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Abstract

The objective of the present work is to show the
methodology to perform a reliability analysis in a
prestressed concrete girder bridge, based on
deformation data obtained from a diagnostic load
test.

It was developed three performance
indicators: reliability index, probability of failure and
probability of survivor. Besides, was calculated the
load rating to make a comparison between both
methods in terms of safety. Both were calculated
with two limit states: flexural failure and stress.

The distribution function and statistical
parameters of the random variables were based on
the theory (since there is not physical tests for
materials) and processed using the Monte Carlo
simulation. The software Minitab 18® was used to
the statistical analysis.

The structural model of the bridge was
elaborated using the software CSi Bridge 2019,
based on the As-Built drawings.

The results indicate that the studied bridge
has an excellent condition of safety for both
approaches, probabilistic and deterministic, and
satisfy the international normative standars from
AASHTO.

Also were identified different benefits from
the implementation of the diagnostic load test, for
example the real behavior of the structure with the
external forces.

Keywords: structural reliability, diagnostic load
test, bridge, load rating, Monte Carlo simulation.

Resumen

El presente trabajo, tiene por objetivo mostrar la
metodologia para realizar un analisis de
confiabilidad en un puente viga-losa de concreto
presforzado con los datos de deformacién de vigas
obtenidos de una prueba de carga de diagndéstico.

Para esto se desarrollaron tres
indicadores de  desempefio: indice de
confiabilidad, probabilidad de falla y probabilidad
de supervivencia. Asimismo, se calcul6 el ‘Load
Rating’ para efectuar una comparacion de los
métodos con respecto a la seguridad. Ambos
fueron calculados con dos estados limites: falla por
flexion y esfuerzos de trabajo.

La funcién de distribucion y parametros
estadisticos de las variables aleatorias fueron
basados en la teoria (por la carencia de pruebas
fisicas en los materiales) y procesados utilizando
la simulacion de Monte Carlo. El software Minitab
18® fue empleado para el analisis estadistico.

El modelo estructural del puente fue
elaborado en el software CSi Bridge 2019, con
base en los planos As-Built.

Los resultados indican que el puente
estudiado se encuentra en una condicion de
seguridad excelente tanto para el enfoque
probabilistico como el deterministico y cumple con
los estandares normativos internacionales de la
AASHTO.

De igual manera, se identifican diferentes
beneficios de la ejecucién de la prueba de carga
de diagnéstico, como el comportamiento real de la
estructura ante las cargas.

Palabras clave: confiabilidad estructural, prueba
de carga de diagnéstico, puente, Load Rating,
simulacién de Monte Carlo.
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Prefacio

En el &mbito de la construccién en Costa Rica, es
comun tener un control reglamentario en las fases
de disefio y construccion de una estructural civil o
edificacién. Sin embargo, en diversas ocasiones
se deja de lado la fase de mantenimiento de las
estructuras, e incluso, no se tiene la seguridad de
si el comportamiento mecanico de la estructura
construida coincide con el previsto en el disefio.

Las pruebas de carga de diagnéstico se
convierten en una alternativa para coadyuvar a
esas probleméticas, al permitir obtener datos que
describen el comportamiento real de la estructura,
gue puede verse afectado tanto positiva como
negativamente por diferentes factores que no son
tomados en cuenta en el modelo tedrico dlel
disefio debido a su complejidad o imposibilidad de
calcular su efecto; o simplemente por cambios o
errores en la fase constructiva que pudiesen
cambiar el comportamiento del puente.

En Costa Rica, este tipo de prueba se ha
ido popularizando entre los encargados de los
puentes en los Ultimos afos, donde el programa e-
Bridge del Tecnolégico de Costa Rica es pionero.
Pero aun no se ha implementado por norma o
herramienta estandarizada para el mantenimiento
por parte de las instituciones publicas gestores de
la salud de estas estructuras.

El presente trabajo plantea un uso ademas
de la verificacion del comportamiento de la
estructura por medio de las pruebas de carga. Se
propone el célculo de indices de desempefio
estructural en puentes. Estos permiten realizar un
andlisis estadistico y probabilistico de carga—
resistencia para determinar la confiabilidad que
tiene la resistencia de las vigas y garantizar que el
sistema posee o carece de un margen de

! Nota: Minitab® y todas las otras marcas registradas y logos

para los productos de la Compafiia y otros servicios son de la
exclusiva propiedad de Minitab Inc. Y otras marcas

seguridad probabilistico; lo que a su vez da paso
a tomar acciones criticas de mantenimiento,
rehabilitacién o reconstruccién; con un respaldo.

Adicionalmente, se realiza el célculo de la
capacidad de carga viva, con el fin de demostrar
un analisis completo de la condicién del puente de
caso de estudio; y por tanto sacar el mayor
provecho a la prueba de carga.
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Resumen Ejecutivo

El presente trabajo propone una metodologia para
efectuar un andlisis de confiabilidad en un puente
viga-losa de concreto presforzado con base en la
ejecucion de una prueba de carga de diagnéstico.

Este analisis, tiene por objetivo determinar
el nivel de seguridad del puente desde un enfoque
probabilistico tomando en cuenta la variacion que
puede darse en las variables criticas que
intervienen en el célculo de dos estados limites:
falla por flexién y esfuerzos de trabajo. En adicion,
para comparar la efectividad del método
propuesto, se calculd el ‘Load Rating’, el cual es la
manera mas utilizada para el calculo de la
seguridad en un puente; gue no obstante, se debe
contemplar que es un método deterministico.

Este proyecto fue planteado pensando en
la problematica que existe en Costa Rica, puesto
gue se tiene un desconocimiento sobre el
comportamiento estructural de los puentes y cémo
pueden ser afectados en su vida util por factores
como envejecimiento de los materiales o
condiciones ambientales y humanas. Esto implica
gue en recurrentes ocasiones no se le dé el
mantenimiento en el momento necesario a estas
estructuras, debido a que se tiene cierta cultura de
gue si el puente no presenta dafios significativos y
evidentes, que comprometa la estructura, esta no
debe ser intervenida.

Sin embargo, este pensamiento suele
apuntar a una administracion deficiente, a causa
de que no siempre los dafios severos son
advertidos con tiempo, lo que puede generar el
colapso y; por consiguiente se incurre en mayores
gastos de los fondos que el mantenimiento de la
estructura.

La metodologia que se muestra, describe
como a través de una prueba de carga de
diagnostico no destructiva, es posible generar
datos aleatorios para el célculo de tres indices de
desempefio que describen el comportamiento en

términos de seguridad del puente antes las cargas
y su capacidad probabilistica de soportarlas. Estos
indicadores son: indice de confiabilidad,
probabilidad de falla y probabilidad de
supervivencia.

Se empled el puente sobre el Rio Peje
ubicado en Siquirres, como caso de estudio para
la determinacion de los parametros. En 2017
(aproximadamente un afio después de finalizada
la construccién del puente) se le efectué una
prueba de carga de diagnédstico para verificar el
funcionamiento del disefio estructural. Fueron
evaluados dos casos de carga: con las vagonetas
ubicadas en la mitad del claro (Caso 1) y con las
dos vagonetas ubicadas en el carril derecho (Caso

).

Se hizo uso de la simulacion de Monte
Carlo para la generacion de datos aleatorios para
las variables criticas, a través de parametros
estadisticos basados en la teoria, con el fin de
simular un rango por errores en la construccion o
eventual desgaste en el tiempo que reduzca las
propiedades de resistencia. El analisis estadistico
y probabilistico se hizo en el software Minitab 18®.

Asimismo se elabor6 un modelo
estructural del puente en el software CSi Bridge
2019, para determinar los valores tedricos de
deformacion y compararlos con los medidos en
campo.

Los resultados sefialan que para el Caso
I, las deformaciones medidas fueron menores que
las tedricas, lo que indica que para tal condicion de
carga, el puente posee una mejor comportamiento
gue el esperado. Por otro lado, el Caso Il reveld
deformaciones mayores que las tedricas, lo que
advierte sobre un comportamiento mas critico ante
esa configuracion.

Para ambos casos de carga, los indices de
confiabilidad cumplieron con el estandar
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establecido por la AASHTO (8 = 9.0), siendo el
indice de confiabilidad mas critico de g = 23.7689.
Ademas la probabilidad de supervivencia para
todas las vigas del puente es del 100%, puesto
gue la probabilidad de falla es tendiente a 0%.

De igual manera, los ‘Load Rating’, que
fueron calculados a partir de un camion HS-20, y
calibrados con la prueba de carga de diagndéstico,
cumplieron con limite de la AASHTO (RT, = 1.0),
siendo el valor mas critico de RT, = 1.474.

Se concluyé que para ambos métodos
evaluados, el puente del caso de estudio presenta
un nivel de seguridad excelente para las cargas
impuestas en la prueba de diagnéstico. Ademas
de los beneficios que se pueden obtener de esta
prueba, evidenciando las diferencias entre las
deformaciones del modelo teérico y las medias en
campo; lo que se puede traducir en un mejor
entendimiento del comportamiento del puente.

Se recomienda no realizar este analisis
probabilistico para puentes cuyo objetivo de
aplicacién de prueba de carga es verificar el
disefio estructural; debido a que a la edad del
puente en la que se ejecuta la prueba, éste puede
que no haya sufrido dafios y se encuentre en
Optimas condiciones, por lo que no es aconsejable
realizar el calculo largo y complejo si se puede
estimar que la probabilidad de falla es infima. Esto
es constatable en este trabajo, ya que el puente no
presenta deformaciones ni esfuerzos internos que
ameriten este tipo de andlisis. Es recomendable
para puentes en fase de construccién, cuya
resistencia no esta completamente desarrollada o
para puentes envejecidos o con indicios de dafos
gue puedan afectar el desempefio estructural
(corrosion, colisiéon de vehiculos, agrietamiento
severo, pérdida de seccion, entre otros).
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Introduccion

Los puentes estan continuamente afectados por
las severas condiciones ambientales,
envejecimiento de los materiales e impactos de
vehiculos; estas condiciones pueden afectar y
disminuir la resistencia estructural. En Costa Rica
se tiene una falta de conocimiento sobre la
capacidad estructural y funcionalidad de los
puentes construidos en el pais debido a una falta
de gestion del estado en estas estructuras, esto se
ha dejado en evidencia en los colapsos de puentes
por sobrecargas vivas 0 por eventos naturales
(Murillo & Castillo, 2014). Actualmente el pais solo
cuenta con un ‘Manual de Inspeccién de Puentes’
del Ministerio de Obras Publicas y Transportes
(MOPT) para la valoracion de dafios en estas
estructuras. Esta valoracion se realiza por medio
de inspecciones visuales que se basan en datos
cualitativos y cuantitativos (comparaciones
numéricas con valores normados para dafios
visuales). Es decir, no se cuenta con practicas
normadas (e implementadas) a nivel nacional, que
posibiliten la evaluacién estructural del puente
desde el punto de vista del comportamiento
estructural, lo que implica que no se tiene
informacion clara, que establezca medidas de
seguridad en caso del comportamiento con base
en la carga viva del trafico (que es mayor cada
afio), por medio de un programa definitivo sobre la
priorizaciébn de mantenimiento, reparacion o
rehabilitacion.

Debido al problema planteado, se hace
necesario una propuesta que genere mayor
informacion e impacto acerca del comportamiento
del puente, como guia para la planificacion de los
programas de mantenimiento. El implemento de
pruebas de carga en los puentes o el monitoreo de
salud estructural (MSH) son una opcion para
determinar el estado del puente de una manera no
destructiva y cuyos datos pueden ser utilizados
para el céalculo de indices de desempefio y la
capacidad de carga viva. Estas cantidades,

pueden ser usadas para una cuantificacion del
estado ‘real’ de la estructura, tomando en cuenta
los efectos que pueden tener el condiciones
ambientales (corrosién, laminacién, abrasién,
entre otros) y el tiempo en el estado de servicio.

Estados Unidos ha sido uno de los paises
gue se ha encargado del rapido desarrollo en el
tema de la gestién y salud de los puentes por
medio de la evaluacién de confiabilidad a partir del
MSH y pruebas de carga; luego de que la Federal
Highway Administration (FHWA) iniciara el
programa “Long Term Bridge Performance”
(LTBP) después del colapso del puente I-35 W en
Minneapolis, Minnesota en 2008 (Sanayei et. al.,
2016). EI MSH vy las pruebas de carga se han
implementado en diversos estados como
Delaware (Shenton et. al., 2014) y Pensilvania
(Frangopol et. al., 2008), proveyendo de estudios
sumamente valiosos en cuanto al estudio de los
indices de desempefio.

En cuanto a Costa Rica, es un tema aun
por explorar, donde se ha estado estudiando en
programas como “e-Bridge” del Tecnoldgico de
Costa Rica y la Unidad de Puentes del LANAMME
de la Universidad de Costa Rica. En 2013 el
equipo de “e-Bridge”, efectud una evaluacion de la
condicion del puente sobre rio Purires en la Ruta
Nacional 1, por medio de una prueba de
diagnéstico y con base en los datos, se determind
el indice de confiabilidad, la probabilidad de falla y
supervivencia del puente (Ortiz & Picado, 2017).
Siendo esta prueba, una de las primeras de este
tipo en el pais.

Objetivo General

El presente trabajo tiene por objetivo general
proponer el uso de indices estructurales y
capacidad de carga viva para la evaluacion de
estructuras de puentes a través del uso de la
prueba de carga de diagndstico.
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Objetivos Especificos

e |dentificar las variables que pueden
afectar el desempefio con respecto al
estado limite de falla por flexion y de
servicio por esfuerzos de trabajo en las
vigas de un puente de concreto
presforzado.

e Comparar el andlisis de confiabilidad
(indices de desempefio) y el método de
capacidad de carga viva de la AASHTO
para la evaluacion de la seguridad del
puente.

e Establecer cualitativamente los beneficios
obtenidos de la realizacién de una prueba
de carga de diagndstico.

La teoria y el céalculo se fundamentan en
una exhaustiva revision bibliografica sobre el
tema, especialmente articulos de autores
especializados en la materia. Los valores
umbrales tanto para los indices de desempefio y
capacidad de carga viva, estan establecidos por
cbdigos internacionales; para este trabajo se
utiizan los de la normativa de la American
Association of State Highway and Transportation
Officials (AASHTO). Para el andlisis estadistico,
se utiliza el software Minitab 18 ®. El modelo
tedrico del puente del caso de estudio, empleado
para la calibracion de los parametros medidos en
la prueba, se elabora en el software CSiBridge
2019.

Alcance y limitaciones

El alcance de este proyecto, abarca el analisis
estadistico de los datos generados de una prueba
de carga de diagndstico y son comparados con los
valores tedricos de un modelo analitico. El trabajo
no pretende dar énfasis en inspecciones visuales
y ensayos de materiales del puente. Asimismo,
cabe destacar que el proyecto se concentra en
puentes de viga-losa de concreto; pero se dan
recomendaciones de  articulos para la
investigacion de puentes de otros materiales y
configuraciones.

En cuanto a las limitaciones de este
proyecto, se destaca el que el autor no estuvo
presente en el planeamiento ni ejecucion de

prueba de carga, por lo que no se pudieron tomar
notas personales u observar el procedimiento. Los
datos utilizados para la resistencia a la compresion
y modulo de elasticidad del concreto de las vigas
presforzadas, se basa en los planos ‘as-built’
suministrados por la Ing. Gianinna Ortiz Quesada,
por lo cual no se cuenta con datos estadisticos de
pruebas mecdanicas al material. No se realiz6
ningun tipo visita al sitio.
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Marco Tedrico

Generalidades del puente

Un puente es definido como una estructura con
una longitud mayor a 6 metros, construida para
salvar una discontinuidad fisica (rio, quebrada,
lago, entre otros) (MOPT, 2007.a) y que a su vez
posea un pasaje donde transite el tr&fico u otras
cargas moviles.

Los puentes, por tanto, tienen las
siguientes caracteristicas importantes dentro de
un sistema de red vial (Ortiz, 2018):

e Controlar la capacidad del sistema de
transito (por carriles y por carga de
vehiculos).

e Posee el costo mas alto por kilbmetro del
sistema.

e Si el puente falla, el sistema falla.

Un puente debe ser seguro, funcional y
econodmico. La seguridad de la estructura es el
atributo principal, por lo cual, no puede ser
comprometida, siendo continuamente seguro en
funcion de las cargas de disefio (Tang, 2013) que
permitan la estabilidad. A partir de esta premisa es
donde la evaluacion del estado del puente posee
un papel fundamental para el mantenimiento y
acciones que permitan un correcto desempefo en
el ciclo de vida.

Componentes del puente

Los puentes se componen de (MOPT, 2007.a;
LANAMME, 2013):

e Superestructura: Son elementos
estructurales que se encuentran sobre los
apoyos. Se incluyen: losas, elementos
principales (vigas, cerchas, arcos, tirantes
de suspension) y elementos secundarios
(diafragmas, viguetas de piso, sistema de
arriostramiento y portales). Su funcion
radica en recibir las cargas impuestas

sobre el puente y distribuirla hacia los
apoyos y de ahi a la subestructura.

e Subestructura: Son los elementos que
soportan la superestructura. Se incluyen:
apoyos, bastiones, pilas y fundaciones. Su
funcion consiste en transmitir las cargas
de la superestructura al medio soportante.

e Acceso de aproximacion: Es la transicion
entre el puente y la zona a la que provee
de continuidad. Se incluye: material de
relleno, estructuras de contencion, taludes
de los accesos, losa de aproximacion y
drenajes. Su funcién es la de comunicar el
puente con la via.

e Accesorios: Son elementos que no tienen
funcion estructural, pero son vitales para
garantizar la funcionalidad del puente. Se
incluye: superficie de rodamiento,
barreras vehiculares, guardavias, juntas
de expansion y dispositivos de
sefializacion.
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Figura 1. Componentes de un puente.

Fuente: Villarino, 2011.
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Pruebas de carga

La prueba de carga “es una observacion y
medicion de la respuesta de un puente sujeto a
controladas y predeterminadas cargas sin causar
cambios en la respuesta elastica de la estructura”
(AASHTO, 2011).

Las pruebas de carga se han convertido a
través del tiempo en una herramienta sumamente
valiosa y efectiva para los encargados de los
puentes, puesto que es utilizada para el monitoreo
estructural peridédico. Tienen como objetivo
principal determinar el desempefio de los
componentes o del sistema por medio de métodos
de evaluacion de confiabilidad numérica y
determinacion de la capacidad de carga viva real
de los puentes, tanto nuevos como existentes.

Mediciones en prueba de
carga

Los pardmetros que se miden son
magnitudes fisicas cuantitativas correlacionales
con las propiedades mecéanicas de interés del
puente. Estos son medidos por diversos sensores
instalados en puntos estratégicos de los
componentes del puente previamente estudiados
con diferentes métodos de identificacion de
elementos criticos (andlisis de redundancia,
Andlisis de Modo de Falla y Efecto, inspeccion
visual, inspeccion fisica, entre otros) con el fin de
que los resultados sean representativos del
comportamiento de la estructura.
Usualmente la medicibn se realiza en los
elementos principales, como las vigas o cerchas.
Los parametros comunes que se pueden medir en
una prueba de -carga son: deformacion,
temperatura, aceleracion y desplazamiento (Ortiz
& Picado, 2017; Frangopol et. al., 2008).

Deformacion

La deformacion medida (em) es esencial en el
célculo de la capacidad de carga y de los indices
de desempefio, debido a que se relaciona
directamente con el esfuerzo real (om) en los
elementos, provocado por las cargas, por medio
del mddulo de elasticidad (E), como se observa en

Ec.(1).
Om = EmE Q)

Se mide por medio de instrumentos
denominados galgas extensiométricas. Es una
lamina metalica con un conductor eléctrico;
cuando la estructura se deforma causa la
deformacion de la lamina y, por lo tanto un cambio
en la resistencia eléctrica de la galga (Figura 2).

La deformacion, también puede ser
medida para las pruebas dindmicas con sensores
de vibracién (Figura 3). Estos son dos ‘bloques’
gue tensan un cable, la deformacion de la
estructura cambia la frecuencia natural (fo) del
cable. “El cuadrado de este cambio de frecuencia
es proporcional a la deformacién del cable”
(Sisgeo, 2004), Como es mostrado en Ec. (2).

&m = k(f& — f?) (2)
Donde k: constante del sensor; f:
frecuencia medida por el sensor.

Estos instrumentos pueden ser soldados o
embebidos en el concreto y, suelen ser utilizados
para el monitoreo a largo plazo, debido a su
estabilidad en la medicién, que incluso compensa

los cambios térmicos.
3,

Figura 2. Funcionamiento de una galga
extensiométrica.

Fuente: HBM, 2017
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Fuente: National Instruments, 2013.

Temperatura

La temperatura se mide con el objetivo de registrar
el comportamiento a largo plazo de la estructura y
ademas para verificar la compensacion de
temperatura de los sensores.

La temperatura es un factor que puede
afectar la medicion de las deformaciones del
puente, a causa de la expansién térmica
provocada por los cambios de temperatura por el
ambiente. Este parametro es medido por los
sensores de temperatura.

Aceleracion

La aceleracion es medida para identificar las
frecuencias fundamentales de la estructura, para
determinar la respuesta dinamica de la estructura.
La medicion se efectta con un
acelerometro (Figura 4). Se puede utilizar para:
monitoreo sismico, deteccion de sismos, medidas
de fuerza en cables, monitoreo de vibraciones y
dindmica de vehiculos (Bridge Diagnostic, 2012).

Figura 4. Aceler6metro instalado.

Fuente: Bridge Diagnostic, 2012.

Desplazamiento

El desplazamiento se aplica para la mediciéon de
diversos fenébmenos, que garantizan que el puente
esté en correcto funcionamiento y cumpla con las
caracteristicas de servicio a las que fue disefiada.

Entre sus usos se encuentra: deflexion del
puente, movimiento de expansién en las juntas,
monitoreo de grietas del concreto, movimiento de
levantamiento del puente, entre otros (Bridge
Diagnostic, 2012).

Para esta medida, se utliza un LVDT
(Linear Variable Differential Transformers, por sus
siglas en inglés). Al igual que el acelerémetro,
trabaja por diferencias de voltaje conforme el
nacleo se mueve por el desplazamiento (Figura 5).

Frimary
Coil 1 coil Coil 2
(secondary) (seco jl
Ilotion
-
Core
Constant .
AC voltage Insulating
s form or
hobbin
Cr
—

Difference voltage
Yo TVIT V2

Figura 5. Configuracién interna de LVDT.

Fuente: WriteUp, s.f.

Fuentes de error
mediciones

Con todos los dispositivos existentes, se puede
dar un error por la incertidumbre de medicion.
Ademas de ese tipo de afectaciéon en la medida,
también se pueden dar errores al momento de la
ejecucion.

Estos errores son dificiles de cuantificar,
por lo que diferentes autores han propuesto un
porcentaje de error para diversas fuentes
probables, para la medicién de deformacion. Se
pueden observar en el Cuadro 1.
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Cuadro 1. Errores en mediciones de galgas extensiométricas
Causa de error Minimo Méaximo Referencia
Sensor 1.00% 3.00% Baumel (2006)
Desalineacién 0.00% 3.00% Vishay (2007)
Desviacion lineal 0.03% 0.10% Hesse (2006)
Creep Evitable Evitable DMS-Katalog (2007)
Fatiga (ciclo) Evitable Evitable DMS-Katalog (2007)
Ruido 0.14% 0.30% Baumel (2006)
Sistema de adquisicién de datos 0.03% 0.05% Baumel (2006)
Aplicacién 0.00% Depende de usuario Klarer (2007)

Fuente: Frangopol et. al., 2008.

