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CAPITULO |

INTRODUCCION

DEFINICION: la hidrologia es una de las ciencias de la tierra y estudia
la ocurrencia, distribucion, movimiento y propiedades del agua, sobre {a superficie
terrestre y debajo de ella.

Esta estrechamente relacionada con la geotecnia, meteorologia,
oceonografia, hidraulica, quimica y geofisica.

REPASO-HISTORICO: Los filésofos antiguos trataron de explicar la naturaleza
del proceso del fiujo superficial y del ciclo hidroiégico. Por ejemplo, Homero creia
en la existencia de varios vasos subterraneos que abastecian a los rios, lagos,
manantiales, mares, y pozos profundos. Sin embargo, entendia la dependencia
del gasto del area de la seccidon hidraulica, rugosidad y pendiente. La reiacion
apropiada entre area, velocidad y gasto, fue descubierta por Leonardo Da Vincl.

Durante el primer siglo después de Cristo, Marcos Vitruvius intuyé que la
precipitacion sobre areas montafiosas se infiltraba y luego aparecia como arroyos
y manantiales en ias partes bajas.

A pesar de la incertidumbre de las tecrias en la antiguedad, se encontraron
aplicaciones practicas exitosas por ejemplo, 4000 afios A.C. se construyd una
presa en el rio Nilo con fines de irrigaciéon. Varios miles de anos después, se
construyo un canal para conducir agua potable del Cairo al Suez. En varios
pueblos de la Mesopotamia se construyeron bordos de tierra contra inundaciones.

A fines del siglo XV, se hizo evidente |la tendencia a bases mas cientificas en
la observacién de fendmenos Hidrologicos. Da Vinci Y Bernard  Palissy
independientemente, explicaron correctamente el ciclo hidrolégico, pero hasta el
siglo XVil se comenzaron a tratar de medir cuantitativamente aigunas variables
hidrolégicas.

Se considera que la hidrologia moderna comienza con los estudios de
Perrault, Mariotte y Halle y en el siglo XVII. Perrauit obtuvo mediciones de
precipitacion en |la cuenca de rio Sena en un periodo de 3 afos y demostrd que
conociendo el drea que contribuye al escurrimiento de una corriente y |la cantidad
de liuvia era posible conocer el caudal de un rio; hizo mediciones tambien de
capilaridad y evaporacion, Mariotte aford las velocidades del rio Sena las que
multiplico por ias areas hidraulicas respectivamente para obtener el gasto. El
astronomo inglés Halley midio la cantidad de evaporacion del mar Mediterréneo y
concluyo que el agua evaporada era suficiente para dotar a los rios.



En el siglo XVIII trajo numerosos avances en hidraulica e instrumentacion:
como ejemplo tenemos el piezémetro de Bernoulli, el tubo de Pitot, el teorema de
Bernoulli y la ecuacion de Chezy. -

En el siglo XIX florecié la hidrologia experimental; Darcy desarrollo su ley
de flujo en medios porosos, Thiem su formula de flujo radiai subterraneo, de 1930
a 1950 los andlisis racionales empezaron a reemplazar a los empirismos; como
ejemplo del gran proceso estan el hidrograma unitario de Sherman; la teoria de
infiltracién de Horton y la férmula de Theis de flujo transitorio en hidraulica de
pozos.

OBJETIVOS: Los objetivos de la hidrologia pueden resumirse en 2 grupos:

A) Obtencidon de |la avenida maxima de un rio para una frecuencia de
disefto de obras como puentes, vertedores, bordos, derivaciones, etc.

B) Conocimiento de la cantidad, frecuencia y naturaleza de ocurrencia del
agua sobre la superficie terrestre y debajo de ella para disefar sistemas de riego,
abastecimiento de agua, aprovechamientos hidroeléctricos, navegacion en rios,
etc.

CICLO HODROLOGICOQO: Este es un término que describe la circulacion
general del agua, digamos que empiezan con la evaporacion de los océanos, el
vapor resultante es transportado por las masas de aire en movimiento, en
determinadas condiciones, el vapor se condensa formando nubes, que pueden
ocasionar precipitacién, de la cual, una parte es retenida por la superficie, otra
escurre sobre ella y la restante penetra en el suelo, el agua retenida es devuelta a
la atmaosfera por evaporacion y por la transpiracion de las plantas. La parte que
escurre sobre {a superficie es drenada por arroyos y rios hasta los océanos,
perdiéndose una parte por evaporacion. El agua que se infiltra puede satisfacer
ciertas condiciones y abastecer |os depésitos subterraneos, de donde puede fluir
hacia los rios o descargas en océanos; la que queda detenida en la capa vegetal
del suelo es regresada a la atmosfera por transpiracion.
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LA CUENCA

Analizaremos las caracteristicas fisiograficas de la cuenca, lo cual es
fundamental en la naturaleza de escurrimiento. Se define la cuenca de drenaje de
una corriente como el area que contribuye al escurrimiento y que proporciona
parte a todo el flujo de la cormente principal y sus tributarios; se dice "parte o
todo" porque casi nunca coincide la cuenca definida (de drenaje superficial) con
las correspondientes de flujo subterraneo, siendo entonces posible que haya flujo
base proveniente de otra cuenca.

La cuenca de drenaje de una corriente superficial esta limitada por su parte
aguas (ver fig. 1), que es una linea imaginaria que divide a las cuencas
adyacentes y esta formada por los puntos de mayor elevacion, cruzandoe a las
corrientes en los puntos de salida.

FIG.1 DELIMITACION DE CUENCAS ADYACENTES
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Es una cuenca pequena, la forma y cantidad de escurrimiento estan
determinadas principaimente por las condiciones fisicas del suelo por lo que el
estudio hidrolégico debe enfocarse con mas atencion en la cuenca misma. En
cambio, en una cuenca muy grande, el efecto de almacenaje del cauce es muy
importante, por io que deberd darse atencidén también a las caracteristicas de
dicho cauce.

Una cuenca pequefa se define como aquella cuyo escurrimiento es sensible
a lluvias de alta intensidad y corta duracidén, donde predominan las caracteristicas
fisicas del suelo, asi como su uso (cultivos, vegetacion, etc.). El area limite de una
cuenca pequefa segun Chaw, puede considerarse de 50 millas® = 130 km? .

Las principales caracteristicas fisiograficas de una cuenca que influyen en el
escurrimiento son el area, pendiente, elevacion, red de drenaje, longitud del
cauce principal y pendiente del mismo.

Area de la cuenca: es el drea en proyeccion horizontal encerrada por el parte
aguas; generalmente se determina con planimetro.

PENDIENTE DE LA CUENCA:

1) CRITERIO DE ALVORD: en base a {a fig. 2

100 7/ I CAUCE
80 / +—— PARTEAGUAS
80 r// //// .
Vadll), 7
YN/ 1 +— LINEA PUNTEANDA
60 / T4 / i ENTRE DOS CURVAS
, , DE NIVEL ADYACENTES

FIG. 2 CRITERIO DE ALVORD



Supongamos que determinamos franjas definitivas por lineas: medias
que pasan entre dos curvas de nivel adyacentes. Si llamamos Wi el ancho medio
de la franja i , tenemos que

Wi =4
Li

Donde:
ai = area de lafranja i , entre dos lineas punteadas.

Li= Longitud de la curva de nivel que queda dentro de la franja. Ademas, la
pendiente media de la frarja i/ es:

gD _DL
Wi ai

Donde D es el desnivel entre las lineas medias, o lo que es lo mismo,
el desnivel entre las curvas del nivel.

Asi, la pendiente de la cuenca sera el promedio pesado de las cuencas

de cada franja en relacion con su area.
g

Por lo tanto:
SC:-%-'—a-I—+%.-_aj. ....... Der_an
a At a, At a, At

2 n
Se= 2L+ Lt L) =2
DONDE:
At = area total de la cuenca.
L = Longitud total de las curvas de nivel dentro de la cuenca.

Por lo anterior, por este criterio es necesario medir todas las curvas de
nivel en la cuenca, el area de ésta y por supuesto conocer D.



2) CRITER!O DE HORTON

Se traza una malla de cuadros sobre el plano de la cuenca, procurando
crientar uno de los ejes en el sentido de la corriente principal; si el area de la
cuenca es menor de 2500 km*® se requiere por lo menos una maila de 4 cuadros
por lado; si la cuenca es mayor, el numero de cuadros debera aumentarse, es
obvio que a mayor numero de estos, la precisién serd mayor. El método en medir
la longitud de cada linea de la malla comprendida dentro de ia cuenca, y contar
las intersecciones y tangencias de cada linea con las curvas de nivel (aunque se
repitan en una misma curva). Las pendientes de la cuenca en cada direccion de la
malia son:

_ NxD
Lx

_NyD

Sx
Ly

, Sy

Donde:

D = Desnivel constante entre curvas de nivel.

Nx y Ny = Numero de intersecciones y tangencias de las lineas de la maila con
direcciones X e Y respectivamente, comprendidas dentro de la cuenca.

Lx y Ly = Longitudes totales de las lineas con direcciones X e Y respectivamente,
comprendidas dentro de la cuenca.

Asi la pendiente media de la cuenca es:

_ NDSEC®
)

Sc

DONDE:

L=Lx+Ly
N = Nx + Ny
&= Angulo Promedio entre las lineas de la malla .



LAS CURVAS DE NIVEL. Puesto que seria muy laborioso determinar § de
cada interseccion, Horton sugiere usar un valor medio de 1.57 como sec #
medio aunque en |a practica es suficiente obtener Sc como el promedio Sxy Sy.

3) CRITERIO DE NASH.

Se requiere también trazar una malla de cuadrados de modo que se
obtengan aproximadamente 100 intersecciones (entre las lineas que forman la
malla). En cada interseccion se mide ia distancia minima entre las dos curvas que
la rodean y la pendiente en ese punto se considera como la relacion entre el
desnivel de las curvas de nivel y la minima distancia medida. El promedio de
todas las pendientes de los puntos se considera como la pendiente media de la
cuenca. Cuando una interseccion entre dos curvas de nivel de misma cota, la
pendiente se considera nula y no se toma en cuenta para el promedio.

ELEVACION DE LA CUENCA:

La elevacion-media de la cuenca se obtiene simplemente promediando
las elevaciones de todas las intersecciones utilizadas en el meéetodo anterior
inmediato.

RED DE DRENAJE:

Es importante observar el arreglo de los cauces de los rios dentro de
una cuenca, ya que da indicios de la eficiencia del sistema de drenagje, de las
condiciones del sueio y de la topografia. Las caracteristicas de la red de drenaje
se describen con el orden de las corrientes, longitud de tributarios, densidad de
corriente y densidad de drenaje.

ORDEN DE LAS CORRIENTES:

Es una clasificacion que proporciona el grado de bifurcacién dentro de
la cuenca. Se acostumbra denominar corrientes de orden 1 a las que no tienen
ningun tributario de orden 2 a las que solo tienen tributarios de orden 1; de orden
3 a las que tienen 2 o mas tributarios de orden 2, etc. Asi, el orden de la corriente
principal indica la extension de la red de corrientes. Solo se consideran las
corrientes perennes e intermitentes; las efimeras o torrenciales no.



LONGITUD DE TRIBUTARICS:

Indica la pendiente de la cuenca y el grado de drenaje las areas
" escarpadas y bien drenadas tienen numerosos tributarios pequenos, mientras que
en regiones planas donde los suelos son permeables y profundos, los tributarios
son largos, generalmente perennes. La longitud de los tributarios aumenta con su
orden.

DENSIDAD DE CORRIENTE:

Es la relacién entre el numero de corrientes y el area drenada Ds=Ns/A,
donde A es el area de ta cuenca en km® y Ns es el numero de corrientes de la
cuenca, por lo que Ds es el numero de corrientes por km* . Para determinar el
numero de corrientes solo se consideran las corrientes perennes e intermitentes.
La corriente principal se cuenta como una desde su nacimiento hasta su salida;
después hay N(1) tributarios del orden inmediato inferior, cada uno extendiéndose
desde su nacimiento hasta su union con la corriente principal; N(2) tributarios del
siguiente orden extendiéndose desde su nacimiento hasta su unidén con el orden
inmediato superior, etc. Esta .densidad de corriente no proporciona una medida
real de la eficiencia de drenaje pues puede suceder o de la figura 3. en (A) la
eficiencia de drenaje es mayor que en (B) y sin embargo las 2 cuencas tiene la
misma area y el mismo numero de carrientes.

(A) o ( B)

FIG. 3 EFICIENCIA DE DRENAJE



DENSIDAD DE DRENAJE:

Proporciona una informacion mas real que la anterior ya que se expresa
como la longitud de ias corrientes por unidad de area, es decir:

Dd = Donde A = Area de la cuenca en km*

|

L = Longitud total de las co-
rrientes perennes e inter-
mitentes en km.

Conviene hacer notar que si la cuenca esta bien drenada la longitud del
flujo sobre tierra es corta, por lo que el escurrimiento superficial se concentra
rapidamente y los gastos son altos y el gasto minimo es bajo.

PENDIENTE DEL CAUCE:

Una forma de valuar la pendiente del cauce es |a siguiente:

S="— Donde H = Desnivel entre los extremos

del cauce

L = Longitud horizontal del mis-
mo.

Este procedimiento es aceptable cuando el tramo es corto otra forma
mejor es compensar el perfil con una recta que parta del extremo inferior del
cauce y que contengan la misma area abajo y arriba respecto al perfil del cauce.

Otro procedimiento que tiende a ajustarse a la pendiente real consiste
en considerar que el rio esta formado por una serie de canales de pendiente
uniforme, cuyo tiempo total de recorrido es igual al del rio fue propuesto por
Taylor y Schwartz. Si se divide al rio en estudio en m tramos iguales de longitud
Ax, se tiene que el tiempo de recorrido ff por tramo i es:

Ax

fi=—'
Vi



Donde Vi = velocidad media del tramo que de acuerdo con Chezy es:
Vi = CivJRiSi = KJSi

obsérvese que se supone Ci/Ri = constante = K

Ax

S s —
KSi

ademas, el tiempo total de reborrido Tes:

Donde:

L = Longitud total del tram0 del ric.

S = Pendiente media que se busca

—=i o :imﬂﬁx—ycomoL=mAx
KIS SrJsi KSJsi

mAx & Ax W
=5 = =AY —
S ansT Z{ Si

y S=(——)
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PRECIPITACION.

En este capitulo veremos unicamente las técnicas de medicién de la
precipitacion y el manejo y procesamiento de datos pluviograficos la parte
correspondiente a tipos de precipitacion, se puede consultar en las referencias
dadas al final del capitulo.

PLUVIOMETRO.- Ei pluviémetro es un aparato que consta de un recipiente
que va almacenando el agua precipitada de modo que con medir el tirante de
agua acumulada después de cierto tiempo, se conoce la {amina de precipitacién
asociada a una clerta duracion para mas detalles consuitar en las referencias.

PLUVIOGRAFO.- El pluviégrafo registra ia altura de precipitacion para
cualquier lapso, ya que cuenta con un registrador grafico que marca altura de
lluvia sobre un papel graduado enrollado a un cilindro giratorio con mecanismo de
reloj. Hay diferentes tipos de pluviografos, como puede consultarse en las
referencias y cualquiera de ellos arroja una curva de altura de lluvia asociada &l
tiempo en que ocurre. Dicha curva se conoce como registro pluviografico y
presenta descontinuidad por razones de limitactones en cuanto a las dimensiones
del pluvidgrafo, ya que al presentarse cierta altura de lluvia, el aparato vacia su
recipiente y comienza nuevamente en ceros.

En Ia figura 4 se muestra un registro pluviogréfipd tipico.

ALTURA DE 1
PRECIPITACION

Y
T

FIGURA 4
REGISTRO PLUVIOGRAFICO TIPICO
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En México, hasta 1970 se contaba con 2000 pluvidmetros y 300
pluvidgrafos suponiendo que estuvieran repartidos en 2300 estaciones, se

_2300EST | ror/870Km* .

contaba con - 5
2X10°Km

En U.S.A. tienen 3500 pluviémetros y. 11000 pluviometros repartidos en
13000 estaciones , por lo que, en promedio cuentan con 1EST / 600Km” .

La World Metereological Organization recomienda las siguientes
distribuciones :

1.- Para regiones planas con zonas templadas mediterraneas y tropicales,
de 600 a 900 km*/ESTACION.

2.- Para regiones montanosas con zonas como las de (1), de 100 a
250/km*/ESTACION.

3.- Para pequenas islas montafiosas con precipitacion irregular,
25/m*/ESTACION.

4.- Para zonas aridas y polares, 1500 a 10,000 km*/ESTACION.

INTENSIDAD DE LLUVIA.

lLa intensidad de lluvia se define como ia relacion que existe entre ia altura
: . . h .
de lluvia y el tiempo en que ocurre , es decir, ':—,«g:%‘ Graficamente, en el
registro pluviografico |a intensidad esta dad por la pendiente de la curva en el
tramo de interes.

Los métodos utilizados para determinar la precipitacién media sobre una
zona son, el aritmético, de Thiessen y de Isoyetas, (Referencias).
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DEDUCCION DE DATOS FALTANTES: muchas estaciones tienen cortas
interrupciones en sus registros debidas a ausencias del observador o a
descomposturas, por o que es necesario deducir los datos faltantes. El
procedimiento usado por el U.S. Enviromental Data Service, consiste en utilizar
los datos de 3 estaciones cercanas y alrededor de la incompleta. Si la
precipitacion media anua! en cada una de las estaciones auxialiares varia en
menos del 10% de aqueila de la estacidon a completar, simplemente se toma el
promedio de las auxiliares y se tiene el dato faltante. Ahora si la variacion es de
mas del 10%, se usa el método llamado "razén mortal” que consiste en dar peso
a las precipitaciones de las estaciones auxiliares por medio de las relaciones de
precipitaciones medias anuales. Asi, si el dato faltante es Px, este es:

Nx Nx
— pb +—Cpc)

1 Nx
Py =—(— +
=3 PP e P

3

Donde N es la precipitacién media anual.

CURVAS DE INTENSIDAD - DURACION.

1
La utilizacién de datos de precipitacidon para propésitos hidrolégicos
requiere de informacién sobre cantidades de lluvia de varias frecuencias y
duraciones especificas.

Para obtener la curva de intensidad - duracion a partir de un registro
pluviografico. durante cierta tormenta, es necesario construir la curva masa, es
decir la representacion grafica de altura de lluvia acumulada contra el tiempo.
Posteriormente se procede a maximar las intensidades para diferentes duraciones
de lluvia . Asi, si se requiere conocer la intensidad maxima para una duracion de
10 minutos , se recorre la curva masa hasta encontrar el maximo incremento de
precipitacion durante 10 minutos. Si a continuacidbn se busca la intensidad
maxima para una duracién de 30 minutos se procede en la misma forma, no
importando donde se inicie el periddo ni que abarque o no el tramo de los 10
minutos de maxima intensidad. Se continua con el mismo proceso hasta la
duracion que interese para el problema particular de que se trate.
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Las curvas de intensidad - duracion tienen la siguiente ecuacion:

donde: i =Intensidad media

d = Duracion

A, Bym= Constantes, Funciones de localidad .

. Logi=LogA-mLog (d+B)

9

Entonces, si B se elige apropiadamente, los logaritmos de i y (d+B)
graficaran en linea recta con pendiente igual a m. El valor de B se determina
graficando puntos con varios valores supuestos de B hasta que se establezca una
linea recta, después de lo cual A y m pueden encontrarse graficamente; A es el
valor de / cuando(d+8)=1.0 y es la tangente del angulo que forma la linea con el
eje (d+B).

EJERCICIO 1: Encontrar la ecuacion i = para los siguientes datos:

(d+B)"

d(miny | 5 10 15 20 30 40 50 60 80 100

i(mm/Hr)‘ 165120 113 89 62.2 55 47.5 40.5 34.5 27.9

Ensayar B de 1.9 a 2.1 hasta que los puntos determinen una recta.

Sol. B=2.0, A=7.50, m=0.66

-
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En un papei aritmético la forma tipica de las curvas intensidad-duracion es
la siguiente:

INTENSIDAD ¢

* DURACION

En cambio, en el papel doble togaritmico, l0s puntos de alinean

tedricamente a una recta ya que la ecuacién es: i1 = donde A, By m son

(d+B)"
constantes y resulta que Logi1=lLog A-m Log (d + B).

CURVAS INTENSIDAD - DURACION - FRECUENCIA.

Cuando se cuenta con un numero de afos de registros pluviograficos
razonable, se pueden obtener las curvas de Intensidad - Duracion - Frecuencia.

Por ejemplo, si se tienen 50 afios de registro pueden escogerse las
maximas intensidades registradas en ese periodo para diferentes duraciones; asi
por ejemplo:
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d i(mm/Hr) ORDENADAS DE MAYOR A MENOR
5 220 180 ——-—————-
10 180 186 ——————-

Para 5 minutos la maxima i es 220 en 50 anos, por lo que su frecuencia es
1/50 (una vez en 50 anos) para 10 minutos. Se habra presentado en 50 afos una
intensidad mayor o igual que155 por lo que su frecuencia es 2/50=1/25, etc. asi

se obtienen las curvas siguientes:

FRECUENCIA




EJERCICIO 2: Durante 40 afios los valores maximos , ordenados de mayor
a menor y expresados en mm/h, que se han abtenido para varias duraciones se
presentan en la siguiente tabla:

N B e
v

ouosen 1 2 34 5 6 7 8 9 10
5 190 173 166 151 118 70 54 48 39 30
10 150 136 120 115 89 55 36 32 28 24
20 112 103 92 82 58 35 23 21 19 18
40 66 61 53 37 28 18 13 11 10 9
60 44 40 31 23 17 12 9 8 7 6
90 30 24 21 17 12 8 7 6 5 5
120 19 16 18310 7 7 5 4 3 2

Graficar las curvas de Intensidad - Duracion - Frecuencia para periddos de
retorno de 4, 8, 20 y 40 arios.



EJERCICIO 3: Encontrar la siguiente lluvia las intensidades maximas para
duraciones de 10, 20, 30, 45, 60, 80, 100 y 120 min.

HORA
Hp. acum

E 9.0° 9.20° 9.40° 10.0' 11.0° 11.10" 11.42' 11.45’ 12.00°
[ 0 1.0 1.5 23 55 555 10.0 10.5 125
|

12.05' 12.12' 12.13' 12.20' 12.38’' 13.00' 13.58' 14.10’
140 160 180 200 230 245 248 256

14.40° 15.10' 15.30° 16.0" ----- >
260 300 320 33.1 33l

Graficar también tanto la curva masa como el registro pluviografico con
escala maxima vertical de 10 mm.

INTENSIDAD MEDIA DE LLUVIA EN UNA ZONA:

En general en cada zona determinada se instalan muchos mas
pluvidmetros que pluviégrafos; a partir de |a precipitacion media calculada por
alguno de los métodos existentes (Thiessen, Isoyetas, Aritmético), y de los
registros pluviograficos es posible estimar una intensidad media para esa zona ,
si la lluvia se reparte en forma homogénea.
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CASO A) Un solo pluviografo y varios pluviémetros.

