el valor maximo de Z esta dado por:

Z e = max | mix X, (0)+ 3 X, (3.26)

/i
Si existen , cargas variando en el tiempo, es necesario considerar , distintas combinaciones de
carga para calcular la confiabilidad asociada. Esto puede tener el problema de ser poco conservador
cuando existe una alta probabilidad de que el maximo de dos eventos ocurra de manera conjunta.
Sin embargo, investigaciones al respecto sefialan que la regla de Turkstra da una buena
aproximacion en muchos casos. Este modelo es el que se ha usado en muchos cédigos de disefio,
tales como el codigo para puentes de Ontario (Nowak, 1993). En los capitulos siguientes se
propondran las combinaciones de carga que se consideren relevantes, pero en todos los casos se

aplicara la regla de Turkstra.
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4. METODOS PARA LA CALIBRACION DE CODIGOS DE PUENTES

4.1 Generalidades

Un cédigo de diseflo estructural es el estado de arte en el tema expresado en términos sencillos y
practicos para su facil aplicacién por parte de los disefiadores o las autoridades que lo controlan
(Augusti et al, 1984). Tales codigos han sido desarrollados durante los Gltimos 40 a 50 afos, y
diferentes comités han obtenido, sin alguna base comin, diferentes codigos para los varios
matenales, tipos de construccién o cargas. Por esto resulta dificil comparar diferentes alternativas

de disefio al existir diferentes niveles de seguridad entre los cédigos.

Varios procedimientos pueden ser usados para la calibracién de un codigo de disefio. Los cadigos
pueden ser calibrados usando el juicio comiin, ajustindolo a otros cédigos, usando la teoria de la

confiabilidad, o mediante una combinacidn de estos procedimientos.

La calibracién usando el juicio comin fue el primer procedimiento usado para la obtencidn de los
parametros del cédigo. Si el comportamiento de las estructuras disefiadas con este codigo era el
adecuado después de muchos afios, los valores de los pardametros eran considerados como correctos.
Una desventaja de este procedimiento es que no es posible asegurar niveles de seguridad uniformes
para diferentes situaciones de disefio. Sin embargo, en los c6digos que usaron este procedimiento se

tomaba una alta seguridad, por lo que no era necesario cambiar los parametros.

La calibracidn por ajuste era usada cuando existia un cambio radical en las filosofias de disefio o en
el formato de codigo. En este procedimiento, los valores de los pardmeiros se ajustaban de tal
manera que los diseftos que se obtuvieran con este cédigo fueran parecidos a los obtenidos con el
codigo anterior. El objetivo principal de este tipo de calibracién fue transferir la experiencia del
viejo al nuevo codigo. La desventaja principal de este procedimiento de calibracién es que el ajuste

no da necesariamente margenes de seguridad mas uniformes para todos los diseiios.

Un codigo puede también ser calibrado usando la teoria de la confiabilidad. Los procesos necesarios
para obtener los valores de los parimetros del c6digo a calibrar se obtienen mediante los siguientes

pasos (Barker y Puckett, 1997):.
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a) Agrupar la base de datos estadistica para las cargas y resistencias.

b) Estimar el nivel de confiabilidad en los métodos de disefio actuales.

¢) Observar la variacién de los niveles de confiabilidad con diferentes situaciones de disefio,
relacion de cargas, combinaciones de carga, tipos de estructuras, métodos para calcular la
resistencia, etc.

d) Seleccionar un indice de confiabilidad objetivo basado en el margen de seguridad de los disefios
existentes.

¢) Determinar los factores de carga y resistencia que sean consistentes con el indice de

confiabilidad objetivo seleccionado.

4.2 Antecedentes

A través del tiempo, los cédigos han variado en diferentes partes, a continuacién se menciona el

proceso de calibracton que han seguido algunos de los principales codigos para puentes.

4.2.1 Calibracién del cédigo para puentes de Ontario (OHBD)

Este codigo fue calibrado en su parte de cargas viva vehiculares por A. S. Nowak en 1979. El
cédigo utiliza un formato de mivel 1, es decir basado en factores de carga y resistencia. El método
para la obtencién de los factores parciales utiliza la experiencia. donde es posible, y un
procedimiento de confiabilidad de segundos momentos donde sea conveniente. La calibracion fue
llevada a cabo para puentes de concreto presforzado y de acero. El formato de la ecuacion de disefio

adoptado por el codigo OHBD es:

PR=5, (4.1)

en el cual R, es la resistencia nominal, ¢ es el factor de resistencia y S, es el efecto de la carga total
factorizada. En este caso S, es considerada como la suma de seis componentes de carga, los cuales

son.

S=a,D,+a:D;+asDs+ a D+ apsDes (4.2)

en el cual D, es el efecto de 1a carga muerta de componentes estructurales hechos en fabrica, D, es

el efecto de la carga muerta debido a otros componentes estructurales y no estructurales, excepto la
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provocada por la superficie de asfaito, D, es ¢l efecto de la carga muerta provocado por la superficie

de asfalto, L es el efecto de la carga viva nominal, 7 es el factor de impacto nominal, P, es el efecto

del presfuerzo nominal, y @;...., a@ps son los correspondientes factores de carga parciales.

Los factores parciales son calculados para dos estados limites principales los cuales son el estado

limite de servicio y el estado limite ultimo.

El objetivo de esta calibracién fue conocer los factores de carga y resistencia con el fin de proveer
un determinado nivel de seguridad en los estados limites considerados. En el estado limite Gltimo se

considerd un indice de confiabilidad objetivo de 3.5 y en el de servicio un g, de 1.

Los calculos fueron realizados para situaciones de disefio que tomaran en cuenta la carga muerta, la

viva, el impacto y los efectos del presfuerzo.

Después de haber realizado la calibracion, los factores de carga y resistencia para el estado limite

ultimo resultaron los siguientes:

TABLA 4.1. Factores de Carga para ¢l Estado Limite Ultimo

ELU a, a; o3 aL a) Olps

Factor de carga 1.10 1.20 1.50 1.40 1.40 1.05 [ 0.90

TABLA 4.2. Factores de Resistencia para el Estado Limite Ultimo

Estado Limite Ultimo (ELU) Factor de resistencia
Vigas de acero compuestas a flexidn y cortante 0.90

Cencreto presforzado a flexién 0.85

Concreto presforzado a cortante 0.65

Las siguientes conclusiones pueden ser hechas a partir de lo presentado:

0O Los factores de carga y resistencia reducen la aleatoriedad en los indices de confiabilidad.
O La resistencia requerida en el estado limite dltimo es 10 % menor comparada con la de los

puentes existentes.
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4.2.2 Calibracién del c6digo para puentes AASHTO LRFD (1994)

La calibracién del codigo AASHTO para su nueva version de factores de carga y resistencia fue
realizada por Nowak (1995). La calibracion que él realizd consistié en la determinacion de factores
de cargas y resistencias para puentes en los cuales la carga viva vehicular domina sobre las otras
cargas. Para realizar este proceso de calibracion, Nowak sigui6é una serie de pasos similares a los

listados anteriormente. A continuacion se describe el procedimiento que ¢l uso.

1. Seleccién de puentes representativos en los Estados Unidos, tratando de cubrir diferentes tipos
de materiales, claros, asi como futuras tendencias. Para cada puente se calcularon los efectos
provocados por las cargas en sus diferentes componentes asi como las resistencias de estos.

2. -Determinar bases de datos estadisticas para las cargas y resistencias. Para esto fue necesario
realizar mediciones de aforos vehiculares, para conocer la carga viva que estin soportando los
puentes. Debido a su complejidad, solo se realizaron pocas pruebas sobre la parte dindmica de
la carga viva, por lo que se requirié realizar simulaciones para obtener los datos estadisticos de
esta variable.

3. Desarrello de modelos de carga y resistencia. Las resistencias y las cargas fueron tratadas como
variables aleatorias. Sus variaciones fueron descritas por sus funciones de distribucién
acumuladas (CDF). En el modelo de carga viva se tomo en cuenta el factor de miiltiple
presencia, ya sea en un carmril o en carriles adjuntos. También se calcularon los factores de
reduccion para multiples carriles. La parte dinamica de la carga viva se simulé con el paso de
uno y dos camiones. Se desarrollaron modelos de resistencia para vigas de puente. La variacion
de la resistencia ultima fue determinada mediante simulaciones.

4. Desarrollo de un procedimiento de analisis de confiabilidad. Para obtener la seguridad de los
puentes se empled un procedimiento basado en la teoria de confiabilidad. La seguridad fue
medida mediante el indice de confiabilidad ,f3, €l cual fue obtenido mediante un procedimiento
iterativo.

5. Seleccion de un indice de confiabilidad objetivo. Se obtuvieron los indices de confiabilidad de
los puentes existentes a fin de conocer la seguridad que se le ha venido dando a estas
estructuras. Con base en lo anterior se fi)é un indice de confiabilidad objetivo, [3,.

6. Realizar el calculo de los factores de carga y resistencia. Factores de carga y resistencia fueron
obtenidos de tal manera que la seguridad de los disefios correspondientes a estos factores se

encontrasen lo més cerca del indice de confiabilidad objetivo.
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Nowak propuso un nuevo modelo de carga viva en la obtencion de los factores de carga y
resistencia debido a dos razones principales: uniformar la relacién de valores medios y nominales
para claros cortos y medianos de puente y obtener efectos de la carga viva nominal semejantes a los
obtenidos por el trinsito que circula sobre los puentes. Fue de esta manera como se propuso el
modelo de carga viva HL93 que resulta de la combinacién de un camién (HS20) o de un eje tindem

con una carga uniforme, seleccionandose el que produzca los maximos efectos.

En el procedimiento de calibracion realizado a las normas AASHTO fue necesario utilizar un factor
de distribucién a vigas (GDF) que fuera mas exacto al utilizado hasta entonces y que sélo dependia
de la separacion entre vigas. El autor adopté los GDF propuestos por Zokaie et al (1991), los cuales

ademis de depender de la separacidn entre vigas, dependen también de la longitud del claro.

La carga dindmica fue anteriormente definida como funcion del claro. Sin embargo, se ha visto que
la carga dindmica depende de otros factores como son la rugosidad de la superficie, y de las
propiedades dindmicas del puente y del vehiculo (Hwang y Nowak, 1991). La derivacion de una
formula que tome en cuenta todos estos factores ha resultado hasta ahora poco préctica. Por lo tanto,
basados en mediciones de campo, en la nueva norma AASHTO se propuso un factor de carga

dinamica de 0.33.

En la obtencién de los factores de carga y resistencia, Nowak propuso un indice de confiabilidad
objetivo [, de 3.5 obtenido después de haber medido la seguridad de los puentes disefiados con la
norma AASHTO de 1992. En la tabla siguiente se resumen los factores de carga y resistencia

obtenidos:

TABLA 4.3. Factores de Carga Propuestos para el Nuevo Codigo AASHTO

Efecto de la Carga Factor de
Carga
Carga muerta (DC) 1.25
Carga muerta debido al asfalto (DW) 1.50
Carga viva(LL) 1.6-1.7
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TABLA 4.4. Factores de Resistencia Propuestos para el Nuevo Cédigo AASHTO

Resistencia Factor de Resistencia
Vigas de acero. Momento 0.95
Cortante 0.95
Concreto presforzado Momento 1.00
Cortante 0.85
Concreto reforzado Momento 0.90
Cortante 0.85

Otra calibracion al codigo AASHTO fue propuesta por Ghosn y Moses {1985). En esta referencia
los autores utilizaron un método de convolucion para obtener los efectos maximos sobre el puente
debido a que consideran que resulta mds exacto que una simulacién de Monte Carlo y permite
concentrar los calculos en la zona mas critica. En su analisis consideran que 20 % de los camiones
son sencillos y los restantes son semitrailers. Una vez obtenidos los efectos maximos los extrapolan

a 50 afios. Con base en los resultados de la convolucidn, propusieron la siguiente férmula:
M=am(HW,,)igGr (4.3)

Donde M es el efecto méximo de la carga viva, a es el coeficiente de influencia, Wys es el peso total
de camidén en un percentil 95, m es un coeficiente que toma en cuenta la configuracién del camion,
H es un factor que toma en cuenta la ocurrencia lado a lado de camiones pesados, 1 es el factor de
impacto, g es el factor de distribucién a vigas y Gr es un factor de crecimiento. Todas las vanables

fueron consideradas como aleatonas, excepto a.

Con base en lo anterior calcularon indices de confiabilidad de puentes disefiados con la norma
AASHTO (1983) por esfuerzos permisibles, por factores de carga y considerando un modelo de
carga viva HS-25. Se consider6 que todas las variables tenian distribuciones log-normales y el

volumen de transito promedio era de 2000 camiones al dia.

Los resultados obtenidos mostraron para el disefio por esfuerzos permisibles un B maximo de 4.33
para un claro de 60 m y un minimo de 2.38 para claros de 9 m. Por factores de carga el indice de
confiabilidad maximo resulté de 3.70 para 18 m y el minimo de 2.56 para 9 m. El disefio por
factores de carga utilizando el modelo HS-25 dio un valor méximo de 4.82 para 18 m y un minimo
de 3.41 para 9 m. Amplias variaciones fueron encontradas en todos los casos, por lo que
recomiendan cambiar la formula de carga viva y revisar los factores de carga para obtener indices

de confiabilidad mas uniformes.




El nuevo modelo de carga viva que propusieron consta de tres tipos de vehiculos como se muestran

en la figura 4.1,

318t 1725t

l

55m
]t G.It G.It G.It !Tt
335m 1.20m 67m [.20m
4.[t f]'t 5[: S.It 7[ ’Y
' 4.6m 120m 49m 46m 1.20m

FIGURA 4.1. Vehiculos de Diseflo Propuestos

E!l indice de confiabilidad objetivo B, fue de 3.5 basado en el promedio de los indices de
confiabilidad obtenidos por el disefio por esfuerzos permisibles y por factores de carga. Los factores

de carga y resistencia que obtuvieron se muestran a continuacion:
0.9R2 1.30D+2.35(L"'+I') 4.4)

donde R es la resistencia nominal de la viga, D es el efecto de la carga muerta nominal, y L’ es el

efecto maximo provocado por alguno de los tres vehiculos mostrados en la figura 4.1.

45




3. OBTENCION DE LOS EFECTOS MAXIMOS DE LAS CARGAS VIVAS

VEHICULARES

5.1 Generalidades.

En México, desde hace un buen tiempo, han existido normas que regulan los pesos y dimensiones
de los camiones que circulan en las carreteras nacionales (SCT, 1980, 84 y 97), sin embargo, estas
cargas no fueron definidas para regular la carga en puentes, sino mas bien en las carreteras. Por lo
tanto, desde un punto de vista practico, estas cargas no pueden ser consideradas como un modelo de
carga viva en puentes. La norma actual sobre pesos y dimensiones (SCT, 1997) sefiala que los pesos
totales y por eje estin supeditados por la resistencia de los puentes, lo cual es ambiguo, pues estas
resistencias no se conocen y pueden calcularse bajo diferentes criterios que no necesariamente
conducen al mismo resultado. Ademds en los ultimos afios, se ha comprobado que un gran
porcentaje de los camiones no respetan los pesos permisibles (Ferndndez, 1997, Barousse, 1997), lo
cual hace mas grave el problema, pues, por si, dichos pesos permisibles tienen valores mucho
mayores al peso del modelo de carga viva HS20, el cual ha sido adoptado en México. Por lo tanto,
resulta interesante conocer cuiles son los efectos maximos que provoca el tréinsito nacional y si

estos efectos pueden ser soportados con la seguridad deseada por los puentes.

A fin de conocer cuiles son los efectos que producen los camiones sobre los puentes nacionales se
realizé una simulacion de las condiciones de trinsito que existen en las principales carreteras, Para
esto, se cuenta con una base de datos de pesos y dimensiones de camiones obtenida de un aforo
realizado por el IMT en 1993. Dicho aforo abarcé las principales carreteras nacionales y se puede
considerar representativo de las condiciones de transito en la Repiblica Mexicana. Posteriormente,
se calcularon los efectos maximos que provoca el transito en los puentes mexicanos. El lector se
preguntara el porque se est interesado en los efectos maximos mas que en los efectos promedios.
Esto es debido a la combinacion de cargas adoptada, la cual dice que la combinacién mas
desfavorable sera aquella en la que la carga viva tome su valor maximo, mientras que las demas

variables toman sus valores promedios durante la vida 1til del puente (Ellingwood et al, 1980).
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5.2 Efectos provecados por el trénsito de camiones en puentes

A fin de conocer el efecto que produce la carga viva sobre los puentes, se realizé un proceso de
simulacién de paso de vehiculos sobre un puente simplemente apoyado con claros entre 6 y 60 m. A
partir de los estudios realizados por la SCT y el IMT se puede concluir que los camiones que mas
transitan por las carreteras nacionales son los: C2, C3, T3-S2, T3-S3, T3-S2-R4 (IMT, 1995). Estas
cinco clases de camiones representan cerca del 98% del transito nacional, y por tanto son los que se

usaron en el analisis.