Procedimiento de prueba
de carga

El procedimiento de la prueba de carga se
extiende un tiempo entre uno y dos dias de
ejecucion; pero se deben de tomar en cuenta los
dias de la parte logistica, donde incluye:
elaboracion de planos donde se ubicaran los
sensores y las cargas, coordinacién de
instituciones publicas y privadas para permisos y
uso de equipo, personal requerido, instalaciones
temporales (campamentos, electricidad, zona de
trabajo), equipos de medicién a utilizar, y
protocolos de ejecucion para definir como se
procederd en los casos de carga (Cubero, 2012).

En la ejecucion de la prueba, se
comprende a grandes rasgos: la limpieza de la
superficie donde se pretende colocar los sensores
pues sino se aplica, puede provocar falta de
adherencia entre los sensores y el elemento lo que
puede implicar en una medicidbn errénea; se
alinean los sensores con los elementos con el
objetivo de la que medicion sea en la direccién que
se desea, para comparar los datos con los datos
analiticos; instalaciéon de los sensores por medio
de soldadura, pegamento adhesivo instantaneo o
en algunos casos atornillado (Figura 6); pesaje de
los camiones de carga en sus diferentes ejes para
realizar la comparacion con respecto al modelo
analitico y, finalmente se realizan los protocolos de
carga planificados en la seccion logistica.

Figura 6. Galgas extensiométricas instalados en
cerchas.

Fuente: Ontario Ministry of Transportation, 2013.

Cabe destacar que para la totalidad del
proceso de ejecucion, se deben de tener en cuenta
los protocolos de seguridad establecidos vy
planeados con anterioridad.

En el campo de la seguridad, se incluye: el
uso de equipo de seguridad (chaleco reflectivo,
arneses, cascos de seguridad, anteojos de
seguridad, entre otros), la debida rotulacion de la
presencia del equipo trabajando, presencia policial
para el resguardo de la instrumentacién, zonas
seguras para el equipo de trabajo, entre otros
aspectos (Cubero, 2012).

Clasificacion de pruebas de
carga estatica

Existen dos tipos de prueba de carga estatica
disponible para la evaluacion de puentes: pruebas
de diagnostico y pruebas de comprobacion.
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Ambos tipos de prueba comparten el mismo
procedimiento estipulado en la seccion anterior, la
diferencia es el nivel de carga y el modo de
interpretar los resultados.

Prueba de carga de
comprobacion

En este tipo de prueba de carga, el puente es
sometido a cargas especificas para observar si el
puente las soporta sin dafio. Eventualmente
durante la prueba, se aplican incrementos de
carga, mientras se monitorea para prevenir un
posible comportamiento no elastico de la
estructura (AASHTO, 2011).

El objetivo de esta prueba es probar la
capacidad del puente reservada para la carga viva,
la cual se calcula con base en la Ec. (3) (Cai &
Shahawy, 2003),

C,r=C—A.D 3

Donde Cwr: carga viva reservada; C:
capacidad de esfuerzo; D: esfuerzo por carga
muerta; A:: factor de carga por carga muerta.

La prueba se considera finalizada cuando
se cumple alguna de las dos condiciones
(AASHTO, 2011):

1. La méxima carga predeterminada por un
andlisis tedrico es alcanzado.

2. El  puente muestra sefiales de
comportamiento no lineal o de visibles de
dafios.

Debido a los puntos anteriores, es fundamental
qgue la prueba la realice un equipo especializado
gue sea capaz de detectar este tipo de dafio, para
mantener siempre un margen de seguridad en el
puente.

Segun Cai & Shahawy (2003), este tipo de prueba
es para establecer la capacidad de limite inferior,
puesto que no pretende encontrar la capacidad de
falla del puente, sino la capacidad de servicio
antes de que sufra dafios permanentes; por lo cual
el resultado es de naturaleza conservativa.

Prueba de carga de diagndstico

En este tipo de prueba, el puente también es
sujeto de cargas especificas, pero no posee
incrementos de carga. La carga debe ser lo

suficientemente alta para que sea perceptible por
los elementos y la medicidn resulte representativa;
pero no debe ser muy alta como para dafiar el
puente. El nivel de carga utilizado en este tipo es
menor al de comprobacion.

Existen factores de campo que no son
tomados en cuenta en el modelo de analisis
teorico, debido a su dificultad o imposibilidad de
medir su efecto en la estructura y no son parte del
disefio estructural. Pueden afectar la distribucién
de cargas e incluso la resistencia de los
elementos. Se dividen en dos tipos (AASHTO,
2011; Cai & Shahawy, 2003):

1. Beneficiosos: Estos factores pueden
distribuir las cargas de una manera
diferente a la que estaba supuesta, lo que
puede causar que el modelo analitico sea
conservador, puesto que suelen aportar
rigidez a la estructura y por tanto aumentar
la capacidad de carga viva. Entre estos
factores se puede considera: las aceras,
la resistencia del concreto, rigidez de la
baranda, accion del diafragma, claros
redundantes, entre otros.

2. Daininos: Estos factores son responsables
de la pérdida de propiedades en los
elementos que implican en una reduccion
de la capacidad de carga viva. Entre estos
factores estan: corrosion de los miembros
de acero, pérdida de seccion debido al
agrietamiento y deterioro del material.

Por consiguiente, esta prueba tiene por objetivo
principal verificar y calibrar las predicciones de
carga viva del modelo analitico del puente;
asimismo proveer al ingeniero un mejor
entendimiento del comportamiento del puente
para reducir las incertidumbres por factores de
campo.

Costo y beneficio de Ila
prueba de carga

Actualmente, no existen métodos objetivos
desarrollados para determinar en términos de
costo/beneficio, la aplicacion de las pruebas de
carga (Alampalli & Ettouney, 2010.a). Este
balance usualmente es sopesado por los
encargados de los puentes de manera cualitativa,
donde entran determinados factores como:
inspeccion previa del estado del puente, recursos
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globales requeridos y disponibles, funcionalidad
del modelo analitico, entre otros.

A continuacién, se presenta aspectos que
pueden incluirse para una evaluacién mas certera
del balance costo/beneficio de una prueba de
carga.

Costos

El costo de las pruebas de carga, se puede
expresar mediante la Ec. (4) (Alampalli & Ettouney,
2010.a).

Cor =Cr+Cs+Cp+CL+Cy+ Cyysc (4)

Donde C.t: costo total de prueba de carga;
Cr: costo del control de trafico; Cs: costo de
sensores e instrumentacion; Cp: costo de andlisis
de datos; C.: costo de trabajo en campo; Cw: costo
de carga; Cmisc: costo de miscelaneos.

Costo de control de trafico: Es frecuente
gue para la ejecucion, se deba controlar el trafico
para no alterar las pruebas. El costo depende del
volumen del tréafico, el tiempo requerido y las
directrices de control de la zona de trabajo.

Costo de sensores e instrumentacion:
Costo por compra, alquiler y/o mantenimiento de
sensores e instrumentos.

Costo de andlisis de datos: Servicios
ingenieriles para el andlisis de datos, de la
respuesta del puente y comparaciones con el
modelo analitico.

Costo de trabajo en campo: Incluye la
instalacion de sensores e instrumentacion,
construcciones temporales y tiempo del personal.

Costo de carga: El costo de alquiler de los
camiones cargados, los conductores vy
operaciones.

Costo de miscelaneos: Se incluye costos
variados no descritos por lo demas puntos, como:
electricidad, transporte, viaticos, entre otros.

El costo total puede variar dependiendo de
“‘las caracteristicas del puente (tipo, niumero de
claros, mecanismos de falla anticipados, condicién
de la estructura, tipo de material, entre otros),
localizacion, tipo de carga disponible, calidad de la
instrumentacion y, complejidad del andlisis de
datos” (Alampalli & Ettouney, 2010.a). Se pueden

tener diferencias significativas entre el costo de un
puente y otro con diferentes caracteristicas.

Beneficios

Para este tipo de prueba, los beneficios son
dificiles de cuantificar en términos monetarios.
Debido a que la utilidad se encuentra en la
optimizacion de la toma de decisiéon con base en
la informacién obtenida de la carga, es decir los
beneficios se pueden cuantificar luego de realizar
la prueba.

Sin embargo, Allampalli & Ettouney
(2010.b) proponen un método de calculo para los
beneficios econdmicos antes de realizar la prueba,
mediante la Ec. (5). Este método se basa en
probabilidades de ocurrencia de diversos eventos
posibles con el resultado de la prueba por el costo
que el encargado calcule que es posible ahorrar a
causa de la decisiébn mas certera.

Bir = Bop + Byp + Byy + Byp + Bother + BQL (%)

Donde Bop: beneficio por decision
operacional; Bwp: beneficio por decisién de
priorizar acciones correctivas; BmL: beneficio por
decision de aplicar acciones correctivas; Bwp:
beneficio por decisibn de mayor capacidad;
Bother: otros  beneficios; BQL: beneficios
cualitativos.

Beneficio por decision operacional: Indica
el ahorro por no optar por la decisién operacional
mas critica 0 que eventualmente puede causar
dafios. Se incluye en estas decisiones: cerrar el
puente, marcar un limite de peso, no hacer nada,
entre otras acciones.

Beneficio por acciones correctivas: Indica
lo ahorrado por el encargado de puentes, debido a
la priorizacion y aplicacién del mantenimiento, la
rehabilitacién o la reconstruccion, en el puente de
manera tempranay, asi no optar por la mas critica
0 en su defecto la mas economica cuando se
necesita una mayor inversion.

Beneficio por mayor capacidad: Indica la
ganancia probable por permitir el paso de cargas
mayores a las de rutina.

Otros beneficios: Cualquier beneficio
cuantitativo que no se incluya en los demas
factores.

METODOLOGIA PARA LA EVALUACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE PUENTES 11



Beneficios cualitativos: Son beneficios que
pueden generar ganancias a nivel econémico,
pero se enfoca en un nivel informativo. Algunos
ejemplos son: mejoramiento del alcance del
inventario, confirmar correcto funcionamiento del
puente nuevo, justificar decisiones de inversion de
capital, validar disefios, entre otros.

Si el lector se interesa en la metodologia
de aplicacibn de este procedimiento, se
recomienda la lectura del articulo mencionado
anteriormente, puesto que contiene un ejemplo
conceptual.

Utilizacion de prueba de
carga

Como se denota en la seccién anterior, una prueba
de carga incluye diversos factores que pueden
ascender a costos altos sin beneficios monetarios
garantizados; por lo que no conviene desde punto
de vista econémico para el encargado de puentes,
realizar multiples pruebas de cargas o realizarla a
todos los puentes indiscriminadamente.

Por otro lado también se debe tener en
cuenta el factor estructural del puente. Una
estructura con un dafo evidente, puede que no
sea capaz de resistir la prueba e incluso pueda
causar el colapso. En paises como ltalia o Suiza,
las pruebas de carga para puentes nuevos son
obligatorias para su apertura, puesto que se han
registrado colapsos de estructuras nuevas
(Lantsoght et. al., 2017), mientras que en Costa
Rica, no se cuenta con una politica rigida con
respecto a la utilizacion de estas pruebas.

A continuacion se presentan algunas
caracteristicas tomar en cuenta para conocer
cuando se debe utilizar una prueba de carga y
situaciones en las que no es recomendable.

Situaciones donde se
recomienda una prueba de carga

Las siguientes razones funcionan como base para
indicar que se puede realizar una prueba de carga
(AASHTO, 2011; Cai & Shahawy, 2003; MOPT,
2007.b).

e Cuando se tiene sospechas de que el
modelo  analitco no emula el

comportamiento real y se quieren verificar
y validar las suposiciones de disefio.

¢ Informacién cuestionable o insuficiente de
los planos ‘As-Built’.

e Deteccién de dafio fisico en los elementos
estructurales.

e Observacion de deflexiones 0
deformaciones anormales luego de
finalizar la construccion.

e Un vehiculo pesado (especial) requiere
transitar por el puente.

Situaciones donde se no
recomienda una prueba de carga

Las siguientes razones funcionan como base para
indicar que no es recomendable realizar una
prueba de carga (AASHTO, 2011; Cai & Shahawy,
2003).

e El costo de la prueba excede el costo del
reforzamiento del puente.

e De acuerdo con los célculos, el puente no
puede soportar la minima carga de la
prueba.

e Existe la probabilidad de falla repentina
por cortante o fractura.

e La ejecucion de la prueba se dificulta por
el acceso al sitio o el volumen de tréfico
gue fluye en la estructura.
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Indices de desempefio estructural

Los indices de desempefio estructural en los
puentes, pretenden determinar de manera
cuantitativa el estado (desempefio) estructural
actual del puente. El objetivo es predecir el
desempefio del ciclo de vida de un puente de
manera precisa y asi, establecer un programa de
mantenimiento racional.

El desempefio puede ser calculado a nivel
de nudos, de elementos (componentes) o de
sistema en general e incluso de un grupo de
sistemas. En los cddigos de disefio actuales de
puentes, se concentra en el desempefio a nivel de
miembro, pues se reconoce que la capacidad
critica estd dada por su miembro (o nudo) mas
débil. Pero usualmente esto no provee de
informacion del comportamiento general sistema
del puente (Frangopol & Saydam, 2014).

El calculo de los indices se fundamenta en
el enfoque probabilistico.

La carga y la resistencia se consideran
estadisticamente como variables aleatorias
independientes. Si la resistencia es mayor que el
efecto de la carga existe un margen de seguridad,
como lo establece el comportamiento
deterministico (Figura 7); pero existe una
probabilidad de que la resistencia sea menor que
el efecto de carga. Esto se demuestra por medio
del dominio de falla (DF) el cual surge del traslape
de las funciones de densidad de probabilidad de
ambas variables debido a la desviacion estandar
que poseen sus promedios (Figura 8). Para
expresar de manera deterministica, se utiliza la
ecuacion basica del estado limite de falla [Ec. (6)].

1 Load Sitrength

L 5

Figura 7. Comportamiento deterministico de
carga-resistencia.
Fuente: Adaptado de Acufia, 2003.
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Figura 8. Densidad de probabilidad de carga-
resistencia: a) sin DF, b) con DF.

Fuente: O’Connor & Kleyner, 2012.
g=R—-L=0 (6)

Donde, g: funciéon de estado limite; R:
resistencia (promedio); L: carga (promedio).

Asimismo la Ec. (6), se puede expresar de
manera probabilistica como una funcion de
desempefio, como se muestra en la Ec. (7).

gX) =gX, X5, ., X)) =0 (7

Donde, X: (X1, X2, ..., Xn) €s un vector de
variables aleatorias del sistema; g(X): funcién de
desempefio.

Por consiguiente, tanto la funcién de
estado limite como la funcibn de desempefio,
determinan el estado del sistema como [g(X) < 0]
= “estado de falla”, y [g(X) > 0] = “estado seguro”.

Los indicadores son clasificados en cuatro
grupos  principales:  condicion,  seguridad,
tolerancia de dafio y costo. Este trabajo se enfoca
principalmente en los indicadores de condicién y
seguridad, por lo cual se describen a continuacion.
Si el lector desea conocer sobre los otros dos
grupos, se recomienda la lectura de las siguientes
referencias Frangopol & Saydam, 2014; Frangopol
& Saydam, 2011; Frangopol et. al., 2008.

Indicadores de condicién

Los indicadores de condicion estan relacionados a
las inspecciones visuales. Pretende evaluar la
condicion fisica de los componentes del tablero, la
superestructura y subestructura.
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En Costa Rica, el Manual de Inspeccion de
Puentes del MOPT (de ahora en adelante El
Manual) (2007), es el encargado de establecer los
lineamientos a seguir para una inspeccion visual.
Con el documento se pretende que el inspector
recopile de manera satisfactoria:

Informacién general del puente

Se incluye ubicacién coordenada y cartogréfica,
longitud, tipo de puente, descripcién de los
componentes del puente, dimensiones de los
elementos y con respecto a la discontinuidad
fisica, antecedentes, entre otros aspectos.

Evaluacion de dafos

El Manual provee de un formulario donde se
califica el grado de deterioro tomando en cuenta la
condicion de los elementos de los componentes
(accesorios, superestructura y subestructura).

Los elementos se evalian con una escala
de 1-5; donde, 1 = no existen dafios; 5 = gran
deterioro. En la Figura 9, se muestra un ejemplo
de la escala de deterioro en grietas. La evaluacion
es cuantitativa y cualitativa (comparaciéon con
valores normados), pero siempre fisica y visual.

Los elementos a evaluar por el Manual
son: pavimento, barandas juntas de expansion,
losa, viga principal de acero y concreto, sistema de
arriostramiento, pintura, viga diafragma, apoyos
del puente, viga cabezal y aletones del bastion,
cuerpo principal del bastién, martillo de la pila,
cuerpo principal de la pila.

Grado del dafio | Descripcion

1 No se observan grietas
El espesor de la grieta es menor a 5.0mm
El espesor de la grieta esta entre 5.0 y 10.0 mm

Se observan grietas en red

g e|lw|

Se observan grietas en red y en algunas partes hay

desprendimiento del concreto

Figura 9. Escala de deterioro de grietas.
Fuente: MOPT, 2007.a.

Es relevante mencionar que a nivel
nacional, solo se cuenta con este procedimiento
para establecer un plan de mantenimiento. El
problema se encuentra en que las inspecciones
visuales suelen a tener una variacion significativa
entre inspector e inspector, lo que implica que con
base en estas mediciones cualitativas, un

inspector puede concluir que el puente demuestra
dafios, mientras que a otro inspector no le puede
parecer dafos tan significativos.

Indicadores de seguridad

Los indicadores de seguridad son en relacion a los
modelos de falla en el puente en funcion del
tiempo. Pretende determinar la condicién
estructural de un puente, en un determinado
momento en el tiempo.

A través del tiempo, el puente es sometido
a condiciones severas ambientales, a diferentes
combinaciones de carga y al envejecimiento de los
materiales, estos factores afectan la capacidad del
puente. El célculo de estos indicadores se
denomina andlisis de confiabilidad del sistema.
Los indicadores se describen a continuacion.

Probabilidad de falla

La probabilidad de falla de cualquier sistema,
componente o0 seccién, esta definida como la
probabilidad de ocurrencia del evento donde la
resistencia en menor que los efectos de la carga.

Se puede definir por medio de la Ec. (8).
P =P(g <0) = [ Fa()fo(s)ds  (8)

Donde, g: funcibn de desempefio; R:
resistencia en un cierto modo de falla; Q: efecto de
la carga en el mismo modo de falla; Fr: funcién de
distribucion acumulada de R; fo: funciéon de
densidad de probabilidad de Q.

Probability of Failure
]
P - S—

!] _JJ Safety .

haargin

Figura 10. Representacion gréafica de probabilidad
de falla.

Fuente: Nowak & Collins (2013) en Hooman
(2015).
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Funcién de densidad de
probabilidad de tiempo de falla

La funcion de densidad de probabilidad (FDP) de
tiempo de falla, es la curva que describe el
comportamiento probabilistico de los datos en
funcion del tiempo (t), desde que el puente entra
en servicio hasta que falla. Se expresa por la Ec.

(9).
)

Y P(t<Ts<t+At

£ = Jim (F<5)

Donde, T: el tiempo desde la puesta en
servicio hasta la falla del puente.

Funcion acumulada de
probabilidad de falla

Determina el valor de la probabilidad de falla hasta
un tiempo determinado dentro de la FDP. Puede
ser expresado segun la Ec. (10).

F(t)=P(T <t) = [, f(O)dt (10)

Donde, P (T < t): la probabilidad de falla
en el intervalo de tiempo (O, t).

Funcion de supervivencia

Esta funcién determina la probabilidad del sistema
de sobrevivir hasta el tiempo t y seguir
funcionando hasta ese tiempo. Se expresa por la
Ec. (11).

S =P(T >t)=1-F(t) (11)
indice de confiabilidad

El indice de confiabilidad se define como “la
distancia méas corta del origen a la superficie del
estado limite en el espacio estandar normal’
(Frangopol et. al.,, 2008). Para una distribucion
normal de la resistencia y el efecto de la carga, se
puede calcular con la Ec. (12). Este valor también
es utilizado para expresar la probabilidad de falla
del sistema, puesto que se relacionan
directamente [Ec. (13)].

En la Figura 11 se muestra un ejemplo del
comportamiento de este indice debido a una falla
repentina en una viga principal.

B = (ug — ug)/ (o2 +03)""* (12)
P = &(—B) (13)

Donde, B: indice de confiabilidad; pr, po:
media de la resistencia y el efecto de la carga; or,
Oq: desviacion estandar de la resistencia y el
efecto de la carga; ®: funcién de probabilidad
estandar normal.

b Reliability index profile

without sudden damage
/ Reliability index profile
with sudden damage

1Y In'
|:_' T T le.g., failure of exterior girder)
“intact | T— =

Reliability index,

fa Bridge age

Figura 11. indice de confiabilidad a través del
tiempo.

Fuente: Frangopol & Saydam, 2014

En el Cuadro 2 se muestran los valores
objetivos del indice de confiabilidad para la
clasificacién del estado de los puentes de la
AASHTO. Estos valores se usaran para clasificar
el estado dela estructura en este trabajo.
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Cuadro 2. indices de confiabilidad objetivos

Estado de confiabilidad Atributo Requerimiento de Confiabilidad
1 Inaceptable B<4,6
2 Aceptable 46<B<6,0
3 Bueno 6,0=p<8,0
4 Muy Bueno 8,0=p<9,0
5 Excelente 9,0<pPB

Fuente: Frangopol & Kong, 2001.
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Distribuciones de probabilidad

Las distribuciones probabilisticas se definen como
representaciones graficas de wuna variable
aleatoria (empirica o tedrica) para la descripcion
de su comportamiento estadistico, donde se
encuentra: la media, la mediana, la moda,
desviacién estandar, coeficiente de variacion,
minimo, méaximo, entre otros.

“Las distribuciones de datos empiricos se
representan usando distribuciones de frecuencias
de datos agrupados” (Acufa, 2003).

Distribucion para variables
discretas

Estas variables, solo toman valores extremos de
un intervalo, usualmente son de conteo. Estas
distribuciones describen situaciones donde solo
hay dos salidas, éxito o falla.

La probabilidad de éxito para un muestreo
de ‘n’ muestras independientes, se denomina ‘p’ y
la probabilidad de falla ‘q’. Donde g =1 — p.

Entre las mas comunes estan: la
distribucion binomial y la distribucion de Poisson.

Son utilizadas para determinar el nUmero
de fallas o probabilidad de falla de productos
industriales, servicios operativos, entre otros; asi
como fallas en funcion del tiempo (Poisson).

Distribucion para variables
continuas

Estas variables toman cualquier valor de un
intervalo representado por el conjunto de los
ndmeros reales. Sin embargo algunas de las
distribuciones solo expresan valores positivos.

Son empleadas para describir el
comportamiento de fendmenos y datos. Por
ejemplo: patrones climaticos, propiedades de un
elemento, altura de las personas, entre otros.

Distribucién normal

Es el modelo de distribucién mas ampliamente
utilizado en la variacion matematica. Conocida
como la campana de Gauss.