Si P, P,.... Pm son las lecturas de los pluviometros ( cada 24 horas), y PR
es la lluvia recogida por el pluvidgrafo también en 24 horas, entonces la
intensidad media en la zona y en el intervalo ¢ es:

) _hpm
Imf=1!p—

PR
Donde. hpm = PRECIPITACION MEDIA

EN LA ZONA EN24 HRS,
it = INTENSIDAD PARA UNA

DURACION: SEGUN EL

REGISTRO PLUVIOGRAFICO

EJERCICIO 4: Suponiendo que el pluvidgrafo del ejercicio 3 es el unico
instalado en una cuenca cuya precipitacion media en 24 hrs. y en ese mismo dia
calculada por el método de las isoyetas es de 40 mm., calcular la intensidad
media maxima para una duracion de 30 minutos para esa cuenca.

CASO B) Varios pluvidgrafos y varios pluvidmetros.
Se hacen coincidir los tiempos en las curvas - masa de los pluviografos y

se considera como ordenada en cada instante la media de las ordenadas; a
continuacién se aplica el procedimiento del caso A.



ORDENADAS DE MAGNITUD DE LAS LLUVIAS.

A continuacion se enlistan los valores de lamina de lluvia mas grandes
registrados en el mundo, para diferentes duraciones.

DURACION hp (mm) 1 (mm/hr.) LUGAR FECHA
1 min. 38 2280 Barot, Guadalupe 26 Nov. 1970
8 min. 126 950 . Fussen, Baviera Alem) 25 Mayo 1920
20 min. 206 618 Alemania 7 Julio 1889
42 min. 305 430 Missouri, USA 22 Julio 1947
2 hr. 10 min. 483 224 USA 18 Julio 1342
Cilaos, Reunion 15-16 Marzo 1952
24 hr. 1870
Tcherrapoundji, | Ago. 1860-Jul. 1861
1 afo 26,461 India '

En Meéxico, la intensidad maxima registrada para una hora de duracién, es
dei orden de 150 mm/hr. y para los 10 minutos, aproximadamente 400 mm/h. en
cuanto a precipitaciones medias anuales se tienen desde 100 mm. 0 menos, para
Sonora y Baja California, hasta 5000 o poco mas para Chiapas y Tabasco. En la
ciudad de México, |a precipitacion media anual es del orden de 800 mm.




HIETOGRAMA.

Es la representacion grafica por medio de barras, de incrementos de altura
de lluvia contra los periddos de tiempo en que ocurren. Por ejemplo, si se tiene un
registro pluviogréafico como el siguiente:

Hp. acum.| 20 30 35
(mm) |

Entonces el hitograma , considerando intervalos de 10 minutos es como el
que se muestra enseguida:

hp ‘
(mm.)

>

20

10

> f(min.
10 20 30 (min.)



Si se decidiera construir un Hietograma para un lapso de 30 minutos se
obtendra una sola barra:

hp
(mm.)

&

35

30

* t(min.)

RELACION ENTRE LAS CARACTERISTICAS DE UNA TORMENTA Y SU AREA
LLOVIDA.

RELACION DE UN PUNTO Al AREA DE LLUVIA.

Se refiere al area que puede considerarse representada por una estacion
de reqgistros de lluvia; para fines practicos se considera que una estacién
represente hasta 25 km * de investigaciones realizadas en la India se llegé a
que:

y=100-CJA Donde:

A= Area Circundante a la estacion, en Km? .

C=  Coeficiente que fluctua, para la india, entre 0.171 y 0.295 con un
valor promedio de 0.205.

y=  Relacién de la lluvia sobre el area respecto a la registrada en la
estacion, en porciento. :



Por ejemplo, si analizamos un area de 25 km* , con C =0.205,
y =100-0 2054205 =89.75%, entonces si en la estacion se registraron 10 mm.
puede considerarse que los 25 km? llovié un promedio de 8.97 mm.

De estudios desarrollados en Europay E.U. A, Court propone una
formula general de tipo exponencial |, la cual, si se consideran isoyetas circulares

con centro en la estacidn, se convierte en:

hpA = %[1 - e‘("“z”’)]

Donde:
A= Area circundante a la estacion, en km* .
a= Parametro funcion de la Distancia L, en Km. entre el centro de |a lluvia de

magnitud h, en mm y la isoyeta de valor h/2 el valor de a=1.3387/L.
hpA = Altura media de lluvia sobre el area A, en mm.
Estudios mas completos del U.S. Weather Bureau tomando en cuenta la

duracién de la tormenta, llegaron a |los resuitados mostrados en la figura de la
pagina 60 del libro "Hidrotogia 1a. parte”, de R. Springall G.
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ESCURRIMIENTO

FUENTES.-

El agua que fluye por las corrientes de una cuenca hasta su
salida se llama escurrimiento. El escurrimiento superficial
es el que proviene de la precipitacidén infil:trada y que --
fluye sobre la superficie del suelo; la parte de la preci-
pitacidn gque contribuye a este escurrimiento superficial -
se conoce como precipitacidén en exceso. El subsuperficial -
se debe a la lluvia infiltrada gque escurre a peguefia pro--
fundidad; puede ser rapido o retardado, dependiendo del tipo
de suelo. El escurrimiento subterrdaneo es el gque proviene -
del agua subterranea, la cual es recargada por la precipi--
tacién infiltrada por el suelo cuando éste se satura.
o .

El esc&rrimiento directo es el superficial y el subsuperfi-
cial rapido y el escurrimiento base es el subsuperficial --

lento y subterréneo.

PROCESO DEL ESCURRIMIENTO

Cuando llueve hay un periodo inicial en que el agua es inter-
ceptada por la vegetacidn y todo lo que impida la infiltra---
cidn; después se infiltra o llena las diferentes depresiones-
de la superficie y se conoce como infiltracidén (F) v almace-
naje por depresidn (Vd) respectivamente. Después gue se lle--
nan las depresiones, si la intensidad de lluvia excede a la -
capacidad de infiltraciép { F ), la diferencia es llamada --
lluvia en exceso (hpe); esta lluvia en exceso primero se acu-
mula sobre el terreno como detencidén superficial hasta que =
adquiere la carga suficiente para fluir (flujo sobre tierra)

hacia los cauces.

Ala cantidad de agqua que puede retener un suelo contra la --
accidén de la gravedad se le llama capacidad de campo. La di--

ferencia entre ésta y la humedad gque contenga en un cierto --
instante se conoce como deficiencia de humedad del suelo.



HIDROGRAMA. -

Es la representacidn grdafica de los gastos de una corriente -

B

respecto al tiempo. (Ver fig). . Q
El punto A indica el inicio del -
escurrimiento directo,alcanzando -

su maximo en el punto B.

El punto C es un puntc de infle-

Xidén e indica aproximadamente el -

cese del flujo sobre tierra. En el

punto D cesa el escurrimiento --

directo. E1 tramoc CD se conoce como curva de vaciado del -

escurrimiento directo.

+

El tiempo que transcurre entre A y B es el tiempo pico,
que transcurre entre A y D se le llama tiempo base. El
transcurre del centro de masa de la lluvia al pico B del hi--

drograma se le llama tiempo de retraso; tiempo de concentra-
cién es el que transcurre desde .el final de la lluvia neta -

hasta el final del escurrimiento directo.

Para tormentas aisladas hay 4 tipos de hidrogramas, conside-

y al
que

rando la intensidad (L) de lluvia, capacidad de infiltracién({)=

F, infiltracion total F, y la deficiencia de humedad del --

t
suelo D.H.S.

I.-L <f (no hay escurrimiento directo), F <D.H.S {(no recarga)

2.-L<f, F>»>D.H.§ (hay recarga) 4
3.-t>f, F& D.H.S. Q
4.-¢S> £, F>D.H.S

Andlisis de un hidrograma aislado.-

l

(3)

)

N

@
0

—

Consiste en separar el escurrimiento directo del flujo base. -
Puesto que no hay modo de distinguir entre escurrimiento di--

recto y base para cualquier instante, el método de separacidn

es arbitrario.

L]

R



. El procedimiento mds usado consiste en prolongar la linea del
flujo base (antes de la avenidal}l hasta un punto que quede --

abajo del pico (AM en la fig); de este punto M se traza --
: i P
una recta a un punto N dias - - N
después del pico. Como regla - GQ A
burla para determinar N en - '

dias se puede utilizar la ecuacidn:

N = 0.8 a0-2

donde A estd en Km2 y repre--
senta el area drenada. --

Sin embargo, N puede obtener-
se mejor analizando varios -~

hidrogramas teniendoc en cuenta

que el tiempo base no debe ser
muy largo y que el aumento del gasto base no debe ser muy --

grande.

Pues bien, ese procedimiento se basa en el razonamiento de -
que, conforme el rio crece, cede agua hacia las margenes --
{influente), y el flujo base disminuye hasta que empieza a -
bajar el tirante y regresa el agua de las mdrgenes hacia el-

rio.

Otro procedimiento es trazar una recta de A a D; en general,
la diferencia en volumen del flujo base para estos 2 proce--

dimientos es minima por lo que cualquiera de los 2 es bueno-

siempre que se usen consistentemente.

Un tercer procedimiento consiste en prolongar hacia atrds la
recesion DE hasta un punto F abajo del punto C de --
inflexidén; a acontinuacidén se une este punto F arbitra---
riamente con el A. Este procedimiento debe usarse donde el-
agua subterrdnea es abundante y llega al rio rdpidamente, --

como en terrenos calcireos.



Aforo de Corrientes.- . -

Consiste en determinar el gasto que pasa por una seccidn de
una corriente. Los métodos son 3:

a) Seccidn de control

b} Relacidn seccidn - Velocidad
c) Relacidn seccidn - pendiente.

aj Seccidn de control.

En aforos, la seccidén de control es aquélla donde se presen-
ta el tirante critico; ocurre cuando se levanta el fondo del
cauce, en un estrechamiento del mismo, o una combinacidn --
de ambos y puede ser natural o artificial. Ejemplo de este -
dltimo tipo es un vertedor que puede ser de pared delgada -
¢ gruesa. La ventaja de utilizar este tipo de estructaras -
es que dan resultados mas exactos y sOlo se requiere conocer
la carga sobre la cresta. Si los gastos son menores de ----

0.5 m3/s se usan secciones transversales en forma de V con -
angulo de 60° & 90°; para gJastos mayores se emplean rectan--

gulares. El gasto es:

~
0= cL u/?
donde C = coef. de gasto )
H = carga sobre la cresta vertedora, en m
L = longitud de la cresta vertedora, en
Q = gasto, en m3/s.

La desventaja consiste en que la estructura actuda como unha -
trampa del material de arrastre, originando cambios de C -

y problemas de mantenimiento.



E. \Relacidén seccidn - velocidad.

Es el criterio mds usual .en rios y se basa en el principio de
continuidad Q= vA. Asi, una vez determinada la seccidn -
transversal del cauce, al conocer el tirante se puede 'calcu-
lar el area hidrdulica, por lo que el problema se reduce a -
medir las velocidades medias del agua en diferente puntos.
Dichas mediciones se hacen en puntos gque se encuentran al 20
y 80% del tirante, apartir de la superficie libre del agua y
promediarlas para tener la velocidad media. Cuando el tirén-

te es pequefio se acepta como media la obtenida al. 60% del --
tirante a partir de la superficie libre. También en general,

se pueden promediar las 3 velocidades, o sea, al 20,60 y B0%
del tirante. Si:' la seccidén cambia constantemente por soca--

vacidn es necesaric medir las profundidades cuando, se miden-
las velocidades a fin de obtener el area hidriulica.

C) Relacidn seccidn - pendiente.

Por este metodo se calcula el gasto de una comiente a partir

de la férmula de Manning. Se requiere conocer las caracteris_
ticas topogrdficas del tramo que se estudia asi como el NAME;
{nivel de aguas maximas extraordinarias): el tramo debe ser -~

lo mas uniforme posible.
v =tg2/3 . gl/2 g =Ag3, 12
m M

En esta formula se supone que el régimen es thniforme, lo cual
no ocurre durante una avenida; ademds es necesario conocer --
con precision el coeficiente de rugosidad, ya que un error en

la evaluacidn de éste, repercute en el valor del gasto.

Sin embargo, este criterio es ideal para completar registros
de una estacién hidrométrica, ya que en este caso se conoce-

con precisidn la rugosidad.



Curvas elevacicnes - gastos.

Conociendo gastos para diferentes elevaciones de la superfi-
" cie del agua, se puede dibujar una curva de elevaciones con-
tra gastos, la cual es continua y parabdlica si la seccidén -
de control es constante y no se presentan alteraciones por -
erosidén o depdsito y si el régimen es permanente durante las
mediciones; si no lo es, deberdn hacerse correcciones ———
dependiendo de la causa por la gue no es establecido. Los -
ajustes principales son por variaciones en la seccidn de -~ .

control, por el paso de una avenida, o por efectos de ---

remanso.

Extrapolacidén d= curvas elevaciones - gastos .

Es importante,ya que cuando’'se tienen gastos altos, hay --

muchas dificultades para aforar.

Método de Stevens.

Se basa en la ecuacidén de Chézy:

Q= Acrl/2, sl/z

Para rios grandes y tirantes grandes, se considera que R -

tiende al tirante medio D vy gque = constante

. 0= KaDLl/2 (a)

El término aDl/2 ¢s funcién del tirante por lo gque puede -
calcularse conociendo éste. Si se grafica Q vs apl/2,si la -

ec (A) es verdadera, se obtendrd una linea recta por lo que

puede extrapolarse lo que se desee,

Método Logaritmico.-
Si la seccidn de control es aproximada simétrica respecto a un
‘eje central, este método es mejor que al anterior. Se acepta -

que la relacidn elevacidén - gasto estd dada por la ecuacidn.

n
Q= c(E-a) (B)



donde Q= gasto en m3/s
E= elevacidn de la superficie del agua, en m
a= Elevaciodn coreépondiente a un gasto nulo

c'y n= constante para cada estacidn.

Tomando logaritmos, log Q= log c+n log (E-a).

+5e tantea con valores de a, los cuales pueden conocerse --
en forma aproximada, hasta que la grafica (Q) vs (E-a) --
resulte ser una linea recta; entonces, es cuestidn de obte--

ner c y n para la obtencién de la ecuacidn (B).



Relacidén 1lluvia - escurrimiento

Componentes del hidrogramé:

1} Escurrimiento base o contribucién de los acuiferos al flujo de un rio. Se

compone del flujo subterrdnec y del subsuperficial lento.

2) Escurrimiento airecto.- Su principal fuente es la precipitacidn en exceso;

como fuentes secundarias estan la pricipitacién sobre el canal y el eschrrimieg

o~

to subsuperficial répide (interflujo). h 4
P
(mm)

Rio influente: existe cuando el flujo

base es negativo, es decir cuando el -

rio cede agua a los acuiferos circun-- Q'A

L

—

dantes; por ejemplo los canales de rie , %
&)

go o los rios que pasan por regiones -

desérticas.

Rio efluente: se presenta cuando re-

cibe agua de los acuiferos, o sea, -

actia como dren de los mismos.

Rio efimero: es aquél que siempre actia como influente Yy se seca en cuanto ce

sa una tormenta dada.. Su hidrograma tipico es de siguiente forma:

Y
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Rio intermitente: Es aquel que actia tanto como influente como efluente, de -

acuerdo con la estacidn, tendiendo alsecarse en la estacién seca.

R{o pereane.- Es aguel en que generalmente, el flujo es bajo en estaciones -

secas y funciona principalmente como efluente.

HIDROGRAMA UNITARIO

Una vez que se ha separado el esc. directo del esc. base de un hidrograma, sur
ge el problema de cdmo correlacionarlo con la lluvia que lo produjo. Por su-
puesto, tanto la cantidad como la intensidad de lluvia tienen un efecto direc-

to en el hidrograma, La técnica utilizada para hacer la correlacidén anterior

utiliza el concepto del hidrograma unitario ideado por Sherman en 1932,

Conviene hacer hincapié en que dicha correlacidén se hace entre la lluvia en

exceso y el escurrimiento directo. El método del hidrograma unitario se basa

en los siguientes principios: .



Para una intensidad uniforme de la lluvia en exceso sobre una cuenca dada,
intensidades diferentes de la misma duracidn producen escurrimiento de la
misma duracién, aunque de vollmenes diferentes. Esta es una regla empiri

ca cercana a la realidad.

Para una intensidad uniforme de la lluvia en exceso, diferentes intensida
des de la misma duracidn producen hidrogramas cuyas ordenadas son propor-
cicnales a las intenéidades de lluvia o volimenes escurridos$. Es decir,
para intensidades i ¢ ni las ordenadas para cualquier instante serdn p o
np,respectivamente. MNOtese que cada H.U. estd asociado a una duracilSn t

1n+£n$-éﬂ‘
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El principio de superposicién se aplica a hidrogramas resultantes de pe
riodos continues o aislados de lluvia en exceso de intensidad uniforme.
En la siguiente figura puede verse que el hidrograma resultante de 3 -

tormentas separadas es la suma de los 3 hidrogramas separados,



Una vez establecidos los principios v

o |
an’ yiores, veamos el concepto de - 2
: . L1 3 . &

hidrograma unitario. El H.U. se de A

fine como aquel producido por una - @3 {_lplf?ﬂ'a'
lluvia unitaria, o sea, la lluvia
que produce un escurrimiento direg

to de 1 cm sobre toda la cuenca.

"

Si para una cuenca dada se conoce el hidrograma unitario para una duracién %,
del principio 2, puede conocerse el escurrimiento producido por cualquier otra

lluvia de la misma duracidn.

-

Conversibn de un H.U, de cierta duracibn a otro de m-ayor duracién miltiple de

la primera.- Supongamos q‘ue tenemos un H.U. para't = 2 hr, y queremos éncon-
trar uno de 4 hr. Para lograrlo, suponemos que inmediatamente después del

primer periodo de hp, de 2 horas oourre otro de 2 horas, el cual produciri un
H.U. idéntico pero desplazado a la derecha un tiempo de 2 horas. Si se suman.
graficamente los 2 H.U., el hidrograma resultante corresponderd a una duracién
en exceso de 4 horas para una intensidad igual que antes, o sea, 0.5 cm/hr. -
Entoncés, este hidrograma resultante es producto de una lluvia del doble de -

la intesidad requerida, por lo que el H.U. para 4 horas se obtiene dividiendo

entre 2 sus ordenadas. Se obgervard que i_L{ 5 5
1 ti b ~en 2 h (1'-‘"*") l
el tiempo base es mayor en oras que -~ h .
4 —>
z | £ (k)

el de H.U. de 2 horas, lo cual es razo- i
nable ya que la lluvia ha cafdo con me- Qj

nor intensidad durante més tiempo.




Conversién a otro H.U. de cualquier duracién.-

Para esto es necesario utili-

y
zar la técnica de la curva S, que es simplemente el hidrograma total resultan

te de una serie de tormentas consecutivas de intensidad uniforme con una hp, =

l cm en t) horas sobre la cuenca, o sea, es el hidrograma de escurrimiento de

una lluvia continua con una intensidad de 10/t mm/hr.

tir de un cierto instante el gasto se
vuqlve constante; ese tiempo es igual
al t concentracién, ¢ sea, cuando to-
da el Area contribuye al escurrimien-
to. Cada hidrograma $ es Unico para
un H.U. de duracién dada y una cuen-

¢ca dada.

Puede verse que a par

dhee
e lem lem
X t, +
u(.,-ats S ?"'ma il
0. 1% Loporadas T2 W

5i se grafica una segunda curva S desplazada a la derecha de la prime

ra un periodo correspondiente a la duracién del H.U., la diferencia entre am-

bas curvas S nos dari dicho H.U.

Si se quiere encontrar el H.U. para un periodo de tiempo  t2 menor - ~

que el dado, hay que graficar de nuevo la curva § desplazada t2 hr; la dife-

rencia entre sus ordenadas representard el escurrimiento de una lluvia en ex

ceso de tp hr de duracién y una intesidad de 1/t; cm/hr; entonces, dicha di(g

rencia deber§ multiplicarse por t)/ty de modo que la intensidad de lluvia sea

1/t2 cm/hr que es la intensidad que debe tenerse para un H.U. de t; hr. Pue

de verse que con el criterio de la curva S5 puede convertirse a otro H.U, de -



mayor © menor duracidn, aunque ésta no sea miltiplo o submiltiplo entero del -

primer H.U.

rre

Otra observacién importante es que el gasto maximo de la curva S ocu-

para un tiempo igual al tiempo base del H.U. (ver figura anterior). asi,

si el tiempo base del H.U. es T hr, el gasto se hace cte. para una duraciédn

de T hr ysélo se necesitan T/t, H.U.g para obtener la curva S.

El gasto maximo {constante) se obtiene asi: Puesto que se estd abas-

teciendo 1 c¢m de lluvia en la cuenca cada t; hr,

I.-

II.-

Qmix = lcm . Ac . 2.78 Ac
7
t t

donde Ac es el 4rea de la cuenca en km2

t, es la duracidn en horas
- 3
Q@ max estd en m /s.
; Lcl)
AR
S{ buscamos un H.U. para t2, conociendo el H.U. para t:, procederemos como
sigue:

I'e

Se obtiene la curva §, que corresponderi por supuesto a la duracién -

¢
en exceso del H.U. conocido (t; horas).

S5e desplaza la curva S t horas.

~



II1I.- Se hace la diferencia entre ambas, con lo que se tiene un hidrograma

producido por una lluvia cuya intesidad vale 10 mm, con duracidn en
ty h
1

exceso = t2h .

V.- El Hidrograma anterior se multiplica por :l y el resultado represen-

t2

ta las ordenadas del H.U. buscado.

- Secuencia calculo para obtener la curva S en forma simplificada.

lo.- Se tabula el H.U. conocido en la 2a. columna

éo. En la 3a. columna se desplaza el H.U. su duracién y se copian de él
sus ordenadas hasta el tiempo que corresponde al doble de su dura-

cidn.,

30, La siguiente y Gltima columna, que es la curva S, corresponde a la

suma de las 2 anteriores.

40.- Se trasladan los {ltimos n valores de esta colunma a la colunma an

terior correlativamente(m = .t'/A_t\

50.- Se repiten 3o. y 4o.



Aunque el método se ha descrito graficamente, en la practica su éplica

cibén se hace por medio de tablas.

1

Ejemplo: Dado el H.U. de 4 hr de la columna (2), derive el H.U, de 3

hr. El &rea de la duenca es de 300 kmz.

l 2 .3 oY 5 A 7 )
Tiewpe H- U. A&N’JDM‘ Curva S CUTVO.S cels Cd(‘)l%:
¢ para | cols. retrasada U-5 o
(\'\f) A¢="“~r Curva. 243 =H. .

de =3 he
o] [o) R o 5 =
{ ¢ —__ G ' < .
3 bl —_ ¢6 e A g9
S (0é ¢ it2 36 76 | tol. 3
4 93 26 122 66 .3 4y
7 79 [AA 945 . 9) =y =y
g 2] 2 (59 itz 47 2.7
] yi 58 12 V70 \29 Y, .7
w 99 [120 [ 78 |45 | 33 | 4¢
. t2 3¢ 199 193 ) 23 o
T 3 27 (70 197 178 19 25.3
hs 2> 178 201 186 T 20
15 17 $14 2073 193 o e
> e 13 123 206 197 9 (2
[+ ) 197 206 201 5 .7
T ¢ [ 200 | 207 | 203 | 4 5.3
9 J 203 206 20¢ 0 =
20 l.S' 206 2.07'5-' 206 !.5_ 2
2.4 (o] 206 206 207 .0 I
Chz ,uemos por férmula el Q midx de la curva S
Qmix = 2.78 x 300 = 39§;§Jﬁ3£§. el cual concuerda con el de 207.5;

yv)

ésto indica que el perfiodo de 4 hr asignado al H.U, es correcto. Muchas veces
no coinciden los gastos maximos de tabla y de férmula debido a una distribucidn

no uniforme de la intensidad de lluvia y consecuentemente a la errdnea eleccidn



de la duracidn asignada al H.U. Entonces, es necesario proceder a reducir la -

lluvia en exceso a una lluvia de intensidad uniforme de cierta duracién,

Los pasos esenciales para derivar un hidrograma unitario de una tormenta

aislada son:

1.,- Analizar el hiﬂrograma total y separar el escurrimiento directo del

flujo base, \

2.- Obtener el volumen total de esc. directo y dividirlo entre el area

de la cuenca para obtener hpe en lamina (cm).

