CAPITULO I



GENERALIDADES

Puente es una estructura que sirve para dar paso a una via de trans-
porte salvando una depresién del terreno, un curso de agua o cualquier
construccién ubicada sobre la linea de esta via de transporte. Consta de
una superestructura, la cual lleva el tablero de paso, y la infraestructura,
que son los elementos que trasmiten la carga de aquélla al terreno de
apoyo. La infraestructura la componen: a) los muros o columnas sobre
los que descansa directamente la superestructura; b) su cimentacién co-
rrespondiente, que puede ser zapata pilotes o cajones.

En la eleccion del cruce o de ubicacién del puente, se tomard en
cuenta no s6lo el costo de éste en si, no obstante ser esta estructura en
si costosa, sino que se lo considerara como formando parte de un todo,
que es el camino o via que liga regiones entre si distantes, ¥ cuyo costo
es s6lo un renglén del costo total. Esto nos induce a pensar que no siem-
pre el cruce minimo seri la eleccibn mas adecuada para la ubicacion del
puente, ya que ésta dependera de las condiciones topograficas, geol6gi-
cas, hidraulicas y econémicas; en breve, puede decirse que la eleccibn
del cruce debe tener buen alineamiento con el trazo general del camino
¥y que el terreno de cimentacién sea adecuado para resistir los esfuerzos
a que se vaya a someter.

Art. I-1.— GENERALIDADES SOBRE PILAS Y ESTRIBOS
Pilas: Son los apoyos intermedios para la superestructura de un puen-

te de claros multiples. Los apoyos extremos del mismo los llamamos es-
tribos.

Los estribos pueden clasificarse en:

a).—Estribos para puentes de arco, que reciben empuje horizontal del
mismo (coceo)

b).—Estribos para puentes de trabes o armaduras, cuya carga principal
es vertical; llevan, ademds, el empuje del material de los accesos

del puente.

Las pilas se disefian generalmente para cargas verticales que les im-
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pone la superestructura, aunque pueden actuar como pila-estribo, en el
caso de puente de arcos, a fin de asegurar la estabilidad de éste en un
caso de falla de uno de los arcos. (Ver Fig. 1.)
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Fig. 2

Art. I-2— PILAS

Llamamos “pila” a aquella parte de la subestructura que recibe la
acci6n de dos tramos de la superestructura, teniendo como funcién el
llevar estas cargas hasta el terreno en que se apoya en forma tal que los
esfuerzos que estas cargas le imponen no excedan a los admisibles del
terreno.



Generalmente adopta la forma de la Fig. 2, y consta de corona, cuer-
po y cimentacion; si se encuentra en el agua llevara, ademds, tajamares.
El tipo y forma de la pila dependerd de las cargas que soporte, aunque
en ocasiones lo que gobierna su selecci6én son las condiciones de trabajo
de la obra y el proceso de construccién impuesto por las mismas, o bien
la disponibilidad econOmica de los materiales.

CARGAS DE DISENO DE PILAS.

Entre los tipos de cargas a considerar en el discfio y cdlculo de una
pila tenemos: (Ref. 15, P4g. 203 y Sigs.)

1.— Cargas de la superestructura, carga permanente, mévil y por cam-
bio de longitud preducido por variaciones de temperatura, defectos de

fabricacién, contraccién de fraguado, etc.

2.— Reacciones desarrolladas por imperfecciones de los dispositivds
de apoyo.

3.— Cargas generadas por el movimiento de las cargas vivas.
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4— Ademds, si ¢l puente tiene curvatura horizontal, se presenta un
empuje lateral por fuerza centrifuga.

5— Cargas del agua: presion hidrodindmica de las secciones sumer-
gidas.

6.— El impacto y friccién de las particulas s6lidas arrastradas por
la corriente puede producir erosién en la pila.

7— Efecto de socavacion (se discutird en capitulo V).

8— La accion de los cuerpos flotantes, como hielo y troncos de ar-
boles, asi como los efectos del viento, tanto en superestructura, infraes-
tructura, como en la carga movil;

9.— La subpresi6n del lecho de cimentaci6n.

En relaci6n con la presién hidrodindmica puede decirse que general-
mente se desprecia su efecto en el andlisis de cargas, ya que es pequefio

comparado con las demés consideradas en el cédlculo (Ref. 5, Art. 13-8).

Su determinacién puede verse en Ref. 7; la resultante de las presio-
nes sobre un cilindro interceptado por la corriente estd dada por:

B Z
?G.: C.AK(E";"‘ ; por unidad de longitud de pila.
[

En la que:
Pa—empuje resultante, Ton.
C —coeficiente (adimensional)

d —diametro del cilindro, m.
?ﬁ —rpeso especifico del agua, Ton/m3

v —velocidad de aproximacién del agua, m/seg.

g —aceleraci6n de la gravedad, m/seg2.
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El coeficiente C depende del nimero de Reynolds, Y= =

—D es el coeficiente de viscosidad cinemética.
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Ambos en el sistema MKS gravitacional.

Experimentalmente se ha determinado que
QG.'— %O%‘U"?— (Ref. 8)
donde:

S— Superficie de pila determinada por el contorno de la proyeccion del
tramo sumergido de la misma sobre un plano normal a la corriente.
Este empuje es paralelo a la corriente.

Cuando la forma de las pilas es distinta a la circular y estdn ubica-
das esviajadas respecto de la direcci6n de la corriente (esto es comin), se
puede aplicar los resultados de experimentos en aerodindmica para de-
terminar el empuje normal a la corriente g \ , Siempre y cuando el 4n-
gulo de esviaje sea pequefio, (CA < | O™ ).

Q&w — 4 N T (Sistema MKS gravitacional)
Donde:

A = area de pila proyectada en un plano normal a la corriente y limi-
tada por el fondo de la corriente y su superficie libre;
Pan — fuerza normal o de sustentaci6n.

EJEMPLO:



Para &4 = 10°, A—4m x 5m — 20m2. v=4 m/Seg.
Pan — 4x10x20x16 — 12800 Kg — 12.8 Ton.

Se supone que el punto de aplicacién tanto de Pa como de Pan se
halla en el limite del tercio superior.

Tomando en cuenta que una pila es un elemento relativamente es-
belto, vemos la conveniencia de que la resultante de las cargas que re-
cibe, se acerque lo mds posible a la vertical, evitando asi excentricidades,
las cuales se traducen en la necesidad de un refuerzo excesivo, asi como
en un aumento de su secciébn transversal. Haciendo minima la varia-
ci6én de la direccién de esta resultante se consigue, ademds, el disefio més
economico de la zapata de cimentacién. Cuando en el disefio se consi-
dera solo a las pilas les requisitos de economia nos dan como resultado
general claros con cargas casi verticales o arcos en los cuales sus coceos
horizontales se hallen compensados.

Los puentes en arco modernos, tanto en concreto como en fierro, son
muy ligeros, por lo que las cargas méviles tienen mucha importancia, ya
que al haber en el apoyo un desplazamiento longitudinal compatible con la
estabilidad de los arcos contiguos, la variacién de sus lineas de presién
serd insuficiente para compensar sus coceos. Cuando esto suceda, deben
esperarse desplazamientos incompatibles con la estabilidad de la pila
debido a la flexibilidad de los arcos. En este caso es esencial que las pilas
puedan absorber las diferencias de coceos. Esto puede encarecer dema-
siado el disefio de la pila. Se explica asi la tendencia moderna a em-
plear trabes en lugar de arcos en puentes de claros miltiples.

Art. I-3.— INVESTIGACION GEOLOGICA.

Al fijar la ubicaci6n de un puente y proceder al cédlculo de su cimen-
tacién, debemos tener un conocimiento previo, lo mds real posible, de
las condiciones del subsuelo.

Debemos conocer los tipos de suelo encontrados en el sitio, sus ca-
racteristicas de resistencia, su estado de intemperizacién; si se encuen-
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tra en capas de distinto material, su espesor y ubicacién relativa, su in-
clinacién, para de alli juzgar sobre el tipo de cimentacion que més con-
venga usar de acuerdo con las caracteristicas de la superestructura, cuya
accién sobre el terreno puede esquematizarse en la Fig. 3.

La superestructura de un puente puede ser libremente apoyada en
uno o mas claros (Fig. 3-a); continua sobre los apoyos (pilas); en ménsula;
en arco, o de marco rigido. Todos estos casos pueden ser de trabes de
alma llena o de elementos triangulados, y su eje puede ser plano o curvo.
Se encuentra ademds el tipo de puente “colgante”.

Para cada uno de los tipos de superestructura enumerados arriba ha
de hacerse un estudio cuidadoso respecto al tipo de solicitud sobre el te-
rrenc y capacidad de resistencia del mismo en cualquier direcci6n.

Analicemos brevemente la importancia que tiene el conocimiento de
las condiciones geol6gicas del sitio de ubicacién de la obra. Refirdmonos
a la Fig. 4.
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1.—Supongamos primeramente que el material I es bastante resis-
tente y de espesor adecuado para soportar las cargas que le imponga la
superestructura; sin duda que el tipo de cimentacién a elegir sera el de
zapatas desplantadas sobre el mismo. Si este material I es arena-grava,
hay que considerar los siguientes casos:

a)— Aunque €éste es muy buen material de cimentacién estando con-
finado, aqui no es muy bueno porque esta libre y tiende a salirse bajo el
efecto de las cargas, provocando asentamientos indeseables.

b).— Es facilmente arrastrado por la corriente, produciendo socava-
ciones peligrosas, al menos que su espesor sea mayor que la profundidad
de méxima socavaci6n.

2.— Si el material I no es muy resistente pero si de grande espesor,
podemos pensar en usar: ;

a).— Pilotes por friccién que aprovechen este material (el tramo til
es el que se halla abajo de la profundidad de méaxima socavacién) si es
medianamente resistente.

b).— Pilotes con apoyo de punta que descansen en alglin manto re-
sistente inferior, II o IIL

¢).— Cajones, que se apoyen en este material I, o que desciendan
hasta otro més resistente, IT o III.

d).— Respecto de este caso podemos agregar que si e! material I es
de aluvién y estd saturado o sumergido puede ser riesgoso el uso de
cajones abiertos ya que se presenta en el material una tendencia a fluir
hacia dentro del cajén durante el descenso de éste, perturbando su esta-
bilidad (puede inclinarlo). En tal caso se recomienda el uso de cajones
-neumdticos. Puede presentarse adem4s casos como los que siguen:

3— Que los mantos de materiales I Il y III, etc., estén inclinados
respecto a la horizontal, v puede suceder que aunque son muy resisten-
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tes y estables para cargas normales a sus planos, se comporten de ma-
nera diferente para cargas tangenciales. Lo mismo puede ocurtir para
mantos horizontales perc que llevemos a ellos cargas también horizon-
tales, como en el caso de estribos de arcos o atraques de puentes col-
gantes.

4.— Puede ser que el manto de cimentacién sea de origen calizo. La
caliza es muy buen material de cimentacion, pero se corre el peligro de
que el agua disuelva alguno de sus componentes, provocando asi la for-
macion de cavidades. La presencia de corrientes de agua en este tipo de
material puede arruinar la estabilidad de nuestra estructura.

Art. I-4— GENERALIDADES SOBRE LA CIMENTACION

Los cajones tienen la misma funcién que los pilotes. Si se usan como
apoyo de un puente, su tnica funcién es la de transmitir las cargas a un
nivel inferior a la profundidad de maxima socavacién, asf como alcanzar
un estrato de resistencia adecuada,

La diferencia esencial entre un cajén vy un pilote estd en el método
usado en su colocacién, asi como en la influencia que éste tiene en la
carga asignada a la cimentacién sin el riesgo de asentamientos excesivos.
Por ejemplo la hinca de pilotes con apoyo de punta se hace con martillo,
que, aunque es rapido, en ocasiones habrd que suspenderse la hinca debido
a que se ha alcanzado una resistencia al hincado que es mayor a la de
diseflo atin antes de alcanzar la profundidad de hincado. La hinca de los
cajones se lleva a cabo generalmente por un proceso més lento que el em-
pleado en pilotes v que puede hacerse en forma continua hasta alcanzar
la profundidad de proyecto, por lo que las ventajas del uso de cajones
respecto del de pilotes depende mucho el tipo de suelo y sus condiciones.