Para ]a obtencion de los efectos maximos se utilizé una base de datos de camiones obtenida de los
aforos realizados por ¢l IMT en el afio de 1993. Se hizo una simulacién del transito que se espera
pase por un puente en México (Fernidndez, 1997), dicha simulacién consistid en generar nimeros
aleatorios para dos variables con distribuciones de probabilidad definidas, estas variables
representarian un camion de la base de datos o un automdvil con caracteristicas definidas de

antemano, de esta manera se definieron 4 casos que se describen a continuacion:

CASOQO 1. Simulacién del paso de un vehiculo.
CASO 2. Simulacion del paso de dos vehiculos en movimiento.
CASO 3. Simulacién de dos vehiculos con velocidad aproximadamente nula.

CASO 4. Simulacidn de tres vehiculos con velocidad aproximadamente nula.

Para la simulacién del paso de dos o mas vehiculos, se calculé la separacion entre ellos. Para los
casos 1 y 2 se propuso que los vehiculos ctrculaban a una velocidad constante de 80 kmv/h, se
realizo un analisis estadistico a fin de determinar la minima distancia que guardarian con seguridad
los conductores (Kell, 1962). Se selecciond una distribucién de probabilidad compuesta para la
distancia entre vehiculos. En este tipo de distribucién, el flujo de vehiculos se dividié en dos
grupos: vehiculos que circulan libremente sin ser influenciados por ningtin vehiculo enfrente de
ellos los cuéles se llamaron como vehiculos en flujo libre y vehiculos que viajan restringidos por un
vehiculo enfrente de ellos y se denominaron como vehiculos restringidos. Cada uno de estos grupos
de vehiculos tiene un valor medio y se le asigna una distribuciéon de Poisson. Por lo tanto, la
distribucion total es la suma de las distribuciones de los dos grupos. La ecuacion de la distribucién

compuesta es la siguiente:
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plhze)=(l-a)e " +qe T (5.1)

en ¢l cual:

p(h>t) es la probabilidad de que la distancia entre vehiculos sea mayor que o igual al tiempo t.
a es ¢l porcentaje de vehiculos restringidos.

(1-a) es el porcentaje de vehiculos en flujo libre.

T, es el intervalo promedio de vehiculos restringidos.

T es el intervalo promedio de vehiculos en flujo libre.

A es el intervalo minimo de vehiculos en flujo libre.

res el intervalo minimo de vehiculos restringidos.

En la ec. 5.1 existen 5 variables (1, 4, 1, T;, T,) las cuales son funcién del volumen de trifico. Es

posible reducir el nimero de incégnitas a 4 al transformar la ec. 5.1 en:

1

a-— e

ph2t)=e % e * (5.2)
en el cual
A
a= +In(l-a) c= +Ina
1 -4 Tz -7
K;=T[-A K:“‘-“Trl’

Para calcular las 4 variables, se utilizan las siguientes ecuaciones (Kell, 1962):

K, =t 41-0ny (5.3)
a=-0.046-0.000448V (5.4)
K:=2.659-0.0012V (5.5)
[e—10.503+2.829[nV-O.ITJ(In vy ]_ 2 (5.6)

Se recomienda que Ay 7 se encuentren entre los siguientes valores, debido a que las formulas

anteriores fueron obtenidas dentro de estos rangos:
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0.9<i<l.0 1.20<t<]. 36

En ¢l anélisis realizado se propuso un volumen de transito por carril de 600 vehiculos/hora, el cual
representa un trafico pesado. Se consideré un valor de rigual a 1.35. Con estos valores se

obtuvieron los siguientes parametros:
K,=6.89; K;=1.9: a=-031 =.0.33; A=0.90; a=0.36
En la figura 5.1 se observa la distribucion de distancia entre vehiculos. Con fines practicos, se

escoge una distancia de separacion minima en la cual se considera que el 95% de los conductores

guardan una distancia mayor a la propuesta.

0.8

e
=)

probabilidad h>

o
'S

02

'l 1 L
— T Ll

s 6 7 8 9 10 11
Tiempo {segundos)

4

1

o 4
("]

0 1 1.385
FIGURA 5.1 Distribucién de Probabilidad para la Distancia entre Vehiculos
Un tiempo de 1.385 s que representa 30.8 m es la distancia entre vehiculos que se considera para

vehiculos en movimiento (figura 5.1). Al considerar el vuelo de los vehiculos se propone finalmente

una distancia de 33 m.

49




Para los casos 3 y 4 que simulan un congestionamiento vial se propuso una separacioén de 4 m. Para
realizar los cilculos correspondientes a cada caso se tuvo que recurrir a2 un programa de
computadora realizado en lenguaje FORTRAN (Fernindez, 1997), el cual calcula los momentos y
cortantes maximos que genera el paso de un camién por un puente simplemente apoyado de claro L.
Dicho programa se basa en las siguientes caracteristicas simplificadoras que permiten obtener de

una manera rapida los efectos maximos:

1) Los momentos maximos generados por diferentes cargas puntuales ocurre donde el cortante
cambia de signo.

2) El cortante cambia de signo en donde se aplica una carga puntual.

3) La carga puntual que realiza el cambio de signo y la resultante de las fuerzas que actian sobre
el claro se encuentran equidistantes del centro del claro.

4} Los cortantes maximos se obtienen en los apoyos.

Como se menciondé anteriormente las simulaciones se realizaron para claros cortos y medianos,
especificamente se escogieron los siguientes claros: 6, 8, 10, 12, 14, 16, 18, 20, 24, 28, 32, 36, 40,
44, 48, 52, 56, 60. A continuacion se describe con detalle cada una de los casos.

Caso 1

En este caso sélo se usaron los camiones mas pesados de la base de datos debido a que estos son los
que provocan los maximos efectos. Los camiones mas pesados son los T3-S3 y los T3-S2-R4. E}
numero de camiones considerados para este caso fue de 9396. Es decir, para cada uno de los claros

considerados (18 en total) se obtuvieron 9396 momentos y cortantes.

Caso 2

En el caso 2 se consideraron todos los camiones aforados. Debido a que los autos no fueron
tornados en cuenta en los aforos y debido a que se buscaba simular una condicién de trafico real
sobre el puente. Se considerd tomar un vehiculo tipo que tendria un peso por eje de 875 kg y por
tanto un peso total de 1750 kg con una distancia entre ejes de 250 cm. A través de innumerables
aforos Reyes y Cardenas (1994) han propuesto que para la Repiblica Mexicana, en forma general,
de cada 10 vehiculos 3 son camiones y 7 son autos. A partir de esta probabilidad discreta se

generaron numeros aleatorios en donde se tomé 1 como camién, cuyas caracteristicas se definirian
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de la base de datos y 0 como auto cuyas caracteristicas ya se definieron anteriormente. La

separacion entre vehiculos considerada fue de 33 m.

Casos 3y 4

Estos casos tienen caracteristicas similares al caso 2, con la diferencia de que la distancia entre los

vehiculos cambia de 33 m a 4 m. Ademas, en el caso 4 se consideran tres vehiculos.

En las figuras siguientes se muestran los resultados obtenidos con cada una de los casos anteriores.
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FIGURA 5.2. Momentos Miximos Calculados para el Caso 1. Claro de 48 m
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FIGURA 5.3. Momeatos Méximos para los Casos 2, 3 y 4. Claro de 48 m.
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FIGURA 5.4. Cortantes MAximos para el Caso 1. Claro de 48 m
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FIGURA 5.5. Cortantes Maximos para los Casos 2,3 y 4. Claro de 48 m

En las figuras 5.2 a 5.5 se muestran los efectos maximos obtenidos de los diferentes casos. El caso 1
no puede compararse directamente, pues sélo se consideraron los camiones pesados. En los casos

restantes puede notarse una curva bimodal, la cual representa el efecto producido por los camiones

vacios y pesados.

En el caso 1 se han detectado cudles son los camiones que producen los maximos efectos, pues son

estos, como se vera mas adelante, los que regirdn la seleccidon de factores de carga y resistencia,

TABLA 5.1. Caracteristicas de los Camiones que Producen los Maximos Efectos en ¢l Caso 1

TIPO Long. W total | Claro dominante | Claro dominante
(cm) (kg) (mom) (cor)
T3-S3 (A) 1277 94978 6-10 6-8
T3-83 (B) 1386 96464 12-24 8-20
T3-S2-R4 (A) | 2180 119621 28-56 24-40
T3-82-R4(B) | 2507 123212 60 44-60
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TIPO Peso por eje (kg)
Ejel | Ejez | Eje3 | Ejed | Eje5 | Eje6 | Eje7 | Eje8 | Eje9

T3-83 (A) 4953 | 13745 | 13993 | 17336 | 20804 | 24147
T3-83 (B) 5572 | 14488 | 14488 | 17089 | 20061 ;| 24766
T3-82-R4(A) | 4334 | 12631 | 14612 | 13745 | 17089 | 12755 | 11888 | 15850 | 16717

T3-S2-R4 (B) | 7058 | 12507 | 13250 | 14984 | 19441 [ 11269 | 10030 | 14488 | 20184

TEPO Distancias entre ejes (cm)
Total | D1-2 { D2-3 | D34 | D4-5 | D56 | D6-7 | D7-8 | D8-9

T3-S3 (A) 1195 443 132 380 120 120

T3-S3 (B) 1171 427 127 380 18 119

T3-82-R4 (A)| 1957 427 130 443 118 181 121 417 120

T3-S2-R4(B) | 2250 564 138 501 114 202 120 500 11

En la tabla 5.1 puede verse que para claros de 6 a 20 m dominan los camiones T3-S3, tales
camiones tienen un peso cercano a 95 t superior al permisible en casi el doble, que es de 48.5 t. Es
también visto que el peso por eje se encuentra mal distribuido, y en todos, excepto el delantero, se
rebasa el maximo peso por eje permitido por las normas mexicanas de pesos y dimensiones. En el
eje 6 de los camiones T3-S3 se nota un peso superior a los restantes del orden de 24 t. En claros
mayores a 20 m domina el camion T3-S2-R4 con un peso total de alrededor de 120 t, superior en
mas de 1.5 veces al maximo permitido que es de 72.5 t. En este tipo de camiones a pesar de que

tiene un peso total mayor que el T3-83, su peso maximo por eje es considerablemente menor (20 t).
5.3 Ajuste de los resultados de la simulacién a curvas de probabilidad

Una vez determinados los efectos maximos que provoca el paso de vehiculos sobre puentes
simplemente apoyados de diferentes claros, el siguiente paso consistié en ajustar distribuciones de

probabilidad a los resultados.

El ajuste de curvas de probabilidad a los efectos maximos tuve como fin obtener informacién
suficiente para poder realizar los analisis de confiabilidad y calcular los factores parciales asociados
a estos datos, ademds, conociendo el tipo de distribucion, determinar los efectos maximos al final de

la vida util del puente.




5.3.1 Papel de probabilidad

Para conocer que tipo de distribucion se ajusta mejor a los datos se empled la grifica de papel de
probabilidad. La grifica de papel de probabilidad es una grifica en dos dimensiones en donde se
tiene en un eje los datos observados y en el otro sus correspondientes frecuencias acumuladas (o
probabilidades). Preferentemente, un papel de probabilidad debe ser construido usando una escala
de probabilidad transformada de tal manera de obtener una relacion lineal entre las probabilidades
acumuladas de la distribucién y los correspondientes valores de la variable. La linealidad, de una
muestra de datos sobre una grifica de papel de probabilidad en particular, puede ser usada como
base para determinar si la distribucion de los datos es la misma que la de la grafica de papel de
probabilidad. Por tanto, la gréfica de probabilidad fue usada para determinar la posible distribucién

de los datos. Las distribuciones de probabilidad consideradas para el ajuste son las siguientes:

e Distribucién normal.

e Distribucion log-normal.

e Distribucién de valores extremos tipo 1 (miximos).
e Distribucion de valores extremos tipo 2 (miximos).
¢ Distribucién de valores extremos tipo 3 (maximos).

« Distribucion de valores extremos tipo 3 (minimos), o de Weibull.

Las 6 distribuciones antes mencionadas fueron escogidas debido a que en muchos casos representan
los fenémenos en ingenieria, las distribuciones normales son consideradas para representar la carga
muerta. (Ellingwood et al, 1980) y la distribucion log-normal es utilizada para representar la
resistencia. Las distribuciones de extremos son usadas para representar el efecto de la carga viva,
como viento o carga viva ocupacional. Por lo tanto, se proponen estas 6 distribuciones de
probabilidad adoptando aquella que se ajuste mejor a los datos. A continuaciéon se describen las

caracteristicas de cada una de ellas (Ang y Tang, 1975).
Distribucién normal
Es la mas conocida y mas usada distribucion de probabilidad, también conocida como distribucién

Gaussiana. La distribucién normal tiene una funcién de densidad de probabilidad (PDF, por sus

siglas en inglés) dada por:
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Fi(x)= l__ exp[— —1— i:il-)z] —WCXCW 5.7
o~2r 2 o

donde uy o (la media y desviacion estindar respectivamente) son los parametros de la

distribucién, y X es la variable aleatoria.

La probabilidad acumulada entre a y b esti dada por:

P(a<X<b)= L eV 2-mioy 4 (5.8)
Cl"\, 2:[ &

Distribucién log-normal

Se dice que una variable X tiene una distribucién log-normal si Ln(X) tiene una distribucién normal.

Para este caso la funcién de probabilidad log-normal es:

2
Fix)= %__ cxplt—l(lnx_'lj :l 0<x<e (5.9)

donde A=E(LnX) y §=-.,'Var(ln X) son la media y la desviacién estindar de Ln(X)

respectivamente. La distribucién de probabilidad acumulada es:

b 2
Pla<X<h)= J‘ 51_ exp[— %( Inx - 'J‘J ]dx (5.10)
a ™ ﬂ‘-g

Distribucién de valores extremos
Existen tres principales distribuciones asintéticas de valores extremos que son las siguientes:
¢ Tipo 1:La forma doble exponencial, exp(-e*™)

¢ Tipo 2 La forma exponencial, exp(-4(n)4")
¢ Tipo 3: La forma exponencial con frontera limite w, exp(-A(n)(w-y)")
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Forma asintética tipo 1

La funcién de distribucién acumulativa (CDF por sus siglas en inglés) de la forma asintética tipo 1
para grandes valores, es la siguiente (Ang y Tang. 1984):

Fulr)= exp[— e“~“"‘-’] (5.11)

donde u, es el valor caracteristico mas grande de la variable inicial X'y @, es una medida inversa de

la dispersion de X. La funcién de densidad de probabilidad para valores mas grandes es:
fm(x)z ane—an(x""n) exp[_ e-al('x'.-}] (5.12)

Forma asintética tipo 2

La distribucién de probabilidad acumulada de valores extremos tipo 2 es la siguiente:

k
Fyn(y)=exp[~ (VTJ J (5.13)

donde v, es el valor mas grande caracteristico de la variable inicial ¥, y & es un parametro de forma.

El PDF de la distribucién es 1a siguiente:

k v k+1 v f 4
SalW)=—| — 1| exp|-|— (5.14)
v, \Yy y

Forma asintética tipo 3

La forma asintética tipo 3, presenta una diferencia con respecto a las dos anteriores, pues tiene un
valor limite, que es el valor mis grande 0 mds pequefio de los datos. Para valores mis grande, ¢l

CDF de la forma asintética tipo 3 es:
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&
Fonlz)=exp -( w-z J : L@

(5.15)

donde w, es ¢l valor mis grande caracteristico de Z y @ ¢s la frontera superior de los datos. E} PDF

de la forma asintética tipo 3 de valores mas grandes es:

Forma asintética tipo 3 de valores pequeiios {(Weibull)

(5.16)

La forma asintética tipo 3 de valores mas pequeios con frontera inferior & tiene un CDF dado por:

&
Fou(z)=1-exp —[ z-¢ J ; z>¢
w, —£

y un PDF igual a:
r k-1 k
Z—-£ Z2—&
w, —E\w —¢ W, —&

donde w; es el valor mas pequefio caracteristico.

9
v
o

5.3.1.1 Variables estindar de las distribuciones

(5.17)

(5.18)

Con frecuencia, en la construccién de un papel de probabilidad es preferible usar una escala de

probabilidad transformada con la finalidad de tener una relacién lineal entre la distribucién y los

correspondientes valores de las variables, por lo tanto, es necesario definir una variable estindar

para cada tipo de distribucion. A continuacién se describen las variables estindar usadas en cada

una de las distnbuciones.
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Normal

Para la distribucion nommal, la variable estindar fue la siguiente:

(5.19)

donde: x es el valor de la variable, # Yy o son la media y la desviacién estindar de la variable.
Log-normal
El papel de probabilidad log-normal puede ser obtenido del papel de probabilidad normal

unicamente cambiando la escala aritmética de los valores de Ia variable X a una escala logaritmica.