3.- Dividir las ordenadas del esc. directo entre la l&mina anterior pa

ra obtener el H.U. el cual puede graficarse contra el tiempo.

4.- Finalmente, encontrar la duracidén en exceso de la lluvia que produ-
Jjo el hidrograma inicial, para lo cual es necesario conocer la cur~
va de infiltracién o el indice P de infiltracidn media.
Ejemplo: Utilizando el hidrograma dado a continuacién, obtenga un
H.U. para el 4rea de 7.8 km2, y obtener el hidrograma de esceff.directo para -
la secuencia de tormentas dada adelante. La hpe fue de 3.65 cm y la duracidn

en exceso, de 1 hora.



v Tw‘mfo

QT:W. Qbosa

(hr) t*‘/s) (w7s)
:3 3.42 3.2
2 3.45 | 3.45
3 (.S | 3.Ho
Y le-%0 | 3.34
lfa? lgag e
5 1 9.2 3,3
¢ 12.2 |2.2
T $.% |3.2
4 5.7 | 3.2,
2 .5 | 3.
o 3,3 |3.0
lo.s | 3.0 |3.0
i 2.6 |2.6
2 2.2 (2.3

Lo fri\“Qﬁ tormevita os do -
| hr = |.73¢m‘j dore. { hora

L.a. S,Qzum:lm es cLQ \r\?Q:U.?ZcM
'3 d«ora \ hora, '

Lo tarceve esdehpe=3.050m
P doya ©.7 hr.

Resp. Quouy 2337,

2



Para obtener un H.U. conviene contar con muchos registros de lluvias para
conocer lo mejor posible su cantidad y distribucibén scbre la cuenca. La sel.

cidn preliminar de tormentas debe restringirse a

l.- To;mentas aisladas, o sea, una sola barra

2.- Tormentas con distribucidén uniforme a lo largo del periodo de 1llu-
.via en exceso |

3.- Tormentas con distribuciéA en el espacio uniforme sobre toda la -

cuenca.

Estas restricciones implican que haya ciertos limites (superior e infe—-
rior) en cuant¢ al tamafio de la cuenca. El limite superior aproximado se;ia
de 2,600 km? (1000 mi2) segin Viesman, y 5,000 km?® segin Linslay, K y P. El
l1imite infer;or. como regla burda, puede ser de 4 kn2 (1,000 acres) segun -

Viessman.

Un hidrograma unitﬁrio derivado de una sola tormenta puede ser errénec -
por lo que conviene obtener varios H.U., de la misma duracién y deducir de ellos
un H.U. medio. Este no seria un promedio aritmético de las coordenadas, ya que
si los pieos no ocurren al mismo tiempo, el pico medio serfa menor que los picos
individuales. El procedimiento correcto consiste en calcular el promedio de los
gastos mAximos y de los tiempos pico. As{ el H.U. medio se grafica de modo que
se adapte a la forma de los H.U., individuales pasando por el pico medio calcula-

~

do, y que tenga un volumen de 1 cm {ver la siguiente figura).

Vid
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LOS METODOS HIDROLOGICOS PUEDEN CLASIFICARSE COMO
- EMPIRICOS, SEMIEMPIRICOS Y ESTADISTICOS.

Los métodos emgiricos ( Método de Creager, Lowry.etc ) son los que se han
desarrollado por medio de la correlacion mliltiple y se emplean para obtener
una idea preliminar sobre el gasto de disefio, o bien, cuando no se conocen
las caracteristicas de la precipitacién en la zona correspondiente a la cuenca
en estudio, ya que en ellos intervienen como variable tnicamente las

caracteristicas fisicas de la cuenca.

Los métodos semiemeiricos ( Método racional, Ven te Chow, | - Pai Wu )son
similares a los empiricos , pero hacen intervenir ademas de la intensidad de

lluvia en la relacion que define al gasto de disefio.

, 5W1b5 /

Métodos estadisticos.

ran utili iti len registro de
Son de gran utilidad en sitios en los que se cuenta con un buen registro de los

gastog.gcurridos. Se basan en suponer que los gastos maximos anuales
aforados en una cuenca, son una muestra aleatoria de una Pobiacion de

e E———

. gastos maximos. .
e ————
Hay ocasiones en que cerca dei sitio donde se requiere construir un puente
existe o existid, sobre la misma corriente, alguna estacion de aforos con
suficientes afos de registro para aplicar alguno de los métodos estadisticos
gue se veran a continuacién. Con ellos es posible determinar, dentro de un
cierto margen de aproximacion denominado intervalo de confianza, el gasto de
disefio de la obra hidraulica de que se trate, en funcién de su vida util y del

periodo de retorno considerado.

Puesto que el disefo de una obra de drenaje esta relacionada con eventos

futuros cuyo tiempo de ocurrencia o magnitud no se pueden prever, debemos



recurrir a los mencionados conceptos de probabilidad como lo es ei periodo
promedio.dentro del cual un gasto especificado puede ser igualado o excedido.
La seleccion del nivel de probabilidad aprdpiado para el diseflo o , en otras
palabras , el riesgo que se puede aceptar de que la obra sea excedida en su

capacidad hidraulica, se hace generalmente sobre la base de un criterio

econémico, el dise eri 0 afios involucra un
(ie59Q calcilada, mayor I ep el i el analisis

hidrolégico es correcto, la capacidad de la obra debera ser excedida en

algunas ocasiones.



METODOS HIDROLOGICOS

METODO DE CREAGER

Para la obtencién de su férmula, i i itari servado

QUENCAS ] B0 GG CON L e in Rl CUENCS, Después trazd una curva que fuera
2 de todos los puntos graficados y abtuvo |la ecuacion correspondiente, la cual se indica a

continuacion:

0894 | .

g=0503C
(0.386 4)°""

siendo

q = gasto unitario en m® /s/km?

A = é4rea de la cuenca en km?

C = parametro que depende de la regién considerada
Cuandp se consideran las cuencas de todo el mundo el pardmetro C vale 100.

La secretaria de Agricultura y Recursos Hidraulicos realizé un estudio para determinar el valor del
coeficiente C de la ecuacién, considerando por separado 37 regiones hidrolégicas en que se dividié
a la republica Mexicana, los resultados estan publicados en forma de gréficas, una por cada regién
hidrolégica con su envolvente y su valor de C correspondientes y otra que engloba la informacion

obtenida en toda la Republica.

Como las envolventes de Creager se trazan por regiones hidroldgicas y cada regidén comprende un
gran nimero de estaciones hidrométricas, se tiene una probabilidad alta de que en algunas de éstas
se presenten avenidas excepcionales correspondientes a periodos de retorno muy grandes, adn
cuando individualmente muchas de estas estaciones posean un periodo de registro corto. Esto
otigina que en casi todas las regiones hidrolégicas las envolventes de Creager den valores muy altos

de los gastos para el proyecto de puentes.

. %)-057«

of)



METODO DE “~OWRY

Este método se basa en el mismo procedimiento que el de Creager, diferencidndose de éste en la
ecuacién que define a la envolvente de los gastos maximos, la cual es mas sencilla:

g= C
{A+259)°°
En esta ecuacidn las literales tiene el mismo significado que en el método de Creager.

Con respecto a este método son validas las observaciones anotadas al comentar el de Creager.

SEMIEMPIRICOS

METODO RACIONAL.

S —

Las hip6tesis mas importantes en que se base el métado racional son las siguientes:
- La duracién de la precipitacién coincide con el tiempo de piso del escurrimiento.

- Toda la cuenca contribuye a la magnitud del gasto maximo.

- La intensidad de lluvia es uniforme sobre toda la cuenca.

Estas suposi~'tnes bdsicas indican las limitaciones del método, sobre todo el area de la cuenca es
grande. £r el sistema métrico, en la expresién utilizada en la siguiente:

- Q =0.278 ClA
———eeE—
Jonde: -
Q = gasto maximo en m’ /s.
C = coeficiente de escurrimiento, adimencional ‘
| = intensidad de lluvia para una duracién igual al tiempo de cancentracién, en mm/hr.
A ' = area de la cuenca en km?

0.278 = factor de homogeneidad de unidades

El coeficiente C representa la relacién entre el volumen escurrido y el liovido y depende de las
caracteristicas de |la cuenca. En la tabla No. 1 se muestran los valores de C comunmente

empleados.

En caso de que la cuenca por drenar esté compuesta por diferentes tipos de suelo. el coeficiente C
se determina mediante un premedio ponderado.



Para aplicar este método, es necesario caicular previamente el tiempo de concentracién, para lo cual
se empiea alguna de las muchas férmulas empiricas que existen, como por ejemplo 1a determinada
por Kirpich que se incluye a continuaciéon:

donde : ‘ s TT— T
T. = tiempo concentracién en hrs, i

L

Longitud del cauce principal, en km,

S Pendiente media del cauce principal, en decimales. -

Tabla 1 .- Valores del coeficiente "C" de la férmuia racional

Y

Una vez calculado el tiempo de concentracién se puede determinar la intensidad del disefAo, para lo

cual se considera la duracién de |a tormenta igual al tiempo de concentracidon caiculado.
}

METODO DE VEN TE CHOW
N S S

El método de Chow estéd basado principalmente en el concepto de hidrograma unitario; la expresién
general es:

Q. =2784X2Z.
donde S— o
Q, = gastomaximoenm?® /s

2.78 = factor de homogeneidad de unidades

A = &rea de la cuenca en km?

Pe L .
X = 7 = factor de escurrimiento en Cm/h (adelante se definen Pe vy d}.
Z = factor de reduccién del pico, adimensional.



CRUCE

CAMINO

TRAMO

Km

ORIGEN

ESTACION PLUVIOGRAFICA

METODO DE VEN TE CHOW

Constantes de calculo Nomenclatura Datos
Area de iacuenca (Km2) A

Longitud del cauce principal {m) i L

Pendiente media del cauce (%) S

Nimero de escurrimiento de Chow (adimensional) N

Precipitacion media anual en la estacion base (cm) Pb

Precipitacién media anual en la cuenca (cm)

Factor climatico Y =2.78 P/Pb Y

Tiempo de retraso (hr) tp = 0.00505 ( L/ §1/2)0.64 tp l
Tr=____ afios

diminy | dthy | v [poe |Peb{ x| aw]l z | @

d= Duracion de lluvia (hr)

I= Intensidad de lluvia (cm/hr)

Pb*=!d (cm)

Pelft=_(28"-508/N+508)° (cmq
(Ep*+2032/N-20.32

X= Peb*/d Factor de escurTimiento

7= Factor dereduccion pico
Sidap>2, Z=1

Siditp < 0.6 Z= 0.740 1 (ditp)* ™%

Q=AXY Z(m3/s)

Si d/tp ¥0.6: Z= 0.6315(d/tp)°* S
[ - =

-



SELECCION DEL NUMERO DE ESCURRIMIENTO*N” (CHOW)

Uso de la tierra Condicion de la Tipo de suelo
o cobertura superficie A B C D
I'4 €
Bosques (sembrados y Ralo, ba a transpiracion 45 66 77 83
cultivados) Nori_..1, transpiracion n . ia 6 60 73 79
Especo o alta transpiraci "2t 25 85 70 77
Camino De tierra 72 82 87 39
Superficie dura 74 84 90 92
}
Bosques naturales Muy ralo o baja transpiracion 36 75 86 91
Ralo, baja ranspiracion 46 68 78 84
Normal. transpiracion _edia 36 60 70 76
Espeso, alta transpiracion <26 52 62 69
Muy espeso, alta transpiracion 15 44 54 61
Descanso (sin cultivo) Surcos rectos 77 86 91 94
Cuitivos de surco Surcos rectos 70 80 87 90 -
Surcos en curva de nivel 67 77 83 '87
Terrazas 64 /3 79 82
Cereales Surcos rectos 64 76 B84 88
Surcos en curvas de nivel 62 74 382 85
A Terrazas 60 71 79 382
Leguminosas (sembradas Surcos rectos 62 75 83 87
con maquinaria o al voleo) Surcos en curva de nivei 60 72 81 84
o potrero de rotacion Terrazas 57 70 78 82
Pastizal Pobre 68 79 86 &9
' Norma! 49 59 79 384
B‘ueno : 39 61 74 80
Ct 1vis de nivel, rotre 47 67 81 88
Curvas de nivel, n* ral 25 59 75 33
Curvas * nivel, bue. 0 6 35 70 79
Potrero (permanente) Normal 30 58 71 78

Superficie impem;eable

100 100 1) 100




Valores del coeficiente “C” de ia formula Racional

Tipo de area por drenar

Con césped

Suelo arenoso

- Suelo arenoso

Suelo arenoso
Suelo grueso
Suelo grueso
Suelo grueso

Zonas Comerciales
Areas céntricas

Areas vecinales

Zonas residenciales
Areas familiares

Areas multifamiliares separadas
Areas multifamiliares juntas

Areas suburbanas

. Areas de departamentos habitacionales

Zonas tndustriales
Claros

" Zonas densamente construidas

Parques y cementerios
Area§ de recreo

Patios de FF CC
Areas provisionales

Calles
Asfaltadas

De concreto
Enladrillado
Calzadas y banquetas
Azoteas y techados

Zonas rurales
Campos cultivados

Zonas forestadas

Pendiente en
porcentaje

[ 2]
o
L |

S
~

Coeficiente de
escurrimiento, C

0.05-0.10
0.10-0.15
0.15-0.20
0.13-0.17

0.18-022

0.25-0.35

0.70-0.95
0.50-0.70

0.30 - 0.50
0.40 - 0.60
0.60 - 0.75

0.25 - 0.40
0.50 - 0.70

0.50-0.80
0.60-090
0.10-0.25
0.20-0.35
0.20-040

. 0.10-030

0.70 - 0.95
0.80-0.95

0.70- 0.85

0.75-0.85
0.75-0.95

0.20-0.40
0.10-030

'y



CRUCE

CAMINO

TRAMO

Km

ORIGEN

ESTACION PLUVIOGRAFICA

METODO RACIONAL

Constantes de calculo Nomenclatura Datos
Area de la cuenca (km®) A
Longitud del cauce principal (m) K‘ . L
Pendiente del cauce (decimales) S
Coeficiente de escurrimiento (adimensional) C
Tiempo de concenwracion  (hrs) tc
e = 0.00662 __L°7
S 0.385
para
Tr = afios
I = mm/ hr
Q =0278 CIA = = m®/s
para
S Tr = afios
[ = mm/ hr
Q =0278 CIA = = m3/s




\
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Valores del coeficiente “C” de la formula Racional.

B Tipo de area por drenar

Con césped
Suelo arenoso

Suelo arenoso
Suelo arenoso
Suelo grueso
Suelo grueso
Suelo grueso

Zonas Comerciales
Areas céntricas

Areas vecinales

Zonas residenciales
Areas familiares

Areas multifamiliares separadas

Areas multifamiliares juntas

Areas suburbanas

Areas de departamentos habitacionales

Zonas industriales
Claros

Zonas densamente construidas
Parques y cementerios

Areas de recreo

Patios de FF CC

Areas provisionales

Calles )
Asfaltadas

De concreto
Enladrillado
Calzadas y banquetas
Azoteas y techados

Zonas rurales
Campos cultivados

Zonas forestadas

Pendiente en
porcentaje

2 a7

2 al

Coeficiente de
escurrimiento, C

0.05-0.10
0.10-0.15
0.15-0.20

0.13-0.17
0.18-0.22

0.25-0.35

0.70-0.95
0.50-0.70

0.30-0.50
0.40 - 0.60
0.60-0.75

0.25-0.40
0.50-0.70

0.50-0.80
0.60 - 0.90
0.10-0.25
0.20-0.35

0.20-0.40
0.10-0.30

0.70-0.95
0.80-0.95

0.70-0.85

0.75-0.85
0.75-0.95

0.20-040
0.10-0.30

>



— CRUCE . ARRCYO " HEDIONDA™ (Para un 11 = 50 ahos )
CAMINO : MORELTA-TAZARD CARDENAS™
TRAMO : URUAPAN - NUEVA TTALTA

KM : 738 + B08
4 METODO DE VEN TE CHOW h
I\ , _/
'd CO
AREA DE LA CUENCA (Km2) A 16 ;
LONGITUD DEL CAUCE PRINCIPAL (m) L 10350
PENDIENTE MEDIA DEL CAUCE (%) S 5.56
NUMERC DE ESCURRIMIENTO DE CHOW ( adimen) N 70
TIEMPO DE RETRASO tp 1.0825034 y
d(min) d(hr) I Pb* Pel X dAp ya i Q
4 ~
70 0.77 2.0 ) 054 127 U153 0120 | 17377206
30 0.50 12 5.00 .69 733 0.452 0349 | 30.828578
50 T.00 78 7.80 192 792 0.923 U599 | 51.030
120 200 37 5.40 2.58 T44 1548 0.943 | 60.792723
280 700 Z 540 7% 057 3805 T000 | 25.169275
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ALGUNOS CONCEPTOS DE PROBABILIDAD
Y ESTADISTICA

El disefio y planeacion de obras hidraulicas estan
siempre_ relacionadas con eventos hidrolégicos
futuros, por ejemplo, la_avenida de disefio para el
vertedor de una presa es un evento que tal vez no
se ha presentado jamads, o al menos no en el periodo
de datos disponible, pero que es necesario conocer

para determinar las dimensiones de la obra.

En particular, la probabilidad y la estadistica juegan
un papel de primer orden en el analisis hidroldgico.

Probabilidad.- Si un experimento tiene n resultados
posibles y mutuamente excluyentes y si de ellos n,
resultados tienen un atributo a, entonces Ia
probabilidad de que ocurra un evento A con el atributo
aes

Se dice que dos eventos son mutuamente excluyentes
cuando no pueden ocurrir simultaneamente.

Por ejemplo, el experimento puede llamarse “tiro de un
dado” u “ocurrencia de una tormenta” y el atributo a
puede ser “el numero que sale del tiro del dado es 2" o
bien “la altura de precipitacion total es mayor o igual
que 500 mm”.



Periodo de retorno

El nimero de afios en que, en promedio, se presenta
un evento como el B, se llama periodo de retorno,
intervalo de recurrencia o simplemente frecuencia y se
“acostumbra denotarlo como@

Notese que esto no significa que dicha precipitacion se
presente exactamente una vez cada 25 anos, del
mismo modo que el dos no sale exactamente una vez
cada seis tiros del dado.

De acuerdo con la definicion, la probabilidad de que en
cualquier tiro del dado salga un dos es P (2)=1/6;
entonces se tiéne la siguiente relacidn entre
probabilidad y periodo de retorno:

FA. T,=1
es decir

T=1
P

donde T y P se refieren a un evento cualquiera A.

La misma relacion vale en el caso de la precipitacion
maxima en 24h:

T = 1
“P(Fp = 500 mm)



Esto_es, el periodo de retorno de la precipitacion
maxima en 24 h de 500 mm es el inverso de que esta
Pprecipitacion sea igualada o excedida en un afo

_Cualquiera.

Obviamente, P (hp= 500 mm ) = 1-P (hp = 500
mm) y entonces

P (hp= 500 mm ) = 1-1

T
Usualmente, cuando se tienen datos de un cierto periodo, y se desea aplicar
algun metodo estadistico para extrapolar dichos datos a periodos de retorno

mayores al de mediciones, £8 fjecesario asignar un valorde T a

cada dato registrado. conviene usar la siguiente expresion para asignar
periodos de retorno a una serie de datos:

donde m= numero de orden en una lista de mayor a menor de los datos.
n= numero de datos.

Riesgo. Si P es la probabilidad de que ocurra un evento en cualquier afno,

P=1

T
Entonces la probabilidad de que dicho evento no ocurra en un afio cualquiera es



Si se supone que la no ocurrencia de un evento en un afo cualquiera es
independiente de a no ocurrencia del mismo en los afios anteriores y posteriores,
entonces la probabilidad de que el evento no ocurra en n afios sucesivos es

PPP ..P =P =(1-1)

n factores T

Y por lo tanto la probabilidad de que el evento ocurra al menos una vez en n
afos sucesivos es :

R es llamada riesgo en la teoria probabilistica. Con

este parametro es posible sopesar cuales son las
implicaciones de seleccionar un periodo de retorno

dado para una obra que tiene una vida util de n afos.

Ejemplo .- Determinar el riesgo de falla de una obra que tiene una vida util de 10
afnos si se disefa para un periodo de retorno de 10 afios.

Solucion.- En este caso, T = 10 afios y n=10 anos. Sustituyendo.

R=1-(1-1)10 = 0.651
10
El riesgo es entonces del 65.1%, es decir, se tiene una probabilidad del 65.1% de
que la obra falle durante su vida Util.

Funciones de probabilidad

Cuando un evento A, en presencia de un conjunto de condiciones S, a veces

ocurre y a veces no, se llama alﬁam_ﬂ,con respecto al conjunto S. Ley de

probabilidades, que dira, en general, con qué frecuencia se presenta el evento
dadas las condiciones S.

'



Para que un evento sea seguro, debe incluir todos los posibles casos o resultados
del experimento (espacio muestral). Asi en el caso del escurrimiento del rio, el

evento seguro es :
E:0sV<adD

Cuando el numero de valores x que puede tomar una variable aleatoria X es finito,

se dice que la variable aleatoria X es discreta. {J . 7/’0 ,( {/,J Jd o

“Funcién masa de probabilidad discreta’ si se refiere a
la poblacién “ histograma de frecuencias relativas” si
se refiere a una muestra y describe el comportamiento
de la variable aleatoria X.

* Se define como “espacio muestral” al conjunto de todos los posibles
resultados de un experimento.

Cuando el numero n de valores que puede tomar una
variable aleatoria X es infinito, como es el caso, por
ejemplo, de los volumenes de escurrimiento mensual
de un rio, se dice que dicha variable aleatoria es
;conﬂnua.

En el iimite, cuando el numero de caras tiende a infinito, la funcién tendria un
aspecto como el mostrada en Ia fig. 9.4.

Funcion de densidad de probabilidad?
fr

CONTINUA



METODO : DISTRIBUCION NORMAL

VARIABLE ESTANDARIZADA :

X-X
a-.f

7 =

= ‘;2 max i:?

