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INTRODUCCION

Los puentes son estructuras fundamentales para el desarrollo de un pais, son parte importante del
sistema de infraestructura de comunicacion y transporte, por lo tanto es importante que se asegure su
funcionamiento ante los factores que pueden causarles dafios o provocar su falla estructural.

Uno de estos factores es el efecto de la socavacion producida por el flujo del agua cuando acttia sobre
la subestructura que soporta el puente. En muchos casos es el efecto de esta socavacion lo que ha
provocado la falla de los puentes. Segiin un estudio realizado por Smith (1976), la socavacion es la
principal causa de falla en los puentes, ver figura 1.
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Figura 1 Estadistica de fallas en puentes (Smith, 1976)

Debido a que en nuestro pais se han presentado, especialmente en época de lluvias, el incremento de
avenidas que han ocasionado el colapso de puentes, es importante investigar el dafio producido por la
socavacion.

El estudio de la socavacion es un tema complejo porque depende de varios factores como: la velocidad
y el volumen de agua, las caracteristicas del suelo, la forma de los cimientos. Otro problema es que la
investigacion sobre el tema ha sido escasa y no existe ningun criterio para evaluar el nivel de dafio
estructural producto de la socavacion.

El objetivo de esta tesis radica en aplicar la metodologia propuesta por Ramon (2015) para evaluar la
vulnerabilidad estructural que causa la socavacion sobre la estructura de un puente carretero.



Metodologia

Para lograr el objetivo se requiere conocer los pardmetros que permitiran determinar la vulnerabilidad.
Por ello es necesario lograr lo siguiente:

a) Obtener el gasto del puente en estudio

b) Determinar la profundidad de socavacion para varios periodos de retorno

¢) Calcular el empuje hidrodinamico del flujo del agua

d) Realizar un modelo numérico del puente Medellin que describa el comportamiento de la
estructura ante la socavacion.

e) Analizar los datos obtenidos para construir la funcién de dafio de la estructura.

Para lograrlo el trabajo se ha dividido en los siguientes capitulos:

En el Capitulo 1 se describen algunos puentes que han fallado debido a la socavacion. En el Capitulo 2
se describen las investigaciones que se han realizado para evaluar el efecto de la socavacion. La
metodologia aplicada y las ecuaciones empleadas se describen en el Capitulo 3. En el Capitulo 4 se
aplicara la metodologia descrita en el capitulo 3 para el caso del puente “Medellin”. Finalmente en el
Capitulo 5 se analizaran los resultados y se presentara la funciéon de vulnerabilidad obtenida para el
puente estudiado.
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CAPITULO 1
PUENTES QUE HAN FALLADO POR SOCAVACION

En el pais y en el mundo ha ocurrido el colapso de puentes a causa de la socavacidon bajo sus
cimientos. La socavacion en el lecho del rio también puede dafiar al puente al destruir los terraplenes
de acceso, de modo que aunque el puente no sufra dafos, queda inutilizado para cumplir su funcion.

A continuacion se presentan algunos casos de fallas en puentes a causa de la socavacion.

1.1 PUENTE COYUCA DE BENITEZ

El puente de Coyuca de Benitez se ubicaba en el municipio del mismo nombre en el estado de
Guerrero. Este puente que conectaba a la Costa Grande con Acapulco colapso el 16 de septiembre de
2013 a causa de lluvias e inundaciones causadas por el huracan “Manuel”. En la figura 1.1 puede
observarse que el incremento en el gasto del rio provoco la socavacion del apoyo del centro, lo cual
result6 en el colapso de la superestructura del puente.

Figura 1.1 Colapso de la superestructura del puente “Coyuca de Benitez” al presentarse socavacion bajo sus
apoyos. Fuente: www.eluniversal.com.mx

1.2 PUENTE BANADIA

Puente Banadia en Auraca, Colombia, tenia una longitud de 72m. Este puente pasaba por un sector de
meandros en el rio Banadia y colaps6 por socavacion producida por las crecientes de los afios 2004 y
2006. Durante la creciente del 26 de junio de 2004 el puente sufrid su colapso estructural por
socavacion del apoyo intermedio. Como puede observarse en la figura 1.2, las pilas que sostenian al
puente sufrieron un desplazamiento considerable. Posteriormente la creciente del 21 de junio de 2006
arrasd completamente con el terraplén de acceso por la margen izquierda y causé la destruccion total
del puente como se observa en la figura 1.3.



Puentes que han Fallado por Socavacion

Figura 1.2 Desplazamiento de pilas en el puente Banadia en Colombia

Figura 1.3 Puente Banadia Colapso total. Revista Ingenieria de Construccion Vol. 28 N°1, Abril de
2013www.ricuc.clPAG. 37 — 62

1.3 PUENTE TONALA I

Este puente comunicaba a Veracruz y Tabasco en el tramo entre Coatzacoalcos y Cardenas. El puente
media 252 metros y 9.5 metros de ancho; constaba de siete tramos de losa de concreto reforzado,
apoyada sobre cuatro trabes preesforzadas de 36 metros de longitud cada una. Los apoyos estaban
integrados por dos caballetes extremos y seis pilas intermedias de concreto reforzado, cimentados en
pilotes metalicos de 0.61 metros de diametro.

El 17 de Julio de 2009 colapsaron tres de siete apoyos y un cuarto quedo inclinado y a punto de
derrumbarse. El colapso fue producido por la socavacion de 11 metros debajo de dos pilas en la zona
mas profunda del rio.


http://www.ricuc.cl/
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Figura 1.4 Puente Tonal4, colapso total por socavacién de 11m bajo sus apoyos durante el huracan Stan
http://www.informador.com.mx/mexico/2009

1.4 PUENTE FERROVIARIO DEL RiO WAIPAOA

Ubicado en el rio Waipaoa en Nueva Zelanda. Present6 una falla el 8 de marzo de 1988. El estribo y
sus 3 pilas adyacentes fueron afectadas por una combinacion de socavacion local y general.

El puente construido alrededor de 1938 como un puente ferroviario de 220m de longitud de 15 claros
sobre pilas de concreto. Como consecuencia de inundaciones en 1948 y 1950 el puente fue elevado de
0.6m a 0.7m y su longitud fue aumentada a 330m en la parte sur del puente.

En 1988 la inundacién rompid en dique en el sur del puente y rebaso el estribo a margen derecha del
puente. El estribo subsecuentemente sufridé socavacion local al actuar como una pila. La estructura se
inclino en direccion aguas arriba debido a la socavacion debajo de las pilas.

1.5 PUENTE ORETI

Ubicado sobre el rio Oreti en la carretera 99 en Nueva Zelanda fue construido en 1955 a base de vigas
y losa con una cubierta de concreto reforzado y se desplanta sobre pilas muro. La estructura mide
244m de largo con 20 claros de 12.2m. Ocho de estos claros se encuentran sobre el cauce principal. El
puente esta soportado por pilotes cuadrados de 0.4m, hincados a una profundidad méxima de 7.62m.
Las pilas fueron disefiadas para ser soportados por 2 rondas de 6 pilotes.

La estructura ha sufrido de degradacion continua durante su vida 1til, con inundaciones importantes
reportadas en 1980, 1984, 1987 y 1994. Los cimientos del puente han sido socavados continuamente,
con una profundidad reportada de 1 m a 5 m dentro del cauce principal como se observa en la
figural.5, amenazando la estabilidad de la cimentacion.
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Figura 1.5 Puente Oreti en Nueva Zelanda. Socavacion en las pilas sobre el cauce. (Melville y Coleman, 2000)



Capitulo 2

CAPITULO 2
ANTECEDENTES EN EL ESTUDIO DE LA SOCAVACION

2.1 SOCAVACION

La socavacion se refiere al descenso del lecho del rio a causa de la erosién provocada por el agua. La
socavacion es afectada por el equilibrio entre el material arrastrado por la corriente y el depositado.
Cuando la velocidad del cauce supera el equilibrio entre estas dos condiciones se produce la erosion
del fondo del cauce. Esta socavacion tiene la tendencia a descubrir los apoyos de un puente que se
encuentran sobre el rio. A la disminucion del nivel natural del rio se le llama profundidad de
socavacion.

Los tipos de socavacion que ocurren en el cruce de un puente se conocen tipicamente como socavacion
general, socavacion por contraccidon y socavacion local. Estas socavaciones pueden ocurrir
simultaneamente. (Melville y Coleman, 2000)

2.2 SOCAVACION GENERAL

Esta ocurre independientemente de la existencia de un puente sobre el cauce del rio y puede ocurrir a
corto y largo plazo. La socavacion a corto plazo se desarrolla durante avenidas individuales o la
sucesion de avenidas en un periodo corto. La socavacion a largo plazo normalmente ocurre a intervalos
de varios afos y se caracteriza por la degradacion progresiva del fondo y los bancos del rio. La erosion
lateral del rio puede provocar dafio en los terraplenes de acceso del puente. La socavacion general a
largo plazo puede no ser relevante durante el periodo de disefio del puente si su desarrollo es
relativamente lento.

2.3 SOCAVACION POR CONTRACCION

En contraste con la socavacion general, la socavacion por contraccion y local son atribuibles a la
presencia de un puente. El flujo hacia un puente normalmente converge a medida que se aproxima al
puente, debido a que los apoyos del puente provocan una contraccioén en el area de flujo, lo cual
ocasiona que el flujo de agua se acelere al pasar por la seccion reducida, y se difumine al ensancharse
de nuevo el area de flujo. Esta aceleracion provoca socavacion a lo largo de la seccion contraida, a lo
que se conoce como socavacion por contraccion.

2.4 SOCAVACION LOCAL

La socavacion local es causada por la interferencia en el flujo que provocan la presencia de pilas y
terraplenes en el cauce del rio, y se caracteriza por la formacion de huecos en la ubicacion de pilas y
terraplenes. La socavacion local es dependiente del tiempo.

2.5 TRABAJOS REALIZADOS EN EL ESTUDIO DE LA SOCAVACION

Debido a la complejidad de los factores que influyen sobre la socavacion, la estimacion su profundidad
es casi imposible de abordar tedricamente, por lo que generalmente se ha recurrido a relaciones
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empiricas y a la construccion de modelos, por otro lado, la socavacion local, cuyos factores dependen
del tiempo, resulta imposible de estudiar si solo se consideran los datos medidos en campo.

El estudio de la socavacion ha sido abordado por los siguientes investigadores, cuyas metodologias se
describen a continuacion.

2.5.1 Método Laursen-Toch

Laursen y Toch (1956), definieron los primeros criterios definidos del estudio de la socavacion.
Basandose en experimentos que realizaron en el Instituto de Investigacion Hidraulica de lowa y
confirmandos en las mediciones realizadas en un puente sobre el rio Shunk por P. G. Hubbard
definieron un método que permite determinar la profundidad de equilibrio por efecto de la socavacion
local.

Para Laursen-Toch y su escuela, la socavacion local depende fundamentalmente del tirante y ancho de
la pila y en segundo término de la forma de esta. Este método no considera la velocidad media del flujo
ni el tamafio de las particulas de fondo como parametro de la socavacion.

Los autores de este método reconocen 2 casos.

