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RESUMEN

TITULO: ELABORACION DE ABACOS DE DISENO PARA VIGAS EN
HORMIGON ARMADO BASADOS EN CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL"

AUTOR: JOAN SALOMON GALVIS APARICIO™

PALABRAS CLAVES: Confiabilidad, Seguridad Estructural, Optimizacion,
Coeficientes de Seguridad, RBDO, Abacos, Estados Limites.

DESCRIPCION:

La elaboracion de &bacos por medio de optimizacion basada en confiabilidad
mediante el empleo de coeficientes de seguridad parciales (RBDO - SF), fue
desarrollada para la seccién transversal con mayor momento de una viga de
concreto reforzado, en el programa de Nogueira (2010) en el lenguaje de
programacion COMPAQ Visual FORTRAN version 6.6 de Microsoft. Los abacos
se establecieron con el fin de ser una herramienta de disefio.

La optimizacion fue realizada con base al costo de la seccién transversal por
metro lineal ($/m), para la cual, las dos variables de disefio a optimizar fueron el
area de acero y la altura efectiva. La optimizacion se efectu6 teniendo en cuenta
las restricciones impuestas por el cddigo AClI — 318. Para el andlisis de
confiabilidad, las variables aleatorias que se establecieron fueron la resistencia del
concreto, resistencia del acero, el momento debido a la carga muerta y a la carga
viva. Los paradmetros estadisticos y las funciones de distribucion de probabilidades
para las resistencias fueron obtenidas de Nowak (2003), y para las solicitaciones
de Ellingwood et al (1996).

Estos abacos de disefio proporcionan una configuracibn mas econémica que la
obtenida por medio de los coeficientes de seguridad establecida por el c6digo ACI
— 318, para un indice de confiabilidad similar. Esta elaboracién de los abacos sirve
como una metodologia ya que estos dependen del precio de los materiales, de las
resistencias y de los momentos, aunqgue la diferencia con respecto al cédigo ACI —
318 no varia.

" Proyecto de Grado

™ Facultad de Ingenierias Fisico mecanicas. Escuela de Ingenieria Civil. Director: André Teofilo
Beck ingeniero mecanico, Ph.D. Co-director: Oscar Javier Begambre Carrillo ingeniero civil, Ph.D.
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ABSTRACT

TITLE: ELABORATION OF DESIGN ABACUSES FOR REINFORCED
CONCRETE BEAMS BASED IN STRUCTURAL RELIABILITY"

AUTHOR: JOAN SALOMON GALVIS APARICIO™

KEY WORDS: Reliability, Structural Safety, Optimization, Safety Factors, RBDO,

Abacuses, Limit States.

DESCRIPTION:

The elaboration of design abacuses through of reliability — based design
optimization by means of employs the partial safety factors (RBDO — SF), was
development to the cross section with highest bending moment of a reinforced
concrete beam, on the program of Nogueira (2010), in the Microsoft programming
software Compagq Visual FORTRAN version 6.6. These abacuses were established
like a design tool.

The optimization was made based on the cost of the cross section per linear
meter ($/m), for which, the two design variables for optimization were the
reinforced steel area (As) and the effective depth (d). The optimization was made
for the restrictions imposed by the code ACI — 318. For the reliability analysis, the
random variables were the concrete strength, steel strength, and the bending
moment due to the dead load and live load. The statistics parameters and the
probabilities distributions for the concrete and steel strengths were obtained from
Nowak (2003), and for the bending moments were adopted from Ellingwood et al.
(1996).

These design abacuses provide a cheaper configuration than the obtained from
the code ACI 318, for a similar reliability index. This elaboration of design’s
abacuses will serve like a methodology, since these depend of the material prices,
strengths and the other configurations, although, the different with the code ACI
318 is the same.

" Work Degree

™ Faculty of Physical — Mechanical. Civil Engineering School. Director: André Tedfilo Beck,
mechanical engineer, Ph.D. Co-Director: Oscar Javier Begambre Carrillo, civil engineer, Ph.D.
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1. INTRODUCCION

En el disefio y construccion de obras civiles, siempre se han de tomar
decisiones que enmarquen la seguridad de un proyecto. Estas decisiones son
tomadas en base a experiencias, normas de construccion y de disefio, que
permiten ejecutar estas obras basados en unos coeficientes de seguridad, aunque
el disefiador y constructor no tengan una estimativa de cuan segura es o cual es el

riesgo que esta falle.

El trabajo de un ingeniero es siempre tomar decisiones que busquen una
solucion a un problema determinado, la cual permita aparte de cumplir con los
requisitos basicos de una estructura, que son, los requisitos de servicio, seguridad
y robustez, obtener un menor costo, pero también sabiendo y/o controlando el

nivel de riesgo que representa para el publico o usuario que desee utilizarlo.

Para que el disefiador y/o proyectista pueda realizar este analisis de una forma
cuantitativa, se ha desarrollado desde el siglo pasado, un tipo de andlisis que
recibe el nombre de confiabilidad estructural, el cual, en base a requerimientos o
ecuaciones de estado limite, permite calcular la probabilidad de falla de un
elemento o sistema especifico, conforme a un valor llamado indice de
confiabilidad, que es usualmente denotado con la letra griega . Las ecuaciones
de estado limite g X , son desigualdades que representan los posibles modos de
falla que puede tener un elemento o sistema estructural, en funcién de un vector
de variables aleatorias X, que para este caso son los valores de las resistencias
del concreto y acero, también son variables aleatorias para este problema las
acciones o cargas muertas y vivas, ademas de unas variables discretas o
parametros de disefio. En el problema fundamental de confiabilidad esta ecuacion

es escrita de la siguiente forma: g R,S = R — S, donde R representa la

resistencia y S la solicitacion. Cuando estas ecuaciones presentan un resultado
18



negativo para ciertos valores de las variables aleatorias X, se dice que estos
resultados corresponden al dominio de falla del elemento o sistema. Caso
contrario seria si esta tuviese un valor positivo, en tal situacion, estos resultados
corresponden al dominio o regidén de seguridad. En la confiabilidad estructural se
centra la atencion en todos los puntos o valores de las variables aleatorias que

lleven a un dominio de falla.

La probabilidad de falla se calcula en funcion del dominio de falla y en una
distribucion conjunta de probabilidades, la cual depende de las estadisticas y
distribuciones de las variables aleatorias. Estas son transformadas por diferentes
métodos (FOSM, FORM, SORM), que se encargan de convertir las variables
aleatorias X con cualquier distribucion a unas variables aleatorias Y con
distribucién normal estandar. Una vez las variables son transformadas, se evalla
la probabilidad de falla, o si el problema resulta muy complejo, la evaluacion
también puede ser realizada mediante uso de Simulacion Montecarlo. Estos
métodos de transformacion se hacen con el fin de construir la funcion conjunta de
probabilidadesfx (x), y el dominio de la integracion pues en la practica no se tienen

observaciones que permitan directamente determinarla.

En el mejor conocimiento del autor, no se han reportado trabajos en la literatura
que traten de la construccién de 4bacos de disefio basados en confiabilidad. De
ahi que este trabajo represente un aporte cientifico que permitira a un disefiador
obtener la altura y area de acero 6ptima de una viga, teniendo en cuenta un indice
de confiabilidad para una relacibn de carga, asociado también con unas

determinadas resistencias.

Es el objetivo de este trabajo crear estos abacos de disefio basados en

confiabilidad aplicando el método RBDO - SF (Reliability-Based Design

19



Optimization — Safety Factor) para facilitar y ahorrar tiempo de calculo en el disefio
de vigas de hormigén armado teniendo en cuenta su probabilidad de falla.

Para llegar al cumplimiento de este objetivo, se presentan los siguientes

objetivos especificos:

e Encontrar los pardmetros estadisticos pertinentes de las variables
aleatorias para el problema de confiabilidad como lo son la media,
coeficiente de variacion, y posible covarianza entre las mismas, ademas de
las distribuciones de cada una de ellas.

e Determinar las configuraciones relevantes (combinaciones de los
pardmetros del problema) que afecten la confiabilidad de una viga de
hormigon armado.

e Construir los abacos de disefio con las diferentes configuraciones

establecidas para el problema.

Con el desarrollo de este trabajo se busca incentivar el estudio y la
investigacion para otros casos de disefio, promoviendo de esta forma el
conocimiento en confiabilidad estructural para la implementacién de estos abacos

en el disefio de estructural en nuestro pais.

El presente trabajo esta compuesto por ocho capitulos. En los dos primeros
capitulos se presentan la introduccion y los conceptos basicos sobre el
comportamiento mecanico de una viga sometida a flexion, asi como lo
concerniente al tema de confiabilidad estructural y optimizacién mediante el uso de
la misma, siendo esta teoria pertinente para el desarrollo de estos abacos de
disefio. En el siguiente capitulo se construye el problema para el RBDO - SF,
generando en este las variables aleatorias con sus respectivos parametros y
distribuciones, las ecuaciones del estado limite, asi como la funcidén objetivo para

la optimizacién y sus respectivas restricciones. En el siguiente capitulo se
20



establecen los requisitos definidos por el codigo ACI 318. En el capitulo quinto se
constituyen las constantes para el problema que son el ancho y costo de los
materiales que son eje fundamental del analisis de la confiabilidad. Todos estos
datos son ingresados y usados en el programa desarrollado por el estudiante de
pos doctorado Nogueira (2010), apto para este tipo de problemas. En el sexto
capitulo son presentados las formulaciones y los respectivos resultados de las
diferentes configuraciones realizadas en este trabajo. En el capitulo séptimo se
presentan las conclusiones y para finalizar en el dltimo capitulo, las
recomendaciones y observaciones que sean pertinentes. Ademas de la respectiva
bibliografia usada y anexos.

21



2. MARCO TEORICO
2.1. COMPORTAMIENTO MECANICO A FLEXION DE VIGAS EN HORMIGON
ARMADO

2.1.1. Generalidades

El hormigon es un material que tiene un comportamiento y manejo
caracteristico que lo hace muy facil de usar en las construcciones civiles, ademas
que, para la construccion de elementos estructurales no requiere de mano de obra
calificada en comparacion a las estructuras metalicas. Los atractivos que tiene
este material, es su resistencia a la compresion, al fuego y su capacidad de tomar
cualquier forma que se le imponga por medio de formaletas. Su resistencia a la
compresion es alta, lo que lo hace apropiado para elementos sometidos
principalmente a compresion. Pero también tiene una debilidad que puede hacer
gue su uso sea antiecondmico en una estructura, si se usa para ese fin, y es, su
baja resistencia a la tensién. Para contrarrestar esta falencia, se usan barras de
acero, que se disponen en las zonas donde la seccion va a estar sometida a
traccion, combinando asi las ventajas de cada uno. Al material que resulta de esta
combinacion entre el concreto y el acero, se le conoce como hormigén o concreto
reforzado (Nilson, 2001).

2.1.2. Propiedades Mecanicas del Concreto Reforzado

Fundamentos para el Comportamiento del Concreto Reforzado

Para poder realizar un analisis de una secciébn en concreto armado, la
mecanica estructural ha establecido las siguientes premisas que permiten con
buen grado de precision analizar el comportamiento mecanico de ambos
materiales como un conjunto, basandose en varias investigaciones experimentales
(Nilson, 2001):
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e Las fuerzas internas, tales como momentos flectores, fuerzas de corte y
esfuerzos normales y cortantes en una seccién cualquiera de un elemento,
estan en equilibrio con los efectos de las cargas externas en esta seccion.

e La deformacion unitaria en una barra de refuerzo embebida (a tension o a
compresion) es la misma que la del concreto circundante.

e Las secciones transversales planas antes de la aplicacion de la carga
siguen siendo planas para el elemento cargado.

e Debido a que la resistencia a la tension del concreto es tan sélo una
pequefia fraccibn de su resistencia a la comprensién, el concreto en
aguella parte del elemento sometido a tensién estara usualmente fisurado.
Debido a esto, se supone en general que el concreto no es capaz de
resistir ningun esfuerzo de tension.

e La teoria se basa en las relaciones esfuerzo-deformacion reales y en
las propiedades de resistencia de los dos materiales constituyentes o en

alguna simplificacion razonable relacionada.