Por lo tanto, la variable estiandar es la misma:

s= z (5.20)
donde y=In(x}), A y ¢{'son la media y desviacion estandar de In(x).
Distribucién de valores extremos tipo 1
La vanable estandar para la distribucién tipo 1 de valores maximos es:

5= A Xn-ty) (5.21)

donde a, y u, son los pardmetros de la distribucion tipo 1 de extremos.

Distribucion de valores extremos tipo 2

La variable estindar para la distribucién tipo 2 de valores maximos es:
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s=k u\( EJ (5.22)
vﬂ

donde % y v, son los parimetros de la distribucion tipo 2.
Sin embargo, de manera similar a como se relacionan las distribuciones normal y log-normal, se
pueden relactonar las distribuciones tipo | y 2 de valores extremos, es decir, mediante una
transformacién logaritmica. Considere que:

X,=inY, (5.23)
Al sustituir la ec. 5.23 en 5.21 y considerar que k=g, Y uy=Inv, se encontré que se puede utilizar la
misma variable estindar para las distribuciones 1 y 2 pero convirtiendo a logaritmico el eje de la
variable.

Distribucién de valores extremos tipo 3

La variable estandar para la distribucién tipo 3 de valores més grandes es:

s=—k h{m-z,) (5.24)

Y para valores mas pequeiios la variable estandar es:

s=—k lr{z' “EJ (5.25)
w, — &

Todas las variables estindar de distribuciones de extremos al ser sustituidas en sus respectivos CDF
dan:

Fi(s)=exp(-€”) (5.26)

Excepto para la distribucién Weibull que da:




Fifs}=1-exp(-¢”) (5.27)

Una vez graficados los 6 papeles de probabilidad para los resultados de los claros de puente se
determiné cual distribucién se ajusté mejor a los datos, como se menciond anteriormente, si los
datos sobre el papel de probabilidad probado muestran una tendencia lineal, los datos pertenecen a
esa distribucidn. Por lo tanto, fue necesario medir la tendencia lineal de los datos en las diferentes

graficas.

La exactitud en la prediccién lineal depende de la correlacion entre las variables. La correlacion
entre dos variables es medida por el coeficiente de correlacién. El coeficiente de correlacion
permite determinar si un conjunto de datos presenta una tendencia lineal. Si los valores de dos
variables aleatorias muestran una gran linealidad, el coeficiente de correlacton sera cercanca 1 6 -1
dependiendo de la pendiente de la recta del ajuste. El coeficiente de correlacién se define como
(Ang y Tang, 1975):

30 - 00, - 1)
p= i3 (5.28)

OxOy

donde uy, . O, Oy son respectivamente, las medias y desviaciones estandar de X'y Y. En nuestro

caso X es el momento o cortante y Y la variable estandar de la distribucion.

En la determinacion de los efectos maximos por el paso de camiones sobre un puente es
recomendable realizar un ajuste de los valores que se encuentran en la cola de la distribucion de
probabilidad mas que a la distribucion completa, pues son los vehiculos pesados los que provocan
los maximos efectos. Ademds, como se vera mas adelante, los factores de carga y resistencia son
altamente sensibles al tipo de distribucion en los extremos de sus distribuciones, por lo tanto, més
que determinar que distribucion se ajusta mejor a todos los datos, se buscara aquella distribucion
que se ajuste mejor a los valores extremos. En este trabajo se consideré que un ajuste a partir de un
percentil 95 resulta apropiado para ambos fines (calculo de efectos maximos y factores de carga y

resistencia).

En las tablas 5.2 a 5.5 se muestran los coeficientes de correlacién para momento y cortante a partir

de un percentil 95. Las mejores distribuciones para momento resultaron ser la distribucién normal,
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la tipo 3 de valores maximos y Ia Tipo 3 de valores minimos (Weibull), mientras que para cortante
se encontro correspondientemente que la Weibull, la normal y la tipo 3 de valores méximos son las

mejores distribuciones, resultados similares pueden encontrarse para los demas casos.

TABLA 5.2. Coeficientes de Correlacién a partir de un Percentil 95 en el caso 1
Distribucién MOMENTO CORTANTE
6m 36 m 60m | Prom. 6m 36m 60m | Prom.

Normal 0.9970 | 0.9951 { 0.9928 { 0.9950 | 0.9965 | 0.9945 | 0.9953 | 0.9954

Log-normal | 0.98%6 | 0.9839 | 0.9826 | 0.9854 | 0.9905 | 0.9846 | 0.9859 | 0.9870

Tipo I 0.9872 | 0.9804 | 0.9766 | 0.9814 | 0.9886 | 0.9800 | 0.9816 | 0.9834

Tipo II 0.9722 1 0.9602 | 0.9569 | 0.9631 | 0.9746 | 0.9623 | 0.9633 | 0.9667

Tipe Il | -0.9966 | -0.9970 | -0.9960 | -0.9965 | -0.9943 | -0.9965 | -0.9976 | -0.9961

Weibull [ -0.9969 | -0.9948 | -0.9938 | -0.9951 | -0.9968 | -0.9946 [ -0.9955 | -0.9956

TABLA 5.3. Coeficientes de Correlacién a partir de un Percentil 95 en el caso 2
Distribucién. MOMENTO CORTANTE
6 m 36 m 60 m Prom. 6 m 36m 60m | Prom.
Normal 0.9970 | 0.9951 | 0.9928 | 0.9950 | 0.9965 | 0.9945 | 0.9953 [ 0.9954
Log-normal [ 0.9896 | 0.9839 | 0.9826 | 0.9854 | 0.9905 | 0.9846 | 0.9859 | 0.9870
Tipo 1 0.9872 | 0.9804 { 09766 | 0.9814 | 0.9886 { 09800 { 0.9816 | 0.9834
Tipe II 0.9722 | 0.9602 | 0.9569 | 0.9631 | 0.9746 | 0.9623 | 0.9633 | 0.9667 |
Tipo X | -0.9966 | -0.9970 | -0.9960 | -0.9965 1 -0.9943 | -0.9965 | -0.9976 | -0.9961
Weibull | -0.9969 | -0.9948 | -0.9938 | -0.9951 | -0.9968 | -0.9946 | -0.9955 | -0.9956

TABLA 5.4 Coeficientes de Correlaciéon a partir de un Percentil 95 en el Caso 3.
Distribucién MOMENTO CORTANTE
6m 36 m 60 m Prom. 6 m 36m 60 m Prom,
Normal 0.9966 | 0.9978 | 0.9991 | 0.9971 | 06.9965 | 0.9983 | 0.9974 | 0.9971
Log-normal | 0.9883 [ 0.9890 | 0.9936 | 0.9903 } 09896 | 0.9959 | 0.9919 [ 0.9911
Tipo 0.9856 | 0.9865 | 0.9936 | 0.9867 | 0.9872 | 0.9950 | 0.9911 | 0.989%
Tipo II 0.9697 | 09691 | 0.9773 | 0.9691 | 0.9729 | 0.9834 | 0.9742 | 0.974]
Tipo I | -0.9950 | -0.9972 | -0.9991 | -0.9971 | -0.9947 | -0.9976 | -0.9972 | -0.9560
Weibull -0.9963 | -0.9971 | -0.9989 | -0.9965 | -0.9965 | -0.9989 | -0.9977 | -0.9972
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TABLA 5.5. Coeficientes de Correlacién a partir de un Percentil 95 en el Caso 4

Claro MOMENTO CORTANTE
6m 36m 60 m Prom. 6 m 6m 60m | Prom.

Norma) 0.9957 | 0.9957 | 0.9988 | 0.9967 | 0.9959 [ 0.9969 { 0.9983 | 0.997C
Log-normal | 0.9873 | 0.9874 | 0.9916 | 09888 | 0.9883 | 0.9928 | 0.9917 | 0.9909
| Tipo 1 0.9837 | 0.9827 | 0.9914 | 0.9859 | 0.9851 | 0.9900 | 0.9928 | 0.9893
Tipo 2 0.9681 | 0.9665 | 0.9734 | 0.9693 | 0.9699 | 09770 | 0.9750 | 0.9740
Tipo 3 -0.9936 | -0.9968 [ -0.9983 | -0.9962 | -0.9938 | -0.9952 { -0.9943 | -0.9944
Weibull | -0.9961 | -0.9964 | -0.9984 | -0.9970 | -0.9963 | -0.9981 | -0.9980 | -0.9975

Después de haber realizado todas las combinaciones posibles de graficas de papel de probabilidad y
haber medido su linealidad, se concluyé que la mejor distribucién resultd ser la Distribucién
Weibull o Distribucién de Minimos Extremos Tipo 3.

5.4 Célculo de los efectos miximos al final de la vida Gtil de puentes

El aforo realizado por el IMT en 1993 abarcd 15 estaciones ubicadas a lo largo de la Republica
Mexicana. El nimero total de camiones aforados fue de 115946. Si se considera que dichos
camiones transitaron por una carretera con transito pesado en el cual circularon 2400 camiones por

dia (en un solo carril). Se tendra que el aforo representa 7 semanas de transito pesado.

El efecto maximo encontrado para cada claro de puente es el maximo valor para momento o
cortante en la grafica de papel de probabilidad. El punto asociado con el efecto maximo tiene una
probabilidad en el eje vertical la cual se asocia a un tiempo de 7 semanas. Sin embargo, un puente
estara sometido a cargas vehiculares por tiempo mucho mayores a 7 semanas, por lo tanto, en virtud
de que no se tiene informacion sobre el crecimiento de las cargas vehiculares en los proximos afios,
se usaron los resultados maximos obtenidos a 7 semanas y se extrapolaron al periodo de tiempo que
sea conveniente. Para realizar la extrapolacion, se usé el ajuste de los datos en la grafica de papel de
probabilidad Weibull a partir de un percentil 95 por medio de minimos cuadrados. Los parametros

de la recta de ajuste por medio de minimos cuadrados fueron obtenidos como sigue (Ang y Tang,

1975):
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E(Y x)=a+fx (5.29)

a=y-px ﬁ=2%:2‘):;) (5.30)

en el cual E(Y/x) es la regresion lineal de Y sobre X, a y £ son constantes.

En México no se tiene bien definido cual es la vida util para la cual se disefia un puente, aquellos
disefiadores que utilizan las normas AAHSTO LRFD (1994) implicitamente consideran una vida
util del puente de 75 afios, sin embargo, las cargas vehiculares en los Estados Unidos se encuentran
reguladas y su crecimiento no se encuentra limitado por la capacidad del camién, sus llantas o €l
asfalto, no ocurre asi en México, donde las cargas han aumentado sin control en los ultimos aiios a
tal punto que un crecimiento con la misma tendencia en los proximos afios seria poco probable, atin
sin tener un control sobre los pesos vehiculares, debido a que se esti cerca del limite de la
capacidad de soporte de carga de los camiones y de sus llantas, por lo tanto, se propuso un periodo
maximo de crecimiento de las cargas vivas vehiculares de 20 afios (Galindo, 1998), o cual no
significa que el puente durara en servicio 20 afios, pues solo sera usado para extrapolar los efectos
maximos sobre el puente a valores razonables. En la tabla 5.5 se muestran las relaciones que existen
entre el periodo de tiempo y los efectos maximos, una relacion lineal fue usada para calcular el
numero de eventos a 20 afios. El namero de eventos es asociado a la probabilidad mediante /-//N, y
para calcular el efecto méximo a 20 afios se proyecta la recta ajustada por minimos cuadrados hasta
una probabilidad asociada a 20 afios, el punto sobre la recta que tiene la probabilidad de 20 arios se
proyecta sobre el eje horizontal y de esta manera se tiene ¢l efecto maximo a 20 aflos. Asi, de esta
manera se extrapolaron todos los resultados asociados al final del periodo de crecimiento (Nowak,
1993). En las figuras 5.6 y 5.7 se muestran los papeles de probabilidad Weibull con su ajuste por

medio de minimos cuadrados a partir de un percentil 95.




TABLA 5.6. Relacién de Momentos Maximos Contra Tiempo. Caso 4, Claro de 6 m.

Periodo de | Niimero de | Probabilidad | Variable Est. £ Lo(mom-¢) | Momento
Tiempo |Eventos@®)| 1-UN | Weibull (S) | (kg*cm) (kg*cm)
7 semanas | 279504 0.999996422 | -2.528985 [162873.02( 15.763856 | 7179941.8
20 afios | 41640392 | 0.999999976 | -2.864745 |162873.02| 15916612 | 8338046

TABLA 5.7, Relacién de Cortantes Maximos Contra Tiempo. Caso 4, Claro de 6 m.

Periodo de | Namero de | Probabilidad | Variable Est. € Ln(cor-e) Cortante
Tiempo | Eventos (N) 1-1/N Weiball (S) (kg) (kg)
7 semanas | 279504 0.999996422 1 -2.528985 |1371.556| 10.849481 | 52878.948
20 ados | 41640392 | 0.999999976 | -2.864745 |[1371.556] 11.00112T | 61312.882
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FIGURA 5.6. Extrapolacién de Momentos a 20 Aiios
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FIGURA §.7. Extrapolacion de Cortantes a 20 Afios

Una vez calculados los efectos para los diferentes periodos de tiempo, se dibujaron graficas que
mostraban en un eje el claro y en otro la relacidn de efecto maximo contra el efecto producido por
el modelo de carga viva (Nowak, 1993). Se escogieron los dos modelos de carga viva que son los
mas empleados en México, los dos pertenecen a las normas AASHTO estadounidenses, un modelo
es la carga viva HS520 y el otro el HL93 relacionado con el nuevo formato LRFD adoptado por las
normas AASHTO en 1994, Ademas de los dos modelos anteriores, se consider$ evaluar los efectos
que provoca el camién T3-52-R4 con un peso total de 72. 5 t (maximo permisible, SCT, 1997), el
cual es el que produce los maximos efectos de los camiones especificados por la norma de pesos y
dimensiones vigente (Fernandez, 1997). Dicho camidn se escogio con el fin de estimar si puede ser
usado como un modelo de carga viva. En la figura 5.8 se muestran las distancias y pesos por eje de

este camion:

5.151¢ 842t 842t 842t 842t 842t 8421t 8421 8.42¢

3i5m 12m 425 m 12m 32m 1.2m 425m 1.20m
FIGURA 5.8. Pesos y Dimensiones del Camién T3-S2-R4
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FIGURA 5.9. Momentos Miximos a 20 afios
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En las figuras 5.8 y 5.9 se muestran los efectos producidos a 20 afios. Se observa que los casos 1 y 2
resultan ser iguales debido a que la separacién de vehiculos de 33 m, sélo permite que quepan dos
camiones pesados para claros mayores a los 60 m. En lo que sigue, sélo se utilizard el caso 2. Los
casos 3 y 4 simulan un congestionamiento vial, y para todos los claros el caso 4 es el que domina,
por lo que sélo se hara referencia al caso 4 en los analisis siguientes. Puede observarse que los
momentos y cortantes generados por la simulacion del transito nacional son méas de 4.5 veces los
efectos generados por el modelo de carga HS20, mientras que los efectos normalizados con respecto
al modelo de carga HL93 presentan valores alrededor de 3. De manera similar, los efectos
normalizados con respecto al camién T3-S2-R4 presentan valores cercanos a 3, pero con una mayor
dispersion. Lo anterior, pone en evidencia la urgente necesidad de revisar los factores de carga y el
modelo de carga viva de las normas AASHTO a fin de adaptarlas a las condiciones reales de carga

que existen en México.
5.8 Modelo de carga viva

La adopcién de un modelo de carga viva se reflejard posteriormente en los factores de carga y
resistencia, es decir, si se escoge ¢l modelo de carga HS20, es de esperarse que los factores de carga
sean mas grandes que los que se obtendrian si se toma la carga HL93. Otro punto importante a favor
de la carga HL93 es la obtencion de relaciones de efectos maximos a efectos nominales con menor
variabilidad que las correspondientes a la carga HS20 y al camién T3-S2-R4. Esto es importante si
se quieren obtener indices de confiabilidad constantes sin importar la longitud del claro. Existe
también la posibilidad de adoptar otro modelo de carga diferente a los dos anteriores, el cual podria
dar efectos normalizados menores, lo cual daria factores de carga también menores. En el siguiente

capitulo se adoptara un nuevo modelo de carga viva similar al HL93.
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6. DETERMINACION DE LOS FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA

6.1 Generalidades

En el capitulo 3 se explicé el procedimiento para obtener el indice de seguridad y los factores de
carga y resistencia de las estructuras. Ahora, en este capitulo, después de haber obtenido los
parametros necesarios, s¢ procederdn a calcular los factores de carga y resistencia de los puentes en

México.