1) Cuando el flujo del agua es paralelo al eje de las pilas
2) Cuando existe un angulo entre la direccion del flujo y el eje de las pilas

Para el primer caso la socavacion puede expresarse con la ecuacion:

So = kqkyb 2.1
donde:

So= Profundidad de socavacion a partir del fondo

k.= Coeficiente que depende de la relacion tirante entre ancho de pila

k,= Coeficiente de forma de la pila

b=ancho de la pila

Para el caso en que el flujo sea oblicuo al eje de las pilas se usa la siguiente expresion:

So = kqksb 2.2

k;= Coeficiente que depende del angulo y de la relacion a/b
Laursen y Toch (1956) y Laursen (1958) establecen las limitaciones de este método

1) Debe existir un aporte de sedimento de fondo. En el caso de existir transporte de sedimentos en
suspension la profundidad de socavacion debera multiplicarse por un coeficiente k; que expresa
la relacion entre velocidad de corte y velocidad de caida sobre la socavacion local.

2) Los ensayos fueron realizados bajo un flujo subcritico por lo que solo bajo esta condicion son
validos los resultados

11
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3) El método de Laursen y Toch analiza solo la socavacion local, si existiese socavacion general
debera afadirse a la local.

4) El método es valido para arenas. Debe usarse con reservas en un fondo con sedimentos finos,
pero no debe usarse en el caso de sedimentos muy finos.

2.5.2 Ensayos de Chabert y Engeldinger

Con motivo de la reconstruccion del puente de Mahatsara en Madagascar, Chabert y Engeldinger
(1956) realizaron una serie de 400 ensayos sobre la socavacion alrededor de pilas de puentes. Aparte de
las conclusiones de los mismos autores, estos ensayos sirvieron de base a muchos otros autores, como
Carstens (1966), Shen, Schneider y Karaki (1969) y Hjorth (1975).

Los experimentos de Chabert y Engeldinger ponen de manifiesto la existencia de ciertas componentes
de velocidad. Aguas arriba del obstaculo la velocidad posee un componente descendiente y aguas abajo
del obstaculo una componente ascendente. Estas componentes se deben a la curvatura horizontal de las
lineas de flujo. Estos ensayos muestran también la presencia de un vortice helicoidal al pie de la pila.
Esta turbulencia permite que los sedimentos que se desplazan por el talud de aguas arriba sean
arrastrados hacia aguas abajo donde son depositados.

Los autores relacionan la socavacion con la magnitud del esfuerzo cortante. Afirman que por debajo de
un cierto valor del esfuerzo cortante 7,5, no se presenta ninglin tipo de socavacion. Por encima de este
limite el proceso de socavacion variara segun haya o no aporte de sedimento. El paso de un régimen al
otro estaria definido por el valor del esfuerzo cortante critico z.

Si el esfuerzo cortante se encuentra entre 7, y 7¢ la profundidad de socavaciéon aumentard en forma
continua, tendiendo hacia un valor asintdtico correspondiente a la profundidad de equilibrio de
socavacion, ysg. Dentro de este rango la profundidad de equilibrio de socavacion varia en forma
aproximadamente lineal con el esfuerzo cortante, y dependera del valor del diametro de la pila b, del
diametro del sedimento d y del tirante del agua yy. Cuando el esfuerzo cortante llega al valor critico la
profundidad de socavacion alcanza su maximo.

Para valores superiores del esfuerzo de cortante la socavacion evoluciona rapida y continuamente. No
existe equilibrio, la profundidad de socavacién oscila, bajo la influencia del aporte de sedimentos,
alrededor de cierto valor, generalmente inferior al alcanzado con el esfuerzo cortante critico.

En la busqueda de una ley de semejanza, Chabert y Engeldinger comienzan por despreciar la influencia
de la viscosidad.

El paso légico a seguir fue establecer la similitud de Froude. Es decir que para dos escurrimientos 1 y 2
entre los cuales se verifica la similitud de Froude y en los que todos los elementos mantienen la misma
relacion geométrica:

_m_ b 23
Ynz dy by

Se deberia observar socavacion maxima para esfuerzos cortantes 7,; y 7, tales que

12



Antecedentes en el Estudio de la Socavacion
T = uTpy
Cuando el peso especifico del fluido es invariable.

En los ensayos de Chabert y Engeldinger esto no se cumplia siendo necesaria cierta correccion. Asi en
vez de emplear el tirante de agua y, se usa el término y,(Os/0).

Donde el Q es el caudal total y Qs es caudal determinante en el efecto de la corriente sobre el lecho del
rio siendo:

Qs BKy,>/? 2.4
Q  2y,Ks*'? + BK,,3/?

donde:

K,,= Coeficiente de rugosidad de las paredes del canal de seccion rectangular, tiene segin Chabert y
Engeldinger un valor adimensional de 110.

K = Coeficiente de rugosidad de fondo igual a 21/d"® donde d esta expresado en metros.

Para pilas circulares encontraron que

Yse
b

= C1 - Czlogb 2.5

donde los coeficientes C; y C, dependen de la granulometria del fondo, y eventualmente del tirante de
agua.

En sus conclusiones Chabert y Engeldinger sefialan que si se busca tnicamente la profundidad maxima
de socavacion aguas arriba de la pila, los ensayos indican que se produce con una velocidad de flujo
que es precisamente la velocidad para la cual se inicia el transporte de sedimentos. Este hecho permite
disminuir el nimero de variables que intervienen en el fendmeno. Dichas variables estan ligadas por
dos relaciones: La primera caracteriza la pérdida de carga y relaciona la velocidad, la aceleracion de la
gravedad g, el didmetro medio del sedimento d, el tirante de agua y,, y la pendiente de la linea de
energia S. Esta relacion estd expresada por la formula de Strickler en el trabajo de Chabert y
Engeldinger. La segunda relacion caracteriza el inicio de arrastre de sedimentos y conecta la velocidad
V, el tirante de agua y,, la densidad del agua p, la aceleracion de la gravedad g, la pendiente de la linea
de energia S el peso especifico sumergido del material de fondo ys y el didmetro del sedimento d.

El principal inconveniente con Chabert y Engeldinger es que no llegan a establecer una ley general de
definicion del fendmeno. Asimismo las condiciones de similitud no fueron establecidas claramente.

2.5.3 Método Larras
Larras (1963) considera dos casos de socavacion: cuando el lecho del rio se encuentra en equilibrio. En

el primer caso, el rio transporta suficiente sedimento para que el fondo se mantenga en equilibrio, sin
que exista una erosion general del lecho. La erosion alrededor de las pilas alcanzaria un maximo para
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cierta velocidad y luego disminuiria, puesto que, las corrientes demasiado fuertes tenderian a nivelar el
fondo mas que a socavarlo.

Segun los ensayos realizados por Larras el maximo absoluto de profundidad de socavacion seria
independiente del tirante de agua y del didmetro de los materiales de fondo en el caso general de
alturas de agua superiores a 30 o 40 veces el diametro del sedimento y de secciones con menos de 10%
de contraccion. Para ese caso, la profundidad méxima de socavacion seria proporcional a la potencia ¥
del ancho de la pila en direccion de la corriente, siendo el coeficiente de proporcionalidad funcion
unicamente de la forma de la pila y de su orientacion respecto a la corriente.

Asi para las pilas circulares Larras encontro, en el sistema técnico métrico:

10 2.6
YSmax = 5 b3/*

3
Para pilas no circulares, pero alineadas con el flujo, puede utilizarse la misma ecuacién multiplicada
por un coeficiente Ky ; que varian entre 0.41y 1.40 segtn la forma de la pila.

El autor sostiene que la profundidad de socavacion que resulta ser de interés, puesto que es la que
proporcionara una idea acerca del riesgo a correr por la estructura, es la profundidad maxima de
socavacion y no la de equilibrio. Su ecuacion podria utilizarse entonces para evaluar la magnitud de las
profundidades maximas de socavacion durante las crecidas, siempre y cuando el lecho esté en
equilibrio y el plano de simetria este en la direccion de la corriente.

La velocidad media ¥, que corresponde a la aparicion de la profundidad méaxima de erosion,
dependeria esencialmente de la composicion granulométrica del material del lecho, siendo menor para
los materiales finos y aumentando a medida que aumenta el didmetro medio del sedimento. Asi a
medida que se incrementa la velocidad aumenta la profundidad de erosion hasta que para una velocidad
V. se presenta la maxima profundidad de socavacion. Para velocidades superiores de V,, la profundidad
de socavacion varia en forma seudo-periddica, oscilando alrededor de una cierta profundidad media
que corresponderia al 80% o 90% de la profundidad maxima.

Si la pila esta esviajada puede seguir empleandose la ecuacion multiplicando por el coeficiente de
proporcionalidad K ,, estos coeficientes son mayores a los anteriores.

En el segundo caso, cuando el rio no transporta los sedimentos necesarios para que el lecho se
mantenga en equilibrio, el nivel general disminuye y por lo tanto la profundidad de socavacion
alrededor de la pila también aumenta. Sin embargo, pareciera que esta socavacion, en si misma, €s
mayor, respecto al nivel variable del lecho, que en el caso del nivel estable del lecho en equilibrio. Los
dos efectos se sumarian para dejar al descubierto una mayor longitud de pila y por lo tanto
comprometer la estabilidad de la obra.

Seglin Larras no puede existir formula que relacione el abatimiento general del lecho, y por lo tanto la
socavacion total alrededor de la pila, con las caracteristicas locales de la pila y el fondo.

La ecuacion de Larras tiene la ventaja de la simplicidad, sin embargo su afirmacién sobre la
independencia de la socavacion respecto a la profundidad o a la velocidad de la corriente no estd de
acuerdo con los métodos de la mayoria de los autores.
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Por otra parte establece que la profundidad maxima de erosion se produce a una cierta y determinada
velocidad que a su vez, seria en funcion del tamano del sedimento del lecho, sin embargo estos factores
no aparecen relacionados con la socavacion.

2.5.4 Método de Carstens

Carstens (1966) analiza las condiciones necesarias para que se produzca la iniciacion de la socavacion
sin aporte de sedimentos. Para ecllo define un parametro adimensional, denominado numero del
sedimento dado por:

|4 2.7

Ns = ——
V(¥se —1)gd
donde:

Ns= Numero del sedimento

V= Velocidad media del flujo no alterado

ysr= Peso especifico relativo del sedimento

g= Aceleracion de la gravedad

d= Tamafio representativo del sedimento

La tasa de transporte de sedimentos Qg fuera del foso de socavacion seria igual a la tasa de variacion
del volumen de dicho foso, eso es:

_ dVol 2.8
ST dt

Carstens, basandose en el estudio de las curvas de nivel de los fosos de socavacion de los ensayos de
Chabert y de Engeldinger (1956), afirma que estos pueden sustituirse por un cono invertido truncado,
cuya base tendria el mismo diametro que la pila circular y cuya pendiente lateral fuese igual al angulo
de reposo del material.