Resistencia a la Compresién del Concreto

La resistencia a la compresion del concreto es la propiedad mecanica quizas
mas importante o que incide en su utilizacion en las obras civiles. Esta se obtiene
mediante ensayos de probetas cilindricas a los 28 dias de edad y con una
velocidad de carga especificada, este ensayo debe realizarse cumpliendo con lo
estipulado en el numeral 5.6.3 del codigo ACI 318. Como las condiciones de los
laboratorios son usualmente diferentes a las condiciones de obra el ACI 318 en su
numeral 5.3 establece que las resistencias medidas, para una mezcla de concreto,

deben exceder las especificadas a los 28 dias (McCormac, 2002).
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La Figura 1 muestra un conjunto tipico de curvas de esfuerzo — deformacion

para un concreto de densidad normal y de 28 dias, obtenidas a partir de ensayos

de compresién uniaxial realizado con velocidades de carga normal y modelada.

Figura 1. Curvas esfuerzo — deformacién unitaria a la compresion

12

=80
10}
(]
2
=60
g oL
'1'._'-‘."
g - a0 &
=
2 &k
(=]
2
£ —20
a 2k
o 1

! L 0
o Q.00 0002 Q003 0.004
Deformaciin unitaria €, pulgipuig

Fuente: (Nilson, 2001)

La Figura 1 muestra algunas tendencias que a continuacién resaltaremos
(Nilson, 2001; McCormac, 2002):

Las curvas son aproximadamente rectas mientras la carga crece de cero a
un valor entre 1/3 y 1/2 de la resistencia ultima del concreto. Mas alla del
intervalo anteriormente mencionado, el comportamiento del concreto no es
lineal.

Cabe notar que los concretos sin importar su resistencia, alcanzan su
resistencia ultima bajo deformaciones unitarias de aproximadamente entre
0.002 y 0.003.
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e EIl concreto no posee una resistencia a la fluencia definida, mas bien, las
curvas se comportan suavemente hasta sus puntos de ruptura bajo
deformaciones unitarias entre 0.003 y 0.004. En el numeral 10.2.3 del
codigo ACI se establece que la maxima deformacion utilizable en la fibra
extrema sometida a compresion del concreto se supone igual a 0.003.

e También por estas graficas se puede observar que los concretos de baja
resistencia son menos fragiles que los de alta resistencia, o sea, mostraran

mayores deformaciones unitarias antes de romperse.

Resistencia a la Tensién del Concreto

A pesar de que el concreto posee una gran resistencia a la compresion, una de
sus falencias es, la resistencia a la tension. La razon principal para esta baja
resistencia, se debe a que el concreto contiene un gran nimero de grietas muy
finas, que en el caso de la compresién no se ve afectado por que esta hace que
las pequefas grietas se unan, aunque no acontece lo mismo a tension, la cual
provoca que se separen mas. Debido a esto, y a pesar que se desprecia en disefio
por resistencia ultima, esta es una importante propiedad que afecta el tamafio y la

extension de las grietas que se presentan (McCormac, 2002).

El valor de la resistencia a tension es muy dificil de medir mediante una prueba
directa bajo cargas axiales debido al problema de agarre en los especimenes de
prueba que da lugar a concentraciones de esfuerzos y debido también a la
dificultad de alinear las cargas. Por lo tanto, se han desarrollado dos pruebas de
cierta forma indirectas para medir la resistencia a tension del concreto. Estas son
la prueba del médulo de ruptura y la prueba radial del cilindro (McCormac, 2002).
La resistencia a la tension determinada con cualquiera de estos dos ensayos no
presenta una correlacion con la resistencia a la compresion fck, pero si con su raiz

cuadrada y con el tipo de agregados que o constituyen. En la Tabla 1., se
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resumen rangos de valores tipicos para la resistencias determinadas a partir de

ensayos de tension indirecta y a partir del médulo de rotura.

Tabla 1. Rangos aproximados de resistencia a la tension
Concreto de

Concreto de peso

normal (Ib/pulg? p%sb(;plluvllgazr)lo
Resistencia a la tension directa f't 3a5 fck 2a3 fck
Resistencia a la tension indirecta f’ct 6a8 fck 4a6 fck
Médulo de rotura fr 8al2 fck 6a8 fck

Fuente: (Nilson, 2001).

Sumada a esta tendencia, el cédigo ACI en su numeral 9.5.2.3 establece el

siguiente valor para el modulo de rotura en el andlisis del momento critico (M) de

agrietamiento. Este valor es 7.5y fck (fck en psi) 0 0.62Y fck (fck en MPa) para

un concreto de peso normal, donde Y es un factor de modificacion que tiene en

cuenta las propiedades reducidas del concreto liviano.

Propiedades del Acero de Refuerzo

El acero es quiza el mejor material que un ingeniero puede usar
mecanicamente hablando, ya que este proporciona una alta resistencia,
adicionando poco peso a la estructura. Entre sus propiedades mecanicas esta que
posee una resistencia a la fluencia de mas o menos quince veces la resistencia a
la compresion del concreto estructural comin y mas de 100 veces su resistencia a
la tensién (Nilson, 2001). El inconveniente que presenta este material es su costo,
gue es mas elevado, tanto en el material, como en la mano de obra que se debe

disponer.
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Debido a la notoria diferencia entre las resistencias a la tensién que poseen
ambos materiales, y que en comparacion con la resistencia a la compresiéon no es
mucha, se puede aprovechar mejor la combinacion de estos dos materiales en
donde la resistencia a compresion de un elemento sea proporcionada por el
concreto y la resistencia a tension por el acero. De esta manera, en vigas de
concreto reforzado, el concreto resiste la fuerza de compresion, las barras de
acero de refuerzo longitudinal colocadas cerca a la cara de tension resisten las
fuerzas de tension y unas barras de acero adicionales resisten los esfuerzos de
tension inclinados causados por las fuerzas cortantes en las vigas, ademas de
esto, en algunas ocasiones, se puede disponer de barras de acero para resistir
fuerzas de compresion con el fin de reducir la seccién transversal del elemento a
compresion, como es el caso de las columnas. Otras caracteristicas adicionales
gue llevan a un comportamiento en conjunto satisfactorio entre el concreto y acero

son las siguientes (Nilson, 2001):

e Los coeficientes de expansion térmica entre los dos materiales, estan
suficientemente cerca para no producir agrietamiento y otros efectos no
deseables debidos a las deformaciones térmicas diferenciales.

e En tanto que la resistencia a la corrosion del acero descubierto es pobre, el
concreto que rodea el acero de refuerzo le provee una excelente
proteccion.

e La resistencia al fuego del acero desprotegido se ve empeorada por su alta
conductividad térmica y por el hecho de que su resistencia disminuya
considerablemente a altas temperaturas. Por el contrario, la conductividad
térmica del concreto es relativamente baja. De esta manera, los dafios
producidos por una exposicion prolongada al fuego, si es que se presentan,
estdn generalmente limitados a la superficie exterior del concreto y una
moderada cantidad de recubrimiento de concreto proporciona suficiente

aislamiento térmico al refuerzo embebido.
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El tipo mas comun de acero de refuerzo viene en forma de barras circulares
corrugadas. Estos realces en las barras aumentan la resistencia al deslizamiento
entre el acero y concreto, provocando un mejor comportamiento conjunto entre los
dos materiales. En el numeral 3.5.3 del cddigo ACI 318 se establecen los
requisitos minimos para su uso, referenciando las disposiciones de la American
Society for Testing and Materials (ASTM). Este se define por medio del grado, que
es la resistencia minima a la fluencia que este tiene, por ejemplo, un acero de
grado 40 tiene una resistencia minima a la fluencia de 40.000 ksi. En la Figura 2.,

se presentan las curvas tipicas de los aceros de refuerzo.

Figura 2. Curvas tipicas esfuerzo — deformacion unitaria para barras de refuerzo
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Fuente: (Nilson, 2001)

Asi como para las barras corrugadas, existen demas disposiciones en el codigo
ACIl 318 y en las respectivas normas ASTM para los demas tipos de refuerzo
como lo es para el caso de refuerzos revestidos, liso, refuerzo de preesfuerzo,
etc., que permiten y/o ayudan a que estos materiales sean usados de la forma

correcta.
28



2.1.3. Modelo Mecanico para una Viga en Concreto Armado Sometida a Flexion

Como se describié anteriormente, el concreto tiene una deficiencia en resistir
tensién, por lo tanto, una viga hecha con solo ese material, tendria problemas en
resistir los esfuerzos de tensién provocados por la flexién, y la esta fallaria mucho
antes de que las fibras a compresion alcanzaran su limite de resistencia, por lo
tanto el material no se le estaria dando el aprovechamiento adecuado. Para esto
se disponen de barras de acero en la zona de la seccién de la viga donde existan
esfuerzos de tension debidas a la flexion, aunque en algunas ocasiones se

disponen en las zonas de compresion con el fin de proporcionar mayor resistencia.

El comportamiento mecéanico de una viga de concreto armado depende del
comportamiento elastico e inelastico de los materiales, que a su vez, depende de
la magnitud de las cargas a las cuales estan sometidos. Asi, cuando la carga en
dicha viga se incrementa de modo gradual desde cero hasta la magnitud que
producira su falla, claramente pueden distinguirse diferentes estados en su

comportamiento (Nilson, 2001).

Estados del Concreto a Flexién

e Estado | — Esfuerzos Elasticos y Seccidn no Fisurada

Bajo la accion de cargas pequefias en una viga, y mientras el esfuerzo de
tension en el concreto se mantenga por debajo del moédulo de rotura fr, de
manera que no se desarrollen grietas (Figura 3. (a)), la distribucion de
deformaciones y esfuerzos (Figura 3. (b)), son casi iguales a los de una viga
elastica y homogénea (Nilson, 2001). La diferencia con una viga homogénea es
gque esta esta compuesta por dos materiales (acero y concreto), por ello se debe

hacer una transformacion de la seccion por una que sea equivalente y de solo
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concreto (Figura 3. (c)), con el fin de calcular las propiedades de la seccibn como

lo son el eje neutro, momento de inercia, etc.

Figura 3. Estado | — Esfuerzos elasticos y seccion no fisurada
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Fuente:(El autor)

30



La razon de estudio de este estado se debe a que cuando los esfuerzos a

tensidon en el concreto alcanzan el médulo de rotura fr, este empieza a fisurarse.
El valor del modulo de rotura corresponde a 0.62Y fck. Asi, con las propiedades

de la seccion transformada y el médulo de rotura se calcula el momento para el

cual el concreto se agrietaria bajo cargas de servicio, el cual es:

Mcr = fr=1g/(H —y) (Ec. 2.1)

e Estado Il — Esfuerzos Elasticos y Seccién Fisurada

Al incrementarse la carga después de que los esfuerzos a tensién en las fibras
del concreto alcanzaron el médulo de rotura, la viga empieza a fisurarse en la
parte inferior de la misma (Figura 4. (a)), y debido a esto, las grietas se extienden
rapidamente hacia el eje neutro, el cual empieza a desplazarse hacia arriba
(Figura 4. (b)) (McCormac, 2002). Estas grietas solo se presentaran en los puntos
del diagrama de momentos donde el valor del momento exceda el Mcr que se

calculo para el estado anterior.