Los factores de carga y resistencia que se obtendrin a continuacién, estin basados en la norma
AASHTO LRFD (1994) y sélo seran utilizados come una modificacién del estado limite de
resistencia I, esta aclaracion es debido a que se propone un nueve modelo de carga viva con el fin
de uniformar los efectos maximos de las cargas, sin embargo, sera necesario realizar mas estudios a
fin de obtener los efectos que provocaria esta nueva carga viva en los demas estados limites, como
es el estado limite de fatiga y fractura donde el reglamento AASHTO LRFD (1994) utiliza un
camion tipo HL93. Por tanto, este trabajo sélo pretende ilustrar el procedimiento a seguir para que
nuestros puentes tengan la seguridad debida.

6.2 Procedimiento general de calibracién

El objetivo general del procedimiento de calibracion consiste en proveer un nivel de seguridad
uniforme y disefios econdmicos en todas las aplicaciones que cubre el c¢édigo. En la practica, las
consideraciones econémicas son tomadas en cuenta mediante la seleccién de un indice de
confiabilidad objetivo. La seleccion del indice de confiabilidad se basa en el juicio profesional y del
comportamiento que presentan puentes existentes sujetos a cargas. Las normas actuales pueden ser
vistas como un documento que reune tales experiencias y juicios. Por tanto, un punto de partida
para conocer que indice de confiabilidad objetivo escoger, consiste en determinar la seguridad de
los puentes disefiados con la norma actual. Una vez conocida la seguridad de los puentes existentes,
se propone un nuevo modelo de carga viva. Dicho modelo estd basado en el modelo de carga viva
HL93 de las normas AASHTO. Después, con base en este modelo y el indice de confiabilidad
objetivo, se obtienen los factores de carga y resistencia. Dichos factores son comparados con

aquellos propuestos por la norma vigente.
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6.3 Cdiculo de los pardmetros estadisticos de las variables involucradas

Con el fin de obtener la confiabilidad de los puentes de una manera rapida y eficiente, se escribié un
programa de computadora. Dicho programa fue transcrito y modificado del ANS AS8, (Ellingwood,
1980). El programa puede analizar dos problemas diferentes, 1) para una situacién de diseflo
definida por los factores de carga y resistencia, calcular £ (analisis) y 2) para un f dado y valores
nominales de las variables calcular la resistencia nominal requerida y los factores de carga y

resistencia a ser aplicados a los valores nominales en la ecuacion de disefio.
El programa puede calcular los parametros de las siguientes distribuciones de probabilidad

Normal
Log-normal
Distribucion de valores maximos tipo 1

Distribucién de valores miximos tipo 2

O 0O 0 0o o

Distribucion de valores minimos tipo 3 (Weibull)
Ademas, puede resolver dos ecuaciones de estado limite,

(a) Ecuaciones lineales.

(b} Ecuaciones no lineales de la forma: X,-X-X;-X, *Xs=0.

en donde X; son las variables aleatorias ¥ en ambas ecuaciones de estado limite X es la resistencia,
6.3.1 Parametros requeridos para el anilisis de confiabilidad

En el analisis realizado, se utilizo un método de nivel 3 para la evaluacion de la seguridad de los
puentes. Como se ha explicado anteriormente, un método de nivel 3 utiliza factores asociados con
los valores nominales de las variables, dicho método presenta la ventaja de su sencillez y resulta
ideal en cédigos en donde se necesitan procedimientos sencillos para su facil uso. La ecuacién

basica de disefio que se usa, estd basada en la propuesta por las normas AASHTO LRFD (1994).

En puentes de claros cortos y medianos simplemente apoyados, la carga viva vehicular juega un

papel importante, pues presenta valores mayores a las demas cargas. Ademds, las cargas
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ambientales, como viento, sismo, etc. no suelen ser dominantes en el diseflo de puentes de claros
cortos y medianos. En conclusion las cargas que intervinieron en la ecuacién de diseflo son las
siguientes: Carga viva (L1}, carga muerta debido a la superficic de asfalto (DW), carga muerta
debido a los componentes estructurales y no estructurales, excepto la superficie de asfalto (DC). Por
supuesto, del lado izquierdo de la ecuacién estard la resistencia del puente, la cual especificamente

se evaluo solo para momento flexionante y fuerza cortante.

Como se ha notado, la carga muerta se dividié en dos partes, en una se evalia el efecto que provoca
la superficie de asfalto, y en la otra, el efecto de la restante carga muerta. Tal separacién obedece a
que la superficie de asfalto presenta parimetros estadisticos muy diferentes a la restante carga
muerta, para ser mas especificos, su coeficiente de variacién es mucho mayor. Por lo tanto, tal
justificacién es razonable, pues DP presentard factores de carga mayores que la carga muerta con el

fin de considerar las mayores dispersiones que tiene.

Ahora, solo falta determinar las diferentes combinaciones a realizar a fin de abarcar todas las
posibles situaciones de diseiio. Como se explicé en el capitulo 3, existen varios métodos para la
combinacion de vanables, uno de ellos consistia en sumar los valores miximos que tomarian todas
las variables que intervienen en el problema, sin embargo, dicha hipdtesis resulta ser muy
conservadora, pues es poco probable que el valor méaximo de las variables ocurra simultineamente.
Otro método mas apropiado es la regla de Turkstra (Ellingwood et al, 1980), este método dice que
una combinacién de variables adecuada surge al considerar el valor maximo que tomaria una de las
variables durante la vida Gtil de la estructura mas el valor medio de las demas variables. Por lo
tanto, si se tienen N vaniables se tendran N combinaciones. En nuestra formula de disefio
intervienen 4 variables, contando la resistencia, sin embargo, la carga muerta (DC y DW) varia muy
poco con respecto al tiempo y puede considerarse, sin pérdida de exactitud, como constante. Por lo
tanto, la unica posibilidad que queda empleando la regla de Turkstra es que la carga viva vehicular

(LL) tome su valor maximo. Por lo tanto, la ecuacion bisica de disefio a considerar es la siguiente:
¢R> yocDC+ypwDW +y, (1 +IM) LL (6.1
donde: ¢ges el factor de resistencia nominal, ¥5 ypw ¥ y son los factores de carga muerta, carga

muerta debido a la superficie de asfalto y carga viva respectivamente. DC es el efecto de la carga

muerta nominal, DW es el efecto de la carga debido a la superficie de asfalto, /M es el factor de
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incremento dindmico permisible y LL es el efecto maximo promedio de la carga viva vehicular

nominal.

Es por esta razén, que se han calculado los efectos méaximos que causa el paso del trifico sobre los
puentes, mas que el efecto promedio. Sin embargo, como el analisis de confiabilidad esta basado en
los valores medios de las variables y de sus dispersiones, fue necesario considerar que el valor

maximo era ¢! valor medio.

En el analisis de confiabilidad para encontrar los factores de carga y resistencia (¢ y y)o el indice de

confiabilidad B, es necesario conocer los siguientes parametros estadisticos:

1. Tipo de distribucion de las variables basicas.

Tipo de funcién de estado limite (lineal, no lineal, etc.).

Factor de sesgo y coeficiente de variacidn para cada una de las variables.
Valores nominales de las variables.

Tipo de analisis (andlisis o disefio).

AN L T

Parametros de las distribuciones (solo en caso de ser necesario).

A continuacion se dardn las caracteristicas de cada una de las variables que intervienen en el

problema:

6.3.1.1 Tipo de distribucién de las variables de diseiio

Resistencia

La resistencia del componente de un puente es determinada por la resistencia de los materiales que
lo forman y por sus dimensiones. Las inceridumbres en el calculo de la resistencia pueden ser

agrupadas en las siguientes categorias (Nowak, 1995):

1. Material; resistencia, modulo de elasticidad, esfuerzo de agnetamiento, y composicion quimica.
2. Fabricaci6n: geometria, dimensiones y modulo de seccién.
3. Analisis: método aproximado de analisis, idealizacion de esfuerzos y modelo de distribucién de

deformaciones.
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En lo que sigue, por lo tanto, la resistencia puede considerarse como el producto de la resistencia
nominal R, y de tres parametros: resistencia del material M, factor de fabricacion (dimensiones) F, y

factor de andlisis P, es decir:
R=R,MFP (6.2)

Como la resistencia es un producto de parimetros, se considera que su funcién de distribucién

acumulada es log-normal.

Cargas

Debido a la falta de datos sobre los parametros estadisticos de las cargas muertas de los puentes
mexicanos, las distribuciones mostradas en la tabla 6.1 se consideran iguales a las distribuciones
usadas para los puentes que existen en los Estados Unidos, es decir, las cargas muertas tienen una
funcién de distribucién acumulada normal (Nowak, 1995).

En el capitulo 5 se demostrd que la carga viva vehicular tiene una distribucién de valores minimos
extremos tipo 3 (Weibull). Sin embargo, sera necesano obtener los parametros de la carga viva mas
impacto, la cual se denomina desde ahora carga viva dinamica. Esto es debido a que el factor de
incremento dinamico (M) sélo se aplica al camion HS20 o al eje tindem, y no a la carga de camil,
por lo tanto, al superponer efectos en el modelo de carga viva HL93 la carga viva dinamica no ¢s
igual al factor de incremento dindmico por la carga viva “estatica” (/.33*LL). Al considerar la carga
viva dinamica, el andlisis de confiabilidad se simplifica, pues la ec. 6.1 se vuelve lineal, al combinar
en una sola variable la carga viva y el impacto, sin embargo, sera necesario conocer que tipo de

distribucion resulta al combinar estas dos variables aleatorias.
6.3.1.1.1 Combinacién de carga viva con impacto

La combinacion del efecto de la carga viva maxima a 20 aiios (LL) y el factor de incremento
dindmico (/M) se realizé usando una simulacion de Montecarlo. Se consideréd que el factor de
incremento dinimico tiene una media de 1.12, una desviacion estindar de 0.096 y una funcion de
probabilidad normal, los cuales representan los parametros estadisticos producidos por la
simulacion del paso de dos camiones (Hwang y Nowak, 1991). Ademas, la carga viva se multiplica

por un factor de influencia, el cual toma en cuenta los errores producidos en el calcule de los
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efectos de las cargas. Dicho factor de influencia P tienc una media de 1.0, un coeficiente de
variacién de 0.12 y una distnibucién acumulada normal (Nowak, 1993). Por lo tanto, la carga viva

dinamica es:

V=P(I+IM)LL (6.3)

En la combinacién de variables aleatorias se utilizé 10 000 nimeros aleatorios donde la carga viva
tiene una distribucién Weibull, el factor de incremento dindmico y el factor de influencia tienen

distribuciones normales.

A fin de tener una idea de que tipo de distribucién es la mas adecuada para esta combinacién se
hizo uso del teorema de! limite central aplicado a distribuciones log-normales el cual dice que la
multiplicacién de un gran numero de variables aleatorias, ninguna de las cuiles es dominante,
tiende 2 la distribucion log-normal cuando el nimero de distribuciones se incrementa sin limite
(Ang y Tang, 1975). Sin embargo, se nota que la carga viva puede ser dominante con respecto a las
demas variables, puesto que presenta valores de la media y desviacion estiandar superiores a las
otras. Por lo tanto, se probé con estos dos tipos de distribucion (log-normal y Weibull), escogiendo

la que dio un mejor ajuste a los resultados.

Al obtener el coeficiente de correlacién en la grifica de papel log-normal se nota que para la
distribucion total se obtuvieron valores alrededor de 0.997, los cuales son muy buenos, sin embargo,
a partir de un percentil 95 el coeficiente de correlacién bajé a valores cercanos a 0.98. En la figura
6.1 siguiente se muestra en papel de distribucidn log-normal el ajuste de datos para momento a

partir de un percentil 95 para un claro de 10 m en el caso 4.

En el ajuste de momento para el claro de 10 m y caso 4 en papel de distribucién Weibull, a partir de
un percentil 95 se observa que el coeficiente de correlacidn tiene valores del orden de —0.998 que es
superior al encontrado en promedio en las distribuciones log-normales, por lo tanto, la distribucién
Weibull resulta ser un buen ajuste para nuestros datos a partir de un percentil 95. Esto resulta logico
pues el factor de incremento dindmico y el factor de influencia tienen medias cercanas a 1.00 y
desviaciones estandar del orden de 0.10 por lo que la distribucién resuitante de la combinacion debe
ser muy parecida a ]a Weibull que resulta en este caso ser dominante sobre las otras distribuciones.
En la figura 6.2 se muestran los valores de momento en una grafica de papel de distribucién

Weibull a partir del percentil 95.
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En la tabla 6.1 se dan las distribuciones de cada una de las variables que intervienen en el problema.

TABLA 6.1. Distribuciones de las Variables de Diseilo

Variable Aleatoria Tipo de Distribucién
Resistencia (R) Log-normal
Carga Muerta (DC) Normal
Carga Muerta debido al asfalto (DW) Normal
Carga Viva Dinamica [LL(1+IM)] Extremos Tipo 3 minimos (Wetbull)

6.3.1.2 Tipo de funcién de estado limite

La funcién de estado limite, una vez combinando carga viva vehicular con factor de incremento

dindmico y factor de influencia, es la siguiente:

R-D-DA-V=0 (64)
donde ¥ es la carga viva dindmica y las demés variables fueron definidas anteriormente.
6.3.1.3 Factores de sesgo y coeficientes de variacién.

Los factores de sesgo (relacién de valor medio a nominal) y coeficientes de variacidn (relacién de la
desviacion estindar al valor medio) para la resistencia y efecto de Ja carga muerta fueron obtenidos
de la bibliografia disponible (Nowak, 1995). En el caso de la carga viva dindmica, los pardmetros
anteriores seran obtenidos a partir de los parametros de la distnbucion Weibull (& w, y k) para la
carga viva dinimica. Estos parimetros permiten obtener una media y desviacion estandar “virtual”
pues estos no representan la media y desviacion estindar de Ia distribucion total sino la de una
distribucion que se ajusta a los datos a partir de un percentil 95. La media y desviacion estindar se
obtienen a partir de los parimetros de la distribucién Weibull por medio de las siguientes férmulas

(Ang y Tang, 1984):

Hy =£+(W]—€)r(1+1/k); o-f,=(w|—s)’[l’{l+%J—Fz(l+%)] (65)
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en ¢l cual 4, oy son la media y desviacion estindar de la carga viva dinimica, & w, y & son el valor
mas pequeiio de los datos, el valor mds pequefio caracteristico y el parametro de dispersién
respectivamente. Los valores obtenidos con la ec. 6.5 dan valores medios muy parecidos a los
obtenidos con la carga viva “estatica” pero con desviaciones estandar mayores. En la figura 6.3 se

muestra una grifica con los coeficientes de variacién para los dos casos dominantes (2 y 4).
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FIGURA 6.3. Coeficientes de Variacién de la Carga Viva Dindmica

En la figura 6.3 se observa que los coeficientes de variacion para el caso 2 son de alrededor de 0.17
y para el caso 4 son de alrededor de 0.13. Esto es debido a que el caso 4 es sin impacto y por tanto,
la desviacién estandar resultante es menor que en el caso 2. En la figura 6.4 se muestran los factores
de sesgo de la carga viva dindmica, para momento y para cortante, en donde s¢ puede observar que
los factores de sesgo son del orden de 2.5 para ambos casos {momento y cortante). Para cortante, el
caso 4 empieza a dominar para claros mayores de 28 m, mientras que para momento, esto sucede

después de los 40 m.
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FIGURA 6.4. Factores de Sesgo para Momento y Cortante

A continuacién en las tablas 6.2 y 6.3 se resumen los coeficientes de variacién y factores de sesgo

para la resistencia y efectos de la carga muerta.
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TABLA 6.2. Parimetros Estadisticos para la Resistencia'
Tipo de Estructura Factor de Sesgo Coeficiente de Variacién
Vigas de acero no compuesta
Momento 1.11 0.115
Cortante 1.14 0.12
Vigas de acero compuesta
Momento 1.11 0.12
Cortante 1.14 0.12
Vigas T de concreto reforzado.
Momento 1.14 0.13
Cortante 1.165 0.16
Vigas de concreto presforzado.
Momento 1.05 0.075
Cortante 1.165 0.16
TABLA 6.3, Parametros para las componentes de carga en puentes'
Componente de Carga Factor de Sesgo Coeficiente de Variacién
Carga muerta
Hecho en fabrica 1.03 0.08
Hecho en el lugar 1.05 0.10
Superficie de desgaste asféltica 1.00 0.25
Carga viva (con carga dinamica Ver figura 6.4 Ver figura 6.3
permisible)

6.3.1.4 Valores nominales de las variables

Los valores nominales de las variables se determinaran a partir de la relacién de los valores medios

de la carga viva y carga muerta. El valor nominal de la carga debida a la superficie de asfalto se

sumari a la carga muerta, y la resistencia nominal se determinara de la ecuacién de disefio, ec. 6.1.