El volumen de un cono truncado con estas caracteristicas es:

T y53 3by52 2.9

Vol= 3tg® (tg(Z) * 2 )

Sustituyendo en la ecuacion 2.8 se tiene

Vs 2.10

QS:tg_Q)tg_(z)

dys
+ b)ys v

Carstens define la tasa de transporte de sedimentos como una funcion de la relacion entre las fuerzas
que tienden a mover la particula del sedimento y las fuerzas de gravedad de la misma. En adimensional
se expresa de la siguiente forma:
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Qs 2 2y Vs 2.11
VBd = f((Ns — Nsc )»?» G1,G2)
donde:
B= Ancho del foso de socavacion
Ngc= Valor minimo del Numero de sedimento para el cual se produce la socavacion
G1= Geometria de la pila
G2= Geometria del sedimento
Usando los resultados de Chabert y Engeldinger, Cartens graficd la funcion siguiente:
5 2.12
_ O 1.3x1075(Ng% — NSCZ)Z(&)‘3
tg®
o
o f¥bd
(-1 ™
s
b, Ancho de lapila anmm \i\

o 50

a 100

- AN

a4 o0& oa k) L2 I.: LE LB

¥ /b

Figura 2.1 Tasa de Transporte de Sedimentos Pila Cilindrica. Carstens (1966). Datos experimentales de
Chabert y Engeldinger (1956)

donde el ancho del foso de socavacion B se expresa como (b + 2ys)/ tgo

Sustituyendo la ecuacion 2.12 en la ecuacion 2.10 se obtiene la profundidad de socavacion en funcion
del tiempo:
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5
= 4.14x107°(Ng*)2(d/b) 2.13

1[99+ (&)4)‘1(%)
tg® tg®+2% b d(V%)

Integrando la ecuacion y haciendo ys=0 para t=0 se tiene la siguiente ecuacion

5/d t 2.14
4.14x107%(Ng? — Ng2)2 (E) (V 3)
) (Ys)' ¥s)? s\ g0l (28
_ ()  (5) we(H) +t9¢(b) _t99° (%)
tgd 16 24 32 32
2
+ tg0" xLn % +1
64 tg?
Esta ecuacion fue graficada junto a algunos datos experimentales:
15 -
J o
P
o A—""" TEe 2.24
L0 e
/b
os ]
b, Anche dela pila en mm.
o 50
a oo
o l
o o5 1.0 1.5 20 25 10

{Hll- Nie fn{-ﬂ-:l {'%-r-] T

Figura 2.2 Profundidad de socavacién en funcion del tiempo para pila cilindrica. (Carstens, 1966)

La grafica permite estimar la profundidad de socavacion alrededor de la pila en el caso de una
socavacion sin aporte de sedimentos.

Para el caso de socavacion con aporte de sedimentos puede modificarse la ecuacion 2.8 por:

dVol 2.15
Qs(satida) — Os(Entrada) = I
La tasa de aporte de sedimentos al foso de socavacion Qsniada), S€ Obtiene mediante la ecuacion de
transporte de fondo:
QSZ (Entrada) 3 2.16
—VEq = Ar107 (N — Nsc®)?
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Sustituyendo las ecuaciones 2.16, 2.9 y 2.12 en la ecuacion 2.15 se tiene:

5 2y Yoy 3
1.3x1075((Ne? — N¢-2)2 d(—s b) )
x1075((Ns* — Nsc*)2V th)+ (5b) 2.17
4x1075((N:2 — No-2)? 2
_ ((Ns SC)Vd<yS+b))
P tg®d
:L(ﬁ b) dys
tg® \tg® Ysae

donde

P= Porosidad del material de lecho que segin Carstens tiene un valor aproximado de 0.5 para cualquier
material de fondo.

En esta ecuacion se considera que el Numero de sedimento para la pila y el lecho son iguales. Sin
embargo, Ng-q; Numero de sedimento para el cual comienza la socavacion local es inferior a Ngco
Numero de sedimento correspondiente al inicio del movimiento general del fondo. Asi Carstens
sugiere que:

1 2.18
Ngc1 = ENSCZ

Puesto que para flujo irrotacional la velocidad maxima alrededor de un cilindro, en el caso de flujo
bidimensional, es el doble de la velocidad en flujo no alterado.

La profundidad de equilibrio de socavaciéon ysg, seria aquella para la cual el lado derecho de la
ecuacion 2.17 fuese cero. En ese caso se tiene que la profundidad de equilibrio de socavacion es:

2

N 64
b = 0.546(————)5/6
yse/ (st — 5_02)

2.19

Sin embargo la ecuacion anterior se ajusta mejor a los valores minimos que a los valores maximos de
socavacion. También es interesante observar la oscilacion de la profundidad de equilibrio de
socavacion para numeros de sedimento superiores a 2.24, lo cual es el resultado del paso por las dunas.
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Figura 2.3 Profundidad Maximas y Minimas de socavacion de pilas cilindricas. (Carstens, 1966)

Carstens es uno de los pocos autores que involucran el didmetro de sedimento en su estimacion de la
profundidad de socavacion, sin embargo debe notarse que en ausencia de aporte de sedimentos al foso,
la ecuacion 2.13 indicaria que no existe profundidad de equilibrio de socavacion, pues la naturaleza de
la funcién es tal que la profundidad aumentaria siempre con el tiempo, aunque a una tasa
progresivamente menor. Esto no coincidiria con el concepto de profundidad de equilibrio de Laursen y
Toch (1956), Shen (1971) y Maza (1967), ni con el fenomeno fisico real.

2.5.5 Método de Maza y Sanchez

Maza (1967) establece una clara diferencia entre la socavacion producida cuando la pila esta alineada
con la corriente y la socavacion cuando la pila presenta esviaje respecto a la corriente. En el primer
caso, y cuando la pila es rectangular, la socavacion se produce por la presencia de dos vortices de eje
vertical que se producen en las esquinas de las pilas debido a la desviacion brusca de las lineas de
corriente por la presencia de la estructura. En el caso de una pila circular los vortices se presentarian en
una zona de 65° a cada lado del eje alineado con la corriente.

Después de presentarse la erosion, la fuerza erosiva de los vortices se ve reforzada por otros vortices
horizontales al pie de la pila. Si la pila esta esviajada la socavacion maxima se produciria al frente de la
pila, a menos que, debido a condiciones de fuerte arrastre de material de fondo, la maxima erosion se
produjese en la esquina posterior que esta expuesta al flujo de la corriente.

Maza y Sanchez (1967) eligen inicialmente como parametros que influyen en la socavacion los
siguientes: la velocidad media V' de la corriente aguas arriba de la pila, tirante y, frente a la pila, angulo
a de incidencia de la corriente, diametro medio d del sedimento, ancho & de la pila y relacion del largo
y ancho de la misma L/b.
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Los valores utilizados como profundidad de socavacion se tomaron siempre como valores maximos de
socavacion sin importar el lugar donde se produjeran.

En un primer analisis Maza (1967) observo una pequefia diferencia en el valor de la socavacion en
funcién del didmetro del material del fondo, sin embargo no tomoé en consideracion este parametro
pues segun el autor, en el caso de arenas y gravas en casos reales puede considerarse despreciable.

Con los datos obtenidos de cada ensayo realizado para la condicion de méxima socavacion, y por
medio del analisis dimensional se seleccionaron los siguientes parametros adimensionales.

Yatys V2 ¥, 2.20

donde F? es el cuadrado del nimero de Froude de la corriente.

Las principales limitaciones del método seglin los mismos autores (Maza y Sanchez 1964), son las
siguientes:

1) El método considera unicamente tres tipos de pilas, una de las cuales, la rectangular, tiene un
interés puramente teorico.

2) No se toma en consideracion el diametro del sedimento. Asi las curvas se trazaron con los
datos de los experimentos realizados con materiales cuyos diametros medios eran 0.17mm y
0.56mm; cuando se intent6 obtener la socavacion en fondo cuyo sedimento tenia un didmetro
de 1.30mm el grafico siempre daba valores mayores a los obtenidos en el modelo y esta
diferencia era mayor cuanto menor era el parametro °. Cuando este pardmetro es mayor que
0.1, ya no se nota la influencia del didmetro. Mientras se trate de sedimentos finos, esto no
representaria una desventaja, pero al aumentar el didmetro del sedimento este puede ser un
parametro de importancia.

2.5.6 Método de Yaroslavtziev

Para Yaroslvtziev, la socavacion depende del cuadrado de la velocidad media de la corriente en primer
término y tanto el tamafo de los granos de fondo, como la geometria de la pila, aun en el caso de
ataque oblicuo de la corriente, son factores significativos en la valuacion de la profundidad de
socavacion. Estos valores fueron corroborados por las investigaciones posteriores de Bata y Andreiev
(Juarez y Rico, 1969)

Este investigador reconoce 2 casos:

1) Cuando el fondo del cauce estd formado por materiales no cohesivos
2) Cuando esta formado por materiales cohesivos

La expresion propuesta por Yaroslavtziev fue obtenida de la observacion directa de varios puentes de
la Unidén Soviética y es:

VZ
SO = kfkv(e + kH)? —30d 2.21
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donde:
So= Profundidad de socavacion a partir del fondo

k= coeficiente que depende de la forma de la nariz de la pila y del angulo de incidencia entre la

corriente y el eje de la misma
k= Coeficiente que determina la influencia del nimero de Froude
k= Coeficiente que toma en cuenta la profundidad de la corriente

V= velocidad media de la corriente aguas arriba de la pila después de producirse la socavacion general
en m/s

2= 9.81 m/s?

e=coeficiente de correccion cuyo valor depende de la posicion de las pilas; vale 0.6 si se encuentra en
el cauce principal y 1.0 para las construidas en el cauce de avenidas

d = Diametro en metros de las particulas mas gruesas que forman el fondo y estd representado
normalmente por el dgs de la curva granulométrica. Esto es porque al formarse el embudo producido
por la socavacion se realiza una seleccion de los materiales y quedan unicamente los mas grandes. En
caso que la distribuciéon de los materiales no sea uniforme en las capas profundas, al conocer las
curvas granulométricas de los estratos a los que se supone que puede llegar la erosion, se tomara como
diametro representativo el dgs mayor de todos ellos. Cuando el diametro de fondo tenga un diametro
menor a 0.5cm, Yaroslavtziev recomienda no considerar el segundo término de la formula.

Debe tenerse cuidado de notar que la ecuacion de Yaroslavtziev considera el tirante /4 frente a la pila, el
cual es obtenido al presentarse una avenida después de haberse estimado la socavacion general
aplicando uno de los métodos anteriores.

Yaroslavtziev es, junto con Carstens (1966), uno de los pocos autores que analizan la importancia del
diametro del sedimento de fondo. Asi mismo no considera limite alguno en la socavacion, es decir, que
niega la existencia de la profundidad de equilibrio de socavacion definida por Shen (1969) y sugerida
por Laursen y Toch (1956).

Segun Maza (1967) los métodos de Yaroslavtziev y Laursen se complementan mutuamente, siendo el
criterio de Laursen y Toch un limite superior al de Yaroslavtziev. Es decir que si el método de
Yaroslavtziev da un valor en un punto que sea superior al correspondiente de la curva de Laursen y
Toch, el valor de este ultimo criterio sefiala la maxima socavacion posible para ese caso.

2.5.7 Ensayos de Nicollet
Nicollet (1971) continu6 y ampli6 los ensayos realizados por Chabert y Engeldinger en 1956, y al igual

que ellos sostiene que para un sedimento de granulometria poco extendida la profundidad maxima de
socavacion se produce al iniciarse el arrastre continuo del material de fondo.
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Para un fondo constituido de un material no cohesivo de diametro uniforme d y pila circular, Nicollet
(1974) consider6 ocho variables diferentes al analizar el fenomeno de la socavacion. Estas son la
densidad y la viscosidad cinematica del agua, la aceleracion de la gravedad g, el diametro d, y la
densidad p, del sedimento de fondo, el tirante normal y,, la pendiente de la linea de energia S y el
diametro b de la pila.

Segun el teorema de Vaschy-Buckingham, esto permitiria formar cinco monomios adimensionales,
esto es:

ys V2 Vd b ps—p 2.22
b (gb'v'd' p

Por otra parte, la influencia de la deformacion de la superficie libre sobre la capa limite del fondo es
despreciable siempre que el nimero de Froude del flujo sea suficientemente pequeiio y que la relacion
v/b sea suficientemente grande. Asi segun Nicollet (1974) puede considerarse que la magnitud del
tirante de agua carece de importancia siempre que el valor de y,/b sea superior a un valor que oscila
entre 0.5 Y 2. Igualmente el nimero de Froude del flujo de agua carece de importancia cuando sea
inferior a 1/z.