99

variable estandarizada

media aritmética de los gastos
desviacion estandar

gasto maximo para un periodo de retomo

Z
X
Cq

Omax

1- CALCULO DEL GASTO MAXIMO CONSIDERANDO LA
MUESTRA TOTAL DE DATOS PARA UN P, =50 ANOS

H u un

Tg =50 afios
1
P(Qq) = 55 = 0020

P02 Q) =05-0020=048

Z = xxx en tabla de variable estandarizada Z

Qu=Zo,+ Q




AREAS BAJC LA CURVA

NORMAL TIPIFICADADE QA Z

z 0 1 2 3 4 5 é 7 8 k4
LU0 VR U D.07 1S R U0 9'; D R SR VL U R VR 1) F VA IR VR VA DA A VA S A S v AV - OOy U030
0.1 0,038 00438 0.0478 00517 00557 | 0.0596 004638 00675 0.0714 0.0754
0.2 0.1793 00832 Q0871 01910 00948 | 00987 01026 0.1064 01103 0.,114]
0.3 01179 01217 0,1255 0,12%93 0,1331 0.1368 0,1404 0,1443 0.1480 0.1517
0.4 0.1554 01591 01628 01664 03700 | 0,i736 0,1772 0,188 0,1844  (.1879
0.5 01915 01950 01985 02019 02054 | 02088 02123 02157 02190 0.2224
0.6 0,2258 0229 02324 02357 02389 | 02422 0,2454 02486 0.2518 02549
0.7 0.2580 02612 02642 02673 02704 | 02734 02764 02794 0,2823  0.2852
0.8 0,2881 02910 02939 0.2967 02996 | 03023 03051 0.3078 03106 03133
09 0.3159 03186 03212 03238 03264 | 03287 03315 03340 03365 0.3389
1 03413 03438 03481 03485 03508 | 03531 03554 03577 03599 03821
1.1 0.3643 0.3665 0.3486 0.3708 03729 0,3749 0,3770 0,3790 0,3810 0,3830
1.2 03849 03869 03888 (03907 03925 | 03944 (03%62 03980 03997  0.4015
1.3 0.4032 04049 04066 04082 04099 | 04115 04161 0.4147  0,4162 04177
1.4 0,4192 0,4207 0,4222 0.4234 0.4251 0,4265 0,4279 0,4292 0,4306 0.431%
1.5 0.,4332 0,4345 04357 04370 04382 | 0.43%4 04406 04418 6.4429 0.4441
1.6 0.4452  0,4463 04474 04484 (04495 | 0,4505 04515 0.4525  0.4535  0,4545
1.7 0.4554 0.4564 0.4573 0,4582 0,45%1 0.459% 0.4408 0.46146 0.4625 0,44633
1.8 0.4641 04649 04656 0.4664 04871 | 0.4478 04686 04693  0,4499 0,4706
1.9 0,4713 0:471 9 0,4726 0,4732 0.4738 0.4744 0,4750 0,4756 0.4761 0.47467
2 0,4772 04778 0,4783 (Q.4788 04793 | 04798 04803 0,4808 0.4812 0,4817
2.1 0,4821 04826 04830 04834 04838 | 0.4842 04846 04850 0.4854  0.4857
2.2 0.4861 0,4864 0.4868 0.4871 04875 0,4878 0.4881 0.4884 0.4887 0.48%0
23 04893 04896 04898 04901 04904 | 04906 04909  0.4911 0.4913  0.4%916
2.4 0,4918 0.4920 0,4922 0,4925 04927 0.4929 0.4931 0.4932 0.4934 0,4936
2.5 0.4938  0.4%40 04941 04943 04945 | 04946 04948  0.494%  (.495] 0,4952
2.6 0.4953 0.4955 0,4956 0.4957 0.4959 0,4960 0.4967 0,4962 0.4963 0.4%64
27 0.4945 0.4966 0,4947 0,4968 0.4969 0.4970 0.4971 0.4972 0.4973 0.4974
28 0.4974 0.4975 0.4974 0.4977 0.4977 0.4978 0.4979 0.4979 0.4980 0,4981
29 0.4981 0,4982 0,4982 0,4983 0.4984 0.4984 0.4985 0.4985 0,4984 0,4986
30 0,4987  0.4987 04988 0.4988 04988 | 0.498% 04989 0.4987 04990 0,49%0
31 0.4990 0.4991 0.4991 0.4991 0.4992 0,4992 0.4992 0.4992 0.4993 0.4993
32 0.4993 04993  0.4994 04994 04994 | 04994  (.4994 0.4!995 0.4995  0.4995
33 0.4995 04995 04996 04996 04996 | 04996 04996  0.4996  0.4996  0.4997
34 0.4997 0.4997 0.4997 0.4997 00,4997 0,4997 0,4997 0.4997 0.4997 0,4998
3.5 0.4998 0.4998 0.4998 0,4998 0.4998 0.4998 0.4998 0.4998 0.,4998 0.4998
3.6 0,4998 0.4998 0,4999 0.4999 0.4999 0.4999 0.4999 0,4999 0.4999 0,4999
3.7 0.4999 0.4999 0.4999 0.4999 04999 0.,4999 0,499¢ 0,4999 0.4999 0.4999
38 0,4999  0.4999  0.4999  0.4999 04999 | 0.4999  0,499%  0.4999 0.4999  0,4999
39 05000 05000 05000 05000 05000 | 0.500C 05000 0,5000 0.5000  0,5000




METODO DE GUMBEL.

En éste método para determmar el g.sto maximo, para un periodo de retorno estabfecado se usa la
expresiéon:

ngx= Qm - g Q YN - |09. Tr (1)

aoN
¥ -Qi*- NOm?
oQ = ™
N-1
aonde:

N = nomera ge afios de registro
Qi = gastos maximos anuales registrados, en m¥seg.

Q, =X Qi gasto medio, en m¥/seq.

Q.. = gasto maximo para un periodo de retorno determinado, en m¥/seq.
T, = periodo de retorno.

oN,YN= constantes funcion de N, tabla N°2.

cQ = desviacion estandar de los gastos

Para calcular el intervalo de confianza, ¢ sea, aquel dentro del cual puede variar Q,,,, dependiende
dei registro dispenible, se hace 1o siguiente:

Si & =1-1T, variaentre 0.20 y 0.80, el intervalo de confianza se calcula con ia formula:

I
¢ AQ=+,|N a om_oQ (2)
oN N
donge:
N = numero de afios de registro
\] a g om = constante funcion de 6, tabla N° 3

oN = constante funcién de N, tabla N° 2.
oQ) = desviacion estandar de los gastos

si 0 es mayor de 0.90, ¢*° aival) se calcula con

AQ=+1140Q {3
oN
, -
la zona de 6 comprendida en_.¢ 0.8 y 0 90 se considera de transicion, donde es proporcional al
calculado con las expresiones N° 2 y 3, dependiendo del valor de 9.

El gasto maximo de disefio para un cierto periodo de retorno sera rgual al gasto mé)(IIT'I‘.. .alculado
con la ecuacién N° 1, mas o menos el intervaio de confianza, ecuacion.N°2,



Tabla N° 3.

Tabla N° 2.

N | Yn G, N Yn o,

8 4843 9043 49 54481 1.28255
9 4902 9288 50 54854 1.16066
10 4952 9497 51 5489 1.1623
H 4996 9676 52 5493 1.1638
12 5035 9833 53 5497 1.1633
13 5070 9972 54 .5501 1.1667
14 5100 | 1.0095 55 5504 1.1681
15 5128 | 1.02057 56 5508 1.16596
16 5157 | 1.0316 57 5511 1.1708
17 5181 1.0411 58 5515 1.1721
18 5202 | 1.0493 59 5518 1.1734
19 5220 | 1.0566 60 55208 1.17467
20 .52355] 1.06283 62 5527 1.1770
21 5252 | 1.0696 64 5533 1.1793
22 5268 | 1.0754 66 5538 1.1814
23 5283 1.0811 68 5543 1.1834
24 5296 | 1.0864 70 55477 1.18536
25 .53086| 1.09145 | 72 5552 1.1873
26 5320 | 1.0961 74 5557 1.1890
27 | 5332 { 1.1004 76 .5561 1.1906
28 534317 1.1047 78 5565 1.1923
29 5353 1.1086 80 55688 1.19382
30 .53622| 1.11238 82 5572 11953
31 5371 1.1159 84 5576 1 1967
32 L5380 1 1.1193 86 5580 1.1980
33 5388 | 1.1226 88 5583 1.1994
34 5396 | 11255 90 55860 1.20073
35 .54034) 1.12847 | o2 5589 1.2020
36 | 5410 | 11313 94 5592 1.2032
37 | 5418 | 11339 96 5595 1.2044
38 | 5424 | 1.1363 98 5598 1.2055
39 5430 | 1.1388 100 56002 1.20649
40 54362{ 114132 | 150 56461 122534
41 5442 1.1436 200 56715 1.23598
42 5448 1.1458 250 56878 1.24292
43 5453 1.1480 300 56993 1.24786
44 5458 | 1.1499 | 400 57144 1.25450
45 546301 1.15185 500 57240 1.25880
46 5468 | 1.1538 750 57377 1.26506
47 5473 | 11557 | 1000 57450 1.26851
48 | 5477 | 11574 57722 1.28255

b oG
.01 {2.1607)
02 (1.7894)
.05 ( 1.4550)
10 (1.3028)
15 1.2548
20 1.2427
25 1.2494
.30 1.2687
35 1.2981
40 1.3366
A5 1.3845
.50 1.4427
.55 1.15130
60 1.5984
65 17034
.70 1.8355
75 2.0069
.80 2.2408
85 2.5849
.50 (3.1639)
95 (4.4721)
98 (7.0710)
9% ( 10.000)




©

METODO DE LA DISTRIBUCION DE PEARSON TIPQ ll

Q=0 +Sqk

k = factor de frecuencia en funcion de Tr y sesgo

O = Media de los gastos maximos anuales

Sq = desviacion estandar de los gastos maximos anuales
C, = coeficiente de sesgo




TABLE C-2 K Values for Peasrson Type 111 Distribution

Recurrence interval in years

Skew  1.9526 1.1111 1.2560 2 5 19 5 Her 199 <
coeff. . Peroent chance
o g5 90 36 50 5] 19 4 Z 1 n.5

Positive Skew

3 ~0.BB5 -A.560 -9.636 -0.396 0.4%0 1.180 2.273 3,152 4.951 4.970
2.9 -0.8R3 -0.831 -0.851 -0.350 ©.446 1.195 2.277 3.134 4.913 4.96S
2.8 -p.711 -0.792 -p.666 -0.334 0,460 1.Z219 2.29% 3,114 3.573 4.847
2.7 ~9.736 -90.724 -0.631 -0.376 ©.479 1.2Z4 2Z2.272 3.053 3.33%Z 4.733
2.8 -0, 762 -2.747 -9.856 -0.353 9.499 1.Z38 Z.267 3.071 32.359 4.713
2.5 -B.799 -0, 771 -0.711 -9.388 0,518 1.ZLO 2. IZBZ  3.948 3,345 4,852
2.4 -8 2818 -9.795 -6.725H -0.351 ©.537 1.28% Z.2BB 3.8%3 3.8086 4.534
2.3 -9.350 -9.313 -9.739 -9.341 ©.555 1.274 2.243 2.997 3.753 4.515
2.8 -0 .RBZ ~p.R44 -9 TH2 -0 330 9.574 1,284 2. 248 7.9 3.70hH 4.444
2.1 -9.914 -9.4889 -9.7685 -9.319 ©.532 1.2894 2.2386 2.942 3.8538 4.37Z

T -9.94% -6.395 0777 -0.307 £.809 1.302 2. 7219 2.312 3.685 4,293
1.9 —9.9384 -9.92¢0 -v.738 -0.294 ©.627 1.319 2.207 Z.8381 3.553 4,223
1.8 -1.9286 -0.945 -0.799 -0.232 .643 1.318 2,193 2.343 3.499 4.147
1.7 -1.958 -8.97¢ -9 808 -0.268 0.880 1.324 2Z.179 2.815 3.444 4.053
i.8 -1.993 -v.8954 -0.817 -9.204 ©.875 1.32 20183 2,738 3.333 3.9960
1.0 -1.131 -1.218 -9.825 -0.249 o.6859 1.333 Z.146 2.74% 3.3380 3.310
1.4 -1.1838 -1.641 -9.83% -0.225 9.705 1.337 2,128 2,768 3.Z7Y1 3.8Z8
1.3 -1.2068 -1.0B4 -6.3338 0,218 ©.719 1.339 =Z.188 =2.668 3,21} 3.745H
1.2 -1.243 -1.€66 -0.844 -9 _.185 ©.732 1.349 Z.637 2.8Z8 3.149 3.661
1.1 -1.2688 -1.167 -0.8348 -9.13% ©.745 1.341 Zz.866 Z.285 3.087 3.57°

1 -1.317 -1.128 -9.852 -9. 134 ©.758 1.340 2.943 2.542 3.022 3.
9.9 -1.353 -1.147 -%.354 -0, 143 0,769 1.333 Z.£18 2.498 2.357 3.481
0.8 -1.7388 -1.183 -0.856 -9 13% 0.750 1.338 1.§93 2.453 2.891 3.319
0.7 -1.423 -1.183 -0.857 -8.116 ©0.79% 1.333 1.367 2.487 I.3Z4 3.2:I6
w.5 -1.453 -1.200 -5 857 -9.035 w. 308 1,328 1.8935 Z2.359 IZ.75% 30130
0.5 -1.451 -1.218 -9.356 -9.033 9,883 1.323 1.919 2.311 Z.s36 3.040
B.4 -1.524 -1.231 -0.355 9. 080 G B16 1,317 1.830 Z.Z61 Z.951H  2.949
0.3 -1.585 -1.245 -£.853 -¢. 258 @.324 1,309 1.843 2,211 Z.544 2Z.35b
@2 -1.536 -1.258 -8.88w -0 033 6.830 L.30L 1.318 Z.189 Z.47%z .76
D.1 -1.818 -1.279 -9.345 -2.217 ©,338 1.282 L.785 Z.107 2400 Z.670
B -1.54h -1.282 -0.84Z2 ® w.342 1.28%2 1,751 2.054 2.3zZ6 Z.57D

Negative 3kew

-9.1 -1.673 -1.292 -0.338 w.017 &.843 1.279 1L.T18 2,069 Z.Z2HZ  2.4736
-0.2 -1.799 -1.301 -5.330 .0 o 3Ba 1,258 1,680 1.945 2,173 Z2.33v
-0.3 -1.726 -1.309 -p.324 . PR3 1,245 1.R43 1.889 Z.ipd4  Z.2390
-B.4 -1.759 -1.317 -R.818 .27 o 3RS 1,231 1.696 1.334 Z2.923 Z2.200
-9.5 -1.774 -1.323 -g.B08 v.vo a.A%8 0 1,218 1.867 17T 1.9%5 2.10w
-9.68 -1.797 -1.328 -6.800 35 1.2e9 1.528 1.7Z¢ 1.8B80 Z.81e
-7 =1.819 -1.333 -4.730 Vo037 101830 1.488  1.883 1.3¥8  1.930
-3 =1.8538 -1.356 -0.730 S8 101660 1,443 1.606 1.733 1.830
-5.9 -1.853 -1.33%3 -n.759 24 1,147 1.467  1.549 1.680 1.748

~1 -1, 377 -1.340 -9 758 2hZ 1,128 1.366 1.45Z2 1.5H33 1.6909
-1.1 -1.3%4 -1.341 -9.745 roaaid 1,167 1.324 0 1.435 1,513 1.588
-1.7 -1.91i% -1.34% -9_ 737 oo P44 1.9RB8 1,282 1.379 1.445 1.509
-1.5 -1.82h 10358 -0.71% w Ll winBé 1984 1,740 1.3%4  1.3R3 1.439
-1.4 -1.936 -1.337 -9.795 £.20°5 .33z 1.941 1,188 1.279 1.318 1-;?)
-1.5 -1.951 -1.333 -9.683% ©.z40 0 325 1,018 1,157 1.Z217 1.zR6 1.
-1.8 -1.982 -1.329 -6.8B75 .Z0H4 o317 ©.954 1.116 1.186 1.197 1.Z1lo

{Continued on next page)



464 Aprpendix C

TABRLE C-2 (continued)

Recurrence interval in years

Skew 1.0161 1.6526 11111 1.2h00 2 5 1@ 75 514] 109 206
coeff. Percent chance
Ca a9 a5 a6 80 5¢ 20 16 4 2 1 0.5

Negative Skew

-1.7 -3.444 -1.972 -1.324 -0.660 ©.268 0.308 ©.979 1.975 1.l1ls 1.14@ 1.155
-1.5 -3.490 -1.981 -1.318 -0.643 ©.282 .799 ©.945 1.G35 1.669 1.487 1.6S7
-1.9 ~3.883 -1.989 -1.310 -2.627 ©.294 0©.788 ©.9z8 2.098 1,023 1.837 1.044

-2 =-3.605 -1.886 -1.502 -0.609 ©.307 @.¥77 ©.895 @.958 ©.986 0.59e¢ €.895
~2.1 -3.626 -2.001 -1.294 -¢.592 ©.319 0.765 ©.869 0.923 ©.939 ©.946 ©.949
-2.2 -3.795 -Z.006 -1.284 -0.574 9.330 @_.752 0.844 0.388 9.800 0.905 0.507
-2.3 -3.753 -2.009 ~1.274 -0.555 ©.341 ©.739 ©.819 0.855 ©.864 0.867 ©.869

2.4 -3.860 -2.011 -1.262 -0.537 ©.321 0.725 ©.795 ©.83Z3 ©.830 ©.832 ©.833
~2.5 -3.845 -Z.el2 -1.250 -0.518 ©.360 @.711 ©.771 9.793 0.798 ©.799 0.8¢9
-2.6 -3.839 -Z.913 -1.238 -©.499 ©.368 0.696 0.747 @.764 0.768 0.7 0.789
—2.7 -3.932 -Z2.e12 -1.224 -9.479 ©.376 ©.881 @.724 ©.738 0.740 9.74¢ 0.741
-2.8 -3.873 -2.019 -1.210 -90.456 v.384 @.066 ©.7¢2 @.71Z 0.714 ©.714 0.714
-2.9 -4.013 -Z.027 -1.195 -0.440 ©.39¢ ©.651 @.581 ©.683 0.689 .9.69¢ 0.69¢

-5 -4.0501 -Z2.003 -1.189 -9.420 ©.396 ©.636 0.560 ©.666 ©.0B86 ©9.6687 0.667

After Water Resources Council. Bulletin No. 15 {Ref. 15)
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PRUEBAS DE BONDAD DE AJUSTE

Una seleccién apresurada de cualquiera de las funciones podria traducirse en una
estructura sobredisefiada y costosa o subdisefada y peligrosa. Por ello, se debe

seleccionar la funcién con cuidado.

M ETODOS

1.- Un _primer rnétodo que se puede usar para seleccionar la funcién consiste
simplemente en inspeccionar una grafica donde se hayé dibujado cada una de las
diferentes funciones junto con los puntos medidos (Ver figura). La funcién de
distribucidon de probabilidad que se seleccione serd la que 'se apegue visualmente

mejor a los datos medidos.

2.- Minimos Cuadrados. Consiste en calcular, para cada funcién de distribucién, el error

cuadratico.

3.- Existen otras pruebas de bondad de ajuste como son la X2, y Kolmogorey-Smirnov.,




"LONGITUD DE L REGISTRO, EN ANOS,
NECESARIA PARA ESTIMAR AVENIDAS CON UN
INTERVALO DE CONFIANZA DE 0.05 Y PERIODO

- DE RETORNO T.

T, ANOS

ERROR ACEPTABLE
10 % 25 %

e ESTO ES BASICO DE LA RAZON POR LA CUAL LA

D.G.S.T, DISENA CON PERIODOS DE RETORNO DE

50 ANOS, ADEMAS DE LOS ARGUMENTOS COMO

SON : LA VIDA UTIL , COSTO, ETC.




ESTUDIO “RIO MOCTEZUMA”




CRUCE : PUENTE “MOCTEZUMA"

" CAMINO PACHUCA - CD. VALLES
TRAMO : CD. TAMAZUNCHALE
KM : 275 + 250
ORIGEN . PACHUCA, HGO.

GENERALIDADES

El rio Moctezuma en el cruce con el eje del camino Pachuca - Cd. Valles, en el tramo de
Cd. Tamazunchale S.L.P se encuentra resuelto mediante un puente a base de armaduras '
de acero y tiene una antigledad de mas de 50 anos. Ver croquis del puente. La cuenca
de aportacidn del rio Moctezuma es de 17 238 Km? es importante mencionar que el

cruce se localiza dentro de la Cd. Tamazunchale S.L.P.

El puente trabajé a su maxima capacidad hidrduiica durante el periodo de lluvias de! afio
de 1994, segun informacién de vecinos del lugar y huellas de niveles de agua localizadas
en campo.

2
Debido a la ampliacién del camino actual a cuatro carriles, se tiene proyectado construir

un puente aguas abajo.

ESTUDIO HIDROLOGICO

Se procedid a realizar un estudio hidrolégico, considerando que a 12 Km aguas arriba del
sitio de cruce se encuentra la estécién hidrométrica "Tierra Blanca”, la cual cuenta con
34 afos de registro (1959 a 1992); del analisis de la informacién de la estacién
hidrométrica se observd que en los ultimos diez aros, el gasto maximo aforado fue de

2180 m®/s que corresponde al afio de 1990. Ver tabla N° 1 en anexo A,

A




CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Debido a que ‘se trata de un estudio que se localiza dentro de una zona urbana, tendrd
que considerarse la avenida de 3593 m®/s ocurrida en el afio de 1994, para el disefio

)
- hidraulico del puente actual, ya que este cuenta con la misma elevacién en la parte
inferior der' su superestructura que el de proyecto, ademas de que ha trabajado a.su
maxima capacidad h'idréulica, es decir, el nivel de aguas maximas extraordinar}as ha

llegado a la parte inferior de su superestructura.

(o=
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CRUCE : RIO”"MOCTEZUMA II”

CALCULO DEL GASTO HIDROLOGICO

METODO UTILIZADO GUMBEL
ESTACION HIDROMETRICA “TIERRA BLANCA”

AREA DE CUENCA 17, 238 Km?

N° ANO ANODE GASTO MAXIMO | QiZX 104
OBSERVACION ANUAL Qi
I 1959 431.00 18.58
2 1960 174.14 3.03
3 1961 290397 8.43
3 1962 156.8 246
5 1963 287.00 824
6 1964 225.399 5.08
7 1965 327.00 10.69
8 1966 340.599 11.60
9 1967 2005.00 302.00
10 1968 669.747 44.86
1 1969 1259.00 158.51
12 1570 549.569 30.20
13 1971 529.00 27.98
14 1972 300.10 5.01
15 1973 1028.00 105.68
6 1974 1432383 205.17
17 1975 1525.00 232.56
18 1976 950 085 9.27
19 1977 217.00 471
20 1978 784.00 6147
21 1979 911.427 83.07
2 1980 175318 22559
23 1981 0 000 000
24 1982 287 949 8.29
25 1983 408,141 16.66
26 1984 1458.00 212.58
27 1985 570.00 32.49
28 1986 282.399 7.97
29 1987 221.00 4.88
30 1988 2024 00 409.66
3 1989 543.00 2948
2 1990 2180.00 475.24
33 1991 1750.00 306.25
34 1992 767 199 58.86
SUMA 25359.652 3108.55
QMEDIO ANUAL 745.87 m’/s
REGISTRADG
DESVIACION ESTANDAR 647.82
Yn 0.5396
tn 1.1255
a 00019798
TABLA N° |

Yol

~



CALCULO DEL PERIODO DE RETORNO PARA EL GASTO DE 3593

m’/s

UTILIZANDO LA DISTRIBUCION DE GUMBEL

1.-Q = 3593 m%/s

-

1

T =

{(-Q,mur +Q ){Z—"] ii—Yn

P e A i

l _ e[( -3593+745.87)(%)}0.5396
T _
l _ é(-2847.13)(0.001737)]—0.5395
T

1
-5.485065
—— — e

T




. ANEXO “B” (ANALISIS HI])RAULICO)
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CRUCE
CAMINO
TRAMO

ORIGEN

: PUENTE MOCTEZUMA
: PACHUCA - CD. VALLES
: CD. TAMAZUNCHALE

: 275 + 250

: PACHUCA, HGO.

