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RESUMEN

En este trabajo se presenta el disefio del estribo de un puente en el que de acuerdo a la
Guia Puentes con AASTHO LFRD. El disefio de la subestructura depende de los niveles de
agua para los periodos de retorno correspondientes. Los niveles de superficie de agua se
determinaron con un estudio Hidraulico utilizando software HEC-RAS. El galibo vertical se
obtuvo con base en el estudio hidraulico y a el NAME. Se propuso un predimensionamiento,
el cual se revis6 por estabilidad, y considerando las cargas vivas, las cargas muertas y el
empuje hidrostético que actian sobre el estribo, de igual forma se calcul6 la profundidad de
socavacion local para las condiciones particulares del estudio.

Ademas se presenta un estudio numérico de elementos finitos en el software RS3®, con
las condiciones de campo de un estudio geotécnico existente. Una seccion transversal de
la zona fue modelada con el estibo, asi como las cargas que actian sobre el mismo. Para
esta simulacion se obtuvieron envolventes de ruptura que consideran la interaccién entre el
suelo y el estribo, las cuales sirven como herramienta de disefio. Finalmente y en funcién
de lo analizado en cada envolvente de ruptura, se propusieron métodos que ayuden al
reforzamiento para ayudar a la estabilidad del estribo.

Palabras clave: Envolvente de ruptura, socavacién local, elementos finitos, estribo,
interaccion suelo estructura.




ABSTRACT

This work presents the abutment of a bridge design and the taken considerations are
according to the Bridges Guide with AASTHO LFRD. Design depends on the water levels
for the return periods of storm events. Water Surface levels were determined with a hydraulic
study using HEC-RAS software. Vertical gauge was obtained based on the hydraulic study
and the NAME. A pre-dimensioning abutment was proposed, which was revised for general
stability and considering the live loads, the dead loads and the hydrostatic thrust acting on
the structure, as well as, the local depth of scour that is presented and which was calculated
for the particular conditions of the study.

Moreover, a numerical study of finite elements in the RS3® software is presented, taken in
account the field conditions of a geotechnical study. A cross-section of the zone was
modeled with the abutment structure, as well as, the loads acting on. For these numerical
simulations, yield envelopes were obtained, considering soil -abutment interaction, which
are useful in design. Finally, according to the analyzed in each yield envelope,
Reinforcement methods are proposed for help the of stability abutment.

Keywords: envelope yield, scour local, finite elements, abutment, interaction soil-structure.
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Objetivos

Objetivo general
Determinar envolventes de ruptura Utiles para el disefio de estribos utilizados en puentes,
bajo el efecto de cargas laterales y cargas verticales propias de la estructura.

Objetivos particulares

1. Desarrollar un modelo de simulacién con elementos finitos en 3D de un estribo
desplantado en un perfil estratigrafico de un rio.

2. Aplicar cargas laterales generadas por el efecto del empuje hidrostatico en el
estribo.

3. Aplicar cargas verticales generadas por el efecto de las cargas muertas y vivas en
el estribo.

4. Obtener envolventes de ruptura con la combinacion de las cargas laterales y los

momentos aplicados en el estribo.

Obtener la envolvente de ruptura cuando se presentan zonas socavadas.

Verificar la estabilidad del estribo por el efecto de la socavacion y proponer medidas

de proteccion.
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INTRODUCCION

Dentro de las vias terrestres, una de las estructuras mas importantes son los puentes
debido a la configuracion del globo terraqueo, en la que se debe solventar la continuidad
del camino ante la presencia de depresiones topogréficas. El andlisis y disefio de estos es
definitivo, para evitar la interrupcion de la comunicacion debido a eventos meteoroldgicos o
debido a un mal disefio. Bajo este contexto es importante el estudio de la interaccion del
comportamiento de puentes con los suelos, debido a que en general se hace el estudio
separadamente considerando por un lado, el comportamiento de la estructura y por otro
lado el del suelo. Una definicion aceptable de puente es: estructura con una longitud mayor
de 6m construida sobre material térreo que puede estar sometido a corrientes o cuerpos de
agua y sus dimensiones quedan definidas por razones hidraulicas, de acuerdo a la Norma
de la SCT: N-PRY-CAR-6-01-001/01, definicién que ademas nos conduce a considerar el
efecto del agua en el comportamiento integral, lo que hace de éstas obras un reto para su
disefio.

Aunado a las interacciones de todos los elementos, la socavacion es un fenébmeno en el
qgue el nivel del lecho del rio disminuye bajo el efecto de erosion del agua, llegando a
exponer las estructuras de los puentes. Al aumentar la profundidad de socavacion, la
resistencia del suelo que sostiene la cimentacion se reduce significativamente, por lo que
puede presentarse la falla debido al efecto combinado de la carga muerta de la
superestructura de puente, la carga de trafico y las cargas laterales, que hacen obligatoria
la revision de todos los elementos involucrados en la estructura.

Considerando la importancia de estas obras y su estudio, en este trabajo se realiz6 un
estudio hidraulico para obtener datos de las elevaciones de superficie de agua asi como la
velocidad del flujo y la socavacién local en el periodo de retorno asociado al disefio de la
subestructura debido a que este fendbmeno presenta una gran influencia en el colapso de
los puentes. A partir de estos datos se realiza el dimensionamiento del estribo para
posteriormente hacer una revision del mismo por estabilidad y corroborar que cumpla ante
los empujes del suelo. Para llevar a cabo el estudio se tomé como base un proyecto
carretero que pretende unir el municipio de Tepalcaltepec y Apatzingan en el estado de
Michoacéan, el proyecto cuenta con 66.56Km de carretera y dentro de este kilometraje 6
puentes vehiculares. En este estudio se trabajara en la propuesta de la subestructura tipo
estribo para el puente vehicular Chiquihuitillo. Como parte de la colaboracion en estos
proyectos se tuvo acceso a los estudios Topogréaficos, Hidroldgicos y Geotécnicos de la
zona.

En la revisibn se obtuvieron las cargas verticales (cargas vivas mas cargas muertas) y
cargas horizontales (empuje hidrostéatico). Por lo que fue necesario su célculo para poder
representar el comportamiento de dichas cargas en el mismo y adaptarlo al comportamiento
real de la estructura. Finalmente, con los datos obtenidos se gener6 un modelo numérico
en elementos finitos para la obtencidn de envolventes de ruptura que sirven en el disefio de
estribos, tomando en cuenta la interaccion suelo-estructura, considerando una profundidad
de socavacién asi como la presencia del suelo intacto. El resultado permitié determinar la
integridad de la estructura ante los efectos de socavacion, asi como proponer las
envolventes de ruptura antes mencionadas y técnicas de refuerzo.
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CAPITULO 1. ESTADO DEL ARTE

En la actualidad el buen estado de la infraestructura y en especial de la carretera, requiere
del desarrollo de estudios y métodos de disefio que aporten mas seguridad civil, debido a
las condiciones de servicio en las que estaran expuestas en su vida util. En este sentido,
es importante preservar un puente en buen estado, debido a que son puntos dentro de la
red carretera que sirven para el transporte de mercancia, personas, y son necesarios para
el desarrollo del pais. Resultados de un estudio nacional en 1973 realizado por la Federal
Highway Administration (FHWA) muestran que de 383 puentes que fallaron debido a
inundaciones catastroficas, donde el 25 por ciento involucra dafios en pilas 'y el 75 por ciento
involucra dafios en estribos [18].

Dentro de los factores que influyen en el proceso de socavacion se encuentran: el
escurrimiento y la precipitacion pluvial. El IMT realizé un analisis Geoespacial de los
factores ambientales recabando informacion de fuentes como Conabio, Cenapred, INEGI,
y Conagua, las cuales incluyeron: Precipitacion total anual, regimenes de humedad en
suelo, hidrogeologia y escurrimiento medio anual. En base a los factores que se deben
considerar para predecir la socavacion, se analizaron los puentes resultantes después de
ser filtrados (1397 con pila'y 2501 con estribo). De los puentes filtrados con cimentacion de
pila, se observaron aquellos localizados en areas delimitadas por isoyetas de 1500 a 2000
mm de precipitacién anual; se encontraron 45 puentes de éstos, mientras que hubo 57 en
zonas de 2000 a 4500 mm. Dando un total de 102 puentes sobre pilas. Con cimentacion de
estribo se encontraron 244 puentes en la misma situacion. En el escurrimiento anual, se
analizaron las areas con volimenes mayores a 2,000 mm; se obtuvieron 14 puentes con
cimentacion tipo pila y 42 con cimentacion tipo estribo. De acuerdo al régimen de humedad,
se tomaron en cuenta los suelos tipo udico, es decir aquellos que presentan humedad mas
de dos terceras parte del afio. Encontrando 84 puentes con cimentacion tipo pila 'y 225 con
cimentacion tipo estribo en esas zonas. En lo que respecta a la hidrogeologia ya que se
tienen factores como la facilidad de erosion del terreno en donde se encuentra un puente o
su permeabilidad que afectan directamente a la socavacion. Analizando asi las zonas con
formaciones geol6gicas mas recientes, que estan conformadas por rocas facilmente
erosionables con permeabilidad de media a alta, encontrando asi 472 puentes con
cimentacion tipo pila y 756 con cimentacion tipo estribo. [19].

Smith (1976) [22] realizé una estadistica sobre las fallas de 143 puentes en el mundo
considerando que una falla fue debido a la corrosion, 4 a la fatiga, 5 a un disefio inadecuado,
11 a los terremotos, 12 a un procedimiento inadecuado de construccion, 14 fallas fueron
por sobrecarga e impacto de embarcaciones, 22 por materiales 0 malas ejecuciones y
finalmente, 70 fueron causados por avenidas de los cuales 66 se debieron a socavacion,
un 46% del total.

En Estados Unidos, la socavacién es responsable de mas colapsos de puentes que todas
las demas causas juntas. Se estima que uno de cada 35 puentes sobre corrientes podria
colapsar por socavacién, asi como 26890 susceptibles a este fendbmeno, [28].

El 14 de septiembre de 2013 se registrd la tormenta la tormenta tropical Manuel, 80 km al
sur de Lazaro Cardenas, Michoacan y 90 Km al suroeste de Zihuatanejo Guerrero, con
vientos maximos sostenidos de 110 km/h. Dicha tormenta dej6 lluvias torrenciales de gran
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intensidad en los estados de Guerrero, Jalisco, Colima, Oaxaca y Michoacan. Asimismo,
en esa fecha se registré el huracan Ingrid, localizado a 255 km al este de Cabo Rojo
Veracruz y 270 km al este-noreste de Tuxpan, en el mismo estado, con vientos maximos
sostenidos de 140 km/h con rachas de 170 km/h, qué dejo lluvias torrenciales de gran
intensidad en los estados de Chiapas, Oaxaca, Michoacan, Colima, Jalisco, Sinaloa e
Hidalgo, pero principalmente en el estado de Guerrero, en donde se registraron deslaves,
derrumbe, caida de arboles, corte de accesos de puentes, cortes carreteros y colapso de
puentes provocados por la socavacion de los elementos mencionados, haciendo referencia
particular a los puentes, en la carretera federal libre de peaje resultaron con dafios en 31
puentes, de los cuales sufrieron dafios no estructurales, 19 corte en los accesos y 10
colapso total o parcial por socavacion en sus apoyos [23]. Por lo anterior, es de vital
importancia la preservacion y el bueno disefio en especial de los estribos en los que debe
tomarse en conjunto todas las condiciones que tienen impacto sobre el mismo como; el tipo
de suelo, el fenébmeno de la socavacion local las cargas a las que estara sometido.

Mediante el analisis numérico de interaccion suelo-estructura se pueden obtener
herramientas o guias para el disefio, como por ejemplo las envolventes de ruptura, que
toman en cuenta las condiciones que actian sobre la subestructura de un puente y en base
a ese comportamiento se determinara si el disefio es el adecuado o requiere algin cambio
en el disefio para poder cumplir con las limitantes de todo el sistema.

Una herramienta utilizada en el disefio son las envolventes de ruptura, las que se utilizan
como apoyo para el disefio de estructuras offshore generalmente. Muchos autores han
estudiado éstas, como por ejemplo Kay and Palix, en el afio del 2011 [17] y 2015 [25],
Equihua-Anguiano 2016 [12] como resultados de un andlisis de elementos finitos de
estructuras tipo cajon en arcillas suaves. Este trabajo es un conjunto de modelos llamados
fuerza resultante en los cuales se describen las fuerzas y deformaciones en la masa de
suelo y en la interface con el cajén se sustituyen por la fuerza y el momento resultante que
actian en el centro superior del cajon y los desplazamientos resultantes.

En la definicion de puente se vio que un puente es una estructura que esta definida por
razones hidraulicas por lo que la normativa que se tiene en México para el comienzo del
disefio de puentes tiene que ver con la parte hidraulica-hidrolégica que definira el galibo
vertical y con las cargas que actlan sobre la estructura a continuacioén se tiene la normativa
utilizada en este trabajo, la cual pertenece a la Normativa de la SCT:

1. M-PRY-CAR-1-06-004-00. Analisis hidroldgicos.
N-PRY-CAR-1-06-001/00. Ejecucion de estudios hidraulicos para puentes.
N-PRY-CAR-1-06-004/00. Andlisis Hidrolégicos.
N-PRY-CAR-1-06-005-00. Estudios Hidraulico-Hidrologicos para Puentes.
N-PRY-CAR-6-01-002-01. Caracteristicas generales del proyecto.
N-PRY-CAR-6-01-003/01. Cargas y Acciones.

ouhwh
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CAPITULO 2. MARCO TEORICO

La elaboracién del proyecto de un puente requiere de diversos estudios de la zona en los
gue se va a construir el mismo, entre los cuales podemos encontrar estudios: Topogréaficos,
Topohidraulicos, Hidrologicos, Hidraulicos y Geotécnicos. Los cuales definiran la geometria
del puente y serviran para el comienzo del proyecto estructural. En ese sentido a
continuacion se describen brevemente las generalidades de cada uno de éstos.

2.1 Topografia

Los estudios topogréficos proporcionan informacion de campo para el disefio geométrico
de estructuras. La topografia ademas de permitir la cuantificaciéon de volumenes de obra,
permiten el establecimiento de puntos de control y niveles Utiles en la etapa de construccion.
[24].

El objeto de la topografia es la representacion gréfica de la superficie del terreno, con su
configuracion y detalles naturales y artificiales. Al realizar el levantamiento topografico se
procesa la informacién obtenida en campo para tener una correcta representacion del
terreno.

En la topografia se realizara una triangulacion de los puntos del terreno con la finalidad de
darle forma al mismo con sus correspondientes elevaciones y configuracion real, invirtiendo
triangulaciones y de esa manera poder obtener las secciones transversales del rio en donde
cruzara la estructura.

2.2 Hidrologico

El andlisis hidroldgico es el primer paso en la planeacion disefio y operacion de proyectos
hidraulicos. La estabilidad de los muros y terraplenes depende de los estudios hidrolégicos
e hidraulicos que definen los niveles probables del agua asi como la duraciéon y cambios de
tiempo de dichos niveles. [29].

En la determinacién de los gastos que se utilizan en el disefio hidraulico del puente, se
tienen los métodos Racional y de Chow establecidos en el Manual de la SCT: M-PRY-CAR-
1-06-004/00.

2.2.1 Método Racional
En el calculo del gasto maximo que corresponde a un periodo de retorno, el procedimiento
es el siguiente:

En base a la longitud (L) y la pendiente media de cauce principal (Sc), determinadas como
indica la Fraccion C.2. del Manual de la SCT: M-PRY-CAR-1-06-003. Procesamiento de
Informacion, se calcula el tiempo de concentracion (tc), que es el tiempo requerido para que
el agua escurra desde el punto mas lejano de la cuenca hasta el sitio donde se construira
el puente, mediante la férmula de Kirpich, [31]:

1077 2.1

t. = 00662@

t.= Tiempo de concentracion, (h).
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L= Longitud del cauce principal, (km).
Sc.= Pendiente media del cauce principal, adimensional.

En base a el tiempo de concentracion en horas o transformado a minutos, segun se
requiera, se entra verticalmente en las curvas intensidad-duracion periodo de retorno,
obtenidas en la fraccion D.1. del Manual M-PRY-CAR-1-06-003, Procesamiento de
informacion, hasta la curva correspondiente al periodo de retorno establecido y se
determina horizontalmente la intensidad de lluvia en milimetros por hora.

El gasto maximo correspondiente a un periodo de retorno, se calcula mediante la expresion
2.2:

Qrr = 0.278CIA 2.2

Donde:

Q= Gasto maximo para el periodo de retorno para T, establecido, (m?/s).

C= Coeficiente de escurrimiento de la cuenca en estudio, adimensional, determinado como
se indica en la Fraccion C.3. del Manual M-PRY-CAR-1-06-003, Procesamiento de
Informacion.

I=Intensidad de lluvia para una duracion de tormenta igual al tempo de concentracion tc,
para el periodo de retorno Tr establecido, (mm/h).

A= Area de la cuenca, determinada como se indica en la Fraccion C.1. del Manual M-PRY-
CAR-1-06-003, Procesamiento de Informacion, (km?).

El método Racional se utiliza en cuencas de hasta 25 kildmetros cuadrados, aunque
también se aplica a cuencas hasta de 100 kildmetros cuadrados, considerando que el nivel
de confiabilidad disminuye al incrementarse el area (N-PRY-CAR-1-06-004-00).

2.2.2 Método de Chow
En el calculo del gasto maximo correspondiente a un Tr se tiene:

El gasto que producird la precipitacién con la duracién de la tormenta seleccionada para el
periodo de retorno establecido, se calcula con la ecuacién 2.3:

Q =2.784AXZ 2.3
Donde:

Q= Gasto para la duracion de la tormenta seleccionada, para el periodo de retorno
establecido, (m?/s).

A= Area de la cuenca, (km?).

X= Factor de escurrimiento, (cm/h).

Z= Factor de reduccion del pico, adimensional.

Para cuencas con areas mayores de 250 km?, cuyas corrientes no estén aforadas, es
necesario comparar el gasto maximo (Qw) que se obtenga con este método para un
determinado periodo de retorno, con el que se calcule para la cuenca en estudio (Q+/’) a
partir de que se determine mediante un método estadistico para otra cuenca cercana
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aforada dentro de la misma region hidrolégica, para el mismo periodo de retorno, con Ia
ecuacion 2.4:

_ An (Sc )3/4 2.4
QTrl - QTrbebnb SCb

Donde:

Qr = Gasto maximo de la cuenca en estudio, inferido a partir de otra cuenca cercana
aforada dentro de la misma region hidrolégica, para el periodo de retorno Tr establecido,
(m3/s).

Qb = Gasto maximo de la cuenca aforada, para el periodo de retorno Tr establecido, (m?®/s).
A= Area de la cuenca en estudio, (km?).

Au= Area de la cuenca aforada, (km?).

N= Numero de escurrimiento de la cuenca en estudio, adimensional.

Nv= Numero de escurrimiento de la cuenca aforada, adimensional.

Sc= Pendiente media del cauce principal de la cuenca de estudio, (%).

Sc= Pendiente media del cauce principal de la cuenca aforada, (%).

El método de Chow, debe aplicarse a cuencas de hasta veinticinco kilbmetros cuadrados,
aunque también se puede aplicar en cunecas con areas hasta de doscientos cincuenta
kilometros cuadrados, considerando que a mayores dimensiones los resultados seran
menos confiables (N-PRY-CAR-1-06-004-00).

2.2.3 Método de HUT.

Se desarroll6 para determinar hidrogramas en cuencas pequefas y su forma es triangular
tal como se observa en la figura (2.1). En caso de contar con poca informacién y no se
guiera precisar la forma del hidrograma de escurrimiento, se puede utilizar el método del
hidrograma unitario triangular. Este método se aplica a cuencas no aforadas y para definirlo
Unicamente se requiere conocer las caracteristicas fisicas o hidrol6gicas de la cuenca. [33].

Q(m3%/sfmm)

Q

| .
L Tp 441 T, \L >Tiempo

Figura 2.1 Hidrograma Unitario Triangular




@Mw

USIVERSIAT MICHOACANA
DE SAN NICOLAS 108 HIDALGE

El gasto pico se obtiene con la ecuacion 2.5:
2.5

A
Gp = 0208 —

D
Donde:

gp = Gasto pico unitario (m®/s/mm).

A= Area de la cuenca (km?).

To= Tiempo pico (h) igual al tiempo entre el inicio y el maximo del escurrimiento directo, que
se calcula con la ecuacion 2.6:

T, = 0.5d + T, 2.6

Donde:

d= Duracion efectiva de la tormenta (h).

Tr= Tiempo de retraso (h), definido como el tiempo en horas entre el centro de masa de la
tormenta y la hora del gasto maximo, calculando su valor por medio de la ecuacion
siguiente:

T, = 0.6T, 2.7

Donde:
T.= Tiempo de concentracion (h), que se puede calcular con la ecuacién 2.8, cuando la
cuenca es urbana o la ecuacién (2.9) cuando no es urbana.