Cumpliéndose las dos condiciones anteriores y para un sedimento de densidad constante se tiene
Nicollet (1971):

ys _Vd b 2.23
Z=F(—,=
(Cwthn)

En la figura 2.4 se muestran los resultados no solo de Nicollet sino también de Chabert y Engeldinger.
En el grafico se muestra la variacion para una relacion b/d dada, de la profundidad relativa de
socavacion en funcion del namero de Reynolds. Se puede apreciar que a partir de valores de numero de
Raynolds de 10000 la influencia del parametro desaparece.

El nimero de Raynolds relaciona la densidad, viscosidad, velocidad y dimension tipica de un flujo en
una expresion adimensional, que interviene en numerosos problemas de dinamica de fluidos.
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Figura 2.4 Variacién de la maxima Profundidad relativa de socavacion en funcion del nimero de Raynolds
para pilas cilindricas y suelos de granulometria uniforme. (Nicollet, 1971)

En la figura 2.5 Se muestra que para un numero Raynolds Vd/v dado, la profundidad relativa de
socavacion Ys/b es una funcion rapidamente decreciente de b/d
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Figura 2.5 Variacion de la Maxima Profundidad Relativa de Socavacién en funcion de la relacién b/d para

sedimento uniforme y pila cilindrica (Nicollet, 1971).

En resumen, el enfoque del fendmeno presentado por Nicollet es completamente diferente al que
presentan los demas autores. Comienza por negar la influencia del nivel de agua y el nimero de
Froude, en los que basan sus analisis Laursen y Toch (1956), Maza (1964) y muchos otros autores. Al
analizar la influencia del nimero de Raynolds y del diametro del sedimento llega a conclusiones
mucho mas simples que Shen (1969) o Carstens (1966). Finalmente, su enfoque de la socavacion en

medios cohesivos contradice totalmente lo expresado por Yaroslavtziev.
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CAPITULO 3
METODOLOGIA APLICADA

Con base en el trabajo de Ramon (2015) sobre la evaluacion de la vulnerabilidad estructural de puentes
por socavacion se aplicara su método desarrollado a efecto de modelar la socavacion como una pérdida
de rigidez en los apoyos de la estructura.

3.1 CALCULO DE GASTO

Para calcular el gasto de una cuenca hidraulica se aplicarda el Método Racional Americano. Este
método relaciona la intensidad de la lluvia maxima con el area de la cuenca de aportacion y con el
porcentaje del volumen de agua que escurre.

Q = 0.278CiA 3.1

donde:

Q = Gasto méaximo (m’/s)

C = Coeficiente de escurrimiento.

A = Area de la cuenca (Km?)

i = Intensidad de la lluvia de disefio (mm/h)

La intensidad de la lluvia se calcula de forma simplificada a partir de la lluvia de disefio y su duracién:

_hp 3.2

=D

Para calcular la precipitacion de disefio se requiere conocer la duracion de la misma, la cual de manera
simplificada, se considerara igual al tiempo de concentracion de la cuenca. Se calcula el tiempo de

concentracion por medio de la formula de Kirpich.
0.77

T, = 0.0003245 (—)

donde:

T. = Tiempo de concentracion (h)

L = Longitud del cauce principal de la cuenca (m)
s = Pendiente del cauce principal (m/m)

La siguiente ecuacion determina la lluvia de disefio para un periodo de retorno determinado:

py" = (0.21Ln(Tr) + 0.52)(0.54d°25 — 0.50)P}° 3.4

donde:
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pi" = Precipitacion correspondiente a una duracion (d) y a un periodo de retorno (Tr) especificos.

Tr = Periodo de retorno

d = Duracion de la precipitacion.

P = Precipitacion de una hora para un periodo de retorno de 10 afios.

Para calcular la precipitacion de una hora para un periodo de retorno de 10 afios se emplea la relacion
que tiene esta lluvia con respecto a la lluvia de 24 horas con el mismo periodo de retorno:

10 3.5
K =25
Ps4
donde el valor de K depende de la zona de ubicacion de la cuenca en la Republica Mexicana.

3.2 CALCULO DE LA SOCAVACION

3.2.1 Socavacion General

Método Lischtvan — Levediev modificado

Maza (1996) realiz6 un trabajo que simplifica este método, evitando el uso de tablas. El valor de la
velocidad de la corriente se calcula como:

a * H1.66
Vr=——
T=— 3.6

Determinacion de socavacion en suelos homogéneos.

Si 0.0005m< dgy < .0028m para arenas

d840.030
H a * H166 (W)
S =
4‘7 * X * d840.28 37
Si 0.0028m< dgg < 0.184m se emplea
d840.092 >
3.8

a * H66 ](0.322+d840'092

Hs =
[4.7 * x % dg,0%®

Si 0.184m< dg4 < 1.0m se emplea
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d 4'0.187
o * H166 (0.322+d840‘187> 3.9
Hs = 0.28
4.7 x x * dgy
En suelos cohesivos
( yd0.75 )
5780 * H106]\66.28+y,°75 310
Hs = T p., 118 .
BYa
Tabla 3.1 Valores de p. Juarez y Rico (1976)
Velocidad Media en Longitud libre entre dos pilas, en metros

la seccién (m/s) 10 13 16 18 21 25 30 a2 52 63 106 124 200
menor de 1.0 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
1.0 0.69 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

15 0.94 0.96 0.97 0.97 0.97 0.98 0.99 0.99 0.99 0.99 1.00 1.00 1.00

2.0 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 0.99 1.00

2.5 0.90 0.93 0.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 1.00

3.0 0.89 0.91 0.93 0.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99

3.5 0.87 0.90 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99

4.0 0 mayor 0.85 0.89 0.91 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98 0.99 0.99 0.99

Tabla 3.2 Valores de x

Suelos No Cohesivos

d(mm) X 1/(1+X) | d(mm) X 1/(1+X)
0.05 0.43 0.70 40.00 0.30 0.77
0.15 0.42 0.70 60.00 0.29 0.78
0.50 0.41 0.71 90.00 0.28 0.78
1.00 0.40 0.71 140.00 0.27 0.79
1.50 0.39 0.72 190.00 0.26 0.79
2.50 0.38 0.72 250.00 0.25 0.80
4.00 0.37 0.73 310.00 0.24 0.81
6.00 0.36 0.74 370.00 0.23 0.81
8.00 0.35 0.74 450.00 0.22 0.82
10.00 0.34 0.75 570.00 0.21 0.83
15.00 0.33 0.75 750.00 0.20 0.83
20.00 0.32 0.76 | 1000.00 | 0.19 0.84

25.00 0.31 0.76

3.2.2 Socavacion Local

3.2.2.1 Método Laursen-Toch
Para el caso estudiado se aplico la ecuacion 2.1 para el caso del flujo paralelo al eje de las pilas que se
definio como

SO = klkzb
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Figura 3.1 Valores de K; Laursen y Toch (1956)

3.2.2.2 Método Yaroslavtziev

Para la evaluacion de la socavacion local se utilizara la ecuacion 2.21 definida por Yaroslavtziev:

VZ
So = krky(e + ky) = 30d

Los valores de los coeficientes ky y ky se presentan en las siguientes figuras:

0.3

0.2

|

I

g g 1™ | s '?

Figura 3.2 Valores del coeficiente Ky para la ecuacion de Yaroslavtziev
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Figura 3.3 Valores del coeficiente Ky para la ecuacion de Yaroslavtziev

Yaroslavtziev ademas define los valores para usar su ecuacion en diferentes casos de pilas, que se
muestran en las siguientes figuras:
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Figura 3.4 Valores para aplicar la ecuacion de Yaroslavtziev en pilas tipo I, IT y III

Figura 3.5 Valores para aplicar la ecuacion de Yaroslavtziev en pilas tipo IV
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Figura 3.6 Valores para aplicar la ecuacion de Yaroslavtziev en pilas tipo V

3.3 GRANULOMETRIA

Debido a que las caracteristicas del suelo son un factor importante al estudiar la socavacion es
importante conocer estas propiedades. Estos datos son obtenidos de pruebas de campo, y a
continuacion se presentan los que seran de relevancia para el proposito de esta tesis:

3.3.1 Diametro de particula

Este parametro es importante para la determinacion de la socavacion. El tamafio de particula es usado
como un factor para calcular la socavacion local, la cual es ocasionada por vortices producto del agua
encontrando obstaculos en el flujo del cauce, como son las pilas y terraplenes de un puente. Estos
vortices levantan el material de acuerdo a su tamafo, por tanto un material fino sera socavado con
mayor facilidad que un material mas grueso. Este valor se obtendra de los datos proporcionados por las
pruebas de campo.

3.3.2 Modulo de rigidez al cortante

Esta es una de las propiedades que es de gran interés conocer. Este valor sera utilizado para poder
simular el comportamiento del suelo bajo la cimentacion del puente. Estas propiedades son obtenidas
mediante la realizacion de pruebas mecanicas y geotécnicas en el lugar de interés. Sin embargo, en
suelos arenosos, al igual que en gravas, la obtencion de muestras inalteradas es practicamente
imposible. Esta particularidad, aunada a otros factores como costos y tiempos, ha hecho que las
pruebas de campo tengan en la actualidad un papel importante en la caracterizacion de depositos de
arenas.

La determinacion de la velocidad de propagacion de las ondas de corte (V) es de gran utilidad en la
geotecnia, ya que con este valor se puede: determinar el modulo de rigidez al esfuerzo cortante (G),
inferir densidad en campo, estimar el estado de esfuerzos, estimar la cementacion natural o evaluar la
alteracion de una muestra (Stokoe et al., 1989). La relacion entre VS y el modulo de cortante (G) esta
dada por la siguiente ecuacion:
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donde:
p = densidad
VS = velocidad de onda de corte.

Para obtener el valor de la velocidad de onda de cortante se aplicaron las ecuaciones de Ohta y Goto
(1978).

Para arcillas:

VS = 62.14N%21° p0-23 3.12
Para arenas:

VS = 96 NO17 p0:2 3.13
donde:

N= resistencia a la penetracion estandar
D= profundidad en metros.

La velocidad de onda de corte (VS) que se obtiene en las diversas pruebas geofisicas, es la que
corresponde a deformaciones angulares pequefias (10-4%). Por esta razon, el modulo de rigidez al
cortante que se puede calcular partiendo de esta velocidad es el maximo o inicial y se simboliza como
Go o Gmax. Tradicionalmente en el campo de la geotecnia se ha considerado que el modulo de
cortante maximo (Go) se puede utilizar inicamente en problemas dindmicos, como cimentacion de
maquinarias o sismos de muy bajas magnitudes. Sin embargo, investigaciones realizadas en los ultimos
veinte afios (Jardine et al., 1986; Batagglio y Jamiolkowsky, 1987; Burland, 1989; Fahey y Carter,
1993; Mayne, 2001) han demostrado que valores de Go corregidos para niveles de deformacion
apropiados, pueden ser de utilidad para problemas geotécnicos estaticos, como es el disefio de
cimentaciones.

3.4 EMPUJE HIDRODINAMICO

Otro factor que se considerd para evaluar el efecto de la socavacion sobre la estructura del puente es el
efecto del empuje hidrodinamico que ejerce el flujo del cauce.

Las fuerzas estructurales debidas al flujo de fluidos (agua o aire) son establecidas por la ecuacion de
Bernoulli en combinacion con unos coeficientes de correccion

El agua que rodea las subestructuras del puente crea fuerzas laterales que actuan directamente sobre la
estructura, producto de esto escombros pueden acumularse debajo del puente.