SECCION HIDRAULICA

ESTACION | ELEV. OBSERVACIONES

275 + 200 | 200.436 |PATIO EST. POLICIA JUDICIAL DEL EDO.
275 + 208 | 200.564 [CASETA POLICIA JUDICIAL DEL EDO.
275 + 210 | 196.840

275 + 220 | 189.463

275 + 221 | 189.140 | ESPEJO DE AGUA (1-JUNIO-1996)

275 + 235 | 186.463 |[SONDEO # 1 A 1.80 m IZQ. EST. 275+260
275 + 240 | 187.063

275 + 254 | 188.663

275 + 255 | 188.753

275 + 259 | 189.140 | ESPEJO DE AGUA (1-JUNIO-1996)

275 + 260 | 189.244 |SONDEO # 2 A 6.0 m IZQ. EST 275+260
275 + 274 | 190.062 | DETALLE

275 + 280 | 190.986

275 + 284 | 192.429 |SONDEO # 3 A 2.0 m DER. EST. 275+284
275 + 289 | 193.154 [DETALLE

275 + 308 | 198.295 | DETALLE

275 + 309 | 199.458 [DETALLE

275 + 316 | 199.870 |PST

275 + 320 | 199.845 | ESTACION

275 + 340 | 200.049 |ESTACION (HERRERA MOTORS) G.M

1o
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CRUCE PUENTE MOCTEZUMA

CAMINO PACHUCA - CD. VALLES

TRAMO CD. TAMAZUNCHALE

KM 275 + 250

ORIGEN PACHUCA, HGO. NAME = 199,78

S = 0.002
200 200.436 0 0 0 0
208 200.564 0 0 - 0 0.00
210 2 196 .84 2.94 1.47 2.94 2.23
220 10 189.463 10.317 6.6285 66.285 12.43
571 : 189.14 10.64 16.4785 10.4785 1.05
335 14 186.463 13.317 11.9785 167.699 11,25
240 5 187.063 15,717 13.017 65.085 5. 04
254 14 168 .663 11,117 11.917 166.838 14.09
255 1 188.753 11.027 11.072 11.072 0o
259 3 169.14 10.64 10.8335 13.334 02
260 1 189.244 16.536 10.588 10.588 01
274 14 150.062 3.718 10.127 141.778 11.02
280 6 190.986 5.794 5.256 55.536 07
284 r 192.429 7.351 8.0725 32.29 25
289 5 193.154 6.626 §.9885 339425 05
308 19 198.295 1.485 4.0555 77.0545 19.68
309 1 199.458 0.322 0.9035 0.9035 1.53
Suma 109 Suma 886.824 107.73
S RADIOE T TR e | e T B o

CALCULO DEL NAME PARA 8.23194654 |4.076946642 ' 0.04472136 |4.051702148 | 3593 147

LA AVENIDA DE 1994

TABLA N° 4 -




CRUCE: PUENTE "MOCTEZUMA"

CAMINO: PACHUCA - CD. VALLES

TRAMO: CD. TAMAZUNCHALE NAME = 198.688

KM: 275 + 250 S = 0.002
CAD. dist. TERR. TIRANTE tirante Area perimetro

medio
200 0 200.436 0 0 0 0
208 8 200.564 0 0 0 0.00
210 2 796.84 1.848 0.924 1.848 4.73
220 10 185.463 8225 5.5365 56.365 12.43
i 221 1 185.14 9548 §.3865 9.3865 1.06

235 14 186.463 122258 10.8865 15747117 14.7%
240 5 187.063 11625 11.3258 59.625 5.04
254 14 188.663 10.0256 10.8256 151755 14.08
255 1 T188.753 9.935 9.98 9.98 1.00
253 4 183. 14 9.548 97415 38.966 4.02
260 i 189744 9443 8.4586 9.496 1.01
274 14 180.062 B8.620 5.035 126.49 14.02
280 i 130.5986 7.702 B.164 48.984 6.07
284 4 192.429 6.259 6.9805 27.922 4.25
283 5 1933154 5534 5.8965 29 487% 5.05
308 19 198.29% 0.393 2.9635 56.3065 19.68
309 1 195,458 -0.77 -0.1885 -0.T88% 0.00
316 7 199.87 0 0 0 0.00 .
320 q 199.845 0 4] 0 0.00
340 20 200.845 0 0 0 0.00
Suma 140 Suma 117.624 106.20

CALCULO DEL NAME RADIO R 273 N 5172 V a

PARA Tr = 100 ANOS 7.3225527 13.7708709 0.04b 0.0447214 13.7475277 [29714.1628




Hidrologia e Hidrdulica
en proyecto de carreteras

ESTUDIO HIDRAULICO

Ciudad de México, noviembre de 1996.




METODO DE SECCION Y PENDIENTE



METODO DE SECCION Y PENDIENTE

Cuando se necesita conocer la forma en que un caudal de agua escurre por un cauce
natural o artificial, caso que se presenta en forma muy destacada en el estudio de obras de
drenaje, el método mas expedito es el de seccion y pendiente.

En efecto, es el método que relaciona las caracteristicas geometricas de! cauce (areas
parciales o total de la seccion transversal, tirante, etc.) con las velocidades y los gastos, y no
tiene el inconveniente de los aforos directos de no poderse aplicar en cauces secos.

Para los mismos fines, cuando se aplica alguna formula empirica que solamente da el area
de la seccion transversal o el gasto, practicamente resulta obligado combinar con una de las
formulas de seccidn y pendiente para definir los tirantes y las velocidades correspondientes
a los gastos que se calculen de ese modo. .

Todas las formulas conocidas en que, de una u otra manera, interviene la seccion y la
pendiente, adolecen del defecto de que tienen un coeficiente cuya funcion es cuantificar la
influencia que sobre el escurrimiento tiene la forma del cauce, asi como de los materlales de
que esta constituido y, en general, de su grado de rugosidad.

Debido al gran numero de factores que intervienen en ello y a lo complejo de su
comportamiento, el valor que se elija para el coeficiente resulta ser, en la mayoria de los
casos, poco representativo del fenémeno. Contribuye a agravar esto el hecho de que las
condiciones del cauce, sobre todo tratandose de corrientes naturales, cambian con el
tiempo, pudiéndose dar casos de obras de drenaje que habiéndose proyectado para dar un
‘determinado servicio, con los afos su capacidad se torna critica.

Por ello es recomendable que al hacer el analisis del escurrimiento se elijan, no solo los
coeficientes que se juzgue adecuados para las condiciones que prevalezcan en la fecha del
estudio, sino también otros coeficientes que reflejen las condiciones que razonablemente se
pueda prever que rijan en la futura vida (tit de la obra, con el objeto de precisar para qué
condicion conviene proyectarla.

Como se sabe, las férmulas fueron deducidas por sus autores con base a experimentos
sobre cauces artificiales cuya buena geometria y homogeneidad de su rugosidad
contribuyeron a reducir notablemente muchas de las causas de incertidumbre en los
resuitados de que ya se hablo.

(N
)



Existe una metodologia especial para resolver estos casos en que, mediante tanteos, se
determinan las velocidades medias en dos secciones de control extremas del tramo, que se
fijan de antemano.

Sin embargo, la practica corriente es asignar a la pendiente de calculo el valor de Ia
correspondiente a la superficie del agua, con lo que tacitamente se esta suponiendo que el
régimen es uniforme.

Salvo casos muy particulares, el hacer esta consideracidbn no trae por consecuencia
discrepancias de importancia en los resultados que se tengan con respecto a los reales, ya

5

. V ) ‘
que el vaior de la carga de velocidad [TJ es pequeno comparativamente con el de la

“

carga de altura (y}. Ademas, dicho error se reduce todavia mas puesto que en la férmula de
la velocidad, su influencia es proporcional a N '

A mayor abundamiento, existe una serie de factores cuya influencia es muy dificil cuantificar
con precision; tal es el caso de los coeficientes de rugosidad, por soélo citar uno, que por si
mismos pueden originar errores mucho mayores que el que se comete al elegir la pendiente
de la superficie del agua como se dijo arriba.

Es por ello que, dentro del grado de precisidén que se puede esperar del método que se
comenta, la practica a que nos venimos refiriendo puede ser licita en la mayoria de los casos
si se tiene en cuenta, ademas, lo simple de su aplicacién, comparativamente con el método
exacto.

Por ultimo, se pude decir que, de las formulas que existen para aplicarse en el método de
seccion y pendiente, la mas universalmente empleada y recomendada es la de Manning, por
su sencillez al aplicarla y porque se han hechos muchos experimentos que comprueban su
confiabilidad.



METODOS HIDRAULICOS

1.- METODO DE SECCION Y PENDIENTE ( MANNING )

1 21
V=—R}S?
n ‘
V = Velocidad.(nvs)
n = Coeficiente de rugosidad. {adimensional)
R = Radio Hidraulico. (m} '
S = Pendiente del caucs. {m).
A = Area Hidraulica {m?

-

CALCULO DEL GASTO (ms) :

Q=VA
1 !
. = : L Si= )
Tramo Area - | Perimetro | Radio Hidr | g} n v Q
(m) {m) (m) (m's (ms) .

2.-METODO DEL PRINCIPIO DE CONTINUIDAD
Q=VA
Q = Gasto (m3/s)

V = Velocidad estimada en campo. (m/s).
A = Area. (m?)

ES APLICABLE CUANDO NO ES POSIBLE EFECTUAR EL METODO DE SECCION Y
PENDIENTE.




METODO DE SECCION Y PENDIENTE

11

14 =1R’S2 MANNING
n

Q= AV POR CONTINUIDAD

ENDONDE: V=VELOCIDAD EN m/s
: A= AREA EN m’
Q=GASTOEN m’/S
R = RADIO HIDRAULICO A/Pm EN m
S = PENDIENTE DEL CAUCE ADIM
a = COEFICIENTE DE MANNING

DEPENDE DE

a) CALIDAD DE HUELLAS DEL NAME ENCONTRADO

b) CERTIDUMBRE DE DATOS DE NAMES DE VECINOS DEL LUGAR
c¢) GEOMETRIA DE LA SECCION

d) CONDICIONES DE FLUJO UNIFORME

TIPOS DE FLUJO EN UN CANAL

a
-5=VARIACION DE“a” RESPECTOA“b "™

& &
— =0  UNIFORME —#{0  VARIADO
& &
& 4
Y =0 PERMANENTE UNIFORME PERMANENTE PERMANENTE VARIADO
»Am° “UNIFORME* =~ FGV o FRV
&
ry # 0 TRANSITORIO TRANSITORIO TRANSITORIO VARIADO
UNIFORME

v=VELOCIDAD
x= DISTANCIA EN LA DIRECCION DEL FLUJO
t=TIEMPO

FGV = FLUJO GRADUALMENTE VARIADO
FRV = FLUJO RAPIDAMENTE VARIADO



ALGUNOS CONCEPTOS DE HlDRAULICA

’
1.- ECUACION DE CONTINUIDAD

va=CTE . 4, =V.A,
v = Vejocidad., A = Area, CTE = Consrante

[
2.- ECUACION DE LA ENERGIA

"

A ¥ £ A
::1+—L+a1';=22+-—2~+a2—'+2hr

Y 2g y 2g 3
Thr = Representa la perdida interna entre 2 secciones
i .
hf .= Tuberias { Cambio de Direccién, Accesorios, Ampliacion, Friccién j
z = carga de posicion medioa desde el piano ge reterencia hasta la plantilla de 1a

seccion, imj.

= carga de presién sobre 1a plantilla de 1a seccidn (m]).

= gceleracién de gravedad, m/seg’

= perdida interna de energia (mj.

= velocidaa media en la seccian { m/s},

= coeficiente ae Coriolis para corregir el efecto de la digtr'..ci*1 y -egular de

1% <2“‘3 g l_"l:i
|

velocigades en {a seccién
F

4
3.- ECUACION DE LA CANTIDAD DE MOVIMIENTO
Se aeriva ge la Segunaa Lev ae Newton{ f =ma .
- Permite determinar algunas de las fuerzas que producen el flujo, si se conoce el cambio en
'a cantidad ge MoOvVIMIenTo v 1as restantes fuerzas.
- Se conoce como cantidag de movimiento de producto de ta masa por (a velocidad.

nasa m
s ——— == m=£tv

volumen v
Densidaa
1
masa m’

—s5 finalmente F=y a’(_, d,  (tuberias)
v s

m=£d,d,

dx dv
1.- Criteric de tiempo : Z =cte = (), = =0 (flujo uniforme)
t {

.

v R

v

]

2.- Criterio ge 1a viscosidad R, =

Re <500 fiujo 1aminar

300 < Re <2000 fiyjo ge transictén .
Re > 2000 flujo turbulento

3.- Criterio la gravedad F=—

Fr <1 flujo supcritico
rr =1 critico
Fr > 1 supercritico
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plicaciéon de la Ecuacion de la Energia a una obra de drenaje que trabaja como Orificio

_ ~ 0

! En caso de que se coloque una barrera en una corriente de agua en donde
el flujo se efctha a través de una abertura geométricamente fija, sifuada
bajo el nivel aguas arriba, se analizara el flujo segiin la formula de orificios.

La Energia total disponible en el centro de la obra equivale a la profundidad
h del agua. Bajo la influencia de est4 energia saldra un chorro de agua por el
orificio con una velocidad v. Al escribir la energia para dos puntos, uno en
la superficie libre del agua del lado de aguas arriba indicado con el numero
y otro en el centro del chorro indicado con el nimero 2, se obtiene: '

r
L

2 2
B v _Y P,

W b Z =2 +2+7
28 ¥ 2g 7
| donde se pueden hacer las siguientes suposiciones: debido al gran tamaiio

del almacenamiento que se tiene del lado de aguas arriba, la velocidad de
acercamiento del punto 1 es despreciable cuando se compara con la velocidad
del chorro en el punto 2; por lo tanto, v, aproximadamente = 0. La presion en
el punto 1, asi como en el delgado chorro en el punto 2, es igual a la presion
atmosférica; luego, p, = p,. Al sustituir Z, - Z, = h, la profundidad del
orificio por debajo de la superficie es:

Il
D
T

por lo tanto la velocidad del chorro es: v

que se conoce como la ecuacion de Torricelli.
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ESTUDIOS TOPOHIDRAULICOS.

:

’
I.- INTRODUCCION. ,

Un estudio topohidraulico es el Estudio de Campo que se requiere realizar en el sitio de cruce de
una via de transporte con una corriente de agua, el cual sirve de apoyo para 'proyectar ta estructura
necesaria de drenaje, asi como las obras auxiliares que aseguren el buen funcionamiento hidrdulico
de la obra. El término topohidraulico, que al parecer fue ideado por ingenieros mexicanos, obedece
a que los trabajos comprenden tanto detalies topograficos de la zona de cruce como caracteristicas
hidraulicas de la corriente en cuestién. Un estudio topohidraulico debe contener la siguiente
informacién:

PLANTA GENERAL

PLANTA DETALLADA

PERFIL DE CONSTRUCCION

PERFIL DETALLADO

PLANO DE PENDIENTE Y SECCIONES HIDRAULICAS

CRCQUIS DE LOCALIZACION

CROCQUIS DE PUENTES CERCANOQOS

INFORMES.

’
Il.- DESCRIPCION DE CADA ELEMENTO

A continuacién se indica la funcidn de cada uno de los elementos anteriores que constituyen e
estudio topohidraulico:

11.1.- PLANTA GENERAL.

El plano de la planta general debe contener la topografia de una superficie lo suficientemente
amplia para definir el funcionamiento hidraulico de la corriente, por lo que su extensién en el
sentido del escurrimiento seré@ muy diferente para cada caso particular, principalmente en el lado
de aguas arriba del cruce, que es el gue mas interesa, en general, desde el punto de vista
hidrdulico. Por ejemplo, cuande existen curvas del cauce en la zona de aguas arriba del sitio de
cruce, la planta general nos debe permitir definir trayectorias de las lineas de corriente para tomar
en cuenta posibles ataques a alguno de los apoyos extremos de la estructura o a los terraplenes de
acceso, que puedan afectar la estabilidad de la obra. En el lado de aguas abajo suelen levantarse
por o menos 120 m. La topografia general debe permitir también la definicidn de la ubicacién y la
longitud de la estructura de drenaje y de sus obras auxihares, la orientacién de los apoyos, etc.
Suele abarcarse en el sentido transversal al flujo, por lo menos 20 m fuera del nivel de aguas
maximas de disefio, si se tiene un cauce definido. Si se trata de un viaducto, entendiendo como tal
una estructura en cuyo proyecto el NAME carece de importancia, la planta general deberd cubrir
hasta la interseccién del terreno natural con el nivel de la subrasante de proyecto. En ef caso de un
cauce insuficiente hidraulicamente que forme llanuras de inundacién, el levantamiento topografico
debera abarcar por lo menos la zona que a juicio del ingeniero sea necesaria para alojar las obras
de drenaje principalmente y auxiliares.

g
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En el plano del perfil de construccién debe indicarse la existencia de curvas y sus caracteristicas, la
longitud de tangentes, el nivel de subrasante, los bancos de nivel, la orientacién del trazo, ia
ubicacion de los monumentos de concreto y el NAME de disefio, estaciones y cotas del terreno,
asi como el nivel de aguas maximas ordinarias (NAMO]) y el de aguas minimas (NAMin). Conviene
recalcar la importancia que tiene ia inclusién, siempre que sea posible, de! nivel de subrasante de
proyecto en el plano del perfil de construccién.

Se acostumbra dibujar el perfil de construccién a escala distorsionada con el fin de resaltar las
irregularidades del terreno. Es muy usual utilizar una escala 1:2000 en el sentido horizontal y
1:200 en el vertical. ‘

El perfil de construccidn debera ser levantado con todo detalle en la zona donde quedara la
estructura de drenaje y el resto de su longitud podrd completarse con los datos de trazo de la
brigada de localizacién. .

Il.4.- PERFIL DETALLADO.

Este plano representa el perfil del terreno natural sobre el eje de proyecto; su longitud debera
cubrir |la obra u obras de drenaje que vayan a proyectarse, ya que este plano se utiliza
. posteriormente en el estudio de cimentacién para ubicar los sondeos geolégicos efectuados en
campo vy dibujar su perfil estratigrafico, ademads de que permiten definir con detalle las dimensiones
v ubicacién de la estructura o estructuras de drenaje.

El perfil detallado debera dibujarse a la- misma escala horizontal y vertical, siendo muy usual ia
escala 1:100 & 1:200, dependiendo de la longitud cubierta, de manera que resulte manejable. Por
supuesto en rios muy anchos podrad usarse una escala mas grande. En este plano también deberan
indicarse el NAME, NAMO Y NAMin.

1.5.- PLANO DE PENDIENTE Y SECCIONES HIDRF(ULICAS.

En este plano se dibujan el perfil del fondo del cauce de la corriente en estudio y las secciones
hidraulicas. La extension del  perfil que deberd levantarse dependera de la ubicacién de las
secciones hidraulicas y en ningun caso dicha extension debera ser menor de 500 m tanto aguas
arriba de la primera seccién hidraulica, segun el sentido del escurrimiento, como aguas abajo de la
ultima. Las secciones deberan ubicarse en un tramc lo méas recto posible y con pendiente de.
preferencia uniforme.

El estudio hidraulico, salvo raras excepciones, se fundamenta en la formula de Manning {método
conocido como de seccion y pendiente), que es aplicable a flujo uniforme. Su importancia es
fundamental, ya que permita calcular la velocidad y el gasto para condiciones de disefo.

Debe levantarse una seccién hidraulica en el sitio de cruce, siempre y cuando se confiable la
informacion de niveles maximos del agua. Si la informacién de niveles maximos del agua es
fidedigna y el cauce es relativamente encajonado de manera que el método de seccién y pendiente
sea aplicable, podra ser suficiente levantar una seccion, ya sea en el sitio de cruce o en otro’
cercano a él. Cuando la informacién es incierta puede ser conveniente levantar 2 § 3 secciones, a
fin de comparar los gasto obtenidos con ellas y elegir el que se considere mas confiable.

4



Si

el puente existente se ubica lejos del cruce en estudio, de modo que el drea de la cuenca que

drene sea significativamente diferente a la de la cuenca hasta el cruce, serd suficiente un croqui
en que se indique la longitud de la estructura, su distribucién de claros y el perfil del terreno en e:
sitio. En este caso también convendrd reportar el funcionamiento hidraulico de la obra vy su
antigbedad.

1.8.- INFORMES

Ademas de los planos y croquis ya mencionados gue componen un estudio topohidraulico, deben
agregarse los siguientes informes:

a)

Informe de campo para proyecto de puentes y viaductos.

b} Informe general. En este informe se proporcionan todos los datos importantes que son utiles al

cl

proyectista, principalmente los que se indican en los planos, asi como las conclusiones y
recomendaciones para el buen funcionamiento hidraulico de la obra datos de localizacién,
nombre del camino, su tramo, origen de cadenamiento, kilometraje el cruce y su esviajamiento
si es el caso; datos biograficos e hidraulicos de fa zona en estudio, tales como orografia general
de la cuenca, el drea de ésta, donde nace y desemboca la corriente en estudio, gasto y
velocidad propuestos para el disefio, afluentes, isletas, lagunas, esteros, cascadas, zonas de
inundacidn, influencia de mareas o de otras corrientes, si el escurrimiento en estudio es
perenne, torrencial o intermitente, etc. Existencia de puentes cercanos mencionando su tipo,
dimensiones, estado. fisico, funcionamiento hidraulico, antigledad, etc. Estructuras de control
del éaudal, describiendo sus caracteristicas mas importantes, su funcionamiento vy la influencia
hidraulica que puedan ejercer en el cruce. Fuente de informacion y su confiabilidad, de los
niveles maximos alcanzados.por el agua. Descripcion de los materiales que forman el lecho del
cauce y sus margenes, materiales de arrastre Y Cuerpos flotantes, tipo de vegetacién y uso del
suelo. .

Informe fotografico. Este informe muestra directamente el sitio de cruce con sus detalles, tal
como la geometria del cauce, su vegetacién, la geologia superficial, estructuras hidraulicas
cercanas al cruce ubicadas sobre la corriente en estudio, cuando existan. La utilidad de este
informe se ve acentuada cuando es usada por el proyectista que no ha tenido posibilidad de
visitar la zona de estudio. '

- COMENTARIOS FINALES.