Esta definida de [-~ a +«], lo que implica
gue es Optima para modelar variables donde se
tengan resultados negativos: deformaciones
(compresién o tensién), temperatura (bajo cero),
entre otros. Pero en caso de que no se deban
tomar valores negativos, se puede acotar.

La funcion de densidad se expresa como:

f@) = ——expzls) (4

Tiene la forma mostrada en la Figura 12.
Se puede observar que es simétrica, por lo que la
media, la moda y la mediana coinciden en el
mismo valor. Ademas se establece que a una
‘distancia’ desde la media de 20 (para ambos
lados), se encuentra el 95% de los datos de la
muestra.

En ocasiones posee un Vvalor de
‘oblicuidad’ (skewness), que puede hacer que
estos valores difieran, puesto que la punta de la
curva se ubica en la media.

Probability

L | :
-4 -3 -2 -1 1 2 3 4 ysiandard deviation o
Mean Variable

Figura 12. Representacion gréfica de distribucion
normal.

Fuente: O’'Connor & Kleyner, 2012.
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Distribucion lognormal

Una variable es lognormalmente distribuido si el
logaritmo de la variable es normalmente
distribuido. Con su dominio de 0 a +<.

Es ideal para modelar variables donde se
implique una falla por desgaste y no
necesariamente por una fuerza Ultima (Acufia,
2003), por ejemplo: maquinaria de centros de
produccion, kilometraje de un vehiculo por afio,
tiempo de reparacién de un sistema, entre otros.

La funcion de densidad se expresa como:

1 —_1(1n(X)—u)2
oo

fx) =
Distribucion de Weibull

Es una distribucién ideal para describir variables
en funcién del tiempo, por tanto su dominio es de
0 a +,

(15)

gx

Es utilizada para ajustar variables de
ciclos de vida de los productos u otros sistemas.
Su funcién de densidad se expresa como:

F© =L oo~ ()] (16)

Donde, n: parametro de escala; B:
parametro de forma.

Distribucion Gamma

Es una distribuciéon que puede ofrecer un buen
ajuste para algunos datos de fallas parciales. Es
decir, cuando se da un numero de eventos de
fallas menores antes de que el elemento falle por
completo (O’Connor & Kleyner, 2012).

Su funcién de densidad esté dado por:

f() = 2 (0% texp(—yx) (17)

Otras distribuciones

Existen muchas otras distribuciones ademas de
las mencionadas, para ajustar diversos
comportamientos. Entre ellas se puede
mencionar: triangular, exponencial, beta, Erlang-k,

de la barfera, chi-cuadrado, valores extremos,
entre otras (Acuia, 2003; O’Connor & Kleyner,
2012)

|dentificacion de una
distribucion de probabilidad

Un punto importante que se debe de tener en
cuenta, para la simulacién de Monte Carlo es que
las variables de entrada deben ser caracterizadas
por una distribucién de probabilidad para la
generacion de nudmeros aleatorios. Por
consiguiente, se debe de tener claro el
comportamiento probabilistico de la variable. Se
tienen dos opciones para la identificacion:

Pruebas de bondad de ajuste: Tienen por
objetivo analizar un conjunto de datos con el fin de
saber como se ajusta a una predeterminada
distribucion probabilistica. Usualmente se utiliza el
valor p (cominmente conocido como p-value) para
aceptar o rechazar la hipétesis nula (Hi), la cual
determina si los datos se ajustan o no a la
distribucion propuesta. El p-value se compara con
el nivel de significancia elegido por el analista,
suele variar entre a = 0.05 y a = 0.10.

Criterio experto o historial: En ocasiones,
los datos concluyen la aceptacién de la hipotesis
nula para la mayoria de las distribuciones, es
decir, no se ajusta estadisticamente a ninguna. En
esos casos lo recomendable es realizar una
busqueda bibliografica y conocer cual distribucion
se ha utilizado para el tipo de datos a analizar, en
otros trabajos y si los resultados son aceptables.
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Simulaciéon de
Monte Carlo

La simulacién de Monte Carlo, es una herramienta
usada en diversos campos de la ciencia, donde se
incluye la ingenieria. Es utilizada para modelar
fendmenos que pueden poseer una incertidumbre
significativa en las variables de entrada (O’Connor
& Kleyner, 2012).

Se puede emplear para diversos usos,
como confiabilidad del sistema, andlisis de
riesgos, andlisis de carga — resistencia, procesos
para simular soluciones aleatorias, entre otros.
Existen diversos software capaces de realizar una
simulacién de Monte Carlo: Minitab ®, Risk ®,
Palisade ®, RStudio, entre otros.

Se define como “un método iterativo para
evaluar un modelo deterministico usando
conjuntos de variables aleatorias como datos de
entrada” (O’Connor & Kleyner, 2012). EIl
procedimiento consiste en un proceso matematico
con datos de entrada aleatorios y por ende datos
de salida aleatorios que se van almacenando por
cada simulacion y posteriormente son analizados
como un conjunto agrupado.

Como se observa en la Figura 13, para la
utilizacion del método de Monte Carlo, se debe
conocer la distribucién de probabilidad de cada
variable, anticipadamente.

. 15%
- Xy 10%)
\ 5%)
e e T e 1 13 716 212391
> ¥

0
3
A T [ xy e x,)

Figura 13. Procedimiento simplificado de
Simulacién de Monte Carlo.

Fuente: O’'Connor & Kleyner, 2012.

Capacidad de carga
viva

La AASHTO ha publicado una serie de manuales
para la evaluacion e inspeccién de los puentes
desde 1970 hasta 2011 (la actualidad) luego del
establecimiento del programa de inspeccién en el
Federal-Aid Highway de 1968 (Gao, 2012).

En estos manuales se pretende establecer
un método para los encargados de los puentes
puedan evaluar la capacidad de carga viva de un
puente. Este método se utiliza un vehiculo y carga
prestablecida, en ocasiones porque se necesita el
paso de un vehiculo especial o se requiere
conocer si es disponible el paso de las cargas
legales en el pais. Es el método mas comudn para
la evaluacion de puentes, y en ocasiones es
utilizado como pardmetro de seguridad ante carga.

El manual mas actual (Manual de
Evaluacién para puentes, 2% ed.) incluye tres
filosofias para utilizar la aplicacion del método:
ASR (Allowance Stress Rating), LFR (Load Factor
Rating) y LRFR (Load and Resistance Factor
Rating), las cuales se basan en las filosofias de
disefio ASD, LFD y LRFD; respectivamente.

Actualmente se utiliza el LRFR, debido a
gue sus factores son mas confiables, puesto que
son derivados de modelos probabilisticos.

Meétodo de calculo

Para verificar si es posible el paso del camién, se
realiza el calculo de un factor de capacidad [Ec.
(18)]. Si el factor es mayor o igual a 1.0, implica
que el vehiculo puede transitar de manera segura;
si es menor a 1.0 implica que puede haber
inseguridad para el paso del vehiculo.

El método se evalla en cada uno de los
elementos estructurales (especialmente los
primarios), siendo el elemento de menor factor el
gue controla la capacidad del sistema.

Existen dos tipos de niveles de factores
de capacidad de carga: inventario y operacion. El
nivel de inventario representa la capacidad de
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carga viva de rutina que el puente puede soportar
sobre un tiempo indefinido de tiempo. El nivel de
operacion describe la capacidad de carga viva
para vehiculos menos frecuentes y es
comunmente utilizado para determinar la maxima
carga viva posible.

“Una desventaja que tiene el método de
factor de capacidad, es que no es posible analizar
casos como los de evento extremo, que en
ocasiones puede regir el disefilo en ciertos
elementos de la estructura” (Quirds, 2017).

Ecuacion de factor de
capacidad de carga

La ecuacién para aplicar el método LRFR esta
dado por (AASHTO, 2011):

RF = PcPsPrRn—(¥pcDC)—(ypwDW)
(yLL)(LL+IM)

(18)

Donde, RF: factor de capacidad de carga
tedrico; @, s, r): Factor de condicién, sistema y
resistencia respectivamente; Rn: resistencia
nominal del elemento; y ©c, ow, w): factor de
mayorizacion de carga muerta de componentes
estructurales (1.25), carga muerta de accesorios
(1.5 o0 1.25 si la superficie de ruedo es verificada
en campo) y carga viva (1.75 para inventarioy 1.35
para operacion), respectivamente; DC: efecto por
carga muerta de elementos estructurales; DW:
efecto por carga muerta de accesorios; LL: efecto
por carga viva; IM: efecto por impacto (se utiliza
entre 10% - 20% de la carga viva [AASHTO,
2011]).

Factor de condicioén

El factor de condiciéon se utiliza para tomar en
cuenta el incremento de la incertidumbre en la
capacidad de los miembros deteriorados y como
se incrementa el futuro deterioro de estos
miembros entre los ciclos de inspeccion. Los
valores se pueden observar en el Cuadro 3.

Factor de sistema

El factor de sistema es para contar el nivel de
redundancia de la superestructura completa.
Valores aproximados para utilizar, se pueden
observar en el Cuadro 4.

Cuadro 3. Factor de condicién

Condicién estructural .
. Factor de condicién
del miembro
Buena o satisfactoria 1.00
Aceptable 0.95
Pobre 0.85

Fuente: Gao, 2012.

Cuadro 4. Factor de sistema para
efectos axial y flexién

Miembros soldados
en puentes de dos- 0.85
vigas/cerchas/arco

Miembros
remachados en
puente de dos-

vigas/cerchas/arco

0.90

Miembros con
multiple conexién en 0.90
puente de cercha

Puente de tres vigas
con 1.80m de 0.85
espaciamiento

Puente de cuatro
vigas con

> 0.95
espaciamiento
<1.20m
Otros puentes de
vigas y puentes de 1.00
losa

Fuente: Gao, 2012.

Consideracion de prueba
de carga estatica

El método convencional descrito en la seccién
anterior, puede ser ajustado a los resultados de
una prueba de carga de diagnéstico.

Para este ajuste se utiliza la siguiente
ecuacion (AASHTO, 2011):

RT, = RF x K (19)

Donde, RT+: factor de capacidad de carga
ajustado por prueba de carga de diagnostico; RF:
factor de capacidad de carga convencional; K:
factor de ajuste de escala.
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Factor K

Este factor esta basado en el comportamiento
medido en la prueba de diagndstico. Cuando es
mayor que 1.0, implica que la respuesta del puente
mas favorable que la predicha por la teoria y la
capacidad de puente puede ser mejorada;
mientras que si es menor que 1.0 implica que la
respuesta es mas severa que la predicha por la
teoria y la capacidad del puente podria tener que
ser reducida.

El factor K esta definido por la siguiente
ecuacion (AASHTO, 2011):

K =1+K.K, (20)
K, =%— (21)
ér

Donde, Ka: considera la diferencia entre
las deformaciones medidas y las esperadas; Kb:
considera el entendimiento de los resultados; ec:
deformacion tedrica cuando el camion de carga
tedrica estd en la misma posicion que el camion de
carga de la prueba; er: méxima deformacion
medida en la prueba.

El factor Kp es un término entre 0 y 1, que
representa el nivel de confianza en los resultados
de la prueba de carga. Intenta justificar las
posibles mejoras a la capacidad de carga
observada durante la prueba. Para determinar su
valor, se utiliza el Cuadro 5, pero también se
puede utilizar el criterio del equipo de la prueba de
carga (AASHTO, 2011).

El término ‘T’ representa el momento de
flexion tedrico producido por el camién de la
prueba de carga. Ademas incluye los efectos
producidos por las cargas muertas.

Por otro lado, el término ‘W’ representa el
momento de flexién tedrico producido por un
camién de calibracidon mas la carga de impacto.

El objetivo es comparar la magnitud del
camioén de carga de la prueba con el camién de
carga de calibracién, para asegurar que el
comportamiento puede ser extrapolado.

Un valor de Ky = O refleja la incapacidad
del equipo ejecutor de la prueba para explicar el
comportamiento de la prueba o de validar los
resultados; asi como un Ka = 1 significa que las
mediciones pueden ser directamente extrapoladas
a cargas mas altas correspondientes al camién de
calibracion.

La deformacién tedérica ec se puede
determinar por la Ec. (22). (AASTHO, 2011).
LT

& = GrE (22)

Donde, LT: efecto de la carga calculado
tedricamente (momento flexionante, esfuerzo
axial, cortante) en el miembro correspondiente a la
medida de er1; SF: apropiado factor de seccion
(area, médulo de seccién, etc.); E: moédulo de
elasticidad.

Cuadro 5. Valores de Kp
¢ El comportamiento del miembro .
se puede extrapolar a 1,33W? Magnitud de la prueba de carga ‘
T T T
Si No — 4 4<—<0. — .
W <0 04 < WS 0.7 W > 0.7
v v 0
v v 0.8
v v 1.0
v v 0
v v 0
v v 0.5

Fuente: AASHTO, 2011
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Problematica de puentes en Costa Rica

Como se ha mencionado en secciones el principal
problema que se presenta en Costa Rica con
respecto a los puentes, es el mantenimiento de
estas estructuras.

Segun Villalobos (2017) en Costa Rica
“(...) el dinero se estd invirtiendo en donde salta la
dificultad”; es decir cuando en un puente se note
el dafio es donde se invierte el dinero. Villalobos
(2017) explica que esa no es la manera mas
adecuada, debido a que el presupuesto para estas
estructuras es limitado y si se invierte en la
reconstruccion, rehabilitaciéon o mantenimiento de
un solo puente, entonces puede provocar la falta
de fondos para los deméas puentes que también
pueden estar en estado critico con el paso del
tiempo.

Las instituciones publicas encargadas de
la temética de puentes en el pais son el Ministerio
de Obras Publicas y Transportes (MOPT),
encargada del disefio y construccion de puentes;
y del Consejo Nacional de Viabilidad (CONAVI)
encargada del mantenimiento, reparacion,
rehabilitacion y reconstruccion de las estructuras.

Pero, segun profesionales de diversas
instituciones involucradas en el tema, estas
organizaciones no dan abasto para esta tarea, lo
gue impide plantear un plan de mantenimiento de
puentes preciso, que dé paso a acciones
correctivas preventivas que eviten mayores dafios
y consecuencias (cierre del puente, colapso del
puente o incluso pérdida de vidas humanas).

Actualizacion de inventario

La Unidad de Puentes (UP) del Lanamme
(perteneciente a la UCR) y e-Bridge (perteneciente
al TEC), han unido esfuerzos con el CONAVI para
la actualizacion de un inventario de los puentes.
Por parte de la UP, en 2016 presentd un primer
informe de inventario de los puentes de la Red Vial
Nacional de Costa Rica donde se contabilizaban
1395 unidades; mientras que para setiembre del
2017 la UP contabilizaba 1612 unidades (Mufioz,
2017).

Por otro lado, e-Bridge desde el afio 2012
firmo un contrato con el CONAVI para realizar
inspecciones visuales para la actualizacion del
inventario, mientras se  realizan  otras
investigaciones relacionadas. Se espera que para
el afio 2018, el inventario esté completo y se
pueda proceder a la realizacién de un plan de
mantenimiento  en  coordinacion con las
instituciones publicas encargadas.

Las estructuras inspeccionadas,
usualmente son actualizadas en la base de datos
denominada SAEP (Sistema de Administracion de
Estructuras de Puentes). Esta plataforma
pertenece al MOPT y es la utlizada para
almacenar las caracteristicas del informe de
inspeccion (ver seccion Indicadores de Condicidn)
asi como realizar una aproximacion de la prioridad
de atencion del puente.

Mantenimiento preventivo

La Figura 14 muestra el ciclo de vida de un puente
y coémo se reduce su puntaje del sistema de
clasificacion de condicion de NBI (método de
inspeccién visual) en el tiempo; a su vez se
muestra la condicion con mantenimiento
preventivo. Se observa que la intencion del
mantenimiento no es poseer la estructura nueva,
sino subir un entre 1 y 2 puntos en la clasificacién
de dafios para que su vida 0til se extienda
eventualmente.

U
g 9 With maintenance
% 8
57 ¥
568 | T
S 4f —7
2 3r =
Z 2F Without maintenance

1 -

0

Bridge age

Figura 14. Ciclo de vida de puente con
clasificacion de NBI.

Fuente: Frangopol & Saydam, 2014.
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En la Figura 15, se encuentra una
descripcion cualitativa del costo de reparar un
puente una vez alcanzado diferentes niveles de
condicion del sistema de inspeccion visual Pontis
(similar al propuesto en el Manual de Inspeccion
del MOPT), que se basa en clasificacion de 5
puntos.

Solutions for
desired condition
states

Cost

1 2 3 4 5
Pontis condition state

Figura 15. Costo de reparacién de puente con
clasificacién Pontis.

Fuente: Frangopol & Saydam, 2014.

Se observa que entre menor sea el
puntaje al que se desee rehabilitar el puente,
mayor es el costo, una vez alcanzado un puntaje
mayor.

Por lo cual, es considerable notar que la
metodologia de manejo de las estructuras que
Villalobos explica que se utiliza en Costa Rica es
excesivamente contraproducente, debido a que se
suele tomar acciones cuando el puente esti en
condiciones criticas, por ejemplo entre 4 y 5. Esto
implica que los fondos invertidos terminan siendo
excesivos al no aplicar un plan de gestién de
mantenimiento que dé pie a una inversion
‘pequena’ que garantice el estado del puente en
puntos de clasificacion medianos (2 o 3).

Desde el punto de vista probabilistico, la
afectacion de edad del puente en el estado
mecanico, se puede describir como se expone en
la Figura 16.

La resistencia del elemento es reducida
conforme el tiempo avanza debido a condiciones
ambientales (contacto con el agua, sismos,
vientos), envejecimiento de materiales (pérdida de
propiedades de tensado, agrietamiento, corrosion)
o factores externos (choques de vehiculos,

sobrecargas eventuales). Mientras que las cargas
de vehiculos usualmente se incrementan afio tras
afio, ademas del peso maximo de los camiones
sigue incrementando. Por ejemplo, segun el INEC
y el Registro Nacional (Arguedas, 2017) en 1990
habia poco mas de 9 vehiculos por cada 100
personas, pero en 2016 se registran alrededor de
30 vehiculos por cada 100 personas.

Decrease
over Time

Increase -

over Time

Load Effect, D '

Resistance, R

( over time )

-

Pf ( new design )

Figura 16. Comportamiento de funciones de
probabilidad en el tiempo.

Fuente: Gao, 2012.

También se muestra que el dominio de
falla se incrementa con el tiempo, por lo que el
valor de probabilidad de falla aumenta. Por
consiguiente, se advierte la importancia del
mantenimiento preventivo, puesto que es probable
que limite o disminuya la velocidad del
‘desplazamiento’ de la resistencia, lo que evitaria
el incremento de la probabilidad de falla con
respecto al tiempo.
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Descripcion general del puente sobre el rio

Peje

El puente sobre el Rio Peje se ubica en Siquirres,
Limon; cercana al pueblo de Florida. Es utilizado
como parte de uno de los accesos hacia el
Proyecto Hidroeléctrico Reventazén.

Las coordenadas de ubicacion N 10°5’55”
W 83°34'40” (Figura 18).

Figura 17. Vista lateral de puente sobre el Rio
Peje.

Fuente: CIVCO, 2018.

N10°5:55% W 83:34'40" g

> XFlorida

Figura 18. Ubicacién geogréfica del puente sobre
el Rio Peje.
Fuente: Google Earth, 2018.

El puente fue construido por el Instituto
Costarricense de Electricidad (ICE) en el afio
2016. No se conoce el método de disefio, pero se
cree que fue por la filosofia de Load and
Resistance Factor Design (LRFD).

Cuadro 6. Caracteristicas generales

del puente
Fecha de disefio 2015
Fecha de construccion 2016
Direccion de vias Ambos sentidos
Longitud total 20,50 m
Ancho total 8,975 m
Ancho superficie de 7.20m
ruedo
N° de superestructuras 1
N° de tramos 1
N° de vigas 7
N° de subestructuras 2
Tipos de ]UI:IFOS de Selladas
expansion
Barandas Tipo Flex-Beam
Bastiones Voladizo

Fijo y movil de
neopreno reforzado
con laminas de
acero A36.

Tipo de fundaciones Placa
Vigas principales de
concreto
presforzado tipo |,
diafragmas y losas
de concreto
reforzado

Fuente: CIVCO, 2018.

Tipo de apoyo

Composicion Estructural

Caracterizacion de la estructura

No se realiz6 visitar al sitio, por lo cual la
siguiente informacion es extraida de los planos
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‘As-Built’ suministrados por la Ing. Gianinna Ortiz Cuenta con un apoyo fijo y uno moévil. Las vigas

Quesada. principales se apoyan en almohadillas de
) neopreno reforzados con acero de dureza “Shore
_ El'puente cuenta con dos bastiones A” 60+5 de (30 x 45 x 5) cm, con 3 capas internas
voladizos colados en sitio, con una resistencia a de acero de refuerzo de 3 mm, acero A-36,
la compresion f'c = 280 kg/cm?2. colocadas en sitio.

_ Esta conformado por un entramado de Las vigas que conforman el diafragma
parrilla, con vigas postensadas con forma | y dos son rectangulares de 30 cm de ancho y 1,20 m
torones con 6 y 7 cables de ® 72" tesados a de peralte para el apoyo fijo (que se encuentra
13100 kgf, con las medidas que se muestran en montado sobre un dado sismico) y 0,90 m para el
la Figura 19. La resistencia del concreto es f'c = apoyo mévil y el diafragma central.

600 kg/cm?2.

La losa es colada en sitio, y posee un
bombeo cuyo espesor promedio es de 18,5 cm.
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Figura 20. Vista inferior de la estructura.

Figura 19. Seccién transversal de viga principal. Fuente: CIVCO. 2018
Fuente: CIVCO, 2018.
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Figura 21. Vista transversal de puente desde el diafragma central.

Fuente: Planos As-Built.
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Metodologia

El presente proyecto desarrolla su metodologia en
un caso de estudio que consiste en el céalculo de
los indices de desempefio y capacidad de carga
viva por medio de la prueba de carga de
diagnéstico ejecutada en el puente sobre el Rio
Peje, descrito en la seccién de Marco Tedrico.
Esto debido a que se pretende ejemplificar los
resultados de manera cuantitativa para valorar
finalmente la condicién estructural de un puente y
sus beneficios de una manera mas concreta.

Por consiguiente, se realizé una revision
bibliografica de literatura relacionada con las
pruebas de carga, monitoreo de salud estructural,
capacidad de carga viva e indices de desempefio.
Con lafinalidad de comprender la utilizacion de los
datos y variables de los diferentes calculos.

Las actividades para lograr los objetivos
del caso de estudio consistieron en: revision de la
documentacién de la prueba de carga ejecutada y
de los planos del puente, andlisis probabilistico de
las variables obtenidas por la prueba y variables
de resistencia, y por ultimo la capacidad de carga
viva. En el Apéndice 1 se encuentra dos
fluxogramas de procedimiento para la ejecucion
de la prueba de carga y los indicadores de
desempeio.

Prueba de carga de
diagnostico

La prueba de carga fue ejecutada el 17 de febrero
del 2016 en el puente sobre Rio Peje, en Siquirres.
El objetivo general de la prueba, era comparar el
comportamiento del modelo tedérico con los
resultados de la prueba; por lo cual se opt6 por una
prueba de carga de diagndstico.

Cabe destacar que no se realizd una
inspeccion detallada de la estructura, debido que
la estructura estaba recientemente inaugurada
(2016), por lo cual no se notaban dafios visuales
por los cuales se requiriera una inspeccién. Se

verificaron las medidas a grandes rasgos con el
objetivo de asegurarse que coincidieran con los
planos.