Para calcular la presion ejercida por el flujo de agua, el reglamento AASHTO (2012) utiliza la
siguiente ecuacion:

P = 5.14x107*( CdVa?) 3.14
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donde:

Cd es el coeficiente de arrastre dado en la tabla y Va es la velocidad en m/s de disefio del agua. Si la
subestructura esta en angulo con la corriente deben hacerse correcciones.

Tabla 3.3 Coeficientes Cd para pilas definidas por el AASHTO (2012)

Para obtener el empuje debe multiplicarse la presion obtenida por la ecuacion anterior por el area.

3.5 FORMAS DE MODELACION

3.5.1 Modelo de Resorte Equivalente

Es el modelo mas simple para el analisis del movimiento de giro de una estructura, se supone soportada
por resortes que representan las caracteristicas del terreno. La evaluacion correcta de la interaccion
suelo-estructura debe realizarse con 6 resortes en total, 3 lineales y 3 angulares, sus valores se pueden
calcular de manera teorica o experimental. Dorbry y Gazetas (1986) han obtenido expresiones teoricas
para la evaluacion de los 6 resortes.

Para simular el comportamiento del suelo y su efecto en la estructura del puente, se modelara el suelo
con el método de resorte equivalente. Utilizando las expresiones obtenidas por Dorbry y Gazetas
(1986), para obtener la rigidez tedrica de los resortes que simularan el suelo.

En la tabla 3.4 se muestran las ecuaciones de para las direcciones de desplazamiento.
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Tabla 3.4 Ecuaciones de Dorbey y Gazetas (1986) para rigidez equivalente

Modo de Geometria de la cimentacion
Vibracion Forma general Circulo Tipo lineal
Kz = Sz2LG /(1 —v)
Vertical Sz = 2.24 para A/(4L%) Kz=4GB/(1-v) | Kz/2L=0.8G/(1
< 0.16 —v)
0.38
Sz=4,5 (m)
si A/(4L*) < 0.02
Direccion Ky = Sy2LG/(2 —v)
horizontal y Sy = 0.8 para A/(4L%) Ky =8GB/(2—v) | Ky/2L = 2.24G/(2
(direccion < 0.02 — V)
corta) s —073+154(A)
O VT
si A/(41%) < 0.02
Direccion
horizontal x | Kx = Ky — 0.21LG(1 Kx =8GB/(2 —v)
(direccion B
Giro x Krx = S;,GL,""/(1—v) | Krx =2.667GB? Krx/2L = 1.57GB?
(direccion B\ 025 /(1 /(1
corta) Srx = 2.54/ (Z) para (B ) - )
/L) < 0.4 (1+[0.31In(3 —
S,x = 3.2 para (B/L) > 0.4 4v)1%)
Giroy
(direccion Kry = 3.2GL,°7° /(1 — v) Kry = 2.667GB?
larga) /(1
—)
Kt = StGJ°7s
Torsion Kt = 5.333GB3

B
St =38+10.7(1— (Z>)1O
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CAPITULO 4
CASO ESTUDIADO PUENTE MEDELLIN

4.1 DESCRIPCION DEL PUENTE MEDELLIN

El puente Medellin se ubica en el km 8+300 de la Carretera Villahermosa — Ciudad del Carmen, en el
Tramo Villahermosa — Frontera, en el Estado de Tabasco.

El puente tiene un claro total de 55.50 m con dos apoyos centrales y dos estribos, por lo que esta
seccionado en tres claros de 18.55 m cada uno, medidos en el sentido del kilometraje creciente. El
trazo geométrico del eje del puente, tanto en planta como en elevacion es en tangente. Los estribos y
las pilas son de concreto reforzado. La superestructura estd formada por trabes tipo AASHTO y losa
de concreto reforzado de 25 cm de espesor. Las pilas son de seccion transversal variable de forma
trapezoidal, y con espesor variable. Las trabes estan simplemente apoyadas sobre placas de neopreno
de 5 cm de espesor, sobre las pilas y los estribos. El peralte de las trabes es de 1.20 m y 1.50 m, por lo
que el peralte total, considerando la trabes y la losa de concreto es de 1.80 m. El ancho de calzada es de
17.96 m, y el ancho total de 19.56 m. El puente cuenta con parapetos cuya altura es de 0.80 m. Las
planta y elevacion del puente se presenta en las figuras 4.1 y 4.2.

El puente cuenta con una cimentacion profunda a base de pilotes cuadrados con dimensiones de 0.40m
de lado, hincados a una profundidad de 21m.

Se apoy0 de los siguientes softwares para evaluar las caracteristicas del flujo estudiado.
Caracteristicas del software HEC_RAS

El HEC-RAS (Hydrologic Engineering Center — River Analysis System) es un modelo hidrodinamico
desarrollado por U.S. Army Corps of Engineers, capaz de realizar analisis unidimensionales de
sistemas fluviales mediante cuatro componentes: simulacion de perfiles de flujo permanente,
simulacion de flujo no permanente, calculo de transporte de sedimentos y cambios en el lecho, y
calidad de aguas. El software esta en continuo desarrollo, la Gltima versién del HEC-RAS es la 4.1 de
enero de 2010. El software esta fundamentado en la solucion de la ecuacion de la energia, donde las
pérdidas por friccion son evaluadas mediante la ecuacion de Manning y las pérdidas por contraccion
y/o expansion son proporcionales al cambio en las cabezas de velocidad.

Capacidades

HEC-RAS posee interfaz grafica que facilita las labores de preproceso y postproceso de la informacion
de entrada y visualizacion de resultados, modela el transito de hidraulico de flujo permanente y no
permanente, en régimen de flujo subcritico, supercritico y mixto, para tramos de cauces con pendiente
longitudinal menor al 10%

HEC-RAS es capaz de modelar tanto flujo gradualmente variado como rapidamente variado mediante
la soluciones de las ecuaciones de energia y momentum. Posee herramientas que permiten comparar
planes de modelacion. Es capaz de modelar desde tramos sencillos, hasta sistemas fluviales dendriticos
y divergencias de flujo, apoyado con herramientas de optimizacion ademas permite analizar el
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comportamiento hidraulico de obras hidraulicas como puentes, vertederos, alcantarillas, compuertas,
etc. Permite importar y exportar la geometria de un caso de modelacién y los resultados obtenido a un
SIG y combinarlos con un modelo digital del terreno. Posee herramientas de modelacion de transporte
de sedimentos y cambios en el lecho a través de varias metodologias. Tiene en cuenta el acorazamiento
del lecho para la prediccion de cambios en el lecho. Permite hacer andlisis de temperatura y transporte
de algunos solutos importantes para analizar la calidad del agua. Limitaciones

HEC-RAS modela flujos en rios con pendientes menores al 10%, para pendientes mayores los perfiles
de flujo deben corregirse dividiendo por el coseno del angulo. HEC-RAS soélo considera flujo
unidimensional, aunque aproximaciones numéricas permite realizar una distribucion de velocidades en
la seccion ademas tiene problemas de estabilidad numérica en la simulacion de flujos altamente
dindmicos.

Descripcion software SIATL

Esta aplicacion, denominada SIATL (Simulador de Flujos de Agua de Cuencas Hidrologicas) se
concibe como un servicio geoespacial accesible con la funcionalidad de redes geométricas para simular
flujos de agua, ademds de integrar otros datos como cuerpos de agua, curvas de nivel, ortografia,
localidades urbanas y rurales, nucleos agrarios, topénimos, marco geoestadistico, entre otras capas de
informacion.

Para los estudios hidrologicos preliminares se apoy6 de la informacion proporcionada por el INEGI y
del SIATL. Con ayuda de estos se determin6 que el puente se ubica dentro de una subcuenca de la
cuenca del Grijalva, con clave RH-30Dw, el Carrizal.
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Figura 4.1 Vista en planta del puente Medellin
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Figura 4.2 Vista en corte del puente Medellin
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Figura 4.3 Vista transversal de los muros pila del puente Medellin
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CORTE A-A
ACOT.: em ESC.: 1:75
Figura 4.4 Corte A de pilas-muros del puente Medellin
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Figura 4.5 Vista en corte de la geometria de pilas del puente Medellin
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Figura 4.6 Geometria de las trabes AASTHO del puente Medellin

Utilizando la informacion del programa SIATL y Google Earth se delimito la cuenca que alimenta el
punto de interés y se consultaron los datos de pendiente de la subcuenca y para obtener la longitud del
rio principal.
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Figura 4.7 Cuenca hidraulica “El Carrizal” ubicada en software SIATL
Con estos datos se analizaron las estaciones climatologicas que pudieran ser de utilidad.

Con la informacion de las areas de los poligonos Thiessen y la informaciéon de las estaciones
climatologicas que provee el SIATL, se calcul6 la lluvia méxima anual para la cuenca.

Con estos valores de precipitacion se revisaron las funciones de distribucion de probabilidad.

Con estas se encontro que la que presenta el menor error de aproximacion es la funcion exponencial
2P, por lo que usara para obtener el valor de la lluvia de disefio de 24 horas para un tiempo de retorno
de 10 afios.

4.2 PRECIPITACION MAXIMA DE DISENO

Por medio de la funcién de distribucion exponencial 2P se calcul6 la precipitacion maxima de 24 horas
para un Tr=10afios, la cual se utilizara en el calculo de la precipitacion de disefio.

Py = 126.3692mm

Para calcular la precipitacion de disefio se requirié conocer la duracion de la misma, la cual de manera
simplificada, se considerd igual al tiempo de concentracion de la cuenca. Se calcul6 el tiempo de
concentracion por medio de la férmula de Kirpich.

0.77

T, = 0.0003245 (—)
¢ Vs
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Calculando el tiempo de concentracion tenemos:
Tc = D = 5.5604 h = 333.62 min

Consecutivamente se procedid al céalculo de la precipitacion de disefio para el periodo de retorno
especificado (Tr = 50 afios). Para lo cual se emple¢ la siguiente expresion:

pq" = (0.21Ln(Tr) + 0.52)(0.54d%?° — 0.50)P°

Para calcular la precipitacion de una hora para un periodo de retorno de 10 afios se empled la relacion
que tiene esta lluvia con respecto a la lluvia de 24 horas con el mismo periodo de retorno:

10

1
K = P10
24

Donde el valor de K depende de la zona de ubicacion de la cuenca en la republica mexicana.

Figura 4.8 Valores de K para las zonas de la Repiiblica Mexicana

En la figura 4.8 se pueden apreciar los rangos de los valores que puede adoptar este coeficiente. Para la
region hidrologica de “El Carrizal” ubicada en Tabasco le corresponde un valor K=0.35

Con lo anterior se calculd la precipitacion requerida:
Pi% =70.763mm

Finalmente se calculd la precipitacion maxima de disefio, que corresponde a una lluvia con una
duracion igual a 730.64 min y a un tiempo de retorno de 50 afios.

p3% 6s = 119.067mm
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4.3 GASTO MAXIMO DE DISENO

Se realizo el calculo del caudal maximo, el cual seria producido por la precipitacion maxima de disefio.
Para ello se utilizo el Método Racional Americano. El método relaciona la intensidad de la lluvia
maxima con el area de la cuenca de aportacion y con el porcentaje del volumen de agua que escurre.

Q = 0.278CiA
Intensidad.

La intensidad de la lluvia se calcula de forma simplificada a partir de la lluvia de disefio y su duracién:

hp  119.06683mm

=D T T5560409h

= 21413 mm/h

Coeficiente de Escurrimiento (Ce).