Siempre y cuando los esfuerzos de compresion en el concreto fc no superen
0.5*fck y el esfuerzo en el acero a tension no supere o alcance el punto de fluencia
fyk, los esfuerzos se pueden calcular con las deformaciones unitarias, ya que
estas todavia se encuentran en el rango elastico de cada material. Para esto y al
igual que en el caso anterior, se usa la seccion transformada, solo que se debe

tener en cuenta que el concreto esta agrietado en tension (Figura 4. (c)).

La razon de estudio de este estado se debe a que esta situacion que se
obtiene generalmente en estructuras bajo cargas y condiciones de servicio, las
cuales desarrollan momentos considerablemente mayores que el momento de
agrietamiento, generando esfuerzos generalmente inferiores al limite puesto al
concreto anteriormente mencionado.
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Figura 4. Estado Il — Esfuerzos elasticos y seccion fisurada
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e Estado Ill — Resistencia a la Ultima

Cuando se incrementa la carga que genera que los esfuerzos en el concreto
sean de un valor mayor a 0.5*fck; los esfuerzos ya no varian linealmente con

respecto al eje neutro (Tabla 5. (b)). En este punto la viga se encuentra fisurada
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no solo en las fibras sometidas a tension donde se presenta el momento méximo,
sino también en puntos cerca a los apoyos donde para los estados anteriores no

estaban fisuradas (Tabla 5. (a)).

El limite de este estado y base del disefio se alcanza cuando el esfuerzo en el
acero alcanza el punto de fluencia y se supone que el esfuerzo en el acero
después de este punto no cambia, en otras palabras, la resistencia de disefio para
el acero es fyk (Tabla 5. (c)). Asimismo, debe ocurrir antes o simultdneamente
cuando el concreto alcance su limite, el cual es mencionado en la seccion 2.1.2
del presente capitulo, donde ocurre falla por aplastamiento cuando este se
deforma entre 0.003 a 0.004, pero que forma conservadora se adopta el valor de
0.003 (Tabla 5. (b)).

Al suponerse que el valor maximo de deformacion que puede alcanzar el
concreto antes de la falla por aplastamiento sea 0.003, y con la realizacién de
varios ensayos bajo diferentes consideraciones de carga y de forma, se pudo
determinar o validar la distribucion de esfuerzos bajo disefio por resistencia ultima,
que tomo6 como referencia los modelos de Whitney, Jensen, y otros (Mattock, Kriz,
& Hognestad, 1961). En el cddigo ACI 318 se establece que, con los resultados de
los ensayos anteriormente mencionados y cumpliendo los dos criterios que se
mencionaron para el acero y concreto, se supone que el diagrama de compresion
curvo equivale a uno rectangular con un esfuerzo medio de 0.85*fck. Ademas se
supone que el diagrama rectangular de altura “a” (Tabla 5. (d)) tiene el mismo

centro de gravedad y la misma magnitud total que el diagrama curvo (Tabla 5.

(b)).
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Figura 5. Estado Ill — Esfuerzos resistencia ultima
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2.2. CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL

2.2.1. Incertezas en Estructuras

Existen numerosos métodos cuantitativos que permiten modelar, analizar y
evaluar una estructura antes de ser construida. A pesar de que algunos de estos
métodos se han vuelto mas sofisticados, trayendo consigo, un analisis y
modelamiento matematico avanzado, simulaciones computacionales y técnicas de
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optimizacion, estos son idealizados bajo asunciones o condiciones, que pueden o
no reflejar de cerca la realidad (Ang & Tang, 1975). Esto se debe a que existen
incertezas en la informacién que se recopila, pudiendo estar incompleta para un
calculo real de las respuestas y consecuencias que traen consigo ante las

decisiones que se tomen, en las diferentes etapas de una estructura.

Estas incertezas se pueden dividir en tres ramas, las cuales son, las incertezas
intrinsecas (o aleatorias), las epistémicas y el error humano. Las intrinsecas son
aguellas que se refieren a las incertezas que son inherentes a una estructura, en
las cuales se destacan los procesos naturales, que afectan una estructura, como
es el caso de las cargas, condiciones ambientales, resistencia de los materiales,

etc., a su vez esta se divide en dos, las cuales son (Beck, 2011):

e Incertidumbre fisica

e Incertidumbre de prediccion

Por otro lado las incertezas epistémicas son las que a través de recoleccion de
datos y/o mas informacion, pueden ser reducidas o eliminadas. Esta al igual que la

intrinseca se divide en tres (Beck, 2011):

e Incertidumbre estadistica
e Incertidumbre de decision
e Incertidumbre del modelo

e Incertidumbre fenomenologica

Por dltimo estda el error humano, que es una importante incerteza en
estructuras, ya que esta puede estar presente en el disefio, construccion, el uso,
etc., de estas. Esta incerteza puede ser considerada por resultados empiricos que
muestran que esta relacionada a dos efectos, que en la practica es modelado

como una interaccién entre ellos (Melchers, 2002):
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e Los errores humanos

e La intervenciéon humana

A pesar que estos se pueden adoptar de forma cuantitativa en un problema, es
sabido que la motivacion y el entrenamiento pueden reducir este tipo de error
(Beck, 2011)

2.2.2. Riesgo

El riesgo se puede definir como la probabilidad de que un determinado nivel de
dafio ocurra durante un periodo especifico o asociado a una actividad. Ademas,
cuantitativamente se puede calcular como el producto de la probabilidad de falla u

ocurrencia de un evento por las consecuencias que este conlleva (Beck, 2011).
RE =PE *=C|[E] (Ec. 2.2)

En los problemas de ingenieria, estas consecuencias son representadas por el
costo que estas fallas generan para una estructura o sistema, debido a que
después de haber calculado los respectivos costos iniciales y de operacion de
estos, es necesario prever el posible costo asociado a que este falle. En muchos
de los casos, es facil cuantificar las consecuencias que trae consigo la falla, como
ejemplo estén, el costo de reparacion o remplazo de miembros dafiados, el costo
de remover una estructura colapsada, reconstruirla, en otros casos puede ser
complicado, como lo es el costo de compensacién por lesiones o muertes de
empleados o de usuarios en general, penalizaciones por dafio ecoldgico, etc.
(Beck & Gémez, 2011).

Matriz de Riesgo

La matriz de riesgo tiene la finalidad de catalogar el nivel de riesgo mediante un

analisis cualitativo del mismo, separandolo en tres clases de riesgo segun la
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combinacion de la clasificacion de la gravedad (Tabla 2.) y la probabilidad de

ocurrencia de un evento (Tabla 3.), como se indica en la figura 2.6. (Beck, 2011).

Tabla 2. Gravedad del evento.

GRAVEDAD DEL EVENTO IMPACTO
En pequefias areas de lugar del evento, con
Evento menor consecuencias mayores a la falta de acciones
correctivas.
e Lesiones serias 0 muertes en la planta o fuera
de ella.
Evento serio e Daflos materiales en un valor de $5 millones en

la planta o $10 millones fuera de ella.

Evento grave Cinco veces mayor que el evento serio.

Fuente:(El autor)

Tabla 3. Probabilidad de ocurrencia del evento.

PROBABILIDAD DE 2
OCURRENCIA (f=fallas/afio) DESCRIPCION DE LA FALLA

Falla o serie de fallas con una probabilidad muy
Baja (f<107™*) pequeiia de ocurrencia dentro de la vida de la
estructura.
Falla o serie de fallas con pequefia probabilidad de
ocurrencia dentro de la vida de la estructura.
Se puede esperar que al menos una falla ocurra
durante la vida de la estructura.

Moderada (10 < f<107?)

Alta (f>1072)

Fuente:(El autor)

La clasificacion resultante proporcionada por la clasificacion de la gravedad y

probabilidad de ocurrencia del evento, es dada en tres franjas (Figura 6.):

e Riesgo Alto (franja roja): en esta franja el riesgo es inaceptable y debe

ser eliminado o mitigado.

e Riesgo Moderado (franja amarilla): en esta franja el riesgo debe ser

controlado y en lo posible eliminado.
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e Riesgo Bajo (franja blanca): los riesgos en esta franja son aceptable y

continuaran asi hasta que el nivel de riesgo tolerable sea reducido.

Figura 6. Matriz de riesgo

Grave

Serio

GRAVEDAD DEL EVENTO

Menor

Baja Moderada Alta
PROB. DE OCURRENCIA

Fuente: (adaptada de (Beck, 2011)).

2.2.3. Variables Aleatorias (VA)

Beck (2011) define una variable aleatoria real X(®w) como una funcién real que
atribuye a cada punto de una muestra o de un espacio muestral Q un valor real x,
tal que el conjunto {X < x} es un evento para cualquier niumero real x. Esto quiere
decir, que para cierto experimento con espacio muestral Q formado por un
conjunto de puntos ®; una variable aleatoria X(w») es obtenida atribuyéndole un
namero x a cada punto o, ademas, el evento mencionado significa que la variable
aleatoria X asume cualquier valor menor o igual a x, y su ocurrencia solo puede
ser determinada en términos de probabilidades. En este trabajo, como se puede
observar en la definicion anterior, las variables aleatorias seran denotadas con

letras mayusculas y sus imagenes o realizaciones con letras minusculas.
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El dominio de una variable aleatoria X es el espacio muestral Q, asi,
dependiendo de la procedencia del espacio muestral Q, una variable aleatoria
puede ser discreta o continua. Para una variable aleatoria discreta el dominio es
formado por un numero finito o infinito contable de valores posibles, y para una
variable aleatoria continua el dominio es formado por un nimero infinito de valores

posibles.

Distribuciéon de Probabilidad de una Variable Aleatoria

Desde que el valor de una variable aleatoria represente un evento { X < x}, la

ocurrencia de este solo puede asumir un valor numérico con una asociada medida

de probabilidad. La regla que describe la medida de la probabilidad asociada con
todos los posibles valores de una variable aleatoria o evento { X < x} es con una

distribucion de probabilidad.

De esta forma, si X es una variable aleatoria, la distribuciéon de probabilidad

pude ser siempre descrita por su funciébn de distribucibn acumulada de
probabilidades (FDA), la cual es:

Fy(x) =P(X £x) (Ec. 2.3)
Para cualquier x en el intervalo (—oo < x < 400).

Por su lado, la derivada de la funcién acumulada de probabilidades en relacién

a x da como resultado la funcién de densidad de probabilidades, la cual es:

dFx(x)

fx x = BT (Ec. 2.4)
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Es notable que la funcién de distribucion acumulada de probabilidades pueda
no ser diferenciable en todo x, por esto, se establece una distincion para cuando

son variables aleatorias discretas, continuas. Para el caso de variables aleatorias
continuas, Fyx(x) es una funcion continua en x aunque no diferenciable en
algunos puntos, debe ser contable (Figura 7. (b)). En el caso de las variables
aleatorias discretas, Fy(x) es discontinua y su funciéon de distribucién de
probabilidades fy x o también llamada py x , funcién de masa de probabilidades

(FMP), puede ser descrita por medio de pulsos (Figura 7. (a)).

Figura 7. Funciones de distribucion de Probabilidades de variables aleatorias
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Fuente:(El autor)

Més detalles sobre los tipos de distribuciones con sus respectivos FDA y FDP
pueden ser consultados en Ang & Tang (1975), Nowak & Collins (2000), Jay L.
DeVore (2005) y Beck (2011).
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Media v Varianza de una Variable Aleatoria

A pesar que la forma de la funcion de distribucion, con sus parametros

asociados describen las caracteristicas probabilisticas de una variable aleatoria,

generalmente esta no se conoce. Para estos casos, existen ciertos parémetros

que ayudan a describir matematicamente las propiedades de una variable

aleatoria. Estos parametros son:

Media (i) o Valor Esperado (E(X)): Es el valor correspondiente con el

centro de gravedad de la funcion de densidad fy x , y es calculada asi:

. +00
Para una VA continua: EX = X *fy x dx (Ec. 2.5)
—o0

Para una VA discreta................ EX = xi*px(xi) (Ec. 2.6)

Varianza (Var X ): Al lado de la media, el siguiente parametro por
importancia es la varianza, la cual es la medida de la dispersion de los

demas valores con respecto a la media. Este es calculado asi:

Parauna VA continua: Var X = . x — ux 2 *fy x dx (Ec.2.7)
. ar = ‘u X . L.