Instrumentacion

Se realizaron dos tipos de pruebas de cargas para
el andlisis de la estructura: estética y dindmica. Por
lo cual se implementaron instrumentos para la
medicion de ambas condiciones.

Para las deformaciones se emplearon
sensores eléctricos, de fibra O4ptica, con
mediciones de deformaciones en microstrain. Se
utilizan los ST-350 de Bridge Diagnostic. El equipo
de adquisicibn de datos es el CR-3000 de
Campbell Scientific.

En la medicién del desplazamiento, se
utilizaron transductores de desplazamiento LVDT
inalambricos de Bridge Diagnostic. El equipo de
adquisiciéon de datos es el STS de Bridge
Diagnostic.

Por ultimo, la aceleracion se midié usando
acelerometros de Bridge Diagnostic, uno en cada
direccion. El equipo de adquisicién de datos es el
STS de Bridge Diagnostic.

Los equipos  fueron previamente
comprobados en el laboratorio para determinar su
correcto funcionamiento. En la Figura 22 se
observa cémo se instalaron los sensores en el
puente.

Durante la prueba, el sensor de medicién
de la deformacion instalado en la Viga del Eje 2 se
desplazo, por lo cual los datos medidos no son
representativos y se descartaron para los andlisis
posteriores.

El puente cuenta con diversos
componentes que de igual manera pueden
reaccionar a los esfuerzos; por lo cual para
justificar en cudles elementos eran de mayor
provecho realizar las mediciones, se realizdé un
andlisis Failure Mode Effects Analysis (FMEA).
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Esta “es una de las técnicas mas utilizadas para
enumerar formas o modos potenciales por medio
de los cuales pueden fallar los componentes de un

sistema” (Acufia, 2003). El resultado se puede
observar en el Apéndice 2.

il - _1
H - = r T e 3,::f
/ | ]
[ 4
o Tipo de sensor —p
A LOT Hacia Florido de
Bl Sirain gage JlEs
@ icelerometro

Figura 22. Configuracién de instalacién de instrumentacion en puente.
Fuente: CIVCO, 2017.

Pesaje de los camiones de
carga

El peso de los camiones se realizd en la empresa
FRUCTA ubicada en Siquirres, la cual suministré
al personal del CIVCO las balanzas.

Con base en el analisis previo a la prueba
de carga, se determin6 que las vagonetas debian
pesar al menos 25 toneladas. En el Cuadro 7 se
muestran los resultados del pesaje de las
vagonetas; ademas se observan los parametros
utilizados del camién de calibracion HS-20.

Condiciones de carga

Como se mencioné en la seccion de Marco
Tedrico, las condiciones en las que el puente se
va a cargar en la prueba, deben ser analizadas por

METODOLOGIA PARA LA EVALUACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE PUENTES

expertos en el tema de andlisis estructural, con el
fin de que el puente no alcance el punto inelastico
de los materiales. Por lo cual, antes de iniciar con
los casos se midid el efecto que provocaba una
sola vagoneta.

Se realizaron 6 casos de carga: 2 de
prueba estatica donde los vehiculos de carga
permanecen estaticos en un punto especifico del
puente; y 4 de prueba dinamica donde los
vehiculos de carga pasan a una velocidad
determinada por el puente. Para efectos de este
trabajo, se presenta solo los resultados obtenidos
por las pruebas estaticas.

Prueba estatica Caso |

Este caso corresponde a las dos vagonetas del
Cuadro 7 en el centro del claro del puente, de
manera que se alcancen esfuerzos de flexion
significativos en las vigas instrumentadas.
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Cuadro 7. Pesaje y medicidon de vagonetas
A
A AL AT Py
&:\-\-\«-\-\ 3
H
i, -
|
WF * "1 | WR2 WRL WRR
L1 4 | W W 2
N L2 > L3 ety > ‘-
W
- L » L
Vagoneta 1 2 HS-20
Nuamero de Placa 152745 17580 -
Pardmetro Constante Diagrama Magnitud
Longitud L2 4.65 4.40 4.20
Dimensiones [m] 9 L3 1.35 1.25 4.20
Ancho w1 2.05 2.00 1.80
Izquierda (L) 2.98 3.10 1.80
L'a”taso'/?/?:';"”teras Derecha (R) 2.8 3.10 1.80
Total 5.96 6.20 3.60
Izquierda (L) 5.05 5.40 7.25
L'amifvgf)seras Derecha (R) 5.05 5.40 7.25
Pesos [ton] Total 10.10 10.80 14.50
Liantas Traseras Izquierda (L) 5.05 5.40 7.25
(WR2) Derecha (R) 5.05 5.40 7.25
Total 10.10 10.80 14.50
Total 26.16 27.80 32.60

Fuente: CIVCO, 2017; AASHTO, 2011.

La prueba duré aproximadamente 3
minutos desde la estabilizacion del camién hasta
la salida del camion. Las mediciones se realizaron
cada 2 segundos. Se ubicaron en direccion hacia
Florida, las medidas de colocacion de los
vehiculos sobre el puente se observan el Anexo 1.
Los resultados de deformaciéon de la prueba se
encuentran en el Anexo 2.

Prueba estatica Caso Il

En este caso las dos vagonetas del Caso I, fueron
dispuestas una tras otra en un solo carril, con el
objetivo de cargarlo de manera de simular una
condicién critica para las vigas laterales.

La prueba dur6 aproximadamente 3
minutos desde la estabilizacion del camién hasta
la salida del camién. Las mediciones se realizaron
cada 2 segundos. Se ubicaron en direccién hacia

28 METODOLOGIA PARA LA EVALUACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE PUENTES



Florida, las medidas de colocacion de los
vehiculos sobre el puente se observan el Anexo 1.
Los resultados de deformacién de la prueba se
encuentran en el Anexo 2.

Figura 23. Condicion de carga estéatico — Caso |.

Fuente: CIVCO, 2017.

Figura 24. Condicion de carga estatico — Caso |l.

Fuente: CIVCO, 2017.

Estado limite

Con el objetivo de evaluar la Ec. (6) de la seccién
del Marco Teodrico, se desarrollaron dos
ecuaciones de analisis y capacidad de los
elementos de las vigas presforzadas: por flexion y
esfuerzos de trabajo. Para este analisis, no fue
tomado en cuenta el acero de refuerzo
convencional, solo el acero de presfuerzo, con el
objetivo de facilitar la intervencion de variables
aleatorias.

El estado limite se evalué para los dos
casos realizados en la prueba de diagndstico en
las condiciones estaticas, puesto que las pruebas
dindmicas estan fuera del alcance del proyecto.

Capacidad de flexion

Se empleé la ecuacién de capacidad de soporte
de flexion para una seccién normal. Donde se
debe verificar en primera instancia la altura de la
zona en compresion [Ec. (23)]. Si el canto es
menor al espesor del ala de la viga (hy), el estado
limite (gr) es definido por la Ec. (24); si es al
contrario, se define por la Ec. (25).

X = folp/f' b’y (23)
95 =R—L=fyhy (ho—3) = (My + M, + M, +
M,) (24)

gr = R1= 1] = [, (b'y = D)y (ho = 2) +
£ b (o = 3)| = 1My + M, + My + M) (25)

Donde, R: resistencia; L: demanda; fp:
resistencia a la traccién del acero de presfuerzo;
Ap: area de seccion de la barra de presfuerzo; fcp:
resistencia a la compresién del concreto de las
vigas; b’z ancho en compresioén; b: espesor del
alma de la viga; h’s: espesor promedio de ala de la
viga; ho: altura efectiva de la seccion de viga; M1-4:
momento debido a carga muerta de elementos
estructurales, accesorios, carga viva e impacto;
respectivamente.

Los momentos de demanda por carga
muerta de elementos estructurales y accesorios,
asi como la carga viva y de impacto por el HS-20,
se determinaron por medio del modelo realizado
en CSiBridge 2019 (Apéndice 3). Los momentos
producidos para el caso de la prueba se carga se
realizé por la Ec. (26), con el fin de tomar en cuenta
el efecto de las deformaciones medidas. En este
caso no se tomo en cuenta el impacto (Ma).

Ms = (M3_r/er)ep (26)

Donde, Mz-t: momento de modelo tedrico;
ep: deformacion medida por la prueba de carga; €7:
deformacion de modelo tedrico.
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Esfuerzos de trabajo

En el célculo del estado limite de
esfuerzos de trabajo se emplearon las formulas de
revision de esfuerzos para etapas de carga de la
AASHTO. Esta férmula incluye los esfuerzos
axiales en la fibra superior e inferior de la seccién
de la viga y es un estado limite de servicio.

Los esfuerzos producidos son calculados a partir
de los momentos Mu.3, con el objetivo de tener
compatibilidad con el primer estado de falla
evaluado [Ver Ec. (27), Ec. (29), Ec. (30)].

De igual manera, se toma en cuenta solo
el acero de presfuerzo para el esfuerzo producido
por este [Ec. (28)]. La resistencia admisible del
elemento, se calcula para la compresién y tension,
como se observa en la Ec. (31) y Ec. (32),
respectivamente. El resultado negativo indica
compresion y positivo indica tensién.

fu= iM1C(t—b)/lc (27)
fip = —08 (PZO + Pipoelzc(t—b)) 28)
face = £Mycet—py/lcc (29)
fow = iM3Cc(t—b)/1cc (30)
feomp = 0.6f’cp (31)

frens = 1.6 ’flcp (32)

Donde, ¢, co: centroide de la seccién de
viga medido desde borde superior e inferior,
respectivamente; lc: inercia de la seccion de viga,;
Pipo: fuerza de postensado en la viga [N° torones *
fuerza de tesado]; Ac: area transversal de la viga;
epo: excentricidad de fuerza de presfuerzo; Cet, Ceb:
centroide de seccion compuesta viga-losa medido
desde borde superior e inferior respectivamente;
lec: inercia de seccidon compuesta de viga-losa; +:
signo negativo para analisis en borde superior,
signo positivo para andlisis en borde inferior.

Por tanto, la demanda axial del sistema se
expresa como:

L= fM +fAP +facc +fviv (33)

Analisis
probabilistico

Para la realizacion del analisis probabilistico se
utilizé el programa Minitab 18®, donde se
efectuaron los analisis estadisticos de las
variables, descritos a continuacion.

Pruebas de bondad de
ajuste

Se realizé una prueba de bondad de ajuste para
las deformaciones medidas en campo para el
ajuste en distribuciéon normal; debido a que es la
distribucion mas utilizada para esta variable en los
diferentes estudios publicados por expertos (Gao,
2012; Ortiz y Picado, 2017; Frangopol et. al.,
2008).

Existen diversos métodos de prueba para
la evaluacién del ajuste, entre las mas
significativas y utilizadas a nivel internacional
estan: Kolmogorov-Smirnov, Anderson-Darling y
Ryan-Joiner. Picado (comunicacion personal,
2018) explica que las diferencias radican en el
tamafio de la muestra, consideracion de las colas
o por el comportamiento fisico de la muestra.

Para los datos se utilizd la prueba de
Anderson-Darling [Ec. (34)], la cual mide el area
entre la linea ajustada (de la distribucion elegida)
y la funcion de paso no paramétrica (puntos de
datos). Debido a que son datos de deformacion,
pueden tener una variacidon significativa con
respecto a la carga que se aplique al puente, por
lo cual las colas de distribucion de los datos
medidos durante la prueba pueden ser frecuentes,
por tanto, se deben tomar en cuenta una mayor
sensibilidad; asi como lo hace este método.
Mientras que los otros dos, poseen una mayor
sensibilidad en el centro que en las colas. Se
utilizé un nivel de significancia de a = 0.05.

A2 =—n —% 0 (2i — D[InF(Y,) + In(1 —
F(Yp41)] (34)
Donde, F(Yi) = funcion de distribucién

acumulada de la distribucién normal estantadar; Yi
= datos ordenados.
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Parametros estadisticos de
variables aleatorias

Para la evaluacién probabilistica de los estados
limite, se eligieron 5 variables aleatorias:
resistencia a la compresion del concreto,
resistencia a la tensién del acero de presfuerzo,
area transversal del acero de presfuerzo, altura
efectiva de la viga y el efecto de momento debido
a la carga viva.

Justificacion

Se escogieron estas variables puesto que fueron
las que se encontraron un coeficiente variacion
concordante con el caso en estudio en la literatura
(ya que se carece de pruebas mecénicas).
Adicionalmente, son las que se determinaron que
pueden variar con mas probabilidad en el tiempo
debido a factores ambientales durante el uso de la
estructura, o bien en la fase constructiva.

Por ultimo, entre mayor sea el nimero de
variables aleatorias, mayor es el numero de
iteraciones de la simulacién de Monte Carlo, lo que
se podria requerir programas con mayor
procesamiento y complejidad como Matlab®.

Se utilizaron los coeficientes de variacién
mostrados en el articulo “Reliability Simulation and
Sensitivity Analysis of Prestressed Concrete
Bridge” de Xiao, Hu & Tan (2014), los cuales a su
vez provienen de datos empiricos de un extenso
estudio efectuado en puentes de un tramo de la
red nacional de China (Li, Wu & Shen, 2008; GB/T
5224, 2003).

La desviacion estandar se calculd con
base en la Ec. (35), el promedio utilizado es el
valor estipulado en los planos.

Cv=o0/x (35)

Donde, Cv: coeficiente de variacion; o:
desviacién estandar; X: promedio de la muestra.

La desviacion estandar de Mz se calcula
con base en la desviaciéon de las mediciones de
deformacion [Ver Ec. (26)].

Para las variables se utilizd una
distribucion probabilistica normal para describir el
comportamiento de las variables, debido a que no
se poseian datos suficientes para realizar una

prueba de bondad de ajuste, por tanto la eleccion
se fundamenta en la teoria.

Aplicacion de Simulacion
de Monte Carlo

La simulacién de Monte Carlo se aplicé con base
en los modelos matematicos de los estados
limites, y las variables aleatorias descritas
anteriormente.

Para aplicarlo por medio del software
Minitab 18®, se generaron niimeros aleatorios por
medio del promedio, desviacion estandar y
siguiendo una distribuciébn normal de cada
variable.

Puesto que no existe una férmula
establecida para el célculo del ndmero de
iteraciones a ejecutar, se decidié generar 10,000
ndmeros aleatorios de cada variable y, realizar los
célculos correspondientes; por lo cual las variables
de salida también poseen un nimero de muestras
de 10,000.

El resumen de los parametros a utilizar
como variables aleatorias se puede observar en el
Cuadro 8.

A partir de estos numeros generados, se
aplican las ecuaciones (18) — (28) por cada fila
generada de datos aleatorios y con los pardmetros
deterministicos, como se muestra en la Figura 25.

Donde por ejemplo,

M3y; = (M3_11/€r1)€p1

M3y, = (4198250 kg — cm/46.2740) X 45.7276
= 4148677.37 kg — cm

M3, = (4198250 kg — cm/46.2740) x 45.8205
=4157109.81 kg — cm

co cis ¥
Strain_V1.S| M3_V1
457276 | 4148677
454928 | 4127373
457835 4153745
45,8205 | 4157109

Figura 25. Ejemplo de célculo de variables
aleatorias.
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Cuadro 8. Estadistica descriptiva de variables aleatorias para la simulacion
. Tipo de R o . Coeficiente | Desviacion
Variable Distrri)bucic')n N* Caso N® Datos Media Variacion Estandar
f'cp Normal 10,000 600 0.0344 20.64
Ap Normal 10,000 12.87 0.0080 0.10296
dp Normal 10,000 102.5 0.0021 0.21525
fp Normal 10,000 18900 0.0101 190.89
£ V1 1 10,000 31.006 0.0081 0.253
- 2 10,000 45.779 0.0027 0.122
e V3 1 10,000 19.882 0.0067 0.134
- 2 10,000 28.454 0.0116 0.330
¢ Va4 Prueba de 1 10,000 18.986 0.0125 0.237
- bondad de 2 10,000 28.761 0.0138 0.398
£ V5 ajuste? 1 10,000 24.096 0.0259 0.625
- 2 10,000 33.336 0.0202 0.673
¢ V6 1 10,000 13.171 0.0261 0.344
- 2 10,000 20.113 0.0176 0.353
¢ /7 1 10,000 10.194 0.0642 0.655
- 2 10,000 14.779 0.0427 0.631

Indicadores de
desempeno

Con base en las variables aleatorias generadas
por la simulacion de Monte Carlo, y sus
consiguientes resultados, se evalué el indice de
confiabilidad y a partir de ese resultado la
probabilidad de falla y de supervivencia.

Sin embargo, debido a que no se estuvo
presente en la prueba de carga realizada al
puente, se cree prudente considerar un porcentaje
de error; pues como se observo en el Cuadro 1,
existen diversas fuentes que en ocasiones no se
pueden advertir. Por lo tanto, la Ec. (12), se
modifica para tomar en consideracion un
porcentaje de error (es), ademas la desviacion
estandar del efecto de carga (0g), se considera
funcion de los otros parametros estadisticos [Ec.
(36)] (Frangopol, et. al., 2008).

0o = KoOr/lr (36)

B = (ur — Mo X fs)/{aR [1 + (#Q/MR)Z]UZ} (37)

fs=1+e; (38)

2 Ver Seccion de Resultados.

Por lo tanto, la consideracion del error en
cada sensor es de es = 3%, debido a que tomar el
maximo de cada fuente de error puede ser muy
conservador y evidenciar una desconfianza en la
ejecucion de la prueba.

El calculo se realiz6 con la ayuda del
programa Minitab 18®.

Para el calculo de las probabilidades de
falla de cada elemento, se utilizé la Ec. (13), por
medio de la funcidn de Microsoft Office Excel 2010
“‘DISTR.NORM.ESTAND.N(-G;1)”

Capacidad de carga
viva

Para el céalculo de la capacidad de carga viva, las
Ec. (18) — (21), mientras que la Ec. (22) se evalla
con base en los efectos de cargas dados por el
modelo realizado en CSi Bridge 2019 a partir del
camion de calibracion HS-20 colocado en la
posicion mas cercana al utilizado en la prueba de
carga.

Con el fin de realizar una comparacion de
resultados con la confiabilidad calculada del
puente, se emplean las mismas ecuaciones de
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estado limite para la evaluaciéon de carga viva,
pero en este caso se utilizan los promedios de
todas las variables usadas (y el maximo para las
deformaciones medidas en campo, para la
calibracion), por lo que en este calculo no
intervienen las desviaciones estandar o
correlaciones.

Propiedades fisicas

Se presentan las propiedades de los materiales
(Cuadro 9), las propiedades para el célculo de
carga de los accesorios (Cuadro 10); las cuales
fueron repartidas como carga lineal en las vigas y
las propiedades geométricas de las secciones
individuales y compuestas (Cuadro 11)

Cuadro 9. Propiedades de los materiales

Parametro Simbolo Unidades Magnitud
Res. Conc. Vigas fc v kg/cm? 600
Res. Conc. Losa fc L kg/cm?2 280
Mad. Conc. Vigas Ev kg/cm? 369872.9512
Méd. Conc. Losas EL kg/cm?2 252671.328
Relacién modular nc adim 0.683
Res. Tracc. Acero Presf. fp kg/cm? 18900
Res. Fluencia. Acero Presf. fpy kg/cm?2 17010
N° torones nt und 13
Fuerza por torén P kg 13100
Area de torén App cm2 0.99
Area total de acero presf. Ap cm?2 12.87
Fuerza postensado inicial Pipo kg 170300

Fuente: Informacion de planos.

Cuadro 10. Propiedades de accesorios
Parametro Simbolo Unidades Magnitud

Peso vol. Asfaltico yasf ton/m3 2.1
Espesor asfalto tasf m 0.05
Peso de carga asféltica wasf ton/m 0.126
Ancho de acera b-acer m 1.2
Espesor de acera t-acer m 0.15
Numero de acera n-acer und 1
Peso vol. Concreto yconc ton/m3 24
Peso baranda w-bar ton/m 0.2
Peso de accesorios w-acc ton/m 0.090

Fuente: Informacion de planos.
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Cuadro 11. Propiedades de la seccion

Parametro Simbolo Unidades Magnitud
Altura viga hv cm 120
Area viga Ac cm2 2648.75
Mddulo seccion Sv cm3 45287.5
Inercia seccion Ic cm* 3387561
Centroide desde borde inf. cb cm 74.63
Centroide desde borde sup. ct cm 45.37
Ancho prom. Alma bw cm 150
Ancho sup. Viga btop cm 450
Altura losa hL cm 18.5
Ancho efec. Losa bt cm 120
Area efec. Losa AL cm2 2220
Inercia losa IL cm* 63316.25
Centroide desde borde inf. ysl cm 129.25
Long. Viga L m 20.5
Sep. Vigas Sv cm 120
Ancho puente Apu m 8.8
N°Vigas nv und 7
Altura. Secc. Comp. hc cm 138.5
Area. Secc. Comp. Ac cm2 4165.30
Centroide desde borde inf. ycc cm 94.52
Inercia secc. Comp. Icc cm# 6307911.70
Dist. Eje Neutro - borde inf. ccb cm 94.52
Dist. Eje Neutro - borde sup. cct cm 25.48
Ancho en compresion b'f cm 120
Dist. Torén a borde sup. dp cm 102.5
Excentricidad de fuerza epo cm 57.13

Fuente: Informacién de planos.
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Resultados

se muestran de manera gréfica en las Figuras 26.a
Prueba de Carga y 26.b, junto a la hora real de la toma del dato,
desde la estabilizacién hasta la salida del camién.

Los datos registrados de deformacion en cada uno

de los casos de carga (I: 61 datos y II: 84 datos),

Deformaciones durante Prueba de Carga - Caso |
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Figura 26. Deformacién con respecto al tiempo a) Caso I; b) Caso Il. Elaborado con Minitab 18®.
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La comparacion del percentil 95 de las
deformaciones obtenidas por la pruebas de carga
del Caso | y Caso Il (deformacion real), con las

deformaciones obtenidas en el mismo punto por el
modelo de CSi Bridge 2019 (deformacion teérica),
se muestran en la Figura 27.ay 27.b.

Comparacién de deformaciones - Caso |

40

34.8871 "
_35 = 31.0196 31.6273 324660 37 9959
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E 30 ® [ - [ ]
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= °
0 20 ° ® 23.2101
£ 15 19.6080 18 6532 Py
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© 12.7325 ®
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0
0 1 2 3 4 5 6 7 8
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® Deformacion prueba M Deformacién Csi Bridge 2019
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Comparacion de deformaciones - Caso Il
50
45 ¥ 46.2740
< 40 45,5469
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e 20 . >1d033 13.6762
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(b)

Figura 27. Comparacion de deformaciones reales y tedricas a) Caso |; b) Caso Il.
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Analisis de
probabilidad

Como se menciond en la seccion de Metodologia,
se realizan pruebas de normalidad para las
deformaciones, pero debido a que no todas las
variables rechazan la hipétesis nula (ver
resultados graficos en Apéndice 4), entonces se

probabilisticas: normal, Gamma, Weibull y
lognormal; por el método de Anderson-Darling.