T.=Ts + 1t 2.8

LA\077 2.9
T.. = 0.0003455 (ﬁ)

Donde:

T.= Tiempo de concentracién (h).

Tes= Tiempo de concentracion en las superficies naturales. Ecuacién de Kirpich comuin en
México. (h).

t= Tiempo de traslado a través de los colectores (h).

L= Longitud del cauce principal (m).

S= Pendiente media del cauce principal (%).

Si no se conoce la duracién efectiva “d”, puede expresarse a partir de la ecuaciéon 2.10 :
d= 2\/TC 2.10
Donde:

d= Duracion efectiva (h).
T.= Tiempo de concentracion (h).

Lasumade Tpy Tr, se le denomina tiempo base (Ty) del hidrograma y con base al analisis
de un gran nimero de hidrogramas reales se adopté como valor medio el siguiente, para
cuencas sin aforar:
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T, = 2.67T, 2.11
Donde:
Tb = Tiempo base (h).
Tp = Tiempo pico (h).

El gasto mas utilizado el HUT, se obtiene al multiplicar el gasto pico ecuacién (2.5), por la
precipitacién en exceso, como se muestra en la ecuacién 2.12:

0.208AP, 2.12

P Tp
Donde:
Qr=Gasto maximo (m?/s).
A= Area de la cuenca (km?).
P.= Precipitacion en exceso para la tormenta de disefio (mm). Se calcula en base al nimero
N de la curva de escurrimiento para la condicion media de humedad en la cuenca y segun
el método del U.S Soil Conservation Service.
To= Tiempo pico (h) igual al tiempo entre el inicio y el maximo del escurrimiento directo, que
se calcula con la ecuacioén 2.6.

2.2.4 Método del Hidrograma unitario instantaneo del | Pai Wu.

El método del Hidrograma unitario instantaneo fue deducido en pequefias cuencas de
Indiana, U.S.A. y permite obtener el Hidrograma de la avenida que se estima para un
determinado periodo de retorno. [33]

El método tiene como limitacion que solo considera cuencas pequefas, es decir cuencas
menores a 250 km?. El método se basa en el modelo lineal propuesto por NASH para derivar
los hidrogramas unitarios instantaneos y su deduccién a continuacion se muestran las
ecuaciones que componen al método:

AP, 2.13
Qp, =0.278 . f(n,tp)
p
o= Aty 2.14
= .
(n -1 2.15
JAp) = ————F
f(n, tp) o)
tp — 0.93A1'085L_1'233S_0'668 216
K; = 0.73A0937~1474g-1473 2.17

Donde:

Qp= Gasto pico de la avenida (m?/s)
A= Area de la cuenca (Km?)

L= Longitud del cauce principal en (km)




S= Pendiente promedio del cauce principal, en porcentaje y calculada con base a la férmula
de Taylor Schwarz.

P.= Precipitacion en exceso para la tormenta de disefio (mm). Se calcula con base al
namero N de la curva de escurrimiento, para condicion Media de humedad en la cuenca y
segun el método U.S. Soil Conservation Service.

tp=tiempo de pico, (h). El cual esta en funcién de las caracteristicas de la cuenca.
n=Numero de recipientes lineales que simulan la cuenca (pardmetro adimensional).

e= Base de los logaritmos naturales, igual a 2.718262.

K1= coeficiente de almacenaje, relacionado con las caracteristicas de la cuenca.

El método I-Pai Wu se considera aplicable solo a cuencas pequefias, con area hasta de
250km?2.

Una de las limitantes en la aplicacion de los métodos que calculan los gastos maximos tiene
gue ver con el tamafio de la cuenca, Campos (1992) [9] propone una clasificacién que se
basa en la superficie de la misma como se muestra en la Tabla 2.1.

Tabla 2.1 Tamafo de la cuenca

Superficie de la cuenca (km?) Descripcion
Menos de 25 Muy pequefia
25 a 250 Pequefia
250 a 500 Intermedia pequefia
500 a 2500 Intermedia grande
2500 a 5000 Grande
Mas de 5000 Muy Grande
Fuente: Viramonetes O. (2007). Morfometria de la cuenca del rio San Pedro, Conchos,
Chihuahua. Vol 1, No. 3.

2.3 Estudio Hidraulico con Hec-Ras

Un andlisis hidraulico requiere de informacion topografica y un estudio hidrolégico de la
zona. Dicho analisis consiste en aplicar el método de seccién y pendiente conocido como
Método de Manning y la ecuacién de continuidad, se utilizan los valores de Manning de
acuerdo a la zona de estudio. A partir de los gastos de periodo de retorno se obtendran los
tirantes y las velocidades en cada seccion.

En los célculos se consideran los efectos de obstrucciones tales como puentes,
alcantarillas, presas, vertedores entre otros. Entre las caracteristicas especiales de esta
componente se encuentran: analisis de socavacion, calculo de mdultiples perfiles, analisis
de puentes y o alcantarillas.

Se menciona el software Hec-Ras asi como su herramienta: Stdeady flow water Surface
profile computations, por ser los utilizados en este trabajo de investigacion.
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El célculo hidraulico se utiliza para saber los niveles de aguas de disefio (NADI) y en
conjunto con el nivel de aguas maximas extraordinarias (NAME), establecer una
comparativa entre ellos para poder determinar el galibo vertical del tablero del puente en
base a los gastos de disefio y complementarios de la norma. El célculo hidraulico se
realizara con el software llamado Hec-Ras, [1].

Hec-Ras es un software desarrollado por Hydrologic Engineering Center, este software
contiene cuatro analisis unidimensionales:

1) Steady flow water surface profile computations
2) Unsteady flow simulation

3) Movable boundary sediment

4) Water quality analysis

Steady Flow Water Surface Profile. Este componente realiza el célculo de los perfiles de la
superficie del agua para un flujo con variacion gradual, para una red de canales o rios. Esta
componente es capaz de modelar régimen de flujo; subcritico supercritico o mixto. El
procedimiento computacional se basa en la solucion de la ecuaciéon de la energia
unidimensional, la perdida de energia es evaluada por la friccién (Ecuacion de Manning) y
contraccién/expansion. La ecuacion de momento se utiliza en simulaciones donde el peffil
de la superficie del agua es rapidamente variado es decir al presentarse un calculo de
régimen de flujo mixto (salto hidraulicos), hidraulica de puentes y uniones de corrientes, [1].

La seleccién apropiada del valor de Manning es muy significativo para la precision del
célculo de los perfiles de superficie de agua. El valor de Manning es altamente variable y
depende de diversos factores como: rugosidad de la superficie, vegetacion, irregularidades
del canal, alineamiento del canal, temperatura y material suspendido. En general los valores
de Manning pueden ser calibrados cuando se observa la informacion del perfil de la
superficie de agua (niveles de las mismas superficies).

Existen referencias a las que el usuario de HEC-RAS pueden acceder y muestran los
valores de Manning para canales tipicos. En el libro de Chow “Hidraulica de canales
abiertos” puede encontrarse una recopilacion de valores de n para arroyos y llanuras de
inundacion.

El céalculo de la profundidad de la socavacién local es importante en la consideracion del
dimensionamiento de la subestructura asi como de la estabilidad de la misma. El fenomeno
se presenta debido a que la velocidad del flujo es capaz de remover el material que se
encuentra alrededor de la subestructura y la profundidad de socavacién depende de
acuerdo a la ecuacién que se aplique y de los parAmetros que se presenta. Hec-Ras utiliza
las ecuaciones de Froehlich y Hire para el calculo de la socavacion local en estribos.

Los gastos a ingresar en el estudio estan definidos por la norma N-PRY-CAR-1-06-004/00
en los que se tiene:

e Periodo de retorno para el gasto teérico de disefio.

El gasto tedrico de disefio (Qrp), €s el maximo que hidrolégicamente ha de esperarse
durante la etapa de operacién del puente por proyectar, se determinara para el periodo
de retorno considerando la vida Gtil y el costo de la estructura, sus posibles reparaciones
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asi como las consecuencias de su colapso. En términos generales se siguen los
siguientes criterios:

1) En puentes con longitud hasta de 100 metros y carreteras tipos: C y D, el periodo
de retorno debe ser de 50 afios.

2) En puentes con longitud mayor de 100 m o de cualquier longitud en autopistas y
carreteras tipos “ET”, “A” y “B”, el periodo de retorno debe ser de 100 afios.

e Periodo de retorno para gastos complementarios.

Considerando los efectos que se puedan tener en la superestructura del puente o en su
cimentacion, en el probable caso que se presente durante su vida util una avenida con
un periodo de retorno mayor al considerado en su disefio hidraulico, es necesario
calcular los gastos maximos para periodos de retorno de quinientos (500) y mil (1000)
afnos (Qsoo Y Qio00) respectivamente.

La seleccién del gasto de disefio de acuerdo a la noma N-PRY-CAR-1-06-005-00 es:

e La comparacion entre el gasto teérico de disefio (Qro), calculado para el periodo de
retorno correspondiente y el gasto maximo observado en campo (Qwmoc) en el cual
los niveles de superficie de agua corresponden al N.A.M.E.

e Es importante valorar los impactos estructurales y econémicos que en el puente por
proyectar, tengan los gastos complementarios (Qsoo Y Q1o00). Si los impactos no son
significativos, puede elegirse alguno de estos gastos como gasto de disefio (Qoi)
aumentando considerablemente la seguridad de la estructura.

2.4 Socavacion local en estribos

Esto se da debido al aumento de la velocidad del flujo alrededor de las pilas y estribos en
un rio o a la erosién acumulada en el tiempo. El fendmeno de socavaciéon depende de la
cantidad de flujo, velocidad del mismo, tipo y condicion del lecho, ancho y profundidad del
rio [27].

Los métodos que existen en la determinacién de la socavacion local en estribos son:

e Liu, Changy Skinner

e Laursen

e Artamonov
e Froehlich

e Hire

e Melville

Los métodos anteriores han sido desarrollados para cauces de lecho arenoso y no toman
en cuenta la posibilidad de acorazamiento. Estan basados en informacién de laboratorio y
se tiene muy poca informacién de campo para verificacion de los mismos.

La socavacién en los estribos depende de la forma del estribo, caracteristicas del
sedimento, la forma de la seccién transversal, la profundidad del flujo en el cauce principal,
alineamiento del cauce, tiempo de duracion de la avenida.

11
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2.4.1 Método de Liu, Chang y Skinner
El método es producto de estudios de laboratorio y de analisis dimensionales realizados en
1961, aplicAndose para las siguientes condiciones:

e Socavacion en lecho movil.

e Estribos dentro del cauce

e Ellargo del estribo es menor que 25 veces el tirante medio (L<25h).

e Lecho del cauce arenoso

e Los valores de las profundidades de socavacion se incrementaran en un 30%
cuando se presentan dunas en el cauce de aproximacion del estribo.

La profundidad de socavacion para este método se calcula con la ecuacion 2.18.

0.4
o) e

ds= profundidad de socavacién de equilibrio (m).

h= profundidad media del flujo aguas arriba en el cauce principal (m).

L= longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua (m).

F= nimero de Froude en la seccién de aguas arriba

Ki= coeficiente de correccion por la forma del estribo. 1.1 para estribos con pared inclinada
hacia el cauce, 2.1 para estribos con pared vertical.

2.4.2 Método de Artamonov
Los factores de los que depende este método son los siguientes:

¢ Cantidad de caudal que es interceptado por la estructura que se encuentra dentro
de la corriente.

e Talud de las partes laterales de los estribos.

e Angulo de esviajamiento del flujo.

La profundidad de socavacién para este método se calcula con la ecuacion 2.19

Hr = KgKoKpnh 2.19

Donde:

Hr= Profundidad de socavacion (m).

Ke= coeficiente que depende del angulo que forma el eje de la obra con la corriente.

Ko= Coeficiente que depende de la relacién entre el gasto tedrico interceptado por el estribo
y el caudal total en la seccién transversal.

Km= coeficiente que depende del talud que tienen los lados del estribo

h= Tirante de agua en la zona cercana del estribo antes de la socavacion (m).

Los valores de los coeficientes que dependen de; angulo de esviajamiento, de la relacion
entre gasto teérico interceptado y el gasto de la seccion transversal, y del talud, pueden
obtenerse a través de las Tablas 2.2, 2.3, y 2.4 respectivamente.

12
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Tabla 2.2 Coeficiente de correccién Ke Juarez B., E. y Rico., A. (1992)
TO 20° 60° 90° 120° 150°

Ke 0.84 0.94 1 1.07 1.19
Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion en puentes”. Universidad
del Cauca. Colombia.

Tabla 2.3 Coeficiente de correccion Kq Juarez B., E. y Rico., A. (1992)
Q1/Qd 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8
Ko 2.00 2.65 3.22 3.45 3.67 3.87 4.06 4.20
Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion en puentes”. Universidad
del Cauca. Colombia.

Tabla 2.4 Coeficiente de correccién Ky, Juarez B., E. y Rico., A. (1992)
Taludm 0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 3.0

Km 1.00 0.91 0.85 0.83 0.61 0.5
Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion en puentes”.
Universidad del Cauca. Colombia.

La ecuacion 2.20 se utiliza cuando el puente no esta esviajado con relacién al flujo (6=90°)
y la pared de los estribos es vertical:

Hr = Kyh 2.20
Donde:

Hr= Profundidad de socavacion (m).

Ko= Coeficiente que depende de la relacion entre el gasto tedrico interceptado por el estribo
y el caudal total en la seccidn transversal.

h= Tirante de agua en la zona cercana del estribo antes de la socavacién (m).

2.4.3 Método de Laursen
Laursen sugiri6 dos ecuaciones basandose en el razonamiento sobre el cambio en las
relaciones de transporte debido a la aceleracion del flujo causada por el estribo, una para
socavacion en lecho moévil y otra para socavacién en agua clara aplicables para las
siguientes condiciones (HEC-18,1993), [27]:

e Estribos dentro del cauce principal.

e Estribos con pared vertical.

e Ellargo del estribo es menor que 25 veces la profundidad media del agua (L < 25h).
e Las ecuaciones incluyen la socavacién por contraccion.

e Se recomienda que se apliquen para valores maximos de ds/h igual a 4.0.

e Las ecuaciones dadas por Laursen se resuelven por tanteos.

Las ecuaciones que se utilizan para este método para las condiciones del lecho son las
ecuaciones 2.21y 2.22:

13



Socavacion en lecho movil

L ds [< ds 17 ] 2.21

R 2 I\ Tse t 1) -1

Socavacion en agua clara

2.22

Donde:

ds= Profundidad de socavacién (m).

h= Profundidad media del flujo agua arriba en el cauce principal (m).

L= Longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua (m).
1= Esfuerzo cortante en el lecho hacia aguas arria del estribo

1= esfuerzo cortante critico para Dso del material del lecho aguas arriba.

Las ecuaciones anteriores se aplican para estribos con pared vertical por lo que las
profundidades de socavacion resultantes deben afectarse por un factor de correccion K
para tener en cuenta el efecto de otras formas.

K= 0.9 para estribos con aletas inclinadas 45°.
K= 0.8 para estribos con pared inclinada hacia el cauce.

2.4.4. Método de Froehlich
La ecuacion de Froehlich esta basada en analisis dimensional y en andlisis de regresion de
datos de laboratorio para 170 mediciones de socavacion en lecho mévil. HEC-18 (1993)
[27] recomienda su uso para socavacion tanto en lecho mévil como en agua clara, en
estribos que se encuentran dentro del cauce o no.

e Socavacion en agua clara y lecho movil
La profundidad de socavacién para este método se calcula con la ecuacién 2.23

d, 0.43 2.23
—= = 2.27K,K, (—) Fre®6t 41
h he

e

ds= profundidad de socavacién (m).

he= profundidad media del flujo (profundidad hidraulica) en la zona de inundacion obstruida
por el estribo aguas arriba del puente (m).

Ki= coeficiente que depende de la forma del estribo.

Ke= coeficiente que depende del angulo de ataque del flujo.

L= longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua proyectada
normalmente al flujo (m).
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Fre= nimero de Froude en la seccion de aproximacién obstruida por el estribo.

Tabla. 2.5 Coeficientes de forma del estribo.

Descripcion Kf
Estribo con pared vertical 1.00
Estribo con pared vertical 0.82
y
aletas
Estribo con pendiente 0.55
hacia el cauce
Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion
en puentes”. Universidad del Cauca. Colombia.

9 0.13
Ko = (—
0 (90)

ke= Angulo de inclinacién del estribo
© < 90° si el estribo esta inclinado hacia aguas abajo
© > 90° si el estribo esta inclinado hacia aguas arriba.

A,
h, = —
R

Ve

Fre=

ghe

Q.
V. =—
e Ae

Donde:

Fre=NUmero de Froude en la seccién de aproximacion obstruida por el estribo.
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La tabla 2.5 se utiliza para la asignar el coeficiente de forma del estribo de acuerdo a la
forma del estribo disefiado.

2.24

2.25

2.26

2.27

Ve= velocidad del flujo obstruido por el estribo y los accesos al puente en la seccion de

aguas arriba (m/s).

Q<= Caudal obstruido por los estribos o los accesos medido aguas arriba del puente (m?/s)

A. = area del flujo de la seccion de aguas arriba obstruida por los estribos (m?).

2.4.5 Método de Melville

Melville se basé en el andlisis dimensional de relaciones entre parametros dimensionales
utilizando lineas de mejor ajuste de datos provenientes de ensayos de laboratorio

realizados en la Universidad de Auckland en Nueva Zelandia.

El método da profundidades de socavacién muy grandes y mas cuando los estribos son
largos. No considera los efectos del tamafio ni de la gradacién del sedimento. Tampoco
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considera el caso de estribos en suelos cohesivos. Las ecuaciones para el caIcqu de Ia
profundidad de socavacion son la 2.28 y la 2.29.

e Estribos cortos: La longitud del estribo y zonas de aproximacion se oponen al paso
del agua es menor que la profundidad del flujo (L<h).
2.28

d
f:mm@&&&@

e Estribos Largos: la longitud del estribo y zonas de aproximacion que se oponen al
paso del agua es mayor que 25 veces la profundidad del flujo (L>25h).

f:&&m&@@@ 2:29
ds= Profundidad de socavacién (m).

L= Longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua (m).
h= Profundidad del flujo al pie del estribo (m).

Ki= Factor de correccion por intensidad del flujo que tiene en cuenta la velocidad del flujo y
la velocidad critica para inicio del movimiento del sedimento.

Kn= Factor de correccion por profundidad del flujo

K = Factor de correccion por longitud del estribo.

Kp= Factor de correccién por forma del estribo

Ke = Factor de correccién por angulo de ataque

Kg= Factor de correccion por la geometria del cauce de aproximacion

La tabla 2.6 proporciona los coeficientes de forma que se utilizan dependiendo la forma del
estribo.

Tabla 2.6 Kp Forma del estribo

Forma del estribo Ks

Estribo con pared angosta 1.00

Estribo de pared vertical con punta semicircular 0.75

Estribo con aletas a 45° 0.75
Estribo con pared inclinada (H:V)

0.5:1.0 0.60

1.0:1.0 0.50

1.5:1.0 0.45

Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion en puentes”.

Universidad del Cauca. Colombia.

K.= 10 para estribos largos

Kn= 2 para estribos cortos

Ki= 1.0, lo que considera que las mayores profundidades de socavacion ocurren en
condiciones de lecho movil.
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2.4.6 Método de Hire
Es un método desarrollado por el cuerpo de ingenieros Militares de los estados Unidos. La
ecuacion 2.30 se utiliza para el calculo de la profundidad de socavacion en este método.

K¢ 2.30

ds = 4h (0.55

)KQEO.33

ds= profundidad de la socavacion. (m)

h= profundidad media del flujo al pie del estribo en el cauce principal, en la seccion
transversal aguas arriba del puente. (m)

Fr= namero de Froude basado en la velocidad y profundidad al pie y justo aguas arriba del
estribo.

Ki= coeficiente de correccion por la forma del estribo

Ke= coeficiente de correccion por el angulo de ataque del flujo.

En la tabla 2.7 se muestran los factores de correccion de forma que se utilizan en el método
de Hire para estribos.

Tabla 2.7 Coeficiente de correccion de forma.

Descripcion Kf
Estribo con pared vertical 1.00
Estribo con pared vertical 0.82
y aletas
Estribo con pendiente 0.55
hacia el cauce
Fuente: Guevara A. (1998). Capitulo Siete “Socavacion
en puentes”. Universidad del Cauca. Colombia.

o (2N 2.31
= ()

Ke= coeficiente de correccidon por el angulo de ataque del flujo.
© = Angulo de inclinacion del estribo

© < 90° si el estribo esté inclinado hacia aguas abajo

© > 90° si el estribo estd inclinado hacia aguas arriba.