Por ejemplo: al hincar un piolte en terreno blando hasta un estrato
de arena densa, la punta de aquél va compactando el manto, llegandose
a tener una resistencia a la penetracién varias veces mayor que la que
se ofrece a un cajén de las mismag dimensiones, ya que el proceso de
hincado de éste no hace compactarse la arena, sino que, por el contrario,
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le facilita su expansién. Por otro lado, si el estrato resistente estd sub-
yacente a capas alternadas de arcilla y arena, el proceso de hincado del
pilote habrd de ser discontinuo, lo que no sucederd con el hincado de los
cajones; ante ésto, probablemente el uso de cajones es ma&s seguro y
econdmico que el de pilotes.

Art. I-5.— ESFUERZOS ADMISIBLES EN TERRENOS ARENOSOS
PARA CIMENTACION DE PILAS.

Practicamente, casi toda la carga de un cajén la toma su base. Por -
ello, en la carga admisible en un cajén rodeado de material suelto, no se
tomard en cuenta la friccién superficial.

El tramo de cajoén cubierto por material arenoso de poca compresi-
bilidad puede ser capaz de tomar una buena parte de la carga del mismo
por friccién superficial, pero sucede que en épocas de avenidas todo este
material es generalmente arrastrado, al menos temporalmente, por lo
que, aln tratandose de cajones completamente cubiertos por este material,
deberd suponerse que la carga de éste se transmitird totalmente hasta su
base. Para el disefio del apoyo del cajén deberd tomarse en cuenta el he-
cho de que no habrd asentamientos; por ello, el valor soporte admisible
quedard determinado exclusivamente por consideraciones de asentamien-
tos.

El asentamiento de un 4rea cargada en arena dependerd principal-
mente de las condiciones de esfuerzos previas a la aplicacién de la carga.
El proceso de construccion de un cajén involucra la excavacién de un
pozo; a ésto va asociada la liberaci6n de esfuerzos de la arena dentro del
pozo y alrededor de la pared del cajén. Si la profundidad del pozo es ma-
yor de 4 o 5 veces el didmetro, el estado de esfuerzos en el fondo del
mismo es independiente de esta profundidad, practicamente. Por tanto,
es de esperarse que la influencia de la profundidad de desplante del cajon
en los asentamientos de la misma, sea pequefia comparada con la que tie-
ne en la capacidad maxima de carga del terreno; de ello puede admitirse
que la capacidad de carga de cajones desplantados sobre arena sera doble
de la admitida para zapatas desplantadas en el mismo terreno.
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Cuando el esfuerzo impuesto a este terreno por las cargas no exceda
al que d4 la capacidad maxima de carga, el asentamiento no pasard gene-
ralmente de 2 o 3 cm. Es mads, si todas las pilas del puente, cimentadas en
el mismo terreno, tienen aproximadamente la misma carga de sustenta-
cidn, los asentamientos no excederan de 1 em. Cuando exista el peligro de
la socavacién, en que el material sea arrastrado temporalmente, los valo-
res de capacidad méximos de carga a tomar en el terreno corresponderin
a los dados para una zapata de las mismas dimensiones desplantada én
el mismo terreno y en condiciones de saturaci6n.

Art. I-6.— CAJONES CIMENTADOS SOBRE ARCILLA.

La determinacién de la capacidad méxima de carga en cajones ci-
mentados sobre arcilla resistente, sigue las mismas reglas que la cimen-
taciébn de zapatas sobre el mismo material, independientemente de Ia
profundidad de desplante de las mismas.

Art. }-7— CAPACIDAD DE CARGA DE PILAS CILINDRICAS. (Ref. 1).

Como la seccién transversal de las pilas es generalmente pequeiia
comparada con la longitud de las mismas, es de suponerse que, por lo
menos, un pequefio porcentaje de la carga de la pila es trasmitida por
friccién y adherencia entre las caras de ésta y el terreno circundante. La
carga critica Qd en una pila con profundidad de desplante Df puede ex-
presarse como:

@d: OPT\'?T{TSKS:D'@ T @

en la que Qpr representa la carga critica en la base de la pila, r es el ra-
dio de la base y fs es la suma de la friccién y la adherencia por unidad de
area de contacto entre pila y suelo.

En la Fig. 5, se muestra un corte esquemético de la pila. Esta no
puede fallar sin desplazar la masa de material de apoyo hacia afuera y
arriba seglin se indica por las flechas curvas. Pero, ademéis actan las
fuerzas t del cortante entre esta masa y el terreno circundante y el peso
W de esta masa.
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El valor de los esfuerzos cortantes, t, depende, entre otros factores,
de la compresibilidad del terreno.

Si t = o, el valor de Qpr de (1) equivaldria al obtenido en (2).
Como la determinaci6én del valor de los esfuerzos cortantes y su influen-
cia en la capacidad de carga son muy inciertos, es preferible despreciarios
y obtener Qpr mediante la férmula (2). El error cometido estd del lado
de la seguridad, aunque los valores experimentales muestran que son muy
pequefios.

En el segundo término del segundo miembro de la Ec. (1) aparece
la friccién superficial, fs. Pero el valor de fs no puede calcularse, ni
aun aproximadamente, por pruebas de laboratorio, ya que no se conocen
los estados de esfuerzos en las superficies de contacto. Por lo que fs
tendrd que ser estimado mediante datos empiricos, resultado de observa-
ciones de campo.

Art. I-§.— COMO VALUAR —Qs (Ref. 6, Pag. 59)

Al ir excavando dentro de un cajén del tipo de pozo indio, el suelo
circundante al cajén se apoya en las paredes de éste. Se van agregando
secciones al cajén a medida que éste desliza, penetrando en el terreno. Es-
te movimiento de deslizamiento se ve impedido por la friccién superficial,
para vencer la cual hay que lastrar los muros del cajon, lo cual es engo-
rroso y costoso. Los cajones de concreto reforzado, debido a su peso, no
requieren de lastre para descender, por lo que se usan con mucha fre-
cuencia y se disefian de modo que pueden vencer con su peso a la fric-
cién superficial en cualquiera etapa de la construccién. De aqui que hava
necesidad de conocer de antemano el valor de la friccién superficial, pern
la experiencia ha demostrado que los métodos teéricos usados para va-
luarla mediante pruebas de laboratorio no son de confiar. La principal
fuente de informacién existente respecto a la fuerza de friccidn son los
registros de cargas necesarias para poner en movimiento las pilas cuya
hinca habfa sido suspendida. Estos registros indican que para un suelo
dado la friccién superficial unitaria alcanza un valor sensiblemente cons-
tante mds alld de una profundidad de aproximadamente 7.5 M. La ta-
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bla I da los valores obtenidos para cajones de entre 7.5 M. a 38.0 M. Es-
tos valores no son muy exactos ya que el valor de fs es funcién de la
forma de la secci6n de la punta del cajon, del método de excavaci6n y
del diametro del cajén.

TABLA I (Ref. Pig. 308)

Valores de la friccion superficial

TIPO DE SUELO FRICCION SUPERFICIAL
k< / v =
Limo y arcilla blanda 0.07 —— 0.30
Arcilla muy dura 048 ——— 19
Arena suelta 012 — 0.34
Arena compacta 034 —— 0.68
Grava compacta 048 — 0.96

La capacidad de carga de sustentacién total que puede adjudicarse,
dentro de los limites de seguridad, a una arcilla que sirve de apoyo a
una pila es igual a la suma de la carga permisible en la base de la pila mas
el peso efectivo del material extraido de dentro de la pila durante su
construccién, de ahi la conveniencia de que sean huecas.

Los asentamientos de pilas cimentadas en arcilla dependen en gran
parte de la historia de carga de la misma. La cimentacién de pilas en ar-
cillas sujetas a esfuerzos pequefios es antieconémica, haciéndola prohibi-
tiva los asentamientos que de ello puedan esperarse. Tal es por lo que la
cimentacién de pilas en arcillas se hace s6lo cuando éstas son precomprimi-
midas, o sea que se hallan a buena profundidad bajo la superficie d2] t2-
ITeno.
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Art. I-9.— GENERALIDADES SOBRE ESTRIBOS

Un estribo es la parte del puente que sirve de elemento de enlace de
la superestructura de éste con los terraplenes de acceso al mismo. Sirve
ademds como muro de contencién y como elemento de protecci6én de los
accesos contra la socavacién de las corrientes de agua.

Puede afectar formas muy variadas y construirse de materiales como:
mamposteria de piedra, concreto ciclépeo, concreto simple, concreto ar-
mado, etc.

Un estribo consta esencialmente de muro frontal o cuerpo y muros
laterales o aleros, con su cimentacién correspondiente. Véase en la Fig.
6 un croquis de la secci6n transversal de un estribo. Los aleros pueden ser
inclinados respecto al camino o ser paralelos a éste. Su unién con el
cuerpo del estribo puede ser articulada o monolitica. Ver Fig. 7. (Ref. 5,
Art. 14-3).

i‘ cusrpo

alPlanta, union alero-cuerps con articuiacion

Suoerpo dal estribo

c I - alere peralelo
J al »je del camine

BlPianta, union alero-cuerpo monelitica
Fig 7
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El hecho de proyectar los aleros inclinados respecto a la direccion
del agua es con el fin de encauzar el paso de la corriente bajo el puente,
evitando turbulencias que provoquen socavaciones en el lecho y mdr-
genes de la misma,

El proyecto de la forma y dimensiones del estribo dependera de la
calidad del suelo de cimentaci6n, y de la secci6n transversal de los terra-
plenes de acceso. Debe estudiarse cuidadosamente las condiciones de es-
tabilidad del terraplén de acceso y del suelo que lo soporta, bajo distintos
estados de sobrecarga y para diferentes profundidades del nivel freatico.
Debe asegurarse que en ninguna época del afio se presentari la inminen-
cia de un circulo de falla que afecte la estructura. Ante la posibilidad
de un caso de éstos, sujétese la cufia de falla al resto del suelo mediante
anclas de acero o pilotes de concreto inclinados que tomen por compre-
sién el empuje de dicha cufia, si es practicable econ6micamente, de otro
modo, tendrd que acortarse los terraplenes de acceso mediante viaductos.

\
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El disefio del estribo define el proceso de construccién, ya que el estado
de esfuerzos de cimentaci6én dependera de si se construye primero los te-
rraplenes de acceso (se tendrd el empuje de tierras, que es horizontal)
y luego la superestructura del puente o si se procede a la inversa.

En la ubicaci6n del estribo se tendréd en cuenta las siguientes con-
sideraciones:

a).— En condiciones uniformes del terreno segin el eje del camino
o via, el estribo se localiza en el punto en que los costos respectivos de
estructura de puente y terraplén de acceso sean idénticos (el costo del
estribo se supone constante).

Como el terreno no es uniforme en general, se tendran los siguientes
casos:

b).— Si el terreno es arcilla blanda o limo, se pueden presentar asen-
tamientos por flujo lateral bajo la accién de las cargas impuestas por los
terraplenes, por lo que habrd que recoger los terraplenes y extender la
estructura del puente.

El costo de la superestructura de puente varia linealmente con el
ancho de la misma, no asi el costo de los terraplenes de acceso, segin
se ve de la Fig. 8 por lo que en el caso en que caminos o vias entronquen
para hacer uso del mismo puente, en general el estribo se localizard en
el punto de enlace.

¢).— La presencia de un obstdculo como camino, via ferroviaria, etc.,
puede determinar la ubicacién de un estribo. También se tomard en cuen-
ta la simetria del puente respecto de su eje transversal.

d)— Las condiciones geol6gicas del subsuelo pueden también deter-
minar la seleccién de la ubicacién.

e).— El peligro de socavaci6n, asi como los claros y luces exigidos
en el caso de canales de navegaci6n, influenciardn la seleccién del sitio

de ubicaci6n.
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La funcién esencial de un estribo es transmitir las cargas de la su-
perestructura al terreno, asi como resistir los empujes de tierras; el va-
lor relativo de estas cargas asi como la condicién de las mismas deter-
minardan la forma del estribo.