' Nowak, 1995
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6.3.1.5 Tipo de anlisis

Para calcular el indice de confiabilidad objetivo necesario para el disefio es necesario realizar varios

analisis de las estructuras existentes.
6.3.1.6 Parametros de las distribuciones

Para la carga viva es necesario introducir los parimetros de las distribuciones debido a que estos
fueron determinados para un percentil 95 y no son iguales a los calculados internamente por el

programa.
6.4 Seleccién del indice de confiabilidad objetivo, B,

Para la seleccion del indice de confiabilidad objetivo, es necesario conocer cudles son los niveles de
segunidad que tienen los puentes existentes, debido a que estas estructuras han soportado con éxito
las cargas a las cudles han estado sometidas, es probable que cuenten con una buena reserva de

segunidad.

Con el fin de ejempiificar los procedimientos propuestos para la calibracion de cddigos de diseiio
para puentes, en lo que sigue, se calcularan los indices de confiabilidad para puentes simplemente
apoyados de un solo camil con vigas de acero de seccién compuesta. En la figura 6.5 se muestra la

seccion transversal del puente, la cual se utilizé para todos los claros.

0.40m 400m 0.40 m
. —a
P2 P2

F\eﬂ.ﬁﬂ m‘i 1.80 m l[ f

—— rete——

. -— —-

T 090m 3.00m 0.90 m

FIGURA 6.5. Seccién Transversal del Puente de Vigas de Acero Compuestas
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Debido a que resultaria sumamente complicado agrupar puentes de vigas de acero simplemente
apoyados de diferentes claros y realizarles un analisis de confiabilidad, se procedi6 a crear puentes
hipotéticos, los cuales tenian una carga muerta obtenida de una ecuacién propuesta por Hansell y
Viest (1971), para puentes de acero. Esta formula relaciona ¢l efecto de la carga muerta nominal en

una viga a la longitud del claro y a la carga viva de disefic AASHTO 1996, (HS-20) tal que:
D=0.0433(L+l)claro (6.6)

donde D es el efecto causado por la carga muerta en el miembro del puente, con las mismas
unidades que el efecto de la carga viva, L es el efecto de la carga viva de disefio AASHTO (HS-20)
en el componente, / es el factor de impacto del componente y claro es la longitud total del puente en

metros.

En la ec. 6.6 el efecto de la carga viva vehicular debié distribuirse a las vigas del puente, por lo
tanto, es necesario calcular el factor de distribucidn a vigas, g. Para determinar g se emplearon dos
procedimientos: en el primero, se utilizaron los procedimientos simplificados sugeridos por la
norma Y en el segundo ¢l puente se modeld en el programa de elemento finito SAP90, (Wilson,
1994). Tanto la norma AASHTO de 1996 como la de 1994 sugiercn que ¢l factor de distribucion g
sea calculado como la reaccidn sobre la viga obtenida considerando que la losa actila como una viga
simplemente apoyada, colocando el camion a 60 ¢cm de la barrera como se muestra en la figura 6.5.
Con el procedimiento anterior se obtiene un factor de distribucion g, de 0.65867. Mediante el
modelado del puente con elemento finito, se obtuvieron factores de distribucién g, de 0.66667, con
lo cual existe un error del método simplificado con respecto al modelado de 1.2 %. Dado lo
insignificante de esta diferencia, en lo que sigue se utilizara un factor de distribucion de 0.65867.

En la figura 6.6 se muestra la forma en como fue modelado el puente.

6.4.1 Resistencia de la viga
La resistencia de la viga de acero del puente fue calculada de tal manera que en el disefio no

existiese un sobredisefio con el fin de garantizar un disefio sin sobrerresistencia. Por lo tanto, la

resistencia de la viga de acero fue calculada a partir de las siguientes ecuaciones de diseiio:

AASHTO LFD (1996): ¢y suR=1.3D+2.17(L+]) 6.7
AAHSTO LRFD (1994) ¢y s R =1.25DC+1.50DW+1.75(1+IM)LL (6.8)
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FIGURA 6.6. Modelado del Puente en Elemento Finito

donde el factor de resistencia, @y ; » para momento flexionante y cortante es igual a uno en ambos

codigos.

En la ecuacion de disefio 6.7, no se conocen el factor de sesgo y coeficiente de variacion de la carga
muerta D, los cuales son necesarios para realizar ¢l analisis de confiabilidad. Sin embargo, se tienen
los factores de sesgo y coeficientes de variacion de la carga muerta debido a la superficie de asfalto,
DW y la carga muerta debido a los demds componentes estructurales del puente DC (tabla 6.3). A
partr de los datos anteriores se obtienen el factor se sesgo y el coeficiente de variacién de D como

se muestra a continuacion:

D=DC+DW (6.9)
Hp=Hpct How o’ p=pctow (6.10)

_Hp _ Hoc* How =ADCDC+ADWDW

... ] (6.11)
D DC+DW DW + DC

5. = %0 _ | bty _ 1Boc2oc D) +(80nApw DW)’ 612)
° i Mo \JI(!"DC""”DW)z q\‘j (A4ocDC+ 2 DW)'




donde u, oy, es la media y desviacion estindar de la variable X respectivamente, y Ax y x ¢s el
factor de sesgo y el coeficiente de variacion en ese orden. X es la variable que intervienc en el

problema (DC, DW o D).

La carga muerta nominal debido a la superficie de asfalto se conoce para todas las longitudes, pues
resulta igual al espesor, que por norma es 75 mm (AASHTO, 1994), por el ancho de carril, que en

nuestro caso es de 4.00 m, por la longitud respectiva del puente. De esta manera los valores de Ap y

{2 son los siguientes:

Si Apc=1.03 Spc=0.08 para vigas de acero compuestas (6.13)
Apw=1.00 Spc=0.23 para vigas de acero compuestas (6.14)
En forma general DW=03DC (6.15)
Ap=1.023 £2pc=0.084 (6.16)

Una vez realizadas todas las operaciones, se determinan los indices de confiabilidad £, para puentes

disefiados con la ec. 6.7. Los resultados obtenidos se muestran en la figura 6.7:

’

®
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: f \ \
E
o
= 0.6 P
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e / f’zé\ \:
@
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1.2

Claro (metros)

FIGURA 6.7. indices de Confiabilidad para Vigas de Acero Compuestas Disefladas con
AASHTO LFD (1996)
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En la figura 6.7 se observa que los indices de confiabilidad, 4 varian en ¢l rango de 0 a —1.2, por lo
que en este tipo de puentes deberian tenerse probabilidades de falla mayores al 50 % en todos los
casos. Sin embargo, seria muy alarmista considerar que estos niveles de confiabilidad ocurren en la
realidad, pues con segundad se puede decir que los puentes no han fallado debido a factores que no
han sido tomados en cuenta en este trabajo, como son la sobrerresistencia, la redundancia y la
ductilidad del puente que pueden jugar un papel importante en la falla de las estructuras, ademas,
los parametros usados para obtener el indice de confiabilidad, B tratan de representar la condicion
mas desfavorable que se pudiera presentar sobre el puente. Sin embargo, a pesar de que los factores
antertores sean tomados €n cuenta para calcular la seguridad en nuestros puentes, es de esperarse
que no alcancen los niveles de confiabilidad sugeridos en los cddigos para puentes, los cuales son
del orden de 3.5. Por lo tanto, nuestros puentes sufririn un deterioro prematuro debido a las
enormes cargas a las que estarin sometidos requiriéndose un mantenimiento constante para
mantenerlos en buenas condiciones. En la figura 6.8 se muestran los indices de confiabilidad

obtenidos con la ec. 6.8,

0.4
. .w. ‘
CORTAFITE
-S 0 //\\ﬂ'
g $ ip P )Y P @ ?
]
g .2
o MOMENTO
: /r:‘
o
S 04 L
s
0.6
-0.8

Claro (metros)

FIGURA 6.8 Indices de Confiabilidad para Vigas de Acero Compuestas Disefiadas con
AASHTO LRFD (1994)
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En la grifica anterior se observa que los indices de confiabilidad varian de 0.4 a —0.6, mayores a los
obtenidos con LFD (ec. 6.7), pero no por mucho. Esto es debido a que en el proceso de calibracién
del codigo AASHTO se usé un indice de confiabilidad objetivo de 3.5 obtenido a partir de la norma
vigente en ese momento, por lo tanto, los cambios en la confiabilidad empleando la nueva norma

de disefio LRFD no aumentaran la seguridad a valores razonables en México.

En los cédigos de puentes de Estados Unidos y Ontario, se ha propuesto un indice de confiabilidad
objetivo B, de 3.5, (Nowak, 1995; 1979) el cual esta basado en la medicién de la seguridad de los
puentes en los paises antes mencionados. Por lo tanto, en virtud de que nuestros puentes presentan
indices de confiabilidad no adecuados y de que los reglamentos empleados en Estados Unidos han
mostrado un buen desemperio, en este trabajo se adoptard el mismo indice de confiabilidad
objetivo de 3.5,

6.5 Seleccion de factores de carga y resistencia

6.5.1 Métodos simplificados

Con el fin de tener una idea del orden de magnitud que tendran los factores de carga y resistencia,
se usaras un método simplificado para calcularlos. Dicho método se basa en las siguientes hipotesis

(Ang y Comnell, 1974):

Se considera que todas las variables aleatorias que intervienen en el problema tiene una distribucién

log-normal o normal, por lo que su probabilidad de falla esta dada por:

InHr
M . _ Hp —Hs
—1-| — 5| log-normal; p, =1-9y ———= | normal 6.17)
Py 5110° ! 2 2
. x"“é‘s O+ 0

donde & y & son el coeficiente de variacién de la resistencia y efecto de las cargas

respectivamente, gz y s son los valores medios de la resistencia y las cargas en ese orden.

Al despejar el valor medio de la resistencia en la ec. 6.12, se tiene:
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Mo =l exp[@‘l(l—pf)-\'s: +5;] log-normal

Hg = g +<,‘:>"(1—plr )-\;'.0': +o! normal

Para variables normales y log-normales el indice de confiabilidad, B, esta dado por:

B=&"(1-py Mg = g exp[ﬂ._'-ﬁ i+8? log-normal
Hp = s+ B-jol +ol normal

8i se introduce la siguiente aproximacién propuesta por Rosenblueth y Esteva, 1972.

Log-normal normal
_ —_— 2 _ o2 2
.51+ 52 ‘g + ol 85 =05 +..+05
o = 2n "9 _N9z 5
1= 5 =T
2 2 2 2
Op+- 85 O+ 05 Cs =05 +..+0;,
2 2 | 2
o = Og, +...+ 05 o - 05+t O
TSl oo +tog

entonces, las ecs. 6.20 y 6.21 quedan como:

5;13 = }’_uus‘ +--~+7_u#s_

(6.18)

(6.19)

(6.20)

(6.21)

(6.22)

(6.23)

(6.24)

donde en el caso de variables con distribuciones log-normales, los factores de carga y resistencia

aplicados a los valores medios de las variables son:

¢ =expl-a, p5,] 7 =cxp[ala2ﬁ53,]

(6.25)

los factores de carga y resistencia aplicados a los valores nominales de las variables se obtienen al

multiplicarlos por los factores de sesgo correspondientes, es decir:
P =2, exp[— a,ps, ] Yi =4 exP[alazﬁ‘ss ]
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donde A y 45 son los factores de sesgo para la resistencia y efectos de carga respectivamente.

Cuando todas las variables que intervienen en el problema son normales, los factores de carga y
resistencia son los siguientes: '

¢=Ar(1-a, %) y=As{1-a,a sy (6.27)

Para el caso en que las distribuciones son normales, se utiliza un procedimiento iterativo para
determinar los valores de a; y @ debido a que dependen de los valores nominales de las variables,
de los cuales, el valor nominal de la resistencia no se conoce debido a que se obtiene de la ecuacion

de disefio. Los factores de carga y resistencia obtenidos con los dos tipos de distribuciones se

muestran en la figura 6.9.
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FIGURA 6.9. Factores de Carga Viva por Métodos Simplificados
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FIGURA 6.10. Factores de Carga Muerta y Resistencia por Métodos Simplificados

En las figuras 6.9 y 6.10 se observa que los factores de carga y resistencia cuando las variables son

consideradas como normales son mayores que cuando se consideran log-normales. Lo anterior

demuestra lo sensitivo que son los factores parciales nominales al tipo de distribucién de las

variables. Esto es cierto cuando se tienen, asociados a los factores parciales, una probabilidad de

falla muy pequefia como es el caso que se estd analizando; f=3.5, p=2.33 E-04 (Ang y Comell,

1974). A continuacion se resumen los factores de carga y resistencia obtenidos para los dos tipos de

distribucion.

TABLA 6.4. Factores de Carga y Resistencia por Métodos Simplificados

Variable Aleatoria

Factor de Carga o Resistencia

Normal Log-normal
Resistencia (R) 0.80 0.90
Carga Muerta (DC) 1.20 1.15
Carga Muerta debido al asfaito (DW) 1.50 1.35
Carga Viva Vehicular (LL) 340 3.10
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6.5.2 Método de segundos momentos

Para un indice de confiabilidad dado, existen infinidad de factores de carga y resistencia que dan el
mismo nivel de seguridad. Por lo tanto, es posible modificar sélo aquellos factores que interesan y
seguir obteniendo el mismo indice de confiabilidad objetivo, §,- Como la carga viva es la que
presenta factores de sesgo muy diferentes a los determinados en Estados Unidos, en este trabajo se
obtendra su factor parcial nominal. El factor de resistencia también sera obtenido, debido a que este

es sensible al tipo de material considerado. Por lo tanto, la ecuacién de disefio queda como sigue:

#R>1.25DC+1.50DW+y (1 +IM)LL (6.28)

donde LL es el efecto provocado por la carga viva HL93. Los factores de carga muerta son

considerados iguales a los propuestos por las normas AASHTO (1994), ypc=1.25y ypa=1.50.

El procedimiento utilizado para la obtencién de los factores de carga y resistencia se resume en el
diagrama de flujo ilustrado en la figura 6.14. En las figuras 6.11 y 6.12 se muestran las variaciones
del factor de carga viva y resistencia con el clarc suponiendo un periodo maximo de crecimiento de

las cargas vehiculares de 20 afios obtenidos a partir de un método de segundos momentos.
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FIGURA 6.11 Factor de Carga Viva para el Modelo de Carga Viva HL93
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De estas figuras se propuso un factor de carga viva de 3.8 y un factor de resistencia de 0.85. Los
indices de confiabilidad que se obtienen con estos factores de carga y resistencia se muestran en la
figura 6.13. Los indices de confiabilidad obtenidos con los nuevos factores de carga y resistencia
dan valores entre 3.3 y 3.9, presentando valores menores al indice de confiabilidad objetivo f,, para
claros mayores de 50 metros para cortante y para claros de 10 a 20 m para momento y cortante. El
hecho de que el indice de confiabilidad sea menor a 3.5 para claros de 10 a 20 m es debido a que el
eje tindem domina para claros de 6 a 10 m, mientras que el camién domina en los restantes claros,
sin embargo, en la simulacién los camiones T3-S3 dominan los claros de 6 a 20 m, teniendo una
distribucion deficiente en sus ejes, lo que provoca efectos mayores para claros cortos. En los claros
restantes, domina el camién T3-S2-R4. En este primer paso se ha logrado disminuir la dispersion
del indice de confiabilidad de cerca de 1.0a 0.6.

Sin embargo, ¢l factor de carga viva de 3.8 propuesto, resuita poco usual en el disefio en codigos,
pues los factores de carga y resistencia son por lo general valores menores a 2. Por lo tanto, con el
fin de no dar una impresion de inseguridad a los disefiadores de puentes mexicanos es mas
recomendable usar factores de carga y resistencia que sean parecidos con los que se utilizan en la
actualidad para el diseiic de puentes. Esto es, para poder disminuir el factor de carga viva a valores
cercanos a los propuestos por la norma AASHTO LRFD (1994) fue necesario aumentar el valor

nominal de la carga viva. Esto equivale a modificar el modelo de carga viva vehicular.

6.5.2.1 Modelo de carga viva propuesto

Considerando la necesidad de tener factores de carga realistas para su uso en cédigos de puentes, se
propuso el siguiente modelo de carga viva con el propdsito de que éste tenga efectos similares a los

producidos por el transito existente en México.