Para el coeficiente de escurrimiento se consulto el SIATL, el cual asigna un valor de Ce mayor al 20%
por lo cual basandose en datos de regiones similares se usard un valor de 30% para el caso de esta
cuenca.

Finalmente es posible calcular el gasto por medio de la ecuaciéon del método racional, este gasto
correspondera unicamente al gasto liquido en el cauce. Aun habria que calcular el gasto sélido.

Q = 0.278CiA
0, = 0.278(0.30)(21.4133 mm/h)(25.8)
Q, = 46.075m3/s

4.4 CALCULO DEL GASTO SOLIDO

Para calcular el gasto s6lido se emple6 la siguiente ecuacion:

E=0224RKLSCP

donde:

E es el indice de erosion (Kg/m2) por evento (aflo, tormenta, etc.)

R es el indice de emotividad asociado a la lluvia en el sitio (adimensional)

K representa la erosionabilidad del suelo, o sea, el tipo de suelo (adimensional)

LS son dos factores que toman en cuenta la pendiente y su longitud

C es un factor que toma en cuenta la cobertura vegetal (adimensional)

P es el factor que toma en cuenta las obras de proteccion contra erosion que existen en la

zona (adimensional)
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Calculo del Factor R.
Se obtiene con la expresion:
R = 0.00576i%(1.213 + 0.3865 Ln (i))

donde:

i = Intensidad de la lluvia (mm/dia).
Por lo tanto:

h
= Ep = 21.4133219mm/h(24h) = 513.9197276mm/dia

mm 2 mm
R = 0.00576 (513.9197276%) <1.213 +0.3865 Ln (513.9197276E)>

R =5515.539
Calculo del Factor K.

El tipo de suelo que predomina en la cuenca son las arenas gruesas por lo que el factor de tipo de suelo
correspondiente es:

K =0.20

Calculo del Factor LS.

Este factor se refiere a la longitud-pendiente del cauce principal de la cuenca, para obtenerlo se sugiere
utilizar la siguiente expresion:

m

X
LS — (Z) (0.065 + 0.045 Sp + 0.0065 Sp?)

donde :

X = es la longitud del cauce en (m).
Sp = es la pendiente media del cauce principal en porcentaje.
m = valor que depende de la pendiente y que es seleccionado a partir del criterio siguiente:

m=0.5 siSp>5%
m=04 si3%<Sp <5%

m=03 sil%<Sp<3%

44



Caso Estudiado Puente Medellin

m=02 siSp<1%
Utilizando la pendiente obtenida anteriormente:
Sp=008% ——> m=0.2

7911

0.2
LS = (T) (0.065 + 0.045 (0.063) + 0.0065 (0.063)2)

LS = 0.302967518
Calculo del Factor C.

Este factor se refiere a la cobertura vegetal en la zona de estudio. Para determinar la cobertura vegetal
se utilizaron mapas de INEGI, imagenes de satélite y a grandes rasgos, se definié de forma visual el
porcentaje de la cobertura vegetal.

Ya que el grado de cobertura vegetal de la cuenca de aportacion es elevado, se encuentra
aproximadamente dentro del rango del 80% al 96%, por lo que corresponde el siguiente coeficiente:

C =0.2
Calculo del Factor P.

Este factor se refiere a las obras de proteccion que han sido construidas en el sitio de estudio. Al no
presentarse ninguna obra de control dentro de la zona de la cuenca de aportacién corresponde el
siguiente factor:

P =10
Finalmente calculando el indice de erosion tenemos lo siguiente:
E = 0.224 (5515.539887 )(0.2)(0.302967518)(0.2)(1.00)
E = 14.972kg/m?
Para calcular el volumen de sélidos en el cauce se obtendra de la siguiente forma
Weepiv = EA = 1.138962kg/m? (25800000m?) = 386288531.6kg

Considerando que el suelo tipo de suelo predominante en la cuenca son las arenas, se supuso un peso
volumétrico promedio PV=1600kg/m’, con lo cual se calcul6 el volumen total de sedimentos.

y _ Wegpm _ 386288531.6kg
SEDIM PV 1600kg/m3

= 241430.332m3

De forma simplificada se calculd el gasto solido considerando que se obtiene este volumen de
sedimentos en el tiempo correspondiente a la duracion de la tormenta, la cual es igual al tiempo de
concentracion. Por lo tanto el gasto solido es:
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_ Vsepim _ 241430.3323m3
Os = D  5.560409231h(3600s/h)

= 12.0609794m3/s

Por lo tanto:
Qr = Qp + Qg = 46.07547317m3 /s + 12.0609794m3 /s
Qr = 58.13645257m3/s

4.5 CALCULO DE SOCAVACION

4.5.1 Socavacion General

Se llevo a cabo el calculo de la socavacion general por medio del Método de Lischtvan-Levediev
Modificado segiin Maza (1967). Al presentarse predominancia de suelos arenosos y de residuos
aluviales en la cuenca y sobre todo en la secciéon en donde se ubicard el puente, se utilizaron las
formulas correspondientes a los suelos no cohesivos.

d840.03
[ a H1-66 ](0.322+d84°'03>
S =

4.7 X dg,*?8

o= Qa
H1.66 Be U

El tirante medio, asi como el ancho efectivo del cauce se obtuvieron a partir del andlisis de la seccion
del rio en el momento en el que transita el gasto maximo.

De los estudios de granulometria que se efectuaron en el puente, el diametro de particula a usar sera el
siguiente:

dgs = 0.65mm
Seglin datos de la tabla 3.2, para el didmetro de particula anterior le corresponde:
X =041
Asi se procedio a calcular la socavacion general:

3 (58.1364m3/s)
"~ (3.12m)166 (21.61m) (0.95253)

a = 0.4271859

( (0.65mm)%-°3 )
0.4271859 (3.12m)*66 ]\0.322+(0.65mm)*03

H. = = 1.4612
S = 14.7 (0.41) (0.65mm)028 m
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4.5.2 Socavacion Local

El calculo de la socavacion local en las pilastras del puente se llevo a cabo mediante el Método de
Yaroslatsiev y el Método Laursen-Torch (1956), basdindonos en Maza(1967), que considera que el
valor menor al comparar ambos métodos suele ser el correcto.

Método Yaroslatsiev

Este método se puede utilizar para suelos cohesivos o no cohesivos, y se calcula la socavacion por
medio de la siguiente ecuacion.

o Kk et KW
g

—30d

La pilastra es de seccidon cuadrada por lo que, segun el método, entra dentro del tipo 5.
Coeficiente Ky=12.4

b, = a senf + bycosb
bo=b + (b b)C
0= 2 H

Ky =124

by = 2.55m + (3.3m — 2.55m) (m

) = 2.77582m

Se considera que por el tamafio del rio, la direccidon del flujo no podria cambiar demasiado, por lo que
se maneja un angulo 6=0

b, = by(1) = 2.77582m

H_ 3321lm _ 1.196454734
b, 2.77582m

Se obtiene el coeficiente K}, por medio de la grafica de la figura 3.3, evaluando la relacion del tirante y
ancho de pila se obtiene:

K, = 0.58
El factor Ky, se obtiene a partir de la grafica mostrada en la figura 3.2.
Factor Kv a partir de la influencia del nimero de Froud.
La velocidad del flujo es V,. = 1.51m/s, por lo tanto:

& (1.51m/s)?

—= = (0.083732245
gb, 9.81m/s?(2.77582m)
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De la figura 3.2 se obtuvo:
Ky = 0.78
La pilastra se encuentra ubicada en el cauce de avenidas, por lo que:
e=1

Ahora estamos en condiciones de calcular la socavacion local en la pilastra:

(12.4) (0.78) (1 + 0.58) (1.51)2
= — (30 % 0.00065
S 9.81m/s? (30~ m)
S =3.532379814m
M¢étodo Laursen-Torch (1956)

Para aplicar el método Laursen y Torch (1956) se aplicaron las ecuaciones para el caso de una pila
alineada con la corriente, la cual se definié anyeriormente como:

SO = klkzb

Para el caso del puente en estudio para un periodo de retorno de 50 afios se tiene los siguientes datos:

H =3.32114m
b = 2.775825m

H 332114m _ 196454

b 2.775825m

A este valor le corresponde un valor k; igual a:
k; =038
Por lo tanto la socavacion calculada con este método es:
S =0.8(1)(2.775825m) = 2.22066m

Para el caso del gasto con periodo de retorno de 50 afios se ha determinado que el método Laursen-
Torch es el método que arroja el resultado menor, por lo cual es el que se consider6 para el calculo de
la socavacion local.

Por lo tanto la socavacion total en la pilastra es:
Hgr = Hg+ S = 1.4611494m + 2.22066m = 3.6818098m

Para estudiar la evolucion del dafio que sufre el puente como resultado de la socavacion se modeld con
ayuda del software Hec-Ras diferentes gastos que transiten por la seccion del puente, y siguiendo la
metodologia anterior se procedio a calcular la socavacion producida por los distintos gastos.
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En la tabla 4.1 se presentan los distintos niveles de socavacion y el gasto al cual estan asociados.

Tabla 4.1 Socavacion calculada para el puente Medellin para distintos periodos de retorno

TR (aiios) Gasto (m’/s) Tirante (m) Soc. General (m) Soc. Local (m) Soc. Total (m)

2 10 1.160 0.428 0.000 0.428
50 58.16 3.321 1.461 2.220 3.681
500 70 3.840 1.680 3.294 4.975
2100 85 4.405 1.945 3.671 5.617
10000 100 4.969 2.199 3.619 5.818
100000 120 5.713 2.523 3.509 6.032
1E+12 300 10.265 5.035 3.147 8.183
- 380 11.818 6.018 3.565 9.584

- 500 13.982 7.402 3.830 11.233

- 550 14.883 7.953 3.894 11.848

- 600 15.723 8.493 3.879 12.372

- 650 16.321 9.021 4.055 13.077

Para el caso del puente estudiado el método Laursen-Torch solo es valido hasta el gasto de 70m’/s,
para el resto se utilizo el Método Yaroslatsiev, esto siguiendo el criterio definido por Maza (1967) de
tomar al método de Laursen-Toch como un limite superior para el método de Yaroslatsiev.

4.6 MODELADO DEL PUENTE MEDELLIN

De forma preliminar usando la informacion de planos geométricos y con apoyo de sondeos de la
cimentacion del puente Medellin se procedi6 a modelar la estructura en SAP2000, debido a la
geometria que presentan los muros-pilas sobre los que se apoya, se ha optado por modelar estos
elementos usando elementos solidos, la losa se modelé con un elemento placa, para las trabes del
puente se us6 elementos barra, la cimentacion, la cual consta de una cimentacion profunda a base de
pilotes sera modelada con barras y se empleara el método de resorte equivalente para simular las
propiedades del suelo en contacto con la cimentacion.

Para modelar los apoyos extremos del puente se consider6 se considerd que el puente no tiene
restringido el desplazamiento en las direcciones X, Y porque solo se encuentra simplemente apoyado
sobre el terreno.
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Figura 4.9 Modelo SAP 2000 del puente Medellin

Figura 4.10 Vista del plano XZ del modelo del puente Medellin
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I = N 7. I T I |
B4 B4 BY kY
I = I I R . I
I = I I R . I

Figura 4.11 Vista de los apoyos en vista YZ del modelo numérico del puente Medellin

4.7 CALCULO DE RIGIDECES

Utilizando las formulas de Gazetas (1986) antes definidas para la rigidez estatica se procedid a calcular
los valores de los resortes equivalentes para la cimentacion del puente.