A} Es muy importante la veracidad en cuanto a la informacién de niveles maximos del agua y a la

eleccidon del coeficiente de rugosidad para la obtencidn del caudal vy de la velocidad, ya que
cuando se trata del caso de varias secciones hidraulicas levantadas y las magnitudes de dichos
parametros resuitan substancialmente diferentes, se tiende a hacer modificaciones arbitrarias
tanto de los niveles de agua como de los coeficientes de rugosidad, a fin de obtener resultados
practicamente iguales. Con tal ajuste, los resultados pierden veracidad por alterarse los
parametros fundamentales.

B) Conviene insistir en fa gran importancia que tiene {a determinacién del nivel de aguas maximas

en el sitio de cruce, ya que dicho nivel es, junto con la velocidad méxima correspondiente y |7
gecmetria del cauce, de utilidad fundamental en la eleccidn de las dimensiones de proyecto de
la estructura de drenaje. Ello, independientemente de la igual importancia que tene la

~ ‘.I
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SECRETARIA DE COMUNICACIONES Y TRANSPORTES
DIRECCION GENERAL DE SERVICIOS TECNICOS
UNIDAD REGIONAL HERMOSILLO

s r
ESTUDIO TOPOHIDRAULICO E HIDROLOGICO
CRUCE
CAMINO
' TRAMO
KM
ORIGEN

INFORME GENERAL
l.- GENERALIDADES

La corriente nace a km del sitio de cruce y desemboca a “km, en

Si No provoca

influencia hidrdulica en el cruce. El drea de la cuenca drenada hasta elcruce es
de km? y pertenece ala Regién Hidrolégica No. , segun clasifica-
cion de la SARH. En la zona de cruce, la vegetacién se puede clasificar como

y la topografia es

Elevacién y descripcién de! banco de nivel

El cauce en la zona de cruce es:

SiNUOSO estable encajonado

sensiblemente recto divagante con llanuras de inundacion .

COMENTARIOS

\

El escurrimiento es de caracter torrencial perenne intermitente

Tipo y longitud maxima de los cuerpos flotantes




_2_

El perl’odb de Huvias en la regién comprende los meses de a
La precipitacion media anual es de mm.

Informacién adicional (erosién marginal, caidas, ubicacidon del cruce en una curva del
cauce, curvas cercanas, etc.).

Geologia superficial en el fondo .
en la margen izquierda
en la margen derecha

El eje del trazo cruza en direccién normal . esviajado a la corriente.
Angulo de esviajamiento ‘

El paso actual de vehiculos en la zona de cruce

Si existen puentes cercanos al cruce sobre la misma corriente, proporcionar ios datos
siguientes: ' .

a) Ubicacion

b) Numero vy lengitud de los claros
c) Altura media hasta la parte inferior de la superestructura
d} ;Ha funcionado el puente a su maxima capacidad?

e) Area hidraulica del puente hasta el NAME

f) Area total bajo el puente

g) Antigliedad de la obra

h} Otros datos utiles a juicio del observador

Il.- ESTUDIO HIDROLOGICO

Método aplicado

Informacidén utilizada

. . . ) , :
Se obtuvo un caudal méaximo de m?®/s, asociado a un periodo de retorno de
anos. '

Observaciones (fuente de informacién, confiabilidad, etc.).
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METODO DEL BUREAU OF PUBLIC ROADS
( BPR ) |

La expresion para este método se obtuvo aplicando la ecuacion de la
conservacion de la energia entre la seccién 1 y 4 ( Ver figura 1), con la cual se
obtuvo la diferencia y) - Y4, que constituye el remanso h,". La expresion es:

g an [AM,JQ (Asz Vn,? ( 1-)
= + = -l —
h=Zag el A4 ) |28
§
donde:
h, ’ remanso total (m)
Z coeficiente total de remanso obtenido por graficas

a,.a, coeficientes de energia cinética en las seccion 1y 2

Anz  area hidraulica medida en el estrechamiento para el
flujo normal. Incluye siempre el area ocupada.

Vn . : . .
> velocidad media en el estrechamiento 6 (m/s).
_ By
As area hidraulica en la seccion 4, donde se restablece el
flyo normal, ( m?). -
A area hidraulica en la seccion 1, incluyendo la

producida por el remanso, (m2?)

Para calcular el remanso es necesario obtener un primer valor
aproximado de h;” utilizando la primera parte de la ecuacion (1)

A % ‘
Wo=Zam L (2)




El valor de A1, que depende de A ", puede entonces determinarse y. con ello se
puede evaluar la segunda parte de la ecuacion (1) :

() -5
A4, 4 ) |2

Esta parte de la expresion representa la diferencia en la energia cinética
entre las secciones 4 y 1 expresada en funcién de areas y de la carga de

-2
e - .
2

2g

velocidad

Obtencion del coeficiente de remanso.

Se puede usar dos simbolos: Z, si solo se considera la relacion de abertura M
del puente vy la forma de los estribos; se le conoce como coeficiente base y las
curvas para obtenerlo se conocen como curvas base. Z" considera ademas de lo
anterior el numero, tamano, forma y orientacion de pilas en el estrechamiento,
excentricidad del puente y esviajamiento del mismo.

Curvas base - Se muestran en la figura 4 y con ellas se obtiene Z en funcion
de M y de la presencia o no de los aleros ya sea rectos o curvos, segun se indica
en la misma. En el caso de puentes con longitudes mayores de 60 m se
recomienda la curva inferior de la grafica, ya que la geometria del estribo
influye menos en el remanso conforme la longitud del puente sea mayor.

Obtencion del Z° - el simbolo Z * constituye el coeficiente total de remanso y se
obtiene sumando algebraicamente al coeficiente base obtenido de la figura 4,
otros coeficientes que consideran los efectos de esviajamiento del puente,
presencia de pilas y/o azolves y excentricidad.

Efecto de esviajamiento del puente.

El método de calculo para cruces esviajados difiere del usado para cruces
normales en los siguientes aspectos: el valor de M se calcula con la proyeccion
de la longitud del puente bs cos & ,donde bs es la longitud del estrechamiento
esvigjado y @ es el angulo de esviajamiento del puente como se muestra en la

2

. . . Vi
figura 5. El area An2 se basa en la longitud bs cos &. La carga de velocidad ?nz'—
4

que se sustituira en la expresion (1) se basa en el area ya proyeétada An2.



i
-

Con la figura 6 se puede obtener el coeficiente de incremento de remanso AZs
por el efecto de esviajamiento para estribos con aleros rectos o curvos. Este
coeficiente esta en funcion de M y & , como se indica en el croquis de la propia
figura. Los valores negativos resultan del método de calculo y no
necesariamente indican que el remanso se reducird empleando un
estrechamiento esviajado, va que dependera de los otros efectos mencionados.

Efecto de pilas.

Este efecto queda considerado con el coeficiente AZ; que depende de la relacion
del area expuesta de pilas sumergidas al area de estrechamiento{J), del tipo de
pilas, de su posicion con respecto al flujo y de M. En la relacién:

/

las areas estan referidas al flujo normal.

En el caso de cruces esvigjados los valores de J, Anp2 y M se basan en la
distancia bs cos @, como se mostré en la figura 5. El area de pila para un
cruces esviajado Ap, ‘es la la suma de las areas individuales de pilas normales a
la direccidon general de flujo como se ilustra en el croquis de la figura 7. Notese
como es medido el ancho de pila Wy cuando ésta no es paralela a la direccion
general del flujo. Con esta figura se obtiene el valor de AZp, entrando primero en
la seccion A con el valor de J y el tipo de pila obtenido AZ en las ordenadas. En
la seccion B se obtiene el factor de correccion o para M # 1. El coeficiente AZp
sera :
AZp = AZ

Efecto de la excentricidad del puente.

Refiriendonos al croquis de la figura 8 se puede observar que los simbolos Qa y
Q¢ en la seccion 1 se usan para representar la obstruccion del flujo por los
terraplenes de acceso. Si la seccion transversal es muy asimétrica tal que Qa < .
0.20 Q¢ o viceversa, habra que considerar un coeficiente que tome en cuenta
dicho efecto. La excentricidad e’ se puede calcular como se indica en dicho
croquis. El coeficiente de incremento de remanso por excentricidad AZ. se
puede evaluar a partir de la figura 8.

Generalmente se tiene una mayor influencia en el coeficiente de ramanso si
existe una planicie de inundaciéon a un solo lado del puente con lo cual e’ = 1.



Con a'},?)yo de la figura 9 se puede obtener la longitud de abertura bs necesaria
en un puente esviajado para que se presente un remanso igual al que
provocaria un puente no esviagjado. Para ello se entra a dicha figura con el
angulo de esviajamiento y con la relacion de abertura M.

Para la aplicacién razonable de estos métodos debera cumplirse que :

La secuela para aplicar el método es la siguiente:

61}

el flujo sea subcritico tanto en el estrechamiento como aguas arriba del
mismao.

el cauce en las cercanias del puente sea aproximadamente recto.
el area de la seccion transversal del cauce sea mas o menos uniforme
el fondo del cauce tenga una pendiente aproximadamente constante

el flujo este libre de contracciones y expansiones fuera del puente.

. Determinar la magnitud del gasto Q para el cual se disenara el puente.

. Determinar la elevacion de la superficie del agua para el gasto de disefio en el

sitio de puente, antes de su construccion.

. Dibujar una seccidn transversal representativa para el gasto de disefio en la

seccio9n 1. Si el cauce es recto y la seccion transversal es uniforme en las
cercanias del puente, puede usarse la seccion transversal en el cruce.

. Subdividir la seccion transversal dibujada en el paso 3 de acuerdo con

cambios marcados en tirantes v rugosidas. Asignar valores del coeficiente de
rugosidad de Manning a cada subseccion.

. Calcular la conduccion k y el gasto q en cada subseccion .

. Calcular el numero de Froude en la seccion 1 para conocer €l régimen del

fluyjo fuera del estrechamiento. Puede calcularse como si se tratara de una
seccion rectangular :



donde:

. .
Va1 Velocidad media en la seccién 1 6 A;
nl
g aceleracion de la gravedad.
_ . . . . A .
¥ tirante medio en la seccién 1 6 3 donde B es el ancho aproximado del

espejo de agua en la seccion 1, o)
7. Determinar el valor del coeficiente de energia cinética en la seccion 1, a

8. Dibujar la seccion transversal en el cruce en base al nivel de la superficie del
agua en flujo normal para el gasto de disefio y calcular su area hidraulica Ang,
incluyendo el area ocupada por pilas.

9. Obtener el numero de Froude en el estrechamiento para definir el tipo de
régimen en la seccion 2.
También puede calcularse como si se tratara de una seccidn rectangular:

7
In"

gy

Fno=

s
)

donde:

Vuz velocidad media en la seccion 2 6

172

_ : : . .4
¥y tirante medio en el estrechamiento o —[—
Y

Si el namero de Froude es menor que 1 el flujo sera tipo I, en caso
contrario se tratard de flujo tipo II y deberan aplicarse los métodos
correspondientes. Lo anterior vale para flujo subcritico aguas arriba del
estrechamiento ( Fny < 1 ). Si el flujo es supercritico en el lado de aguas arriba
de la contraccidén { Fay > 1 ). Se tratara de un flujo tipo IIL

10. Calcular la relaciéon de abertura M con las modificaciones correspondientes
en caso de tratarse de cruces esviajados.



11. Estimar a2 de la figura 3, tomando en cuenta si existe una topografia poco
usual, vegetacion o condiciones de llegada que puedan llevar a una distribuciéon
de velocidades mas asimétrica en el estrechamiento.

12. Obtener el valor de Zpy a partir de la curva base de la figura 4 para cruces
simétricos y normales a la direccion del flujo.

13. Si el cruce es esviajado, siguiendo el procedimiento apropiado obtener el
coeficiente de incremento de remanso AZs, para el tipo de estribos de que se

trate a partir de la figura 6.

14. Si se tienen pilas, calcular el valor de J y obtener el coeficiente de
incremento de remanso AZp de la figura 7 .

15. Calcular el valor de e’ como se muestra en el croquis de la figura 8 y, si éste
es mayor que 0.8, obtener el coeficiente de incremento de remanso AZ. de la

propia figura 8.

16. Determinar el coeficiente total de remanso Z' sumando los coeficientes de
incremento de remanso al coeficiente de la curva base Zyp.

17. Calcular el remanso con la expresion {1).
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- Tipos de flujo que pueden presentarse en un estrechamiento
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en proyecto de carreteras

METODO DE LA CONDICION DE CHOQUE - ECUACION DE YARNELL
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= Sobreelevacion en seccion normal al cauce (Condicion de Choque)

El remanso que produciria el puente se determind mediante las expresiones que abajo se
indican deducidas para los casos en que se presenta la condicion de choque.

La condicién de Choque se produce cuando el estrechamiento por la colocacidon de una
obra de drenaje en la seccidn del cauce de una corriente cualesquiera es tal, que se convierte
en una seccidén de control, reguladora o restrictora del gasto. En tal caso bajo la obra de
drenaje se produce una condicién de flujo critico

1.- Datos basicos.

» - Se deberan de tomar tres secciones longitudinales : una por el eje del camino (A),
autopista o carretera, otra inmediatamente aguas arriba de ésta (B), y la tercera
inmediatamente después del cuerpo aguas abajo de la misma (C).

Ancho de Corona
-

» Gasto de Disefio ( Q ), en m'/s —
AW

« Area Hidraulica (A), en m’

=+ Elevacidon del NAME, enm A B C
| ;

» Velocidad Media (V). en m/s

» Ancho del Cauce (B), en m

» Tirante Medio (dm = A/B), en m
» Longitud de Obra (L), en m*

i —————

Terreno natural /

*Longitud normal a la corriente

=» Numero de Froude :

Fr= V/{g*dm )2 . ....ieiiein o, (1)

Fr < 1 corriente con flujo subcritico.




2.- Revision de la condicion de choque

La condicidén de choque se produce cuando el estrechamiento es tal, que la seccién del
cruce se convierte en una seccion de control, en tal caso, bajo el puente se produce una
condicion de flujo critico. De acuerdo a experiencias, se ha demostrado que esto sucede
para valores menores de 0.5 de la relacion de contraceion definida por:

C=b B (2)
donde:
b: Ancho efectivo del cauce bajo el puente
B: Ancho del cauce inmediatamente abajo del cruce
o: Relacién de contraccion

+ La condicion limite para aplicar el método se obtiene de la siguiente expresion :

S=((2HV0P *FrA ) (14 2Fr2P oo o (3)

» De la ecuacion N° 2 se obtiene la longitud limite:

b, =c¢*B

» Por lo tanto, si la longitud del puente es menor o igual que b |, se produce la
condicion de choque. '

3.- Calculo de la sobreelevacion para la Condicion de Choque

» Para la obra propuesta la longitud efectiva serd la normal a la corriente

= En la seccion B el tirante para la condicién de flujo critico se determina como :

YE= (A2 /B3 et (4)

y el gasto unitariocomo qg =Q/L ... (5)



y la velocidad :

» La energia unitaria se calcula de acuerdo a la siguiente expresion :

ER=3/2(¥R) -overrenn rerremieeesmssnstessssssee s cees s (7)

» [a perdida de energia por estrechamiento se determina :

Ey - Eg= Ci* (VE2) /28 oo (8)

donde el coeficiente de estrechamiento por apoyo sera :

C, =0.35 para estribos o pilas rectangulares

C, = 0.18 para estribos o pilas redondeados

» Sustituyendo los valores en la ecuacion N° 8 se obtiene la energia unitaria en la seccién A

Por otro lado el gasto unitario en laseccion Aes :

= El tirante en la seccidon A se obtiene a partir de la siguiente expresion :

Er = Yo+t ((Qa2)/(28% YA2)) oo, (10)

Despejando se tiene finalmente :

¥a= Eo-((qa2) /(28 % y,2))

Por lo tanto la sobreelevacion es :
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= Sobreelevacion en seccion normal al cauce (Condicion de Choque)

» Calculo de ia sobreelevacion provocada por el estrechamiento del cauce del rio “sorpresas”
aplicando la Condicidn de Choque.

1.- Generalidades para la condicion de flujo sin estrechamiento.

Elevacion del NNAMLE. 144,87 m

Gasto de Disefio : Q= 2100 m3/s

Area Hidraulica : A= 1473.65 m2
Velocidad Media : V= 1.43 m/s

Ancho del Cauce : B= 460 m '
Tirante Medio: dm: A/B =|1473.65/460=3.20m
Longitud de Obra L= [84m*

*Longitud normal a la corriente

Numero de Froude :

Fr= V/(g*dm)2 = 143/( 9.81*3.20)12 = 0.2542.ccorrcr. ..., (1)

Fr <1 por lo tanto se trata de una corriente con flujo suberitico.

2.- Revision de la condicién de choque

La condicion de choque se produce cuando el estrechamiento es tal, que la seccién
del cruce se convierte en una seccion de control, en tal caso, bajo el puente se produce una
condicion de flujo critico. De acuerdo a experiencias, se ha demostrado que esto sucede
para valores menores de 0.5 de la relacion de contraccién definida por:

O=b/B. e (2)
donde: .
b: Ancho efectivo del cauce bajo el puente
B: Ancho del cauce inmediatamente abajo del cruce

G Relacion de contraccion



La condicién limite se obtiene de la siguiente expresion :
o=((2+l/c)PP *Frd)/ (1+2Fr2pP = ((2+1/c)3 * 0.2542 %)/ (1+2 * 0.25422)3 ( 3)

Resolviendo : o =10.343

De la ecuacidon N° 2 se obtiene la longitud limite:

bym = 0.343 * 460 = 158.0054 m

Por lo tanto, si la longitud del puente es menor o igual que 158.0054 m, se produce la
condicién de choque.

3.- Calculo de la sobreelevaciéon para la condicién de choque

Para la obra propuesta se tiene una longitud efectiva de :

L = (* 84) m - 3 pilas de (* 1.20) m de ancho.
' L=8040m

*Longitud normal a la corriente
En la seccion B el tirante para la condicién de flujo critico se determina como :

)'B=(q82/g)”3 ................................................................................................... (4)
v ¢l gasto unitario como qg = Q/L =(2100/80.40)= 26.11 m3/s/m ... ........ (5)
entonces : yp =_(26.112/9.81)13=4.112m

y la velocidad :

Ve=0qg /¥g =26.11/4.112= 63452 VS ceeoeroooovoeveccessoeeeeeeveeereeeeeeeeee e (6)

La energia unitaria se calcula de acuerdo a la siguiente expresion :

Eg=3/2(yg) = (3*4.112)/2 % 6.168 M .ooovvvooeoeeeeoeereeee oo eeeeeeeee e ess s (7)



La perdida de energia por estrechamiento se determina :

O O o A 5 OO (8)

donde el coeficiente de estrechamiento por apoyo serd :

C, = 0.35 para estribos o pilas rectangulares
C, = 0.18 para estribos o pilas redondeados

Sustituyendo los valores en la ecuacidn N° 8, obtenemos la energia unitaria en la seccion :
E, =6.168 +0.35*(6.3522/19.62)=6.887m

Por'otro lado el gasto unitario en la seccion A es :

ga = 2100/ 460 =4.565 m3/s/m

El tirante en la seccion A se obtiene a partir de la siguiente expresion :

| O N (0 TR N A (-2l 7 ) SR (10)

Sustituvendo valores :
Epr=ya+(( 4.5652)/(19.62*y,1))=6.882m
Despejando se tiene finalmente

yA=6.86m

Por lo tanto la sobreelevacion es :

AY Z YA YO e (11)

Ay 6.86 - 3.2036 = 3.65 m




’
= ECUACION DE YARNELL

Dado que la longitud minima de obra para que se produzca la condicion de choque es de 158 m, se
procedera a determinar la sobreelevacion aplicando la Ecuacion de Yarnell considerando la
ampliacion del puente actual en 90 m hacia la margen izquierda y en 60 m hacia la derecha. con lo
cual tendremos una longitud efectiva de puente de :

L =( L actual) + { L amplacion izq. - (L pilas X N° de pilas)} + { L ampliacion der. - (L pilas X N° de pilas)
Longitud normal a la corriente : 80.4 + (90 cos 42°-(1.2*2) )+ (60cos 42° - (1.2* 1))=188.40 m

1.

9

(8]

o= b/B= 188.40/460= 0.409

a=1-c=1-0.409=0.590

. Fry=0.2542

. Y,=3.2036

AY,3/Y5= K FP(K + 5Fr° - 0.6) (o + 15 a* )

. AY,5/Y5= (0.95)(0.2542)[0.95 + 5 (0.2542)” - 0.60][0.590 + 15 (0.590)"]
. AY,./Y5=0.099
LAY 5 = Y4(0.099)

. AY,;=3.2036:m (0.099 )

10.AY,; = 0. 30 m = 30.00 cm

Con la ampliacion del puente actual en 90 y 60 m tendriamos una sobreelevacion de 0.30 m
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7.- SOCAVACION EN PUENTES
METODOS Y APLICACION
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7.2-ESTABILIDAD EN RIOS-MODELO HIDRAULICO
7.3-SOCAVACION GEN' RAT.
3 731-METODODEILIISCHTVAN -LEBEDIEV
T 7.4 SOCAVACION LOCAL
741 -METODODELAURSENY TOCH
7.4.2-METODODE YAROSLAVIZIEV
7.4.3.-METODO Dt LA DIVISION DE INVESTIGACION
DE LATAC JI'TAD DE INGENIERIA DE LA TINAM
7.5 SOCAVACION AL_PIF DE_ESTRIBOS
75 1-METODODE K F. ARTAMONOV

PE NN IR AR T OIS e R 2

IRRDITLLT, 15 A

2 A ) )
0 H 760 FJEMPLO DEAPLICACIDN RIO CACAPONETA”
A

b

¥




SIMBOLOS  CORVERCIOWLLE

L

E} ARCILLA
I l APEMNA

N —e

TIRANTE DE AGUA 0BO m

Estudio : RIO ACAPONETA KM 6284420
Sondeo : _3 _  Elev. Bocag Sondeo : _11.85 @EO%OL L (ll
Fecha noviembre, 1995  Figyra 4 . CAaLad
. £ O LIMITE UQUIDD ] sém_[%gno[wcmpgs PA
S| €1 + uwit puastico Nel cm.
=1 S +  RESISTINCIA CON
CLASIFICACION S | 21 © CONTENIDO NATURAL TORCOMETRO , T/m 2
= g DE AGUA & PRESION PRECONSOLIDA
v w| o= 1/m1
- & =0 1o °n g 4
ARENA FINA CAFE, CON GRAVAS AISLADAS, SUELTA, e 3 I : i : '
(SM) 8 I Sot ! o
2] S D I P ) I
ARENA FINA A GRUESA, CAFE, CON 207 DE GRAVA [~ 2 ' 1
Y 20% DE FRAGMENTOS CHICOS, (SM-F¢) °. 5 O N PR B € N
o 3 5 — —
‘.."‘ 4 I i . I , _;_‘1
:'U- . .__L._._,!_____ _..:__ _.__.__:_. .f___g
|
. [} e
| ' H | 1
2 7 i o . |
el mal S ived iened = Sl vy
i I D BV R e A A
ARENA ARCILLOSA CAFE ROJZO. PRODUCTO DE Lo 7271 9 — | - .
ALTERACION DE LA ROCA BRECHOIDE MUY COMPACTA |} </ ;:g; - } SN R I
9 v R e
SO A M N 1 A
//4 1 =381 i ; X l o I ;
S DR TR N L [y DRI g -
BRECHA ANDESITICA, POCO ALTERADA, MUY 1 12 “ 25 | ' 1 o
FRACTURADA. (Rie) + Ao b b b e
4 : t t ! ' ' [ ! !
- B e e i e
! : ' ' ! ' ' ' ! i
14 " |
+ L [ | N RO B i .
Ll e 1]
+ . ! ! i i . | !
{ N \ RERN ! N
AT AP
1, i . . ! ! ‘ r 170
+ ' i i H \ ! L i | H 1
I I il o ol L B I
+ 8 | i ' : __l_ i I__ i
1, S A A S A -1 N R O [+ R AL
o Tt T A R N I DY B Y
{ ot e ol i il
SRR
21 —t——1—
- ; i | |
Popep s ey
s | ' | -L U IR D I S
1 5 i L R N A R LR
- —— - [ R DT (R (P U TN O O RO g
FIN DEL SONDIO 2340 m B B B S I o el e A e R
4 y
\ | I ' :
X MAYOR DE 50 GOLPE




SOCAVACION EN PUENTES
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIC ACAPONETA

Para un periodo de retorno de 50 afios obtenemos de la tabla 7.3.V: |

B =097

Con longitud entre claros de (45-2.4)= 42.6 m y velocidad de 4.2 m/s obtenemos un
valor del coeficiente de contraccion de latabla 7.3.IV :

u=0.961

Sustituyendo valores:

13265 B
T 663 x476x 0961

o4 1239

a =1239

Para Dm = 0.58 mm obtenemos de la tabla 7.3.VI, I//+x=0.71

1 mexes® 1T 5475
’_L0.68x0.58028x0.97J T

socavacion = 15.972-6.5=9472m

La rrofundidad de 9.472 cae en el estrz o inmediatc :inferior por lo que se calcular la

socavacion con las nuevas caracteristicas.