En general, se tendrd un muro que serd de contencién con elementos
de apoyo en su parte superior, y muros laterales, formando cierto &ngu-
lo con el cuerpo del estribo. Ver. Figs. 9, 10 y 11.

En forma general tendremos que considerar, para el célculo de un
estribo la resistencia de materiales y del terreno en la misma forma que
para pilas. Las cargas a considerar son: (Ver apéndice 2)

a)—Carga permanente de la superestructura;

b).—Carga movil;

c)—Carga de frenaje y de friccin;

d).—Carga de viento, normal y tangencial;

Estas cargas se calculan en la misma forma que para pilas. Ademds:

e).—Cargas o empujes de tierras.
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Para el calculo del empuje de tierras puede emplearse el método gra-
fico de Culmann, basado en la teoria de Coulomb sobre empuje de tierras.

Coulomb supone que cualquier punto sobre el paramento oculto de
un muro de contencién puede ser el origen de una superficie de falla, y
que ninglin muro puede fallar sin que se haya presentado en él una de-
formaci6én tal que satisfaga la condici6on de deformacién correspondiente
al estado plastico del terreno.

Coulomb supone ademas que la superficie de falla es plana y no
curva como muestra la Fig. 12. El error introducido es pequefio y puede

despreciarse.

La linea cortada indica la cendicién de deformacién correspondiente

al estado de falla.
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Segun la Fig. 13-b, supongamos que la linea hc, nos representa el pla-
no de falla. La condicién de equilibrio se muestra en la Fig. 13-b, y en la c.

En la Fig. 13, W, es el peso de la cufla de falla a b c vertical; E, es la
reaccion del muro, que forma un angulo <=— con la vertical y un-c}’.g
con la normal a la superficie del muro ; 5— es el dngulo de rozamiento
del muro, y F, es la reaccién del terreno scbre la cufia y forma un angulo

con la normal a la superficie de falla ( C?b es el angulo de resistencia
al cortante del terreno sobre la superficie de falla; sera el valor pro-
medio si hay distintos materiales) ya que se supone que se ha vencido
por completo la resistencia al cortante del material. _

Como se conoce W y las direcciones de 1y Ty , del poligom;
de fuerzas puede determinarse los valores de ©, y | - Con varios in-
tentos podrd determinarse el valor (Ref. 2) miximo de =, , que nos daré
la solucién al problema.

ST,
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Fig.14. Construccion grafica de Cuimann,



El procedimiento grafico de Culmann se explicard con auxilio de la
Fig. 14. Tracese la recta bS con un 4ngulo 957 respecto de la horizontal
y con origen en la esquina inferior del paramento cubierto del muro. Esta
linea se conoce como “linea de talud” del material. Enseguida tricese la
“linea de empuje de tierra” bL, formando con bS un 4ngulo €~ (el 4n-
gulo €~ estid determinado por la vertical y la linea de acci6n de la re-
sultante Ea; depende de ,,_-S ydeA ). (Ref. 1).

Calculemos el peso W de Ia cufia abc , arriba del plano de falla
be: supuesto; llévese este valor a una cierta escala a bS obteniéndose el
puntod\ . Tracese luego la recta A\Zl paralela a la bL. Por semejan- -
za de triangulos entre elziS o de la Fig. 14 con el poligono de fuerzag de
la Fig. 13-b, la distancia di1 2. es igual al empuje =\ correspondiente al
plano de falla bey . Repitiendo el proceso con distintos planos de falla
supuestos se van encontrando los puntos & z, 3. etc., cuya unién nos
da la curva C conocida como linea de Culmann. Trazando una tangente a
C paralela a bS se encuentra el punto e. La distancia ed representa a St
y el plano real de falla es el que pasa por e.

La linea de aplicaci6n de T\ puede suponerse con mucha aproxima-
ci6n que se halla en la interseccién del plano del paramento oculto del
muro, Ab y el plano paralelo a bS que pasa por el centro de gravedad de
la cufia de falla, 00’. Véase Fig. 15.

Art. I-10.— GENERALIDADES SOBRE PILAS

Formas comunes de pilas

El disefio de las pilas, como todo elemento estructural, obedece normas
de la Resistencia de Materiales, tratando de conjugar la economia en el

= BE



disefio, simplicidad de construccién, estabilidad ¥ resistencia y una buena
apariencia. El cuerpo de la pila puede ser un muro sélido paralelo a Ja co-
rriente o elementos esbeltos o columnas. Puede ser una sola columna
robusta con cabezal en doble voladizo, o bien de dos o ma4s columnas.
Véase en la Fig. 16 algunos ejemplos.
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Si el terreno lo permite, la cimentacién puede ofrecer a la pila cierto
grado de empotramiento, como en los casos de la Fig. 16, o, de lo contra-
rio, habrda que dar a la pila capacidad de desplazarse lineal o angular-
mente, mediante rétulas, segiun Fig. 17.

. — e e o e— —— o — i Sta— ¥ —— G—

Respecto a dispositivos de apoyoc de superestructura a pilas tene-
mos dos casos:

—Ghi=



a).— S6lo hay cargas verticales y horizontales transversales al puente.
b).— Hay, adema&s, cargas horizontales longitudinales,

Los dispositivos de apoyo deberdn disefiarse para que se cumplan
con uno de estos casos, segln se requiera. ‘

La Fig. 18 muestra un esquema del tipo de apoyo que no trasmite
cargas horizontales longitudinales o tangenciales. Es una mecedora que

permite el movimiento longitudinal de la superestructura, respecto de la
pila.

La Fig. 19 nos da la solucién al 2o. caso.
Art. I-11.— DEFINICION DE TERMINOS Y EJEMPLOS

Segilin lo dicho en el capitulo anterior para el disefio de una pila de
puente necesitamos conocer:

1.—Carga permanente.

a).— EIl peso estimado de la superestructura W, aplicado en los dis-
positivos de apoyo, Véase Fig. A-1. Apéndice 1.

b).— El peso propio de la pila, \M{ . Debe tomarse en cuenta las fuer-
zas de flotaci6n (Ley de Arquimedes) sobre las partes sumergidas de la
pila, en condiciones de estiaje y en las de avenida (i.e., N.A. Min. y
N.A.M.E.).

... .
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c).— El peso del terreno, \)Jl:, sobre las secciones salientes de las
zapatas, en condiciones de estiaje y de aguas méximas.

2— Cargas vivas.

a)— M, o sea las cargas moéviles teéricas; en ellas no se toma en
cuenta el impacto tratdndose de puentes carreteros, pero si en el caso de
puentes de ferrocarril, de claro menor de 60 M. Ver Fig. A-2, Ap. 1.

b).— MIi=Fuerza longitudinal producida por el paso de cargas vivas,
que se traduce en un cortante en los apoyos y en una carga vertical adi-
cional que puede despreciarse al hacer las estimaciones preliminares. Ver
Fig. A-3, Ap. L.

¢)— Mn, carga normal o transversal producida por el paso de las
cargas vivas, despreciables en puentes para caminos; en puentes de ferro-
cartil de una sola via, se tomard 9100 kg. sobre la corona de las pilas; a
esta carga se sumaré la centrifuga en caso de tener curvatura horizontal..

3.— Cargas de Viento.

a).— Carga normal producida por el viento sobre la superestructura
V; puede tomarse como 150 Kg/M2, pero en caso de estructuras grandes
se tomard V=225 Kg/M2, aplicada a 112 veces el area de la secci6n late-
ral de los tramos adyacentes de la pila. Para efectos de estimacién pre-
liminar véase Fig. A-4, Ap. 1. (Ref. 10).

b).— Vls, carga longitudinal producida por el viento al soplar en
diagonal, generando asi mismo una carga normal V: Ver Fig. A-5.

Generalmente la peor condicién que se presenta en una pila ocurre
cuando el viento sopla con una inclinacién de 45°. En el caso de pilas muy
esbeltas es aconsejable incrementar las fuerzas de viento en un 50% y
considerar la estabilidad de las pilas para la condici6bn de cargas perma-
nentes Unicamente.

¢)— Vnp, carga de viento normal sobre la pila.
d).— Vlp, carga de viento longitudinal sobre la pila.
4,— Otras Cargas.
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a).— Fuerzas de sismos. Se consideran s6lo en regiones sismicas y
se supondrd que se generan s6lo sobre carga permanente y vale el peso
de la superestructura multiplicada por el coeficiente sismico &, mas el
peso de la pila por el Coef. ¢{ aplicadas cada una en su correspondiente
centro de gravedad. El coeficiente de sismicidad, XX  se puede conside-
rar generalmente como 0.10.

b).— Colisién. Debido a troncos de arboles, hielo, embarcaciones en
cursos navegables, que ocurren durante las tormentas. Esto debe evitarse
més por consideraciones a las embarcaciones que a las pilas del puente,
por lo cual debe construirse una proteccién de madera alrededor de las
pilas.

c)— Friccién. Son las cargas desarrolladas por las imperfecciones de
los dispositivos de apoyo de la superestructura sobre la pila.

d).— Socavaciones. (Este efecto se discutird en capitulo V).

Como se comprende no todas estas cargas actian simultdneamente y
las especificaciones estipulan grupos de combinacién de estas cargas para
efectos de disefio dentro de los rangos de seguridad supuestos. (Ver tabla
II) por lo que habrd de considerarse la probabilidad de que se presente
cada uno de estos grupos.

(Refs. 10 y 15).
TABLA II

ESFUERZOS PERMISIBLES EN EL TERRENO PARA VARIAS
COMBINACIONES DE CARGA

Grupo ] = P+CM+I+4+Es+F+EA — — — — — — — P
" I = P+Et+F+Ea4+22Kgde V— — — — — — 125 p
L I = Grupo I+CMI+7 Kg. de V+1/2 Vin — — — 125 p
i IV = Grupo I+ N+C+T — — — — — — — — — 125 p
i V= Glupo TN C4T — e e 2 e 1.40 p
b VI = Grupo II4+N4+CH4+T — — — — — — — — 14 p
i Wil = P+Et+F+4+Ea+§ — — — — — — — 133 p

-



3 VIII = Grupo I 4+ H— — — — —_—— —_— — — 140 p

& IX =Grwpoll + H— — — — — — — — — — 150 p
Donde:
P — Carga Permanente
CM =— Carga Mdévil
I — Impacto
Et — Empuje de tierras
F — Fuerza de flotacién
v — Fuerzas de viento sobre la estructura
Vm -= Fuerzas de Viento sobre carga moévil — 300 Kg/ml
CMl — Fuerza longitudinal de la carga mévil
N — Fuerzas de contracci6én de nervaduras
& — Contraccién de fraguado
T — Efectos de temperatura
S — Sismo
H — Hielo
EJEMPLO:—

Determinese las dirnensiones generales de la pila No. 1 de la Fig. 20,‘
compruébense luego los esfuerzos méximos en el terreno y la estabilidad
de la pila. La capacidad tltima del terreno se tomard s6lo para condicio-
nes de carga maxima accidental y de poca duraci6on a fin de evitar
asentam’entos que comprometan la estabilidad de la esfructura.

Nos sujetaremos a un factor de seguridad no menor de 1.5 para la
condicién critica de cargas. En el esquema (d) damos un perfil del terreno
y sus correspondientes valores de capacidad de carga se dan a conti-
nuacion:
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Arcilla blanda, p = 15 T/M2
Arcilla arenosa, p = 30 T/M2
Arena gruesa p = 50 T/M2
Arena fangosa p = 20 T/M2
Arena gruesa y grava p — 60 T/M2

Los valores de p aqui consignados son los correspondientes a los
esfuerzos adicionales que puelen agregarse a los suelos ademés de los
que ya actian sobre los mismos “in situ”. Los resultados obtenidos son
aproximados y deberan comprobarse una vez hecho el disefio final de la
superestructura.

La superestructura es continua en los apoyos B y C y se anclara en
B. Véase la Fig. 20.