2.5 Estudio Geotécnico

El estudio geotécnico se define como la investigacion de las condiciones del suelo a lo largo
de los ejes carreteros nuevos o ya existentes, estos se requieren para un disefio adecuado
y una posterior construccion de puentes, carreteras y otras estructuras necesarias. Esta
investigacion puede ser preliminar o especifica como los estudios geotécnicos realizados
en carreteras, puentes estructuras de retencién y deslizamientos de talud. Los detalles del
estudio pueden depender de los requerimientos del proyecto a realizar excepto para
repavimentar y mantenimiento menor [13].
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El estudio geotécnico se realiza con la finalidad de conocer las propiedades indice:
contenido de agua, granulometria y peso volumétrico y mecéanicas: cohesion, angulo de
friccion.

2.6 Estribo

En el disefio de estribos y tomando en cuenta que estos actan como muros de retencion,
se toman en cuenta los conceptos de presiones laterales de tierra usados en la geotecnia
tradicional. Los muros de retencion se dividen en dos categorias: a) convencionales y b)
muros de tierra estabilizados mecanicamente. [4].

2.6.1. Muros convencionales
Los muros convencionales se clasifican como:

Muros de retencién a gravedad
Muros de retencién de semigravedad
Muros en voladizo

4. Muros con contrafuertes

wn e

Muros de retencién a gravedad son de concreto simple o con mamposteria. Y dependen
del peso del muro y del tipo de suelo en el que descanse el muro. El algunos casos se
agrega una cantidad de acero para los muros de gravedad, lo que ayuda a minimizar el
tamano de las secciones del muro, denominados muros de semigravedad.

Muros de retencidn en voladizo. Estan hechos de concreto reforzado. Este tipo de muro
es econdmico hasta una altura aproximada de (4 y 10 m).

Muros de retencidon con contrafuertes. Son similares a los muros en voladizo. Tienen
losas delgadas de concreto conocidas como contrafuertes que conectan entre si el muro
con la losa de la base. El propdsito de los contrafuertes es reducir la fuerza cortante y los
momentos flexionantes.

En el disefio de un muro de retencidén convencional existen dos fases de disefio:

1. Estabilidad: Al conocer la presion lateral de tierra. Revision de falla por volteo,
deslizamiento y capacidad de carga.

2. Resistencia adecuada: Se determina en cada componente de la estructura
determinando el acero de cada componente.

2.6.2. Dimensionamiento de muro de retencion
En el presente trabajo se utilizé un tipo de muro convencional en voladizo de acuerdo a las
solicitaciones del proyecto.

Las dimensiones en muros de retencién se deben de tomar en cuenta de acuerdo a
recomendaciones minimas a esto se le llama proporcionamiento o dimensionamiento, con
el fin de revisar las secciones por estabilidad. Si las revisiones por estabilidad dan
resultados no deseados, las dimensiones de las secciones se cambian y vuelven a
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revisarse. A continuacion se presenta brevemente el principio de presion lateral de tierras
[4].
Presion Activa de Rankine.

Si en un muro tiende a moverse alejandose del suelo una distancia Ax, como se muestra
en lafigura 2.2. La presion del suelo sobre el muro a cualquier profundidad decrecera. Para
un muro sin friccion, el esfuerzo horizontal, a5, a una profundidad z sera igual a kqo, = koyz
cuando Ax es igual a cero. Si Ax > 0, g, ,serd menor que kyo,,. [32].
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Figura 2.2 Esfuerzos sobre muro

Los circulos de Mohr mostrados en la figura 2.3 son los correspondientes a los
desplazamientos del muro de Ax=0 y Ax > 0 se muestran por los circulos a y b,
respectivamente, Si el desplazamiento del muro continua creciendo, el correspondiente
circulo de Mohr tocara la envolvente de falla de Mohr-Coulomb definida por la ecuacién
2.32. El circulo marcado con “c” en la figura 2.3 representa la condicién de falla en la masa
del suelo; el esfuerzo horizontal es igual a ¢, y se denomina presién activa de Rankine.

Tr=c+ otan® 2.32
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>
Ca o, KoOv Ov O
Figura 2.3. Circulos de Mohr
La figura 2.4 muestra los diagramas de presién activa de Rankine
$—2¢cVka
Zc
H — +

ovKa —-20VKg— + ovKa-26Vka L

Figura 2.4. Diagrama de presion activa de Rankine.

Presion pasiva de Rankine.

En un muro de retencién vertical sin friccion con un relleno horizontal. A la profundidad z, la
presioén vertical sobre un elemento de suelo es ¢, = yz [32] como se muestra en la figura

2.5.
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Figura. 2.5 Esfuerzos sobre el suelo

1) En un principio, si el muro no cede, el esfuerzo lateral a esa profundidad ser& oy, =
K,oy. Este estado se ilustra por el circulo de Mohr “a” en la figura 2.6.

2) Siel muro es empujado hacia la masa de suelo una cantidad Ax, el esfuerzo vertical
a la profundidad z permanecera igual , sin embargo el esfuerzo horizontal
incrementara. Este estado se representa por el circulo de Morh b en la figura 2.6.

Si el muro se mueve mas hacia adentro (es decir Ax aumenta mas aun), el esfuerzo a la
profundidad z alcanzara el estado representado por el circulo de Mohr “c”. El circulo de
Mohr toca la envolvente de falla de Mohr-Coulomb, lo que implica que el suelo detras del
muro fallard siendo empujado hacia arriba. El esfuerzo horizontal, en este punto se llama la
presion pasiva de Rankine, 0 g, = oy,
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O,=KoOv
Figura 2.6. Circulo de Mohr en estado pasivo

La fuerza pasiva por unidad de longitud de muro se determina del area del diagrama de
presion figura 2.7 que da como resultado la ecuacién (2.33):

1 2.33
P, = EyHZKp + 2cH /K,

Donde:

Pp= Presion Pasiva de Rankine (kN/m).

y2= Peso especifico del suelo en frente del talon y bajo la losa de base (kN/m?).
Kp= Coeficiente de presion pasiva de Rankine = tan? (45 + %)

H = Profundidad de accion del suelo (m).
Cz, = Cohesion (KN/m?).
@, = Angulo de friccion del suelo, respectivamente.

La figura 2.7 muestra el diagrama de presion pasiva de Rankine
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a) Teorias de presién lateral de tierra al disefio.
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Figura 2.7. Diagrama de distribucion pasiva de Rankine
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En un muro en voladizo el uso de la teoria de la presién de Rankine para revisiones de
estabilidad, implica dibujar una linea vertical AB al terminar el talén de la base. Se supone
gue la condicion activa de Rankine existe a lo largo del plano vertical AB. Las ecuaciones
de la presion activa de tierra de Rankine se utilizan para el calculo de la presion lateral sobre
la cara AB. En el andlisis de estabilidad del muro, deben tomarse en consideracion la fuerza
Pa (Rankine), el peso Ws, del suelo arriba del talén y el peso, Wc, del concreto. La hipotesis
para el desarrollo de la presion activa de Rankine a lo largo de AB es correcta si la zona de
cortante limitada por AC no es obstruida por el cuerpo del muro [4]. El &ngulo, n, que la

linea AC forma con la vertical es:

_ a5+ a ¢ 1 (sena)
= 2 2 sen seng

Donde:

n= Angulo que la linea AC forma con la vertical.

a= Angulo del relleno del muro con respecto a la horizontal.

@= Angulo de friccion interna.

2.34
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Figura 2.8 Hipétesis en la determinacion de la presion lateral de tierra: muro en voladizo
y cargas tipicas en el estribo

Siendo P, la presién activa por unidad de longitud de muro como se muestra en la
ecuacion 2.35
1 2.35

Pa ZEVHIZKa

b) Revisién de estabilidad

En la revision de la estabilidad de un muro de retencion, los factores minimos a
determinar necesarios son (ver Figura 2.8):

1. Revision por volteo respecto a la punta del muro

2. Revision por falla de deslizamiento a lo largo de la base
3. Revision por falla de capacidad de carga de la base

4. Revisidn por asentamiento

5. Revision por estabilidad de conjunto

¢) Revision por volteo

La presion pasiva de Rankine para un muro en voladizo se presenta en la ecuacion 2.36:
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Pp = E p)/zDz + ZCZNIKpD

Donde:

Pp,= Presion Pasiva de Rankine (KN/m).
y2=Peso especifico del suelo en frente del talén y bajo la losa de base (kN/m?3).

Kp,= Coeficiente de presion pasiva de Rankine = tan? (45 + %)
D= Profundidad de desplante (m).

Ca, = Cohesion (kN/m?).

@, = Angulo de friccion del suelo, respectivamente.

El factor de seguridad contra el volteo respecto a la punta, respecto al punto C se expresa
como:

2Mg 2.37
FS(volteo) = %

Donde:

FS (oiteo)= Factor de seguridad con respecto a la punta.

2Mo= suma de los momento de las fuerzas que tienden a voltear el muro respecto al punto
C.

2Mg= suma de los momentos de las fuerzas que tienden a resistir el volteo respecto del
punto C.

El momento de volteo es:

H 2.38
ZMO = Ph <?>

Donde:

2Mo = Momento de volteo.

Pn=Pacosa: Componente horizontal de la fuerza activa de Rankine (kN/m).
H’ = Altura del relleno del muro desde la base del mismo (m)

En el calculo del momento resistente, EMgr (Despreciando Pp), se prepara la tabla 2.7.
Siendo el peso del suelo arriba del talén y el peso del concreto fuerzas que contribuyen al
momento resistente. La fuerza Pv también contribuye aqui.

P, = P;sena 2.39

Donde:

Pv= Componente vertical de la fuerza activa Pa (kN/m).
Pa= Presion activa de Rankine (kN/m).
a= Angulo del relleno del muro con respecto a la horizontal.
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Un aspecto importante de la revision por volteo es la division de la estructura y su relleno
en figuras geométricas simplificadas figura. (2.9), para poder obtener el momento de cada
parte que conforma el estribo respecto al punto a analizar.

Dt

Figura 2.9 Division geométrica de las areas del estribo y relleno

La Tabla 2.8 muestra el procedimiento a seguir para el célculo de la revision por volteo.

Tabla 2.8 Procedimiento de calculo de Y MR

Seccion Area Peso/unidad de Brazo de Momento
longitud de momento respecto de C
muro medido desde
C
1 Al Wi1=y1*Al X1 M1
2 A2 W2= y2*A2 X2 M2
3 A3 W3= yc*A3 X3 M3
4 A4 W4= yc*Ad X4 M4
5 A5 W5= yc*A5 X5 M5
6 A6 W6= yc*A6 X6 M6
Pa B Mp
EV >MR
Nota: y1= peso especifico del relleno
yc = peso especifico del concreto
Fuente: Braja M. (1999) Principios de Ingenieria de Cimentaciones
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En las figura 2.8 se muestran las fuerzas que actdan sobre un muro en voladizo, entre
ellas la presion activa de Rankine a lo largo del plano AB.

El factor de seguridad se calcula como:
M1+ M2+ M3+ M4+ M5+ M6 2.40
P,cos « (%) - M,

FS(volteo) =

d) Revision por deslizamiento a lo largo de la base.
El factor de seguridad contra el deslizamiento se expresa como:

2FR 2.41
FS(deslizamiento) = E

Donde:

FS(desizamiento)= Factor de seguridad contra el deslizamiento.
> rr=suma de las fuerzas horizontales resistentes.
> ra= suma de las fuerzas horizontales de empuije.

La resistencia cortante del suelo inmediatamente debajo de la losa de base se representa
como:

s = gtané + c, 2.42

s= Resistencia al cortante bajo la losa de la base del estribo.
0=Angulo de friccion entre el suelo y la losa de base
ca=Adhesién entre el suelo y la losa de base.

La fuerza resistente maxima del suelo por unidad de longitud del muro a lo largo del fondo
de la losa de base es entonces.

R’ =s(area de la seccion transversal)=s(Bx1)=Botand +Bca
Bo=suma de las fuerzas verticales= Y V

R" = (XV)tans + Bc, + P, 2.43

La fuerza pasiva Pp es también una fuerza resistente horizontal.

YFr = (XV)tans + B, 2.44

La Unica fuerza horizontal que tendera a generar un deslizamiento (fuerza de empuje) es
la componente horizontal de la fuerza activa Pa, por lo que

YFy; = P,cosa 2.45
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(CV)tané + BC, + Pp - 46
FS(deslizamiento) = P,cosa
a
(V)tan(,,) + Brac, + Pp A

FS(deslizamiento) = P cosa
a

Para incrementar su resistencia, se usa un dentellén en la base, como el que se ilustra por
lineas punteadas. Estas indican que la fuerza pasiva en la punta sin dentellon es

1 2.48
P, = EyzDzKp + 2¢,D\/K,
Al incluir el dentellon, la fuerza pasiva por unidad de longitud de muro es
1 2.49
B, = EyZDpr + 2¢,D14/K,
Donde:
y2= Peso especifico del suelo en frente del talén y bajo la losa de base (kN/m?3).
D= Profundidad de desplante (m)
C2 = Cohesion (KN/m?).
K, = tan? (45 + ¢;2) 2.50

e) Revision de falla por capacidad portante

La presion vertical, es transmitida al suelo por la losa de la base del muro de retencion,
debe revisarse contra la capacidad de carga Ultima del suelo. gpunta y gtalén son las
presiones maxima y minima que ocurren en los extremos de las secciones de la punta y el
talon, respectivamente. Las magnitudes de gpunta y gtalon se determina de la siguiente
manera.

La suma de las fuerzas verticales que actlan sobre la losa de la base es EV y la fuerza
horizontal es Pacosa, sea R la fuerza resultante, o

R =3V + (P,cosa) 2,51

El momento neto de estas fuerzas respecto al punto C es

Myeto = 2Mg — XMy 2.52

Considerando que la linea de accién de la resultante, r, cruza la losa de base en E,. La
distancia CE es entonces:
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CE=X=

Mneto
XV

La excentricidad de la resultante, R, se expresa como

B __
B _ex 2.54
2
o= B _2Me —2Mo 2.55
2 Zv

La distribucion de presiones bajo la losa de base se determina usando los principios de la
mecanica de materiales:

_ 2 + Mnetoy 2.56

1= 77

Donde:
Mneto= Momento=(EV)e
I= momento de inercia por unidad de longitud de la seccion base=(1/12)*(1)(B"2).

Las presiones maxima y minima, el valor de y en la ecuacién es igual a B/2. Sustituyendo
se tiene:

B 2.57
V —
SV e<(z )2> YV 6e
s = Gpce =7+ =1 =5 (1)
12
SV, 6e 258
Imin = Qtalén = F(l * E)

EV incluye el peso del suelo y el valor de excentricidad, e, es mayor que B/6, gmin resulta
negativa. Entonces se tendra algun esfuerzo de tensién en el extremo de la seccién del
talon; el esfuerzo no es deseable por que la resistencia a tension del suelo es muy pequefa.
Si el andlisis de un disefilo muestra que e> B/6, el disefio debe rehacerse y determinar
nuevas dimensiones.

Las relaciones para la capacidad de carga ultima de una cimentacién superficial fueron
analizadas con la ecuacion 2.59 [4].

1 , 2.59
Gu = CoNcFeqFey + ququFqi + EVZB NyFdeyi
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La tabla 2.9 muestra los factores de forma que se utilizan cuando las dimensiones de la
base no son simétricas con respecto al muro.

Tabla 2.9 Factores de forma, profundidad

e inclinacion.
q=1y2D
B' =B —2e

D
ch = 1 +04<E)

D
Fgq =1+ 2tan®,(1 - seng)? (E)
Fpg-1

P =tan™! (Pa;%oc)

Fuente: Braja M. (1999). Principios de
ingenieria de cimentaciones.

2.7 Cargas y acciones
Las cargas y acciones sobre estructuras viales se definen y clasifican de acuerno a la norma
N-PRY-CAR-6-01-003/01 como:

Cargas permanentes. Son las que tienen una variacion despreciable durante la vida de la
estructura, y son:

e (Cargas muertas
e Empujes de tierras empujes hidrostéticos

Cargas variables. Son las que tienen una variacion importante durante la vida de la
estructura, con una mayor frecuencia de ocurrir.

e Cargaviva
e Impacto
e Fuerza centrifuga

Cargas eventuales. Son las producidas por acciones que ocurren ocasionalmente durante
la vida de la estructura:

e Viento
e Sismo
e Frenaje
e Friccion

e Variacion de temperatura
¢ Empuje dindmico del agua
e Subpresion
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e Contraccion por fraguado

e Acotamiento de arcos

e Flujo plastico

e Asentamientos diferenciales
e Oleaje

2.7.1 Carga vertical
Las cargas verticales son producidas, por cargas gravitacionales transmitidas al muro a
través de sistema de piso o techo, ademés de las del peso propio.

La transmisién excéntrica de las cargas verticales puede producir flexion y cortante en el
plano del estribo o en un plano diferente. La aplicacion de las cargas laterales por empuje
de tierras, empuje de fluidos o por efectos sismicos es la principal causa de flexiones y
cortantes.

En especial la carga vertical se obtiene debido a la suma de la carga muerta y de la carga
viva de la infraestructura analizada [3].

2.7.2 Cargas permanentes
Las cargas permanentes que se presentan en la subestructura se dividen en:

a ) Carga Muerta: Esta constituida por el peso de la superestructura ya terminada.

En donde se tiene en las siguientes formulas la forma de obtener el peso de cada uno de
los elementos que conforman la superestructura.

Banqueta w(t) = areapgnquetam?2 * claro (m) * P.V.concreto t/m3
Parapeto w(t) = Area parapeto (M2) * claro(m) = P.V concreto (=)
Guarnicion w(t) = dreagugrnicisn(m2) * claro(m) * P.V.guarnicion (%)
Losa w(t) = espesoriysq(m) * claro(m) * anchocqizaaqa (M) * P.V.concreto (%)
Trabes w(t) = No.de trabes * claro(m) * area,qpe(M2) * P.V.concreto (%)

La suma del peso de estos 5 elementos es el total de la carga muerta. Como el peso total
de la carga muerta esta por lo menos apoyado en dos elementos de subestructura la carga
muerta total se divide entre dos.

b ) Empuje hidrostatico

En la parte lateral del estribo a medida que incrementa el tirante, el agua ejerce un empuje
hidrostatico sobre el mismo, por lo que es preciso calcular el empuje hidrostatico para
conocer la influencia que tiene la misma sobre el estribo. En relaciéon con la norma de la
SCT N-PRY-CAR-6-01-003-01, debe considerarse la acciéon del empuje hidrostatico en el
disefio de los elementos estructurales que tienen rellenos y estos se encuentren saturados.
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Empuje hidrostéatico; El empuje hidrostatico es la fuerza resultante debido a Ia presion
hidrostética que actia de manera perpendicular sobre un &rea determinada; el area puede
ser plana o curva, [16].

Empuje hidrostéatico sobre superficies planas

En la figura 2.10 a) puede observarse la distribucién de presiones sobre una pared plana
vertical la cual se obtiene al multiplicar el peso especifico del agua por el tirante del flujo
gue actua sobre el muro. EI empuje hidrostatico es igual al volumen de la cufia de
distribucion de presiones figura 2.10 b) en donde ya actla el ancho de la estructura y para
superficies planas esta dado por la ecuacion (2.60).

- i
h
E ———
i
!
Ywh
a) Distribucion de presiones b) Volumen de la cufia de

distribucion de presiones
Figura 2.10. Empuje Hidrostatico

h .
F= phls 2.60

Donde:

E= Empuje hidrostatico (kN).

yw= Peso especifico del agua (KN/m?3).
h =y = Tirante de agua (m).

b=ancho de la pared del estribo (m).

Empuje hidrostatico sobre superficies planas inclinadas.
La cufia de distribucion de presiones sobre superficie inclinadas se representa por la figura

2.11 y la ecuacién (2.61) se utiliza en la obtencion del empuje hidrostatico en superficies
inclinadas:

32



liu
i

UMIVERSIDAT MICHOACANA

DE SAN NICOLAS 108 HIDALGE

Figura 2.11 Empuje Hidrostatico en pared inclinada

E = b h? 2.61
P T WO e

_2_h 2.62
Vi = 3 senb

Donde:

Ei= Empuje hidrostatico sobre superficies inclinadas (kN).

yw= Peso especifico del agua (KN/m?).

yk= es la distancia de aplicacién del empuje hidrostatico, medida desde la superficie de agua
(m).

b=ancho de la pared del estribo (m).

© = Angulo de inclinacion de la pared donde actia la distribucion de presiones.