En el Cuadro 12 se muestran los p-value
resultantes de cada una de las distribuciones. Se
observa que algunas variables no cumplen con el
nivel de significancia escogido de a = 0.05 para
ninguna distribucién; por lo tanto para estos casos
se decide utilizar una distribucién normal, de igual
manera si cumple en todas; esto debido a que es
la distribucién més utilizada en la bibliografia.

realizan pruebas para las distribuciones
Cuadro 12. P-value de deformaciones reales
Caso Viga Distribucién probabillistica Distribl_Jci()n

Normal Gamma Weibull Lognormal Elegida

1 0.343 >0.250 <0.010 0.335 Normal

3 0.107 0.113 0.022 0.099 Normal

| 4 0.044 0.043 <0.010 0.048 Normal

5 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

6 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

7 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

1 0.008 0.009 <0.010 0.008 Normal

3 <0.005 <0.005 0.014 <0.005 Normal

I 4 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal
5 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

6 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

7 <0.005 <0.005 <0.010 <0.005 Normal

Fuente: Datos de andlisis en Minitab 18®.

Una vez obtenida la distribucién de
probabilidad que describe cada variable, se
realizan las respectivas simulaciones de Monte
Carlo para las variables de entrada indicadas en el
Cuadro 8. Las representaciones graficas de las
distribuciones de probabilidad de las variables
simuladas se muestran a continuacién (Figura
28.a, Figura 28.b, Figura 28.c, Figura 28.d, Figura
28.e, Figura 28.f).

Debido a la cantidad de vigas y casos, el
procedimiento grafico se presentard con los
resultados de la viga 1 del Caso | y el Caso Il,
puesto que son en las que se presentaron la mayor
deformacion.

Cabe rescatar que para todas las otras
vigas y ambos casos (cuyos resultados se pueden

observar en el Apéndice 4) se sigue el mismo
procedimiento de simulacion de Monte Carlo.

En el Cuadro 13 se presentan los
resultados extraidos del modelo teérico de CSi
Bridge 2019, de momentos debido a la carga
muerta por peso propio (Mz), carga muerta debido
a los accesorios (M2) y carga viva cuando se
colocan las cargas utilizados en la prueba (Ms)
para ambos casos. Estos valores se tomaron
como variables no aleatorias, por tanto se utilizan
para solo estos para los céalculos posteriores.
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Distribucion Normal de Resistencia de Comp. Concreto (f'cp)

Anderson-Darling Normality Test

XN

(a)

A-Squared 0.60
P-Value 0.120
Mean 600.09
StDev 20.76
Variance 430.98
Skewness 0.0308707
Kurtosis -0.0596231
N 10000
Minimum 525.29
1st Quartile 585.72
Median 600.34
3rd Quartile 613.99
Maximum 674.91
95% Confidence Interval for Mean
599.69 600.50
95% Confidence Interval for Median
599.83 600.89
95% Confidence Interval for StDev
20.48 21.05

Distribucion Normal de Area Transversal de Presfuerzo (Ap)

12.65 12.76 12.87 12.98 13.09

Anderson-Darling Normality Test

oo [T meeeeoor %

(b)

A-Squared 0.20
P-Value 0.880
Mean 12.871
StDev 0.103
Variance 0.01
Skewness 0.0074081
Kurtosis 0.0071513
N 10000
Minimum 12.517
1st Quartile 12.800
Median 12.870
3rd Quartile 12.941
Maximum 13.271
95% Confidence Interval for Mean
12.869 12.873
95% Confidence Interval for Median
12.868 12.873
95% Confidence Interval for StDev
0.102 0.105
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Distribuciéon Normal de Altura Efectiva (dp)

101.700 101.925 102.150 102.375 102.600 102.825 103.050 103.275

**-x-x*l-)lnu—_—-lmu-l* *

(c)

Anderson-Darling Normality Test

A-Squared 0.29
P-Value 0.620
Mean 102.50
StDev 0.21
Variance 0.05
Skewness -0.0105533
Kurtosis -0.0118030
N 10000
Minimum 101.68
1st Quartile 102.36
Median 102.50
3rd Quartile 102.64
Maximum 103.28
95% Confidence Interval for Mean
102.50 102.50
95% Confidence Interval for Median
102.49 102.50
95% Confidence Interval for StDev
0.21 0.22

Distribuciéon Normal de Resistencia de Tracc. Presfuerzo (fp)

18200 18400 18600 18800 19000 19200 19400 19600

* I(-)K-)ﬂl—_—-)l-l*)l(*-)l(-*

(d)

Anderson-Darling Normality Test

A-Squared 0.31
P-Value 0.546
Mean 18900
StDev 193
Variance 37259
Skewness 0.0228811
Kurtosis -0.0693724
N 10000
Minimum 18158
1st Quartile 18767
Median 18900
3rd Quartile 19030
Maximum 19632
95% Confidence Interval for Mean
18896 18903
95% Confidence Interval for Median
18895 18904
95% Confidence Interval for StDev
190 196
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Distribucion normal de Deformacion Real V1 _Caso |

Anderson-Darling Normality Test

A-Squared 0.31

P-Value 0.562

Mean 31.006

StDev 0.253

Variance 0.064

Skewness -0.0394463

Kurtosis 0.0010472

N 10000

Minimum 30.124

1st Quartile 30.835

Median 31.008

3rd Quartile 31177

Maximum 31.949
95% Confidence Interval for Mean

3025 3050 3075 31.00 3125 3150 3175 31.001 31.01
95% Confidence Interval for Median

31.002 31.015
*“"H"_‘—_—m* *x % 95% Confidence Interval for StDev

0.249 0.256

(e)

Distribucion normal de Deformacién Real V1 _Caso I

Anderson-Darling Normality Test

A-Squared 0.23
P-Value 0.813
Mean 45.779
StDev 0.122
Variance 0.015
Skewness -0.0094422
Kurtosis 0.0385214
N 10000
Minimum 45.281
1st Quartile 45.698
Median 45.778
3rd Quartile 45.862
Maximum 46.254
95% Confidence Interval for Mean

4536 4550 4564 4578 4592 46,06 46.20 45.777 45.782

95% Confidence Interval for Median
45.775 45.782

*% ¥ *'*‘99-—_—‘)-“9"’99‘ * 95% Confidence Interval for StDev
0.120 0.124

(f)

Figura 28. Distribuciones normales de simulacién de variables aleatorias [unidades en Cuadro 10] a)
resistencia a la compresion del concreto; b) area transversal de acero de presfuerzo; c) altura efectiva; d)
resistencia a la traccion de acero de presfuerzo; e) deformacion real Caso | en Viga 1; f) deformacion real

Caso Il en Viga 1.

Fuente: Datos de analisis con Minitab 18®.
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Cuadro 13. Anélisis de momentos tedricos
Viga Carga muerta Prueba carga teérica
M1 [ton-m] M2 [ton-m] M3t-Cl [ton-m] | M37-Cll [ton-m]
1 67.13 11.13 30.08 41.98
2 - - - -
3 64.09 10.42 26.84 22.67
4 63.87 10.40 26.06 19.32
5 64.09 10.42 27.34 16.94
6 64.61 10.51 28.12 11.37
7 67.13 11.13 32.37 4.08

Fuente: Datos de analisis con CSi Bridge 2019.

Con base en los resultados anteriores de
las simulaciones de variables aleatorias de
entrada, y variables tedricas de CSi Bridge 2019,
se realizaron los célculos de las Ec. (23), Ec. (24)
y Ec. (26); para el calculo de la resistencia de las
vigas (donde por los factores involucrados en el
célculo, todas las vigas tienen el mismo valor) y el

calculo de los momentos de carga viva por la
prueba de carga. Los resultados se muestran en el
Cuadro 14. Enlos siguientes cuadros se resalta en
negrita los valores mas relevantes (mayor
desviacién estandar, valor critico y mas alto de
cada caso).

Cuadro 14. Datos descriptivos de curva normal de estado de falla por flexion
L M3 26.7346 0.2178 25.9741 | 27.5480 | 26.7303 26.7389
Mu 109.6146 | 0.2178 108.8541 | 110.4280 | 109.6103 | 109.6189
M3 17.2040 0.1159 16.7655 | 17.6758 | 17.2017 17.2062
3 Mu 95.4940 0.1159 95.0555 | 95.9658 | 95.4917 95.4965
A M3 17.2639 0.2159 16.3869 | 18.0587 | 17.2597 17.2682
Mu 94.8939 0.2159 94.0169 | 95.6884 | 94.8897 94.8982
! 5 M3 20.8278 0.5400 18.0708 | 22.8639 | 20.8172 20.8383
Mu 97.3978 0.5400 94.6408 | 99.4339 | 97.3872 97.4083
6 M3 11.4064 0.2976 10.3829 | 12.5318 | 11.4005 11.4122
Mu 87.4463 0.2976 86.4229 | 88.5718 | 87.4405 87.4522
. M3 8.68666 0.5578 6.43777 | 10.6851 8.6757 8.6976
Mu 87.6666 0.5578 85.4178 | 89.6651 | 87.6557 87.6776
L M3 41.5338 0.1108 41.0812 | 41.9644 | 415316 41.5360
| Mu 124.4138 | 0.1108 123.9612 | 124.8444 | 124.4116 | 124.8460
3 M3 31.8105 0.3684 30.4572 | 33.3597 | 31.8034 31.8178
Mu 110.1005 | 0.3684 108.7472 | 111.6497 | 110.0934 | 110.1078
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Continuacién Cuadro 14

M3 28.2134 0.3907 26.7551 | 29.8796 | 28.2058 28.2211

4 Mu 105.8434 0.3907 104.3851 | 107.5096 | 105.8378 | 105.8511

M3 26.2331 0.5298 23.9752 | 28.2919 | 26.2227 26.2435

> Mu 102.8031 0.5298 100.5452 | 104.8619 | 102.7927 | 102.8135

! M3 14.9877 0.2632 13.7962 | 15.8544 | 14.9825 14.9928
° Mu 91.0277 0.2632 90.0162 | 91.8944 | 91.0225 91.0328

M3 14.7974 0.6319 12.4795 | 17.3569 | 14.7850 14.8097

! Mu 93.7774 0.6319 91.4595 | 96.3369 | 93.7650 93.7897
Resistencia flexion 245.2165 3.1738 233.4213 | 257.0034 | 245.1543 | 245.2787

Unidades en [ton-m].

Fuente: Datos de analisis con Minitab 18®.

Con base en los resultados obtenidos de
las variables de salida aleatorias (Ms), se evallan
las Ec. (27) a Ec. (30) y la resistencia a esfuerzos

de trabajo con las Ec. (31) y Ec. (32). El resultado
de la demanda de la Ec. (33) y la resistencia se
presentan en el Cuadro 15.

Cuadro 15. Datos descriptivos de curva normal de esfuerzo de trabajo
N° Viga Posi_cién Media Desvjacic’m Minimo Maximo 95% de confiat_JiIidad de

Caso axial estandar la media

L Sup. -52.397 0.088 -52.725 | -52.089 -52.398 -52.395

Inf. -18.295 0.326 -19.435 | -17.076 -18.301 -18.289

Sup. -48.547 0.047 -48.737 | -48.370 -48.548 -48.546

3 Inf. -32.576 0.174 -33.233 | -31.869 -32.580 -32.573

4 Sup. -48.571 0.087 -48.892 | -48.217 -48.573 -48.569

Inf. -32.486 0.324 -33.800 | -31.296 -32.493 -32.480

! 5 Sup. -50.011 0.218 -50.833 -48.897 -50.015 -50.006

Inf. -27.146 0.809 -31.277 | -24.095 -27.162 -27.130

5 Sup. -46.205 0.120 -46.659 | -45.791 -46.207 -46.201

Inf. -41.263 0.446 -42.797 | -39.577 -41.272 -41.255

. Sup. -45.106 0.225 -45.914 | -44.198 -45.111 -45.102

Inf. -45.339 0.836 -48.709 | -42.344 -45.355 -45.312

L Sup. -58.374 0.045 -58.548 | -58.192 -58.375 -58.374

Inf. 3.881 0.166 3.202 4.526 3.877 3.884

! Sup. -54.447 0.149 -55.073 | -53.900 -54.450 -54.444

3 Inf. -10.689 0.552 -12.717 -8.368 -10.700 -10.678
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Continuacién Cuadro 15

oo | V58 | et | Medin | Pesiincie” [ minmo | waxim | 9% fontapiidad de
4 Sup. -52.994 0.158 -53.667 -52.405 -52.997 -52.991

Inf. -16.079 0.585 -18.264 -13.582 -16.091 -16.068

Sup. -52.194 0.214 -53.026 -51.282 -52.198 -52.187

" > Inf. -19.047 0.794 -22.430 -15.962 -19.062 -19.031
5 Sup. -47.651 0.106 -48.002 -47.243 -47.654 -47.649

Inf. -35.897 0.394 -37.413 -34.598 -35.905 -35.889

7 Sup. -47.575 0.255 -48.609 -46.638 -47.580 -47.570

Inf. -36.182 0.947 -39.655 -32.347 -36.201 -36.164

Resistencia compresion -360.06 12.46 -404.95 -315.17 -360.30 -359.81
Resistencia tension 39.189 0.678 36.671 41.566 39.176 39.202

Unidades en [kg/cm?].

Fuente: Datos de analisis con Minitab 18®.

A partir de los parametros estadisticos de
los estados limites calculados, se realiza el calculo
de los indices de desempefio con la Ec. (37) y
posteriormente con la funcion de Microsoft Office
Excel, mencionada en la seccion de Metodologia.

En el Cuadro 16 se muestran los indices
de desempefio calculados para el estado limite del
momento, mientras que el Cuadro 17, los indices
de desempefio para el estado limite de las
condiciones axiales.

Cuadro 16. indices de desempefio de andlisis en flexiéon
indice de Probabilidad de | Probabilida
N°Caso Viga confiabilidad supervivencia d de falla Atributo
(B) S) (Pr)
1 38.0601 1 0 Excelente
3 43.1181 1 0 Excelente
| 4 43.3353 1 0 Excelente
5 42.4300 1 0 Excelente
6 46.0439 1 0 Excelente
7 45,9634 1 0 Excelente
1 32.8251 1 1.291E-236 Excelente
3 37.8881 1 0 Excelente
" 4 39.3999 1 0 Excelente
5 40.4862 1 0 Excelente
6 44,7387 1 0 Excelente
7 43.7399 1 0 Excelente

Fuente: Datos de andlisis con Minitab 18®.
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Cuadro 17. indices de desempefio de esfuerzos de trabajo

. Tipo Indice de | Probabilidad de | o 1 ijiaq .

N°Caso | Viga fuerza confiabilidad supervivencia de falla (Py) Atributo
(B) S '

1 Superior 24.3174 1 6.4164E-131 Excelente
Inferior 27.3582 1 4.3133E-165 Excelente
3 Superior 24.6687 1 1.1594E-134 Excelente
Inferior 26.1059 1 1.5624E-150 Excelente
4 Superior 24.6665 1 1.2242E-134 Excelente
| Inferior 26.1139 1 1.2675E-150 Excelente
5 Superior 24.5353 1 3.1038E-133 Excelente
Inferior 26.5861 1 4.9145E-156 Excelente
6 Superior 24.8815 1 5.9001E-137 Excelente
Inferior 25.3284 1 7.7737E-142 Excelente
7 Superior 24,9811 1 4.9058E-138 Excelente
Inferior 24.9601 1 8.2948E-138 Excelente
1 Superior 23.7689 1 3.5035E-125 Excelente
Inferior 51.6430 1 2.6468E-136 Excelente
3 Superior 24.1297 1 6.0993E-129 Excelente
Inferior 28.0101 1 6.1202E-173 Excelente
4 Superior 24.2628 1 2.4224E-130 Excelente
" Inferior 27.5492 1 2.2621E-167 Excelente
5 Superior 24.3360 1 4.0781E-131 Excelente
Inferior 27.2932 1 2.554E-164 Excelente
5 Superior 24.7501 1 1.5463E-135 Excelente
Inferior 25.8100 1 3.4238E-147 Excelente
2 Superior 247571 1 1.2999E-135 Excelente
Inferior 24.8212 1 6.6166E-147 Excelente

Fuente: Datos de analisis con Minitab 18®

Capacidad de carga
viva

Como resultado del andlisis de capacidad de carga
viva, se revisa el ‘Rating Factor’ por medio de la
evaluacion en CSi Bridge 2019 del HS-20 con las
caracteristicas observadas en el Cuadro 7.

A continuacion se muestran los factores
de reduccion de resistencia (con base en los
Cuadros 3y 4) y los factores de mayorizacién [con
base en la descripcion de la Ec. (18)] utilizados en
el calculo.
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Cuadro 18. Factores a utilizar
Factores de resistencia Factores de carga
¢c 1.00 yDc 1.25
¢s 0.95 yDw 1.25
Or 0.85 yLL 1.35
Qarga de 0.2 de Qarga
impacto viva

Fuente: Datos de AASHTO, 2011.

Los momentos resultados del momento
producidos por el HS-20 colocados en la misma
posicién que el camion de carga, se muestran en

el Cuadro 19.




Cuadro 19. Efecto del flexién por HS-20 Cuadro 20. Deformaciones
Viga M3-Cl [ton-m] | M3-ClI [ton-m] maximas de prueba de carga
1 36.3048 42.1249 Viga Caso | Caso |l
3 30.7501 21.7144 1 31.67031 46.10144
4 30.2028 19.1845 3 20.16943 28.98829
5 30.7501 17.4061 4 19.44665 29.3545
6 31.5862 12.3130 5 24.98472 34.28984
L 36.3048 55161 6 13.71555 20.62263
Fuente: Datos de analisis con CSi Bridge 2019. 7 11.25839 15 70453
A su vez, se realizé la calibracion por la Fuente: Informacion de prueba de carga de
prueba de carga de diagndstico mediante el factor diagndstico.

K.

En el Cuadro 20 se puede observar las
deformaciones méximas medidas durante la
prueba de carga para el célculo del factor Ka. Las
deformaciones esperadas (tedricas) se
presentaron en la Figura 27.

Por consiguiente, se muestran los parametros
para el calculo de K (suponiendo que se puede
extrapolar a 1.33W [ver Cuadro 5)).

Debido a que el estado limite axial que se
evalla en el trabajo es funciéon del momento en la
viga, evaluado para el estado limite de flexién, el
parametro T/W es el mismo, por consiguiente el Ky
también. Asimismo con el factor Ka, que utiliza los
mismos datos de deformacidn para la realizacion
de la Ec. (21)

Cuadro 21. Parametros de calculo de Factor K
N° Caso Viga TIW Ka Kb K
1 0.607 0.102 0.8 1.081
3 0.460 0.538 0.8 1.430
| 4 0.468 0.474 0.8 1.379
5 0.544 0.266 0.8 1.213
6 0.291 1.367 0.0 1.000
7 0.181 2.375 0.0 1.000
1 0.817 0.004 1.0 1.004
3 1.191 -0.300 1.0 0.700
i 4 1.193 -0.329 1.0 0.671
5 1.212 -0.372 1.0 0.628
6 0.982 -0.260 1.0 0.740
7 2.069 -0.740 1.0 0.260

Por lo tanto, el Rating Factor fue calculado
para cada estado limite de flexién y axial (superior
e inferior), de igual manera que los indices de
desempeifio.

En la Figura 29.a y 29.b, se puede
observar la comparacién del Rating Factor
convencional y el calibrado con la prueba de carga
de diagndstico para ambos casos. Mientras que en
la Figura 30.a 'y 30.b son mostrados para el estado
limite axial.
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Comparacioén de Rating Factor - Caso |

4
3
3
2
2
1
1
0
1 3 4 5 6 7
ERF 1.703 2.105 2.150 2.105 2.035 1.703
ORF-LT 1.842 3.011 2.964 2.553 2.035 1.703
(@)
Comparacién de Rating Factor - Caso Il
12
10
8
6
4
. HI
1 3 4 5 6 7
ERF 1.468 2.981 3.384 3.719 5.219 11.211
ORF-LT 1.474 2.086 2.270 2.334 3.861 2.910

(b)

Figura 29. Comparacion de Load Rating Factor de estado limite de flexion, a) Caso I; b) Caso |l.
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Comparacion de Rating Factor - Caso |

18
16
14
12
10
8
6
4
& IR IR IR IE
0
1 3 4 5 6 7
ERF-s 9.491 11.205 11.408 11.205 10.909 9.491
ERFp-s 10.262 16.027 15.730 13.588 10.909 9.491
ORF-i 3.104 3.664 3.731 3.664 3.567 3.104
ORFp-i 3.356 5.241 5.144 4.444 3.567 3.104
(@
Comparacioén de Rating Factor - Caso Il
70
60
50
40
30
20
’ e Wea U |
0 III_I- (it |_|- |_|- |_|. M
1 3 4 5 6 7
B RF-s 8.179 15.868 17.960 19.795 27.983 62.464
ERFp-s 8.210 11.101 12.048 12.425 20.701 16.215
ORF-i 2.675 5.189 5.873 6.473 9.151 20.427
O RFp-i 2.685 3.630 3.940 4.063 6.770 5.303

(b)

Figura 30. Comparacion de Load Rating Factor de estado limite por esfuerzos de trabajo, a) Caso I; b) Caso
II. [Donde, s: superior; i: inferior]
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Cuadro 22. Resumen de datos criticos

Parametro Viga Caso Magnitud

indice de Conf. — Flexion 1 I 32.8251

indice de Conf. — Axial Superior 1 I 23.7689

indice de Conf. — Axial Inferior 7 I 24.8212
Load Rating — Flexién 1 Il 1.474
Load Rating — Axial Superior 1 Il 8.210
Load Rating — Axial Inferior 1 Il 2.685
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Analisis de resultados

Mediciones de deformacioén

Se debe recalcar que la principal razén por la que
el Instituto Costarricense de Electricidad (ICE)
contrat6 al Centro de Investigacion en Vivienda y
Construccion (CIVCO) para la realizacion de la
prueba de carga sobre el rio Peje, fue para validar
el disefio estructural; debido a que para el
momento en que se llevd a cabo, el puente solo
tenia aproximadamente 1 afio de construido, por
tanto no se esperaba encontrar problemas de
indole estructural.

En la Figura 26.a y 26.b se observan las
deformaciones medidas durante la ejecucién de la
prueba de carga. Se puede notar que conforme
avanza el tiempo, el valor de deformacion tiende a
aumentar levemente, entre 1 y 3 pstrain; lo que
indica la gradual estabilizacién de los elementos
con respecto a la carga impuesta.

La viga 1 presenta mayores las
deformaciones en ambos casos, con una
diferencia significativa a las demas vigas
(aproximadamente 6 pstrain en Caso | y 12 pstrain
en Caso Il, con respecto a la viga 5).

Asimismo se nota que a pesar de que los
casos de carga efectuados en la prueba, poseen
diferentes configuraciones de posicién de las
vagonetas, las vigas se esfuerzan en magnitud en
el mismo orden, siendo de més esforzada a menos
esforzada: 1, 5, 3, 4, 6 y 7. Esto implica una falta
de representacion de lo que se pretende con la
ejecucion de la prueba. Se esperaria contar con un
tercer caso de carga donde los camiones
reproduzcan el Caso Il (donde hay una mayor
deformacion) en el otro carril, con objetivo de
esforzar mas las vigas 7 y 6, por ejemplo vy, asi
determinar mejor el comportamiento de estos
elementos ante las cargas.

Comparacion con modelo
tedrico

En comparacién con el modelo teérico
realizado en CSi Bridge 2019, se puede ver en la
Figura 27.a y Figura 27.b que las deformaciones
tedricas del Caso | son superiores a las medidas,
mientras que en el Caso Il son inferiores en las
vigas 3,4,5,6y7.