Solucién

1.— Carga permanente
a).— Tomemos el claro de 30M +el de 35M +5M adicionales de-
bido a la continuidad:

1=304454-5=80 M.

De la Fig. A-1, Apéndice 1, P = 360T
b).— Peso propio de la pila, Wp == 420 T
2.— Cargas vivas:

a)— Considerando un claro de 45 M a la derecha + uno de 35 a la
izquierda (por la continuidad) tensmos, de la Fig. A-2, Ap. 1, (para dos
carriles de trinsito)

CM=774-68—=145 Ton.

3.— El emipuje longitudinal debido a la carga viva puede determinarse
mediante la Fig. A-3 (a) para la longitud del tramo de A hasta D:

1—=105 M: CMI=S8T.

4— Fuerzas de viento, V, a 45%; de la Fig. A-5, Ap. 1:

- P



a).— Viento normal sobre la superestructura, para los claros de 30m
y 45m en conjunto Vs=17 T; Vm—=—5 T. V=1745=22 T

b).— Tangencial o longitudinal:
Aqui tomamos el tramo total de 105 M:
105

vVl = 22T x = 62T

375

5.— Cargas de viento sobre la pila:

a).— Area frontal (ancho de la pila al nivel de la superficie del te-
Ireno.

182
+ 0.0 + 15 = 2.05M)
80
150 + 2.05
Area = ——— x 18 x 2 = 64M2.
2

Empuje del viento — 150 Kg/M2.

2.05 4+ 2x160;
Centro de gravedad — x 18 —855 M.

3(2.05 + 1.60)

Area transversal (ancho de la base —
1.80+40.20 - 0.45=2.45 M)

2 (2.0 + 2.45) ‘

Area — —— x 18=80 M2.
2

2 x 2.0 + 245
Centro de gravedad —

X 18=8.70 M.
32 + 245)
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Centro de gravedad del conjunto:

64 x 855 4 80 x 870
CG = — 8.65 M.
64 + 80

Por lo que el empuje en diagonal del viento sobre las pilas seréa:

Vp = T A X cos 45° x 150 Kg/M2. —
(64 + 80) M2. x 0.707 x 150 Kg/M2=15T

De aqui que el momento de volcamiento transversal de la pila res-
pecto de su base vale:

2. M vole = 15T x 0.70 x 132M + 22 T x 225 M =
(138 4+ 495)T-M — 633 T-M.

Viene ahora la seleccién del material de apoyo. Vemos que el estrato
de arcilla blanda no es bueno, ya que tenemos fuertes momentos de vol-
camiento, ademdés del peso tan grande, que podrian presentarse asenta-
mientos diferenciales considerables, y como tenemos continuidad én los
tramos, pondriamos en peligro a la estructura. Por otro lado, el delgado
estrato de arena fina que tenemos arriba de la cota 64 seria insuficiente
para distribuir bien las cargas sobre el estrato de arcilla subyacente.

Discutamos la selecciébn como manto de cimentacién el comprendido
entre las cotas 55 y 62, de arcilla arenosa. Por un lado, el manto de arena
fangosa entre las cotas 49 y 50 es tan delgado, adem4s de encontrarse
completamente confinado, que no presentard asentamientos apreciables;
por otro lado las cargas que le llegan estdn bien distribuidas, ya que se
encuentra muy profundo. Esta seleccién nos dard una zapata de &rea de

la mitad de la que nos daria una correspondiente en el estrato de ar-
cilla blanda bajo la cota 64, aunque asi se aumenta la longitud de las pilas
en mas de 2.0 M.

También se habria podido usar pilotes con apoyo en el manto aba-
jo de la cota 49, de arena gruesa, pero un andlisis econémico comparati-
vo de estas dos soluciones nos descartard esta tltima,



Escogeremos una zapata tlnica para las dos columnas de la pila, en
vez de zapatas separadas, ya que se requiere buena estabilidad al volca-
miento y minimizar la posibilidad d= asentamientos diferenciales, ya que
tenemos continuidad en la superestructura, y de presentarse aquellos se
someteria a la estructura del tablero del puente a esfuerzos exagerados,

que provocarian la falla.

Supondremos que el esfuerzo en el terreno antes de aplicarse las car-
gas en la cota 61.5 es de 7 T/M2 y que el esfuerzo adicional permisible
es de 35 T/M2 por lo que el esfuerzo total medio en esta cota serd:

p =7 + 35 = 42 T/M2

Para las cargas que estamos considerando en esta primera aproxima-
ci6n (se usard s6lo con fines de dimensionamiento general) tendriamos
una presi6n admisible maxima del terreno, en los bordes de la zapata de:

p= (125 x 35 + 7) T/M2 = 51 T/M2

El peso estimado de concreto y tierra abajo de la cota 66 es de 650 T.

Hagamos un tanteo con zapata de 6.0M x 12.0M
Area de la base — 6.0 x 12.0 = 72 M2

Peso total sobre la zapata: Wit

Wt =p + CM + Wp + 650 =
— 360 + 145 4+ 420 + 650 =
s- Wt 1575 T

VoW Me Cx
C=—=—3
Mx — 633 T%M} Cx = 60 M.
Lad® o exi2® geqm*
T - B>z = %°

Il

Q" 1575 Ton. (633) T-M (6.0)M.

- + =
72 M2 864 M4




= (21.8 + 44) T/M2 = 26.2 T/M2 < 51 T/M2

Calcularemos ahora el esfuerzo producido en el otro borde por mo-
mento de volcamiento longitudinal a la estructura:

EMisnq, = 68T x 225M + 105T x 132M

= 1530 + 140 = 1670 T-M.

Yy — 1670 T-M.
|2 Xe3
= — 216 M4 Cy = 30M
3 12

]
1670 % 3.0
tl .
J= M‘;"_C5 o — 231 T/M2.

—Lj 216

Por lo que el esfuerzo maximo en una de las esquinas de la iapata
vale

! n
T = O +T" =262+ 231 =403 T/M2 2~ 51 /M2

Suponiendo un coeficiente de friccibn de 0.6 entre concreto y suelo,
comprobaremos ahora la condicién de estabilidad al deslizamiento:

=Fy

— suma de fuerzas verticales — 1575 Ton.
ZF%% — suma de fuerzas horizontales — 68 + 105 — 785T

Por lo que el factor de seguridad al deslizamiento vale:

06 x Z F.V.
—— = FSD.
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0.6 x 1575
F.S.D. — ——— = 12 (muy bueno)
78.5

Nos queda por verificar la seguridad contra volcamiento:
a).— volcamiento longitudinal.

Sumando (a) y (c) de la Fig. 22 tenemos, Fig. 23:

El diagrama aproximado resultante de esfuerzos sera el de la Fig. 23,
pero como no se admite que haya tensiones en el terreno, habrd un rea-
juste de esfuerzos, que incrementard el maximo en un 3%, dindonos:

s
Gmaﬂ. = 449 x 1.03 = 463 T/M2
La resultante de los esfuerzos pasard por

’

i
1/3 (12.0 — 0.64) — 384 M. Como esta condicibn de cargas es
eventual se supone una capacidad del terreno

Gw = U¢ x 13 =151 x 13 = 65T/M2 > 463 T/M2

Todos estos célculos son sélo aproximados, tutiles para un ‘disefio pre-
liminar de la cimentacién, una vez conocidas las cargas reales de la su-
perestructura se hard un disefio definitivo con un mayor grado de apro-
Ximacioén.

B



CAPITULO II
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CIMENTACION
1— POR MEDIO DE ZAPATAS

Este tipo cimentaci6n es poco usual en puentes, aungue es el mas usado
en cualquiera otra estructura. Es el més econdémico en tratindose de mate-
riales resistentes y en los cuales no hay peligro de socavacién, por lo que
son de excavaciones poco profundas, de lo contrario resultaridn antiecon6-
micas frente a otros tipos de cimentacién. Sus materiales de apoyo pueden
ser roca, grava, o arena y grava. Como estos materiales aumentan su resis-
tencia con la profundidad, hay que cuidarse de hacer el desplante muy por
debajo del nivel freatico, ya que habrd problemas. Si se trata de arena, el
descenso del manto fredtico por bombeo para la construccién de la cimen-
tacion puede provocar que la arena fluya hacia la excavacibn; si se trata
de grava, como es muy permeable, el bombeo tendrd que ser excesivo.

Capacidad de Carga de los Suelos:

Se definen “Capacidad ultima“ y “Capacidad admisible”. L.a primera
es aquella para la cual se hace inminente el peligro de falla, o que da lugar a
hundimientos que pueden menoscabar la estabilidad de la estructura. La
segunda es aquella carga maxima que nos asegura la estabilidad de la es-
tructura.

Segtn Terzaghi, para “Arcillas blandas”, en zapatas cuadradas o cir-
culares.

Od — Tde == JT7 QW o vicvivnmimmie ssvenis (2)
Para zapatas continuas,
O = 57c = 28508 .voveres T et e 3)

En las cuales:

Qd — capacidad de carga a la ruptura, en Kg/cm2.

Qu — resistencia a la compresién axial, en Kg/cm?2.
¢ — cohesion del suelo, en Kg/cm2.

Aqui se est4 suponiendo quec 7 Oy ¢ = O

( @ es el dngulo de friccién interna del suelo)

En la cimentacién en arenas tenemos: '
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Para zapatas cuadradas:

@GTI-BC'/VC!]“WD}N?‘;LO-4E}/BN?,. D,
&)

Para zapatas circulares:

Caxi30Net PDsNeg70-0FRNy - - - -

Para zapatas continuas.

de GA/@+7’D}N—‘]7"OSZ/BN?’ S @
Los valores de Nc, Nq, y N son adimensionales y pueden obtenerse
de la grafica de la Fig. 24 (tomada de Ref. 1, Pag. 171)
En estas ecuaciones, ademas,

74 — peso volumétrico del suelo en el lugar en Kg/M3.
Df = profundidad de desplante en la zapata, M.
B = Ancho de la zapata, M.
R = radio de la zapata, M.
El angulo de friccién intema,(;b , puede determinarse en forma aproxi-
mada conociendo el indice plastico del suelo, mediante la relacién de Buison
expresada en la zona marcada en la Fig. 25.

La capacidad ultima de carga de zapatas cimentadas sobre arena seca
sin cohesién se determina mediante las siguientes expresiones:
a).— Para zapatas continuas.

Aa = fyf('D+ Ng+o -sBNﬂ e e w7
b).— Para zapatas cuadradas | @

Gz (PeNgro aBNe) - -
5552-/6(a= fT/N’l 3/‘ afsl = & :’Tﬁ‘ﬂ 3

Por lo qué la capacidad de carga para arenas ?ﬁmergidas es de un
509% la de arenas secas. (’&’ — peso especifico de material sumergido).

Una vez que se ha determinado la capacidad de carga del suelo de
cimentaciéon y se ha tomado un coeficiente de seguridad se analizara los
efectos de asentamientos por consolidacién.' Este requisito no serd necesa-
rio si se trata de suelos resistentes y compactos; pero si, en tratdndose de
arcillas blandas o limos compresibles o cualquier otro material suave que
pudiera sufrir asentamientos alin para cargas moderadas.

o O e
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El asentamiento de un fdrea cargada de suelo se puede deferminar me- @
diante la siguiente expresion: A = A ¢ + Ads.- » = = == % ™=
Donde.
¢A_ — asentamiento total
(Tc = asentamiento debido a consolidacién de la arcilla.
(s = asentamiento debido a consolidaci6n secundaria de la arcilla.
El asentamiento (A ¢ puede valuarse con la teoria de la consolidaci6n
de Terzaghi = #

Ae = me-ﬂ-cyﬁ
I - TN s <

F,
Donde:
g = coeficiente de compresibilidad volumétrica de la arcilla. Se le
puede determinar mediante pruebas de consolidacién en el laboratorio.
H — espesor del estrato de arcilla.
5 = presi6n vertical efectiva debida a la sobrecarga del terreno.
? — presi6n vertical debida a la carga de la zapata.
Se'ha visto en la prictica que el término (Ls es generalmente despre-
ciable comparado con el término (} o, 0 sea el debido a la consolidacién
primaria.