Los sondeos realizados en el puente indican que la cimentacion de pilotes se encuentra hincada a una
profundidad de 22m, por lo cual atraviesan estratos de diferentes propiedades, asi que se modelaron
resortes para cada estrato de suelo.

Para calcular las rigideces de los resortes se requiere conocer el modulo resistente al cortante del
material, por lo cual se apoyé de la ecuacion siguiente:

G = 8Vs?

La ecuacion requiere conocer la velocidad de onda de corte del material estudiado. Puesto que se tienen
los datos de pruebas de penetracion estandar de los materiales del suelo, se usaron las ecuaciones
siguientes que utilizan el valor de resistencia a la penetracion:

Ecuacion propuesta por Ohta y Goto (1978) para arenas:
VS = 96 N%17 p02
Ecuacion propuesta por Ohta y Goto (1978) para arcillas:
VS = 62.14N0%219 po23

En la tabla 4.2 se presentan las propiedades de los estratos, los cuales fueron obtenidos de pruebas de
sondeo profundo en campo:
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Tabla 4.2 Propiedades mecanicas de los estratos

Estrato Material ¢ (T/m?) qu (kg/cmz) N Y (T/m?) A E (kg/cmz)
I Arena 3.5 0.75 6 1.65 0.16819572 56.36
I Arcilla 2.6 0.75 5 1.94 0.19775739 15.53
1 Arena 2.3 1.143 9 1.7 0.17329256 41.78
v Arcilla 1.2 0.75 8 1.97 0.20081549 58.7
A% Arcilla 2.1 0.75 6 1.97 0.20081549 51.28
VII Arcilla 1.2 0.75 7 1.67 0.17023445 33.11

Ahora se usaran las ecuaciones de Ohta y Goto (1978) para calcular las velocidades de onda de
cortante y se calcularé el valor de mddulo de rigidez al corte de cada estrato.

Tabla 4.3 Médulo de rigidez al corte de los estratos

Estrato VS G (t/m?)

I 162.173988  4423.61508
11 113.810824 2561.532435
III 179.186823  5564.063158
v 120.969019  2938.634242
Vv 122.721887 3024.414174
VII 134.488948  3079.077779

4.7.1 Rigidez Equivalente

Para calcular la rigidez equivalente de los resortes que simulan el suelo se usaron las ecuaciones de
Dorbry y Gazetas (1986) como se muestra a continuacion.

Dimensiones de los pilotes:
B=0.4m
L=0.4m
Estrato I
A =4LB
A = 4(0.4m)(0.4m)
A = 0.64m?

Kz =Sz2LG/(1 —v)
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A 0.64m?
412 4(0.4m)?2

4 > 0.02
412 '

A
Sz =073 + 1.54(; )
Sz =227
Kz = (2.27)(2(0.4m)(4423.61508 T/m?)/(1 — 0.3)

Kz = 11476.12141 T /m?

A
— 0.38
Sy = 45(

Sy = 4.5(1)%38
Sy =45
Ky = Sy2LG/(2 — v)
Ky = (4.5)(2(0.4m)(4423.61508 T/m?)/(2 — 0.3)

Ky = 12139.77416 T /m?

B
Kx = ky = 0.21L6(1 = 1)/(0.75 = v)

0.8m
Kx =12139.77416T/m? — 0.21(0.4m)(4423.61508 T /m?)(1 — ﬁ)/(OJS —0.3)

Kx = 12139.77416 T/m?

Se aplicara el mismo procedimiento para calcular la rigidez de los demads estratos. Los resultados se
presentan en la tabla 4.4

Tabla 4.4 Rigideces iniciales de los estratos

Estrato Kz (t/m%) Kx (t/m?) Ky(t/m%)

I 11476.1214  9367.655464  9367.65546
11 6645.347 5424.421627 5424.42163
111 18625.6911  14545.49367  14545.4937
A% 8210.09198 6411.56562  6411.56562
\Y% 8449.74791  6598.721834  6598.72183
VII 8602.46961 6717.98788  6717.98788
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Estos valores de rigidez se colocaron en el modelo como resortes ubicados a la mitad de cada estrato.

4.8 CALCULO DE EMPUJES HIDRODINAMICOS

Se calcularon los empujes hidrodindmicos aplicando la ecuacion del AASHTO (2012).

En la tabla 4.5 se presentan los valores de empuje hidrodinamico para los casos de socavacion que se

obtuvieron para el estudio del puente:

Tabla 4.5 Empuje hidrodiniamico asociado a cada nivel de socavacién

Socavacion (m) Area (m2) V (m/s) P (N/mm2) P (kg/cm2) E (kg) E(t)
3.681809816 10.514 1.51 0.00164076 0.0164076 1725.09502 1.72509502
6.032813601 15.49 1.67 0.00200689 0.02006892 3108.67639 3.10867639
8.183748298 20.08699864 1.72 0.00212886 0.02128865 4276.25011 4.27625011
11.23310228 65.20648182 1.93 0.00268044 0.02680438 17478.1934 17.4781934

Este empuje se introdujo en el modelo aplicando la resultante del empuje en el centro de gravedad del

area que es afectada por el empuje.
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CAPITULO 5
ANALISIS DE RESULTADOS

Para evaluar el efecto de la socavacion sobre la cimentacion, ya que la cimentacioén se basa a partir de
pilotes, se modeld la socavacion como una pérdida en la rigidez de los cimientos. Para realizar esto se
considero usar las ecuaciones para la velocidad al cortante, las cuales involucran el espesor del estrato.

Se consider6 que si la socavacion ha descubierto un estrato, este ya no otorga rigidez a la cimentacion.

En la tabla 5.1 se presentan las rigideces calculadas de los estratos:

Tabla 5.1 Rigidez de los estratos correspondiente a cada nivel de socavacion

Gasto Socavacion (m)  Estrato Kz (t/m?) Kx (tm?) Ky (t/m?)
Q=58.6 3 I 0 0 0
I 6645.347 5424.42163 5424.42163
11 18625.6911  14545.4937  14545.4937
v 8210.09198 6411.56562 6411.56562
v 8449.74791  6598.72183  6598.72183
vl 8602.46961 6717.98788 6717.98788
Q=120 6 Estrato Kz Kx Ky
I 0 0 0
I 0 0 0
1 18625.6911 145454937  14545.4937
v 8210.09198 6411.56562 6411.56562
v 8449.74791  6598.72183  6598.72183
v 8602.46961 6717.98788 6717.98788
Q=300 8 Estrato Kz Kx Ky
I 0 0 0
I 0 0 0
111 15545.1365 12139.7742  12139.7742
v 8210.09198 6411.56562 6411.56562
v 8449.74791  6598.72183  6598.72183
v 8602.46961 6717.98788 6717.98788
Q=500 11 Estrato Kz Kx Ky
I 0 0 0
I 0 0 0
111 0 0 0
v 8210.09198 6411.56562 6411.56562
A% 8449.74791  6598.72183  6598.72183
via 8602.46961 6717.98788 6717.98788
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5.1 PARAMETROS ANALIZADOS PARA EVALUAR LA VULNERABILIDAD

Para evaluar la vulnerabilidad en el caso del puente Medellin, se consideraron los siguientes factores:

a)

b)

d)

Resistencia a esfuerzo a tension del material, debido a que la estructura esta construida con
concreto reforzado y la resistencia a tension de este material es inferior a su resistencia a
compresion, se revisara si los esfuerzos inducidos en la superestructura superan la resistencia a
tension del material.

Revision de deformaciones, que afectarian la estabilidad de las trabes que estan apoyadas sobre
neoprenos si la deformacion fuese lo suficientemente grande para mover estos apoyos.
Revision de distorsiones, las cuales podrian causar la falla de los elementos mas esbeltos de la
estructura, que son los pilotes.

Revision por esfuerzo flexocompresion, con la que se complementara la revision de
distorsiones, revisando los diagramas de interaccion y combinaciones de fuerza axial y
momento de los elementos sujetos a flexocompresion.

5.1.1 Revision de Resistencia a Esfuerzo a Tension del Material

Para revisar el estado de esfuerzos en la estructura del puente y compararlos con la resistencia al
esfuerzo a tension del material se evaluo conforme a la siguiente ecuacion:

Vr = 1.6\/fc
Vr = 1.6V300

Vr =27.7128129 kg/cm?

Vr =277.128129 T/m?

Figura 5.1 Esfuerzos localizados en las losas del puente Medellin
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5.1.2 Revision de Distorsiones

Debido a que la investigacion acerca del limite de distorsion en puentes es limitada, las ecuaciones
propuestas para calcular el limite de distorsién se usaran como un complemento de la revision por
esfuerzo a flexocompresion.

La ecuacién usada para determinar el limite de distorsion es la siguiente:

Columnas seccion rectangular (Rivera y Meli, 2008)
1
¥y =3 Py

&
¢, = 3.75h—y(0.30 +10.50p, — 125p,2)

Cc

donde:

Yy=Distorsion de fluencia

H=Altura de la columna

h.= Peralte de la columna

&,= Deformacion nominal del acero de refuerzo longitudinal
p=Cuantia de refuerzo longitudinal

Ya que el puente esta apoyado sobre pilotes, fue en los pilotes donde se reviso la distorsion, ya que la
estructura de muro-estribo que forma la subestructura del puente se comporta como un cuerpo rigido y
por tanto no se observa distorsion en ¢l. Basandose en experiencia de casos de puentes similares se
determino proponer un armado de pilotes de 6 varillas del nimero 4.

0.002
¢y = 3755, — (030 + 10.50(0.0047) — 125(0.0047)%)

¢, = 0.006498539

Esta distorsion se revisé en los distintos casos de socavacion con el empuje hidrodinamico
correspondiente.
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T T A
SR = S
T . Y T

T T T T

T U T I

Figura 5.2 Deformacion del puente Medellin en direccion al flujo del cauce con socavacion de 11m de profundidad

En la tabla 5.2 se muestran los resultados obtenidos del modelo para cada uno de los pardmetros a
revisar:

Tabla 5.2 Distorsion de los pilotes producto de empuje hidrodinamico a diferentes profundidades de socavacién

Gasto  Socavacion  Tirante (m) Esfuerzo max. (/m°)  Empuje (t) Def(m)  Distorsion D permisible
Q=58.6 3m 3.1933353 240 1.72509502  0.0011 0.00028  0.006498539
Q=120 6m 4.45 240 3.10867639 0.009 0.0001 0.006498539
Q=300 8m 6.49 240 427625011 0.0123 0.002 0.006498539
Q=500 I1m 7.88 240 17.4781934 0.14 0.01516  0.006498539

Los esfuerzos corresponden a los esfuerzos maximos a tension encontrados en la superestructura, los

cuales no exceden la resistencia del concreto a esfuerzo de tension.

Por otro lado las distorsiones obtenidas del modelo, para el caso de una socavacion de 11m muestran
que la distorsion de los pilotes ha excedido la distorsion permisible, por tanto que se presente el dafio,
pero para determinar si el nivel de dafio ocasionado por la distorsion es suficiente para provocar el

colapso, se prosiguio a revisar las secciones de los pilotes por esfuerzo a flexocompresion.

5.1.3 Revision de Esfuerzo a Flexocompresion

Para evaluar la resistencia de los pilotes se proseguird a obtener el diagrama de interaccion de los
pilotes y se revisaron las cargas y momentos actuantes que se han obtenido previamente del modelo.