Para una VA discreta:.... Var X =  xi — ux 2 = py(xi) (Ec. 2.8)

Desviacion Estandar (oy): Este valor es dado por la raiz cuadrada de la
varianza.
ox = VarX (Ec. 2.9)

Coeficiente de Variacion (C.0.V. X ): Es una medida que relaciona como
es la dispersion de los valores con respecto al valor de la media, por

tanto este valor es:
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o
C.0.V.y=—2> (Ec. 2.10)
px

e Factor Parcial (A bias factor): Es el valor que relaciona el valor medio de
la variable aleatoria, con el valor caracteristico de la misma, este valor

es calculado asi:

Ay =— (Ec. 2.11)

2.2.4. Estados Limites

Un estado limite es una frontera entre un estado deseable y uno no deseable,
la cual es establecida con base a los requerimientos que una estructura posea. En

la Tabla 4., se pueden apreciar los estados limites tipicos para estructuras.

Beck (2011) destaca tres requisitos basicos que debe cumplir una estructura,
durante su vida proyectada. El primero de estos es el requisito de servicio, el cual
se establece para mantener el funcionamiento adecuado de la estructura. El
segundo es el requisito de seguridad, el cual establece que la estructura no entre
en colapso ante cargas repetitivas y esporadicas. El Gltimo de estos, es el requisito
de robustez, el cual establece que la estructura no sea deteriorada por eventos
accidentales de forma desproporcional a la gravedad del evento. Por otro lado, y
una vez garantizando el cumplimiento de estos requisitos basicos, una estructura
debe también tener en cuenta dos requisitos que le propician al constructor y
usuario un bienestar no estructural, los cuales son el requisito econémico y el
social, respectivamente. Por su lado el codigo ACI 318, en el capitulo 9, establece
los dos estados limites que debe cumplir una estructura para cumplir con sus

requisitos basicos, los cuales son, el estado de resistencia ultima (o estado limite
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altimo) y el estado limite de funcionamiento (o estado limite de servicio). Los

cuales tienen las mismas caracteristicas que los mostrados en la Tabla 4.

Cada estado limite es representado cuantitativamente por una ecuacion escrita
en funciébn a las variables del proyecto, como lo son, las acciones que son
impuesta (cargas, esfuerzos, momentos, etc.), las propiedades de los materiales y
las dimensiones geométricas de una estructura, las cuales son tomadas como
variables aleatorias o0 determinista, dependiendo de su relevancia en el

comportamiento de una estructura. Asi, la ecuacion seria:
g X =g X1,X2,X3, ... .. ,Xn =0 (Ec. 2.12)

Tabla 4. Tipos de estado limite

DESCRIPCION DE LA EJEMPLOS

TIPO DE ESTADO LIMITE FALLA

Deslizamiento, ruptura, colapso
Colapso de toda o progresivo, rotulas plasticas,
parte de la estructura.  inestabilidad, corrosion,  fatiga,

deterioro, fuego, etc.

Ruptura prematura, deformacién o
Dafio deformacion inelastica.

Ultimo (seguro)

Interrupcién del uso Deflexiones excesivas, vibraciones,

Servicio -
normal dafio local, etc.

Fuente:(adaptada de (Melchers, 2002)).

Como se menciond anteriormente, esta ecuacion separa los dos estados que
se pueden presentar en todo proyecto (falla o no falla). Esta distincién se hace por
medio de los casos en que la ecuaciéon da como resultado un valor negativo (falla),
o positivo (no falla o deseable). A partir de esto, se establecen el dominio de la
falla y de supervivencia, donde el dominio de la falla son todos aquellos puntos del
espacio muestral de las variables aleatorias que llevan a la falla de la estructura, y

el dominio de supervivencia son los que no (Figura 8.). De esta forma
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D= xg(x)<0 (Ec. 2.13)

D¢= xg(x)>0 (Ec. 2.14)

Figura 8. Ecuacion de estado limite y dominos

fe()4

9(x)>0
dominio de
supervivencia

Fuente:(El autor)

2.2.5. Probabilidad de Falla

La probabilidad de falla se puede definir como, la posibilidad de que un sistema
falle, no atendiendo las especificaciones del proyecto (Beck, 2011) o violando los
estados limites para los cuales fue proyectada. Para evaluar este, se establece el
evento g(X) <0, para el cual se calcula su probabilidad. Esta es medida
mediante la ecuacién 2.4, en forma de integral, definida para el dominio de la falla,

asi:

PgX)s0 =, fx(x) (Ec. 2.15)
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En la confiabilidad estructural se define como un problema fundamental, al
estado limite que solo considera el efecto de las cargas S resistido por la
resistencia R, para los cuales cada uno es descrito por si funcién de densidad de
probabilidad fg() y fr() respectivamente. Para este estado limite, también se
define un dominio de la falla, en el cual estan todos los puntos de estas variables
aleatorias para los cuales esta ecuacion tiene un valor menos a cero. De esta
forma, para el problema fundamental la ecuacion de estado limite y la probabilidad

de falla serian:

gRS =R-5=0 (Ec. 2.16)
P{R-8}<0 = foR,S(r, s) (Ec. 2.17)

Cuando estas variables son estadisticamente independientes, 0 sea
frs 'S = fr T * fs(s), la probabilidad de falla también puede ser tomada

como lo muestra la ecuacion 2.18, y una explicacion grafica que ayuda a visualizar
lo que es probabilidad de falla es la Figura 9., donde la probabilidad de falla es la
interseccion entre ambas funciones marginales de distribucion de probabilidades

(Figura 9.(b)) y desde otra perspectiva es el volumen bajo la funcién fy x (Figura

9. (a)).
P{R-8}<0 = foR r * fg(s)drds (Ec.2.18)

De esta figura también se puede explicar la existencia de los coeficientes de
seguridad que lo que buscan es que el area achurada en la Figura 9., sea mas
pequefia alejando las medias de cada variable. La aplicacién conjunta de los
factores de carga de resistencia y los factores de mayoracion de cargas esta
dirigida a obtener en forma aproximada, probabilidades de bajas resistencias de
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orden de 1/100 y probabilidades de sobre cargas de 1/1.000. Esto resulta en una
probabilidad de falla estructural del orden de 1/100.000 (Nilson, 2001)

Figura 9. Interpretacion geometrica de probabilidad de falla

fes(rs) ”
/—\f"{ )

v

(@)

nf Rs(1s)

i

(b)

Fuente:(El autor)

A pesar de lo establecido en la ecuacion 2.17, en la practica no se tienen

observaciones que permitan determinar directamente la funcidon conjunta de

densidades fyx(X), como tampoco su dominio de falla y por ende su probabilidad
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(Ec. 2.15). Es por esto que existen los métodos de transformacion (FOSM, FORM,
SORM), que transforman una variable aleatoria X con cualquier distribucion a una
variable aleatoria Y con distribucion normal estandar, ayudando asi a construir la
funcion conjunta de densidades con base en la informacién estadistica existente
de cada variable aleatoria, para después calcular la probabilidad de falla, por otro
lado y cuando el problema es demasiado complejo, en donde los métodos antes
descritos no cumplan a cabalidad con lo requerido para calcular la probabilidad de
falla, la simulacion Montecarlo es usada para el célculo de esta probabilidad una
vez han sido transformadas todas las variables aleatorias. Estos métodos pueden
ser consultados en Nowak & Collins (2000), Melchers (2002), Madsen (2006) y
Beck (2011).

2.2.6. Indice de Confiabilidad

Segun Hasofer and Lind (1974) el indice de confiablidad puede ser definido en
términos geométricos como la distancia mas corta del origen de las variables
transformadas Y, a la superficie de falla (Figura 10.). Este indice es de extrema
importancia porque es el valor que permite calcular la probabilidad de falla para

cada estado limite, y es denotado en la literatura con la letra griega p.

También para un problema de confiabilidad, es importante definir el punto del
proyecto y* (Figura 10.), el cual es el punto sobre el dominio de la falla con mayor

probabilidad de ocurrencia y se encuentra sobre la ecuaciéon de estado limite para
el cual corresponde la minima distancia al origen del espacio normal estandar Y.
De forma general, para un problema n-dimensional el indice de confiabilidad y el

punto de proyecto se encuentra usando la siguiente formulacién de optimizacion:

Buscar el punto: y*

Que minimiza:d=y = yTxy
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Sujeto a: g (y)=0 (Ec. 2.19)

Donde “d” es la distancia entre un punto y cualquiera al origen del espacio
normal estandar, por lo tanto una vez minimizado la distancia se calcula el indice

de confiabilidad que seria:

B=y = yTxy* (Ec. 2.20)

Figura 10. Interpretacion geométrica del indice de confiabilidad y punto de disefio.

A Y2

-

Dominio dé Fally’ ;“
f s Pl s, Deijinie Seguro

AN 7y T L RS

(Y Y)=0/\

Fuente:(El autor)

2.3. DISENO OPTIMO BASADA EN CONFIABILIDAD (RBDO - Reliability-
Based Design Optimization)
2.3.1. Analisis de Confiabilidad en el Disefio de un Elemento Estructural.
De forma general un problema de confiabilidad estructural se puede dividir en
dos tipos, los cuales dependen de la variacidon o no de sus variables en el tiempo

(para el problema fundamental, Ec. 2.16., S (t) y R (t)). De esta forma, para

problemas representados por procesos estocasticos, se dice que el problema de
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confiabilidad es dependiente del tiempo. Por otro lado, cuando el problema solo
envuelve variables aleatorias, se dice que es independiente del tiempo.

En el caso de las cargas, estas se pueden dividir en dos grupos. El primero
corresponde a los fendbmenos naturales (viento, sismo, nieve, etc.) y el segundo a
los impuestos por el hombre (cargas muertas y vivas), ambas, en la mayoria de
los casos son inciertas y estocasticas en naturaleza, por lo tanto, pueden variar en
la posicion y en el tiempo. Es por estos dos casos, que modelar los procesos de
cargas puede resultar un poco dificil. En consecuencia, se busca tener modelos
apropiados, que permitan un analisis menos elaborado, puesto que las cargas son
usualmente el factor de mayor incerteza en un analisis de confiabilidad. Y es mas
facil buscar una mayor coleccién de datos y un modelo para las cargas que refinar
las técnicas para calculo de la confiabilidad. El procedimiento para construir un
modelo probabilistico de una carga en particular es el siguiente (Melchers, 2002):

1. Identificacidén y definicion de las variables aleatorias, las cuales pueden ser
usadas para representar las incertezas en la descripcion de la carga.

2. Seleccién de las distribuciones de probabilidad apropiada para cada
variable aleatoria.

3. Seleccibn de los parametros de las distribuciones usando datos

experimentales.

En el caso de la resistencia de los materiales y haciendo un paralelo con las
cargas, la construccion del modelo probabilistico depende de las propiedades
estadisticas de los materiales, propiedades estadisticas para las dimensiones y
reglas para la combinacién de varios materiales. Partiendo de esto, se ha asumido
y por medio de ensayos, que la resistencia del concreto posee una distribucion
normal (American Concrete Institute (ACI 214R-02), 2002; Nowak A. S. &
Szerszen M. M., 2003; Ellingwood, B.; Galambos, T. V.; MacGregor, J. G. &

Cornell, C. A., 1980).
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2.3.2. Formulacion RBDO para un Elemento Estructural.