ConDm=6mm, [/]+x = 0.74

sustituyendo valores obtenemos

55
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1.- Definicion de SOCAVACION

La socavacion es el resultado de la erosion causada por el agua, excavando
y transportando material de lecho y de los bancos de los cauces.

La socavacion ocurre con diferente intensidad dependiendo del tipo de
material presente. Materiales granulares sueltos son rapidamente
erosionados por el flujo, mientras que los suelos cohesivos presentan una
mayor resistencia a la socavacion. Sin embargo la socavacion "maxima"
en suelos cohesivos puede ser tan profunda como en los cauces de lechos
arenosos.

2.- La socavacion es un problema de transporte de sedimentos.

3.- Continuidad de sedimentos v el volumen de control.

Cambio en la cantidad = depésitos - sedimentos
de sedimentos sedimentados transportados

4:- La socavacion ocurre cuando la cantidad del material del lecho que puede
ser transportada por el flujo, Qs, en la zona de un puente alrededor de las
pilas v los estribos, es mas grande que la cantidad de material que esta
siendo transportado aguas arriba (abastecimiento de sedimentos).

| Material que puede ser Qs que es transportado
transportado en la seccién ~ por el flujo aguas
|del puente Qs arriba

| ]
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/ Entrada del flujo con
Secdimertes (Veiumen)

Esquema que muestra el concept
de continuidad de sedimentos
aphcado a un cauce dado,

en un periodo de tempo conocido

Salida del flujo con
Secimentos (Volumen)

Cambio en volumen = Entrada - Salida
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La socavacidn generalmente ocurre cuando se tiene una curva con
pendi:nte positiva en el hidrograma v cerca del flujo pico. El agujero
causado por la socavacion se puede rellenar cuando los caudales
disminuyen, lo que se determina por la curva descendente del hidrograma.
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Cambio temporal en la profundidad del agujero
causado por socavazion, durante una tormenta.
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socavacion en cauces nawrales puede clasificarse en varios tipos:
;

1.- SOCAVACION GENERAL.

2.-

3.-

4.

Es la que ocurre en condiciones naturales de cauce, cuando al presentarse
una creciente del rio, aumenta la capacidad de la corriente de arrastrar
material de fondo produciéndose una cierta profundidad de socavacion a
lo largo de todo el cauce. Durante el periodo de recesion de la corriente,
el material de arrastre es depositado nuevamente, quedando el fondo del
cauce con una elevacion media aproximadamente igual a la existente
antes de que ocurra este tipo de socavacion.

SOCAVACION TRANSVERSAL.

Se produce en todas aquellas secciones en donde se reduce el ancho del
rio, va sea por factores humanos o naturales. La accion erosiva disminuve
a medida que se incrementa la profundidad, y se detiene cuando se
cumple el principio de continuidad del liouido v del s=d:mento entre las
secciones estrechas v las que no lo son,

SOCAVACION LOCAL.

Ocurre cuando existe un obsticulo en la travectoria del flujo, el ‘cual
induce la formacion de vortices que provocan la disminucion de la
elevacion del fondo unicamente en la zona alrededor del obstaculo.

SOCAVACION EN CURVAS,

Con la presencia de una curna de un cauce, la corriente ataca el lado
exterior de la misma v se forma un flujo helicoidal que tiende a arrastrar
el material del fondo hacia la parie interior de la curva. Normalmente las
mavores profundidadss se obseran en la segunda mitad de aguas abajo
de las curvas regulares. Sin emitirzo, como su posicion depende de la
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. veccion del flujo al entrar v recorrer la curva, en problemas practicos se
considera que pueden ocurtir en cualquier seccion a lo largo de la curva.

SOCAVACION AGUAS ABAJO DE  OBRAS  DE
ALMACENAMIENTO. °‘

Cuando existe una obra de almacenamiento que libera volumenes
considerables de agua sin material sélido, la corriente liberada produce
una socavacion que no se recupera por no haber aportacion de sélidos que
se depositen. Esto es importante particularmente en puentes construidos
aguas abajo de grandes embalses.
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! “TABILIDAD EN RIOS

FACTORES Y PRINCIPIOS GEOMORFOLOGICOS

7.2.1 PROCESOS Y CICLOS GEOMORFOLOGICOS

A

Geomorfologia es la ciencia que estudia las formas y aspectos de
la superficie terresire. Sistemas fluviales son aquellos sistemas
relacionados con los arrovos, barrancas y rios. De esta forma
geomorfoldgi a fluvial es la ciencia que estudia las formas
configuraciones en perfil v planta de los arroyos, barrancas y
rios.

Los cauces naturales tienen caracter dindmico. Con el paso del
tiempo cambian su posicion, su forma y otras caracteristicas de
tipo morfoldgico asociado con variaciones de caudal.

Cuando por alguna razon se modifican las condiciones de un
canal en una seccion dada, esto se acompaiis, por lo general, de
cambios en las caracteristicas del canal tanto aguas arriba, como
aguas abajo.

[ .
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7.2.2 ALGUNOS FACTORES GEOMORFOLOGICOS QUE
AFECTAN LA ESTABILIDAD DE LOS CAUCES
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223 ALGUNOS DE LOS FACTORES HIDRAULICOS QUE
AFECTAN LA ESTABILIDAD DE LOS CAUCES
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=3 SOCAVACION GENERAL

En los cauces naturales, el paso de una corriente en una avenida produce
la degradacion del fondo, por el desplazamiento de las particulas que lo
formaban, al ser empujadas por el agua. Dicho fondo se recupera al
disminuir la velocidad de la corriente v las particulas que en ese momento
se tengan en ese lugar quedan en reposo.

En caso de que el fondo este constituido por suelos cohesivos. las
avenidas producen una degradacion lenta por el desplazamiento de
particulas del suelo; con el uempo se notara que el fondo se tiene mas
profundo.

El efecto de la socavacion del fondo en las margenes, es la perdida de
estabilidad causada por la pérdida de suelos al pie de los taludes, por lo
que la construccidn de estructuras que eviten este efecto como son los
estribos de puentes, permiten mantener estable el ancho del cauce, pero no
impiden el proceso de socavacion que se produce en el fondo del mismo.

7.3.1 METODO DE LISCHTVAN - LEBEDIEV
Para evaluar la socavacion general se dispone del método propuesto por
Lischtvan-Lebediev que se basa en la obtencidon de la condicion de
equilibrio entre la velocidad media del flujo y la velocidad media maxima

necesaria para no erosionar el material del fondo. Dicha condicion general
de equilibrio se representa por:

Vr="Ve . (13.0)
donde :

Vr  velocidad media real del fluio, en una franja o linea vertical, en
my's.

Ve velocidad media que necesiia 2l flujo para empezar a erosionar un
material dado en el fondo, en m's.



SOCAVAUJ\-—’AU F=F

La velocidad media del fondo disminuve a medida que se profundiza el
fondo y aumenta el drea hidraulica. E] drea aumenta por el incremento de
la profundidad del cauce, pero no por erosiones laterales o ampliaciones
del ancho, el cual se considera constante durente todo el paso de las
avenidas; es decir, durante todo el proceso erosivo del fondo.

Por otra parte la velocidad media que necesita el flujo para garantizar el
transporte de sedimentos sin erosion, depende del material de que esta
formada la superficie del fondo en contacto con el agua.

Para calcular la socava-ion general se requiere de los datos siguientes:

- Secciodn transversal, indicando en ella la elevacidn que alcanzariz el agua
al pasar el gasto del disefio. Normaimente es obtenida en época Jde aguas
bajas o estiaje, cuando es mas facil hacer el levantamiento. Durante el
calculo, 1a seccion se divide imaginariamente en franjas verticales. Las
lineas verticales trazadas en el centro de esas franjas son las que se hace
mencion mas adelante,

- Gasto de disefio asociado a su p_eriodo de retorno.

- Caracteristicas fisicas del material del fondo inicial y de los diferentes
estratos del subsuelo que pueden llegar a ser descubiertos y erosionados
durante el paso de la avenida seleccionada. Las mas importantes son la
densidad y granulometria de suelos no cohesivos y el peso especifico
seco de los mateniales cohesivos.

'VELOCIDAD MEDIA REAL DEL FLUJO.

La hipdtesis fundamental consiste en suponer que el gasto unitario que
pasa por cualquier franja de la seccion permanece constante mientras dura
el proceso de erosién. ‘

Se obtiene asi que para cualquier profundidad que se hava alcanzado, Vr |
vale : '
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donde

do profundidad inicial que existe en una determinada vertical de la
seccion entre el nivel del agua al pasar la avenida y el nivel del fondo
obtenido durante el estiaje, en m.

ds profundidad después de producirse la socavacion del fondo. Se mide
desde el nivel del agua al pasar la avenida hasta el nivel del fondo
erosionado, en m.

a  coeficiente de rugosidad. Obtenido de considerar una rugosidad
constante en cualquier punto de ia seccion, obtenido con la expresion

Qd
o = 3
dm3Be p
Od gasto de disefio 0 gasto maximo de la avenida para la cual se desea
calcular la erosion, en m’/s.

(7.3.3) '

dm tirante medio de la seccion; el cual se obtiene dividiendo el area
hidraulica entre el ancho efectivo, en m.

dm =

Be (7.3.4)

Be ancho efectivo en la seccion, descontando todos los obstaculos, en m.
Para enconirar Be, se traza una linea perpendicular a las lineas de
corriente. Sobre esa linea se provectan todos los obstaculos y Be es la
suma de todos los espacios libres. Asi se toma en cuenta el esviajamiento
de la corrente . Cuando no hay obstaculos dentro del cauce, Be es igual
al ancho del rio.

El ancho efectivo se puede obtener con la siguiente expresion:
Be = (B-Lbij cos 0 - (C- [-N) asend (7.3.5)

donde
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B claro total del puente, o de un tramo de €l en estudio, en m.

Tb, suma de los anchos de las pilas dentro del tramo B, en m.

C nuamero de caras de las pilas o estribos dentro v en los Iimites.de B
N numero de pilas o estribos considerados al tomar en cuantaa C.

a largo de las pilas, en m.

¢ 4ngulo que forma la direccién del flujo con el eje longitudinal de las
pilas, en grados.

Seccion transverssi iniciol del fondo
—~—— Seccion tronsversai of ccurrir lo erosion generc!

Figura 7.3.] Variables a considerar en el calculo de Vr
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p coeficiente que toma en cuenta las contracciones laterales del finjo que se
produce en las caras de los obsticulos que estdn dentro de la comiente. Es
funcion de la velocidad media del flujo y del claro entre pilas v se
encuentra tabulado en la tabla siguiente. ‘

Tabla 7.3.IV Coeficiente de contracciéon

Velocided media Lon..cud libre encre dos puas (claro). en metros

P enmisen o Lol | o] 2] 2] e {we] el
Menor de | 100 1.00 1.00 100 1.00 100 100 100 1.00 1.00 1.00 100 1.00
1 00 096 097 098 098 099 099 099 100 1.00 1.00 100 100 1.00
1.50 0.94 096 097 097 097 098 099 099 095 099 1.00 100 1§00
2.00 093 054 095 096 097 097 098 098 099 099 099 099 1.00
2.50 090 093 094 095 096 096 097 098 098 099 099 099 1.00
3.00 0.89 091 093 094 095 096 096 097 098 098 099 099 ,099
350 087 090 092 093 094 095 096 097 098 098 099 0992099
400 o mavyor 085 089 091 092 093 094 095 096 097 098 099 099 0.’9;3

Para obtener }r se establece como condicion que los gastos unitarios
permanezcan constantes durante todo el proceso erosivo, es decir que el
ancho de la seccidn no varie v, por lo tanto, que las reducciones de la
velocidad se deban unicamente al aumento del irea por descenso del fondo.

VELOCIDAD MEDIA EROSIVA

Para suelos cohesivos en cauces definidos con rugosidad uniforme. En esta
teona. la magnitud de la erosion en suelos limosos pléasticos v arcillosos
depende principalmente del peso volumétrico del suelo seco. En este caso el

valor de la velocidad erosiva que es la velocidad media que se requiere para
degradar e} fondo, esta dado por la expresion:

Ve =060 “;/(I’]']SB Hs" ; enmss.

(7.3.6)
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.
. 1

Para sueclos friccionantes:

Ve =0.68 3 Dm” " Hs', enmis  (7.3.7)
donde

vd peso volumétrico del material seco que se encuentra a la profundidad s,
3
entv/m’.

Hs tirante considerado, a cuya profundldad se desea conocer el valor de Ve
que se requiere para arrastrar v levantar al matenal, en m.

B coeficiente que depende de la frecuencia con que se repite la avenida que
se estudia v cuvo valor esta considerado en la sigutente tabla(7.3.V).

Tabla 7.3.V
Probabilidad anual (en %) de que |periodo de retorno en {Coeficiente f3
se presente el gasto de diserio anos
100 | ! _ 0.77
50 I 2 0.82
20 l 5 0.86
10 | 10 0.90
5 | 20 0.94
2 | 50 ‘ 0.97
1 | 100 1.00
0.2 | 500 1.03
0.1 ( 1000 1.07

x exponente variable que tiene diferente valor en cada una de las formulas.
Para suelos cohesivos, su valor depende de Dm, en mm, y para suelos
cohesivos depende del peso volumétrico seco, yd, en t/m3. Sus valores se
indican en la siguiente tabla(7.3. V).
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~bhla 7.3.VI1.- Valores de x v 1/1-x para suelos cohesivos y no cohesivos

SLELOS COHE:NNOF : SUELOS NO CCHESIVOS

Y4 ! Yo o _,_l_.. d I '__...l l d ‘ !
Lt b PN T }— Hunl ¥ ‘!.,'-x'! min !i-j-l
QS0 052066120038 072 0.05 0.43 0.70 40.00 0.30 0.77
083 051 066 1.20 038 072 015 042 0.70 6000 0.29 0.78
0.86 050 067 128 037 073 050 0.41 0.71 $0.00 0.28 0.78
0.88 0.49 0.67 134 036 074 100 0.40 0.71 14000 027 079
0.90 048 0.67 140 035 074 150 0.39 0.72 190.00 0.26 Q.79
0.93 047 068 146 034 073 250 038 072 250.00 0.25 0.80
096 046 0.68 1.52 033 077 4.00 0.37 0.73 31000 0.24 0.81
098 045 069 158 032 076 600 0.36 0.74 - 370.00 0.23 0.8
1.00 0.44 0.69 1.64 031 076 800 0.35 0.74 450.00 0.22 0.83
1.04 0.43 0.70 1.7 030 077 1000 0.34 0.75 570.00 0.21 0.83
1.08 0.42 0.70 180 0.29 075 1500 0.33 0.75 750.00 0.20 083
1.12 0.41 071 1.89 028 078 2000 0.32 0.76 1000.00 .19 (.84
116 040 071 200 027 0.79 2500 0.31 Q.76

Dm diametro medio (en mm) de los granos d=! fondo obtenido segun la

expresion:

Dm=001Sd P, (1.3.8)

en la que

ar

Pi

diametro medio, en mm, de una fraccion en la curva granulométrica de la
muestra total que se analiza.

peso como porcentaje de esa misma- porcién, comparada respecto al peso
total de la muestra.

C.~{LCL'LO DELA SOCA\'ACI(S.\' PARA SUELOS HOMOGENEOS

Conocido el tipo de suelo que existe 2n el sitio y suponiendo que la rugosidad
es constante en toda la seccion. la profundidad hasta la que llegard la
socavacion se obtiene al igualar los valores de Ve y Vr. '

17
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Para suelos granulares:

s o+
| ado’ l
ds = 028
t0.680m B J (7.3.9)
Para suelos cohesivos:
!
i (l+x)
IV ado’
ds:|—0.60“{d”85 J (1.3.10)

CALCULO DE LA SOCAVACION PARA SUELOS HETEROGENEOS

Cuando la distribucion de los materiales en el subsuelo es heterogénea, es
posible encontrar la profundidad de la erosion de cada vertical, mediante un
metodo por tanteo.

Si se cuenta con la distribucion estratigrafica de los materiales bajo una
vertical, se escoge el manto superior y, de acuerdo con la naturaleza del
material, se aplica una de las dos formulas vistas antes para suelos granulares
o cohesivos. Si la profundidad ds obtenida, queda abajo del limite inferior del
manto, se escoge el segundo estrato y se repite el tanteo anterior con la
formula correspondiente al tipo de suelo de ese segundo estrato. En el primer
tanteo en que la profundidad ds calculada esté dentro del estrato en estudio, se
habra obtenido la ds buscada.

18
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C.{LCULO DE LA SOCAVACION CUANDO LA RUGOSIDAD NO ES
UNIFORME EN LA SECCION,

Cuando existen dos o mas zonas con diferente rugosidad, a lo ancho de la
misma seccién el procedimiento de calculo es semejante, con la Unica
diferencia de que hay que trabajar en forma aislada, con cada zona y que para
que cada una hay que calcular el o; correspondiente.

0d,
a@, = 3 (7.3.11)
dml3 Bef u]

19
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I\IIETODO DE LISCHTVAN-LEBEDIEV CON RECOMENDACIONES
DEL ING. J. A. MAZA ALVAREZ.

El calculo es similar al anterior, con las variantes siguientes:

Para evaluar el coeficiente de rugosidad a, el factor p se obtiene con la
siguiente formula, teniendo en cuenta los datos proporcionados por
Lischtvan-Lebediev

ho= 1——'-L—~ (7.3.12)

cuando no hay obstaculos u=1

V. es la velocidad media del agua en la seccion, en m/s, dada por la relacion.

0d

Vo= =—
y (7.3.13)

L claro entre dos pilas u obstaculos, en m.

Puesto que la ecuacion para obtener u no es dimensionalmente correcta,
deben respetarse las unidades indicadas.

La velocidad media erosiva Ve, necesaria para erosionar el material del fondo
se obtiene de las expresiones que a continuacidn se indican, ellas han sido
obtenidas por Maza, siguiendo lo establecido por Lischtvan-Lebediev, para
evitar al maximo el uso de tablas.

Para suelos no cohesivos Ve se obtiene con una de las siguientes ecuaciones
segun sea el diametro de la particula.

L
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Si 0.0v003m < Dy, < 0.0028m, es decir para arenas, se utiliza

Ve =4.7BD5  ds 2"

Si0.0028m < Dy, < 0.182m, se usa

0.223
D° 092

Ve = 4.7BDg;  ds"s

S10.182m < Dy, < 1.0m, se utiliza

0.191

Ve = 4.7 BD ds 05"

(7.3.14)

(7.3.15)

(7.3.16)

Los exponentes de ds propuestos por Maza y los 'de Lischtvan-Lebediev no
difieren en mas de 1.5 por ciento. por lo que el error maximo alcanzado en Ve
es menor de 0.55 por ciento para tirantes menores de 12 m.

Para suelos cohesivos, e, vale

66.28

Ve =°0'000173BYd1'!8dSW

(7.3.17)

Ds, es el diametro de la muestra de sedimento en que el £4 por ciento en peso
es menor que ese tamafio, en m. Se sugiere utilizar este diametro y no el
diamewro medio debido al acorazamiento que tiene lugar en el fondo,
sobre todo si el material tiene granulometria extendida o estda bien
graduado. El Dg comresponde aproximadamente al diametro medio de la
coraza para distribuciones log-norma! o normal de los tamarios de las

particulas.

yd es el peso especifico seco v es igual al peso seco de la muestra entre su

volumen inictal en t'm



B esun coeficiente que toma en cuenta el periodo de retorno 7, del sasto
del disefio en afos. Para obtener su valor se propone la expresion

B=08416+003342LnT  (7.3.18)

la cual es valida para periodos de retorno comprendidos entre 13 v 1500
afios. B no ' :ne umdades.

CALCULO DE LA SOCAVACI(’),\' PARA SUELOS HOMOGENEOS.

Conocido el material del fondo en la seccion o tramo en estudio v aceptando
que la rugosidad es constante en todo el ancho de la seccion, la profundidad
de la socavacién se obtiene a partir de igualar la velocidad media del flujo y
la velocidad media méxima necesaria para no erosionar el material del fondo,
llegando a las siguientes expresiones.

Para suelos granulares no cohesivos:

De las ecuaciones /3.2y 7.3.14, se obtiene:

D.D.°}
( J S 10322400
ado’
ds = | T3 | -
L4.7 BDS.{' J (7.3.19)
Valida si 0.00005m < Dy, < 0.0028m
De las ecuaciones 7.3.2y 7.3.15, se obtiene:
) D|°4092
S 0.223-D0,°F
ado’
d5=!4 . DO.ZS l (73‘)0)
L 7B Dy, J T

Valida si 0.0028m < D;, < 0.182m

e ls]

-
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De las ecuaciones 7.3.2.y 7.3.16, se obtiene:
Dlﬂ‘lld

\0.19“0,"“”

|

5
3

o do

Valida si 0.182m < Dy, < 1.0m
Para suelos cohesivos:

De las ecuaciones 7.3.2 y 7.3.17, se obtiene:
da 729
( R brerrrerrsy
| 5780 a do’. |
ds = L By |18 J (7322)

Las ecuacionec anteriores deben aplicarse a varias lineas verticales de le
s=zcidn del cruce, como se muestra en la siguiente figura.