2.— POR MEDIO DE PILOTES.

En la cimentacién de pilas de puentes es muy comin el uso de pi-
lotes. Su funcién es la de llevar al terreno las cargas que les trasmiten las
pilas; la trasmisién de estas cargas puede ser por friccién desarrollada en las
caras laterales del pilote, o por apoyo directo de su extremo inferior en un
manto resistente. Los materiales usados en la construccién de pilotes son
muy diversos, segin las necesidades de la obra, disponibilidad econdémica
de materiales o equipo de construccion o equipo de hincado, y, sobre todo,
por requisitos de economia. Cuando hayan de ser muy largos, puede ser
conveniente el uso de pilotes de acero; cuando se tenga la posibilidad de
choques laterales, se requerird la flexibilidad de los pilotes de madera, que
debers ser creosotada. Si se tienen fuertes cargas que harén trabajar los
pilotes tanto como cclumnas cuanto como vigas, podran utilizarse pilotes
de concreto precclado o presforzado, siempre y cuando no sean muy largos;
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también podria usarse cajones de cimentacibn, si es facil llegar a un manto
rocoso.

En algunas ocasiones serd suficiente un buen contravenieo de la es-
tructura a la altura de las cabezas de los pilotes; en otras, habrd necesidad
de usar pilotes inclinados, ademds de los verticales.

EVALUACION DE LA REACCION DE UN GRUPO DE PILOTES
(Ver. Refs. 5y 6)

Las pruebas de carga de pilotes que se apoyan en terrenc firme ge-
neralmente dan resultados de confiar para la determinacién de la carga de
disefio por pilotes para su uso en grupos, al menos que dicho terreno esté
compuesto de materiales cohesivos y blandos.

El problema estriba en seleccionar un valor supuesto de la capacidad
de carga cuando el grupo de pilotes estd en o sobre un lecho de materiales
cohesivos y plasticos. Otro problema relacionado con éste es la estimacion
de los asentamientos probables, sus efectos sobre la superestructura, y el
tomar una decisién respecto de lo que deba hacerse en cada caso.

Te6ricamente, para un area de cimentaci6én dada bajo los
pilotes, el costo minimo se obtendrd cuando el nimero de pilotes de fric-
cién y su espaciamiento son tales que la resistencia por friccion a lo largo
de la superficie de cada pilote se ha utilizado integramente en la transmi-
si6n de presiones al terreno.

A continuacién sugerimos un procedimiento que sirva, ademas de lcs
datos de pruebas de carga disponibles, como base para normar criterio
para la seleccion de la carga permisible para fines de disefic. Estamos ex-
cluyendo la posibilidad de consolidacién excesiva bajo las cargas. Los re-
sultados que con ellas se obtengan podrdn no ser muy aproximadas, pero
serdn una ayuda al comparar varias soluciones posibles a un problema que
involucre grupcs de pilotes en suelos plasticos cohesivos.

1.— Selecci6nese un tipo de pilote y su profundidad de penetracién
que parezcan adecuados para las condiciones existentes en el lugar.

o U0 e
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2.— Estimese la carga que por friccion estdtica pueda desarrollarse
en el 4rea ahogada del pilote, tomando el 4rea del mismo y la resistencia
de friccién unitaria tomada de la Tabla IV.

3.— Substrdigase el peso del pilote, desprecidndose la sustentacién
hidraulica.

4— Compéarese con los valores dados en Tabla V.

De éstos seleccionese para el primer intento la carga de disefio por
pilote; con este valor determinese el nimero de pilotes y su disposicién en
el grupo, haciendo un croquis aproximado del arreglo en planta y en sec-
cién lateral.

5.— De la parte superior del terreno que tenga un valor soporte razo-
nable, tracense lineas de distribucién de esfuerzos supuestos, como los AC
y BD de la Fig 26-(b). Estas rectas interceptan el plano CD en las puntas
de los pilotes de tal manera que dan el 4rea CC’O’OD’DNN’ en el croquis de
la Fig. 26 (d).

6.— Sup6bngase que el diagrama de presiones sobre el drea contenida
en el contorno de la Fig. 26-(d) se muestra en corte en (c), segiin GCDH.
Este es uniforme bajo los pilotes y disminuye de intensidad del 4rea EE'F'F
hacia la periferia.

Probablemente la distribucién real de presiones se asemeje més a la
linea cortada PQ, en (c). Despreciaremos la diferencia. Para los fines del
cdlculo es suficiente el suponer el diagrama de presiones segin RSTU, en
{c) y que SS’T’T en (d) represente el area sobre la cual actia. Se tienen asi
las lineas inclinadas AS yBT en (b) en lugar de las AC y BD. Si el terreno
es arcilla muy suelta o limo blando, sup6ngase un talud de 10:1 a 12:1: si
se trata de arcilla moderadamente suelta o limo compactado, de 6:1 a 8:1;
si de arcilla dura, de 4:1 a 6:1. Estos valores son muy sensibles a la cohe-

si6n y al 4ngulo de reposo del material. Suponen ademéis un terreno bas-
tante uniforme.

7.— Determinese el volumen V del diagrama de presiones, el cual es
igual a la sobrecarga W.
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8—La presi6n del terreno méaxima calculada pv serd:
carga total en la cimentacién W
pv = = ==
drea A

9— compérese pv con la carga p que se considera segura para el
terreno en las puntas de los pilotes. Si pv es mayor que p, reduzcase la
carga por pilote supuesta; si pv es menor que p, la carga por pilote debe
incrementarse si lo permiten las condiciones de asentamientos y resisten-
cia por fricci6n.

10.— Revisese esta disposici6n a fin de utilizar los pilotes lo mas préc-
ticamente ventajoso. Esto sugerird un amplio espaciamiento limitado por el
tamafio miximo de zapatas o casquetes de cabezal.

Para ilustrar ésto, supéngase un grupo de 16 pilotes segin el esquema
de la Fig. 26, separados 1.5 M. uno de otro y cuya distribucién de presio-
nes es la mostrada en la Fig. 26-(b) y (c). Sup6ngase, ademas que la carga de
seguridad del 4area efectiva del terreno bajo los pilotes es de 300 Ton. Esto
da una carga promedio de 19 Ton./pilote. Sup6ngose ahora que en €l sitio
se ha llevado a cabo una prueba de carga que nos da una capacidad de 26
Ton./pilote. Como la distribucién de la carga ocurre tanto en el interior
como en el exterior del grupo de pilotes, o sea en su cara lateral, parece
que podria suprimirse los cuatro pilotes centrales, ya que la carga de 300
Ton. dividida entre los 12 pilotes nos d4 una carga unitaria de 25 Ton./pi-
lote. Esto es posible pero la distribucién de la carga total en el perimetro de
la zapata es desventajosa en este caso para ésta, por lo cual habra de es-
tudiarse si es posible la supresién de los pilotes centrales mencionados.

Otro problema relaciondao con el anterior es el de encontrar un métecdo
para estimar los asentamientos de una cimentacién sobre grupos d& pilotes
en terrenos cohesivos.

Se sugieren al respecto los siguientes pasos:

1.— Mediante pruebas de laboratorio para consolidacién bajo una com-
binacién de cargas, obténgase los datos que den la relaci6n:
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presion
consoelidacién

y grafiquense, presién vs. consolidacién, Hégase esto para cada 2 o 3 M. de
profundidad del terreno entre pilotes y a considerable distancia bajo su
punta inferior, si es que las propiedades del suelo varian notablemente.

2— Determinese el diagrama de presiones seglin se vi6 anteriormente.

3.— Supéngase que la presién pv actia sobre el terreno de alrededor

de los pilotes en la mitad inferior de la parte cubierta de los mismos, o sea

d, = & h, Fig. 27 (a). Encuentre el asentamiento probable para la pro-

fundidad & v, 0 los asentamientos parciales para cada una de las capas de
suelo de 2 a 3M. de espesor en el tramo \si el terreno varia.

4.— Supongase que la presién pv y que el diagrama de presiones cal-
culado en inciso 2 actiia sobre el 4rea directamente abajo del grupo de pi-
lotes, seglin muestra la Fig 27 (b) como ST. Suponemos una distribuci6n
teérica de esta carga con un talud z:1, donde z sea congruente con las pro-
piedades del suelo bajo los pilotes. Un valor supuesto para z puede ser 3
(i.e., talud 3:1) para arcilla media y limo bien compactado; 2:1, para suelos
plasticos mds duros y arena fina. Calcilese luego la presién resultante
para diagramas de presi6n similares en los centros de las capas de 2 a 3 m,,
debajo de los pilotes, incluyendo tantas capas cuanto el valor de pv y
las condiciones del terreno lo ameriten.

5.— Calculese la compactacion de cada una de estas capas, luego
sumese los resultados de los inicisos 3 y 4 para obtener el asentamiento.

Por supuesto que los asentamientos asi obtenidos presuponen sola-
mente carga permanente sustentada sobre suelos cohesivos; no se consi-
dera la carga mévil, ya que su influencia en los asentamientos es des-
preciable.

6.—Repisese mentalmente todo el problema para ver si estos resulta-
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dos son razonables. Si se encuentra con resultados dudosos o peligrosos,
pruébese de nuevo con un talud mayor, y estimese el asentamiento por
cualquiera otro método. Si todos los resultados persisten en indicar peligro
para la estructura, blisquese un remedio a tal situaci6n, inclusive modi-
ficando la superestructura, la infraestructura, o cambiando la ubicacion
de é€sta.

En muchas ocasiones se tendrdn cargas tangenciales que no puedan
tomarse con pilotes verticales, por ser relativamente grandes, por lo cual
daremos a continuacién un criterio de célculo del efecto de grupos de pi-
lotes inclinados, conocido como método grafico de Culmann, ilustrado en
la Fig. 28.

Los grupos de carga se toman segin las direcciones de los pilotes.
Se ha supuesto s6lo carga axial en todos los pilotes, y que todos los del

mismo grupo toman igual carga.

Los pasos a seguir son los siguientes (ver Ref. 9):

a).— Hagase un croquis del corte longitudinal de la cimentaci6n y lo-
calice el eje de cada grupo de pilotes paralelos.

b).— Tracese la resultante R de las cargas externas que actdan so-
bre la cimentaci6n. R intercepta el eje del grupo 1 en a.

¢).— Tracese la interseccién del eje del grupo 2, con el eje del grupo
3 en b. Unase a con b, ab.

d).— Descompoéngase R en las componentes V y F. V es vertical y
F es paralela a la linea ab.

e).— De aqui que el grupo 1 soporta toda la carga V. Los grupos 2 y
3 soportan F.

f).— Descompéngase F en las componentes paralelas a los ejes de
los grupos 2 y 3.
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En el caso de que se tengan grupos de pilotes en mds de tres direc-
ciones, el problema se convierte en indeterminado estaticamente, por lo
que para cuya solucién habrd de buscarse ecuaciones de condici6én que
quiten la hiperestaticidad al problema.

EJEMPLO.

La Fig. 29 muestra un corte del terreno en el sitio en que se cimenta-
rd una pila para puente. Dicha pila consta de 2 cuerpos de concreto ar-
mado de 1.80M. x 2.40M. separadas 9.0M. entre sus centros.

La carga total en la cota 60 es de:

Carga permanente = 750 Ton.,
Carga mévil — 205 Ton.
Carga total = 955 Ton.

g

Se cree que pueda utilizarse pilotes bajo zapatas gemelas o ftnica.
Determinese el tipo, longitud y disposicién de los pilotes. Estimese el a-
sentamiento probable y el esfuerzo en el terreno debajo de los pilotes.
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SOLUCION.—

Podria utilizarse pilotes de vigas H o de tubo, con apoyo de punta, de
30 m. de largo; o bien, de concreto precolado, aunque serdn muy pesados;
también se puede usar pilotes de madera que lleguen hasta la arcilla, aun-
que no podrian llegar hasta el manto de grava y arena porque estd muy
profundo. Puede usarse pilotes tubulares de pared delgada de concreto
colado “in situ” que llegasen hasta la arcilla; y también, pilotes de bulbo.
La soluci6én se halla entre pilotes con apoyo de punta, que serin largos
y robustos, y pilotes por friccién, que serdn cortos y més esbeltos.