Esto remarca el beneficio que se obtiene
de las pruebas de carga de diagndstico, puesto
gue la estructura no necesariamente se deforma
como se predice en el modelo tedrico.

Por ejemplo en el Caso I, la viga 7 se
predecia como la mayor deformacion del sistema
(37.9920 pstrain) pero la realidad indica que posee
la menor deformaciéon (9.2598 ustrain), lo cual
puede indicar que el disefio de los elementos se
desempefia mejor de lo esperado. Ademas
también es relevante como el modelo de CSi
Bridge, repartia las cargas de manera que las
deformaciones en las vigas fueran
aproximadamente “simétricas”, mientras que en la
prueba de carga se observa un comportamiento
“descendiente”.

Esto puede deberse a que en el modelo
tedrico no fue contemplada la acera ni las
barandas como elementos, sino solo como carga,
lo que implica que la reparticion de carga es
equitativa en la estructura. Mientras que en la
realidad, se tiene la acera del lado derecho, lo que
puede proveer de mayor rigidez de ese lado
(donde se ubica la viga 1) y menor rigidez el lado
izquierdo (donde se ubica la viga 6 y 7) lo que
implica que las cargas se transmiten por el lado
con mayor rigidez. Otro factor que pudo influir fue
gue los carriles no miden igual (el derecho mide
3.2 m y el izquierdo 4.0 m), pero los camiones
fueron dispuestos a una distancia igual de
separacion con respecto a la linea de separacion
de carriles, por lo que las cargas esté situadas mas
cerca de la viga 1 que de la viga 7 (ver Anexo 1).
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Enfocandose en el Caso I, se apunta que
el modelo tedrico no es totalmente acertado para
el disefio, pues subestima el comportamiento de
los elementos ante las cargas, debido a que se
obtuvieron deformaciones inferiores a las reales.
En este caso, la diferencia no es tan relevante
(diferencia maxima de 10.6335 pstrain), sin
embargo, se debe tener en cuenta que el puente
tenia un afio de uso y no se registraban dafios
criticos  (ambientales o humanos) que
comprometieran su estructura.

Por tanto, se entrevé que para afios
posteriores conforme el puente ‘envejezca’, las
deformaciones reales pueden aumentar con
respecto al modelo tedrico, lo que sefiala una
advertencia para la  programacion  del
mantenimiento; debido a que entre mayor sean las
deformaciones del puente, mayor sera las fuerzas
actuantes en los elementos.

Pruebas de bondad de
ajuste

En el Cuadro 12, se encuentran los valores de las
pruebas de ajuste para diferentes distribuciones
de probabilidad realizadas al conjunto de datos de
deformaciones. Se puede observar que solo la
viga 1 y 2 del Caso I, cumplen con el nivel de
significancia establecido de a = 0.05 para las
distribuciones normal, gamma y lognormal;
mientras que los otros conjuntos de datos, no
cumplen con ninguna distribucién de probabilidad.

Con base en los procedimientos
encontrados en la bibliografia, se llegd a la
conclusién de que la distribucién mas utilizada
para esta variable es la normal (Xiao et. al., 2014;
Ortiz & Picado, 2017; Frangopol et. al., 2008), por
lo cual se eligi6 esa en los conjuntos de datos que
no cumplia o en su defecto cumplia en la mayoria
(incluyendo la normal).

Sin embargo, esta decision afecta los
resultados posteriores que comprendan la
deformacion medida; especialmente la carga
aplicada (M3 y Mu) puesto que son funcion de esta
variable y por consiguiente tendran la misma
distribucion probabilistica.

Lo recomendable, segun Picado
(comunicacién personal, 2018) es recolectar mas
datos (ejecutar la prueba en un periodo de tiempo

mas largo) o bien realizar una investigacion mas
exhaustiva acerca del manejo de los datos no
normales. Esta segunda opcién toma relevancia
en el calculo del indice de confiabilidad (B), debido
a que su ecuacion de calculo es funcién de las
distribuciones de probabilidad que sigan Ila
resistencia y la carga; por tanto si poseen otra
distribucion diferente a la normal, la férmula
utilizada en este trabajo no es factible de usar.

Se aconseja la lectura de la tesis “Target
Reliability Analysis for Structures” de Hooman
(2015) [de libre acceso], donde se expone
ampliamente el célculo del indice de confiabilidad
si la carga o resistencia siguen una distribucién
gamma o lognormal, por ejemplo.

Simulacion de Monte Carlo
en variables de entrada

Como se menciona en las secciones de
Marco Tedrico y Metodologia, la utilizacién de la
simulacién de Monte Carlo requiere la establecer
preliminarmente la distribucién de probabilidad de
la variable.

En la Figura 28 (a — f) se observa los
resultados graficos de las diferentes distribuciones
normales simuladas con el método de Monte
Carlo. Como se explicé anteriormente, si esta no
es la distribuciéon que mejor se ajusta al origen de
los datos, esto puede afectar los resultados
posteriores puesto que van a adoptar la
distribucion de las variables de entrada.

Se denota que los intervalos de 95% de
confianza se conservan en un espacio
relativamente pequefio, para todas las variables,
sin embargo, existen datos distantes de las media
dentro del 5% de probabilidad restante. Esto
implica que de 9500 muestras de cada 10000
estaran en un rango aceptable, y 500 muestras de
cada 10000 seran datos alejados del promedio.

Tomar en cuenta estos valores dentro del
5% fuera del intervalo de confianza, para las
variables iniciales cobra importancia, debido a que
a través del tiempo sus valores con variables con
respecto al promedio especificado en planos.

Por ejemplo, el concreto es un material
gque si esta en Optimas condiciones suele
aumentar su resistencia a la compresion conforme
avanza en el tiempo, como se demuestra en Al-
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Manaseer et. al. (2011)3; pero que puede verse
afectada por condiciones ambientales severas o
accidentes de vehiculos (que son comunes en
puentes). Asimismo la resistencia de traccion vy el
area transversal del acero de presfuerzo, que si
bien no suele ser mayor al especificado, conforme
avanza el tiempo, fendmenos frecuentes como la
corrosion o las pérdidas por friccion o elasticidad,
pueden disminuir estas caracteristicas.

Analisis de fuerzas externas

En el Cuadro 14 y Cuadro 15, se pueden observar
los valores de momento y esfuerzo de trabajo
Ultimo efectuados en la viga debido a la carga
muerta estructural y de accesorios, asi como por
la carga viva de las vagonetas de la prueba de
carga de diagnéstico.

Debido a que el momento dltimo fue
calculado con base en las deformaciones
medidas, la viga con mayor momento actuante
para cada caso es la 1, con 109.6146 ton-m (Caso
) y 124.4138 ton-m (Caso Il). Por consiguiente,
también es la més esforzada en los esfuerzos de
trabajo por el Caso Il tanto en el superior (-58.374
kg/cm?) como inferior (3.881 kg/cm?).

Se observa en el Cuadro 15 que todos los
valores son negativos (compresion) tanto para el
borde superior como inferior, a excepcion del
especificado en el borde inferior de la viga 1 del
Caso Il que esta en tension. Esto se debe a que el
momento ejercido por las cargas externas
flexionan la viga de modo que se producen fuerzas
de compresion arriba y fuerzas de tensién abajo;
sin embargo el acero de presfuerzo flexiona la viga
de manera contraria, es decir fuerzas de
compresion abajo y tension arriba. Por lo cual, si
la carga viva no es lo suficientemente alta, no se
flexionara lo suficiente para superar la compresion
ejercida por el acero de presfuerzo, resultando los
valores negativos en el borde inferior.

Al igual que las variables de entrada, las
fuerzas actuantes poseen un intervalo de
confianza con valores cercanos. Sin embargo, en
este caso, los valores maximos y minimos toman
mayor importancia en la consideracion de los
calculos, debido a que estan basados en los
momentos producidos por las dos vagonetas de la

3 Se compara la resistencia a compresién de cilindros a 35 dias
y 5 afios, dando como resultado un aumento de la media de

prueba de carga de diagnéstico, no obstante, en la
vida de operacion del puente este momento
actuante puede ser superado por el paso de los
vehiculos o camiones que transitan diariamente.

Por ejemplo, se observa en la viga 7, que
a pesar de tener la menor carga de momento
efectuada, también tiene la desviacion estandar
mas alta, en ambos casos, lo que implica que
posee el mayor rango de diferencia probable
(4.2473 ton-m en Caso | y 4.8774 ton-m en Caso
II). Esto reafirma lo recomendado anteriormente,
sobre un caso de carga que esfuerce mas la viga
7, debido a que se comporta con mayor
incertidumbre en los resultados medidos, por
consiguiente, puede que exista un leve problema
a investigar con mayor profundidad.

La resistencia de flexiébn tiene una
desviacion estandar de 3.1738 ton-m, la cual esta
asociada a la incertidumbre tomada en cuenta por
medio de las variables de entrada (resistencia a
compresion del concreto, area y resistencia a
tension del acero de presfuerzo y altura efectiva).
Se aprecia la influencia que posee en la
aleatoriedad de los valores en el rango entre
minimo (233.4213 ton-m) y maximo (257.0034 ton-
m); donde como se explicd anteriormente son
valores probables conforme avance el tiempo y por
lo tanto deben de tomarse en cuenta para un
andlisis de resistencia.

Indices de desemperio

En el Cuadro 16 y 17 se encuentran los indices de
desempefio resultantes del analisis de carga y
resistencia. El indice de confiabilidad critico del
sistema se encuentra en la viga 1, del Caso Il en
el estado limite de esfuerzos de trabajo inferior con
un valor de 23.7689; sin embargo, cabe rescatar
gue este es un estado limite de servicio lo que no
conlleva necesariamente a la falla.

Por otro lado, en el estado limite de falla
por flexién, el indice de confiabilidad més critico es
de 32.8251, que de igual manera corresponde a la
viga 1 del Caso .

Comparando los resultados con el Cuadro
2, se denota que ambos estados limites estan muy
alto en las expectativas de la normativa de la

3.6% y 59.6% en la desviacion estandar, del segundo con
respecto al primero.

METODOLOGIA PARA LA EVALUACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE PUENTES 51



AASHTO, pues el término para la clasificacién del
puente en un estado ‘excelente’ es de B = 9.0.

Segun Hooman (2015), el indice de
confiabilidad se define como “la distancia mas
corta desde el origen hasta la funcién del estado
limite” (ver Figura 31). Esto implica que el puente
posee una distancia holgada hasta la envolvente
de falla de ambos estados limite, lo que lo provee
de un espacio de seguridad amplio.

Con base en el indice de desempefio, se
puede comprobar las probabilidades respectivas
de falla y supervivencia. Segun el indice de
confiabilidad limite de la AASHTO (4.6), la
probabilidad de falla minima antes de ser
‘deficiente’ para un puente es de 2.11E-6. En los
resultados de la probabilidad de falla se aprecia
gue son valores muy pequefios siendo 0 o
tendientes a 0. Lo que conlleva a concluir que la
probabilidad de que el puente del caso de estudio
falle en el estado de cargas analizado es
practicamente imposible y por consiguiente tiene
la capacidad total de supervivencia (100%).

Safe

g Failure

Lirrrit State Function

g(R.Q)=0D

Figura 31. Descripcion grafica de indice de
confiabilidad.

Fuente: Nowak & Collins (2013) en Hooman
(2015).

La probabilidad de falla es un factor que se
debe analizar con atencién, debido a que es el que
indica si la carga puede superar a la resistencia del
elemento, es decir especifica la intersecciéon de
ambas distribuciones probabilisticas. En el articulo
de Ortiz & Picado (2016) se puede observar la
relevancia de este andlisis, puesto que luego de la
ejecucion de una prueba de carga de diagnéstico
sobre un puente sobre el Rio Purires, se identificé
una probabilidad de falla de 0.0477 (4.77%), lo
cual se relacionaba a un 3 = 1.667; mas adelante,

luego de la prueba de carga, el puente fue objeto
de una falla de magnitud importante, que pudo
haberse prevenido si la prueba de carga hubiera
sido efectuada con mayor antelacién de tiempo,
para planear las medidas de mantenimiento
adecuadas.

Capacidad de carga viva

El ‘Rating Factor’ inicial fue evaluado con el HS-20
debido a que se pretendia evaluar los momentos
con en las vigas generados por el camién de
disefio HL-93 pero sin aplicar la carga distribuida,
ya que se queria utilizar un camién similar al
camién de las pruebas de carga. Las cargas
legales de camién similares a las utilizadas en la
prueba de carga de diagnéstico (Type 3) poseian
una carga total menor, por consiguiente iba a tener
un menor efecto de momento en las vigas, lo cual
no se considera producente con el analisis.

El factor de impacto de 20%, fue elegido
con base en el articulo C6A.4.4.3 del Manual de
Evaluacibn de la AASHTO (2011), el cual
especifica que “en miembros longitudinales con
luces mayores a 12.2 m con condiciones menos
severas en el tablero el factor de impacto puede
ser reducido” con respecto al 33% de disefio.

En el Cuadro 19 se encuentran los datos
obtenidos del efecto de momento producido por el
HS-20; donde en comparacion con los
conseguidos en la prueba teorica de diagnéstico
(Cuadro 13), son mayores; lo cual era el efecto que
se deseaba para calibrar de manera mas critica el
‘Rating Factor’.

El Cuadro 21 muestra los resultados del
factor de calibracién por prueba de carga de
diagnostico. En el Caso | en todas las vigas fue de
1 o mayor, lo que indica que para el caso de carga
efectuado, el puente tiene un comportamiento
igual o mejor de lo esperado en el modelo tedrico.
Contrario a esto, en el Caso Il, 6 de las 7 vigas,
poseen un factor menor a 1, lo que sefala que el
puente se comporta de una manera mas critica al
modelo tedrico.

Las Figuras 29.a, 29.b, 30.a y 30.b
demuestran lo mencionado anteriormente. Se
denota como tanto para el estado limite de flexion
como axial (superior e inferior), en el Caso |, el RF
(convencional) es inferior al RFp (calibrado), lo que
implica que el puente tiene una mayor capacidad
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de carga viva que la analizada en el ‘Rating Factor’
convencional. Asi es como en el Caso Il sucede lo
contrario, puesto que el RF es superior al RFp.
Esto se presenta especialmente en la viga 7,
donde el valor inicial es diezmado a casi un cuarto,
lo que implica la reduccién de la carga viva real
soportable del puente.

Comparacion Indice de
confiabilidad - Rating Factor

El objetivo del calculo del indice de confiabilidad y
del ‘Rating Factor’, es demostrar la manera
tradicional junto con la propuesta en este proyecto
(analisis de confiabilidad) para el andlisis de la
seguridad de un puente contra cargas vivas, a
partir de una prueba de carga de diagnéstico.

Se puede notar que la principal diferencia
entre ambos métodos, es que el andlisis de
confiabilidad toma en consideracion las
correlaciones y aleatoriedad “real” de las variables
de entrada para la evaluacién de los estados
limites de falla y servicio, mientras que el ‘Load
Rating’ utiliza factores de mayorizacion de cargas
y reduccion de resistencia para prevenir la
imprevisibilidad de las variables.

Por lo tanto, del andlisis de confiabilidad
se obtiene un resultado en términos probabilisticos
gue abarca diversos posibles resultados, como se
ha explicado en las secciones anteriores; por su
lado en la metodologia del ‘Load Rating’ solo se
evallia un solo resultado posible.

Las diferencias se pueden contemplar de
mejor manera, por medio del Cuadro 22 donde se
muestran los valores més bajos de cada estado
limite analizados con ambas metodologias. El
menor valor conseguido es relevante puesto que
se toma como el valor de todo el sistema de los
elementos analizados del puente.

En el estado limite de flexion, el ‘Rating
Factor’ es de 1.474, lo que implica puede soportar
de manera segura casi un 50% mas de la carga
viva aplicada en la evaluacion; se recalca que es
el valor més critico de este analisis. No obstante,
el indice de confiabilidad es de 32.8251, lo que da
una seguridad alta desde el punto de vista
probabilistico, puesto que la probabilidad de falla
de 1.291E-236, lo cual es practicamente O.

El estado limite de esfuerzos de trabajo,
se divide en el calculo para la fibra superior e
inferior. En la comparacion de estos resultados
presenta de manera mas evidente la diferencia
entre ambos métodos; puesto que el ‘Rating
Factor’ para el axial superior es de 8.210 y el axial
inferior de 2.685, lo que significa que el borde
superior puede soportar con toda seguridad 3
veces la carga del borde inferior; sin embargo, si
se observan los indices de confiabilidad son
practicamente iguales (23.7689 y 24.8212,
respectivamente). Esto implica que para ambos
bordes, la probabilidad de falla es similar, y no
como se concluye con el ‘Load Rating’, por lo tanto
si la carga se asciende gradualmente, es probable
gue se alcance el estado limite de falla con un
aumento reducido entre un borde y el otro y, no
con 3 veces la carga.

La diferencia es causada principalmente
por la relativa incertidumbre de las variables que
no son comunes en las ambas ecuaciones vy la
sensibilidad de esas variables sobre el resultado
final (factores de incertidumbre, desviacion
estandar, resistencia del concreto y del acero
presforzado) (Estes & Frangopol, 2005).

En el Cuadro 15 se muestra que la
resistencia a la compresion utilizada para ambas
ecuaciones, tiene una desviacion estdndar alta
(12.46 kg/cm?), lo cual influye significativamente
en el resultado del indice de confiabilidad, ya que
implica que la variable tiene una dispersion
considerable con respecto a su media y por
consiguiente puede adoptar un rango amplio de
valores.

Desde un punto de vista global, se puede
observar que donde el ‘Load Rating’ tiene mas
seguridad, el indice de confiabilidad es menor
(axial superior) y el mismo efecto se produce en
viceversa (flexion).

Esto se justifica por el hecho de que en
flexion, la carga viva tiene un peso relevante con
respecto a la carga total y eso aunado al factor de
mayorizacion del ‘Rating Factor’ lo hace un factor
critico. En el indice de confiabilidad al no tener
factores de mayorizacion, sino solamente se resta
al igual que los demas efectos, es un niimero bajo
en relacion con la resistencia nominal de la viga,
por consiguiente existe una confiabilidad mas
amplia.
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Por otro lado, en el axial superior, el factor
de carga que tiene mas peso en la carga final es
el acero de presfuerzo y no el efecto por carga
viva, por lo cual el ‘Load Rating’ es mas permisible
en este caso, ya que el acero de presfuerzo reduce
la compresion en ese borde y la carga viva no la
aumenta. Esto si sucede en el indice de
confiabilidad, donde la carga viva aumenta la
compresion y por tanto disminuye la resistencia
remanente, por lo cual es mas bajo.

De igual manera, se debe notar que esta
relacion inversa se debe solamente a la naturaleza
de las ecuaciones y de las cargas, por tanto no se
debe considerar como una guia para saber si el
andlisis de confiabilidad esta correcto.
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Conclusiones

Las metodologias presentadas en el
trabajo, permiten evaluar el nivel de
seguridad del puente desde un punto de
vista probabilistico y deterministico, por
medio del calculo de tres indices de
desempefio y el ‘Load Rating’.

El resultado de los indices de confiabilidad
del sistema sOn  Brexisn = 32.8251;
Baxial-sup = 23.7689; Baxiai-iny = 24.8212.
Todas las vigas de ambos casos de carga
cumplen con el criterio establecido por la
AASHTO para una condiciéon excelente
(B = 9.0) para un analisis probabilistico.

El resultado de los ‘Rating Factor del
sistema son RTp_piex = 1.474;
RTP—axial,sup = 8.210; RTP—axial,inf =
2.685. De igual manera, todas las vigas en
ambos casos de carga, cumplen con lo
estipulado por el Manual de Evaluacién de
la AASHTO (RT = 1.0) para un andlisis
deterministico.

Se concluye que la carga de impuesta en
la prueba de carga de diagndstico no es
suficiente para la evaluacion de la
seguridad del puente, debido a que no
genera esfuerzos flectores significativos
en la estructura que permita cuantificar
correctamente la seguridad, debido a los
altos valores de los indices y ‘Rating
Factor'.

Del andlisis efectuado se determiné que
para los estados limites analizados, las
variables mas influyentes con respecto al
desemperio del puente son: la resistencia
a la compresién del concreto, la
resistencia a la traccion del acero de
presfuerzo, el area transversal del acero

de presfuerzo y la altura efectiva hasta el
acero de presfuerzo.

Alternamente, las deformaciones medidas
en la prueba de carga de diagnéstico son
funcion tanto de la carga aplicada como de
la rigidez de los elementos (y el sistema
en total) y, por consiguiente de su inercia,
por tanto entre mayor son las
deformaciones menor es el desempefio
del puente. En este trabajo no fue
contemplado conceder una variacién a la
inercia de los elementos, ya que no se
contemplé ningin modelo de deterioro
estructural que pudiese causar una
disminucién en esta propiedad.

Con base en la comparacion de ambos
métodos, se concluye que el indice de
confiabilidad  demuestra un  mejor
resultado para la evaluacion de la
seguridad del sistema del puente, al
considerar la variacion de los valores de
entrada y su correlacion en el resultado
final, lo que implica que puede tomar en
cuenta diferentes escenarios de carga y
resistencia. Mientras que el ‘Load Rating’
se recomienda utilizar para conocer si el
puente soporta una determinada vehicular
y no como un homologo de la seguridad
del sistema, ya que solo se analiza un
caso sin considerar posibles efectos de
cargas mayores (mas alla de los factores
de incertidumbre).

Con respecto a los beneficios de la
prueba de carga, se determina que los
encargados del puente, pudieron
corroborar el correcto funcionamiento
estructural de los elementos principales.
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Con base en la prueba de carga de
diagnéstico, se puede obtener una
calibracion del modelo tedrico y un mejor
entendimiento del comportamiento de los
elementos ante las cargas, puesto que
este puede verse afectado por la rigidez
de los elementos no estructurales o
deterioros ambientales y/o humanos que
impliquen en una reparticion de cargas
diferente a la predicha, como se
demuestra en la comparaciéon de
deformaciones medidas y tedricas.

METODOLOGIA PARA LA EVALUACION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE PUENTES



Recomendaciones

Efectuar los casos de carga necesarios
para evaluar el desempefio en
deformacion de la totalidad de las vigas.
En el caso de estudio se propone realizar
un caso de carga similar al Caso Il en el
carril izquierdo.

Analizar con mayor profundidad las
distribuciones probabilisticas utilizadas
para las variables aleatorias, puesto que
Nno necesariamente se comportan como
una distribucién normal, como se observé
en las pruebas de bondad de ajuste. Esta
suposicién puede afectar los resultados
finales y conseguir resultados no
representativos.

Realizar pruebas no destructivas en los
materiales empleados en el puente, para
caracterizar sus propiedades actuales y
tener datos estadisticos reales, con los
cuales es posible determinar la verdadera
distribucion de probabilidad, asi como el
valor real para el célculo de estados
limites. En este trabajo los valores
utilizados son los de planos as-built.

Utilizar un programa con mayor capacidad
como Matlab® para la Simulacién de
Monte Carlo, pues se considera que
10,000 datos no son suficientemente
representativos para la cantidad de
variables aleatorias que se toman en
cuenta para el célculo de los indices de
desempefio. En el estudio de Xiao et. al.
(2014) fueron utilizados 5,000,000 de
iteraciones para el andlisis del indice de
confiabilidad del estado de limite por
flexion, lo que deja muy corto el nimero
de iteraciones utilizado en este trabajo.