En la optimizacion estructural deterministica la funcion objetico es usualmente
el volumen o el peso de la estructura y las restricciones son tomadas de los
requerimientos en los cédigos, para esfuerzos, desplazamientos, deformaciones,
etc. En el caso de la optimizacion estructural basada en confiabilidad, el costo
esperado de la estructura es la funcion objetivo y las restricciones son
requerimientos de confiabilidad conectados con los posibles modos de falla de la
estructura. Uno de los requerimientos de confiabilidad es el indice de confiabilidad
objetivo (Bo), el cual toma en cuenta los requisitos de seguridad de una estructura
en general, de forma tal que los niveles de riesgo sean aceptables. En JCSS
(2001) se proponen valores para indices de confiabilidad objetivos (Tabla 5.)
basados en la consecuencias de la falla, de manera similar con lo establecido en
la Figura 6., que se mide mediante un factor (k) que relaciona el costo total (costo
de construccion + costo de falla) entre el costo de construccion, para los estados

limites ultimos.

Tabla 5. indice de confiabilidad objetivos 8 para estados limites Gltimos
Consecuencias de la falla (k)

Costo relativo de Menor Moderado Alto
la medida de
seguridad k<2 2<k<5 S5<k<10
B Pf B Pf B Pf
Alto 31 107 3.3 5710 % 3.7 10~
Normal 37 10™ 42 10 44 57107
Bajo 42 10 44 5%10°° 47 10 °

Fuente: (JCSS, 2001)

Con esto, la formulacion RDBO para un elemento quedaria de la siguiente

forma:
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min C(2),
sujetoa: ff z =Bz, i=1im
7zl z <zz <zMz, i=1m (Ec. 2.21)

Donde C(z) es la funcion (costo) a ser optimizada, mediante el modelo
presentado en el Anexo A, 5; z es el indice de confiabilidad para el modo de
falla i calculado segun la 2.19., g{* es el limite del indice de confiabilidad que se
adopta dependiendo del problema (Tabla 5.), y en la dltima linea se encuentran
las restricciones para las variables de disefio. El diagrama de flujo para el modelo

RBDO se encuentra en el Anexo B.

2.3.3. Formulacion RBDO-SF (Reliability-Based Design Optimization — Safety

Factor).

Como se observo, la formulacion RBDO requiere de andlisis probabilisticos
cuyo costo computacional, medido en la forma de tiempo necesario para realizar el
proceso de optimizacion es alto. Por tal razén Wu et al. (2001) apud Qu (2004)
desenvolvieron un método basado en factores de seguridad que sustituye las
restricciones de confiabilidad del RBDO clasico por unas restricciones

equivalentes aproximadas deterministas.

Estos factores parciales de seguridad son obtenidas a partir del punto del
proyecto y*, y remplazan a las variables aleatorias por valores basados en esos
factores en la optimizacion de disefio. Para la primera iteracion que se realiza, los
factores parciales de seguridad son los establecidos por la norma, y una vez haya
pasado la primera iteracion, estos son calibrados en cada paso por medio de los
cosenos directores calculados en la busqueda del punto del proyecto y*, que a su

vez es funcion del indice de confiabilidad objetivo, después de la calibracion son
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retomados en la optimizacion de disefio. Para mayor claridad en el Anexo C se
encuentra el diagrama de flujo para esta formulacion, ademés puede ser
consultado en Qu (2004), Nowak (2000) y Nogueira (2010).
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3. CONSTRUCCION DEL PROBLEMA PARA EL RBDO - SF

3.1. CONSTRUCCION DEL PROBLEMA DE CONFIABILIDAD

Existen dos tipos de variables en un problema de confiabilidad, estas son: las
variables de disefio y las variables aleatorias. Las primeras son las variables que
en el problema van a ser optimizadas, mientras que las segundas son las
utilizadas para el andlisis de confiabilidad. Para el problema que se plantea en
este trabajo, el cual es, la optimizacion de la altura efectiva y el area de acero de
la seccion transversal de una viga de concreto armado, se plantean como
variables aleatorias las resistencias del concreto a compresion y del acero a

traccion, asi como de los momentos inducidos por las cargas muertas y vivas.
3.1.1. VARIABLES ALEATORIAS — PARAMETROS Y DISTRIBUCIONES.

Modelo Estadistico de la Resistencia del Concreto y del Acero

Las propiedades mas importantes que posee el concreto reforzado en una
viga, como se menciond anteriormente son su resistencia a la compresion del
concreto fc y la resistencia a la tensién del acero fs. Diversos autores, entre ellos
Ellingwood et al. (1980) y Nowak (2003), encontraron que las funciones de
distribucion acumuladas de probabilidad obedecian a una distribucibn normal
después de dibujarlas en un papel de probabilidad. En el trabajo de (Nowak &

Collins (2000) se puede observar como se usa este papel).

Una vez establecida la distribucion a la cual corresponden las dos propiedades
estructurales mencionadas, se necesita encontrar los parametros estadisticos de
estas, la media de la resistencia (u) y la desviacion estandar (o), para el analisis
de confiabilidad, los cuales se obtienen a partir de: el factor parcial A (bias factor) y

el coeficiente de variacion C.0.V., para ambos materiales estos valores son
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tomados de las tablas de los datos suministrados por Nowak (2003). Para la
resistencia del concreto a compresion fc, se establecen los siguientes valores,

basados en esos datos:

A = —0.000006 fck3 + 0.000967 fck? —0.0537 fck +2.14  (Ec. 3.1)

C.0.V.=0.10 0 10% (Ec. 3.2)

Cabe mencionar que la ecuaciéon del factor parcial (Ec. 3.1) se obtuvo de las
tablas publicadas por Nowak (2003) ya que se presentaron discrepancias al
momento de usar aquella propuesta por ese autor. Para la resistencia a tension
del acero fyk, se encuentran los datos para un acero Grado 420 MPa, para los

cuales se establecen los siguientes valores:

A =1.145 (Ec. 3.3)
C.0.V.= 0.056 5% (Ec. 3.4)
Donde:
_ Hyc . Hys
A=77 fe O 77 fok
(o] g,

_ Orc . Ofs

c.ov.=" 6 s

Hrc Y Hes Resistencia media.

fcky fsk: Resistencia caracteristica o0 nominal.

Orc Y Ofs: Desviacion estandar de la resistencia.
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Modelos Estadisticos para las Cargas Muertas

La carga muerta es el resultado de la accion que ejerce el peso de los
elementos tanto estructurales como no estructurales. Ellingwood (1980), Nowak
(2000), JCSS (2001, Melchers (2002), entre otros, asumen en base a
investigaciones que la carga muerta obedece a una distribucion de probabilidad

normal o es muy cerca a esta.

Por su lado, para establecer los parametros estadisticos para esta distribucion
(LM, Y oump,), €S necesario al igual que para las resistencias establecer los valores
para el factor parcial A (bias factor) y el coeficiente de variacion C.0.V. Dichos
valores fueron establecidos en este trabajo en base a recomendaciones en las
bibliografias antes mencionadas, y en especial la de Ellingwood (1980), que
propone los siguientes valores para estos dos parametros, debido a que los

disefiadores usualmente subestiman la carga muerta total.

A =1.05 (Ec. 3.5)
C.0.V.=0.10 6 10% (Ec. 3.6)
Donde:
Upm
A= b M,
_Om
c.0.v.="pb TIve

un,,- Valor medio de la carga muerta.
My, : Valor caracteristico o nominal de la carga muerta.

au,- Desviacion estandar de la carga muerta.
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Debido al hecho que la carga muerta no varia en el tiempo, los parametros
antes mencionados al igual que la distribucion de probabilidades son usados para
establecer la carga muerta en el tiempo de la vida de la estructura, la cual es de

50 afos.

Modelos Estadisticos para las Cargas Vivas

La carga viva es el resultado de la accién del peso de las personas y sus
posesiones, las cuales dependen del uso que se le dé al predio que se desea
construir. La carga viva total que debe ser soportada por una estructura se puede
dividir en dos. Primero, una carga gue tiene en cuenta la ocupacion o uso que se
le destine a la edificacion y permanece relativamente constante en el tiempo. La
segunda componente tiene en cuenta el peso de las personas y sus pertenencias
en un evento inusual, un ejemplo es el caso de una emergencia, donde la cantidad
de personas por metro cuadrado puede aumentar. Sin embargo, y para propésitos
de disefio es necesario considerar la combinacion de estas dos cargas durante la
vida de disefio de una estructura que es de 50 afos, debido a cambios en la
ocupacion o uso que pueden aumentar o disminuir la carga (Ellingwood, B.;
Galambos, T. V.; MacGregor, J. G. & Cornell, C. A., 1980; Nowak A. S. & Collins
K. R., 2000).

Ellingwood (1980) establece que la carga viva maxima combinada por las
componentes antes mencionadas puede ser modelada por medio de una
distribucion de extremos tipo | (Gumbel — Maximos) para el rango de valores de
probabilidad considerados en estudios de confiabilidad. Esta distribucion tiene
como parametros estadisticos el maximo valor caracteristico o moda de la
distribucion (u,) y un parametro de forma (B), que son calculados con base a la

media (u), desviacion estandar (o)y una constante (y).
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En la literatura se usa al igual que para las variables aleatorias anteriores los
valores del factor parcial A (bias factor) y el coeficiente de variaciéon V, el cual
depende del area de la carga y para este trabajo son establecidos en base a
Ellingwood (1980), de esta forma:

A =1.00 (Ec. 3.7)
C.0.V.=0.256 25% (Ec. 3.8)
Donde:
a=
c.ov.=",

uy, - Valor medio del momento debido a la carga viva.

M, : Valor caracteristico o nominal del momento debido a la carga viva.
oy, . Desviacion estandar del momento debido a la carga viva

Los anteriores valores son establecidos para el periodo de disefio que es de 50
afios y cabe mencionar que aungque uno de los parametros para definir el
coeficiente de variacion varia con el area, pero al final cuando se calcula con el
resto la diferencia es insignificante y puede ser ignorada (Ellingwood, B.;
Galambos, T. V.; MacGregor, J. G. & Cornell, C. A., 1980).

3.1.2. ECUACION DE ESTADO LIMITE ULTIMO

La ecuacién de estado limite para el problema que se plantea se obtendra

mediante uno de los fundamentos establecidos en la seccion 2.1.2., para el cual el
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momento interno debe ser igual al momento externo, por lo tanto, la ecuacién de

estado limite quedaria:

g X,d = MxR,d — st,d (Ec. 3.9)

En donde My es el momento resistente para la seccién, el cual tiene como

variables aleatorias la resistencia del concreto a compresion (fc) y la resistencia a
tension del acero (fs), y como variables de disefio el area de acero (As) y la altura
efectiva (d). De la Figura 12., y haciendo sumatorias de momentos en el eje

neutro, el momento resistente quedaria:

M ypa =085fcp BRZd> 1-2 +Asfsd 1-f,  (Ec.3.10)

Donde:
fc : Resistencia del concreto a compresion.
fs : Resistencia del acero a tension.

B.: Factor que relaciona la distancia “a” del esfuerzo rectangular con la

distancia “C” del diagrama de esfuerzos parabdlico en el concreto (ver Cap. 4)
B: Ancho de la seccion (Figura 12.)

B,: Factor que relaciona la distancia del eje neutro “C” con la distancia “d” del

eje del area de acero, medidas desde la fibra superior (Figura 12.).

d: Distancia medida desde la fibra superior hasta el eje del area de aceros.
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Por su lado, el Mg es el momento externo el cual tiene como variables
aleatorias, el momento producido por las cargas muertas (Mp) y el momento

producido por las cargas vivas (M, ), asi:

M xs,d = MD + ML (EC 311)
My =P,M_ (Ec. 3.12)
M, = w,bLMS (Ec. 3.13)

Donde:
Mj : Momento debido a las cargas muertas.