2.7.3 Cargas variables
Carga viva: Consiste en el peso de la carga movil en el puente correspondiente a los
camiones coches y peatones.

w(t) = esfuerzocortante(t) * No.Carriles x Probabilidad de coincidencia. 2.63

Los modelos de cargas vehiculares establecidos en el reglamento para disefio estructural
de puentes carreteros de la AASHTO en Estados Unidos de Norteamérica; producen
momentos flexionantes y fuerzas cortantes (elementos mecanicos) para disefo inferiores a
los ocasionados por los grandes vehiculos de carga (T3-S3 Y T3-S2-R4), que transitan por
las principales carreteras en México. Los elementos mecénicos mas grandes se deben a
los vehiculos T3-S3, son parecidos a los que ocasionan los T3-S2-R4, [3].

Es por eso que la SCT formulo modelos de cargas vivas que arrojan elementos mecanicos
superiores a los que ocasionan los vehiculos reales mas pesados, para lograr un nivel de
seguridad adecuado en el disefio de puentes en México.
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Los modelos se desarrollaron para puentes en carreteras principales, tipos ET, A, B, Y C y
en carreteras alimentadoras tipo D.

Se consideraron dos sistemas de cargas: uno de cargas concentradas y otro uniformemente
repartida.

e Sistema de cargas concentradas. Los efectos que produce el sistema equivalen a
los que ocasiona un vehiculo muy pesado.

e Sistema de cargas uniforme. Los efectos que produce este sistema equivalen a un
convoy de vehiculos pesados, que al circular en un carril uno tras otro, producen
elementos mecénicos iguales o mayores, dependiendo del claro del puente, que los
gue origina cualesquiera de ellos individualmente.

El modelo para carreteras principales se denomina IMT 66.5, parti6 de la hipétesis de que
el momento flexionante y la fuerza cortante maximos que cada vehiculo ocasiona a un
puente, dependen de las cargas totales de cada grupo de ejes y de la ubicacion de sus
lineas de accién se comprobé estadisticamente que la hipotesis es correcta utilizando
puentes simplemente apoyados con claros de 15 a 60 m.

80 T 1T T ]
i ?
— TO —F e e | ________ é ___ig____:.__
g R I l
&
2 @ fooboo
l l i
§ 50 S Fommmm o +—-
S i i i
| | |
il I
E 30 =] FUERZAS CDRTANTIES POR CAR{:F\S CONCENTRADAS E___
® FuERiAb CORTANTIES TOTALES (IlNr‘LUYEN CJ—\R(JA :
UNIFO’RME‘ ! !
o N O fommmmme Fommom o 4 -------- »'r ———————— +—
1 1 1 1 I
i i i i i
10 Ao [ A——— R B ——— I — -
| | | | |
20 30 40 50 60

Gréfica 2.1. Fuerzas cortante maximas, modelo IMT 66.5
Fuente: Rascon A. (2004). Formulacién de la norma SCT de cargas vehiculares
para disefio estructural de puentes carreteros Publicacién Técnica No. 243

Impacto o efecto dindmico de la carga viva

Es el incremento en porcentaje que se le aplica a las cargas vivas vehiculares sobre la
calzada, para tomar en cuenta los efectos de la vibracién de la estructura, causada por su
respuesta dinamica como un conjunto, a la excitacion producida por las ruedas, la
suspension de los vehiculos y el golpeteo de las primeras al pasar sobre las irregularidades
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en la superficie de rodamiento (juntas de dilatacion grietas, baches o despostillamientos),
[8]. El impacto puede obtenerse a partir de la expresion 2.64.

15.24 2.64

I to=———
mpacto claro + 38.1

2.8 Modelacion en RS3®

RS3® es un programa para el analisis geotécnico en estructuras y en minas. Es aplicable
para rocas y suelos (RS3®= Programa de analisis tridimensional de rocas y suelos). Es un
programa de andlisis de elementos finitos que se utiliza en: excavaciones subterraneas,
disefio de cimentaciones, terraplenes, consolidacion, filtracion de aguas subterraneas etc,
[15].

RS3® utiliza los modelos de materiales en suelos y rocas entre los cuales podemos
nombrar los modelos de resistencia Mohr- Coulomb, Hoek-Brown generalizado, Cam-Clay
y Drucker-Prager.

2.8.1 Elementos Finitos

El método de elementos finitos (FEM) introduce una técnica numérica muy general para la
resolucién de problemas geotécnicos y fendmenos fisicos de la ingenieria, se ha convertido
en una herramienta para resolver problemas esfuerzo-deformacion, interaccién suelo-
estructura y situaciones en las que el nivel de complejidad es tal que su solucién analitica
es dificil de obtener [35].

FEM establece la divisién de un cuerpo, estructura o dominio (medio continuo) en varios
elementos que comparten caracteristicas particulares, y sobre los que se definen
ecuaciones que describen su comportamiento fisico (modelos constitutivos). La division de
los elementos es denominada discretizacion, y cada uno de estos subdominios, elemento
finito.

RS3® utiliza diversos modelos constitutivos de materiales entre los cuales se tienen: Mohr-
Coulomb, Cam-Clay. Para entender mas lo que es una envolvente de falla, nos basaremos
en el criterio de falla de Mohr-Coulomb este a su vez es parte del modelo constitutivo de
Mohr-Coulomb el cual se utilizara en la modelacién de la interaccion suelo estructura para
la obtencidn de las envolventes de ruptura.

2.8.2 Criterio de falla Mohr-Coulomb

La teoria de Mohr-Coulomb afirma que un material falla debido a una combinacién critica
de esfuerzo normal y esfuerzo cortante. No existe una definicién general del concepto de
falla; puede significar el principio del comportamiento inelastico del material o el momento
de ruptura del mismo, [32].

La envolvente de falla es una linea curva, mas sin embargo como en los problemas de
mecanica de suelos, se aproxima el esfuerzo cortante sobre el plano de falla como una
funcion lineal del esfuerzo normal la cual se define por la ecuacion 2.65 y a la cual se le
llama criterio de falla de Mohr-Coulomb.

Tr = ¢+ o tang 2.65
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Donde:

= Esfuerzo cortante sobre el plano de falla de Morh.
o = Esfuerzo normal sobre el plano de falla.

c= Cohesion.

@= Angulo de friccion interna.

Explicacién de envolvente de falla: en la figura 2.12 si el esfuerzo normal y el esfuerzo
cortante en un suelo son tales que son representados por el punto A, no ocurrira una falla
cortante a lo largo de ese plano. Si el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante sobre un plano
se representan por el punto B (encontrandose este en la envolvente de falla), entonces
ocurrira una falla por cortante a lo largo de ese plano. Un estado de esfuerzo representado
por el punto C no existe porque este queda por arriba de la envolvente de falla y la falla
cortante de suelo ya habria ocurrido en el suelo.

T A

Envolvente de falla

Figura 2.12 Envolvente de falla de Mohr

2.8.3 Ley de falla por cortante en suelo saturado
En determinado punto de un suelo saturado el esfuerzo normal total es la suma del esfuerzo
efectivo y la presién de poro, [32].

oc=0c'+u 2.66
Donde:

o = Esfuerzo normal
o’ = Esfuerzo efectivo
u = Presion de poro

Como el esfuerzo efectivo es tomado por los sélidos del suelo, entonces la ecuaciéon (2.67)
se escribe como:

T = c+ o'tang 2.67
Donde:
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n= Esfuerzo cortante sobre el plano de falla de Morh.
¢ = Cohesion.

0’ = Esfuerzo efectivo sobre el plano de falla.

@= Angulo de friccion interna.

2.8.4 Modelo elastoplastico Mohr Coulomb

Es un modelo elastoplastico perfecto (isotrépico) que se utiliza para modelar el
comportamiento no lineal del suelo, desarrollado a partir de la composicion de la Ley de
Hooke y la forma generalizada del criterio de falla Mohr-Coulomb. Simula el comportamiento
de suelos granulares sueltos o finos normalmente consolidados y se debe tener en cuenta
gue no representa el comportamiento elastoplastico progresivo (fig. 2.13 @) si no que es un
modelo elastico y luego plastico perfecto (fig 2.13 b). En la formulacion de este
comportamiento se involucra la elasticidad perfecta y la plasticidad asociada al desarrollo
de deformaciones plasticas o irreversibles, [10].

fa% faN

q q Elasticidad

T e / Plasticidad

|
E

/ /|

."lll 1

i 5 >

e E

A) Respuesta experimental del suelo b) Modelo elastoplastico Mohr Coulomb
en ensayos triaxiales drenados
Figura 2.13 Comportamientos elastoplasticos

Las funciones de fluencia definen el limite entre el comportamiento elastico y plastico del
material. Las funciones se representan como un cono hexagonal en los espacios de los
esfuerzos principales constituyendo un contorno o superficie de fluencia fija, Figura 2.14.
Los estados que se representan dentro de la superficie representan un comportamiento
elastico con deformaciones reversibles. Mientras que si los esfuerzos igualan o superan la
frontera definida por esta superficie, se presentan deformaciones tanto elasticas como
plasticas.
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Figura 2.14 Superficie de fluencia en los planos de esfuerzos normales
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El criterio de fluencia es una extension de la ley de friccion de Coulomb para un estado
general de esfuerzos y se define a partir de seis funciones formuladas en términos de

esfuerzos principales, las cuales son:

1 1

fia = E(0’2 —0a'3) +§(a’2 + 0'3)sen® — ccos@ < 0
1 ! ! 1 ! !

fib =E(03 —az)+§(a3+az)sen®—ccos®SO
1 ! ! 1 ! /

fZa=E(03—01)+§(03+U1)59n®—0005¢30
1 ! ! 1 ! /

fob 25(01—03)+E(01+03)sen®—ccos®so
1 ! ! 1 ! !

f3a:E(al—0—2)+E(o—1+o—2)sen®—ccos®ﬁ0
1 ! ! 1 ! !

fab :E(az—0—1)+E(02+01)Sen(b—ccos®S0

Comportamiento elastoplastico perfecto

2.68

2.69

2.70

2.71

2.72

2.73

El principio basico de la elastoplasticidad es que las deformaciones y los incrementos de

deformacién se descomponen en una parte elastica y en una parte plastica.
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e=¢g+¢P g=£e+¢?P 2.74

Deformaciones elasticas

Los modelos de material para suelo y roca son expresados generalmente como una relacién
entre incrementos infinitesimales de esfuerzo efectivo (incrementos de esfuerzo efectivo) e
incrementos infinitesimales de deformacion (incrementos de deformacion esto se expresa
como:

d' =D 2.75

En donde D€ es la matriz de rigidez eléstica del material. Esta matriz utiliza dos pardmetros,
el modulo efectivo de Young E’ y la relacion de Poisson efectiva v'. La ley de Hooke puede
darse por la ecuacién 2.76 :

1 —v v v 0 0 0 2.76
s v 1-v v 0 0 0 |rée,
G'yy v v 1-v . 0 0 0 £,y
02z _ E' 0 0 0 S-v 0 0 |iéz
0 xy 1-2v)YA +v") 1 Yxy
d';yz 0 0 0 0 5~ v 0 ).(yz
0w 0 0 0 0 ]

La ley de Hooke se utiliza para relacionar los incrementos de esfuerzos con los incrementos
de deformacién. Por lo que se sustituye la ecuacion 2.75 en la ley de Hooke teniendo:

' = D°¢ = D°(¢ — £7) 2.77

Acorde a la teoria clasica de plasticidad (Hill, 1950) los incrementos de deformacion plastica
son proporcionales a la derivada de la funcién de fluencia con respecto a los esfuerzos.
Esto significa que el incremento de deformacion puede ser representado como vectores
perpendiculares a la superficie de fluencia. Esta forma clasica de la teoria se denomina
plasticidad asociada. Sin embargo, para los tipos de funciones de fluencia de Mohr-
Coulomb la teoria de plasticidad asociada sobre estima la dilatancia. Por lo que ademas de
la funcién de fluencia, se introduce una funcién de potencial plastico g. Para g# f se
denomina plasticidad no asociada. En general los incrementos de deformacion plastica se
definen como:
b= /1& 2.78
ol
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Coulomb es el modelo basico mas utilizado en la practica geotécnica, a pesar de no
reproducir adecuadamente los cambios de rigidez del suelo y modelar situaciones donde
diferentes trayectorias de esfuerzos son experimentales.

2.8.5 Envolvente de ruptura

No existe una definicion como tal de la envolvente de ruptura. Tomando en cuenda el criterio
de falla de Morh Coulomb, la envolvente de ruptura esta definida por una combinacion
critica de dos esfuerzos que actian sobre la estructura en interaccion con el suelo, la cual
define el comportamiento elastico y plastico del suelo ante las diferentes combinaciones de
esfuerzos.

2.9 Medidas de proteccion para disminuir la socavacion en estribos de

puentes.

Las medidas de proteccion para disminuir la socavacion local son elementos constructivos
gue proporcionan seguridad a la subestructura. La eleccion de estos elementos dependera
de la disponibilidad del material para ser empleados. De acuerdo con el manual de disefio
de contramedidas de socavacién emitido por la FHWA-NJ-2005-027 [21] para estribos se
recomiendan las siguientes medidas:

1. Enrocado

2. Gaviones

3. Bolsas de cemento

4. Bloques atados con bloques
5. Diques de encauzamiento

2.9.1 Enrocado

El enrocado se define como una capa de roca natural. Debido a su peso, el enrocado actia
como un escudo y protege el suelo que se encuentra bajo la capa de roca. Esto previene el
contacto directo del suelo con las fuerzas erosivas que generan las altas velocidades del
flujo. ElI desempefio del enrocado ha sido verificado por un largo periodo de tiempo, [21].

Limitaciones del uso del enrocado.

1. Monitoreo. El enrocado se puede utilizar como una contramedida Unicamente si esta
acompafnado por una inspeccién de campo que ocurre inmediatamente después de
inundaciones y por el uso de equipo de monitoreo durante las inundaciones.

2. Velocidades criticas: Si una avenida con periodo de retorno de 100 afios excede la

velocidad de 3.05 m/s, el enrocado no podra ser utilizado.

Profundidad de socavacion:

Consideraciones econémicas: Si el enrocado no esta disponible localmente o a una

distancia razonable, esté no puede ser econdmicamente factible. Por lo que se

consideraran otras alternativas.

kW

Procedimientos generales de disefio para el enrocado
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El reporte 586 de la NCHRP titulado “ Criterio de disefio de enrocado, recomendamones y
calidad de control” presentan detalles en el disefio de construccion y disefio de enrocado.
Los siguientes pasos son aplicables tanto a pilas como estribos para el disefio del enrocado.

Calidad de las rocas: Unicamente se utilizaran las rocas naturales o roca de cantera para la
instalacion de enrocados. Las rocas seran duras, angulares o aproximadamente de forma
rectangular. La calidad podra ser tal que no se desintegre o desgaste en la exposicion al
agua.

Excavaciones: El nivel mas alto del enrocado podra ser al menos 0.15m bajo el lecho del
rio.

Parametros de disefio: Los procedimientos especificos para pilas y estribos estan basados
en el tamafio del enrocado, gradacion, espesor de la capa, extension horizontal, técnicas
de colocacion.

Tamafo de roca y gradacion: El tamafio medio del enrocado Dso. El tamafio minimo de Dso
de enrocado y el tamafio maximo de Dsy R-8 se muestran en la tabla 2.10:

Tamaio R-8** R-7** R-6 R-5 R-4 R-3
No. (NCSA)
Tamafio de

roca
(pulgadas)
48 100*
30 100*
24 15-50 100*
18 15-50 100*
15 0-15
12 15-50 100*
9 0-15 15-50
6 15-50 100*
4
3 15-50
2 0-15
Colocacion | 48 36 30 24 18 12
de espesor
nominal
(pulgadas)
*Tamafio maximo permisible de ** Utilice un tipo de geotextil
roca
Fuente: Kumar A., Ali M. (2007), Handbook of scour countermeasures Designs

Gradacion: La resistencia del enrocado a la erosion depende de la gradacion de las rocas.
Para la gradacién del enrocado, el diametro del tamafio de roca mas grande sera 1.5 veces
el D50 de la roca. Los siguientes tamafios de distribucién (Tabla 2.11) pueden ser usados
a menos de que se recomiende lo contrario:
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Tabla 2.11 Gradacion del enrocado

Rango del tamafio de roca % De gradacion < Que
1.5 Dso a 1.7Dso 100
1.2 Dsp a 1.4 Dgg 85
1.0 D5o al.ls Dso 50
0.4 Dsp a 0.6 Dso 15
Fuente: Kumar A., Ali M. (2007), Handbook of scour countermeasures Designs

Excepciones para la profundidad de enrocado. El enrocado no debe ser instalado en toda
la profundidad de socavacion en las siguientes circunstancias:

e Si la profundidad de la socavacion local calculada es alta, no seria factible para
proveer la profundidad de enrocado igual a la profundidad de socavacion. Las
excavaciones profundas en las zapatas adyacentes no estan permitidas. En tal
situacion, el espesor del enrocamiento puede ser reducido a y=0.5ds.

e Si la profundidad de socavacion no es excesiva y no causa inestabilidad de la
zapata, un valor alto de y entre 0.5y y y puede utilizarse en el espesor de la capa.
Sin embargo el tamafio de la roca no podra ser reducido y estara basado en el
calculo de la velocidad. Si la profundidad de disefio es mas grande que la
profundidad disponible entre la elevacion del lecho del rio y el fondo de la base la
roca del propio suelo, se debe considerar una contramedida alternativa.

Disefio de enrocado para estribos de puentes.
El disefio se basa en las directrices de 8 a 12 del HEC-23:

A) Laderas laterales. Para la prevencion de las fallas por deslizamiento, las laderas
laterales tienen un factor significante en la estabilidad del enrocado. Es deseable
disminuirla inclinacion de los estribos; aumentando asi la estabilidad del enrocado
en las laderas. El valor minimo recomendado para las pendientes laterales varia de
1:2al:5, (hwv).

B) Tamafio del enrocado para estribos: Se recomienda la ecuacion de la HEC-18 que
corresponde a la ecuacién 2.79:

Dso _ Ks g2 Fr, <0.8 2.79
Y2 (Sr - 1) 2
K 2 Fr-0.8
(Sr - 1) 2
Donde:

Fr,= NUmero de Froude en la seccion de contraida= V/(gy)°®®.
Ks= factor de forma
=0.89 para Fr, 0.8, 0.61 por Fr, > para estribos abiertos.
=1.02 para Fr, 0.8, 0.69 para Fr.> 0.8 Estribos con pared vertical.

c) Extensién del enrocado de proteccion.
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Estribos con pared vertical: Para estribos con pared vertical sin aleros, o aleros de
alas abiertas, el ancho de la capa de enrocado (WR) adyacente a una base en el
lado del rio del estribo debe ser mayo a :

e Al ancho del foso de socavacion.

e 2W (W=Ancho de la base del estribo o 2w/cos(3) cuando 3 > 15°.

e X+18"+y coty es el angulo de reposo natural del suelo, obtenido en el reporte
geotécnico del suelo.

La tabla 2.12 muestra la seleccion y el espesor de conformacion del enrocado.

Tabla 2.12 Tamafio Dsy del enrocado y espesor de la capa

Clase de | D50 Tamafio Peso Espesor minimo de la
enrocado | minimo (m) = aproximado de capa (m)
D50 (kg)
1 0.24 18.14 0.48
2 0.40 90.71 0.81
3 0.58 272.155 1.16
Fuente: Kumar A., Ali M. (2007), Handbook of scour countermeasures
Designs

Se recomienda colocar el enrocado alrededor de la zapata con pendiente comenzando a
una distancia de minimo 0.30m de la cara vertical de la zapata, figura 2.15

T»w +©

Y = Profundidad de disefic del enrocado
w = Ancho de |a pared del estribo
WR = Ancho dl enrocado

b= Angulo de reposo del suelo

Utilizar la relacién 1:2 en la pendiente,

Estribo —> _ .
si el valor de ¢ no es conocido.

r ‘l 1 1.‘11-.'&-" .
.T.

T
o*‘*'o

‘«*

& WR
Figura 2.15 Seccién transversal del enrocado detalles en estribo
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La tabla 2.13 contiene los coeficientes para evaluar los tamafios de enrocado en estrlbos

Factores de Velocidad Numero de Numero de Froude
Q100 Q500 Froude V/(gy)°® £ V/(gy)®® > 0.8.
0.8. Factor K Factor K
a B a B Estribo | Pared | Y | Estribo | Pared Y
Factor de | Factor de | Factor de | Factor de | Abiert | vertica Abiert | vertica
Ubicacié | inundacié | Ubicacié | inundaci6 (0] | 0 |
n n de 100 n nd 100
anos anos
1 1 1 1.2 0.89 1.02 1 0.61 0.69 0.1
4
Fuente: Kumar A., Ali M. (2007), Handbook of scour countermeasures Designs

La Figura 2.16 muestra la colocacion del enrocado en el estribo asi como las longitudes,
pendientes y el espesor de la capa del mismo cuando la configuracion del terreno sea como

la pendiente del terreno mostrado.