La metodologia para el calculo de los
indices de desempefio requiere de un
proceso largo que necesita de la
identificacion de variables criticas, asi
como su caracterizacion estadistica,
ademas de que el analista posea
conocimientos basicos de probabilidad y
estadistica matematica. Por lo tanto,
tomando en cuenta todo el proceso que se
debe de realizar, este analisis no es
recomendable para pruebas de carga de
diagnostico donde el objetivo es confirmar
el disefio estructural (como en el caso de
estudio), pues la probabilidad resultante
de que pueda fallar es minima, como se
observo en la seccion de Resultados.

Se recomienda realizar este andlisis en
puentes envejecidos, o donde se aprecien
deterioros que puedan comprometer la
salud estructural (corrosion, pérdida de
seccién, agrietamiento, carbonatacion,
entre otros). Y que por lo tanto, la prueba
de carga de diagnéstico sea para evaluar
exclusivamente la seguridad del puente
en términos cuantitativos.

Por otro lado, se recomienda la utilizacién
del ‘Load Rating’ cuando se necesite
confirmacioén del soporte de la estructura
para el paso de cargas especiales que
representen un solo caso de carga.

La prueba de carga de comprobacién (ver
pagina 9) es ideal y mas factible para este
andlisis puesto que se lleva al puente a un
punto critico de carga, lo que puede
predecir de mejor manera la probabilidad
de falla ante eventos extremos de carga
viva.
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Apéndices

Apéndice 1

Fluxogramas de procedimiento: 1) Ejecucion de
prueba de carga; 2) Indicadores de desempefio
estructural de condicién; 3) Diagrama simplificado
de procedimiento del proyecto.

Apéndice 2
Analisis de modo de falla y efecto (FMEA)
Apéndice 3

Modelo estructural en CSi Bridge del puente
sobre el Rio Peje

Apéndice 4

Pruebas de bondad de ajuste para distribucién
normal
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Anexos

Anexo 1

Ubicacion de los camiones de carga

Anexo 2

Resultados de deformaciones medidas en
pruebas de carga de diagnéstico

Anexo 3

Reliability Simulation and Sensibity Analysis of
Prestressed Concrete Bridge — Xiao, X.; Hu, Z. &
Jinhua, T. (2014).
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Analisis de modo de falla 'y
efecto

El andlisis de modo de falla y efecto, es un método
cualitativo que permite la identificacion de
elementos (o procesos) criticos donde se asignan
valores cuantitativos por parte los de expertos en
el tema. Los valores se basan en tres criterios de
probabilidad: severidad, ocurrencia y deteccion.

La severidad indica la relevancia que tiene
una falla del elemento en el funcionamiento del
sistema completo. La ocurrencia se toma en
cuenta la probabilidad de recurrencia de que el
elemento se dafie. Y la deteccion incluye la
probabilidad de detectar la falla a tiempo con

respecto a los controles de ocurrencia. A partir de
estos tres valores, se calcula el nimero prioritario
de riesgo (NPR), donde los elementos (o
procesos) con mayor valor, deben ser controlados
con mayor exactitud.

En este caso se utilizd el andlisis para
justificar por qué es importante medir las
deformaciones en las vigas principales con
respecto a las cargas. Este andlisis no tiene
ningun efecto en el proyecto, puesto que la prueba
de carga ya se habia efectuado. Se incluye
exclusivamente como recomendacion. Los valores
fueron dados por la ingeniera Giannina Ortiz
Quesada, experta en puentes, por medio de una
comunicacion personal (2018).

Cuadro 23. Andlisis de Modo-Efecto de Falla
Potencial Potencial Controles
Component L SE | Causade | OC de DE | NP
Funcion Modo de Efecto de :
e \% Falla U |Ocurrenci| T R
Falla Falla a
Exceso de
Soporte de la Redistribucio carga,
Elemento n de corrosion y
) estructura - L -
Viga or por flexion, | esfuerzos, pérdida de Inspeccién
principal | bor cortante, pérdidade | 9 esfuerzo de 5 visual 7 | 315
transmision J o A
presforzada compresi6é | estabilidad, acero periédica.
de cargas a
n. probable presforzado,
apoyos .
colapso. grietas en
concreto.
Conectividad
. Exceso de
y Se pierde caroa
dismininucié estabilidad carg
sismica,
. n de Elemento | en fuerzas X
Viga . > deformacion .
. deformacion | por flexion, | laterales, . Inspeccion
diafragma . es excesivas, .
es de vigas | cortante, aumenta 5 - 3 visual 8 | 120
rectangular L L . corrosion de A
principales, | compresi6é | vulnerabilida periédica.
de concreto . ) acero de
resistencia a n. d de
refuerzo,
fuerzas elementos .
o grietas en
laterales y primarios
L concreto.
excéntricas.
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Continuacién Cuadro 23

Potencial Potencial Controle
Componen - SE | Causade | OC s de DE | NP
Funcion Modo de Efecto de
te \% Falla U |Ocurrenc | T R
Falla Falla :
ia
Disminucio
_ nde
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espesor
cargas de Elemento i ;
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n de agua
en juntas.
Transferir las
cargas
verticales de Exceso de
superestructu | Compresion, carga
ot Aumenta los PR
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. S flexion de los o
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o, L elementos
de acero rotacion y rotacion L elementos,
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desplazamien | excesiva. uniones
to de la deficientes
superestructu
ra.
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la fundacién, | Deslizamient | superestructu T
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de concreto vertical y excesiva, verticales o . . g
. . 10 | diferencial, | 5 n visual 7 350
colado en | horizontal en cortante, | diagonales en Lo
" o falla de periédica.
sitio los extremos, | deformacién | elementos de suelo
retener de concreto. concreto,
; soportante,
relleno de los desplazamien X
sismos.
accesos to de apoyos
Evitar la
caida de Impacto de
vehiculos, . Inseguridad vehiculos,
Deformacion 2 -
Barandas peatones y . de caida para falta de Inspeccid
: S excesiva, Lt - g
Tipo Flex- ciclista; flexion el transito 2 rigidez, 9 n visual 9 |162
Beam retienen y y peatonal y deficiente periddica.
i . cortante. : )
redireccionan vehicular. unién con
los vehiculos la losa.
desviados
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Continuacion Cuadro 23
Potencial Potencial Controle
Componen - SE | Causade | OC s de DE | NP
Funcion Modo de Efecto de
te \% Falla U |Ocurrenc| T R
Falla Falla ia
Caudal de
Drenaje E Hidroplaneo p,l’eCIpItaCI
. vacuar el 6n mayor
vertical ¢ . de los
agua de Obstruccion ; del
7.5cm g . vehiculos, o L
escorrentia | en la tuberia, . disefiado, Inspeccio
anexo a ficial ; deterioro de h isual
bastion y superficial de | sobrecapacid la estructura 7 desec 0s 9 n visua 9 | 567
. la calzada y ad de : residuales periddica.
viga - por ingreso
e aceras del desague dentro de
principal de agua en su c
: puente la tuberia,
eel estructura
falta de
limpieza.
Permiten la Mal Desgaste,
traslacion y ) L funcionamient obstruccio
- Vibracién por
rotacion de la : o del puente, n por los L
Juntas de fatiga, Inspeccio
! superestructu . sobreesfuerzo agregados .
expansion compresion 7 9 nvisual | 9 |567
ra, s del puente o basura, o
selladas : por los . periddica.
garantizando por falta de desajuste
o elementos :
la contraccion desplazamien de la
y expansion to. fijacion.
Se observa que de los elementos estructurales de En los controles de ocurrencia no fue

la superestructura, las vigas principales son los
gue poseen la mayor severidad, lo que lo convierte
en el elemento mas critico, puesto que también en
comparacion con los demas elementos, el valor de
la deteccion del dafio es ligeramente mas baja.

Los bastiones se presentan como el
elemento més critico de un puente, sin embargo,
estas son estructuras que no poseen una
interaccién variada de las cargas, especialmente
las vivas; como sucede con las vigas principales,
por consiguiente, se considera de mayor prioridad
la medicion en estos ultimos elementos.

tomado en cuenta las pruebas de carga de
diagnostico, debido a que segin Ortiz
(comunicacién personal, 2018), en la vida util de
un puente pueden realizarse un maximo de tres
pruebas, por consiguiente no clasifica como una
alternativa recurrente de control.

Otro elemento importante de medir su
correcto funcionamiento son las juntas de
expansion, debido a que su malfuncionamiento
puede afectar el comportamiento estructural de la
losa al limitar los desplazamientos y por lo tanto
aumentar los esfuerzos internos.
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Modelo estructural del puente sobre el Rio

Peje

El modelo estructural del puente con el cual se
realiz6 el andlisis estructural, para la verificacion y
comparacion con los datos medidos en campo, asi
como de los efectos de las fuerzas tedricos, se
realiz6 con el software CSi Bridge 2019.

Su estructura fue modelada con base en
los planos ‘As-Built’. Dichos planos solo contaban
con la caracterizacion de la superestructura, por
consiguiente los bastiones y cimentaciones por lo
tanto, fue supuesto una viga continua de 8.8 m de
largo y una seccion transversal de 0.8x1 m; por
debajo de los apoyos para simular el efecto de los
elementos de subestructura.

Materiales de los elementos

Los materiales utilizados para el modelo fueron:
concreto preforzado para las vigas, concreto in situ
para la losa, los bastiones y las vigas diafragma; y
el acero de los torones de presfuerzo.

Cuadro 24. Caracteristicas de los
materiales
Material | y [kg/m?] E fcofy
[kg/cm?] | [kg/cm?]
Conc. 2500 | 369873 600
Presf.
Conc.In | 5400 | 252671 280
Situ
Acero 7850 | 2100000 | 17010
Presf.

Fuente: Planos As-Built.

Modelacién de los
elementos

Se modelaron las vigas principales, las vigas
diafragma, los apoyos, los torones y los bastiones

descritos anteriormente. A continuacién se
describen cada uno de los elementos.

Vigas principales

Las vigas principales son vigas T de concreto
presforzado. Son 7 vigas en total, con las mismas
caracteristicas, sin ninguna variacion en la
seccion. Poseen 20,5 m de longitud, y un peralte
de 1.2 m. Las alas y el alma de la viga tienen un
ancho de 0.15 m. Cuenta con dos ductos de
torones en la parte inferior. Fueron modeladas
como elementos ‘Frame’.

150 80 130
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Acero previsto

.210

6 ductos metalicos

o od
en vigas %
025 % /1L 025 B
|
%4 Ganchos G—1
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corrugados @ .05
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1.200

Ducto corrugado

metalico & .06 ™ é

Ducte carrugado

metalico ¢ .075 ]

Aros A—1

t~1

([@ZeANaH

.025

.025 .025

|

Figura 32. Seccion transversal de vigas
principales.

Fuente: Planos As-Built.
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Vigas diafragma

El puente cuenta con tres vigas diagrama, una en
cada apoyo y otra a la mitad del claro. Tanto la viga
diafragma del centro como la del apoyo movil,
tienen un peralta de 0.9 m, mientras que la del
apoyo fijo tiene un peralte de 1.2 m. Todas poseen
un ancho de 0.3 m. Fueron modeladas con la
funcién de elementos ‘Diaphragms’.
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Figura 33. Vigas diafragma, a) apoyo fijo; b)
centro del puente; c) apoyo movil.

Fuente: Planos As-Built.
Apoyos de vigas principales

Los apoyos de ambos lados, con los que cuenta el
puente, tienen la siguiente descripcion:
almohadillas de neopreno de 30x45x5 cm,
reforzada con tres laminas internas de acero A-36
de dureza “Shore A” 6015 de 3 mm de espesor, a
colocar en sitio. En la Figura 34, se observa un
diagrama del apoyo.

Este tipo de apoyos poseen las
caracteristicas de que son compresibles y moviles,
lo que implica que poseen una rigidez limitada, por
consiguiente, no se consider6 conveniente
modelarlos como apoyos simples. Por tanto,
fueron modelados como elementos ‘Link/Support
Property’.

Con base en lo establecido por la
AASHTO (2017), en el capitulo 14, se realizo el
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célculo de las rigideces a compresién y a cortante
de los apoyos de neopreno.

Lémina de ocero 3mm

[ -~ ,
il
ji

Figura 34. Apoyo de neopreno en puente.

0 mm
m
5 mp

5

Para el calculo de las rigideces, se utilizaron las
siguientes ecuaciones, referenciadas a AASHTO
(2017):

e Factor de forma (14.7.5.1-1):

oo Lw
~ 2h(L+W)

e Modulo de compresion de apoyo
elastomérico (C14.6.3.2-1):

E, = 4.8GS?

¢ Rigidez de cortante/compresién de apoyo
elastomético (férmula general):

(G/Ec)A

Risjey ==

Donde, L: largo efectivo en planta del
apoyo; W: ancho efectivo en planta del apoyo; h:
espesor de capa mas grande; G: mddulo de
cortante (Ver Cuadro 25 — 14.7.6.2.-1); t: altura del
apoyo sin contar las laminas de acero; A: area
efectiva en planta.

Ademas, es importante comprobar lo
establecido por el articulo 14.7.5.1, el cual
establece: “todas las capas internas de elastdmero
deben ser del mismo espesor. Las capas externas
(superior e inferior) no deben ser mas gruesas que
el 70% de las capas internas” (AASHTO, 2017).

En el Cuadro 26 se muestra la memoria de
célculo para el célculo de la rigidez a cortante y
compresion de los apoyos.

Cuadro 25. MAdulo de cortante en funcién del grado de dureza

Dureza (Shore A)

Modulo de cortante @ 50

60 70

73°F [ksi] 0.095-0.130

0.130-0.200 0.200 — 0.300

Fuente: AASHTO, 2017.
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Cuadro 26. Rigidez de apoyos de neopreno reforzado

Parametro

‘ Magnitud ‘

Referencia

Dimensiones iniciales

Largo [mm] 450

Ancho [mm] 300

Espesor de plano de apoyo de neopreno [mm] 50

Espesor de neopreno externo [mm] 125

Espesor de neopreno interno [mm] 8 Cumple con articulo 14.7.5.1 - AASHTO
Espesor de laminas de acero [mm] 3

Cantidad de laminas de acero [un] 3

Espesor total de apoyo [mm] 50 Cumple con espesor tedérico
Altura neta de neopreno [mm] 41

Calcu

los preliminar

Largo efectivo de apoyo [mm] 437.2 Se recomienda reducir en ambas
Ancho efectivo de apoyo [mm] 287.2 dimensiones 6.4 mm por cada lado.
Altura neta de neopreno [inch] 1.614

Area en planta de apoyo [inch?] 194.624

Factor de forma (S) [unidimensional] 6.933

Médulo de cortante del material (G) [psi] 130 Tabla 14.7.6.2-1 AASHTO
Médulo de compresién del material (E) [psi] 29996.934 C14.6.3.2-1 AASHTO

Ca

culo de rigidez

Rigidez Vertical en compresién [Ib/inch]

3616794.905

Rigidez Horizontal en cortante [Ib/inch] 15674.380
Célculo de rigidez

Rigidez Vertical en compresién [ton/m] 64588.465

Rigidez Horizontal en cortante [ton/m] 279.912

Fuente: Realizacion propia. Elaborado en Microsoft Office Excel.

Torones de presfuerzo

Los torones de presfuerzo fueron calculados con
base en los ductos que se presentaban en los
planos. Los torones inferiores tienen un area de
6.909 cm?, los superiores de 5.922 cm?Z.

Estos estan pretensados con una tension
tedrica de 13100 kg. Para este trabajo no fueron
calculadas las pérdidas por friccién. Debido a esto,
los elementos se modelaron como ‘Elements’ con
el fin de que el programa los calculara para efectos
del modelo.
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Figura 35. Seccion transversal del puente con
torones.

Fuente: Modelo de CSi Bridge 2019.

En el Cuadro 27 se observan las
coordenadas de ubicacion longitudinal de los
torones con respecto a la superficie de ruedo.
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Cuadro 27. Ubicacion coordenada de torones
PuUNto Long |Elevacion |Pendiente PuUNto Long |Elevacion | Pendiente

(X) [m] [cm] [cm/cm] (X) [m] [cm] [cm/cm]
1 0 -73.3 0 1 0 -43 0
2 100 -84.48 0 2 100 -57.53 0
3 200 -94.5 -0.1118 3 200 -70.59 -0.1453
4 300 -103.35 -0.0885 4 300 -82.13 -0.1154
5 400 -111.04 -0.0769 5 400 -92.16 -0.1003
6 500 -117.56 -0.0652 6 500 -100.7 -0.0854
7 600 -122.93 -0.0537 7 600 -107.75 -0.0705
8 700 -127.15 -0.0422 8 700 -113.31 -0.0556
9 800 -130.2 -0.0305 9 800 -117.39 -0.0408
10 900 -132.1 -0.019 10 900 -119.98 -0.0259
11 982.5 -132.82 | -8.73E-03 11 982.5 -121.02 -0.0126
12 1025 -132.82 0 12 1025 -121.02 0
13 1067.5 -132.82 0 13 1067.5 | -121.02 0
14 1100 -132.63 5.85E-03 14 1100 -120.74 8.62E-03
15 1200 -131.29 0.0134 15 1200 -118.86 0.0332
16 1300 -128.82 0.0247 16 1300 -115.54 0.0482
17 1400 -125.18 0.0364 17 1400 -110.72 0.0631
18 1500 -120.39 0.0479 18 1500 -104.41 0.0779
19 1600 -114.44 0.0595 19 1600 -96.62 0.0929
20 1700 -107.34 0.071 20 1700 -87.33 0.1078
21 1800 -99.07 0.0827 21 1800 -76.55 0.123
22 1900 -89.64 0.0943 22 1900 -64.25 0.1381
23 2000 -79.03 0.1061 23 2000 -50.44 0.1488
24 2050 -73.3 0.1146 24 2050 -43 0

Fuente: Datos de analisis con CSi Bridge 2019.

Cargas del modelo

Las cargas de las vagonetas de prueba de carga,
asi como las del HS-20, fueron modeladas como
cargas puntuales colocadas en la losa del puente
en los respectivos carriles (derecho de 3.2 m e
izquierdo de 4 m; ver Figura 36), para que el
programa las distribuyera y se generara una
distribucion de cargas mas aproximada a la
realidad que solo utilizando las vigas.

Asimismo, las cargas de los accesorios,
fueron colocadas en de forma distribuida en las
siete vigas del puente, debido a que la AASHTO
2017, permite hacer esto si los accesorios son
colocados luego del endurecimiento del concreto
de la estructura.
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Figura 36. Modelo estructural, a) carriles del puente; b) vista en 3D; c) torones de presfuerzo; d) vista
transversal en apoyo; e) puente deformado por carga muerta.

Fuente: Modelo de CSi Bridge 2019.
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Pruebas de bondad de ajuste

A continuacion se presentan los graficos de las 95, utilizado en lugar del promedio. Se muestran
pruebas de bondad de ajuste aplicadas a los datos primero las del Caso | y seguidamente Caso lI;
de deformacion obtenidos en las pruebas de siendo 6 figuras para caso.

carga. Los graficos incluyen el corte en el percentil
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Fuente: Datos de analisis de prueba de carga con Minitab 18®.
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Figura 37. Ubicacién de camiones de carga, a) Caso I; b) Caso Il.
Fuente: CIVCO, 2017.
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Cuadro 28. Resultados de deformacion de prueba de carga — Caso |

N° Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 4 Viga 5 Viga 6 Viga 7

1 -31.34772 | -0.1070134 | -19.43629 | -18.93636 | -22.99654 | -12.58903 | -9.151942
2 -31.46397 | 0.03964107 | -19.72499 | -18.75081 | -22.89889 | -12.63903 | -9.170107
3 -31.26472 | -0.07443649 | -19.61273 | -18.78455 | -23.17561 | -12.73899 | -9.297293
4 -31.21492 0.1210833 -19.64479 | -18.49772 | -23.33835 | -12.78896 | -9.388131
5 -31.48057 | 0.08850644 | -19.66083 | -18.90263 | -23.38723 | -12.73899 | -9.18828
6 -31.36432 0.1047949 -19.58066 | -18.75081 | -23.22444 | -12.80561 | -9.315456
7 -31.24812 0.1862372 -19.74103 | -18.73394 | -23.56625 | -12.78896 | -9.279119
8 -31.31452 0.1862372 -19.78913 | -18.86889 | -23.61507 | -12.88892 | -9.351793
9 -31.28846 0.1615418 -19.89668 | -18.6869 | -23.29152 | -12.79914 | -9.423328
10 -31.38805 0.2104071 -19.60801 | -18.95686 | -23.38922 | -12.83245 | -9.368818
11 -31.40466 0.2266956 -19.86461 | -18.77125 | -23.51941 | -12.81579 | -9.441494
12 -31.1556 0.1941187 -20.07311 | -18.93999 | -23.45431 | -12.86579 | -9.259807
13 -31.67031 | 0.04752259 | -19.92878 | -19.07494 | -23.21014 | -12.61589 | -9.386992
14 -31.33825 0.1778302 -19.80048 | -18.70377 | -23.34034 | -12.74917 | -9.277979
15 -31.1722 0.1615418 -19.72028 | -18.61943 | -23.35661 | -12.76582 | -9.496003
16 -31.23866 0.405927 -19.86461 | -18.82185 | -23.50314 | -12.84913 | -9.441494
17 -31.1224 0.5851583 -19.96085 | -18.70377 | -23.76358 | -12.74917 | -9.514176
18 -31.1556 0.6503122 -19.67218 | -18.82185 | -23.55196 | -12.81579 | -9.714027
19 -30.9564 0.242984 -20.07311 | -18.77125 | -23.55196 | -12.86579 | -9.659525
20 -30.87334 0.6503122 -19.80048 | -18.83878 | -23.60078 | -12.73251 | -9.568679
21 -30.9564 0.6014467 -19.60801 | -18.93999 | -23.79613 | -12.79914 | -9.568679
22 -31.1224 0.6991776 -19.97688 | -18.65317 | -23.61705 | -12.94906 | -9.659525
23 -31.0228 0.6340237 -19.86461 | -18.75438 | -23.42177 | -12.84913 | -9.932052
24 -31.0394 0.4873692 -19.70424 | -18.80498 | -23.8124 | -12.96572 | -9.950225
25 -31.139 0.3407732 -19.91272 | -18.75438 | -23.71476 | -12.93241 | -10.0229
26 -31.0892 0.06381104 -19.78442 | -18.61943 | -23.91011 | -13.01572 | -9.877549
27 -31.139 0.3244847 -19.86461 | -18.83878 | -23.84495 | -13.19896 | -10.0774
28 -31.0062 0.6014467 -19.64008 | -18.73751 | -23.86123 | -13.03237 | -10.00473
29 -31.05618 0.9922529 -19.88076 | -19.05837 | -23.9104 | -13.16579 | -10.22278
30 -31.03958 0.81308 -19.73643 | -18.83902 | -23.9104 | -13.16579 | -10.16827
31 -30.95658 0.6664255 -19.72036 | -18.78842 | -24.18712 | -13.28241 | -10.34996
32 -30.89018 0.3894634 -19.91283 | -18.85589 | -24.12202 | -13.21576 | -10.3863
33 -31.07278 0.5686947 -19.88076 | -19.09211 | -24.20339 -13.399 -10.56798
34 -31.12263 0.6175601 -19.6883 | -19.10898 | -24.10574 | -13.26573 | -10.65882
35 -30.93998 0.7478677 -19.91283 | -19.09211 | -24.46383 | -13.34903 | -10.54981
36 -30.93998 0.7804447 -19.8968 -18.9065 | -24.52893 | -13.36569 | -10.62249
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37 130.00678 | 0.7804447 | -19.86473 | -19.05837 | -24.31731 | -13.48231 | -10.64066
38 130.90678 | 0.6990024 | -19.8166 | -19.26085 | -24.41501 | -13.56562 | -10.71333
39 -30.85698 | 0.6338485 | -10.91283 | -19.14271 | -24.69173 | -13.46565 | -10.85868
40 -30.98078 | 0.6827139 | -19.86473 | -19.26085 | -24.61036 | -13.449 | -10.85868
41 -30.97318 | 0.5524063 | -19.80056 | -19.32833 | -24.52893 | -13.41569 | -10.94952
42 -30.80712 | 0.6501371 | -20.16943 | -19.3452 | -24.72428 | -13.59893 | -10.87685
43 -30.74072 | 0.7152908 | -19.8968 | -19.12585 | -24.98472 | -13.66555 | -11.25839
44 13075732 | 0.7315792 | -19.8968 | -19.22712 | -24.82192 | -13.64889 | -10.87685
45 130.82372 | 0.7967915 | -19.96093 | -18.97403 | -24.62663 | -13.61558 | -10.94952
46 -30.82372 | 0.7641562 | -19.97697 | -19.17645 | -24.82192 | -13.58227 | -11.13121
47 3075732 | 0.7315792 | -19.9449 | -19.05837 | -24.74055 | -13.71555 | -11.0222
48 -30.74072 | 0.6175601 | -19.78453 | -19.24399 | -24.61036 | -13.68223 | -11.00403
49 -30.8571 | 0.6174433 | -19.88082 | -18.99108 | -24.72445 | -13.54905 | -10.80419
50 -30.8073 | 0.7151741 | -20.02516 | -19.32851 | -24.83843 | -13.54905 | -10.80419
51 130.72424 | 0.6337318 | -20.05722 | -19.39598 | -24.77333 | -13.54905 | -10.74969
52 -30.72424 | 0.7803863 | -19.80062 | -19.2273 | -24.8547 | -13.49905 | -10.71335
53 -30.67444 | 0.6825971 | -19.92802 | -19.41285 | -24.74079 | -13.51571 | -10.73151
54 -30.7575 | 0.747751 | -19.81668 | -18.97421 | -24.78961 | -13.4824 | -10.73151
55 307907 | 0.747751 | -19.76855 | -19.17669 | -24.8547 | -13.49905 | -10.76785
56 -30.69104 | 0.6988856 | -19.81668 | -19.05855 | -24.75706 | -13.44909 | -10.69518
57 -30.64124 | 0.6988856 | -19.88082 | -19.44665 | -24.88725 | -13.58236 | -10.67701
58 -30.70764 | 0.6011549 | -19.80062 | -19.31164 | -24.74079 | -13.41578 | -10.76785
59 -30.60804 | 0.6825971 | -19.91289 | -19.21043 | -24.57798 | -13.36578 | -10.73151
60 -30.54164 | 0.7640395 | -19.91289 | -19.24417 | -24.83843 | -13.23251 | -10.58617
61 13065784 | 0.7151741 | -19.89686 | -19.32851 | -24.95235 | -13.4824 | -11.16756