Los efectos preducidos por las cargas vivas vehiculares actuales son del orden de 2.5 2 3 veces las
producidas por el modelo HL93 AASHTO 1994 (vea la grafica 5.8 y 5.9). Lo anterior produce que
los factores de carga viva para un indice de confiabilidad objetivo de 3.5 sean del orden de 3.8, que
es mas de dos veces (1.75) el factor de carga viva propuesto por las normas AASHTO. Por lo tanto,
con el fin de disminuir el factor de carga viva a valores cercanos a 1.75, resulta recomendable
aumnentar los efectos que produce el modelo de carga viva hasta obtener cocientes de efectos medios

a nominal cercanos a 1.
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El modelo que se sugiere a continuacion se basa en el HL93, el cual consiste de un eje tindem, el
camién HS20 y una carga uniforme. Las modificaciones realizadas a estos tres tipos de carga se

indican a continuacion:

1. Se aumento el peso del eje tindem en 2.25 veces.
2. Se considera un camién HS50.

3. La carga uniforme aumenté en 3 veces.

Los efectos provocados por este nuevo modelo de carga viva se obtienen de la misma forma que en
el modelo HL93, es decir, el efecto de la carga uniforme se suma al maximo obtenido del eje

tandem o del camién HS20. En la figura 6.15 se muestra el modelo de carga viva propuesto.

89 KN 35575KN 35575KN 2502 KN 250.2 KN

27.9 KN/m 27.9 KN/m

427m 427a%l4m 1.2m

FIGURA 6.15. Modelo de Carga Viva Propuesto

Los resultados obtenidos con el nuevo modelo de carga viva se muestran en la figura 6.16:
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FIGURA 6.16. Modelos de Carga Viva Adoptados
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Este nuevo modelo de carga viva presenta la ventaja de que sus valores son cercanos a los efectos
maximos que provocara el transito nacional en 20 afios, ademas estos valores tienen una menor

variacion con el claro.

6.5.2.1.1 Factores de carga y resistencia obtenidos con el nzevo modelo de carga viva

El modelo de carga viva propuesto anteriormente, fue usado para calcular los factores de carga y

resistencia. Dichos factores se muestran en la figura 6.17.
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FIGURA 6.17. Factores de Carga y Resistencia con el Nuevo Modelo de Carga Viva

En esta figura se observa que el factor de carga viva es de 1.45 con un factor de resistencia de 0.85,
Los cuales son cercanos a los propuestos por ¢l reglamento AASHTO LRFD (1994) que son 1.75 y
1.00 para el factor de carga viva vehicular y resistencia para vigas de acero a flexion y cortante
respectivamente. Sin embargo, es posible manipular el factor de resistencia de tal manera que sea

igual al propuesto por la norma. De esta forma se obtiene un factor de carga viva vehicular de 1.70,

figura 6.18.
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FIGURA 6.18. Factores de Carga Viva para el Nuevo Modelo (¢p=1)

En conclusion, en este estudio se proponen los siguientes factores de carga y resistencia para ser

usados en el cddigo para puentes AASHTO LRFD (1994):

TABLA 6.5. Factores de Carga y Resistencia Finales

Efecto de la Carga o Resistencia Factores Parciales Nominales
Resistencia 1.00
Muerta (DC) 1.25
Muerta debido al asfalto (DW) 1.50
Carga viva (LL) 1.70

Dichos factores de carga y resistencia producen los siguientes indices de confiabilidad mostrados en

la figura 6.19:
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FIGURA 6.19. indices de Confiabilidad para los Factores de Carga y Resistencia Propuestos

En conclusion, se han investigado dos alternativas a fin de garantizar el nivel de segunidad adoptado
(B,=3.5). Si se adopta el modelo de carga viva HL93 el factor de carga viva es 3.8 y el factor de
resistencia es 0.85. En cambio, si se adopta el modelo de carga viva HL93 modificado, el factor de
carga viva es 1.70 y el factor de resistencia es 1.00. Debido a que en el diseio de estructuras es
poco usual el uso de factores de carga mayores de 2.0, en este trabajo se adopta el modelo de carga

viva HL93 modificado con sus factores de carga y resistencia.




7. IMPACTO DE LOS NUEVQS FACTORES DE CARGA EN EL DISENO DE

PUENTES

En los capitulos anteriores se comprobd que para que los puentes disefiados en México tengan
probabilidades de falla muy pequefias como las propuestas por los cédigos de puentes actuales, es
necesario propener un nuevo modelo de carga viva cuyos efectos son alrededor de 3 veces los
provocados por el modelo HL93, y un nuevo factor de carga viva de 1.70 y un factor de resistencia
de 1.0. Por lo anterior, es de esperarse un aumento notable en la resistencia requerida por los
puentes, lo cual impactard sobre las dimensiones de sus componentes. Por lo tanto, la construccion
de nuevos puentes requerird una inversion economica mayor de la requerida anteriormente. Sin
embargo, existen otros factores que influyen ademas del costo inicial del puente, como son los
costos de mantenimiento, costos debido a cierre del puente, pérdida de vidas humanas, etc. Por lo
tanto, también es importante proporcionar la seguridad debida a nuestros puentes debido a que se
pueden obtener ahorros importantes a largo plazo. Por esto, en este capitulo se analiza el impacto
que tendran el nuevo modelo de carga viva con sus factores de carga y resistencia en el disefio de
puentes en México. El anilisis consistira en comparar el disefio con las normas AASHTO LRFD
(1994) de una viga de acero de seccion compuesta con el disefio de la misma viga pero utilizando
ahora el nuevo modelo de carga viva con sus factores de carga y resistencia. Ambos disefios seran
revisados en el estado limite de resistencia 1, pues fue este estado limite para el cual se propusieron
las modificaciones. Los detalles contenidos en los disefios se muestran en las dos secciones

siguientes:

7.1. Disefio de un puente usando las normas AASHTO LRFD (1994) con factores de carga
actuales.

Establecimiento del problema. Se disefié una viga de acero de seccton compuesta de un puente
simplemente apoyado de 20 m de claro cuya seccion transversal se muestra en la figura 7.1. Se
utilizé un f'c de 30 MPa y acero estructural tipo M270 Gr 345. El disefio se realizé siguiendo los
lineamientos de las normas AASHTO LRFD (1994).
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FIGURA 7.1. Seccion Transversal del Puente

Diseilo de la losa. Debido a que los factores de carga solamente se propusieron para las vigas de

acero, la misma seccidn de losa fue propuesta para los dos diseiios.

Espesor de la losa. El espesor minimo recomendado por las normas es de 0.175 m [9.7.1.1]'. Se
propone un espesor de 0.200 m mas una superficie de desgaste que es de 0.015 m que en total dan
0.215 m. La porcién de la losa en voladizo por lo general tiene un espesor mayor con el fin de tomar
en cuenta las cargas debido a colisiones por lo que se propone un espesor de la losa en voladizo de

0.240 m.

Ya que en este trabajo no se obtuvieron los factores de carga para losas de concreto el refuerzo de

ésta no se disefiara pero se considera que no varia de un disefo a otro.

Peso transmitido a las vigas. Como la seccidn s compuesta, las cargas muertas se dividieron en 3

partes:

D! representando el peso de los componentes estructurales y accesorios, que actuan sobre la
seccion no compuesta.
D2 representando la carga muerta debido a la superficie de asfalto.

D3 representando la carga muerta debido a la barrera.

Los efectos que provocan estos tres tipos de carga muerta y el efeeto provocado por la carga viva se

calcularon como a continuacion se muestra.

| En adelante entre corchetes se indicara el articulo de las normas AASHTO LRFD (1994).
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w=Pv*gh, . ?s *gm (7.1)

en ¢l cual w es la carga uniforme (KN/m), Pv es la masa por unidad de volumen (kg/m’), g es la
aceleracion de la gravedad (m/s?), Ay, es el espesor de la losa (m), s es la separacion entre vigas o

longitud del voladizo (m) y gm es el factor de distribucién a vigas.

Di Losa entre vigas {2400)(9.81)(0.215)(3)(0.5)/1000 =7593 KN/m
Losa en voladizo (2400)(9.81)(0.24)(0.9)/1000 =5086 KN/m
Peso de la viga Peso supuesto: =25 KN/m

W![" =15.206 KN/m
D2 Peso de la superficie de asfalto con 75 mm de €Spesor.
PvAgrhey®say (7.2)
en el cual A,.es ¢l espesor de la superficie de asfalto (0.075m), s.res el ancho de carril.

w‘m=(2250)(9.81)(0.075)(4.8-2*0.38)/(2‘1000) =334 KN/m

D3 Peso de la barrera. Considere que la barrera tiene una seccién transversal con un
drea de: Abaren=0.197312 m?

W'ps=(2400)(9.81)(0.197312)/1000 =4.646 KN/m

Efecto provocado por la carga viva vehicular HL93. El efecto provocado por la carga viva

vehicular se calcula mediante la siguiente ecuacién [3.6.1.3):

Efrl +IM)LL =mg[ (Eﬂa’nd:m é Eﬁmf&n) (1 +IM +Eﬁ: um'jbmc] (73)

donde Efindem Efcomion Ef:. uniorme €5 €l efecto maximo producido por el eje tandem, el camién y la

carga uniforme respectivamente. /M es el factor de incremento dinamico permisible.

El factor de distribucién a vigas para el puente en cuestion fue obtenido en el capitulo 6 y fue de:
mg=0.65867

El factor de incremento dinimico permisible (/M) es 33% [3.6.1.1.2]




Los efectos provocados por el camidn, eje tindem y carga uniforme fueron obtenidos mediante el

programa SAP90 (Wilson, 1994). Los resultados obtenidos para la carga viva y carga muerta se

muestran en las tablas 7.1 y 7.2:

TABLA 7.1. Efecto Maximo Provocado por el Modelo de Carga Viva HL93

Efecto eje tindem Camidn C. Uniforme Ef e
Momento (KN/m) 1034.000 1238.000 464.999 1390.808
Cortante (KN) 213.400 278.775 92.999 305472

TABLA 7.2. Momentos y Cortantes Maximos sin Factorizar a Vigas.

Tipo de Carga w Momento Maximo, Centro Cortante Mixime. Apoyos
(KN/m) del claro (KN*m) (KN)
D1 15.206 760.316 152.063
D2 3.344 167.200 33.440
D3 4.646 232.290 46.458
(1+IM)LL - 1390.808 305472

Momentos y cortantes factorizados. Los momentos y cortantes factorizados fueron obtenidos

mediante [3.4.1):

U=n{yocDC+yporDW+y, (1 +IM)LL]

(7.4)

donde U es el efecto de la carga factorizada, y ypc. Yow. yu Son los factores de carga muerta (DC),

carga muerta debido al asfalto (DH) y carga viva (LL) respectivamente.

Los factores de carga para ¢l estado limite de resistencia 1 se muestran en la tabla 7.3 [Tabla 3.4.1-1

y3.4.1-2]:

TABLA 7.3. Factores de Carga para el Estado Limite de Resistencia 1.

Tipo de Carga Factor de Carga ()
Carga muerta (DC) 1.25
Carga muerta debido al asfalto (DW) 1.50
Carga viva vehicular (1+IM)LL 1.75
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Modificadores de carga. El factor modificador de carga se obtiene como sigue [1.3.3a 1.3.5]:

Ductilidad np=0.95; Redundancia np=/.05; Importancia  7,=1.05
n=nofn=1.047 (7.5)

M,=1.047{1.25(760.316)+1.25(232.290)+
+1.50(167.200)+1.75(1390.808)]=4111.440 KN*m (7.6)

Vu=1.047[1.25(152.063)+1.25(46.458)+
+1.50(33.440)+1.75(305.472)]=872.345 KN amn

Seccién de viga propuesta. Se prueba con una seccion W 30 X 173 AISC cuyas propiedades

geomeétricas se resumen a continuacion {AISC, 1986):

TABLA 7.4. Propiedades Geométricas de 1a Viga

be(m) | Area (m’) | d (m) t.(m) | T;(m) | h, (m) Ix (@) | Y ceatroice (M)

0.38061 | 0.03277 | 0.77318 | 0.01664 |0.02705| 0.71907 | 0.00341 0.38659
[? I_I ' 3
y te
hu X |d

Y
-

+ L

be
FIGURA 7.2. Nomenclatura para Vigas W, AISC

donde I, es el momento de inercia con respecto al eje horizontal centroidal ¥ y..nmsize €5 la distancia

vertical desde el patin inferior al centroide de la seccién. La nomenclatura restante se muestra en la

figura 7.2.
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Ancho de losa. El ancho de losa que trabajara en conjunto con las vigas serd el menor de las
siguientes distancias [4.6.2.6]:

* Un cuarto de la longitud de claro promedio. (0.25)(20)= 3.00m
* Doce veces el espesor de la losa promedio, mas el mayor del espesor del alma o la mitad del
ancho del patin superior de la viga. (12X0.228)+1/2(0.3806)= 2.92m
® La distancia entre vigas adjuntas. 3.00m
Por lo tanto, b=2.92 m.

En wvigas exteriores, ¢l ancho efectivo de losa es la mitad de las vigas interiores adjuntas, més el

menor de los siguientes:

* Un octavo de la longitud de claro efectiva. 1/8(20)= 2.50m

e Seis veces ¢l espesor promedio de la losa, mas el mayor de la mitad del espesor del alma o un
cuarto del ancho del patin superior de la viga. 6(0.228)+1/4(0.3806)= 146 m

e Lalengitud del volado. 0.90m

Por lo que la longitud de losa efectiva es la siguiente:

5,=2.92/2+0.9=2.36 m (7.8)
Propiedades de la seccién compuesta, Cuando el concreto tiene un f'c de 30 MPa, la relacion de
moédulos es [6.10.5.1.1b] n=8

Secciones que soportaran las cargas [6.10.5]

1. Peso de la viga y losa (D/), soportados por la viga solamente.

2. Carga muerta impuesta (D2 y D3), soportada por la seccién compuesta a largo plazo (3n).

3. Carga viva con impacto (/ +/M)LL, soportada por la seccién compuesta a corto plazo ().

Las propiedades geométricas de la seccién compuesta a corto y largo plazo fueron obtenidas por

medio de un programa escrito en lenguaje Java (Structural Software, 1996), a continuacién se

muestran los resultados obtenidos:
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TABLA 7.5. Propiedades Geométricas de la Seccién Compuesta

lx- YT- YI- STI Sh lXJ- Y‘I‘Jn Yl:!- S‘I"Jl Slil
m) | @ | @ | @) | | @) m | @ | @ @
0.008880.06010/0.71310{0.14775}0.01245 ] 0.00659] 0.19207] 0.58113] 0.03433| 0.01135

En la tabla 7.5, Y7y ¥ son las distancias verticales de! centroide de la seccién a la parte superior ¢
inferior de la viga respectivamente. Sy y Sp son los médulos de seccién en la parte superior e
inferior de la viga, respectivamente. Los subindices n y 3n hacen referencia a la seccién a corto y

largo plazo respectivamente.

Requisitos de Proporcién. La viga debe cumplir con ciertos requisitos de proporcién para que las

féormulas empleadas sean validas [6.10.1.1).

~—y

0.1sX<09

I)'

(7.9)

donde I, es el momento de inercia con respecto al eje vertical centroidal del patin de la viga, y /, es

el momento de inercia con respecto al eje vertical centroidal de la viga.