M, : Momento debido a las cargas vivas.

Yp: Factor que relaciona el momento producido por la carga muerta con

respecto al momento total.

Y, : Factor que relaciona el momento producido por la carga viva con respecto

al momento total.

Los parametros estadisticos para los momentos son establecidos con base a
los encontrados en la literatura para las cargas muertas y cargas vivas, debido a

que los momentos son funcion de las cargas.

3.2. CONSTRUCCION DEL PROBLEMA DE OPTIMIZACION

La construccion de los abacos de disefio se realizara mediante la optimizacion

del costo de la seccion transversal por metro ($/m). Como se menciond
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anteriormente, las dos variables a ser optimizadas son el area de acero a traccion
(As) y la altura util (d) de la viga de concreto optimizadas para diferentes
momentos solicitantes especificados (Msk), bases (B), resistencias del concreto
(fck) y del acero (fyk), betas objetivo (So), ademas de los limites de disefio
establecidos por la ACI para el disefio a flexion, los cuales se presentaran en el

siguiente capitulo.

El problema de optimizacion es formulado en base a los requerimientos del
programa propuesto por Nogueira (2010) el cual fue desarrollado en el lenguaje de
programacion Compagq Visual FORTRAN version 6.6 de Microsoft. Una rutina de la
biblioteca matematica IMSL para Fortran llamada DNCONF fue utilizada como
optimizador, cuyo algoritmo fue desarrollado por Schittkowski (1986) y utiliza el
Método de Programacién Secuencial Cuadratica — SQP (Sequential Quadratic

Programming). De esta forma el método problema de optimizacion es definido

como:
min f(d)
sujetoa: g; d =0;i=1n
gid =20;i=1:m
dinr < d < dgyy (Ec. 3.14)
Donde:

f(d) : Funcién obijetivo.
g; d : Funciones de restriccion.

dinf, dsyp - Limites para las variables de disefio.
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3.2.1. FUNCION OBJETIVO — COSTO

La funcion objetivo que se establece para el problema de optimizacion RBDO —
SF es el costo inicial total de disefio de una seccion transversal de concreto
reforzado por metro lineal ($/m). Esta es establecida para la seccion en la cual se
presenta el momento de solicitacion mayor. De esta forma la funcion del costo

quedaria:
fxd =BHC.+Asp;Cs+ B+2H Cp (Ec. 3.15)
Donde:
C.: Costo de concreto por m* ($/m°)
ps: Densidad del acero (7850 kg/m®)
Cs: Costo del acero por m* ($/kg)
Cr: Costo de la formaleta por m? ($/m?)
3.2.2. RESTRICCIONES PARA EL PROBLEMA DE OPTIMIZACION

El problema de optimizacién que se plantea en este trabajo tiene como fin
disminuir el costo inicial total de una seccién de concreto armado, basado en las
restricciones para las funciones que tienen en cuenta las variables de disefio, y las
restricciones debidas a la norma ACI 318 para las variables de disefio. Estas

restricciones son:
Mgy — Mgq =0

ﬁx - Bxinf =0
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Brsup — Bx 2 0
P~ Piny 20
Psup —P =0 (Ec. 3.16)
Mg, Mg, - Momento flector resistente y solicitante de disefio.

Bxing, Bxsup- Limites para el B, de acuerdo a las disposiciones del codigo ACI

318 (Cap. 4).

Pinf» Psup - Limites para la cuantia de refuerzo segun las disposiciones del

codigo ACI 318 (Cap. 4)

Los momentos de disefio, son los momentos resultantes de la multiplicacion de
las VA por los coeficientes parciales de seguridad calibrados (fcd, fyd, Mpg, M14),
0 en el caso de la primera iteracion, son los establecidos por la horma. En este
punto, es necesario aclara que para este trabajo se trabajo la resistencia del acero
y del concreto como dos VA, no de forma conjunta como es utilizadas en el cédigo
ACI.

Todas estas las condiciones y requerimientos presentados en este capitulo
fueron aplicados en el programa hecho por Nogueira (2010) el cual fue
desarrollado en el lenguaje de programacion Compaqg Visual FORTRAN version

6.6 de Microsoft. Este codigo se encuentra en el Anexo D del presente trabajo.

62



4. DISENO POR RESISTENCIA ULTIMA Y LIMITES DE DISENO PARA

FLEXION — ACI 318 CAPITULO 10

En el disefio por resistencia ultima, el codigo ACI 318 considera, como se

menciono anteriormente, que el diagrama curvo de esfuerzos a compresion en el

concreto se puede remplazar por uno rectangular que tiene la forma mostrada en

la Figura 5 (d). En la seccion C.10.2 del codigo se mencionan las suposiciones

que son necesarias para el analisis de la resistencia de una seccion, tomando

como base la distribucién de esfuerzos antes mencionada, las deformaciones en

el concreto y acero, y demas criterios que son necesarios de aplicar. Estas

hipotesis se encuentran desde el literal C.10.2.2 hasta el C.10.2.7, donde se

establecen las siguientes disposiciones:

Las deformaciones unitarias en el acero de refuerzo y en el concreto se
suponen que son directamente proporcionales a la distancia desde el eje
neutro, excepto para las vigas de gran altura. Esto se debe a lo
mencionado por el numeral 2.1.2. del presente capitulo, donde los ensayos
realizados mostraron este comportamiento.

Se establece que la deformacion unitaria utilizable en la fibra extrema a
compresion del concreto es igual a 0.003. Este resultado, es conservador
al obtenido mediante ensayos donde los valores estan entre 0.003 y 0.004
como se menciono en la seccion 2.1.2.

Cuando el esfuerzo en el acero sea menor que fyk, debe tomarse como el

producto de la deformacién unitaria €s por el médulo de elasticidad del

hacer Es (puede tomarse como 200 GPa). Para deformaciones mayores a
esta el esfuerzo en el acero toma un valor independiente de la
deformacion, el cual es fyk.

La resistencia a la tensién no se toma en cuenta en el disefio a flexion.
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e Para la distribucién de esfuerzos rectangulares anteriormente mencionada
se establecen los siguientes requisitos:

o El esfuerzo en el concreto es uniformemente distribuido con un valor
de 0.85*fc hasta una distancia “a” desde la fibra extrema a
compresion (Figura 5. (d)), donde a = 31C.

o El valor de B; depende de la resistencia del concreto, como se
establecio en las pruebas realizadas. Donde para una resistencia
entre 17 MPa y 28 MPa, [;=0.85. Para valores mayores de
resistencia pero menores que 56 MPa, este disminuye de forma

lineal a razén de 0.05 por cada 7 MPa. De esta forma se tiene que:
[ Para 17 < fck < 28 MPa — B; = 0.85

B1 =Y Para 28 < fck <56 MPa —> B1 = 0.85 — 0.05 = (fck — 28)/7

\ Para fck> 56 MPa — 31 = 0.65

Con estas suposiciones, se da paso al calculo del momento resistente el cual
debe contrarrestar el momento al cual esta siendo sometida la viga, aunque para
esto el ACI 318 tiene unos principios y requisitos generales que son consignados
en la seccion C.10.3, cuya funcién principal es buscar que ante la accion de las
cargas ultimas en una viga esta posea una falla ductil y no explosiva, lo cual se
logra mediante el control de las deformaciones en el concreto y el acero, para lo

cual se establece lo siguiente:

e Existe una falla balanceada o condicion balanceada de deformaciones
cuando la deformacion unitaria maxima en la fibra a compresion en el
concreto alcanza el valor de 0.003 al mismo tiempo que el acero entra en

fluencia alcanzando el valor de deformacion fyk/Es (Figura 11.).
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e Una falla a compresion o seccion controlada por compresion existe cuando
la deformacion unitaria en traccion en el acero es menor o igual fyk/Es, en
el momento que el concreto en compresion alcanza su limite de
deformacion unitaria 0.003 (Figura 11.).

e Una falla por tension o una seccién controlada por tension existe cuando la
deformacion unitaria del acero en tension es igual o mayor a 0.005, justo
cuando el concreto en compresion alcanza su limite de deformacion unitaria
0.003 (Figura 11.).

Figura 11. Tipos de falla en una seccion de concreto armado.

Ec=0.003

%

Falla a Traccion
™~___Falla Balanceada
™___Falla a Compresién

ﬂ @ 0.005

Refuerzo a Traccion

Es=fy/Es

Fuente:(El autor)

Adicional a lo mencionado anteriormente se establece que para el célculo de la
resistencia nominal, la deformacién en el acero € no debe ser menor a 0.004, lo

cual se dispone a fin de remplazar la anterior limitante que era medida por medio
de la cuantia balanceada, la cual para efectos de disefio no debia ser mayor que

0.75*Pp. Aunque para efectos de calculo, tiene un valor mas conservador y

semejante, asi la cuantia maxima permitida se calcula de la siguiente forma:
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Figura 12. Deformacion en el acero minima — cuantia maxima.

Diagrama
Seccion Transversal Diagrama Esfuerzos Deformaciones
[ ) » I ]. OSEATC x Ec=0.003
C ag C
e e ]
H d I
d-C
A
O C? | ======i§ . l
L t=0.004
» B »
(a) (b) (c)

Fuente:(El autor)

Dada la relacién proporcional entre las deformaciones (Figura 12. (c)), se tiene

que:

Ec
Ec+Et

;donde fx = < (Ec. 4.2)

o Bx =

Y remplazando para €t=0.004 (C.10.3.5.) y €c=0.003, se tiene el limite superior

para f,:
o Bysup = 0.4285 (Ec. 4.3)

Haciendo sumatoria en la horizontal y con las dimensiones de la seccion

(Figura 12. (a) y (b)) se tiene:

FH=O

0.85* fcd*B*a = fyd x As;dondea = B, xC
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As _ 0.85xfBxfx*fcd

= Ec.4.4
Pmax Brd Fyd (Ec )
Asi,
B1*fcd
= 0.364 * ——— Ec. 4.5
Pmax Fyd ( )

En otro caso, en el cual la seccién no sea lo suficientemente apta para resistir
las acciones a las cuales est4 sometida, el codigo ACI 318 permite el uso de acero
de refuerzo a compresion, aparte del de traccion. Por otro lado y en caso de que
las dimensiones de la seccion, proporcionen un area de concreto a compresion lo
suficientemente grande que el area de acero sea poca, el codigo establece la

siguiente ecuacion para el calculo de un &rea minima o cuantia minima, la cual es:

As 025 fck

= Ec. 4.6
PmIN Brd Fyk ( )
Pero no menor que:
__As 14 Ec. 4.7
PmiN = o = f_yk (Ec. 4.7)

Este valor generalmente es usado para concretos que tengan una resistencia
menor que 31 MPa, ya que después de esta resistencia la expresion anterior es
menor. Por su lado el limite inferior para B, se toma para una deformacion en el
acero de 0.005, debido a que en los comentarios (R10.3.3.) de la misma norma se
dice que este valor proporciona un comportamiento ductil en la mayoria de

disefios. Por lo tanto el limite inferior para g, quedaria:

0.003
Bxing = 000350005 = 0.375 (Ec. 4.8)
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5. CONSTANTES DE DISENO Y COSTO DE MATERIALES.
5.1. CONSTANTES DE DISENO

5.1.1. Ancho (B) y Recubrimiento

Para la construccion de los abacos de disefio se asume que el ancho B de la
seccion transversal presenta un valor constante predeterminado, en el problema
de optimizacion. Lo anterior implica que este pardmetro es uno de los valores de
entrada necesarios para la obtencion de las variables de disefio 6ptimas (d y As),
sin embargo, se toman diferentes valores para las formulaciones propuestas. Para
el problema de optimizacion estudiado se establecieron valores para el ancho

entre 10 cm y 60 cm.