Antes de tomar una decisién, pruébese con pilotes de madera de 15
m., con sus cabezas a la cota 55 que serian hincados dentro de una ata-
guia que permitiera hiacer la excavacién del fango y parte del limo. Su-
pongamos pilotes de 50 cm. en la cabeza y 25 cm. en la punta y que lle-
van 6 M. en limo y 9M. en arcilla. Tomemos de la Tabla IV el valor de
485 Kg/M2. como friccion superficial en limo; el de 1940 Kg/M2, en ar-
cilla. Tomaremos el area de la superficie de un cilindro:

Aqui
Fl = carga por fricciébn en limo,
Fa — carga por friccién en arcilla

Por lo que:
F1 —= 485 Kg/M2 x 6.00M. x 3.14 x 0.45M. — 4100 Kg.
Fa — 1950 Kg/M2. x 9.0 M. x 3.14 x 0296 M. — 16400 Kg.
Ft — suma (FI + Fa) = 20500 Kg. = 20.5 Ton.

A causa del efecto de grupo y suponiendo que la capacidad de car-
ga de disefio de la arcilla es de 10 Ton/M2, ya que con cargas mayores pro-
duce asentamientos no permisibles, témese 19.5 Ton. como capacidad de
carga por pilote. A las cargas anteriores afiddase un peso neto estimado
de 140 Ton. debido a la zapata y parte de la pila abajo de la cota 60. Por
lo cual, el nimero de pilotes serfa:

750 + 205 + 140

Il

56.

N:=
19.5
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Esto nos hace pensar que deba utilizarse una zapata combinada para
los dos ejes de la pila.

No obstante se puede hacer otro intento, ahora con 4 hileras de 14
pilotes cada una. Se colocardn a un metro una de otra, con pilotes a 1.
m. centro a centro, lo que formara un grupo de pilotes de 3.0 x 13.0 M.

Tomando un talud de distribucién de presiones de 10:1 en el manto
de limo y de 6:1 en el de arcilla, la presién estimada en la cota 40 seri.

1095 Ton.
pv = ==
6.0 9.0
(3.0 + X 24+ —— x 2) M (13+4+1.24-3.0) M.
10 6.0
1095 Ton.
124 M2

pv — 8.8 Ton/M2.

Analizaremos ahora los asentamientos. Para esto supongamos que
pv afecta a s6lo los 450 m. de arcilla inmediatamente arriba de las
puntas de los pilotes, ya que el limo no ofrece resistencia apreciable. To-
memos un talud de presiones de 2:1 para arcilla debajo de los pilotes (cota
40). Suponiendo que la curva B de la Fig. 30 representa la relaci6én carga-
deformacion para esta arcilla; se tomard como linea recta.

El 4rea en la cota 36 (centro del manto de arcilla) en el diagrama de
presiones supuesto es de 21:6 x 12.0 M2.

Para el calculo de los asentamientos, témese s6lo la carga permanen-
te, ya que la carga mévil es momentanea y no produce asentamientos apre-
ciables. La carga permanente es de 880 Ton., asi que se tiene, arriba de
las puntas de los pilotes:
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880 Ton.
—= 88 T/M2 X — — 7.1 T/M2.
1095 Ton.

Segun la grafica de la Fig. 30:
5y = 017
A = 0017 x 45M. = 0.077M. = 7.7 cm.

Ahora abajo de las puntas:

880 Ton.
pv — = 3.4 T/M2.
216M. x 12.0M.
Sv — o001
A2 — 001 x 9.0M. =
= 0.09 M
= 9cm.
.'.A total — suma (A\ + Az) = (7.74+9) cm. — 16.7cm.
= 17 cm.

Hasta aqui, no puede asegurarse Gno de los resultados que arrojan
estas cifras, ya que dependen del grado de consolidaci6én del suelo alre-
dedor de los pilotes y debajo de ellos.

Supongamos ahora que vamos a usar pilotes con apoyo de punta,
descansando en la roca, con 37 Ton/pilote, el nimero de pilotes sera:

1095 Ton.
N == ——— — 296 pilotes (digamos 30)
37 Ton/pil.

que pueden ser colecados en 2 grupos de 15 pilotes cada uno, formados
por 3 hileras de 5, espaciados a 1.0 M. bajo cada pila. No se tomarin en
cuenta los asentamientos. Habra que investigar ahora los costos de cada
una de estas dos soluciones y comparar, para decidir si la seguridad ga-
nada en la segunda soluci6n compensa y justifica el costo extra de la
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misma. Para ello se tomard en cuenta la existencia de materiales para la
fabricaci6én de pilotes, o existencia de madera, su traslado a la obra, asi
como el costo del equipo de hincado, su traslado, instalacién, operacion,
desmantelamiento y movilizacién del mismo fuera del lugar de trabajo,
incluyendo el costo de la mano de obra. Si se trata de pilotes de madera, se
considerard el costo de adquisicién, que depende de la calidad, longitud, dia
metro y tratamiento que deba darseles.

Daremos a continuacién un ejemplo de estimacién del costo de una
y otra soluciones; los datos son supuestos.

EJEMPLO:
Cosio da la primera solucién. Ver. Fig. 31.
fo
¥+ 10 OC O 0O O OO0 O0C O OO O 0 o0
1.00
Loooooooooooooo
: 400
O 0 OO0 0O OO0 O OO OO O0O 0O 0]
1.9
H|© O O 00000 O0O0OOO0OO0OO 0
T *_5% 13@1.00 m213.00 m ﬁp_sg
Planta del grupo de pilotes.
[ 7 | il

I\I‘IS.T m

Corte transversal del grupo de pilotes de madera,

Fig. 31 X
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Pilotes, adquisicién, 56 a $400.00/pil. .............c.o.... = $ 22,400

Transporte de PHOLES s cvivs e o sve Sues cvin s ais Seiss e — 4,000
Transporte del equUIPO .....vvuviiiiiienonneennnennnnnnns = 3,000
Martinete: 56 pilotes + 3 Hrs. =— 18.7 Hrs. a $20/Hr. ...... = 374
Grda de 15 Ton. 187 Hr. X $90/HE ..cuvveivnsimmnronae — 1,683
Caldera, combustible, etc.,, 187 x $30/Hr. ............... == 561
Guias y accesorios, 18.7 Hr. x $30/Hf. ...cvvvvivinnnnn.. = 561

Supongamos 24 Hrs. de mano de obra en instalacién
operaci6én y desmantelamiento, por lo que tenemos:

Sobrestante, (18.7Hr. + 24 Hr) x $30/Hr. .............. = 1,281
Operador de gria, 42.7Hr. X $40/Hr. ......cenvevnneen. — 1,708
Ayudante de gria, 427Hr. x $30/Hr. ......coivivennnnn. = 1,281
Operador de caldera, 42.7Hr. x $20/Hr.................. == 854
Operador de martinete, 42.7 Hr. x $40/Hr. ............... — 1,708

Costo Total = § 39,211

Analizaremos ahora el costo de la segunda solucién:

Segln la Tabla V pueden emplearse pilotes de 30 x 30 cm. Supon-
gamos que se requiere 1.5 Hr. para el hincado de cada pilote; por lo cual
tenemos:

Costo de los pilotes:

Formas, 30 pilotes a $160/pilote «.occciosusosmeemm isnis. = § 4,800
Refuerzo, supongamos, 0.8% en volumen:
30 pil. x 0.3M. x 0.3M. x 30M. x 0.008 — 0.65M3, a $1,000/Ton:

0.65M3 x $1,000/Ton. x 8.0 Ton./M3 = .........c0...un — 5,200
Cencreto, 0.30M. x 0.3M. x 30M. x 30 x $200/M3 ....... = 16,100
Curado de los pilotes, 30 pil. x 320/pil. ....... ... il = 600

Hincado de los pilotes, se necesitan 30 Hrs. para instalar y
desmantelar el equipo:

Transporte ‘del. equiPn! .wsae s s s sae s s sws g — 3,000
Piloteadora, 30 pil. x 1Hr./pil. x $120/Hr. ............ i = 3,600
Un sobrestante, (30 4+ 30) Hr. x $40/Hr. ............... - 2,400
1 Ingeniero, 60 Hr. X $50/Hr. - ©..iivvnennrnnnenninnnnns = 3,000



1 Operador de caldera, 60 Hr. x $30/Hr. ................. = 1,800

2 Operador de martinete, 60 Hr. x $40/Hr. .............. = 4,800
2 Ayudantes de martinete, 60 Hr. X $30/Hr. ........co... = 3,600
Costo Total ....... S = $ 43,900

De éstc se puede ver que el costo total es aparentemente menor en
esta solucién, ademds de que no se ha tomado en cuenta el costo de la
zapata, que vendria a aumentar esta diferencia de costos.

3.— POR MEDIO DE CAJONES

En la cimentacién de puentes nos encontramos con el problema de
dar apoyo a una estructura que lleva fuertes cargas, generalmente sobre
suelos poco resistentes, en forma tal que nos garantice la estabilidad de
la misma en las condiciones normales de servicio y méximas de carga.

Si el terreno es suficientemente resistente, la cimentacién del puen-
te sera sencilla, reduciéndose a una zapata a una profundidad que no le
afecte la socavacion. Si no es asi, se recurrird al uso de pilotes o de ele-
mentos robustos y huecos en forma de cajén. Los pilotes tienen la ventaja
de llevar las cargas hasta estratos mds profundos y resistentes. Los cajo-
nes, siendo huecos, ofrecen poco peso respecto de su gran didmetro, que
nos permite distribuir convenientemente las cargas en terrenos que no
sean muy resistentes,

Los cajones pueden ser abiertos o cerrados en su extremo inferior.
Cuando la excavacién puede hacerse a cielo abierto, el cajén podra cons-
truirse fuera, cerrado por abajo, que se colocars luego en el foso. Esto no
es, sin embargo, la forma mas comun, ya que una ventaja de los cajones
es precisamente servir como ataguia para la ejecucion de las excavaciones.
Los cajones tendrdn que ser abiertos en su extremo superior a fin de po-
der extraer el material producto de la excavacion. Esto constituye un
“cajon abierto”, y en él la excavacién se hace en agua si la hay en el sitio.
Si el cajon se disefia cerrado por arriba para emplear aire comprimido
para expulsar el agua de dentro de la excavacién a fin de ejecutarla en
seco, tendremos un ‘“cajén neumatico”.
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La funcién inicial de los cajones es de servir como ataguia, puesto
que permiten hacer la excavaci6n en aguas tranquilas en los lugares que
se tenga corrientes de agua, asi como también evitan derrumbes de ma-
terial sobre la zona de excavacién.

Los materiales empleados en la construccién de los cajones pueden
ser: concreto, madera, fierro, mamposteria, etc., pudiendo adoptar muy
variadas fcrmas: circular, eliptica, cuadrada, etc. (Ver Fig. 32).

Para facilitar el corte de los materiales que atraviesa, se ajusta al
cajén un elemento resistente, generalmente de acero y en forma de cuchi-
lla, en su parte inferior (Ver Fig. 33). Una vez que el cajon ha descendido
hasta el lecho de apoyo se rellena de concreto si es necesario o simple-
mente se le pone un tapén inferior, de concreto, (Ver Fig. 34). En su ex-
tremo superior-se le construye otro tapoén, que es, adem4s, un elemento de
anclaje de la pila al cajon. Posteriormente a la excavacién, los cajones,

que sirvieron de ataguia, pasardn a formar parte integral de la cimenta-
cién del puente.

Los elementos mecénicos que deben resistir las paredes del caj6n
son los empujes radiales de compresién que reciben del terreno circun-
dante y que son ademis dificiles de calcular.

Las paredes externas pueden ser planas, en cuyo caso deberan cal-
cularse y reforzarse para resistir el mepuje activo del terreno para la pro-

fundidad que deban alcanzar, para lo cual puede emplearse la teoria de

Rankine o la de Coulomb; ambas suponen un terreno granular y sin cohe-
sion.