En la figura5.3 se presentan las propiedades de los pilotes y su diagrama de interaccion:
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Concreto de los pilotes
Fc=250 kg/cm’
B=40cm

L=40cm

P=min= 0.0047

As= 6 varillas #4 = 7.62cm>

Diagrama de interaccién

300
250
200
< 150
a 100

50

5 10 15 20

Momento (Ton-m)

Figura 5.3 Diagrama de interaccion de los pilotes de seccion 40x40 cm

Para la condicion de socavacion a 11m se han obtenido los siguientes valores en los pilotes con
distorsion mayor a la permisible:

P= 22 t (Compresion)
M= 11 t-m

Al introducir los valores al diagrama se encontr6 que salen del rango de la curva, por lo cual se puede
decir que la seccion de pilotes es llevada al colapso.
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Diagrama de interaccion

300
250

200

Diagrama de
interaccion

150

P (Ton)

100 Socavacién 11m

50

0 /
5 10 15 20

Momento (Ton-m)

Figura 5.4 Comparacion de combinacion de Momento y Carga axial con el diagrama de interaccion

Asi mismo se reviso para las demas condiciones de socavacion, las cuales arrojaron valores dentro de
la curva.

Diagrama de interaccion

300
250
200

150

Diagrama de
interaccion

P (Ton)

100 Socavacién 8m

50

5 10 15 20

Momento (Ton-m)

Figura 5.5 Comparacion de combinacion de Momento y Carga axial con el diagrama de interaccion para
socavacion de 8m.
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5.2 FUNCION DE VULNERABILIDAD

La funcién de vulnerabilidad describe el nivel de dafio presente en la estructura ocasionado por los
factores antes revisados. La funcion de vulnerabilidad describe la evolucion del nivel de dafio desde un
punto donde no existe dafio hasta un punto donde la estructura colapsa.

Después de analizar los resultados, después de revisar que los valores de esfuerzo a flexocompresion
apoyan los datos de distorsion, se consider6 a la distorsion de los pilotes como el parametro sobre el
cual se construira la funcion de vulnerabilidad, comparando el valor de distorsion permisible con el
valor de distorsion obtenido para cada nivel de profundidad de socavacion. Los datos se presentan en la
tabla 5.3.

Para construir la funciéon de dafio se asignd un valor de dafio igual a 0 para un nivel en que no se
presenta dafio, y un valor de 1 cuando la distorsion de los pilotes es igual al valor permisible, y el cual
corresponde al nivel de dafio de colapso. Los valores se presentan en la tabla 5.4.

Con estos datos se construyé la grafica de la figura 5.6 que muestra el indice de dafio respecto a la
relacion entre el tirante y el ancho de pila.

Tabla 5.3 Evaluacion del nivel de dafio correspondiente a distintas profundidades de socavaciéon

Gasto Socavacion  Tirante Esfuero Empuje (t) (y/b) Def (m) Distorsion D permisible F dafio

(m) max (t)
Q=0 Om 0 240 0 0 0 0 0.006498539 0
Q=58.6 3m 3.193 240 1.72509502  0.96767736  0.0011 0.00028 0.006498539  0.04308661
Q=120 6m 4.45 240 3.10867639  1.34848485  0.009 0.0001 0.006498539  0.01538807
Q=300 8m 6.49 240 4.27625011  1.96666667 0.0123 0.002 0.006498539  0.30776148
Q=500 I1m 7.88 240 17.4781934  2.38787879  0.14 0.01516 0.006498539 1

Tabla 5.4 Descripcion del nivel de dafio estructural correspondiente a distintas profundidades de socavacion

Gasto Socavacién F daiio Descripcion

Q=0 Om 0 Dafio Nulo

Q=58.6 3m 0.04308661

Q=120 6m 0.01538807

Q=300 8m 0.30776148  Distorsion ligera de los pilotes

Q=500 I1m 1 Colapso por fluencia de pilotes por distorsion
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Funcidn de vulnerabilidad

Y/b

Figura 5.6 Funcion de vulnerabilidad del puente estudiado
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CONCLUSIONES

Al analizar la funciéon de vulnerabilidad se concluy6 que para el caso del puente estudiado la falla se
presenta de forma subita, ya que la funcién muestra que el dafio evoluciona muy lentamente al
comienzo con una pendiente muy pequefia, y después la pendiente aumenta bruscamente hasta llegar al
colapso.

De los resultados obtenidos se concluyo que para estructuras del tipo analizado, la presencia de muros-
pilas provoca que la subestructura se comporte como un elemento rigido, por lo tanto la deformacién
producida por el empuje hidrodindmico no afectaria los apoyos de las trabes sobre esta ya que se
mueven como una pieza, por lo que el desplazamiento y pérdida de apoyo no consistiria en una forma
de colapso. Igualmente los esfuerzos a tension generados en la superestructura no consisten una forma
de falla porque los niveles de esfuerzos a tension son inferiores a la capacidad resistente del material a
tension.

Ademas se encontré que debido a que el muro-pila que forma la subestructura del puente es bastante
rigido, es posible usar una menor discretizacion en el detalle del modelado de estos apoyos con
elementos solidos.

Por otro lado se encontrd que la estructura cimentada a base de pilotes presentaria la forma de falla mas
comun en la falla de los pilotes, que por ser elementos esbeltos son mas afectados por el efecto de la
distorsion producida por el empuje hidrodindmico del flujo. El efecto del empuje hidrodinamico es
incrementado por la socavacion del material de fondo, que disminuye la longitud de empotre de los
pilotes. Este proceso de degradacion de la rigidez de los apoyos del puente eventualmente provoca que
las distorsiones y esfuerzos a flexocompesion producto del empuje hidrodinamico superen la capacidad
de los pilotes, lo cual significa el colapso de la estructura.

Para el objetivo del presente trabajo solo se estudio el efecto de socavacion y del empuje
hidrodindmico sobre la estructura del puente, pero pueden estudiarse otros casos, como el
efecto de la carga del viento, el efecto de un sismo sobre la estructura socavado, y otras
combinaciones de cargas accidentales.

De lo antes descrito se puede observar el riesgo que presenta la socavacion para la estabilidad
estructural de un puente, por ello también seria importante investigar formas de proteger el
lecho del rio contra la socavacion y explorar la efectividad de las técnicas de acorazamiento de
rios.

63



10.

11.

12.

REFERENCIAS

. American Association of State Highway and Transportation Officials(2012)

“AASHTO LRFD Bridge Design Specifications” , AASHTO, Washington, DC, US.

Batagglio M. y Jamiolkowsk M. (1987). “Analisi delle deformazioni”, XIII Ciclo
Conferenze di Geotechnica di Torino, Italia.

Burland J.B. (1989). “Small is beautiful — the stiffness of soils at small strains”,
Canadian Geotech. Jour., 26: 499-516.

Carstens M. R. 1966. Similarity Laws for Localized Scour. Journal of the Hydraulics
Division. Vol. 92 No.HY3.

Chabert J. y P. Engeldinger (1956). Etude des Affouillements autor des Piles des
Ponts. Laboratorio Nacional de Hidraulica. Paris, Francia

Dobry, R. & Gazetas, G. (1986). “Dynamic response of arbitrarily shaped foundations;
Experimental verification”, Journal of Geotechnical Engineering, Vol 112, No.2.

Fahey M. y Carter J.P. (1993). “A finite element study of the pressurometer in sand
using non-linear elastic plastic model”, Canadian Geotech. Jour., 30: 348-362

Hjorth P. (1975). “Studies on the Nature of Local Scour”. Departamento de Ingenieria
de los Recursos Hidraulicos, Instituto Tecnolégico de Lund, Universidad de Lund,
Suecia.

Jardine W.J., Potts D.M., Fourie A.B. y Burland J.B. (1986). “Studies of the Influence
of Non-Linear Stress-Strain Characteristics in Soil Structure Interaction”,
Geotechnique, 36, 3.

Juarez B. E. y Rico A. R. (1976) “Mecanica de suelos”. Editorial Limusa, México.

Larras J. 1963. Profondurs Maximales d’ Erosion des Fons Mobiles autor des Piles en
Riviére. Annales des Ponts et Chaussées. Vol. 133.

Laursen E. y A. Toch (1956) Scour around Bridge Piers and Abutments. Iowa
Highway Research Board, Bulletin No 4. Universidad Estatal de lowa.

64



13.

14.

15.

16.

17.

18.

19.

20.

21.

22

23.

24.

25.

26.

Laursen E. (1958). Scour at Bridge Crossings. lowa Higway Research Board Bulletin
No. 8. Universidad Estatal de lowa. EE.UU.

Mayne P.W. (2001). “Stress-strain-strength-flow parameters from enhanced insitu
tests”, Proc. Int. Conf. on In-Situ Measurements of Soil Properties and Case Histories,
Bali, Indonesia, 27-48.

Maza A. J. y J. Sanchez Bribiesca (1964). Contribucion al Estudio Local en Pilas de
Puente. I Congreso Latinoamericano de Hidraulica, Puerto Alegre, Brasil.

Maza A. J. (1967). Erosion del cauce de un rio en el cruce de un puente. Ingenieria
hidraulica de México. Vol. XXI.

Melville B. W. y Coleman E. S. (2000) “Bridge Scour”, Water Resources Publications,
LLC. USA.

Nicollet, G. (1971). Deformation des Lits Alluvionnaires. Affouillements autour des
piles des Ponts, Cylindriques. Laboratorio Nacional de Hidraulica, Paris, Francia.

Nicollet,G. (1974). “Grouoe de Travail sur les Affouillements Locaux atour des Piles
des Ponts”. Laboratorio Nacional de Hidraulica, Paris, Francia.

Ohta, Y. y Goto, N. (1978) “Empirical shear wave velocity equations in terms of
characteristics soil indexes” Earthq. Eng. Struc. Dyn 6: 167 - 187.

Ramon C. 1. D., (2015) “Vulnerabilidad Estructural de Puentes ante el Transito de
Avenidas Extraordinarias”. Universidad Nacional Auténoma de México.

.Rivera D. V. y Meli R. P., (2008) “Procedimiento de disefio sismico de columnas de

puentes urbanos de concreto reforzado” Revista de ingenieria sismica, No 79, pp 1-23.
SAP 2000. Computers and Structures.

Shen H. W., V.Schneider, y S. Karaki (1969)”Local Scour around Bridge Piers”.
Journal of the Hydraulics Division. Vol. 95 No HY6.

Shen H. W. (1971). “River Mechanics Volumen II, Capitulo 23. Scour Near Piers”
Colorado, EE. UU.

SIATL (2016). Simulador de flujos de Agua de Cuencas Hidrogréficas. INEGI

65



27. Smith D. W. (1976), “Bridge failure”, Proceedings Institution of Civil Engineers.

28. Stokoe K. H. II, Rix G. J. y Nazarias S. (1989). “In Situ seismic testing with surface
waves” Proc. 12th Int. Conf. Soil Mech. Fond. Engr., Rio de Janeiro, Brasil, 1: 331-
334.

29.U.S. ARMY CORPS OF ENGINEERS. (2010). HEC-RAS, River Analysis System,
Hydraulic Reference Manual. Version 4.1. Department of the Army, State of
California. Van Rijn, L.C., 2007. Unified view of sediment transport by currents and
waves. Graded Beds. Journal of Hydraulic Engineering, Vol. 133, No. 7.

66



	Portada 
	Contenido
	Introducción  
	Capítulo 1. Puentes que han Fallado por Socavación
	Capítulo 2. Antecedentes en el Estudio de la Socavación
	Capítulo 3. Metodología Aplicada
	Capítulo 4. Caso Estudiado Puente Medellín
	Capítulo 5. Análisis de Resultados
	Conclusiones
	Referencias