Por su lado el recubrimiento que se usa para la formulacion de estos dbacos es
de 4 cm, segun la seccion C.7.7.1. (c), del cddigo ACI 318 para vigas y viguetas

no preesforzadas.
5.1.2. Costos de los Materiales (C)

Los costos establecidos en este trabajo fueron obtenidos de la revista
CONSTRUDATA edicion 163 del tercer trimestre del 2012. Los precios para las
tres resistencias caracteristicas 0 nominales del concreto, acero y para la

formaleta son:

e Concreto Corriente grava comin 21MPa (3000 psi) (m®) $280.348,00
e Concreto Corriente grava comin 28 MPa (4000 psi) (m®) $310.764,00
e Concreto Corriente grava comtn 35 MPa (5000 psi) (m®) $362.337,00
e Acero figurado 6000 psi (kg) $2.296,00

e Formaleta Pizano 15mm (m?) $25.639,00
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6. RESULTADOS

6.1. RESUMEN DISTRIBUCIONES Y PARAMETROS PARA LAS VA,

Para la elaboracion de los abacos, se utilizaron tres resistencias caracteristicas
para el concreto (f ck), una para las barras de acero (fyk), ademas se establecio

una variacion para el momento total nominal o caracteristico debido a ambas

cargas de 1000 kN.cm a 13000 kN.cm, variando la relacién Mpx M. + M, de0.3
Dk Lk

hasta 0.7 debido a que en los casos reales esta relacién se encuentra entre estos
valores (Nowak, 2003). Junto a esto, los parametros y distribuciones para estas

cuatro VA gue se adoptaron fueron:

Tabla 6. Resumen distribuciones y pardmetros para las VA

Variable Aleatoria Factor Parcial Coeficiente de Tipo de
A Variacion Distribucion

Resistencia Concreto Ec. 3.1 0.10 Normal

Resistencia del Acero 1.145 0.05 Normal

Carga Muerta 1.05 0.10 Normal
Carga Viva 1.00 0.25 Gumbel Tipo |

Fuente:(El autor)

6.2. FORMULACIONES Y EJEMPLO DE APLICACION.

El ejemplo y formulaciones aqui presentadas, se tomaron con el fin de mostrar
algunos de los resultados obtenidos, asi como su uso. Con el fin de hacer un
paralelo con el cédigo ACI 318, se adopt6 un valor de confiabilidad objetivo de 3.5,
ya que este es el valor recomendado por Nowak (2003) al momento de realizar la
calibracion de la misma. Los demas resultados y graficas obtenidos en este

trabajo se encontraran en los Anexos Ey F.
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6.2.1. Ejemplo

La viga presentada en la Figura 13 es hecha para una resistencia
caracteristica del concreto de 21 MPa y para un refuerzo de acero de 420 MPa.
Esta es sometida a una carga distribuida muerta de 20 kN/m y a una carga
distribuida viva de 30 kN/m. Calcular el area de acero (As) y la altura efectiva (d)
por medio de los abacos de disefio. Una vez calculada la altura efectiva, calcular
por medio de la Ec. 6.1 el area de acero, basada en los factores establecidos por

la ACI 318 para resistencia ultima.

Figura 13. Ejemplo viga continua.

Who+L

5.00m 5.00 m 5.00 m

Seccion Transversal

B =30cm

Wp =20 kN/m

As
e | OO0 OO0
B

o ———&

W_ =30 kN/m

Fuente:(El autor)

1 2xmxk
¢*fyk

. (Ec. 6.1)

Donde,

__Jyk
0.85 * fck
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El primer paso para la solucion de este ejemplo por medio de los 4bacos es

calcular los momentos producidos por ambas cargas sin necesidad de aplicar los

factores de resistencia ultima dados por la ACI. La solucién para este ejemplo se

obtuvo del software Ftool desarrollado en la Pontificia Universidad Catdlica (PUC)

de Rio de Janeiro, version educacional 2.12. El resultado fue el siguiente:

Figura 14. Momentos debidos a la carga muerta.

—50.0

—50.0

5
!

|—
II\
\
IR
I

500 m

5.00 m

5.00 m

Fuente:(El autor)

Figura 15. Momentos debidos a la carga viva.

—750
/|

~75.0

500 m

Fuente:(El autor)
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Las unidades de los momentos mostradas en las Figuras 14 y 15 son kN.m,

para el uso de los abacos es necesario pasarlas a kN.cm, y esto se logra
multiplicando estas por 100. La relacion de carga D D+ €s 0.4, por lo tanto es

necesario realizar una interpolacion lineal entre el abaco de relacion de carga de
0.3 (Figura 16) y de 0.5 (Figura 17). Ademas debido a la simetria se seleccionan

solo tres momentos totales que son 10.000 kN.cm, 12.500 kN.cm y 3.130 kN.cm.

Abaco Relacion de Carga 0.3 (Figura 16)

- Para My = 10.000 kN.cm
As=16.18 cm?
d=32.44 cm

- Para My =12.500 kKN.cm
As=18.15 cm?
d=36.07 cm

- Para My =3.130 kN.cm
As=9.09 cm?

d=17.8 cm
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Figura 16. Abaco relacion de carga 0.3.
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Abaco Relacion de Carga 0.5 (Figura 17)

- Para My =10.000 kN.cm
As=15.01 cm?
d=30.24 cm

- Para My = 12.500 kN.cm
As=16.87 cm?
d=33.63 cm

- Para My = 3.130 kN.cm
As=8.45 cm?
d=16.59 cm

Interpolaciéon para la relaciéon de carga 0.4

Los valores a continuacion son las cantidades de disefio para el problema

planteado en este ejemplo, el cual corresponde al valor medio entre las relaciones
de 0.3y 0.5

-  Para My =10.000 kN.cm
As=15.6 cm?

d=31.34 cm
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Figura 17. Abaco relacion de carga 0.5.
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Para Mt = 12.500 kN.cm

As=17.51 cm?

d=34.85 cm

- Para My =3.130 kN.cm

As=8.77 cm?

d=17.2 cm

Disefio de la seccién por medio del codigo ACI 318

Con lo que respecta al disefio por medio del codigo ACI 318 la Ec. 6.1 provee
una cuantia de acero necesaria para resistir un momento ultimo (Mu), el cual es el
resultado de multiplicar el momento debido a la carga muerta por 1.2 y el momento
debido a la carga viva por 1.6. Basandose en las alturas efectivas dadas por los
abacos se procede a hallar el area de acero requerida. Una vez hecho esto se
hace una comparacion entre el costo de la seccién por metro ($/m) entre ambos

resultados.
- Resultados para los diferentes momentos.

Al usar la altura efectiva obtenida por los abacos en la Ec. 6.1, se obtuvo una
cuantia la cual sobre pasaba la maxima permitida por el ACI. Esto se debe a que,
la restriccion para la cuantia maxima que se uso6 para el programa fue calculada
por medio de la Ec. 4.5, que difiere de la del ACI en que los valores de las
resistencias son los valores de disefio y no los de resistencia caracteristica, lo cual
se debe a que el ACI considera la resistencia en conjunto como una VA, mientras

que en este trabajo se consideraron de forma separada. Para encontrar una
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respuesta con el fin de comparar se procedié a buscar una altura efectiva que
cumpliera con la cuantia maxima permitida por el ACI, de esta forma los

resultados obtenidos para los diferentes momentos fueron:

Tabla 7. Tabla datos de entrada solucion ACI 318 My, = 10000 kN.cm
Datos de Entrada
fck= 21 MPa

fyk= 420 MPa
Relacion Carga D/D+L= 0,4
Mt = 10000 kN.cm
Mpk = 4000 kN.cm
Mk = 6000 kN.cm
My= 14400 kKN.cm

Fuente:(El autor)

Tabla 8. Tabla céalculo de la cuantia solucién ACI 318 My, = 10000 kN.cm
Calculo de la Cuantia

B= 30 cm
d= 31,68 cm
p1= 0,85
m= 23,53
k= 0,478267524
p= 0,0155
Pmax= 0,0155
pmin=_0,0033

As= 14,70 cm?2

Fuente:(El autor)
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Tabla 9. Tabla datos de entrada solucion ACI 318 My, = 12500 kN.cm
Datos de Entrada
fck= 21 MPa

fyk= 420 MPa
Relacion Carga D/D+L= 0,4

M = 12500 kN.cm

Mpk= 5000 kN.cm

Mk = 7500 kN.cm

My= 18000 kN.cm

Fuente:(El autor)

Tabla 10. Tabla calculo de la cuantia solucion ACI 318 M+ = 12500 kN.cm
Calculo de la Cuantia

B= 30 cm
d= 35,42 cm
p1= 0,85
m= 23,53
= 0,478249073
p= 0,0155
Pmax=_0,0155
pmin=_0,0033

As= 16,43 cm?2

Fuente:(El autor)

Con los resultados obtenidos de la Tabla 7 a la Tabla 12 se procedi6 a calcular
el costo de la seccion por metro, para el resultado obtenido por el ACI, asi como
por medio de los abacos, ya que los resultados obtenidos son semejantes, los

resultados en cuanto al costo total son muy semejantes, aunque los del ACI son
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un poco menores. Este resumen del costo se encuentra de la Tabla 13 a la Tabla
15.

Tabla 11. Tabla datos de entrada solucién ACI 318 My, = 3130 kN.cm

Datos de Entrada
fck= 21 MPa

frk= 420 MPa
Relacion Carga D/D+L= 0,4

Mtk = 3130 kN.cm

Mpk = 1252 kN.cm

M= 1878 kN.cm

My = 4507 kKN.cm

Fuente:(El autor)

Tabla 12. Tabla céalculo de la cuantia solucion ACI 318 M = 3130 kN.cm
Calculo de la Cuantia

B= 30 cm
d= 17,72 cm
p1= 0,85
m= 23,53
k= 0,478329139
p= 0,0155
Pmax= 0,0155
pmin=0,0033
As = 8,22 cm?

Fuente:(El autor)
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Tabla 13. Tabla costo de la seccion por metro My, = 10000 kN.cm

Costo de la Seccion ACI 318 Costo de la Seccién Abaco
Cc= $ 280.348,00 /m3 Cc= $ 280.348,00 /m3
Cs= $ 2.296,00 /kg Cs= $ 2.296,00 /kg
Cwu= $ 25.639,13 /m2 Cu= $ 25.639,13 /mz2
Cr= $ 77.075,44 /m Cr= $ 78.237,48 /m

Fuente:(El autor)

Tabla 14. Tabla costo de la seccion por metro My = 12500 kKN.cm

Costo de la Seccién ACI 318 Costo de la Seccién Abaco
Cc= $ 280.348,00 /m3 Cc= $ 280.348,00 /m3
Cs= % 2.296,00 /kg Cs= % 2.296,00 /kg
Cu= $ 25.639,13 /m? Cu= $ 25.639,13 /m?
Cr= % 85.265,10 /m Cr= $ 86.431,92 /m

Fuente:(El autor)

Tabla 15. Tabla costo de la seccion por metro My = 3.130 kN.cm

Costo de la Seccion ACI 318 Costo de la Seccion Abaco
Cc= $ 280.348,00 /m3 Cc= $ 280.348,00 /m3
Cs= % 2.296,00 /kg Cs= $ 2.296,00 /kg
Cu= $ 25.639,13 /m2 Cu= $ 25.639,13 /m?
Cr= $ 46.509,38 /m Cr= % 47.488,24 /m

Fuente:(El autor)