== |
===
ESIIESIIE=E=)
==
=]y =
I\\\m\l\ml\\ -
=== 2

=N =TT T T T :
|\\\m\|\m|\\“|mwm il H|||H|mmm |
SI==l=Il= §F==F10.30 m. min =7

Figura 2.16 Colocacion del enrocado en terreno con pendiente.

T=0.8 m. min
T=1.15 m. min

I

Construccion y colocacién de enrocado en los estribos de un puente

El desempefio del enrocado como una medida de proteccién en la socavacion depende de
la exactitud de la colocacion del enrocado en el sitio. El enrocado es frecuentemente
colocado inadecuadamente debido a las dificultades del manejo de grandes rocas,
especialmente cuando se colocan debajo del agua. Existen dos métodos de colocacion el
volteo donde el enrocado es inclinado de la parte trasera de un camién y el de la colocacién
individual por agarre, donde cada roca del enrocado es colocad individualmente. La
colocacion individual es muy costoso, pero los resultados en la capa de enrocado son mas
efectivos.
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2.9.2. Gaviones
Son contenedores o cajas hechas de malla de alambre y que se rellenan con grava gruesa,
los gaviones pueden rellenarse en sitio o en planta, [21].

Tipos de gaviones

1. Sacos de gaviones: Estos se utilizan cuando la construccion en seco no es posible.
Las dimensiones minimas de un saco gavion se encuentra entre 0.45 my 0.90 m.

2. Gaviones caja. Son mas grandes que los gaviones saco. La dimensién minima de
un gavion caja se encuentra entre los rangos de 0.60 m a 1.20 m. Estos suelen
colocarse para altas velocidades de flujo.

3. Gavion. Son mas delgados que los gaviones sacos y caja y tienen menor peso por
unidad de &rea. El grosor varia entre 0.20 m 0.46 m. Los colchones son fabricados
en longitudes mayores que la longitud de un saco de gavién o gavion caja. En altas
profundidades de socavacion, los 2 colchones pueden ser colocados encima uno
del otro y o atados.

4. Enrocado en alambre cerrado: Es mas grane que el gavion de colchén, los tamafios
de enrocado que se usan son menos uniformes comparados con los otros tipos de
gavion mencionados anteriormente. El espesor del enrocado en alambre cerrado
varia entre 0.30m y 0.45m. Estos gaviones por lo general se anclan con puntas de
acero o puntas al terraplén. Su disefio se realiza mediante la directriz 3 del HEC-23.

Disefio para gaviones.

Pardmetros de flujo: La tormenta de disefio serd la misma que se requiere para el enrocado.
En las peores condiciones en términos de profundidad del agua y la velocidad de flujo
pueden ser establecidas por el tamafio de gaviones.

El valor de Maninng n que se utiliza en gaviones deber ser de 0.025.

Tamafio de los gaviones: Para encerrar las rocas con la malla se pueden utilizar rocas de
menor tamafio que las que se utilizan en enrocados convencionales. Tipicamente los
espesores, de gaviones varian entre un tercio y dos terceras partes de el espesor del
enrocado.

El dimensionamiento de los gaviones debe basarse en manuales de asesoramiento técnico,
informacién y disefio proporcionados por los fabricantes, si estan disponibles. Los
siguientes procedimientos se basan en CIRIA (2002) y Parker et al (1998), [21] se utilizan
en ausencia de algun manual de disefio.

Los espesores de los gaviones se determinan en base a la velocidad critica del flujo como
se indica en la tabla 2.14. En este caso la velocidad critica es la velocidad en la que los
gaviones alcanzan el limite aceptable de deformacion.

La tabla 2.14 provee dos valores de tamafio de roca, velocidades criticas y limites de
velocidad para cada rango de espesor de gavidn. Los espesores y tamafio de roca para
gavion pueden ser seleccionados. Existen dos tamafios de roca.
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Tabla 2.14 Tamafio de roca y espesor de gavion

Espesor de gavién Tamafio de roca Velocidad Critica Limite de velocidad
(m) (m) (m/s) (m/s)
0.15-0.17 0.08 < 3.50 4.20
0.11 4.20 4.51
0.23-0.25 0.08 3.60 5.49
0.12 451 6.10
0.305 0.10 4.20 5.49
0.12 5 6.40
0.50 0.15 5.8 7.6
0.19 6.4 7.99
Basado en Agostoni (1988) an CIRIA (2002)
Fuente: Kumar A., Ali M. (2007), Handbook of scour countermeasures Designs

Colocacion de gaviones en estribos: Para estribos de pared vertical, los gaviones se
podran extender 2D desde la cara del estribo, donde D es el ancho del estribo. Para estribos
abiertos, los gaviones pueden ser instalados como la configuracion que se muestra en la
Figura 2.17.

0-0.30m —& 0-0.30m T
! Cara dsl estribo

4
0-0.30m

0-0.60m

4

Gabion

T es el espesor del

Geotextil gavion

0.075m Capa de
agregado de coarso

Figura 2.17 Detalle de colocacion de gavién en pendiente

2.9.3 Bloques atados con cable

Consiste en una serie de bloques unidos entre si con cable para mantenerlos juntos como
una alfombra. La utilizacién de estos bloques se realiza cuando no se dispone de tamafio
adecuado o cuando las restricciones ambientales o geométricas impiden el uso de
enrocado, [21].

Los bloques atados con cable comprende bloques interconectados con cables metélicos o
no metalicos, estos bloques tienen la ventaja de ser facil de construir, el espacio que ocupan
en el rio es poco, y un peso menor por unidad de area cubierta.

El tamafio del bloque puede ser estimado por la ecuacion 2.80:
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Hy _ ( AcpP )Fr2 2.80
y (per —p)(A —p)

Donde:

Hb = Es la altura del bloque
y = Profundidad del flujo
ac» = Constante igual a 1
peb = Densidad del bloque

p = Densidad del fluido

Fr =NUmero de Froude.

Los bloques atados con cable son tipicamente fabricados con una forma de piramide
truncada con su base y tapa cuadradas. El espacio entre bloques atados con cable puede
ser adecuado a permitir que los bloques en conjunto tengan un grado suficiente de
flexibilidad y que la forma del bloque no inhiba la flexibilidad.

2.9.4 Bolsas de concreto o mortero

Las bolsas de polietileno o de fibras naturales rellenas con concreto 0 mortero con una
buena instalacién reducen la profundidad de la socavaciébn en un rango comparable al
enrocado. Se emplean cuando no se consigue enrocado del tamafio necesario y 0 a precio
adecuado. En puentes se han utilizado para rellenar areas socavadas en pilas y estribos o
recuperar lechos de cauces degradados, [21].

Diferentes pruebas de laboratorio han demostrado que las bolsas salchicha utilizadas en
Estados Unidos de América para proteccion de puentes, no soy muy convenientes de
utilizar y menos cuando se tienen dimensiones de (4m*0.7m*0.3m).

Lagasse, P.F., Byars, M.S., Zevenbergen, L. W. y Clopper, P.E. (1997) realizan algunas
recomendaciones de instalacion las cuales son:

¢ Instalar las bolsas en una sola capa , colocar un geotextil debajo de cada capa de
bolsas.

e La altura de las bolsas debe guedar al nivel con el lecho del rio. Las bolsas deben
de traslaparse.

e Bolsas muy grandes o largas no se adaptan a las deformaciones del lecho por
socavacion.

Algunas otras recomendaciones para cuando las bolsas se rellenan in situ con lechada o
cemento mortero:

e Se colocan bolsas en una sola capa o en varias capas dependiendo de la
profundidad de socavacion a lo largo de pilas y/o estribos de forma que queden bien
préximas entre si.
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Se instalan las tuberias de ventilacién y llenado para permitir la evacuacion del aire
y garantizar el llenado completo de los vacios.

Se llenan las bolsas y se bombea mortero dentro del hueco socavado después de
lo cual se disponen tuberias de ventilacion y llenado deben cortarse a ras con las
bolsas.

El agua que es desplazada por la lechada debe poder salir facilmente para lo cual
se disponen de tuberias, usualmente a cada 1.2m figura 2.18.

Tube temperal de FVYC de min
¢=4" espaciamientc 1.2 .
Daspuesde lenar la cavidad
zaje la zapata, cortar 13 uberia
aras con el tope de las bolsas.

Fondo del cauce existenie

R Bolsas de concrelo

<
N\

040.50m min = Zapata del estribe exstents

-

—

M/_ﬁb—_ﬁ_ - -
—_— 5 -
La cavidad ba,o la zapata dzbe

Geote il sar llenada con modarg

Figura 2.18 Socavacion al pie y bajo estribos. Seccion a través del estribo sobre
pilotes

La boquilla de inyeccion debe permanecer embebida en la mezcla durante el
bombeo de la lechada.

Deben colocarse pantallas alrededor de la pila para evitar que el peso adicional de
lechada que se adhiera a ellas cause reduccion significativa de su capacidad de
carga.

La inyeccion de lechada no representa un mejoramiento en la cimentacién del
puente sino recuperacion del lecho del rio que evita que mas material se siga
socavando.

La figura 2.17 muestra la colocacién delas bolsas rellenas de concreto con respecto
al estribo en la cual se representa las dimensiones minimas y asi como la colocacion
de un geotextil en el fondo del cauce.
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0-1.82m. min

Vi

Bolzas de concreto. [

( o0hm f Zapata det astribo existenta

Fondo del cauce existants s

Gaotaxti
Figura 2.19 Socavacion al pie de estribos. Seccién a través del estribo sin pilotes

0-1.83m min

Fondo del cauce existents |  Bolas da concrato

B W 7=

Gootexbl
Figura 2.20 Socavacion potencial al pie de estribos. Seccion a través del estribo
sin pilotes

]

Las belsas de concreto cubren todo &l
ancho del cauce entre estribos

v

Bolsas da concrato

1
0-0.301111 min

Fondo dal CBT.II:B existente
\zapata dol eatribo axistenta /
Figura 2.21 Socavacion potencial en todo el cauce. Seccién a través del cauce y
estribos.

2.9.5 Diques de encauzamiento

Los diques de encauzamiento son estructuras que se colocan a partir de los estribos de un
puente y se prolongan hacia aguas arriba siguiendo una forma de un cuarto de elipse. El
objetivo de los diques es evitar la socavacion en el estribo y proteger el terraplén de la via
terrestre, al menos en la zona cercana al puente.
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Ecuaciones de disefio

Como ya se menciono el dique debe seguir una forma eliptica, cuya geometria se obtiene
con la ecuacion:

y = &(Zxox — x2)0s 2.81
X0
4 (Xo,¥o)
28— —
s
N (1.4%0,0.9165y,)
b
Direccidn
del flujo
(0.014x,, 0.167y,)
{
Corona
Eldy. Xe ® "
Camona

(0.014x,, 0.167y,)

% Prolongacidn hacia aguas
abajo.
(x, (By/2)Tana)

Figura 2.22 Geometria de un dique de encauzamiento

Donde:
yo = Semi eje de la elipse en direccién y
X0 = Semi eje de la elipse en direccién x

Las figuras 2.23 y 2.24 muestran la configuracién de los diques de encauzamiento de
acuerdo al tipo de margen del rio.
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Una orrilla resistente Dos orillas erosionables
un dique dos diques

Cauce principal LA Cauce principal

Orrllla reslstente

(o, 0.9165y,)

Figura 2.24 Diques de encauzamiento con cruce esviajado respecto al flujo

Las longitudes xo y yo dependen de la estabilidad de las orillas del cauce, del claro total del
puente o de la longitud del terraplén de acceso, del ancho medio del rio en la zona de cruce,
y del lecho en el que se construyan uno o dos digues de encauzamiento.
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Cruce de tramo recto con margenes bien definidas y resistentes a la erosién. En esta
condicion no existe llanura de inundacion. La resistencia de las margenes a la erosion se
debe al material que las constituye como la roca, la arcilla muy cohesiva, o por que las
orillas se construyan ya protegidas con espigones o muros de proteccion.

Si Unicamente se requiere un dique de encauzamiento; xo y yo se determinan mediante las
ecuaciones:

B, 2.82
=B, (1-=2
%o “( Br)
= 0.05B (B“)_l +0.3 (B“) 1.85 (B”)Z +1.2 2.83
yo = 0. a\5, S\z, . B, .

Donde:
Ba= Longitud del acceso o sea la distancia entre el estribo y la orilla del cauce principal.
Br = Ancho del cauce principal del rio en la zona de cruce

Si se requieren 2 diques de encauzamiento a causa de que ambas margenes el acceso y
el estribo estan dentro del cauce, x0 y y0 se calculan con las expresiones.

B
xo = 0.75B, (1 - B—“) 2.84

r

B, |2 323”125 Ba)’ 285
yo =By |2~ 325125 ()

r

Donde:
Bp = Claro total del puente (m).

Los diques de encauzamieto tienen la misma x0 y y0 independientemente de la longitud de
acceso.

Cruce en el que solo exista una llanura de inundacion :
A) Un solo digque: Esto ocurre cuando una margen es muy resistente, con uno de los

estribos apoyado en ella, y el rio puede desplazarse libremente en la obra margen.
Los semiejes xo0 y yo se valian como:

xo = 0.6B, 2.86
Yo =Bp 2.87
B) Dos diques de encauzamiento. Al desplazarse lateral y libremente en cualquiera de
las margenes. En esta condicion x0 y y0 valen:

xo = 0.5Bp 2.88

Yo =1.1Bp 2.89
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Recomendaciones de disefio

1)

Longitud del dique

La forma basica de los diques de encauzamiento es un cuarto de elipse; sin embargo

por

loq
A)

B)

C)

D)

E)

F)

Donde:
Aes el

su posicion relativa a la orilla pueden requerir una mayor o menor longitud, segun
ue se sefiala a continuacion:

Si el segmento de elipse se une a la orilla antes de llegar al punto (x0,y0), la
construccion se hara entre el estribo y la orilla. Para las condiciones , la erosién
marginal debe ser muy lenta o no ocurrir. Si se trata de la condicion (), esa erosion
se presentara sin duda, al menos en una de las margenes. Cuando hay erosion en
el empotramiento, y la orilla se desplaza lateralmente se prolonga el dique siguiendo
la forma inicial. Esa prolongacion se repetira, las veces necesarias, hasta llegar al
punto (1.4x0, 0.9165y0). De ahi en adelante el rio podra seguir erosionando la orilla,
pero el dique queda como esta, con su forma inicial.

Cuando el extremo (x0,y0) del cuarto de elipse queda cercano a tangente a la orilla,
se debera analizar, en cada situacion particular, si el dique se deja con esta forma
o el tramo cercano al empotramiento se modifica, trazando una linea tangente a la
elipse y prolongando a la orilla. Se recomienda que esta linea tangente a la elipse y
prolongado a la orilla. Se recomienda que esta linea tangente a la elipse formen el
empotramiento con la orilla, un &ngulo de 70°.

Para la condicién b. Si el extremo (x0, y0) del dique queda muy separado de la orilla
se debe prolongar la forma eliptica hasta el punto de coordenadas (1.4x0, 0.9165
y0) Fig.

Cuando se tiene que proteger un puente con varios afos de haberse construido y
existen grandes profundidades cercanas al estribo y acceso, el dique de proteccion
se construira desde la orilla, suspendiendo su construccién donde empieza la fosa
producida por la erosion. Dos o tres afios después, cuando se haya rellenado de
forma natural esa zona erosionada, se debera prolongar el dique hasta unirlo con
el estribo.

En cruces perpendiculares a la direccion media del flujo en que se requieran dos
diques de encauzamiento las dimensiones de sus semiejes deben ser iguales. Eso
debe cumplirse aunque sea diferente la longitud del tramo que se construya de cada
dique.

Si el cruce queda esviajado con respecto a la direccion media del flujo, los semiejes
del digue que parte del estribo de mas aguas abajo se deben calcular con:

( 0.5 ) 2.90
Xe =Xo| 1+

tan «

_ (1 N 0.5 ) 291
Ye = Yo tang «

angulo que se forma entre el eje del cruce y una linea perpendicular a la direcciéon

del flujo. X0 y yO se obtienen de acuerdo a lo indicado en (b y ¢) en funcién de las
caracteristicas del mismo rio y cruce sin esviajamiento. Las longitudes x0 y y0 son las que
se deben tener los semiejes el dique que parte del estribo situado mas agua arriba.
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2) Elevacion de la corona.

Se toman como referencia la elevacion del agua al escurrir al gasto formativo, la que en

los rios de planicie practicamente es igual a la elevacion de la margen, y la elevacion

gue puede alcanzar el agua durante la avenida con periodo de retorno de 25 afios

(elevacién méxima).

a) En el estribo. La elevacion de la corona del dique debe ser igual a la maxima
sefialada, la que puede ser menor a la rasante del camino. De ahi se disminuye
uniformemente hasta el punto de coordenadas (0.014x0, 0.167y0) donde alcanza la
elevacion de la margen. El resto del dique conserva esta ultima elevacion Figura ().
Al seguir esta recomendacién se reduce la erosion al pie del dique, cuando en
avenidas el agua llega a pasar sobre él.

b) La longitud del tramo de elevacion de corona variable puede incrementarse por
motivos constructivos, cuando la pendiente longitudinal de la corona es mayor que
la permitida para el equipo de construccion (camiones). Esto ocurre si la obra se
hace roca.

c) Para permitir la sedimentacion de arena en la zona protegida por el dique, se
requiere en ocasiones reducir su altura. Cuando se haga, se debera observar
periddicamente el dique y sobre elevarlo a la altura de la margen en cuanto se haya
logrado la sedimentacion deseada.

3) Empotramiento

Si la margen es residente y el dique llega a ella se apoyara directamente sin necesidad
de excavar la margen para empotrarlo. En cambio, si se observan erosiones laterales y
se estima que el rio continuara erosionando la orilla en los siguientes laterales y se
estima que el rio continuara erosionando la orilla en los siguientes tres afios,
conveniente escavar la margen y prolongar el dique dentro de ella, una longitud
conveniente que sera funcion de los corrimientos esperados de la orilla.

5. Prolongacion hacia aguas abajo
a) Cuando el cruce es perpendicular al flujo y las orillas del rio conviene, por
economia, evitar la prolongacion de los diques. Esa prolongacion es
indispensable cuando el cauce es divagante y el puente queda esviajado con
respecto al flujo y las orillas Unicamente para que el dique que parte del estribo
situado aguas arriba, la longitud maxima que se recomienda, prolongar el dique
eliptico hasta el punto cuya coordenada es:

Bp 2.92
tana

y=-0.5

Los diqgues de encauzamiento se construyen con pedraplen, formando una seccion
trapecial. También se construyen con gaviones o table-estacado de madera, troncos y
pilotes de concreto.
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CAPITULO 3. DATOS DE PROYECTO

En este trabajo, se tomaron datos del proyecto Puente Vehicular Chiquihuitillo el cual es
uno de los 6 proyectos de puentes que se pretenden disefiar y construir como parte de la
conexion carretera de 66.56 km que van desde la localidad San Isidro Tecuiluca del
municipio de Tepalcatepec hasta la localidad de San Antonio la Labor del municipio de
Apatzingan.

A continuacion se describe la ubicacién, topografia, hidrologia y datos geotécnicos
utilizados en este estudio.

3.1 Ubicacion

3.1.1 Macrolocalizacion

El estado de Michoacan Figura 3.1 se ubica en la regién oeste del pais, limitando al norte
con Colima, Jalisco y Guanajuato, al noroeste con Querétaro, al este con el Estado de
México al sur con Guerrero y al oeste con el océano Pacifico. En las coordenadas 19°10°07”
de latitud norte y 101°53'59” de longitud oeste.

./

Golfo de México,

SN A

Figura 3.1 Macrolocalizacion
Fuente: http://www.travelbymexico.com/estados/michoacan
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3.1.2 Microlocalizacion

La zona de estudio se localiza al suroeste del Estado de Michoacan (Figura 3.2), en el Km
63+220, Subtramo Chiquihuitillo, Mpio. de Apatzingdn y se localiza al poniente de
Lombardia, Nueva ltalia de Ruiz, Atinez (Morelos) al oriente de Santa Ana Amatlan, La
Ruana (Felipe Carrillo Puerto), Chuiquihuitillo y al suroeste de la comunidad de San Antonio
la Labor. Geograficamente la zona de estudio tiene una altura de 274 m.s.n.m., en las
coordenadas 19°00°59.44” de latitud norte y 102°19°40.22” de longitud oeste.

P 2

3
by

Figura 3.2 Microlocalizacién
Fuente: https://es.wikipedia.org/wiki/Apatzing%C3%A1ln_(municipio)

3.2 Topografia
Se realiz6 un levantamiento topografico del terreno ¥4 de km aguas arriba y aguas abajo de
la zona de cruce del puente.