Coulomb da el empuje lateral activo del terreno como:

E iz 3%‘*: —\—32(4—5% Cfﬁ/z)_ zcH 43(45"—?’2

En la cual:
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Ea — empuje activo lateral total
/H — peso especifico del material del suelo
CF — 4angulo de rozamiento interno del suelo
H = altura del suelo sobre la seccién considerada
¢ = valor de la cohesi6n.

Rankine da la misma solucién al problema; Terzaghi dice que los
valores que dan para & las teorias de Coulomb y de Rankine son bas-
tante menores a los de la realidad cuando se trata de suelos cohesivos ¥
que se encuentran en condiciones estacionales de humedad.

CUCHILLAS (Ref. 5, Art. 12-4).

La cuchilla es un elemento que no ha de descuidarse, ya que se han
presentado muchas fallas de éstas durante el proceso de hincado de los
cajones. Han de ser suficientemente resistentes para poder soportar con-
centraciones de carga muy fuertes, lo que ocurre cuando el cajén tropie-
za con suelo duro en uno de sus lados. Este solo hecho puede acarrear
problemas serios a la hora del hincado, provocando que el cajon se desvie
de la vertical. Puede suceder ademis, que a veces el cajén quede suspen-
dido de alguna seccién que reciba fuerte friccién lateral, por lo cual el
refuerzo long:tudinal debera ser capaz de resistir la carga de la parte sus-
pendida de cajén.

- CAJONES NEUMATICOS (Ref. 5, Art. 12-3)

Cuando por los tipos de materiales que se van a atravesar para la ci-
mentacion de un puente, se prevé que habra serias dificultades para la
hinca satisfactoria de cajones abiertos, se usan cajones cerrados por su
extremo superior, de modo que pueda emplearse aire comprimido den-
tro del cajén, formando una cdmara neumdtica del recinto de trabajo. La
compresi6n del aire dentro de la camara de trabajo nos expulsa el agua,
pudiéndose efectuar entonces la excavacién en seco, lo que nos da ma-
yor garantia de la terminacién satisfactoria de la cimentaci6n.

El esquema general de un cajén neumitico se puede ver en la Fig.
35, y su funcionamiento es como sigue:
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Estando la cdmara II a la presién de trabajo, se cierra la puerta B
y se abre la A, comunicando la cdmara I con el exterior, a presién am-
biente. Se introduce el personal de trabajo hasta la cémara I, se cierra
la puerta A y se abre la vdlvula D, que comunica el aire de los com-
presores con la cdmara I; una vez que €sta se halla a la misma presion
que la II, se abre la puerta B, permitiendo que el personal penetre has-
ta el sitio de trabajo. Cuando el personal va a salir, espera en la cdmara
1 a que se ponga a ésta a la presién ambiente, mediante la valvula C; hecho
ésto, se abre la puerta A para el paso al exterior.

Los tiempos y velocidades necesarias para elevar o disminuir la pre-
si6n en la cAmara I son proporcionales al valor de la presi6n manomé-
trica dentro de la cédmara II y al periodo de trabajo en la misma; los
periodos de trabajo a una presién manométrica superior a cero son in-
versamente proporcionales al valor de esta presi6n. Hay reglamentos
especiales para el uso seguro de cajones neumiticos. {Ref. 8, Pag. 354
y Sigs.)

Cuando en la excavacién se tiene afluencia de agua cuyo bombeo
para extraerla es practicamente imposible, el uso de cajones neumaéticos
es una solucién conveniente.
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FENOMENO DE LA SOCAVACION LOCAL ALREDEDOR
DE PILAS DE PUENTES

La socavacién es un problema que se presenta muy a menudo en
las estructuras localizadas dentro de cursos de agua y no debe dejarse
de tener en cuenta al disefiar éstas, asi como en el mantenimiento que
deba darseles. Las pilas de puente que se encuentran en una corriente
necesariamente reducen el 4rea hidriulica de la misma, lo que produce
un incremento en la velocidad del agua alrededor de éstas, y si presen-
tan aristas angulosas, el resultado inmediato es la socavacién, presen-
tandoce més acentuado en lechos de fondo arenoso o de grava; este
efecto se evidencia observando los depdsitos de sedimento que aparecen
inmediatamente abajo de la linea de pilas al pasar una avenida. La so-
cavacién es proporcional a la diferencia de niveles de aguas arriba y
de aguas abajo, respectivamente, de las pilas, lo cual también es pro-
porcional a la reducciébn del 4rea hidraulica, por lo que debe tenerse
muy cn cuenta la separacién entre pilas y su seccién normal al sentido
de la corriente. (Ref. 17).

A fin de retardar el fenémeno de la socavacién hay quienes‘ acos-
tumbran construir ur piso de concreto aguas arriba de las pilas y con-
tinuar con zampeado hacia aguas abajo; este recurso es adecuado, pero
existe la posibilidad de que el concreto se agriete, lo que permite se se-
pare, provocando un sifonaje, lo cual hace més inminente el peligro de

socavacion.

Debe evitarse el tomar como banco de materiales (arena y grava)
una zona de por lo menos 1 Km. aguas abajo del puente.

La practica de construir un enrocamiento alrededor de las pilas
debe desecharse porque la experiencia ha demostrado que este recurso
contra la socavacién no es adecuado pues aun cuando las piedras de
la superficie no son arrastradas de inmediato, dicho arrastre, que si se
ha presentado en casi todos los casos, se inicia en los bordes del enro-
camiento, haciendo luego necesario una seguro y constante manteni-
miento, consistente en el suministro del material que ha sido removido.
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Este efecto es més acentuado en puentes cuyas pilas estdn muy juntas
entre si, ya que el enrocamiento disminuye el drea hidrdulica entre las
pilas, aumentando la velocidad y provocando una diferencia de tirante,
incrementando con ellas la fuerza de arrastre de la misma.

Fig. 36
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Art, III-1.— MECANISMO DE LA SOCAVACION (Ref. 18).

Cuando el flujo de agua encuentra el tajamar de la pila, se curva, for-
mandose una fuerte espiral hacia el fondo del cauce y que va envolviendo
la pila, pero separdndose de ésta en el fondo. Al aumentar la velocidad
y el tirante del flujo, si el lecho estd compuesto de material no cohesivo,
la espiral provocara una excavacién aguas arriba de la pila, depositando
este material en una duna que se extiende inmediatamente abajo. Si el
material es cohesivo el efecto de turbulencia aguas arriba de la pila seri
mas grande que el de la espiral de aguas abajo y entonces sers ahf la so-
cavacion, y el dep6sito de este material se hara bastante més abajo. (Ref. 19).
efecto de turbulencia aguas arriba de la pila ser4 mis grande que el de la
espiral de aguas abajo Yy entonces serd ahi la socavacion, y el dep6sito
de este material se hars bastante mds abajo. (Ref. 19).

El flujo alrededor de la pila produce otro efecto de importancia, y
es el de que en la proximidad de Ia zona de remanso y de la de altas
velocidades cerca del fondo produce corrientes dentro del material - po-
roso. Cuando este flujo es ascendente, se produce la condicién de “arenas
movedizas” y la remocién del material se hace especialmente répida.
Este efecto puede contrarrestarse construyendo un filtro invertido de ma-
terial graduado, el material de Cuyas capas superiores sea suficientemen-
te grande para evitar ser arrastrado.

Art. IlI-2— SOCAVACION EN PILAS
Consideremos primeramente el efecto de socavacién producida por

la intercepcion de la corriente por las pilas. Refirdmonos a la Fig. 36.

Entre las muchas férmulas empleadas para el flujo entre pilas estan
las de D’Abuisson, Nagler y Rehbock.
La férmula de Nagler es:

: uE
Q- kibaleg (5-922 )| hstf 35

donde hﬁ €s un coeficiente que depende del grado de contraccién y
de las caracteristicas de la obstruccién y 9 es un factor de correcci6n
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que pretende reducir lj3 a 'j:: y [5 es un coeficiente que toma en
cuenta la velocidad de aproximacion. El remanso se expresa por =
\/\3 . El valor de (- varia, aumentando con la velocidad del flujo,
pudiendo tomarse como 0.3. El valor de @ varfa con la relaci6n de
contraccién, 6\ , segun la Fig. 37.

Aplicando la ecuacién de la energia a la seccién 1 del canal de
aproximacién, y a la seccién contracta 2, de la Fig. 36, obtenemos la
férmula de d’Abuisson:

ra

= 3

e
24 7

donde ‘j‘ = %Z B lﬂz ; los coeficeintes de distribucién de velo-

cidad X\ y O\ 2 se ha supuesto que valen — 1.000, y que la pérdida
de carga \/H. vale cero (h-(. = )

Tomando r“'z = k b z% donde kA es un coeficiente de contrac-
[ Z :

ci6n; simplificando y sustituyendo 2. se tiene:

Q__ tﬂbaﬂzﬁ?ﬁ \qgi-”U‘Jz

A continuacion se presenta un resumen de los resultados obtenidos
experimentalmente por Yarnell para pilas de puentes de distintas for-
mas y tamafios.

1-— La sobre-elevacion debida a las pilas de puentes varia directa-
mente con la profundidad del canal sin obstruir.

2— Las f6érmulas de d’Abuisson, Nagler y Rehbock, dan resulta-
dos aproximadamente correctos para velocidades normales, pero no se
cumplen para velocidades extremadamente altas. Recomendamos los si-
guientes valores de los coeficientes KN y \CA, para uso practico: ver
Tabla VI.
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3.— Para flujo de baja velocidad y turbulencia minima los perfiles
mdés eficientes son: parteaguas y cola lenticulares; parteaguas lenticular y
cola semicircular; parteaguas semicircular y cola lenticular, parteaguas y
cola convexas, y parteaguas y cola semicirculares.

4— Las pilas cilindricas gemelas con o sin diafragmas y las que Ile-
van tanto parteaguas como cola triangulares a 90° son hidraulicamente
menos eficientes que las ya mencionadas. Las cuadradas son las menos
eficientes.

5— El aumentar la longitud de las pilas de 4 a 13 veces su ancho no
produce efecto apreciable en su eficiencia. La relacién largo-ancho 6ptima
probablemente varia con la velocidad, encontrandose generalmente entre
4 y 5. En promedio, los valores de Yy v ¢ aumentardn enun 3 a 5%
al pasar de la relacién largo-ancho de 4 a 13.

6.— EI ubicar las pilas con cierto 4ngulo respecto de la corriente no
produce efecto notable en el remanso, si este 4ngulo es menor de 10°; ya
de 20° en adelante se aumenta el remanso, ésto dependiendo de la magni-
tud del flujo, el tirante y el grado de contraccién del canal. En general los
valores de Kj y A disminuirdn en un 7% para dngulo de 20° (Ref.
5, Art. 13-6)

La grafica de la Fig. 39, da una solucién rdpida para flujo subcritico
entre pilas de puentes.
Procedimiento:

Con los valores apropiados de Q\ y (U\3 puede obtenerse uno de
x de la Fig. 39 a; con este valor de x se entra a la Fig. 39 b, teniendo ade-
mas los valores de F;' y el factor de forma K, obteniéndose el remanso
\(® . Si tenemos como dato el valor del remanso, , Ser4 entonces ne-
cesario suponer un valor de U3 y proceder de ahi por tanteos hasta en-
contrar la solucién. Puede tenerse este caso cuando la sobreelevacién del
remanso, por la obstrucci6én de las pilas, amenace con inundaciones en €po-
ca de avenidas.

La Fig. 40 da una solucién ripida para flujo sobrecritico entre pilas
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de puente. Con el valor de \] , determinese el valor limite V{giLde la
Ec. (19) o de la Fig. 38.

donde b2
b3

— el valor limite de F3, o sea aquel para el cual F2 = 1, y
que resulta de la férmula:

Obtenido éntrese con en la grafica y léase
para el perfil de la pila escogido. Si se conoce ; , b2, y b3 yla
forma de la pila y se desea conocer el gasto puede obtenerse ' a
partir de

El valor puede obtenerse de la grafica; con
b2

=y puede obtenerse de la Fig. 38.
b3

De aqui se tiene y de este valor, los de y Q.
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Las soluciones gréficas de Yarnell expuestas se aplican a relacién de
ancho-largo — 1/4; para los valores de 1/7 y 1/13, el efecto de incre-
mentar la longitud sobre el remanso se muestra en la Fig. 41.