I,=249x10° m*; L,.=1/12(0.027)(0.3806)’ =1 24x10°* m*

0.1<1,/1,=0.50<0.90 Muy Bien

Esfuerzos Miximos. En la tabla 7.6 se resumen los esfuerzos en la parte superior e inferior de la

viga.
TABLA 7.6. Esfuerzos Maximos a Flexién debido a 1a Carga Factorizada.
Carga |Momento Sr S StesTe St sb3n Esfuerzo Esfuerzo
KN*m) | (m?) (m?) (m°) (m Sup. (MPa) | Inf. (MPa)

b1 950.3951 | -0.00875 | 0.00875 -108.641 108.641

D2 250.7988 0.034327 {0.011345] 7.306184 22.10643

D3 290.3637 0.034326 | 0.011340| 8.458776 25.59385
LL+IM | 2433913 0.147749 |0.012451 | 16.47325 195.4762
Total (n=1.047) -80.0220 368.4845

En esta tabla 7.6 las propiedades de la seccién compuesta a corto plazo (Sr, y Sg.), solo se utilizaron
para la carga viva. Se observa que los esfuerzos a compresion estian dentro del rango elastico, sin
embargo en la parte inferior de la viga los esfuerzos son superiores al esfuerzo de fluencia del acero,

Fy=250 MPa. Por lo tanto, el patin inferior fluye.
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Cilculo de las fuerzas plisticas. En la determinacion de las fuerzas, se desprecia la contribucién
del refuerzo de la losa resultando:

Losa  P,=0.85(cb.,=0.85(30)(2.36)(0.215)=12939 KN
Viga  Pg=2(250)(0.3806)(0.02705)+(250)(0.01664)(0.719)=8139 KN

Por lo tanto, como P,>P,,, ¢l eje neutro plistico (Y ) se encuentra en la losa, esto es:

|

P =P Y =0.215(8139)/12939=0.135 m

Determinacién si la seccién es compacta. Una seccién es compacta, si la esbeltez de su alma
cumple con la ec. 7.10 [6.10.5.2.2¢]:

? <376 (7.10)

£
i

donde F, es el esfuerzo de fluencia en el alma, £ el médulo de elasticidad, D,, es la profundidad
del eje neutro plastico en el alma. Como el eje neutro plastico esta en la losa, D,,=0 y la seccion se

clasifica como compacta, por lo que: M,=M,

Cilculo del momento plastico. Para calcular el momento plastico, se toman momentos con

respecto al eje neutro plastico. En la tabla 7.7 se muestran las fuerzas con sus respectivos brazos de

palanca.
Y
M,=—PFPd +Pydp +P, . d,. +Pydy (7.11)
losa
TABLA 7.7. Momento Plistico.
Fuerzas P (KN) | Palanca d (m) | Momento Plastico (KN*m)
Losa compresion 12939.54842 0.0676166 550.3229887
Patin superior 2574.031142 0.1182922 304.4879274
Alma 2990.808535 0.4913547 1469.54797
Patin inferior 2574.631142 0.8644172 2225.036913
Momento Plistico Total 4549.3958
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Para puentes simplemente apoyados, la resistencia a flexion nominal es t6.10.5.2.2a]:

M,=M,=4549.396 KN*m
M,=dM,=1.0(4549.396)=4549.396 KN*m>M,=4111.44 KN*m Muy Bien

en el cual ¢ es el factor de resistencia a flexidn para vigas de acero y M, es el momento resistente.

Ductilidad requerida en flexién positiva. Se probara que el patin inferior a tensién alcanzara su
esfuerzo de fluencia antes de que la losa a compresién se agriete. Para esto, es necesario cumplir lo
siguiente [6.10.5.2.2b]:

<d+h,m +h,

D, <
g 7.5

(7.12)

donde: D, es la distancia desde la parte superior de la losa al eje neutro plastico, d es el peralte de la
seccion de acero, y A, es el recubrimiento que existe entre la losa y la viga, el cual se propuso igual

a 0.025 m.
(0.7732+0.215+0.025)/7.5=0.1351 m<D,=0.1352 No cumple el requisito

Por lo que las normas [6.10.5.2.2b] recomiendan que la resistencia no sea mayor de la basada en las

relaciones esfuerzo-deformacion y de compatibilidades de deformaciones del acero y concreto.

3 jmlmm
L J hpn E% D,

h.

£g
FIGURA 7.3. Deformaciones en la Seccion Compuesta
Basados en la figura 7.3 y en las relaciones de tridngulos semejantes, se calculan las deformaciones

en el patin superior ¢ inferior de la viga con el fin de comprobar que la seccién ha desarrollado por

completo su esfuerzo de fluencia F,. La deformacién unitaria en el patin inferior es:
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Deformacion unitaria de fluencia del acero.
&y=F,/E,=250 MPa/200000 MPa=0.00125 mm/mm
&=0.003(d+h,+hy,,)/D,-0.003=0.003(0.7732+0.215+0.025)/0.1352-
0.003=0.0195mm/mm>¢,,=0.00125 mm/mm Muy Bien

Se comprueba que el patin superior fluye:
Enp=(610.003)(hiogat b, +1g/(d Ringa+h,) =(0.0195+0.003)(0.215+0.025+0.027)/
/0.7732+0.215+0.025)=0.00593 mm/mm> g,=0.00125 mm/mm . Muy Bien

Tanto el patin superior como inferior fluyen por lo que se considera que la viga de acero puede

desarrollar su momento plastico antes de que la losa se agriete, es decir, M,=M,

Diseiio por cortante. Se considera que el alma de la viga no se encuentra rigidizada, por lo que
para que el cortante plistico pueda presentarse antes que el pandeo del alma, es necesano que se
cumpla {6.10.7.2]:

D 2.46 £ (7.13)
L Fo

en el cual F,, es el esfuerzo de fluencia en el alma y D es el peralte del alma.

200000

D/,=0.719/0.0166=43.22<2.46. =69.58 Muy Bien
Por lo tanto,

V.=V,=0.58F,Dt,=0.58(250)(0.719)(0.0166)=1734.67 KN

V,=1.00V,=1734.67KN>V,=872.345 KN Muy Bien

Diseiio de los rigidizantes en los apoyos [6.10.8.2]. Para que los rigidizantes en los apoyos no sean

requeridos es necesario que se cumpla:

0.75V,=0.75(1.0)(1734.67)=1301 KN>V,=872.345 KN Muy Bien

Por lo tanto, los rigidizantes no son requeridos.
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Durante la colocacion de la losa, la seccion ain no es compuesta, y se tendra que comprobar que la
viga de acero puede soportar su peso y ¢l peso de la losa. Se comprueba que no ocurre pandeo en el
alma de la viga con [6.10.5.3.2b]:

2D (E
— <6.771;‘£ (7.14)

w \[ [4

donde D, ¢s la longitud a compresién del alma en el rango elastico y £, es el esfuerzo en el patin a

compresion debido a la carga factorizada.

D=V cencoiae-t7=0.387-0.027=0.36 m
Mpi=nyocMp=1.047(1.25}(760.32)=995.42 KN*m
J=Mp,ySr=995.42/0.00874=113.79 MPa

20.36)/0.0166=43.22<6.77 ., 220000
i 113.79

=283.83 MPa, Muy Bien

donde M),;res el momento factorizado debido a la carga D1.

Pandeo del patin a compresién. Se comprueba que el patin superior no se pandea antes de que la

losa se endurezca. Para evitar ¢l pandeo debe cumplirse que [6.10.5.3.3¢c]:

b
—fg.38_-——£—__= (7.15)
%, . fen2D_ /1,
2
0.3806/2+0.027)=7.035<1.38. — 220000 _ _ 55 564, Muy Bien
. 113.79- 4322

Distancia entre puntales. Con el fin de dar soporte al patin a compresion mientras la losa se

endurece, es necesario colocar puntales en la viga a una distancia dada por [6.10.5.3.3d]:

—_—

Ly< 1.76"‘,_ -‘-E—
F.vc

i

(7.16)

en el cual L, es la distancia entre puntales, 7, es el minimo radio de giro del patin a compresion de la

seccion de acero y F. es el esfuerzo de fluencia del patin a compresion.

1,=1/12(0.027)(0.3806)’=124.3x10°,  4=0.027(0.3806)=0.0103 m’
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L,<1.76(0.1099) . =547 m

La colocacién de puntales para el patin a compresion se hara a cada 5 m. Sin embargo, los puntales

no seran permanentes pues la losa dara el apoyo suficiente al patin para evitar el pandeo.

Habiendo cumplido todos los requisitos para momento y cortante que marcan las normas AASHTO
LRFD (1994) para el estado limite de resistencia 1, se concluye que 1a seccién compuesta propuesta
es satisfactona. A continuacion se muestra la seccion transversal del puente con las dimensiones

finales.

_\ 60mm [—2!5mm
f Iy

&

j T R | T
) 25 mm cL
e
07732 m 0.0166 m W 30X 173 AISC

J +

L - -] 00271 m
| — e > '
— >4 g

000 mom 1500 mm

FIGURA 7.4. Seccion Transversal Propuesta con las normas AASHTO (1994)

7.2. Diseilo de un puente usando las normas AASHTO LRFD (1994) con factores de carga

modificados.

En esta seccion se usa un procedimiento similar al empleado en el primer disefio, pero en este caso

utilizando los factores de carga y modelo de carga viva propuestos.
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Espesor de la losa. S¢ considera que el espesor de la losa sera el mismo, pues no han sido
calculados los factores de carga y resistencia para losas de concreto con el nuevo modelo de carga.
En conclusién se utilizé un espesor de 0.215 m entre vigas y 0.24 m para la porcion de losa en

voladizo.

Peso transmitido a las vigas. Serd el mismo que el encontrado en el primer disefio, pero se
propone un mayor peso de la viga de acero (4KN/m), debido a que se considera que la seccion

tendrd una mayor seccion transversal.

Efecto provocado por la nueva carga viva. Este efecto se calcula con la siguiente ecuacién:

Efms i =mg{(EfMingem 0 Efcomisa)(1 +IM)}+Efm, iniormel (7.17)

donde EfMingem Efeamion. EfMc uniorme son el efecto miximo producido por el eje tindem
modificado, el camidn y la carga uniforme modificados respectivamente. El factor de incremento
dinamico y el factor de distribucién a vigas no cambian (mg=0.65867, IM=33%). Los efectos
provocados por el nueve modelo de carga viva y la carga muerta sobre el puente se muestran en las

tablas 7.7 y 7.8.

TABLA 7.7. Efecto Maximo Provocado por el Nuevo Modelo de Carga Viva

Efecto eje tindem Camién C. Uniforme Efmg v
Momento (KN/m) 2326.50 3095.00 1395.00 3630.16
Cortante (KN) 480.15 696.94 279.00 794.31

TABLA 7.8. Momentos y Cortantes MaAximos sin Factorizar.

Tipo de Carga w Momento Maximo. Centro Cortante Maximo. Apoyos
(KN/m) del claro (KN*m) (KN)
D1 16.73 836.300 167.260
D2 3.344 167.200 33.440
D3 4.646 232.290 46.458
(1+IM)LL,, - 3630.16 794.31
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Momentos y cortantes factorizados. Para obtener los momentos y cortantes factorizados se

emplea la ec. 7.18 donde LL,, representa el efecto provocado por el nuevo modelo de carga viva.
U=n{yocDC+yowDW+y (1+IM)LL.] (7.18)
Los factores de carga propuestos para el estado limite de resistencia 1 se muestran en la tabla 7.9:

TABLA 7.9. Factores de Carga Propuestos

Tipo de Carga Factor de Carga (y)
Carga muerta (DC) 1.25
Carga muerta debido al asfalto (DW) 1.50
Carga viva vehicular (1+IM)LL,, 1.70

Modificadores de carga. Son los mismos que en ¢l primer disefio (n=1.047).

M,=1.047{1.25(836.300)+1.25(232.290}+

+1.50(167.200)+1.70(3630.16)]=8125.337 KN*m (7.19)
V.=1.047{1.25(167.260)+1.25(46.458)+
+1.50(33.440)+1.70(794.31)] =1746.635 KN (7.20)

Secciéon de viga propuesta. Se probard una seccion W 40 X 277 AISC cuyas propiedades
geométricas se resumnen en la tabla 7.10 (AISC, 1986):

TABLA 7.10. Propiedades Geométricas de la Viga
be(m) [Area(m’) | d(m) | T,(m) | tt(m) | bo(m) | Ix(m’) | Y cnowae(m)

0.40208 | 0.05245 1.00813 | 0.02108 [0.04000( 0.92812 | 0.009115 0.50406

Ancho de losa. El ancho de losa que trabajara en conjunto con las vigas es:

s Doce veces el espesor de la losa promedio, mas el mayor del espesor del alma o la mitad del
ancho del patin superior de la viga. (12)(0.228)+1/2(0.40208)=2.93 m

Las otras dos opciones no cambian (5 my 3 m), por lotanto:  5,=2.93 m

El ancho efectivo para ¢l volado es:
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¢ Seis veces el espesor promedio de la losa, mas el mayor de Ia mitad del espesor del alma o un
cuarto del ancho del patin de la viga. 6(0.228)+1/4(0.40208)=/.47 m

* Las otras dos opciones son 0.9 m y 2.5 m, por lo que Ia longitud de losa efectiva en voladizo es
¢.9m.

La longitud de losa efectiva para cada viga es:
5,=2.93/2+0.9=2.37 m

(7.21)

Propiedades de la seccién compuesta. La relacién modular para un f"c=30 MPa es n=8. Las

propiedades geométricas de la seccidn a largo y corto plazo se muestran en la tabla 7.11:

TABLA 7.11. Propiedades Geométricas de [a Seccién Compuesta

IXn YTn Yln S’l‘n slln I)Gn YTJ: YB.‘!II STJ- SBJn
@) | m [ m [ @) | @) | @) | m) | m | m) | @)
00198 | 0.1666 | 0.8414 | 0.1191 | 0.0236 | 00146 | 0.3261 | 0.6819 | 0.0449 | 0.0215

Requisitos de Proporcién. Se revisa que la proporcion de la viga es la adecuada al cumplir con la
ec. 7.9.

1,=333x10° m*; 1,.=1/12(0.040)(0.4021)°=216.7x10° m*

0.1<1,/1,=0.651<0.90 Muy Bien

Esfuerzos Maximos. Los esfuerzos provocados por las cargas factorizadas se muestran en la tabla

7.12:

TABLA 7.12. Esfuerzos Méximos a Flexién debido a la Carga Factorizada.

Carga | Momento St S, StaeTh Sunspie | Esfuerzo Esfuerzo
KN*'m) | () | (m) (') | (m’) |Sup.(MPa)| Inf.(MPa)
D1 1045.370 | -0.0177 | 0.0177 -58.960 58.960
D2 250.7988 0.0449 0.0215 5.587 11.685
D3 290.3637 0.0449 0.0215 6.468 13.528
LL+IM | 6171.270 0.1191 0.0236 51.818 261.753
Total (n=1.047) -5.147 362314
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Los esfuerzos en la parte superior de la viga se encuentran dentro del rango elistico (F,,=J./47
MPa<Fy=250 MPa), sin embargo, en la parte inferior de la viga los esfuerzos rebasan ¢l esfuerzo

de fluencia (F,;=362.314 MPa>Fy=250 MPa) y ¢l patin inferior fluye.
Cilculo de las fuerzas plésticas. Se utiliza el mismo procedimiento empleado en el primer diseflo.

Losa  P,=0.85("Cboh1,sa=0.85(30)(2.37)(0.215)=12969 KN
Viga  P,,,=2(250)(0.4021)(0.040)+(250)(0.0211)(0.9281)=12934.28 KN

Por lo tanto, como P,>P,,, ¢l eje neutro plastico ( ?) se encuentra en la losa, esto es:
Y
—P =P

viga
hb:a

Y =0.215(1934.28) /12969 =0.214 m

Determinacidn si la seccién es compacta. Con la ec. 7.10 se revisa si la seccién propuesta es

compacta.

Como el eje neutro plastico esta en la losa, D=0 y la seccién se clasifica como compacta, por lo

que: M,=M,
Cilculo del momento plastico. Empleando la ec. 7.11 se calcula el momento plastico, tabla 7.13.

TABLA 7.13. Momento Plastico.

Fuerzas P (KN) | Palanca d (m) { Momento Plistico (KN*m)
Losa compresion 12969.00 0.1072 1386.716
Patin superior 4021.322 0.0456 183.289
Alma 4891.635 0.5296 2590.796
Patin inferior 4021.322 1.0137 4076.409
Momento Plastico Total 8237.203

Para puentes simplemente apoyados, la resistencia a flexion nominal es:

M,=M,=8237.203 KN*m
M,=gM,=1.0(8237.203)=8237.203 KN*m>M,=8125.337 KN*m Muy Bien
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Ductilidad requerida en flexién positiva. Para asegurar que el patin inferior alcance su esfuerzo

de fluencia, se requiere cumplir con ec. 7.12.

(1.00813+0.215+0.025)/7.5=0.1664 m<D,=0.2144 No cumple el requisito

Se usa entonces las relaciones esfuerzo-deformacion del acero y del concreto para determinar el

momento maximo que puede resistir la seccion. De la figura 7.3 se tiene:

&=0.003(d+h,+hyuse)/D,-0.003=0.003(1.00813+0.215+0.025)/0.21 44-
-0.003=0.0145 mn/mm> £,=0.00125 mm/mm Muy Bien

Se comprueba que el patin superior fluye:
Eunp=(810.003)(Rioge+h, Hg/(d+hiath ) =(0.0145+0.603)(0.215+0.025+0.040)/
/1.00813+0.215+0.025)=0.0039 mm/mm> &,=0.00125 mm/mm Muy Bien

Tanto el patin superior como inferior se encuentran fluyendo por lo que se considera que la viga de

acero puede desarrollar su momento plastico antes de que la losa se agriete, es decir, M, =M,

Diseilo por cortante. Para que el cortante plastico pueda presentarse antes que el pandeo del alma,

es necesario que se cumpla la ec. 7.13.