Una vez hecho el levantamiento se procedié a la triangulacion en los puntos del terreno en
AUTOCAD asi como a la inversion de la triangulacion para darle la configuracion real de la
topografia del terreno y asi poder obtener las secciones transversales que conforman el rio
Chiquihuitillo.

La Figura 3.3 muestra las curvas de nivel y las secciones transversales que se obtuvieron
a partir de la configuracion del levantamiento topografico.
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Figura 3.3 Topografia de la zona de estudio
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3.3 Datos hidrologicos
La cuenca de estudio tiene las siguientes caracteristicas geométricas:

e Areade la cuenca; 159.58 km2
e Perimetro de la cuenca: 78.35 Km

En la tabla 3.1 Se tienen las caracteristicas de la red de drenaje de la corriente principal,
caracteristicas que son importantes para la obtencion de los gastos maximos.

Tabla 3.1 Caracteristicas de la red de drenaje

Propiedad Valor

Elevacion maxima 1778 m

Elevacion media 1009 m
Elevacion minima 240 m

Longitud 38,580 m

Pendiente del cauce 3.99 %

Tiempo de concentracion 229.20 (minutos)
Area Drenada 159.58 km?
Fuente: Heredia C. (2016) Estudio hidrolégico acorde a los requisitos para
solicitar permiso para realizar la obra: puente vehicular “Chiquihuitillo”. Mpio. de
Apatzingan Mich.
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La figura 3.4 muestra la cuenca Chiquihuitillo asi como el &rea y el perimetro de la misma.
El area es una de las caracteristicas importantes ya que nos ayuda a definir el tamafio de

la cuenca en estudio, aspecto que es importante en la eleccidon del método de obtencion de
los gastos maximos.

AREA Y PERIMETRO DE LA CUENCA

770000 780000 785000 790000 795000 800000

2125000 2125000

- SIMBOLOGIA
2120000 +J Al’ea1+15958 ka | -2120000]
i

[ ] Cuenca Chiquihuitillo

2 Perimetro= 78 35 km I
i

2115000 + + 2115000

2110000 2110000

2105000 + 2105000

T T T T T
770000 780000 785000 795000 800000

10 20 Kilometers
g

Figura 3.4 Area y perimetro de la cuenca
Fuente: Heredia C. (2016) Estudio hidrologico acorde a los requisitos para solicitar
permiso para realizar la obra: puente vehicular “Chiquihuitillo”. Mpio. de Apatzingan
Mich.

En la Tabla 3.2 se presentan los gastos maximos de la cuenca en estudio, obtenidos a
través de los diferentes métodos ya mencionados en el Capitulo IL.II, los cuales son
calculados para periodos de retorno que van de 2 hasta 10,000 afios.
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Tabla 3.2 Resumen de gastos maximos

Método Racional Método HUT Método Chow Método IPAWU
Tr Aflos | Q (m3/s) | Tr Afios | Q (m3/s) | Tr Afios | Q (m3/s) | Tr Afios | Q (m?/s)
2| 323.77 2 0.40 2 2202 2 27.90
5| 432.70 5| 13.20 5| 2051 5| 26.59
10 | 513.09 10| 32.70 10 50.32 10| 162.51
20 | 593.44 20 | 59.50 20| 91.08 20 | 402.05
50 | 700.60 50  105.10 50  160.10 50 857.32
100 | 782.48 100 | 146.40 100 | 222.62 100 | 1292.26
200 | 865.79 200 | 193.50 200 | 293.82 200  1797.32
500 | 977.73 500 | 263.80 500 | 400.01 500 | 2557.08
1000 @ 1064.41 1000 323 1000 | 489.55 1000 | 3192.84
10000 | 1360.42 10000 | 550.70 10000 | 834.08 10000 | 5619.85
Fuente: Heredia C. (2016) Estudio hidrolégico acorde a los requisitos para
solicitar permiso para realizar la obra: puente vehicular “Chiquihuitillo”. Mpio. de
Apatzingan Mich.

La gréfica 3.1 muestra los gastos obtenidos en la tabla 3.1 en donde se gréfica Gasto (Q)
vs Periodo de retorno (Tr) para cada método ya mencionado.

6000
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ﬁ —@— Racional
3000
£ —e—HUT
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2000 CHOW
—&— IPAIWU

—g—v—f**/

10

100

1000

10000

Tr Ahos

Gréfica 3.1 Gastos maximos

En comparativa con las limitantes de cada método, el gasto que se utiliza para disefio es el
obtenido con el método de HUT por ser un método que se aplica a cuencas pequefias y
gue no han sido aforadas, ademas de como se muestra en la Grafica 3.1 “Gastos maximos”.
El gasto se aproxima a los gastos de los métodos de CHOW y Racional.
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3.4 Datos Geotécnicos

Los datos geotécnicos a utilizar en el presente trabajo se obtuvieron a partir del: Informe
del estudio geotécnico conclusiones y recomendaciones de la obra Puente Vehicular
Chiquihuitillo [34].

De cinco pozos a cielo abierto PCA en la zona de cruce del puente, en los que se toma en
cuentael PCAL, y el PCA2, los cuales se realizaron en la zona de la subestructura a estudiar
del puente. En los PCA se extrajeron muestras alteradas, esto debido a la dureza del
estrato, obteniéndose asi el peso volumétrico en campo y posteriormente en laboratorio se
determinaron sus propiedades indice y mecanicas.

En el PCA 1Y PCA 2 la composicién estratigrafica del suelo y la profundidad de cada capa
son muy similares ademas, de que son los que se encuentran en la zona de estudio de la
subestructura, por lo que se tienen 4 capas: Capa Vegetal (0.00-0.15m), Arena Arcillosa SC
(0.15m-0.32m), Grava mal graduada arcilllosa con fragmentos Chicos y medianos “Fcm-
GP-GC” (0.32m-0.72m) y el conglomerado “Cg” (0.72-22.10m), las capas mencionadas
anteriormente se muestran en la Figura 3.5.

Capa Vegetal | 0.00 m-0.15m
SC

1015m-0.32m
Fem-GP-GC |
10.32m-0.72m
Cg
lo72m-22.10m

Figufa 3.5. Estratigrafia del suelo

Las propiedades o parametros de resistencia del suelo para el PCA1 y PCA2 de cada capa
de la estratigrafia obtenida se muestran en la Tabla 3.2:

Tabla 3.2 Propiedades del sitio

Profundidad | Tipo de Peso G* Modulo de | Relacion c a°
(m) Material | especifico | (Kpa) | Elasticidad, de (kPa)
y (kn/m3) E (Kpa) Poisson,
v
0.15-0.32 SC 13.87 147099 - - - -
0.32-0.71 Fcm 17.40 196133 - - - -
Gp-Cc
0.71-22.00 Cg 20 196133 490332 0.25 98 | 25°
Fuente: Jéronimo F. (2015), Informe del estudio geotécnico conclusiones y
recomendaciones generales. Puente vehicular chiquihuitillo
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La relacion de Poisson (v) se obtuvo a partir de la literatura especializada asi como la
correlacion del médulo de corte (G) y el médulo de Elasticidad (E) mostrado en la ecuacion
3.1. En el estudio se obtuvo el médulo de corte y con este dato y la relacion de Poisson se
obtiene el Médulo de elasticidad mostrado en la tabla 3.2.

E 3.1

C=2am
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CAPITULO 4. RESULTADOS DEL ESTUDIO HIDRAULICO Y
DEL DISENO DEL ESTRIBO.

En este capitulo se presenta el andlisis hidraulico realizado, para obtener los niveles de la
superficie de agua, asi como la profundidad de socavacién local, datos que permitiran
dimensionar el estribo y establecer el modelo en elementos finitos.

4.1 Analisis Hidraulico

En base a la teoria del estudio hidraulico mencionada en la seccion 1.1V, y de la topografia
del rio Chiquihuitillo, se marcaron estaciones a cada 20m, obteniéndose asi un
cadenamiento de 0+000.00 a 0+520.00, cabe destacar que 2 las estaciones 0+340.00 y
0+480.00 no se tomaron en cuenta en el calculo debido a que al representarse en forma de
seccion transversal se intersectaban con las estaciones cercanas y esto genera un error
matemaético en el software de HEC-RAS.

Se importaron las estaciones de AutoCad a Hec-Ras como se muestra en la figura 4.1, en
donde se procede a realizar el estudio Hidraulico, definiendo asi los bordes del rio
correspondientes a la topografia, asi como los valores de Manning en la zona de la seccion
transversal central y laterales.

b3 Geometric Data - Geometria - o IEEW
File Edt Options View Tsbles Took G5Tocl Help

Siect b o Ect 78112800, 3104588.17

Figura 4.1. Secciones en Hec-Ras

4.1.1 Coeficientes de Manning

Los coeficientes de Manning que se definen en todas las secciones del rio Chiquihuitillo se
muestran en la tabla 4.1, resaltando que se aplican los valores de esta tabla para todo el
rio. La importancia de delimitar los bordes del rio radica en que asignan de los coeficientes
de Manning en tres partes de cada seccién transversal; en la parte central, el valor de
Manning dentro del rio (Channel) es de 0.025 es un suelo con alto contenido de grava o
suelo pedregoso. Los valores de Manning asignados en las partes laterales del rio son de
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0.025 por ser zonas con poca hierba. Estos valores se obtuvieron de la tabla Valores de
Manning del Manual del software Hec-Ras.

Tabla 4.1 Coeficientes de Manning en el rio |

LOF Channel ROB
0.025 0.025 0.025

Nota: Para la asignacion de los valores de Manning en las secciones del rio, es importante
saber la composicion del material terreo en cuanto al tipo y cantidad de vegetacién que se
tenga en la zona asi como de agregados pétreos que se tengan producto de la
sedimentacion. Esto influird directamente en la velocidad del flujo.

4.1.2 Gastos de Disefio
En el andlisis hidraulico se seleccionan 2 gastos; de acuerdo a lo establecido en la norma
N-PRY-CAR-1-06-004/00 y como se muestra a continuacion:

1) Elgasto tedrico de disefio (Qroi). Es el gasto maximo que se espera durante la etapa
de operacioén del puente por proyectar. De acuerdo al trafico vehicular de la zona se
considera un camino Tipo B, el periodo de retorno es de 100 afios.

2) Gastos complementarios. Se calcularan el gastos maximo para un periodo de
retorno de 500 afos, para valorar los efectos de la superestructura del puente o su
cimentacion, ante la presencia de una avenida durante su vida Util.

Se procede a realizar el analisis hidraulico con los gastos Qrigo Y Qrs00, 10S valores del
gasto para esos periodos de retorno son los siguientes (Tabla 4.2):

Tabla 4.2. Gastos de disefio |

Tr Gasto (m3/s)
100 146.40
500 263.80

Se realiza un analisis con Steady Flow Data, en el cual se introducen los gastos anteriores,
y obtener los niveles maximos de agua de acuerdo al periodo de retorno (Tr). El calculo se
realiza con régimen mixto, ya que por la presencia de la estructura que genera una
contraccion del flujo presenta tanto el régimen subcritico y supercritico.

En la figura 4.2 se muestra la seccion transversal 0+260.00 la cual corresponde a la seccion
aguas arriba de la zona de cruce. En el eje de las abscisas se representa la longitud de la
seccion transversal y el eje de las ordenadas representa la elevacion de la seccién con
respecto al nivel del mar. Es importante mencionar que se obtuvieron los niveles de
superficie de agua (N.S.A) para el periodo de retorno de 100 y 500 afios.
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Puente Chiquihuitillo Plan: Plan 03 25/12/2016

025 | 025 | 025 |

_______

Crit PF 2
EGPF1
_______
Crit PF 1
—
Ground

- *
250 Bank Sta

N.S.A. QTr 500afios

Elevation {m)
b
B
&

248

244

24
0 20 40 50 20

Station (m}

Figura 4.2 Estacion 0+260.00

Se analizan los datos de la seccion 0+245.84 que es la seccion de la zona de cruce.
Obteniéndose los siguientes datos (Tabla 4.3):

Tabla 4.3 Elevaciones de la superficie de agua para cada Tr
Q (m3/s) | V (m/s) | Superficie del agua (m) | N.A.M.E. (Campo)
Tr 100 | 146.40 2.18 245.70 245.739
Tr 500 | 263.80 1.89 247.86

El nivel de superficie de agua que se utiliza para determinar el galibo vertical es el del
N.A.M.E. por ser cuatro centimetros mayor al nivel del Qp. Por esta razén se utiliza la
distancia maxima de 2.50 m arriba del N.A.M.E. Resultando asi una elevacion de 248.24 m
la cual se encuentra por arriba de la superficie del agua para un Gasto complementario de
500 afios cuya elevacion corresponde a 247.89 m. Por lo tanto la elevacién del galibo
vertical es aceptable teniendo asi una altura de galibo de 5.8 m. Como se muestra en la
figura (4.3).
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Figura 4.3. Determinacién de galibo vertical

4.1.3 Ubicacion del Puente en estudio

El proyecto del puente se localiza en la estacion 0+245.84 cabe destacar que el eje del
proyecto tiene esviajamiento con respecto al eje del rio. Por cuestiones practicas de
elementos mecanicos y socavacion de la subestructura se trabaja el eje de proyecto como
perpendicular al eje del rio.

Como parte de la subestructura se colocara un estribo tipo voladizo; que son aquellos
estribos cuya altura se encuentra entre 4 y 10 m de altura y son de concreto reforzado. Se
analizara Unicamente el estribo izquierdo. De acuerdo al documento “Puentes con
AASHTHO-LFRD 2010” se propuso el predimensionamiento del estribo, el cual ademas de
depender de la altura del galibo vertical también dependera de la profundidad de socavacion
local.

Uno de los principios de disefio de puentes es que la subestructura obstruya lo menos
posible la corriente de agua. Se colocé el estribo izquierdo de tal manera que sea alcanzado
por el gasto del periodo de retorno de disefio, con el objetivo de representar una situacion
critica (obstruccion de la subestructura al paso del flujo). El claro del puente para este primer
calculo sera de 30m.

4.1.4 Socavacion local
En el calculo de la socavacion local en estribos, Hec-Ras utiliza las ecuaciones de HIRE y
Froehlich, descritos en Capitulo Il. Se ingresa una geometria del estribo tomando en cuenta
la cota superior del galibo vertical y la superficie del terreno (las ecuaciones no toman en
cuenta la profundidad de desplante del estribo). Se procede a calcular con el software la
profundidad de socavacion.

El programa utiliza por default la ecuacion de Froehlich, y automaticamente calcula los
pardmetros de la ecuacion de acuerdo a la teoria correspondiente de cada ecuacion, y
cuyos valores pueden ser modificados manualmente. Se realiza el calculo de la profundidad
de socavacion para un Tr de 100 afios y un Tr de 500 afios.
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La figura 4.4 muestra la geometria de la profundidad de socavacién para un gasto con Tr
de 100 afios en la seccion transversal de la zona de cruce, calculada con el Método de
Froehlich, asi como la geometria de la subestructura y el relleno que va por detras de la

misma.

Elevation {m)

242

Bridge Scour RS = 2458455

s

20 40 60 8

Station (m})
Socavacion en estribo Parte Izquierda |
Velocidad (m/s) 0.90
Numero de Froude 0.25
Profundidad de socavacion Ys(m) 4.01
Ecuacion Froehlich

Figura 4.4 Socavacion local con Tr 100 afios

La figura 4.5 muestra la subestructura y el nivel mas bajo de la superestructura del puente
asi como geometria de la profundidad de socavacién que el software célculo para un gasto
con Tr de 500 afios en la seccién transversal de la zona de cruce. Y en la parte baja de la
figura una tabla que muestra algunos parametros para el célculo y la profundidad de

socavacion calculada.

Bridge Scour RS = 245 8455
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66



Velocidad (m/s) 0.94

NUumero de Froude 0.20

Profundidad de socavacion Ys(m) 6.59
Ecuacion Froehlich

Figura 4.5 Socavacion local con Tr 500 afios

Célculo de la socavacion local
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En primera instancia se obtuvieron los parametros que acttan en el calculo de la socavacion
local. Estos parametros son el resultado del estudio hidraulico realizado con el software
HEC-RAS (Seccion IV.LIIy IV.I.IV). Cabe mencionar que para cada Gasto con cada Tr, los
parametros varian. Estos parametros se muestran en la tabla 4.4 dependiendo del método
algunos se tomaron aguas arriba de la seccion de cruce y otros exactamente en la seccién

de cruce.

Tabla. 4.4 Datos obtenidos de estudio hidraulico (Hec-Ras)

para el calculo de la socavacion local.

Parametro Gasto con Tr 100 Gasto con Tr 500

afos afos

h (m) 3.25 5.46
Fr 0.39 0.26

kf Depende de cada método
L (m) 7.49 14.53
Fre 0.25 0.20

Ye 1.30 2.30

Tomando en cuenta que las paredes del estribo son verticales se muestran los resultados
de las profundidades de socavacion calculadas con los diferentes métodos en la tabla 4.5.

Método

Factores

Profundidad

Profundidad

Tabla 4.5 Resultados de los métodos para la socavacion local en estribos

de socavacion de
ds (m) socavacion
ds (m)
Tr 100 afios Tr 500 afios
Método de Liu ki= 2.1, ke=1 6.98 10.87
Chang y Skinner
Artamonov Ko100=1.72 , Ks500=2.05 5.59 11.19
Laursen (lecho 7.48 13.52
maovil)
Froehlich ki=1, ke=1 3.99 6.62
Melville No aplica en las condiciones que establece el método.
Hire ki=1, ke=1 | 17.32

25.46

En la representacion de la socavacion local en el estribo se toma como resultado, la
profundidad obtenida mediante el método de Froehlich ya que utiliza parametros que
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afectan directamente al estribo y ademés se tienen una mezcla de suelo entre arena y
conglomerado con cierta cohesion dada por la presencia de limos y arenas por lo que la
profundidad de socavacion con ese método es aceptable a pesar de ser un método que se
aplica Unicamente en lechos arenosos. Es por eso que para la representacion de la
socavacion se toma la geometria del modelo obtenido con HEC-RAS para un gasto con Tr
de 100 afios (Figura 4.4).

¢ Nota: El método de Hire como cada uno de los métodos fue calculado manualmente
y la profundidad de socavacion es muy grande comparada con los valores del
software HEC-RAS, utilizando el mismo método. No se reportan esos valores en
este trabajo.

Es importante mencionar que los métodos para el calculo de la socavacion local en estribos
no toman en cuenta la cohesion del lecho del rio ni la granulometria del mismo.
Considerando que los principales componentes de los 2 primeros estratos corresponden a
Arcillas arenosa y Fragmentos chicos y medianos de grava y a que las ecuaciones usadas
por lo tanto corresponden solamente para lechos arenosos, en este trabajo se utilizé el
gasto con un Tr de 100 afios para calcular la profundidad de socavacion local, debido a que
la profundidad de socavacion para el periodo de retorno de 500 afios es muy alta y muy
poco probable ante la presencia de un estrato altamente cohesivo como el conglomerado y
por otro lado el predimensionamiento del estribo con este gasto complementario seria
demasiado grande geométricamente tomando en cuenta esta profundidad de socavacion.

4.2 Dimensionamiento y cargas en el estribo

El dimensionamiento del estribo es importante debido a que con las dimensiones del mismo
se revisara su comportamiento por estabilidad. En este estudio se eligié un estribo tipo
voladizo por ser de concreto reforzado y el cual se utiliza en alturas de 4 a 10 m.

4.2.1 Disefo del estribo

En consideracion a los criterios anteriores de la cota superior del galibo vertical y la
profundidad de socavacién para un gasto con periodo de retorno mostrados en la tabla 4.4
se determin la altura del estribo.

Tabla. 4.6 Niveles de disefio para el estribo.