Llamemos jﬂ al coeficiente de contraccién, mediante el cual Yarnell
nos define el tipo de flujo, subcritico, o sea casi laminar y sin turbulen-
cias, si (caso de la Fig. 42).

1
}ﬂ 4 — — 03 it iias i iasaas 13
097 + 21&0
Sobrecritico, 0 sea de alta turbulencia, si
2z
/ﬂ/‘v 005 + (0.9 — 250D teririrniiiiaiiieeaaeaa 14

Con un tipo intermedio, para el cual f tenga valores comprendi-
dos entre los dados por (13) y (14); en éstas

Us/zz
iz
Ejemplo:

Determinar el remanso para:
a) pilas circulares
b) pilas rectangulares, si

Q = 4500 M3/seg. (gasto de la corriente)
At — Area total de flujo = 1500 M2.
Ap 4rea de pilas interceptadas por la corriente — 165 M2.
b3 — ancho de la corriente — 250 M.

b — ancho de las pilas = 27 M.

b2 = b3 —b = 250 — 27 = 223M.
1500 M2

y3 = = 6 M.
250 M.
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(U @'t 4500 M3/seg. 3 M.
3

At 1500 M2 seg.
Ap 165 M2
El coeficiente de contraccibn =— x — = = 0.11 =11%
At 1500 M2
b2 223 M
T: = = 09
b3 250 M

De la Fig. 37, '9 — 128

V3
B —

gy3

3 m/seg.
= = '0.392
M
98 —— x 6M
seg.2.

a) de la Fig. 38 vemos que el flujo es subcritico. De la Fig. 42 vemos que
K = 0941, ya que el coeficiente ©{ 2s muy parecido a 11.7 correspon-
diente al valor tomado por Yarnell en sus experimentos.

(Né6tese que los valores de X para los que Yarnell realizé6 sus
experimentos fueron 11.7 y 23.3)

Para utilizar la Fig. 39 tomaremos:

2 2
T3 =032 = o154

x = 0.105
e



de aqui se obtiene Kl" = 0.275 ft — 8.4 cm.

b) Si se hubiera empleado pilas rectangulares, K — 0.908
h_* — 04 ft = 12.2 em., lo que nos da un incremento en el reman-
so de
122 — 84
X 100 = 45%
84

Véase Refs. 3 y 4.
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CAPITULO IV
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CONCLUSIONES

Podemos decir que el disefic de la cimentacién y el tipo que se
escoja de é€sta dependerd muy especialmente de las condiciones del
subsuelo; éstas determinardn el procedimiento de ejecucién, que a su
vez influenciard la adopcién de un tipo de cimentacién dado e imprimird
al disefio las modalidades especificas que mejor se ajusten a las nece-
sidades propias del lugar. También son de importancia el caricter de la
superestructura, dimensiones, cargas, nimero y espaciamiento de apo-
yos; ademds, la disponibilidad econ6mica de los materiales y equipos
especiales involucrados en el procedimiento de construccién. O sea que,
si se tiene la posibilidad de adoptar una de entre varias soluciones igual-
mente satisfactorias desde el punto de vista técnico, la selecci6n final
recaerd sobre la que ofrezca mayor garantia respecto a adquisicién opor-
tuna de materiales y equipo adecuado para su ejecucién.

Como se vi6 en Cap. III Art. III-2 el efecto de socavacién es directa-
mente proporcional a la velocidad de la corriente, y que el empuje hi-
drodindmico en las partes expuestas a la corriente aumenta con el cua-
dro de la velocidad, se concluye que debemos ubicar las subestructuras
de puentes en zonas de baja velocidad.

Segiin vimos en Cap. I, el costo de la superestructura aumenta con
la profundidad de desplante de la misma, por lo que se concluye que
debemos buscar para el efecto los mantos resistentes lo menos profun-
dos posibles, pero compatibles con la seguridad de estabilidad de la es-
tructura en general.

Respecto a la socavacién local alrededor de pilas y estribos de puen-
tes, podemos concluir que (como se vié en Cap. III), la magnitud y ca-
rdcter del fenémeno dependen del tipo de material que constituye el le-
cho de la corriente, el alineamiento de ésta en el sitio de ubicacién del
puente, la pendiente general del cauce, gasto que desaloja, tirante de la
corriente bajo el puente, grado de reduccion del 4rea hidriulica, forma
de las pilas y estribos, etc. Por lo cual habrd que tenerse en cuenta en el
disefio de la cimentacién, todos estos factores; por ejemplo, la ubicacién
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del puente se escogera en pendientes longitudinales suaves del lecho
de la corriente; la localizacién de las pilas se hard sobre materiales poco
erosionables y en sitios de corrientes no muy fuertes; su espaciamento
y dimensiones transversales serdn de modo que no presenten una gran
reduccién del 4rea hidraulica; su forma serd la més hidrodindmica posible.
Debera asimismo hacerse un estudio econémico de las propiedades que
resulten afectadas por el remanso que se vaya a producir por la pre-
sencia del puente en la corriente.

Como medida de protecci6én contra el fen6meno de la socavacién lo-
cal se recomienda como el méds adecuado el profundizar el nivel de des-
plante de la cimentaciébn mas abajo del de maéaxima socavacién, en lu-
gar de usar alglin tipo de proteccién, como de enrocamiento, pilotes o
ataguia de tablestacas.

Segiin conclusiones de Terzaghi (ver Cap. II) respecto de empujes
de tierras, se recomienda hacer minima la influencia de terrenos cohesivos
sobre estructuras que reciben empujes laterales de terraplenes de esta
naturaleza; lo cual puede conseguirse, de enfre otras soluciones, cons-
truyendo filtros de materiales no plasticos adyacentes a dichas estructu-
ras y drenando el agua que llegue a ellos.
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APENDICE A-1

Las gréaficas 1 y 2 nos dan las cargas al apoyo producidas por carga
permanente para puentes carreteros y ferroviarios. (Se usari s6lo para
dimensionamiento general aproximado de las subestructuras. Nos dan
la mitad de la carga del puente).

Las graficas 3 y 4 son semejantes a las 1 y 2, s6lo que' toman en
cuenta Unicamente carga mévil.

Las graficas 5 y 6 dan el empuje longitudinal producido por carga
moévil, para anilisis s6lo de subestructuras.
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APENDICE B

A manera de ejemplo del disefio de un estribo calculemos la carga
sobre el terreno de cimentacién del estribo No. 8 del puente “El Gavilan”
ubicado en el Km. 43 4589 de la carretera Hermosillo-Ures, en Sonora,
con origen en Hermosillo.

Datos.

Se tiene un claro de 32.50M; puente para 2 carriles de transito; super-
estructura de trabes de concreto, libremente apovadas en sus extremos.

Altura del estribo — 10.80 M.
Supondremos que el terraplén de acceso estd formado por material
rocoso de desperdicio, producto de las excavaciones. Detrds del muro se

ha construido un filtro con roca fracturada v se ha proveido de drenaje
adecuado al terraplén. Fig. B-1.
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Se suponen los siguientes datos:

se tiene superficie horizontal del terraplén; angulo de resistencia al cor-
tante del terreno, ¢ — 36°; peso volumétrico del material, 77 — 1800
Kg/M3; angulo de rozamiento entre muro y terreno — =207, peso
volumétrico momposteria — 2200 Kg/M3.

De la Fig. B-2 se obtiene, & +5~ + ; = 90; J = 20#
A& L E = 900 — 200 = T0°

Y como X +£ — 900,.’.8 — 900 — 76° — 14¢
5.8 = 700 — 14° = 56°.

De la Fig. B-3
X
B ]
. g 235
& TR
409
10.80m
&
13
g !
° - |
|
L 5 | oo
Fig B-2 - 333 N
an B-1
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Peso aproximado del estribo /M.

(6.35 x 040 +

X
2
10.8
X
2
10.8
X
2

5.35 + 2.94

2

292 T

= 438 T

582 T

73.0 T
— 876 T
=1022 T
=116:8 T

=146.0 T

% 3.66 +

+ (050 x 1.70 + 0.25 x 2.35) x 2400

= (2.13 + 152 + 9.3) x 2200 + (0.85 + 0.6)
= 585 + 35 =

62 T/M.

2.94 -+ 1.60

2

% 2400

x 4.09) x 2200

Haciendo calculos numéricos se puede ver que la resultante pasa a
2.75 M. del punto A de la Fig. B-1.

Veamos ahora el valor de la carga de la superestructura. De la curva A
de la grafica de la Fig. A-3, de Apéndice 1 se ve que vale 63 Ton.

Para la carga mo6vil hagamos las siguientes consideraciones:
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1) Se tiene 2 camiones tipo H20-S16 separados 5M. uno de otro.
2) El cami6n de atras tiene su eje trasero sobre el apoyo de la trabe.
3) No se considera frenaje.

El centro de gravedad del camién se encuentra a:

1452 x 427 + 3.63 x 8.52 62 + 31
= = 285 M.

1452 x 2 + 3.63 29 + 36
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EAH:MYI
2Fv=174
Fig. B-4..Cargas que actuan sobre el cuerpo de!
estribo.
3267 3261
15.10 13.58 285
) 3
@7 32.50 ﬂ&
Fig. B-5
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es decir 2.85 M. del eje trasero. El peso del camion es 1452 T %2 +
3.63 T = 32.7 T. Por lo que la reacci6én en el apoyo vale:

32.7 (16.10 + 29.65)
R = = 459 T (Ver Fig. B-5)
325 ’

y actia a 2.67 M. de A, al igual que la carga permanente.
La longitud del cuerpo del estribo es de:

952 4 1225
_—— — 10.88 M.
2

Suma (R +Ws) — suma (45.9 + 63.0) — 1089 T.
1089 T

Por lo que la carga por metro de estribo es — ——— — 20 T/M.
544 M. :

Descomponiendo Ea en sus componentes horizontal y vertical, se
tiene:

FEah — Ea . cos 34° — 38T x 0832 = 30 T.
Eav — Ea . sen 34° — 36T x 0.562 — 20.2T.

Con esto se encuentra gue la carga vertical total que recibe la base de la
zapata del estribo vale:

R 4+ Ws
+ peso propio + Eav =

media long. de estribo
— 20 4 62.0 4 202 =
— 102.2 T.
La planta de la zapata del cuerpo del estribo es de longitud
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= 9.52 1225 = 21.77 M.

ancho =535 M.
10.88 + 5.35
Por lo que 4rea de estribo — —— — 29 M2,
2

Momento de volcamiento por empuje de tierras:
Mom. = 30 T x 350 M. — 105 T-M.
Peso de la cufia de tierra:

2 x 8 x 1800
Wtl = = 14400 Kg. — 144 T.
2

Wit2 — 2 x 235 x 1.80 = 85 M.

Suma (Wtl + Wit2) = 144 + 85 — 229 T.

Momento estabilizante de la cufia de tierra —

= 144 (267 — 067) + 85 x 1.67 — 288 -~ 142 — 43 T-M.

Suma de fuerzas verticales — 20 4 62 -+ 202 - 229 — 1251 T.
Suma de momentos — (105 — 43) T-M. = 62 T-M. )

El esfuerzo méximo en el terreno serd por tanto, bajo el extremo A de la
zapata

Fv M.C
p = e
A I
C = 268 M.
b :
e _ X&35° o
12 Iz
Sustituyendo valores se tiene:
12517 62 T-M x 2.68 M.
p — + = 43 + 128 = 17.1 T/M2
29.0 M2. 12.9 M4.
= 1.71 Kg/cm2.

El esfuerzo médximo admisible que marcan los planos es de 3Kg/cm2;
por lo cual se ve que estd sobrado.
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