Como se puede observar de la Tabla 13 a la Tabla 15 ambos costos son muy
parecidos entre ambas respuestas pero sin tener conocimiento del indice de
confiabilidad resultante que se obtiene no es apropiado llegar a una conclusion.
Para poder concluir con este ejemplo se procedi6 a calcular la probabilidad de falla
y el indice de confiabilidad respectivo que se obtiene por medio de las
dimensiones, propiedades estadisticas y las funciones de distribucion de

probabilidad para las resistencias y solicitaciones propuestas para la creacion de
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los abacos, para ambos resultados en el mismo programa desarrollado por
Nogueira (2010). De esta forma, la ecuacion de estado limite, probabilidad de falla
e indice de confiabilidad para cada uno de los momentos es:

Asxfs

G=Asx fs* d—m —-My — M, (Ec. 6.2)

Tabla 16. Probabilidad de falla y indice de confiabilidad M = 10.000 KN.cm

Probabilidad de indice de
Falla Pf Confiabilidad B
ACI| 318 4.08x107% 3.347
Abacos 2.31x107* 3.501

Fuente:(El autor)

Tabla 17. Probabilidad de falla y indice de confiabilidad M = 12.500 kKN.cm

Probabilidad de indice de
Falla Pf Confiabilidad B
ACI| 318 4.10x10~*% 3.346
Abacos 2.44x107% 3.49

Fuente:(El autor)

Tabla 18. Probabilidad de falla y indice de confiabilidad M+, = 3.130 kKN.cm

Probabilidad de indice de
Falla Pf Confiabilidad B
ACI| 318 416x10~*% 3.341
Abacos 3.17x107*% 3.417

Fuente:(El autor)

Ya con los célculos obtenidos y mostrados de la Tabla 16 a la Tabla 18 se
puede concluir este ejemplo. Con el dltimo calculo realizado para las
probabilidades de falla e indices de confiablidad se puede decir que los resultados
en este ejemplo garantizan que los indices de confiabilidad obtenidos de los
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adbacos por medio de interpolacion son los indices que se establecieron como
objetivo, en este caso es de 3.5. Con respecto a la norma si bien el costo total de
la seccion dio un poco menor, este resultado no se puede comparar con el
obtenido por medio de los abacos, ya que el indice de confiabilidad es menor,
razén por la cual el costo también da menor. Se puede concluir que por medio de
los abacos es mas facil garantizar una probabilidad de falla y por tanto un indice
de confiabilidad especifico que el recomendado por Nowak (2003) para los
factores de seguridad que se usan en el codigo ACI 318. Lo cual le da al

disefiador una mayor nocién de cuan segura es una viga proyectada.
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7. CONCLUSIONES

Como resultado de este trabajo se puede resumir que:

Se construyeron los 4bacos para los costos de los materiales de Colombia que
permiten cumplir con los requerimientos establecidos por el ACI.

El conocimiento més a fondo de las distribuciones y propiedades estadisticas
de las variables de un problema, le permite a un disefiador proyectar una
estructura conociendo las limitaciones que se pueden tener, las cuales son
representadas por una probabilidad de falla, calculada por medio de un
andlisis de confiabilidad.

El uso del programa realizado por Nogueira (2010) permite realizar un sin
numero de abacos de disefio para las diferentes situaciones que se planteen
en cuanto a las resistencias que se quieran trabajar, confiabilidades
recomendadas por las normas, asi como cualquier carga que se quiera
adoptar, siempre y cuando el autor conozca las propiedades estadisticas de
las variables.

El costo de los materiales es de gran importancia en el uso del RDBO-SF, ya
gue dependiendo de estos el algoritmo busca aumentar o disminuir el uso de
un material con respecto al otro en su busqueda del 6ptimo.

El disefio realizado por medio de los coeficientes de resistencia ultima del

codigo ACI 318 permite obtener un indice de confiabilidad muy cercano a la
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recomendada por Nowak (2003) al momento de hacer la calibracion de los
mismos, el cual para disefio a flexion es de 3.5.

Los &bacos realizados en este trabajo empleando el método RBDO-SF y
utilizados por medio de un ejemplo garantizan un indice de confiabilidad
deseado por medio de interpolacion lineal entre abacos o en el mismo.
Ademas también suministra la configuracion optima con el fin de obtener ese

indice.

84



8. OBSERVACIONES Y RECOMENDACIONES

Es importante recalcar que los resultados obtenidos en este trabajo estan
fuertemente relacionados con el costo de los materiales, lo cual varia de zona
a zona donde son realizados. Se puede trabajar con factores de relacién de
carga donde para el concreto fuese 1 y en el caso de acero algun valor
multiplicado por el peso especifico (7850 kg/m3) para tener todo en unidades
adimensionales, en una franja de valores por ejemplo entre 50 — 150 veces el
precio del concreto.

En el caso de la formaleta, la contribucion al costo total de la seccidn se puede
eliminar o cambiar, ya que el uso de formaletas metéalicas es mas frecuente y
en el mercado tienen un costo de alquiler mensual, el cual no depende de la
geometria de la seccidén, aunque este no afecta de la misma forma que los
precios del concreto y acero.

Con los datos encontrados en este trabajo, es posible realizar otro tipo de
abacos donde se pueda mostrar el costo de la seccion con el fin de buscar
cual configuracion de resistencias y dimensiones da como resultado un menor
costo para un momento determinado.

Este trabajo también sirve de guia para realizar diferentes tipos de
combinaciones de cargas especificas, donde se incluyan el viento, sismo, y

demas cargas que pueden intervenir en las solicitaciones a una viga. El

85



trabajo de Nowak (2003) se muestra los limites de la relacion D/D+L para
diferentes tipos de solicitaciones.

El programa de Nogueira (2003) puede ser aplicado para la creacion de
abacos de disefio para vigas de diferentes materiales asi como para multiples
ecuaciones de estado limite. Un ejemplo seria vigas metalicas donde el

resultado sea el perfil comercial 6ptimo.
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ANEXOS

ANEXO A — Modelo de optimizacion determinista del costo.

Método de Optimizacién Tipo SOP

El problema de optimizacion de este trabajo fue formulado en base a los
conceptos tratados en el capitulo 3 en el lenguaje de programaciéon Compaq
Visual FORTRAN 6.6 de Microsoft y resueltos por el algoritmo DNCONF, que
pertenece a la biblioteca matematica IMSL del mismo FORTRAN. Shittkowski
(1986) apud Nogueira (2010) desarrollo ese algoritmo que utiliza un Método de
Programacion Secuencial Cuadratica — SQP (Sequential Quadratic Programming).

De esta forma, el problema de optimizacion queda definido como:

mingegn f(d)
Restringido a: g;d =0,parai=1,2,..,ne
gid =0,parai=ne+1,..,m
Aing < d < dgyy
Donde:

f(d) : Funcién objetivo.
g; d : Funciones de restriccion.

dinf, d sy : Limites para las variables de disefio.
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Todas las anteriores funciones de las variables de disefio son continuas y
diferenciables. Para usar el recurso del software antes mencionado, deben ser
como datos de entrada, la funcidn objetivos, asi como las restricciones de
desigualdad y los limites de las variables de disefio que van a ser optimizadas. La
rutina DNCONF no requiere la entrada de las derivadas parciales de la funcién
objetivo y de las restricciones, que son fundamentales en el uso del método de
programacion secuencia cuadratica (SQP). Estas derivadas son calculadas por

diferencias finitas automaticamente por el programa.

El método de programacion secuencial cuadratica, en la rutina, se basa en la
formulacién y solucion iterativa de subproblemas usando una aproximacion
cuadratica para el lagrangiano, linearizandose las restricciones en el punto
considerado. Asi, de forma resumida, el problema de optimizacion puede ser
reescrito de la siguiente forma:

1 .
min —j B j+Vf dy Tj
jeR™ 2

Restringido a: Vg, d T+ g; (dy) =0,parai=1,2,..,ne

Vg; di, T+ g; (dy) =0,parai

ne+1,..,m
dinf - dk Sj =< dsup - dk

Siendo que: B, es una aproximacion positiva definida para la matriz Hessiana;
k corresponde a la iteracion actual. Ademas es interesante destacar que en ese
subproblema, la variable de optimizacion d para a ser la direcciéon de busqueda j.
Una vez encontrado un valor para la direccion de busqueda, esta es usada para

encontrar un nuevo punto de d, o sea:

dry1 = dy + Ady,con A€ (0,1]
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A la medida que el algoritmo se aproxima al minimo de la funcién, la direccion
de busqueda j va recibiendo un valor cada vez menor, hasta una tolerancia
preestablecida. Cuando el punto minimo no es alcanzado, se actualiza B, a partir
del algoritmo BFGS, el cual realiza una optimizacion no lineal a partir de una
variacion del método de Newton, este método asume que la funcion puede ser
localmente aproximada como una funcidon cuadrética y busca de esa forma el

punto de estacionario o de derivada nula (Azevedo Costa et. al, 2009).
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1)

2)

3)

4)

ANEXO B — Diagrama de flujo para el modelo RBDO para elementos.

Rutina de Optimizacion

-

Punto inicial y

Deterministica 1
\4
© v Evaluacion G(y) |
N
c_:cs Evaluacion de la P >
g Confiabilidad (Beac, Y*) [ v S
<:: 2 Calculo de Bcarc T
>
< I3}
No <
o >t
Si

La rutina de optimizacion deterministica es realizada mediante el método
establecido en el Anexo A, bajo las consideraciones del capitulo 3, seccién
3.2. Al final de la rutina se obtiene la configuracién optima de la seccion
analizada.

En este segundo paso, es evaluada la confiabilidad para la configuracion
Optima, basados en la ecuacion de estado limite establecida en el capitulo 3,
seccion 3.1.2. En ese proceso es calculado el indice de confiabilidad para el
cual la ecuacion de estado limite es cero, asi como el punto del proyecto.

El criterio de parada del RBDO es que el indice de confiabilidad calculado sea
igual o un cierto valor mayor (depende de la tolerancia) del indice de
confiabilidad objetivo S,, si no cumpliese con este criterio, el algoritmo
continua en el paso 4.

Al no cumplirse el criterio de parada del RBDO, las variables aleatorias son
actualizadas basadas en el punto del proyecto hasta encontrar una

configuracion que satisfaga todos los criterios.
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ANEXO C - Diagrama de flujo para el modelo RBDO — SF para elementos.

.| Rutina de Optimizacion

-

Punto inicial y

1)

2)

3)

Deterministica 1
\4
—— v Evaluacion G(y) |
Calibracién . 2
de los Evaluacion de la P e
coeicientes | | Confiabilidad (Beac, y*) [ g S
4 Parciales Calculo de Bcarc T
=]
3]
<

Si

La rutina de optimizacién deterministica posee las mismas consideraciones y

é

restricciones para el caso del problema clasico de RBDO, la diferencia radica
en que los coeficientes de parciales de seguridad van cambiando en cada
iteracion, de no cumplir con el indice de confiabilidad objetivo, asi, el proceso
inicia con los coeficientes establecidos por la norma, pero al continuar el
algoritmo estos van variando de valor por medio de una calibracion.

En este segundo paso, es evaluada la confiabilidad para la configuracion
Optima, basados en la ecuacion de estado limite establecida en el capitulo 3,
seccion 3.1.2. En ese proceso es calculado el indice de confiabilidad para el
cual la ecuacion de estado limite es cero, asi como el punto del proyecto.

El criterio de parada del RBDO es que el indice de confiabilidad calculado sea
igual o un cierto valor mayor (depende de la tolerancia) del indice de
confiabilidad objetivo S,, si no cumpliese con este criterio, el algoritmo

continua en el paso 4.
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4) La calibracién de los coeficientes parciales es realizada conforme lo visto en la
secciéon 2.3.3, los cuales son calibrados en funciébn de los indices de
confiabilidad objetivos de cada modo de falla, con sus respectivos puntos de
proyecto y*, ya que estos reflejan la sensibilidad de cada variable en el
proceso. De esta forma, las variables mas influyentes reciben una mayor
calibracion, haciendo que el proceso de calibracion sea méas sensible a esa

variable.
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