Cota superior del galibo 248.24
vertical (m.s.n.m).
Cota de terreno socavado 241.12
con un Tr 100 Afios.
(m.s.n.m.)
Altura del estribo (m) 8.35

Las dimensiones minimas del estribo estan en funcién de la altura del mismo, por lo cual
en base a la guia Puentes con AASTHO LFRD-2010 en la cual mediante la figura (4.6 a) se
definen las dimensiones minimas del estribo. En la figura (4.6 b) se muestra el estribo en
voladizo predimensionado con la altura de 8.35m.
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Figura 4.6 Dimensionamiento del estribo en voladizo

4.2.2 Revision por estabilidad

En el capitulo Il se describi6 el procedimiento para llevar a cabo la revisién del estribo por
estabilidad por lo que una vez teniendo los datos necesarios de las propiedades del suelo
y geometria del estribo (Figura 4.7) se procede a realizar dicha revisiébn como se describe

a continuacion:

W 1.40 «

0.70

b) Dimensiones del estribo en voladizo
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Figura. 4.7 Estratos de suelo y estribo a revisar por estabilidad

4.2.2.1 Revision por volteo
Calculando la fuerza activa de Rankine por unidad de longitud de muro

Sustituyendo en la ecuacion (2.35):
1
P, = E(18)(8.35)2(0.3014)

P, = 189.13 kN/m

Asi mismo se calcula la componente horizontal de la fuerza activa de Rankine como se
presenta a continuacion:

P, =P, cos0
P, =189.13 kN/m

El estribo en voladizo se dividio en siete secciones como se muestra en la Figura (4.8), para
el célculo del momento resistente que se muestra en la tabla 4.7.

| W ]

I

Figura 4.8 Division geométrica de las areas del estribo
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Tabla 4.7 Célculo de EMR

Seccion Area (m?) Peso/unidad Brazo de Momento
de longitud de momento respecto de C
muro medido desde (KN-m)
C (m)
1 2.29 54.14 2.04 110.32
2 0.61 1451 1.84 26.66
3 1.08 25.66 1.66 42.49
4 0.3 7.07 1.49 10.55
5 0.15 3.53 1.59 5.6297
6 2.90 68.50 2.09 142.99
7 15.21 289.04 3.18 919.50
Pa= Mp
EV 462.479 EMR 1258.17
El momento de volteo Mo es:
Mo = pu (X
0 =1rop 3
8.35
Mo = 189.13 (T
Mo = 526.40 kN xm
Factor de seguridad de volteo
Fs(volteo) = %VI_O
1258.17
FS(volteo) = 52640 =2.39 > 2 OK
Por lo tanto el estribo pasa en la revision por volteo.
4.2.2.2 Revision por deslizamiento a lo largo de la base
1
P, = EK,,yZD2 +2¢, /K,,D
1
B=5 (2.04)(20)(4.35)2 + 2(98)V2.04(4.35)
B, =1603.77 kn/m
Fs. _ (EWtan(ky¢;) + K¢ + Pp
(deslizamiento) Pacosa
(462.479)tan((0.67)(25)) + (0.67)(98) + 1603.77
FS(deslizamiento) = 189 13c0s0
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FS(deslizamiento) =9.56 > 1.53 OK
Por lo tanto el disefio del estribo es adecuado por deslizamiento a lo largo de la base.

4.2.2.3 Revision de la falla por capacidad de carga
Utilizando las ecuaciones 2.55, 2.58 respectivamente

_B YMg—3¥Moy
2 4

420 125817 — 52640
€= 462.48

e =0.52

) 4 6e
Qtalén = 7(1 + F)

_462.48( 6(0.52))
taton = 7450 4.20

Geaton = 191.91 kN /m?

e

SV 6e
Qpunta = ?(1 - F)
46248/  6(0.52)
Tpunta = =45, (1 T 7420 )

dpunta = 28.63 kN /m2

Capacidad de carga ultima del suelo
1 !
qQu = €N Fc4F i + ququFqi +EYZB NyFdeyi

Se utiliz6 la tabla del libro Principios de cimentaciones de Braja M. Das para obtener los
valores de Nc, Ng y Ny, para un @ de 25° como se muestra en la tabla 4.8.

Tabla 4.8 Valores de capacidad de carga para @=20°
Nc Nqg Ny
20.72 10.66 10.88

Sustituyendo valores en los factores de forma y calculando los resultados se muestran en
la tabla 4.9:

Tabla 4.9 Resultados capacidad de carga

Factores de forma, profundidad e Sustituyendo Resultado
inclinacion.
q=1y,D q = (20 * 4.35) q = 87 KN/m2
B' =B —2e B' = 4.20 —2(0.52) B'=3.16m
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D 435 =155
F“’=1+0'4<E) ch_1+04(316) o
(D 35\ | F,,_1.42
Faa=1+ 2tan®,(1 — seng) (E) Foa =1+ 2tan25(1 — sen25)? (3 16) qd=
F Y"ji Fyd1=819 13c0s0 i
_ aCOS OC) _ -1 ( :19C0S ) lp = 22.24
¥ = tan ( v Y= tan s
. 22.24\? Fe; = 0.56
e (1-2) )
—a-Yye -a-Z=y i
¢

» = (98)(20.72)(1.55)(0.56) + (87)(10.66)(1.42)(0.56) +%(10)(3.16)(10.88)(1)(0.01)

Gy = 2501.73 kN /m?

qu

FS(capacidad de carga) = W

2501.73
FS(capacidad decarga) = g3 87.38 > 3 Ok

El disefio es adecuado por capacidad de carga y por lo que el muro es capaz de resistir la
presion vertical a la que estara sometida.

4.2.3 Carga viva y carga muerta
En el calculo de las cargas vivas y muertas es preciso definir los datos que conformaran el
proyecto del puente como:

1. Longitud del claro entre apoyos = 30 m.

2. Numero de carriles = 2

3. Ancho de calzada = 10.10 m

4. Peso volumétrico del concreto (P.V.)= 2.4 t/m

Carga muerta: Consiste en cuantificar los elementos que conforman la superestructura
para asi obtener su peso. Se realiz6 una seccion transversal de la superestructura del
puente figura (4.9) con la finalidad de facilitar el calculo de la carga muerta.
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Figura 4.9 Seccion transversal de un puente

La tabla 4.10 muestra el procedimiento de calculo de la carga muerta que consiste en la
cuantificacion del peso de los elementos que conforman la superestructura.

Tabla. 4.10 Célculo de la carga muerta
W=Area banqueta(m?) x claro (m) x P.V. Concreto (t/m?3)
W=0.22x30x2.4
W=31.68 t (Considerando banqueta de cada lado)

Banqueta

Parapeto W=Area parapeto(m?) x claro (m) x P.V. Parapeto (t/m?)
W=0.039x30x2
W =4.681t (considerando parapeto de cada lado)

Guarnicién w= Area guarnicion(m?) x claro (m) x P.V. guarnicion (tm?®)
W=0.576x30x2.4
41.472 t (Considerando guarnicion por en cada lado)

Losa W=Espesor losa (m) x claro (m) x ancho de calzada (m) x P.V.
concreto (t/mq)

W=0.22x30x10.10x2.4

W=159.98 t

Trabes W= No. Trabes x claro (m) x area trabe (m?) x P.V. concreto (t/m?)
W=5x30x0.4974x2.4
W=178.92 t

Total W=416.73t

El claro del puente se encontrara apoyado en cada uno de sus extremos por lo que se
define cual es el peso que cargara el estribo calculando como se muestra a continuacién:
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416.73 t

Carga muerta = >

Carga muerta = 208.36 t
Carga muerta = 2043.31kN
Carga Viva
La carga viva se calcula con la ecuacion (4.1).

4.1
w(t) = esfuerzo.ortante(t) * No.Carriles * Probabilidad de coincidencia.

El claro de puente corresponde a 30 m valor que se utiliza para el célculo del esfuerzo
cortante en la gréafica de esfuerzos cortantes del Modelo IMT 66.5, por lo que en la tabla
4.11 se muestra el esfuerzo cortante obtenido y el resultado de la carga viva.

Tabla. 4.11 Calculo de la carga viva |

Esfuerzo cortante (t) 57
No. Carriles 2
Probabilidad de coincidencia(%) | 90

Carga viva (t) 1 102.6

Carga viva mas impacto

Se calcula la carga de impacto de acuerdo a la ecuacion (2.64) como se presenta a
continuacion:

15.24
30 +38.1

Impacto = 0.2237

Impacto =

A continuacion se suma la carga viva mas la carga de impacto.
Carga viva + Impacto = 102.6 x 1.2237
Carga viva + Impacto = 125.56 t
Convirtiendo el valor de la carga viva mas impacto de toneladas a kilonewtons.
Carga viva + Impacto = 1231.32kN
Como el claro del puente se encuentra apoyado en 2 partes se tiene:

Carga viva + Impacto = 615.66 kN

Carga vertical total

La carga vertical total se calcula sumando la carga viva mas la carga muerta mas la carga
de impacto.
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Carga viva + Impacto + Carga muerta = 615.66 kN + 2043.31 kN
Carga viva + Impacto + Carga muerta = 2658.97 kN

Y como la carga vertical total estara apoyada en un area de 7 m? se tiene:

2658.97 kN

C Total =
arga Tota -

kN
CargaTotal = 379.85 —
m

4.2.4 Empuje hidrostatico para un gasto con Tr de 500 afios

El empuje hidrostatico es la resultante de la distribucion de presiones que actla sobre la
estructura, actia perpendicularmente en el estribo debido a la presencia de un tirante de
agua y a la permanencia de este.

En primera instancia se calcula el empuje hidrostatico para un gasto con periodo de retorno
de 500 afios y sin tomar en cuenta la profundidad de socavacion correspondiente, el calculo
del empuje variando gradualmente el tirante se muestra en la tabla 4.12.

Tabla. 4.12 Calculo del Empuje hidrostatico

y=h(m) P.V.a. (Kn/m3) b (m) 2sen(©) E (kN)
0.4208 9.81 10 1.99 8.70
0.5608 9.81 10 1.99 15.46
0.6708 9.81 10 1.99 22.12
0.9108 9.81 10 1.99 40.78
1.1108 9.81 10 1.99 60.66
1.3108 9.81 10 1.99 84.483
1.4608 9.81 10 1.99 104.92
1.5608 9.81 10 1.99 119.78
1.7859 9.81 10 1.99 156.82
2.4208 9.81 10 1.99 223.18

4.2.5 Célculo del empuje hidrostatico para una zona socavada con gasto
con Tr de 100 afos.

En este apartado se consideré el estribo socavado para un gasto con Tr de 100 afios. Por
lo que se calcul6 con estas condiciones el empuje hidrostatico aumentando gradualmente
el tirante hasta la el nivel de la superficie de agua para el periodo de retorno ya mencionado.
El calculo del empuje hidrostatico se muestra en la tabla 4.13.
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Tabla.4.13 Empuje hidrostatico en zona socavada con Q Tr 100 afios

y =h(m) P.V.a. (kN/m3) b (m) 2 sen(©) E (kN)
0.82 9.81 10 1.99 33.06
1.22 9.81 10 1.99 73.18
1.62 9.81 10 1.99 129.04
2.02 9.81 10 1.99 200.63
2.42 9.81 10 1.99 287.96
2.82 9.81 10 1.99 391.02
3.22 9.81 10 1.99 509.81
3.62 9.81 10 1.99 644.34
4.02 9.81 10 1.99 794.60
451 9.81 10 1.99 1000.12
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CAPITULO 5. MODELACION CON ELEMENTOS FINITOS EN
RS3®

En este capitulo se presenta la modelacion numérica en RS3®. Considerando los estudios
y datos obtenidos en el capitulo anterior. Se describe el proceso del modelado, asi como
los resultados obtenidos.

5.1 Modelacion (FEM)

En base al disefio del estribo y a la topografia del terreno, se realiz6 en el programa RS3®
la modelacion de la interaccion entre el suelo y la estructura. El estribo es una estructura
gue da soporte vertical al puente y esta sometido a diversas cargas entre las cuales
tenemos: cargas vivas, cargas muertas y cargas laterales por flujo de agua. Asi mismo ante
la vulnerabilidad de los puentes que se encuentran dentro del cauce se presenta el
fendmeno de socavacion local.

En la modelacion se ingreso la topografia original del terreno, sin embargo en los resultados
obtenidos se visualizaron desplazamientos en las pendientes del terreno y al ser estos de
gran magnitud y en algunos casos sin ser sometidos a esfuerzos, se opt6 por adaptarlo a
un terreno sin pendientes (modelo simplificado); recordando que el software RS3® también
es para el andlisis de taludes. Posteriormente se comenzé a realizar una modelacién con
proceso constructivo observandose que los resultados no eran confiables para nuestro
problema, debido a la convergencia del programa y a los desplazamientos irreales que se
generaban al momento de colocar el estribo y el relleno. Es importante mencionar que los
empujes debidos a la compactacion son mayores a los del propio relleno y que dependen
del peso y dimension de la maquinaria a utilizar, por lo que la simulacién de este
procedimiento con la colocacion del relleno es muy complicada de realizar, tomandose
como un relleno sin proceso de compactacion.

Es preciso definir que el conjunto de modelaciones a realizar es para un estribo con
geometria tipica recomendada en la guia de puentes (Puentes con AASHTO-LRFD 2010)
de un muro en voladizo, el cual estara en condiciones de servicio considerando las cargas
muertas, cargas vivas y la condicion en donde el tirante de agua del cauce considerado se
incrementa (ver capitulo 1V). Cabe mencionar, que la friccion entre el muro y el terreno, se
considerd totalmente movilizada, debido a que la geometria del estribo genera algunos
errores numeéricos, por lo que es necesario estudiar este tema en un futuro.

5.1.1 Parametros del suelo y del estribo
Suelo

En el capitulo Ill se presentaron los resultados de los parametros de resistencia obtenidos
en el estudio geotécnico. Es preciso mencionar que por la falta de algunos parametros como
el angulo de friccién interna y la cohesioén en las capas de arena arcillosa (SC) y los
Fragmentos chicos y medianos de grava (Fcm-GP-GC) y considerando que estas mismas
capas se van a remover en el proceso constructivo en la parte correspondiente al estribo
se optd por colocar Unicamente el estrado de conglomerado y un relleno que se colocara
detras del estribo y hasta cierta profundidad de desplante dichos parametros se muestran
en la tabla 5.1.
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Tabla 5.1 Parametros de resistencia del suelo

Tipo de Peso G Modulo de Relacion c¢ (kPa) @°
WEWCIIEUN especifico | (Kpa) | Elasticidad, de
vy (KN/m?3) E (Kpa) Poisson,
A%
18 196133 20,000 0.3 14 30
20 196133 490,332 0.25 98 25

Estribo

Para simular el estribo se recurrié a la modelacién de liners. El liner es un elemento de
soporte bidimensional que puede ser utilizado para definir:

e Concreto lanzado, concreto, concreto reforzado o sistemas de soporte en la
excavacion.
e Reforzamiento geosintético para la estabilidad de taludes.

El elemento liner se afiade a los limites o contornos utilizando:

1) Add Liner: que es una opcién que permite aplicar liners o revestimientos a
superficies extruidas (es decir superficies creadas a partir de los limites extruidos en
la direccion Z).

2) Add End Liner: Es una opcién que permite agregar revestimientos a las regiones en
los extremos o caras de cada superficie.

Las propiedades que se le asignaron al estribo se presentan en la tabla 5.2. Es importante
destacar que el estribo se formé mediante los elementos liner los cuales adaptan el
comportamiento a elementos que no son suelo y representan elementos estructurales. Se
colocaron 2 liners uno dentro y otro en el contorno del estribo como se muestra en la figura
5.1. En donde el valor correspondiente al médulo de Young se colocd en esa magnitud para
darle gran rigidez al elemento. El Modulo de Poisson para el concreto varia de 0.15 a 0.20
esto depende de factores como la zona de elaboracién del concreto y esta su vez involucra
el clima y el material con que se elabora el mismo.

Tabla. 5.2 Propiedades del estribo

Estribo Modulo de Young Relacion de Espesor Tipo de
(kPa) Poisson (m) material

300,000,000 0.2 0.10 Elastico
300,000,000 0.2 0.10 Elastico
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Figura 5.1 Liner en el estribo

5.1.2 Descripcion del proceso de modelado del estribo y del suelo:

El modelado en RS3®, se llevé a cabo en etapas, considerandose trece en total, las tres
primeras corresponden al estado “in situ”, proceso de colocacion del estribo, colocacion del
relleno y las Ultimas dedicadas al proceso de la aplicacién de las diferentes cargas
actuantes. La etapas mencionadas se describen a continuacion:

e Etapa 1. Tomando en cuenta la seccién transversal del terreno natural en la que se
esta disefiando el estribo, se exportod la zona de cruce del puente desde un archivo
DXF de la seccion transversal (ver Figura 5.2). Como ya se menciond, se aproximo
dicha seccion a un terreno plano, considerando diferentes elevaciones promedio a
partir del perfil considerado como se puede apreciar en la figura5.2 ay 5.2 b.
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hé) Seccion transversal del terreno b) Vista Tridimensional
Figura 5.2. Etapa 1 del modelo del suelo

Etapa 2. Se consider6 un relleno hasta la profundidad de desplante, asi como el
estribo para tomar en cuenta hasta cierto punto el proceso constructivo parcial, de
acuerdo al disefio geométrico que se llevé a cabo en la seccién IV.11l.1'y de acuerdo
a la topografia del terreno como se observa en la Figura 5.3.

f3

SR —
&0 L]

HEIEID n"\1}\zvl,.{j;\.u}\'s_)\p,:;\v}‘n‘,\a‘:\win 1zp1f

Ready NE: 0 EL:0 DATATIPSMIN SNAP GRID ORTHO OSHAP ELEVATION: 0.000 M 0.000, 0.000, 0.000
a) Seccibn del estribo con relleno b) Seccion con relleno
en el desplante considerado tridimensional estribo-suelo

Figura 5.3. Etapa 2 Relleno al nivel de desplante

Las siguientes acciones se llevaron a cabo para la adaptacion del modelo a su
comportamiento real, tal y como se muestra en la figura 5.4: a) Se insert6é un relleno
de material en la parte trasera del estribo el cual, servira para darle continuidad al
eje del camino. b) Se colocd una superficie de agua exactamente el las cotas
superiores del terreno con la finalidad de simular el terreno con esfuerzos efectivos,
asi mismo c) se colocaron restricciones de movimiento en los extremos del terreno
en XYZ, simulando el confinamiento del mismo, ademas se restringieron las paredes
frontal y trasera del relleno en la coordenada Z visto en el plano XY. d) Se realiz6 la
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discretizacion del continuo de 300 elementos finitos Estos elementos se pueden ver
en la figura 5.4. Es preciso mencionar que estas acciones deben de realizarse antes
de que el modelo sea calculado, porque se podrian tener errores numeéricos en los
resultados.

0 -

a) Relleno atras del estribo b) Superficie de agua

d) Discretizacion del continuo
Figura 5.4 Conformacién del modelo en RS3®

Etapa 4. En esta etapa ya se encuentra conformado el modelo con todos los elementos que
pueden afectar el comportamiento del estribo por lo que a partir de esta etapa se introducen
las diferentes cargas que actuaran en el mismo y las cuales seran descritas en el apartado
correspondiente.

5.1.3 Carga vertical maxima (Vmax)

Como su nombre lo indica se describe el proceso realizado para la obtencién de la carga
vertical maxima, mas sin embargo cabe destacar que el proceso es similar tanto para la
obtencion del momento actuante, como para el empuje hidrostatico. Se aplicaron cargas
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verticales en las correspondientes etapas del modelo de tal forma que dentro de éstas se
contempl6 el valor obtenido de las cargas muertas y cargas vivas obtenidas en el andlisis
de la seccion IV.IILII. Las cargas fueron incrementdndose desde la etapa 4 a la 13, como
se muestra en la tabla 5.3. La finalidad es la obtencién de la carga méaxima vertical que
soportara el suelo considerando el comportamiento del estribo y esto se realizara mediante
un criterio de falla el que se describe en V.LIII. El valor de las cargas verticales colocadas
en la etapa 4 y 5 corresponde a los valores aproximados de la carga muerta y la carga viva
mas la muerta respectivamente.

Tabla 5.3 Cargas verticales en las etapas dela4 ala 13

Etapa Carga Vertical V (kN)
4 1615.04
5 3230.01
6 4844.98
7 6460.02
8 8075.06
9 9690.03

10 11305.07
11 12920.04
12 14535.01
13 16150.05

5.1.4 Criterio de falla

A partir de la modelacién, se obtuvieron las curvas etapas vs desplazamiento, en donde
cada curva representa el comportamiento del estribo en el suelo al actuar las cargas sobre
el estribo. A partir de éstas se definid un criterio de falla del suelo, lo que permite obtener
un punto de la gréfica presentada como la envolvente mas adelante.

En este trabajo en la grafica 5.1 desplazamiento vs Niumero de Etapa se presenta el ejemplo
para la definicion del punto considerado como la falla. Puede observarse que el
desplazamiento del estribo en el suelo no es lineal, por lo que el comportamiento el suelo
ya fallo ante una carga. Para obtener la carga a la cual se presenta la falla, se tom6 un
criterio; el cual consiste en colocar al inicio y al final de la curva dos lineas rectas que vayan
siguiendo el comportamiento de la misma. Al intersectarse dichas lineas rectas se proyecta
una linea perpendicular al el eje de las x obteniendo asi el nUmero de la etapa, tomando
como base el nimero de la etapa obtenido se interpola y se obtiene la carga que esta
actuando en el estribo (carga de falla).
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Grafica 5.1 Obtencion de la carga de falla

Como ya se mencion0, cada carga de falla representa un punto de la envolvente de ruptura,
por lo que esta dependerd de las combinaciones de cargas que se tengan en cada
envolvente de ruptura. Las graficas Desplazamiento vs Numero de etapa se obtuvieron de
la parte superior izquierda de la losa de la zapata del estribo figura (5.5), debido que se
analizé el comportamiento en las diferentes zonas del estribo y la mencionada fue la que
mostraba un comportamiento de desplazamiento mas uniforme en las diferentes
simulaciones.