Promedio | 31.004298 ] 19.8332264 | 18.9850666 | 24.0880192 | 13.1712326 | 10.1865804

Percentil | 5 65784 ; 19.60801 | 18.65317 | 23.21014 | 12.73251 | 9.259807
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Cuadro 29. Resultados de deformacion de prueba de carga — Caso |l

N° Viga 1 Viga 2 Viga 3 Viga 4 Viga 5 Viga 6 Viga 7

1 -45.88808 | -7.43746 | -27.71491 | -28.32419 | -32.21947 | -19.51426 | -13.72254
2 -45.53943 |-7.388595 | -27.34604 | -27.85182 | -31.73112 | -19.28105 | -13.57719
3 -45.50617 |-7.323441 | -27.57057 | -27.80115 | -31.92647 | -19.41433 -13.6317
4 -45.45637 |-7.339729 | -27.66678 | -27.98677 | -32.15437 | -19.59757 | -13.81339
5 -45.52283 | -7.22571 | -27.77905 | -27.90242 | -32.07294 | -19.46429 -13.6317
6 -45.58923 |-7.193075 | -27.74698 | -27.98677 | -32.05666 | -19.46429 | -13.59536
7 -45.62243 |-7.241999 | -27.90735 | -28.03737 | -32.17065 | -19.46429 | -13.66804
8 -45.67223 | -7.258287 | -27.97151 | -28.15551 | -32.28456 -19.4976 -13.74071
9 -45.62243 | -7.209363 | -27.93945 | -28.12177 | -32.30084 | -19.51426 | -13.83156
10 -45.58923 |-7.209363 | -27.98755 | -28.17238 | -32.30084 | -19.51426 | -13.90423
11 -45.67223 |-7.160498 | -28.03565 | -28.18925 | -32.41481 | -19.59757 | -13.95873
12 -45.63903 | -7.22571 | -27.98755 | -28.23985 | -32.38226 | -19.68088 | -13.99507
13 -45.70543 |-7.176786 | -28.03565 | -28.30733 | -32.52873 | -19.69753 | -14.08592
14 -45.67223 |-7.290864 | -28.13188 | -28.37486 | -32.62643 | -19.76415 -14.1586
15 -45.70543 |-7.176786 | -28.22811 | -28.35799 | -32.65899 | -19.76415 | -14.12226
16 -45.72203 |-7.160498 | -28.26018 -28.4086 -32.70781 | -19.81415 | -14.17677
17 -45.60583 |-7.209363 | -28.34038 -28.4086 -32.72408 | -19.84746 | -14.28578
18 -45.70543 | -7.160498 | -28.34038 | -28.54354 | -32.72408 -19.8308 -14.24944
19 -45.72203 |-7.160498 | -28.32435 | -28.50981 | -32.82172 | -19.81415 | -14.30394
20 -45.72203 | -7.258287 | -28.27622 | -28.54354 -32.7729 -19.8308 -14.30394
21 -45.59571 | -7.280005 | -28.37572 | -28.50207 | -32.76649 | -19.86862 | -14.45012
22 -45.72851 |-7.247428 | -28.32759 | -28.62021 | -33.02693 | -19.91859 | -14.35927
23 -45.74511 | -7.165986 | -28.31156 | -28.50207 | -32.96183 -20.0019 -14.48645
24 -45.66211 |-7.280005 | -28.39176 | -28.51894 -32.8804 -19.86862 | -14.28659
25 -45.71191 | -7.247428 | -28.43986 | -28.45146 | -32.94556 | -19.88528 | -14.26843
26 -45.72851 |-7.263717 | -28.37572 -28.4852 -32.94556 | -19.90194 | -14.37744
27 -45.77831 |-7.084485 | -28.43986 | -28.56954 | -33.05947 | -19.90194 | -14.37744
28 -45.72851 |-7.100832 | -28.4559 -28.55267 | -33.04321 | -19.91859 | -14.35927
29 -45.82811 |-7.165986 | -28.43986 -28.5358 -33.07575 | -19.86862 | -14.30476
30 -45.89457 | -7.084485 | -28.42383 | -28.55267 | -33.02693 | -19.86862 | -14.32293
31 -45.84477 |-7.149697 | -28.50402 | -28.65395 | -33.07575 | -19.93525 -14.3956
32 -45.82811 |-6.986754 | -28.4559 -28.63708 -33.2711 -19.95193 -14.3956
33 -45.79491 |-7.068197 | -28.53609 | -28.67081 | -33.22228 | -19.88528 | -14.57729
34 -45.89457 |-7.051908 | -28.52006 | -28.58641 | -33.23855 | -20.08521 | -14.55913
35 -45.86137 |-6.954177 | -28.5842 -28.56954 | -33.18973 | -20.03521 | -14.54095
36 -45.87797 |-6.937889 | -28.5842 -28.72142 | -33.18973 | -20.03521 -14.6318
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37 -45.86137 |-7.003043 | -28.56816 | -28.78889 | -33.35247 | -20.11852 | -14.59547
38 -45.81151 | -7.03562 | -28.64836 | -28.63708 | -33.20601 | -20.15183 | -14.70448
39 -45.87797 |-7.051908 | -28.5842 -28.80576 | -33.35247 | -20.18514 | -14.72264
40 -45.86137 |-7.068197 | -28.64836 | -28.78889 -33.4339 -20.13517 | -14.75898
41 -45.90224 |-6.993234 | -28.62014 | -28.91785 | -33.59203 | -20.22379 | -14.86895
42 -45.86898 |-7.025811 | -28.73238 | -28.81658 | -33.51066 | -20.24045 | -14.94163
43 -45.90224 | -7.074677 | -28.71635 | -28.95159 | -33.59203 | -20.34041 -14.9598
44 -45.90224 |-7.090966 | -28.70032 | -29.03593 | -33.72229 | -20.35707 -15.0143
45 -45.88559 [-6.993234 | -28.73238 | -29.00219 | -33.60831 | -20.35707 | -14.97796
46 -46.06824 | -7.090966 | -28.82862 | -29.01906 | -33.72229 -20.3071 -14.97796
47 -46.10144 |-7.090966 | -28.76448 | -28.90092 | -33.57576 | -20.34041 | -15.03246
48 -45.93544 |-7.058389 | -28.87675 | -29.03593 | -33.68968 -20.3071 -15.0688
49 -45.95205 |-7.090966 | -28.79655 | -29.03593 | -33.60831 | -20.27376 | -15.12331
50 -45.85239 |[-7.090966 | -28.78051 | -28.93472 | -33.55949 | -20.27376 | -15.12331
51 -45.91884 |-7.107254 | -28.81258 | -28.91785 | -33.75483 -20.2571 -15.15965
52 -45.86898 |-7.009523 | -28.71635 | -29.00219 | -33.77111 | -20.42369 | -15.17782
53 -45.86898 |-7.009523 | -28.68428 | -29.01906 | -33.73856 | -20.42369 | -15.10514
54 -45.90224 |-7.058389 | -28.76448 | -29.06967 | -33.75483 | -20.35707 | -15.03246
55 -45.90224 | -7.0421 | -28.73238 | -29.01906 | -33.80365 | -20.34041 | -15.15965
56 -45.80259 | -7.0421 | -28.66825 | -29.06967 | -33.73856 | -20.35707 | -15.14148
57 -45.90224 | -7.0421 | -28.70032 | -29.01906 | -33.73856 | -20.32376 | -15.23232
58 -45.86898 |-7.009523 | -28.73238 | -29.03593 -33.8362 -20.35707 | -15.15965
59 -45.86898 |-6.944369 | -28.68428 | -29.08654 | -33.80365 | -20.34041 | -15.21415
60 -45.85239 [-6.928081 | -28.70032 | -29.06967 | -33.78738 | -20.35707 | -15.23232
61 -45.83442 |-6.992067 | -28.76376 -29.0002 -33.88293 | -20.45604 | -15.26848
62 -45.81782 |-6.910566 | -28.68359 | -29.03394 | -33.86665 | -20.40607 | -15.28665
63 -45.78462 | -6.95949 | -28.65149 | -29.08454 | -33.83405 | -20.40607 | -15.26848
64 -45.86762 | -6.95949 | -28.69962 | -29.10147 | -33.85038 | -20.38942 | -15.34116
65 -45.80122 |-7.040933 | -28.66753 | -29.08454 | -33.86665 | -20.43939 -15.432

66 -45.81782 |-7.024644 | -28.61943 | -29.13521 | -34.04567 | -20.50601 | -15.37749
67 -45.80122 | -6.95949 | -28.73169 | -29.13521 | -34.01311 | -20.42273 | -15.35933
68 -45.85101 |-6.894278 | -28.68359 | -29.13521 -33.9643 -20.53935 | -15.61368
69 -45.76802 |-6.812836 | -28.98829 -29.3545 -34.14337 | -20.57266 | -15.63186
70 -45.88422 |-6.910566 | -28.66753 | -29.33763 | -34.27356 | -20.62263 | -15.68636
71 -45.80122 |-6.910566 | -28.63546 | -29.32076 | -34.22474 | -20.55601 | -15.70453
72 -45.71816 | -6.87799 | -28.57132 | -29.27015 | -34.20847 | -20.48936 | -15.54101
73 -45.80122 |-6.910566 | -28.65149 | -29.21955 | -33.85038 -20.4727 -15.59552
74 -45.76802 |-6.910566 | -28.47509 | -29.08454 | -33.88293 | -20.37276 | -15.45017
75 -45.75136 | -6.95949 | -28.50716 | -29.15207 | -33.98057 | -20.42273 | -15.52284
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76 -45.73476 |-6.894278| -28.47509 | -29.06767 | -34.07821 | -20.43939 | -15.55018
77 -45.88422 | -6.76397 | -28.52319 | -29.21955 | -34.02939 | -20.38942 | -15.54101
78 -45.80122 |-6.780259 | -28.41096 | -29.16894 | -34.15965 | -20.50601 | -15.48651
79 -45.73476 |-6.845413 | -28.69962 | -29.16894 | -34.28984 | -20.45604 | -15.48651
80 -45.80122 |-6.910566 | -28.55529 | -29.13521 | -34.17592 | -20.60597 | -15.55918
81 -45.71197 |-6.660985 | -28.37575 | -29.26139 | -34.02 | -20.45175 | -15.61292
82 -45.69537 |-6.709851 | -28.34366 | -29.31205 | -34.1502 | -20.48506 | -15.34038
83 -45.64557 |-6.840217 | -28.35972 | -29.10957 | -34.11764 | -20.48506 | -15.52207
84 4552931 |-6.677274| -28.19932 | -29.0927 -34.02 -20.4684 | -15.54024

Promedio | 45.7801082 - 28.4510654 | 28.7657014 | 33.3414362 | 20.116769 | 14.7816927

Percentil |5 5469 - 27.7517905 | 27.99436 | 32.156812 | 19.4692865 | 13.676215
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ABSTRACT

This paper takes the bridge of the A7 block in the national freeway (Ganzhou
to Chongyi) as an example, according to its practical statistical data, the material
properties and deterministic parameters are treated as random variables. The
distribution function and statistical parameters of the random variables are concluded
through a large number of numerical simulation. The ultimate limit state equation is
derived by strictly adhering to the load and capacity formulas requirements in
Chinese highway bridge design specifications. The reliability index for flexural
capacity is calculated with Monte Carlo method and the sensitivity analysis of key
parameters is carried out. Additionally, the suggestions for construction quality
control are given out.
Key words: random variables; numerical simulation; reliability index; Monte Carlo;
sensitivity analysis

INTRODUCTION

Resistance of a bridge is an important aspect of structural reliability analysis
and evaluation. Because the resistance that affects the reliability of bridge is variable,
we should describe it as consisting of random variables or being a random process.
For instance, Yao Jitao et al. (2000) put forward the concept of a structure’s resistance
being an independent, incremental process and point out the conditions under which
the mean function, the variance function and the correlation coefficient should meet.
In contrast, Zhang and Liu (2004) analyze the resistance probability model for a
bridge in service. They carry out sensitivity analysis of the main parameters and come
to the conclusion that the mean protective layer thickness has a great influence on the
average resistance function. What’s more, the coefficient of variation has little impact
in the resistance probability model.

The Monte Carlo method is one of the basic methods of structural reliability
analysis. Characteristics of this method include: that the simulation convergence
speed has nothing to do with the dimensions of the basic random vector; that the
complexity of the limit state function has nothing to do with the simulation process,
that there is no need to convert the function to linearization or an equivalent normal
random variable (Xu 1985). Guo et al. (Guo, Li and Bian 2004) use the Monte Carlo
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method to calculate the reliability and the failure probability for long-span bridges
under a number of random variables, and describe a preliminary application in the
health monitoring and system evaluation of Runyang Bridge. Du Xing et al. (Du, Luo,
Yang and Wang 2008). use the Monte Carlo method to calculate the reliability and
failure probability of a reinforced concrete girder bridge under the influence of
multiple random variables and analyzes the bridge reliability probability of each fixed
period in the whole design reference period. Based upon the above research results,
the authors of this paper calculates the reliability index for flexural capacity with the
Monte Carlo method and carries out sensitivity analysis of the basic parameters. Also
provided are suggestions for construction quality control.

RELIABILITY ANALYSIS MODEL

Combining consideration of the actual situation of bridge construction in our
country and in order to make the research of practical and general interest, the authors
chose the 30 meter-long, prestressed concrete T beam, which is commonly used in
highway bridge construction in our country, as the prototype and used the data that
comes from the bridge of the A7 block in the national freeway (Ganzhou to
Chongyi) .

For the bridge span that is relatively small, the author mainly considers the
effect of the dead load and live load and calculates the bending moment in the cross
section for these loads. M, isthe bending moment caused by the first phase of dead
load (including the precast beam when it is heavy with the wet concrete of joints). M,
is the bending moment caused by the second phase of dead load (including bridge
deck pavement, railings, etc.). The calculations made assume that each piece of beam
shares the load equally. Truck loading is in accordance with the highway grade I load
standard; thus, for the live load, M3 and M, are respectively the bending moment in
the cross section caused by truck load and impact load. The calculation results are
shown in Table 1.

Table 1. Standard value of the bending moment in the cross section caused by
dead load and live load (Unit AN -m)

M, M, M; My

2613.02 1383.53 2459.12 636.91

RELIABILITY CALCULATION ANALYSIS OF PRESTRESSED CONCRETE
BEAM BRIDGE

Reliability Calculation Functions for Normal Section Flexural Bearing Capacity

For normal section flexural bearing capacity of simply supported prestressed
concrete T beams, there are two types according to the different location of neutral
axis. Calculating the concrete compression zone height and regardless of the
prestressed reinforcement effect (JTG D60-2004):

x=f,4,/(f..b)) (1)
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When x< h}, it represents the first kind of T section and has the neutral axis

located in the flange. The limit state equation for the flexural bearing capacity of the
prestressed concrete cross section can be written as:

X f A
g =R-S=1,4,( _5)_7/0S14d :prp(ho_z; ;‘ ) =% (M1+M2 +M; +M4) (2)
«dPr

When x> h'f, it is the second kind of T section, which has the compressive

zone of concrete out of the scope of flange and the neutral axis located in the web.
For this second kind of T section, the limit state equation for the flexural bearing
capacity of the prestressed concrete cross section can be written as (Yuan 2009):

S >
g =R-S=[,(b,~b)h,(h, —Ef) + foibx(hy —g)—%Sm

[prp —fa (b} _b)h;‘ ]2
2f.b

€)

S .
=SBy =0y =)+ 1, A, = by =D [ (M, +M, + M, +M,)

In the calculation above:
A, 1s prestressed steel bar section area in vertical tensile zone (mm®);

S, 1s tensile strength of prestressed steel bar (MPa);
f.,1s axis compressive strength of concrete (MPa);
b, 'is the effective width of T section compression flange(mm);

b is the web thickness (mm);
h, s effective height of cross section(mm); and

h,' is average thickness of T section compression flange(mm).

Statistical Parameters of Random Variables

The authors take the parameters in the functions as random variables. Their
actual measured data come from the bridge of the A7 block in the national freeway
(Ganzhou to Chongyi); and the numbers are listed as follows: 3473 groups of C50
concrete cube compressive strength values, 1390 groups of flange plate width values,
1191 groups of web width values, 1321 groups of flange plate thickness values, 1816
groups of concrete cover thickness values, 1311 groups of T beam effective height
values. The authors compare these data with numerical simulation and refer to the
related literature at home and abroad. Table 2 then lists the statistical parameters of
the random variable (Li, Wu and Shen 2008; GB/T 5224-2003).
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Table 2. The statistical parameters of random variable

Random | Distribution type The average Coefficient of
variable value of u variation

/, Normal 1312.16 0.0101

4, Normal 4587.00 0.0080

Soa Normal 25.81 0.0344

b, Normal 2403.77 0.0029

b Normal 202.43 0.0004

h, Normal 202.35 0.0056

h, Normal 1822.63 0.0021

Reliability Calculation Results

The bridge security level is level 1, and the destruction form of the cross
section is ductility. According to current code for design of our country’s highway
bridges and the standard for design of highway engineering structure reliability
(GB/T50283 1999), the target reliability index in the design reference period of 100
years 1s 5, =4.7 (GB50153-2008). This article uses the Monte Carlo method to

calculate the reliability index, according to the target reliability index. Upon checking
the normal distribution table, we find that the corresponding failure probability is
1.301, the simulation, therefore, needs to be done at least two (2) million times. The
authors used Matlab software programming to simulate for 5 million times and
calculated that the reliability index is 4.935, which is higher than £, .Thus, the design

is in conformity with the requirements.

Sensitive Analysis of Random Variables

Sensitivity analysis is studying the influence on a model resulting from
changes in the random variables within a certain range. Focus on the random
variables that have large sensitivity coefficients and add strict control to the design
and construction process so as to ensure that the structure possesses sufficient safety.
And this approach can improve the working efficiency without affecting the
calculation accuracy. In this paper, the authors analyze the sensitivity by changing the
mean values and coefficient of variation of the seven random variables in the
functions. Table 3 and Table 4 summarize the results.
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Table 3. Sensitivity of the average value of the random variables
o | A | fa | b | b R | Ry

Percentage increase

of the average value 6 6 37.5 37.5 - - 6
(%)

Percentage increase

of the reliability 2800 | 6207 21 18 - - 1991

index (%)

Table 4. Sensitivity of the coefficient of variation of the random variables
1 4, Ja bf b h} hy

Percentage increase
of the coefficient of 56 57 60 55 - - 57
variation (%)

Percentage increase
of the reliability 34 22 4 4 - - 10
index (%)

The following conclusions can be drawn from Tables 3 and 4:

(1) The sensitivity of bridge resistance to changes in the mean value and in the
coefficient of variation of the random variables show the same trend, but the
influence of mean value is greater than coefficient of variation .

(2) Bridge resistance shows sensitivity to f,,4, and A, with A resulting in the

most sensitivity.
(3) f. and b,' have little impact on the reliability index, while band #,' have

almost no effect on the reliability index.

CONCLUSION

(1) The reliability index calculation result of the bearing capacity for this
bridge is higher than the target reliability index in the standard for design of highway
engineering structure reliability (GB/T50283 1999) with the bridge having been
designed according to current code for design of our country’s highway bridges,
which shows that the design is in conformity with the requirements.

(2) For the random variables in the resistance function of this simply
supported girder bridge, the statistical analysis results show that none of them failed
to exhibit normal distribution, which is in conformity with the existing literature.

(3) From the results of the sensitivity analysis for the different random
variables, in terms of the reliability of the bridge resistance: the tensile strength of the
prestressed steel bar, the steel bar section area and the effective height of cross
section have enormous influence on its reliability. The axis compressive strength of
concrete and the effective width of T section compression flange have a general
influence on its reliability; and the web thickness and average thickness of T section
compression flange have almost no effect on the reliability index.
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From the conclusions above, the author made the following proposals for the
construction:
1) The performance of the prestressed reinforcement material should be strictly
controlled in design and construction.
2) The web thickness and average thickness of T section compression flange can be
used as constants in resistance analysis; meanwhile, requirements for these may
be loosened appropriately in the construction.
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