00
D/t,=0.9281/0.0211=44.024<2.46. 2000 =69.58 Muy Bien
,
Por lo tanto,
Va=V,=0.58FDr,=0.58(250)(0.9281)(0.0211)=2837.149 KN
V,=1.00V,=2837.149 KN>V,=1746.635 KN Muy Bien

Diseiio de los rigidizantes en los apoyos. Para que los rigidizantes no sean requerido se debe

cumplir que:

0.758,V,=0.75(1.0)(2837.149)=2127.86 KN>V,=1746.635 KN Muy Bien

Por lo tanto, los rigidizantes no son requeridos.

Se revisa la seccion cuando todavia no es compuesta. Se comprueba que no ocurre pandeo en el

ama de la viga. De laec. 7.14:
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D.=Yeentroide-1=0.504-0.040=0.464 m
Mopiy=nypcMp,=1.047(1.25)(836.30)=1049.90 KN*m
Sfe=Mpi/S1=1049.90/0.0177=61.753 MPa

200000

2(0.464)/0.0211=44.018<6.77 . 3 =383.277 MPa, Muy Bien

Pandeo del patin a compresién. Se comprueba que el patin superior no se pandea antes de que la

losa se endurezca. Para evitar el pandeo debe cumplirse con la ec. 7.15

200000

0.4021/(2*0.040)=5.025<1.38
,61.753-,44.018

=30.49, Muy Bien

Distancia entre puntales. Con el fin de dar soporte al patin a compresién mientras la losa se

endurece, es necesario colocar puntales en la viga a una distancia dada por la ec. 7.16.

1=1/12(0.040)(0.4021)°=216x10°  A4=0.040(0.4021)=0.0161 m’

=
= —IL =. mﬂ =0.116Im
"4, . 00161

200000 =578 m

L,<1.76(0.1161).

Los puntales se colocaran a cada 5 m mientras la losa fragua.

Todos los requisitos para el estado limite 1 han sido cumplidos, por lo tanto, la seccién propuesta es

satisfactoria. En la figura 7.5 se muestran las dimensiones finales.
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FIGURA 7.5. Seccién Transversal Propuesta para los Nuevos Factores de Carga
7.3 Comparacién de los disefios.

A pesar de que en este trabajo no es posible comparar directamente el impacto econémico que
tendria disefiar puentes con los nuevos factores de carga y el modelo de carga viva por las multiples
variables que intervienen como la posibilidad de pérdidas de vidas humanas por falla del puente, su
costo inicial de construccion, costo por rehabilitacion, cierre temporal del puente por reparacion,
etc., puede compararse los pesos que por lo general resultan ser proporcionales al costo del puente.
Se puede también medir la seguridad de los dos puentes con el fin de dar un criterio sobre la
posibilidad de falla que tendrian. De esta forma se tiene un criterio con el cual se puede aclarar
como impactan las modificaciones propuestas en el disefio de puentes en México. La comparacion

entre los pesos de las vigas se muestra en la tabla 7.14.

TABLA 7.14. Comparacién de Pesos entre Vigas

Disefio Tipo de Viga | Peralte Peso Aumento en | Aumento en
(m) (KN/m) peralte (%) peso (%)

AASHTO LRFD(1994) | W 30X 173 0.7732 2.53

AASHTO LRFD (1994) 30.38 60.08
W40 X 277 1.0081 4.05
modificado

115




El aumento en el peso de la viga con los nuevos factores de carga y modelo de carga viva es del 60
%. Sin embargo, el aumento puede aumentar a valores mas grandes al considerar el refuerzo de la
losa. Este aumento en peso puede representar un aumento importante en el costo de los puentes

diseflados con las modificaciones propuestas a la carga viva.
Al calcular los efectos mecénicos causados por la carga muerta se encuentra que la variacién entre
los disefios es minima, debido a que el peso de la viga representa un porcentaje bajo del peso total

del puente. En la tabla 7.15 se muestran los resultados obtenidos.

TABLA 7.15. Efectos Provocados por la Carga Muerta (DC)

Disedio Waigs Wicea W Momento | Cortante

(KN/m) | (KN/m) | (KN/m) (KN*m) (KN)
AASHTO 1994 0.257684 | 1.76598 | 2.023664 | 992.6071 | 198.5214
AASHTO 1994 Modificado 0.412592 | 1.76598 | 2.178572 | 1068.589 | 2i3.7179

Con los datos de la tabla 7.15 se puede obtener los indices de confiabilidad de cada uno de los

disefios. En la tabla 7.16 se muestran los indices de confiabilidad.

TABLA 7.16. indices de Confiabilidad para los dos Diseiios

Diseiio Indices de Confiabilidad p.
Momento Cortante
AASHTO 1994 -0.148 0.559
AASHTO 1994 Modificado 3.576 3.768

La tabla 7.16 muestra lo que se habia comprobado, los puentes disefiados con la norma AASHTO
LRFD (1994) tienen indices de confiabilidad cercanos a cero, mientras que el puente disefiado con
el nuevo modelo de carga viva con su factor de carga asociado presenta un indice de confiabilidad
alrededor de 3.6, por lo tanto, a fin de tener puentes con un indice de confiabilidad objetivo de 3.5,
es necesario aumentar la seccion transversal de las vigas de acero en mas del 50 % que si fueran
disefiadas con la norma AASHTO LRFD (1994). De esta manera, se requerird una inversion

también superior al 50 %.
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7.3.1 Efecto det moadelo de carga sobre la demanda de resistencia

Una manera de entender, de manera mas general. cual es el impacto que tienen las modificaciones
propuestas al cddigo AASHTO en su parte de cargas vivas, es comparar la resistencia minima
requerida para disefiar un puente con el nuevo modelo de carga con sus respectivos factores de
carga y resistencia con respecto a la resistencia minima requerida si el puente fuese disefiado con

alguna de las ecuaciones de disefio propuestas por la norma AASHTO.

En esta comparacion, se utiliza, ademas de los modelos de carga viva HS20 y HL93, un camién T3-
S2-R4 con un peso total maximo permisible de 72.5 t y los factores de carga dados por las normas
AASHTO (1996). Las ecuaciones de disefio usadas son las dadas por las ecs. 6.7 y 6.8, las
distancias y pesos por eje del camidn son las ilustradas en la figura 5.6 y la carga muerta de los
puentes la obtenida de 1a ec. 6.6.

La comparacion de demandas para momento y cortante se ilustran en las figuras 7.6 y 7.7. En ellos,
los puentes disefiados con el nuevo modelo de carga viva tienen de 2 a 2.5 veces mads resistencia
(momento y cortante) que los correspondientes disefiados con la norma AASHTO 1996. Un caso
similar ocurre si el puente fuese disefiado con las normas AASHTO de 1994, ya que se requiere
entre 2 y 2.25 veces mas resistencia. Sin embargo, los puentes disefiados con las normas AASHTO
1996 por factores de carga pero utilizando como modelo de carga viva el correspondiente camidn

T3-5§2-R4 requeriran una demanda de resistencia entre 1.7 y 2, menor a los dos casos anteriores.

Es importante mencionar que uno de los factores que puede afectar de manera importante la
demanda de resistencia requerida por los puentes existentes es la sobrerresistencia. Con frecuencia,
los puentes tienen resistencias mayores a las consideradas en las ecuaciones de disefio debido a que
se proporcionan dimensiones mayores a las requeridas, se consideran métodos de andlisis
simplificados que subestiman la resistencia, etc. Sin embargo, para los puentes mexicanos, no se
cuenta con informacién acerca de su sobrerresistencia, por lo que se considera, como una primera
aproximacion, adoptar un factor de sobrerresistencia ¢, de 1.3 independiente del claro y de la
ecuacion de disefio adoptada. En las figuras 7.6 y 7.7 se muestra el efecto de ¢, sobre las demandas
de resistencia. Se observa que las demandas de resistencia para los puentes disefiados con AASHTQ
1996 y 1994 son ain importantes, entre 1.5 y 2. Sin embargo, los puentes que fueron disefiados con
el camién T3-S2-R4 requicren una demanda de resistencia del orden de 1.3, lo cual puede ser una

de las causas que han evitado el colapso de los puentes. Lo anterior demuestra lo importante que
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resulta medir de forma mas precisa cual es la sobrerresistencia de los puentes y poder comprobar si

la resistencia de estos es la adecuada.
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CONCLUSIONES

Con base en el analisis de los resultados de efectos maximos sobre los puentes en México obtenidos
en este trabajo y en la propuesta de un modelo de carga viva con sus factores de carga y resistencia

para vigas de acero de seccién compuesta, se tienen las siguientes conclusiones y recomendaciones:

¢ Los efectos maximos (momentos y cortantes) provocados por el paso de camiones en los
puentes mexicanos, considerados a partir de un percentil 95, tienen una distribucion de minimos
extremos tipo 3, o de Weibull.

¢ Considerando que es poco probable que las cargas vehiculares sigan aumentando con la misma
intensidad que lo han venido haciendo en los dltimos afos, se adopté un periodo maximo de
crecimiento para las cargas vivas vehiculares mexicanas de 20 aitos.

e Al evaluar los efectos que provoca el trinsito sobre los puentes mexicanos, se encontré que los
momentos maximos en 20 afios, varian de 3.5 a 4.6 veces los momentes provocados por el
modelo de carga viva HS20, de 2.3 a 2.9 veces los momentos provocados por el modelo de
carga viva HL93 y de 2.25 a 3.5 los momentos debido al camion T3-52-R4. De manera similar,
las fuerzas cortantes maximas que provocaran los camiones en 20 afios, varian de 3.2 a 4.9
veces los cortantes provocados por el modelo HS20, de 2.2 a 3.1 veces los cortantes provocados
por el modelo HL93 y de 2.2 a 3.3 los cortantes debido al camién T3-S2-R4. Lo anterior,
demuestra que las cargas vehiculares mexicanas actuales provocan efectos en los puentes
mayores a los provocados por los diferentes modelos de carga viva adoptados en México.

e En el anilisis de los resultados se encontraron amplias variaciones con ¢l claro en las relaciones
de efectos maximos promedios a efectos nominales. Se encontré que, al considerar un modelo
de carga viva HS20, la variacién maxima fue de 1.7, con el modelo de carga viva HL93 de 0.9 y
con el camion T3-S2-R4 de 1.3. Lo anterior muestra que el modelo HL93 es el mejor de los tres
al tener la menor variacién con el claro, lo cual resulta importante para obtener factores de
carga y resistencia constantes con ¢l claro.

e Los coeficientes de variacion de la carga viva vehicular considerada a partir de un percentil 95
permanecen casi sin cambio con el claro, teniendo un valor de 0.13 para el caso de hasta dos
vehiculos en movimiento sobre el puente y de 0.17 para el caso de hasta tres vehiculos a
velocidad casi nula sobre el puente. '

e El analisis de confiabilidad de puentes diseflados con la norma AASHTO (1996) por factores de
carga mostré que los indices de confiabilidad de estas estructuras tienen valores cercanos a

cero, €l mismo caso se presenté al calcular la confiabilidad de los puentes disefiados con la
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norma AASHTO LRFD (1994) considerando el estado limite de resistencia I. Sin embargo, es
importante mencionar que estos bajos indices de confiabilidad, no necesariamente indican que
los puentes en México tengan una altisima probabilidad de falla, debido a gue en el analisis se
han considerado las condiciones mas desfavorables, como son la colocacién transversal del
camibn sobre el puente y otras acciones méaximas; por otro lado, otros factores que juegan un ’
papel importante para evitar el colapso del puente, por ejemplo, la sobrerresistencia y la
ductilidad, no han sido tomados en cuenta. A pesar de esto, se puede esperar que los puentes
presenten un deterioro importante en sus componentes producido por las altas cargas que
soportan, mismo que no fue anticipado en su diseiio,

Con base en las mediciones de los niveles de seguridad de los puentes existentes en EUA, los
cuales han mostrado un buen comportamiento a través de los afios, en este estudio se considerd
razonable adoptar un indice de confiabilidad objetivo de 3.5. Las mediciones de seguridad
realizadas en México no pueden ser tomadas como base, debido a que presentaron altas
probabilidades de falla.

Con el fin de obtener relaciones de efectos maximos promedio a nominales cercanos a uno, en
este estudio, se propuso un nuevo modelo de carga viva el cual dio factores de carga viva
similares a los propuestos por la norma AASHTO LRFD (1994).

Considerando el nuevo modelo de carga viva, se obtuvo un correspondiente factor de carga de
1.7, teniéndose un factor de resistencia de 1, un factor de carga muerta de 1.25 y un factor de
carga muerta debido a la superficie de asfalto de 1.50.

Los puentes disefiados con el nuevo modelo de carga viva con sus factores de carga y
resistencia tienen un aumento importante en peso y por tanto en costo inicial de construccion.
Sin embargo, el aumento en seguridad puede disminuir los costos de mantenimiento y hacer
menos probable la falla del puente, lo cual traeria consecuencias econdémicas graves, incluso

con pérdidas de vidas humanas.
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RECOMENDACIONES

Los factores de sesgo y coeficientes de variacion de la resistencia y del efecto de las cargas
muertas (DC y DW) fueron adoptados de los usados en los procesos de calibracion en EUA. Ya
que los puentes mexicanos pueden tener dimensiones de sus componentes diferentes a los
correspondientes en EUA, se recomienda realizar mediciones de las resistencias y cargas
muertas reales de los puentes nacionales tomando también en cuenta las caracteristicas de la
superficie de asfalto que juega un papel importante en puentes de claros cortos y medianos

debido a su peso y variacién de su espesor.

Resulta importante evaluar la sobrerresistencia que tienen los puentes en México, ya que
puentes disefiados con las normas AASHTO, pueden tener resistencias reales cercanas a la
resistencia minima obtenida con el nuevo modelo de carga viva, si se considera la
sobrerresistencia.

Este trabajo forma parte de un estudio mas ambicioso que en investigaciones futuras estudiara
casos mds generales, como son puentes de dos carnles incluyendo claros continuos, etc. Se
recomienda realizar estudios para la obtencion de los factores de carga y resistencia para otros
materiales como concreto reforzado y presforzado, asi como calibrar los estados limites de
servicio y de fatiga.

Es importante mencionar que ¢l problema de cargas vivas vehiculares mayores a las usadas en
los procesos de calibracion es un problema que también afecta a los EUA, en donde las
autoridades al respecto han acordado usar cargas ligeramente mayores a las consideradas en sus

reglamentos.
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GLOSARIO

Calibracién: Proceso de ajuste en un nuevo codigo para proveer aproximadamente la misma

confiabilidad que tienen las estructuras diseftadas con las especificaciones actuales.

Carga Viva Dindmica: Es la carga que produciria el efecto de la carga viva estitica multiplicado

por el factor de incremento dinamico.

Coeficiente de Correlacién: Es una medida del grado de interrelacién entre las variables

mnvelucradas.

Coeficiente de Variacién: Es la relaciéon de la desviacion estandar al valor medio de una variable

aleatoria.

Combinaciones de Carga: Son las cargas que se consideran actian simultineamente durante la

vida util de la estructura.

Distribucién de Probabilidad: Es una ley matematica que describe la probabilidad que una

variable aleatoria tome cierto valor.

Efecto de }a Carga Nominal: En puentes, se refiere al modelo de carga viva especificado por la

norma en cuestion.

Estado Limite: Es una condicidon mas alld de la cual, un sistema de puente o uno de sus

componentes cesa totalmente su funcién para la cual fue disefiado.

Factor de Carga: Un factor por el cual se multiplica el efecto de la carga para tomar en cuenta las

incertidumbres en su célculo.

Factor de Resistencia: Un factor por el cual se multiplica la resistencia para tomar en cuenta las

incertidumbres en su determinacidn.

Factor de Seguridad: Un factor por el cual se divide la fuerza o esfuerzo correspondiente a un

estado limite de disefio para obtener el valor permisible especificado.
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Factor de Sesgo: Es la relacion del valor medio al nominal de una variable aleatoria.

Factor de Carga Dindmica (Impacto): Se define como la relacion de la respuesta dinimica
maxima absoluta en un punto (por ejemplo:; deformacidn, esfuerzo, deflexion) entre la respuesta
estdtica maxima.

fndice de Confiabilidad: Es una evaluacién cuantitativa de la seguridad expresada como la
relacién entre la media de la resistencia menos la media de los efectos de las cargas a la suma de la

desviacion estindar de la resistencia y los efectos de las cargas.

indice de Confiabilidad Objetive: Es el nivel de seguridad deseado que se propone a un método
de diseiio.

Papel de Probabilidad: Es un medio grifico en dos dimensiones en donde se tiene en un eje los

datos observados y en el otro sus correspondientes frecuencias acumuladas.
Probabilidad de Falta: La probabilidad de que un estado limite sea excedido.

Resistencia Nominal: Es aquella calculada usando las dimensiones y propiedades nominales de los

materiales y empleando una férmula basada en un modelo experimental y/o analitico.
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