Figura 5.5. Punto en el estribo para la obtencion de las graficas Desplazamiento vs
Numero de Etapa
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5.2 Envolvente (Momento vs Carga Vertical)

El procedimiento para la obtencion de la envolvente de ruptura Momento vs Carga Vertical,
se definio a partir de la aplicacion de la carga vertical maxima (Vmax) sin momento obtenida
en (V.LII) y a partir del momento méximo sin considerar ninguna carga adicional. Esto se
representa en la envolvente como Vmax y Mmax. Cabe destacar que el momento se aplica
de manera longitudinal al eje del rio. Posteriormente se llevaron a cabo simulaciones
aplicando un momento constante para cada simulacion, en donde las cargas verticales van
incrementando gradualmente en cada etapa de la modelacién hasta un valor maximo.

La aplicaciébn de la carga vertical y del momento se muestran en la figura (5.6 a).
Posteriormente en los resultados se visualiza la cinematica de movimiento del estribo en la
figura (5.6 b). En la que el estribo presenta un desplazamiento vertical descendiente esto
debido a la influencia de la carga vertical en el mismo, se observa ademas que el estribo se
mueve uniformemente por lo que se cumple la condicién de cuerpo rigido.

a). Aplicacion de Carga Y Momento en el b). Cineméatica de movimiento Etapa
estribo
Figura 5.6 Cargas aplicadas al estribo: M=200 kNm y V Variables

En lafigura 5.7 se puede observar las etapas 4 y 13 respectivamente en las que se muestra
un incremento en los esfuerzos efectivos y en especial en la base del estribo que es donde
se estan actuando las cargas.

En la figura 5.7 a) puede observarse los esfuerzos efectivos en el suelo, que causa la
primera etapa de aplicacién de carga encontrandose un valor de 91 kPa bajo la base del
estribo, mientras que en la figura 5.7b también se muestra los esfuerzos efectivos del suelo
pero en la dltima etapa de aplicacién de carga encontrando un valor aproximadamente de
1005 kPa préacticamente 10 veces mas que la primer etapa de aplicacibn de carga.
Debiéndose esto a las cargas verticales aplicadas.
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Tabla 5.4 Momento aplicado y carga

vertical obtenida.

M (kN*m) V (kN)
0 8721.286
2100 8398.278
8400 9528.806
10500 8721.286
12600 9367.302
16800 9690.31
24570 9528.806
31920 9367.302
34314 8236.774
36414 7913.766
36960 0

Envolvente de falla M vs V
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Gréfica 5.2 Envolvente de falla Momento vs Carga Vertical

En la envolvente de ruptura Momento (M) vs Carga vertical (V) resultante en este analisis y
presentada en la grafica 5.2 se puede observar un cuadro negro con M=0 kN*m vy
V=2658.97 kN denominado V Disefio el que representa la carga maxima a la que estara
sometido el estribo ante la accion de cargas muertas y carga viva maxima. El punto esta
dentro de la envolvente obtenida en este estudio, y lo que nos lleva a concluir que
verticalmente el estribo resistira la accion combinada de la carga viva mas la carga muerta
obtenida del andlisis propuesto por (Soto Karla, 2003).

En la envolvente se observa ademas, la carga maxima vertical que resiste el estribo, la que
tiene una magnitud de Vmax=8721.29 kN y lo que representa un poco mas del doble de la
carga denominada VDisefio, mientras que el momento maximo tiene una magnitud de
Mmax=36 960 kN*m. el momento aplicado a las simulaciones representa la accion de las
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cargas debidas al efecto de las diferentes cargas dinamicas que pueden actuar en eI estrlbo
y propiciar su volteo.

Para la mejor comprension de la envolvente de falla se analizan dos partes de la misma:

1) Al incrementar el momento hasta la mitad del Mmax (Mmaxs<Mmax/2), la carga
vertical aumenta casi 1000 kN con respecto a la carga Vmax considerada sin la
accion del mismo. Es decir hasta este punto el momento le da méas estabilidad al
estribo ante la accién de una carga vertical.

2) Al serla magnitud del Mmax mayor de la mitad del mismo (Mmax>Mmax/2), la carga
vertical comienza a disminuir, inclusive al acercarse a la aplicacién de un momento
al momento maximo la carga vertical es casi 800 kN menor a la maxima sin
momento.

3) Se presenta una linea de tendencia que define la combinacion posible de los
momentos y cargas verticales considerando la interaccion suelo estructura.

5.3. Envolvente de ruptura Momento vs Empuje Hidrostatico

En esta modelacién se vari6 gradualmente el tirante de agua hasta obtener el empuje
hidrostatico para un gasto con Tr de 500 afios que es considerado el mas desfavorable en
este trabajo “en caso de no existir socavacion”. En donde el momento en cada simulacion
es constante.

La aplicacién del momento y del empuje hidrostatico se muestran en la figura (5.8 a) en
donde el empuje hidrostatico se aplica en un costado del estribo con su correspondiente
magnitud de acuerdo al tirante. La cineméatica de movimiento se muestra en la figura (5.8
b). En donde se observa que el momento tiene influencia en el estribo desplazandolo
verticalmente hacia arriba.

a) Aplicacion momento y empuje b) Cinematica de movimiento del
hidrostético en el estribo estribo
Figura 5.8 Cargas aplicadas al estribo M=403 y Empuje Hidrostatico variable QTr500
Afos

En la figura 5.9 puede observarse las etapas 4 y 13 en las cuales no se tiene cambio en los
esfuerzos efectivos a medida que incrementa el empuje hidrostatico.
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Figura 5.9 Incremento de los esfuerzos efectivos con empuje hidrostéatico
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Gréfica 5.3 Envolvente de falla Momento (M) vs Empuje hidrostético (E)

89



@Mw

UMIVERSIDAT MICHOACANA
DE SAN NICOLAS 108 HIDALGE

La envolvente de ruptura M vs E se presenta en la gréfica 5.3 y el comportamiento es el
siguiente:

e El empuje que resiste la envolvente de ruptura es menor al empuje que se
presentara para un empuje hidrostatico con Tr 500 afios definido con un cuadro
verde y denominado EQTr500; es decir soporta aproximadamente la mitad del
empuje que se produce en ese periodo de retorno considerando la interaccién entre
el suelo y la estructura.

e Alincrementar el momento de volteo disminuye la resistencia al empuje hidrostatico.

e No se coloco el gasto con Tr de 100 afios por que el nivel del agua para ese periodo
de retorno en la zona sin socavar no alcanza a impactar en el estribo.

5.4 Envolvente de ruptura con socavacion Momento vs Carga Vertical
Como se menciond anteriormente la socavacion es una de las causas con mayor impacto
en la falla de los puentes. La modelacion numérica de la socavacion no es un problema
sencillo al considerarse los efectos del tiempo, del tipo del suelo y otros factores. En este
trabajo se empled la consideracién de que la socavacién ya ocurrio, de tal forma que, en
primera instancia al obtener la geometria de la socavacion en Hec-Ras esta se pudo
reproducir en el modelo de RS3® en forma de excavacion, cabe destacar que esto se
realizé para un gasto con Tr de 100 afios, debido a que se vio anteriormente que el estribo
no soporta el empuje hidrostéatico de un gasto con Tr de 500 afios, ademas se considero la
poca probabilidad de que se presente esta profundidad de socavacion para este periodo de
retorno en un suelo cohesivo.

En lo que respecta al modelo se le quitd confinamiento lateral Gnicamente a la
subestructura, debido a que se desconoce la geometria tridimensional del foso de
socavacion, como se ve en la figura (5.10 b) por otro lado, se dej6é de representar en la
simulacion la parte izquierda de la geometria de la socavacion local debido a que
numeéricamente no es posible y se presenta la falla debido a 2 pendientes. En la
representacion de la envolvente se realizaron 2 modelos:

1. En el primero se mantuvo constante el momento y se obtuvieron las cargas
verticales.

2. En el segundo se mantuvieron constantes las cargas verticales y se obtuvieron los
momentos.

La aplicacién de la carga y el momento en el estribo socavado se muestra en la figura (5.9.
a). Posteriormente se observdé en la cinematica de movimiento figura (5.9. b). Un
desplazamiento vertical del estribo de manera descendente.
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Figura 5.10 Cargas aplicadas al estribo M =403 kN*m y V Variables en zona socavada

En laimagen 5.10 se muestra la etapa 4 y 13 de esta simulacion en la cual se observa una
influencia de las cargas verticales en los esfuerzos efectivos y claramente el incremento de
los mismos bajo la base del estribo.

La figura 5.11 muestra la seccion de cruce socavada y los esfuerzos efectivos que se tienen
en el suelo en donde la figura 5.11 a) representa los esfuerzos efectivos ante una primera
aplicacion de carga teniendo bajo la base esfuerzos aproximadamente entre 59.5 a 102
kPa. Mientras que para la Ultima etapa de aplicacion se tienen esfuerzos de 1210 kPa es
decir 10 veces mas en comparacion a la primer etapa de aplicacion de carga.

Solids: Sigma 1 Effective

wmin (all): -145. 421 kPa

min (stage): -E5.0487 kEPa
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17.0
535
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144
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a) Esfuerzos efectivos etapa 4
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b) Esfuerzos efectivos etapa 13
Figura 5.11 Esfuerzos efectivos en zona socavada Momento aplicado y carga vertical
obtenida.
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Envolvente M vs V en zona socavada
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Gréfica. 5.5 Combinacion de envolventes de ruptura M vs V en zona socavada

Para entender el comportamiento de la envolvente M vs V en zona socavada, se analiza
la grafica 5.5 y se tiene:

e Laenvolvente soporta la carga de disefio VDisefio.

¢ Al incrementar el momento la resistencia a las cargas verticales va disminuyendo.

e El comportamiento de las envolventes combinadas es muy similar al de tener una
sola envolvente, por ejemplo: Al tener un envolvente con momentos aplicados y su
correspondientes cargas obtenidas.

En la grafica 5.5 combinacion de envolventes M vs V en zona socavada, se observa que
hay 2 puntos fuera de la envolvente los cuales son aproximados a la carga vertical de
disefio. Esto se debe a que en la obtencion de la carga de falla en estas modelaciones, el
desplazamiento fue muy chico para esas combinaciones de carga y la aplicacion del criterio
de falla fue dificil para su correspondiente lectura, como se muestra en la grafica 5.6.
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5.5 Comparacion entre envolventes de Momento vs Carga Vertical,
con y sin socavacion.

Comparacion envolvente de falla M vs V
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Grafica 5.7 Comparacion entre envolventes de ruptura M s V con y sin socavacion.

La grafica 5.7 muestra la comparacion de envolventes de ruptura M vs V con y sin
socavacion su comportamiento se describe a continuacion

¢ El momento maximo de la envolvente de falla con socavacion disminuye en mas de
10,000 KN*m.
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e La envolvente con zona socavada presenta una combinacion de cargas menor a Ia
envolvente sin socavacion. Por lo que la resistencia es menor ante estas
combinaciones de cargas.

e El comportamiento del suelo y la estructura en ambas envolventes resiste la carga
VDisefio.

5.6 Envolvente de falla con socavacion Momento vs Empuje

Hidrostatico
Al tener una profundidad de socavacion el tirante aumenta y el empuje hidrostatico sobre la
superficie de la estructura es mayor.

La aplicacion del empuje hidrostatico y de momentos se muestra en la imagen(5.12 a), en
donde se muestra e empuije hidrostatico aplicado en la Gltima etapa y el momento constante.
En donde su correspondiente cinematica de movimiento imagen (5.12 b), se observa que
no existe mucha influencia en cuanto a desplazamiento en estribo.

53

a) Aplicacion de Empuje hidrostéatico y b) Cinemética de movimiento
Momento
Figura 5.12 Cargas aplicadas: M=403 kN*m y E variable.

En la figura 5.13 se tienen las etapas 4 y 13 en las cuales se puede observar el incremento
de los esfuerzos efectivos gque tiene el suelo y sobre todo en los costados del mismo a nivel
de la base debido al empuje hidrostatico.
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Figura 5.13 Esfuerzos efectivos en zona socavada con empuje hidrostatico
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Gréafica 5.8 Envolvente M vs E en Zona Socavada con Gasto Tr de 100 afos
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En la envolvente de ruptura M vs E en zona socavada mostrada en la Grafica 5.8 se tiene:

e El empuje hidrostatico para un Tr de 100 afios es mayor al que resiste la envolvente,
por lo que el empuje para ese periodo de retorno no es resistido por el suelo en
interaccidn con el estribo.

A medida que incrementa el momento el empuje hidrostatico disminuye.
5.7 Comparacion entre envolventes de falla Momento vs Empuje

hidrostatico con y sin socavacion.

Envovente Momento vs Empuje Hidratico
con y sin socavacion

Mmax

40000

10000 N |
Eméax ~~ EQTr500 . 5\\ Emax.S EQTr100
0 - ¢ -
200 400 600 800 1000
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® Envolvente —e— LT.1 ® Env. Socavacién
--@- LTS B EQTr500 - EQTr100

Grafica 5.9 Comparacion de envolventes de ruptura Momento vs Empuje Hidrostéatico

En comparativa de las envolventes de Momento Vs Empuje hidrostatico con y sin
socavacion gréafica 5.9 presentan el siguiente comportamiento:

1. En primera instancia el momento maximo que resiste el estribo sin socavacién es
aproximadamente 1/3 mayor a lo que resiste el estribo con socavacion.

2. En las 2 envolventes de ruptura, el empuje maximo que resiste el estribo es
aproximadamente la mitad de la magnitud del que se presenta si se tuvieran
avenidas con periodos de retorno de 100 afios y 500 afios respectivamente.

3. En la envolvente con zona socavada se tiene una resistencia mayor al a empuje
hidrostatica que la envolvente sin socavacién, mas sin embargo la envolvente en
zona socavada el estribo no resiste el empuje hidrostatico para el gasto con Tr de
100 afios.
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5.8 Recomendaciones de disefio.

En los resultados presentados anteriormente se pudo observar que el suelo falla ante la
presencia de un determinado empuje hidrostatico por lo que es necesario reforzar el estribo
en voladizo. Por lo que se propone un estribo con contrafuertes.

Estribo con contrafuertes

Son similares a los estribo en voladizo. A intervalos regulares estos tienen losas delgadas
de concreto conocidas como contrafuertes que conectan el muro con la base. En la figura
5.15 a) se tienen las dimensiones que deben de tener los contrafuertes de acuerdo a la
literatura especializada. En la figura 5.15 b) se aplicé el espaciamiento de H/3 entre cada
contrafuerte siendo este la menor distancia de espaciamiento, asi como el espesor de entre
cada contrafuerte de 0.30 m, por lo que estos aspectos ayudaran al estribo ante los empujes
hidrostaticos.

0.20 min. . 030m
Contrafuertes Contrafuertes
H 8.3J m
13-2H13 “HI3=278m
a) Medidas en el estribo con b) Aplicacién de las medidas en el
contrafuertes disefo del estribo

Figura 5.14 Estribo con contrafuertes

Medidas de proteccién para disminuir la socavacion en estribos.

La eleccién de las medidas de proteccion para disminuir depende de diversos factores entre
ellos la disponibilidad del material, la afectacion que presente la subestructura antes de
colocar dichas medias .Las medidas que se proponen son las siguientes:

A) Enrocado: El enrocado es una de las medidas que disminuye con mayor porcentaje
la profundidad de socavacién local. Si el material se encuentra disponible en el
campo sera una medida econémica.

El nimero de Froude en la zona de cruce o zona contraida se obtuvo de acuerdo al
estudio hidraulico de HEC-RAS por lo que: Fr=0.25 por lo tanto es menor a 0.8, y se
utiliza la ecuacion 2.79.

Sustituyendo valores en la ecuacion 2.79 para estribos con pared vertical se tiene:

98



UNIVERSIDAD MICHOACANA
D AN RICOLAS 18 HIDALGD)
i b ey, et e preiadiees

1.02(3.25
50 = (2.6§ - 1)) 0.25)°

Dso =0.13m
El Dso del enrocado esté por debajo de lo que propone la tabla (5.9), por lo que se
opta por tomar consideraciones de la misma tomando en cuenta la clase de
enrocado nimero. Es importante mencionar que es una recomendacion y el que
esta se ejecute dependera de encontrar en el sitio o cerca de la zona el tipo de roca
que se propone.

Tabla 5.9 Seleccion de enrocado |

Clase de D50 Tamafio Espesor minimo
enrocado minimo (m) de la capa (m)
1 0.24 0.48

La configuracion del terreno es de una pendiente aproximada a la relacion 2:1 es
por eso que las dimensiones del enrocado para nuestro caso de estudio se muestran
en la Figura 5.15

T=048m
Terreno natural — —Profundidad de socavacion Tr 100 afios

!

Figura 5.15 Colocacién del enrocado en estribo tipo voladizo

B) Gaviones. Esta medida para su uso depende de la disponibilidad de la roca y de
las dimensiones de enmallado que maneje el fabricante. Como la velocidad del flujo
en la seccién aguas arriba es menor a 3.05 m/s y visualizando los valores de la tabla
2.12. se tienen como recomendacion que el tamafio del enrocado debe de ser de
0.08m y el espesor del gavion estara entre los 0.15 y 0.17m como se muestra en la
figura 5.16.

"l

—»

'a.;v;vmmﬂ;uv;v.uvm' — & Gaviones —— 20 —%
«uv;.¢1u ‘u,mu._q 0.15-0.17
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a) Dimensiones minimas de b) Colocacion de gaviones en
gaviones estribos
Figura 5.16 Recomendaciones de dimensién y colocacién de gaviones

C) Dique de encauzamiento. Esta medida de proteccion dependiendo de su disefio
llega cubrir completamente o no al estribo a disefiar y dependera de la disponibilidad
del material la construccion de el o los diques de encauzamiento recordando que
estos pueden ser construidos de enrocado, gaviones o cable-estaca. Una de las
desventajas de los diques es que disminuyen el area por la cual circula el flujo por
lo que contrae al mismo y lo cual provoca aumento de velocidad en el rio por lo que
en caso de existir pilas la profundidad de socavacién en estas tendera a incrementar
al ser colocados diques de encauzamiento.

En el presente trabajo se disefi6 el dique de forma geométrica a partir de B, que es
la distancia del extremo del estribo hasta el borde del cauce. Obteniendo a partir de
las ecuaciones la geometria del dique como se ve en la figura 5.17

Vo=34.76 m
Xo=15.80 m

Digue de encauzamiento

/

31.85m
0=22.12m
Vo= 5.80 m
=0.22m
Relleno —B,=31.6m

Estribo

Figura 5.17 Dique de encauzamiento propuesta geométrica
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CAPITULO 6. CONCLUSIONES

La modelacion de la interaccién entre el suelo y estructura en elementos finitos nos
sirve para el disefio de estructuras ante condiciones de carga que no son posibles
visualizar con los métodos ya establecidos en el disefio de estribos. Y asi establecer
si el comportamiento de la estructura en el suelo es aceptable o se recurrira a alguna
técnica que modifique el disefio de la misma.

El método de elementos finitos es un método que nos permite calcular los esfuerzos
gue acttan en el suelo de acuerdo a las deformaciones que se presentan en el suelo
y es capaz de resolver ecuaciones diferenciales que de manera analitica no podrian
realizarse con facilidad.

Al desconocer el foso de socavacion en tres dimensiones y puesto que no hay
método que nos permitan estimar dicho foso en suelos altamente cohesivos es
importante tener en cuenta que se tiene que realizar un modelo fisico en el cual se
tenga la topografia y el tipo de suelo correspondiente al de la zona real del estudio
esto para tener una mejor representatividad la realidad del fenémeno. La
construccion del modelo fisico es tardada y requiere de calibracion del gasto de
acuerdo al equipo asi como de la calibracion del inicio de movimiento de las
particulas mediante del diagrama de Shields.

La resistencia del estribo ante cargas verticales es aceptable en las envolventes de
ruptura, mientras que para los empujes hidrostaticos que se presentan al tener los
niveles maximos de superficie de agua para los 2 casos de los gastos con Tr las
resistencia del estribo es mayor a la que se encuentra en las envolventes por lo que
sera necesario cambiar el disefio del estribo a estribo con contrafuertes para que
pueda resistir el mencionado empuje hidrostético.

La forma de las envolventes que involucran cargas verticales y momentos es
parecida a la que se encuentra en la literatura especializada considerando que se
aplicaron a estructuras de cimentacion diferentes. Las envolventes que resultaron
de la modelacién de empuje hidrostatico tienen una forma rectangular.

Este trabajo propuso las envolventes de ruptura, en funcién de un caso real, sin
embargo es necesario investigar mas al respecto, para proponer un método
generalizado en el caso de estribos de puentes, dado que el método en general es
usado en estructuras offshore.
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