P, Localizacion det fondo, pera cada vertical,
antes de ocurrir lg ercsion

R. Localizccion del fordo of ecurrir la erosion
generol

Figura 7.3.VII Obtencion de la erosion general en material homogéneo
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La profundidad en cada una de ellas es una funcion de la profundidad inicial
do. Al unir todas las profundidades ds se tiene el perfil de la seccion tedrica

erosionada.

CALCULO DE LA EROSION GENERAL CUANDO LA RUGOSIDAD.
NO ES UNIFORME EN LA SECCION

Cuando a lo ancho de la seccion existen zonas con diferente rugosidad, como
puede ocurrir entre el cauce principal y el de las avenidas o en zonas con
diferente vegetacidn, el procedimiento de calculo es similar al indicado
anteriormente. La diferencia esuriba en que los calculos se hacen por
separado para cada una de las zonas con igual rugosidad, porque para cada
una de ellas hay que obtener el coeficiente o, en funcidn del gasto O, que pasa
por ellas.

Una forma de obtener el gasto Od, que pasa por cada zona con rugosidad
similar consiste en utilizar la siguien'» expresion: :

2
dm 3
Q d S
3 ]
I = - 3 Q d
2 dm 3
S| 4,
t =1 n !
donde
A, area hidraulica de cada zona de la seccion transversal total con igual

. 3 . .
rugosidad, en m”. Queda definida entre la superficie del agua y el fondo
original de la seccion transversal.

dm  trante medio en cada zona, en m.

5
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n coeficiente de rugosidad de Manning para cada zona

- . 3
Od  gasto de disefio o total en el rio, en m'/s

Se debe cumplir ademas que el drea total de la seccion completa v el gaste
que pasa por ella sean iguales a T4 y 'IQd, respectivamente.

Lo aqui senalado también se aplica a una seccion compuesta aun con
rugosidad uniforme como pudiera ser la formada por un cauce principal o de
estiaje ¥ dos de avenidas delimitadas por bordos, uno a cada lado del cauce
principal.  En este ultimo caso la principal variable seria dm, v no la
rugosidad.
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7 4- SOCAVACION LOCAL EN PILAS

Como va se menciono, la socavacion local ocurre debido a la presencia de
algun obstaculo al flujo, v provoca una disminucion de la elevacion del fondo
Unicamente en la zona alrededor del obstaculo.

La rapidez de la socavacion local puede expresarse como la diferencia entre la
capacidad del flujo de extraer el material que se encuentra en la hoya de
socavacion y la aportacion de sedimentos a €sta. Asi,

ds=ds1 - 9s2 (7.4.1)

donde

q, rapidez de la socavacion, en volumen por unidad de tiempo

9y capacidad de flujo de extraer material de la hoya de socavacion, en
volumen por unidad de tiempo )

g aportacion de sedimentos por el flujc a la hoya de socavacion, en

volumen por unidad de tiempo.

De acuerdo con la ecuacion anterior, pueden considerarse los siguientes
Ccasos:

a)

b)

Socavacion nula, que ocurre cuando g,, = ¢,» En este caso la socavacion
es fluctuante va que ocurre erosion momentaneamente, para recuperarse
enseguida con la aponacion g;-.

Socavacion en aguas claras, es decir, sin arrastre de sedimentos. En este

caso g,»= 0, por lo que la ecuacion (7.4.1) se convierte en g, = g,;, ¥ la
sOcavacion es maxima.

¢) Socavacion con movimiento continuo de sedimentos, en que g,; > g,>> 0

La presencia de la pila, como obstaculo al flujo provoca la deflexién de las
lineas de corriente, turbulencia v la formacion de sistemas de vortices a su
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alrededor, los cuales son responsables de la socavacion local segun muchos
investigadores. .

Yomces Herrardura

Fig. 7.4.1- Representacidn esquematica de la socavacion local en una pii.
cilindrica

En las siguientes figuras (7.4.11, 74111 y 7.4.1IV), se muestran
esquematicamente las travectorias del agua y de las particulas de suelo
alrededor del obstaculo, la “rma de iniciarse el proceso erosivo y los avances
sucesivos de [a socavacion

7.4.1 METODO DE LAURSEN Y TOCH

Basado principalmente en las experiencias realizadas por los investigadores
en el Instituto de Investigacion Hicraulica de lowa, fue confirmado con
mediciones realizadas en el puente sobre el rio Skunk por P.G. Hubbard del
mismo laboratorio.
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El rmétodo originalmente consistio en una curva de disefio con base en un
i ~ . .. .
moczlo de pila rectangular, bajo condiciones de arrastre de sedimentos.

Los autores de estos trabajos distinguen dos casos generales: uno cuando la
corriente incide paralelamente al eje de las pilas y otro cuando forma un
cierto angulo con el mismo '

Cuando la mavor dimension transversal de la pila esta alineada con el flujo, la
socavacion puede expresarse por (ver figura 7.4.V)

-&
H 1
[ ]
H
[ I I
hal
sl
1'_._
ol .
)
sie /
°e 1C -
N ]
;ﬂ"
:: . l Hs= Tironte de lo corriente.
1.0 10 30 40 " s0 bs Ancho de la plia.
i Se* Profundided dala erosica.

Figura 7.4.V.- Relacion entre la erosion relativa v la profundidad relativa.
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donde

So

K,

So=K, K. b

ancho de la pila, en m.

TABLA 7.4 -XX

SOCAVACION EN PUCLTES

(7.4.2)

profundidad de la socavacion, a partir del fondo, en m.

coeficiente que depende de la relacion tirante entre ancho de la pila. ver
figura 7.4.V. Este tirante es el que aparece después de la erosion
~ general.

coeficiente que depende de la forma de la nariz de la pila ¥ que se
encuentra en la tabla 7.4. V1.

COEFICIENTE DE CORRECCION QUE DEPENDE DE LA FORMA DE LA PILA,

Es sOLO APLICABLE A LAS PILAS ORIENTADAS SEGUN LA CORRIENTE

COEFICIENTE K
FORMA DE LA NARIZ 2
DE SCHNEIBLE
RECTANGUL AR 1 00
a/ b 4
SEMICIRCUL AR C‘) ) 0.90 -
-':-s-%- L o8I
ELIPTICA Q' ; —
p 3 o ST
— = 0.75
r L]
r .2
- =2 o c.8t
LENTICULAR® @
2.3 o 0.69
r 1
FORMA DE LA NARIZ SEGUN TISON
BISELADA 1 0 78
a/b 4 > '
PERFIL —_
HIDROCINAMICO .DI 0.75%
a/b : &

[P3)
2
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Comr puede observarse, para Laursen y Toch la socavacion depende
Unicz...ente del tirante, ancho de la pila v de la forma de ¢sta, sin tomar en
cuenta la velocidad, ni el diametro del materiai del fondo. Este se considera
dnicamente arenoso, por lo que el método no es aplicable si existen boleos en
el cauce.

En el caso de incidir oblicuamente la corriente v formar un angulo ¢ con el
eje de la pila, la socavacion puede determinarse con la expresion: -

SO=K] Kj b (743)
donde

K; coeficiente que depende del angulo ¢ y de la relacion L/b, el cual se
determina mediante la figura 7.4.VIL

o
>
r A
w
c >
«
- — A
8 T~ .
=
o .
-
< 81L09rg0 48 ta Yeccion da pilg.
- DLAACZhO de lo piig, o
L]
-”
x

o* 18® 3o as® €0°* Toe s0*

ANGULO OF INCIDENCIA §

Figera 7.4Vl Coeficientz de correccion cuando existe un angulo de
. incidencia entre el eje de la pila y la cornente.
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Fn este caso, la socavacién no depende de la forma de la nariz de la pila.
Laursen v Toch realizaron sus observaciones fijindose en la socavacion
maxima que se puede presentar para un tirante dado de la corriente.
Observaron que sin vanar el tirante v a pesar de aumentar considerablemente
la velocidad de la corriente, fa socavacion no progresaba. Segun parece la
mayor socavacion es lo que les preocupaba y no dan ningun criterio para el
caso en que no exista arrastre en el fondo o en que el arrastre sea menor con
un fondo con rizos o dunas peguenas. El valor de esa maxima socavacion
obtenida no se ve afectada por el diametro del material del fondo, mientras se
trate de arenas. Para gravas no aclaran si su grafica puede usarse o no, pero en
boleos definitivamente no es valida.

7.4.2. METODO DE YAROSLAVTZIEV

Segun Maza, la expresion que propone Yaroslaviziev esta basada en
observaciones directas de varios puentes de la ex union soviética. -

Este investigador distingue dos casos, uno cuando el fondo del cauce esta
formado por materiales no cohesivos y otro cuando esta formado por
materiales cohesivos.

M}ETODO PARA SUELOS GRANULARES SIN COHESION
La expresion es:

r2

So =Kf1\"(e+KH)-§——30D (7.4.4)

donde
S, profundidad de socavacién, en m.

K, coeficiente que depende de la forma de la nariz de la pila v del angulo de
‘ incidencia entre la corriente v el eje de la misma v se encuentra en la
figura 7.4 VIII

K, coeficiente definido por la expresidn:
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LogK, =-0.28y v: | gb, (7.4.5) y puede encontrarse

enla figura 7.4.1X

I velocidad media de la corriente aguas arriba de la pila, después de
producirse la erosion general. en m/s.

g aceleracion de la gravedad, 9.81 ms”.

b, proveccion de un plano perpendicular a la corriente de la seccidon de la
pila. Cuando el angulo de incidencia vale 0° b, es igual al ancho b de la
pila.

e coeficiente de correccion, cuyo valor depende del sitio en donde estan
colocadas las pilas: vale 0.6 si se encuentran en el cauce princi_al y 1.0
para las construidas en el cauce de avenidas.

Ky coeficiente que depende del tirante del flujo de llegada y del ancho de la
pila, esta definido por la siguiente expresion:

Log Ky=0.17-035Hbl (7.4.7) y puede encontrarse ademas
con avuda de la figura 7.4.1X.

H urante de la corriente frente a la pila. Este valor es el obtenido al
presentarse la socavacion general (ds)

D diametro en m de las particulas mas gruesas que forman el fondo y esta
representado aproximadamente por el Dg de la curva granulométrica.
Esto es porque al formarse el embudo producido por la erosién se realiza
una seleccion de los materiales v quedan unicamente los mas grandes.

36
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Fn el caso de que la distribucion del material no sea uniforme en las capas
mas profundas, al conocer las curvas granulometricas de los esiratos a los
cuales se supone puede llegar la erosion, se tomard como didmetro
representativo al Dgg mayor de todos ellos. Cuando el material del fondo tiene
un diametro menor de 0.5 m Yaroslaviziev recomienda no considerar el
segundo termino de la formula (30 D). Si un estrato con boleos sobrevace a
uno de arena fina, por ejemplo, v la profundidad de socavacidn llega a esta
ultima, al calcular el Dy de ella. debera tomarse en cuenta que el boleo no
arrastrado se mezcla con la arena produciendo un nuevo matenal.

El valor del angulo de incidencia ¢ entre la corriente v las pilas es tomado en
cuenta en el valor de bl, tal v como puede observarse en la figura 7.4.VIIL el
cual a su vez interviene en la valuacion de K, y K,. Ademas ¢ afecta
directamente el valor del coeficiente Ky como se observa en la misma figura,
excepto en las pilas rectangulares v circulares.

Yaroslaw:ziev hace hincapié en que, en vista de que el esviajamiento de la
corriente influye considerablemente en la erosion, puede resultar que para un
caudal de aguas menor, pero que incida con el angulo ¢ maximo, la erosion
local llegue a ser mavor que para las condiciones de gasto maximo con el
angulo ¢ menor.

Yaroslavtziev advierte ademas que su formula puede conducir a errores en los
casos en los que la relacion H'b! sea menor que 2 y la pila este inclinada
respecto a la commiente y anade también que los valores con ella obtenidos en
esas condiciones son menores que los que realmente se presentan. Previene
asimismo, sobre la posibilidad de que ocurran depdsitos frente a las pilas o
erosiones negativas, en el caso de que las velocidades sean muy bajas.

METODO PARA SUELOS COHESIVOS

La expresidn utilizada es la misma que para suelos granulares y permite dar
un resultado aproximado mediante la apreciacion de la resistencia a la erosion
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del suelo cohesivo en comparacion con la resistencia a la erosion del suelo
crenular. 2 es tomado en cuenta en el segundo término (30 D) de la
expresion 7.+.4 en donde se considera un didmetro "D" equivalente para los
suelos cohesivos tal y como se muestra en la tabla 7.4.X.

Peso volumetnco gei Dimensiones aer c.amelro equivalente en sueios granuiares, en cm
matenal seco en ym’
Arcilas y suens  § Sueios medianamente | Suelos ge auvion y
altamente plasucos. plasticos arciltas margosas
<12 1 05 0.5
1.2-186 4 2 2
16-20
20-25 10 10 &

Figsre 7.4-X Diametros equivalentes a suelos granulares, para suelos cohesivos.

Lo anterior se ha presentado con el fin de redondear mas el tema; sir
embargo, no sera discutida su validez no comparada con alguna otra, pc
desconocerse ouro intento de valuar la profundidad de la erosion para suelos
cohesivos.

Cabe aclarar que el tiempo es otro factor importante y que debe ser tomado en
cuenta, va que la degradacion del fondo en un suelo cohesivo tarda mas que
en un suelo con material suelto. Asi. es probable que durante el tiempo que
tarda la avenida no se alcance la profundidad obtenida mediante el calculo.
Por este motivo conviene tomar como gasto de disefio el que se presenta
durante una avenida con un periodo de retomo mas bajo.

Como puede observarse, para Yaroslavtziev la profundidad depende
principalmente de la velocidad media v de su disiribucidn, del tirante, de las
caracteristicas de la pila y de la granulometria del material de que esta
formado el fondo; pero para el no existe un limite en la socavacién. Este
metodo sobresuma l¢ -rofundidad d= socavacién cuando las velocidades son
altas, ya que So se presenta como una funcion directa de la velocidad elevada
al cuadrado, siendo que va es un hecho conocido que la profundidad
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-
socavacion no aumenta mas cuando la velocidad rebasa cierto limite. Su
método permite también considerar estratos con boleos en el cauce.

COMPARACION ENTRE LOS METODOS DE LAURSEN-TOCH Y
YAROSLAVTZIEV

En la figura 7.4.X1I se muestra graficamente un comparacion entre los campos
de aplicabilidad de los métodos propuestos por Laursen y Toch y
Yaroslaviziev. La comparacion- se refiere a lo que indican los autores
respectivos, como a los resultados a que condujeron las experiencia realizadas
en la Division de Investigaciones de la Facultad de Ingenieria de la
Universidad Nacional Autéonoma de México.
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Figura 7.4-XL Gréfica que muestra lov tonas de aplicobilidod de foy métodes de
Lovrsen . Toch y Yarosiorter

De la comparacion se desprende que asi, el criterio de Laursen y Toch resulta
ser un limite superior del de Yaroslavtziev, en el sentido de que si con esta
ultima teoria se calcula una socavacion y resulta sobre la curva de Laursen-
Toch, el valor de este Gltimo criterio anota la maxima socavacion posible en
la realidad para ese caso; si el calculo con el criterio de Yaroslavtziev arroja
un punto bajo la curva de Laursen-Toch, la experiencia parece confirmar que
el valor obtenido es cormrecto esencialmente y en ese caso el criterio de
Laursen-Toch hubiera sido excesivamente conservador.
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7.4.3 METODO DE LA DI\’]SI('SN DE INVESTIGACIO’N DE LA
" FACULTAD DE INGENIERIA DE LA UNAM.

Los estudios experimentales (por Maza v Sanchez) se llevaron a cabo en tres
canales y en una instalacion para estudios aerodinamicos. En el primer canal
se estudio la forma como se inicia y prosigue la socavacion, lineas de
corriente, etc., y principalmente se realizé la comparacion entre los métodos
de Yaroslavtziev y Laursen-Toch. En el segundo canal se traté de verificar
para otras condiciones, las modificaciones propuestas para la determinacion
de la socavacion obtenida del primer moddelo. En el tercero se estudio
someramente la socavacion en gravas y protecciones formadas con
pedraplenes y por ultimo, en las instalaciones para estudios aerodinamicos, se
probaron distintos tipos de proteccion.

En las figuras 7.4.XII, 7.4.X1Il y 7.4.XIV se encuentran condensadas las
observaciones realizadas respecto a las trayectonias de las particulas tanto
. liquidas como solidas alrededor del obstaculo, forma de iniciarse el proceso
erosivo v los avances sucesivos de la socavacion.

Ln este metodo se proponen tres diagramas que se muestran en las figuras
7.4.X11, 7.4.X111 y 7.4. X1V, con los que se puede determinar la erosion local
como una funcion de la relacion entre el ancho de la pila al tirante del agua y
el nimero de Froude de la corriente. Este método es util Unicamente para
fondos formados por arena y grava. Los diagramas fueron obtenidos para
pilas con seccion rectangular, cilindrica y rectangular con extremos
redondeados y sirven tanto para pilas alineadas con el flujo, como esviajadas.
Cuando la pila esta esviajada el numero de Froude debe corregirse por un
factor /. si su valor es mavor que 0.25. El valor del coeficiente f; se indica en
las figuras 7.4.X11, 7.4.XIIl y 7.4. XIV y es funcidn del angulo ¢ , que forma
la direccion del flujo con el eje de la pila. En las figuras indicadas, el
significado de los pardmetros es el siguiente:

d, tirante de la corriente frente a la pila. en m, en una zona no afectada por la
erosion local, pero obtenido después de calcular la socavacion general,
transversal y en curvas. En otras palabras, las erosiones locales se
calculan a partir de las condiciones de la corriente, una vez que se han
producido las erosiones que afectan el fondo del cauce en forma general.
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b, Proyeccién de la pila en un plano perpendicular a la corriente, en m.
Cuando el flujo y el eje longitudinal de la pila estan alineados, bl, es igual

al ancho de la pila,
¢ angulo entre la direccidn del flujo v el eje longitudinal de la pila.-

F numero de Froude del escurrimiento.

Vp

F = Wf‘ (7.4.8)

V'p velocidad media del flujo, despues que el fondo ha sido erosionado, por
todas las erosiones que pueden afeciar la seccion pero no por ia local de
las pilas, en m/s. Se obuene en la seccion del cruce va erosionada, sin
considerar las pilas, Vp = 0/4p, en que Ap es el area total de esa seccion.

dsm profundidad media en la seccion donde se obtuvo Vp, en m.
S erosidn local medida desde ei fondo no afectado por esa erosion, en m.
S; erosion local medida desde la superficie libre del agua, en m.

Jfc  coeficiente por el que hay que afectar al nimero de Froude, F, cuando
¢ =0y F>025.

La erosion local que se obtiene con avuda de las figuras sefialadas es la
maxima que puede presentarse. Un factor importante estriba en que las curvas
fueron elaboradas principalmente para las arenas de 0.17, 0.56 y 1.3 mm.

La erosion local debe calcularse una vez que se conoce la elevacion del fondo
cuando éste es erosionado por los efectos sefialados en la sacavacion general.
Por tanto debe calcularse la profundidad del fondo v la velocidad media de la
corriente en el momento en que esa erosion esta presente.
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SOCAVACION EN PUENTES

SIMBOLOGI A
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Figura 7.4-XIIT Socavacion ¢l pie ce piios circulares. seqin Mcza y Sanchez

44



SOCAVACION EN PUENTES

¢) Sit 2o ang 0o
hnegae can o fnpe

b, ¥ 13 proyaction de
lar ot lee

. i
—— s
—_— 1

G m—

1N ~
e
Yo Lo
S reztion 3 E' \.1£
{iw0 T——— 3

8} Si1o piia formg um a'nqum
@ SuSlOuarg Ton 0 tOffiene.
's, 108 poromaetros son

LA ] fg0 1
. Se
L i 22
b, * vge 5,
-~ gua:

19 pi@ 30bre wh pIOAG 4 TIASICY-

El coalicranis I an variobie y Gepands dal drgeis de

ncigentia @

¢ [oad

-1

30*

.23

1.

4

ay*
1.4%

1.0

Q.5

|
|
g

|
|
|
|

1

3'/MBOLOG I A

Areng raqro, tm 10,1 Tmm &

Anguio B woidencio ¢ 13t/

0.4

05 06 07 0B09 1| Fa—a
\IT)

<

Arang parge, diam. 1 058 mm &

f, ® Cuonas ¢ p O°

Arang rng, gam. s L3 mm @

Anguid 94 wC-cancio o 3 30°

N

[

Figura 7.4-XIZ Socavacion al pie de pilgs con extremos redondeados, segun
Mcza y Sdnchez

45




SOL:A MAtvrfrn o,

= 5 SOCAVACION AL PIE DE ESTRIBOS.

Esta erosion ocurre en el extremo, que esta dentro de la corriente, de
estructuras unidas a la margen entre las que 'se pueden citar los espigones )
estribos de los puentes. Por ser esta ultima-estructura la que se considera de
mayor importancia y una falla de fa misma ocasiona dafios mayores se hara
referencia a ella en lo que sigue.

Este tipo de erosion ha sido estudiado también por varios autores, entre
quienes puede citarse a Laursen, Shen, Veiga Da Cunha, y ha sido mas dificil
de determinar y estudiar por la cantidad de parametros que es necesario tener
en cuenta y porque ellos varian notablemente de una estructura a otra. Tal es
el caso del ancho tota] del estribo con respecto al primer claro del puente, el
angulo de ataque de la corriente, el gasto tedrico interceptado por el estribo,
sus taludes v la forma e inchinacion de las esquinas cuando la cara del estribo
es vertical. Téngase en mente que ademas influyen la velocidad v el tirante
de la corriente y las propiedades del material del fondo.

Elevacion Elevation

Seccion A-A Seccion A-A

(a) Inchnados (b) Verticales

Figura 7.5.1 Tipos comunes de estribos
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Los estribos generalmente pueden ubicarse dentro del canal principal, ubicado
al borde de este o encontrarse retirados del borde del canal principal. El flujo
puede provenir de planicies de inundacion, o solo del canal principal. El que
proviene de las planicies de inundacion y que es encauzado para regresar al
canal en la seccion del puente, incrementa las profundidades de socavacion,
debido a que incrementa la fuerza de los vortices y el flujo que se encauza es
por lo general libre de sedimentos.

Los estribos que se encuentran en el borde del canal principal o retirados de
éste, presentan menos problemas de socavacion que los que se encuentran
dentro del canal, debido a que el borde del canal puede tener arboles u otro
tipo de vegetacion que disminuve la velocidad del flujo y es resistente a la
socavacion v a que las velocidades y profundidades son menores.

7.5.1. METODO DE K.F. ARTAMONOV

Este método permite esumar la profundidad de socavacion al pie de estribos y
espigones. Esta erosion depende del gasto que tedricamente es interceptado
por el espigon, relacionado con el gasto total que escurre por el rio, del talud
que tienen los lados del estribo v del angulo que el eje longitudinal de la obra
forma con la corriente. El tirante incrementado al pie de un estribo medido
desde la superficie libre de la corriente, esta dado por:

ST=PanPRHo (7.5.1)

donde

S; profundidad de la cormriente en el extremo de la estructura, medido entre la
superficie del agua v el fondo erosionado, en m.

H, profundidad de! flujo aguas arriba de] estribo en una zona no afectada por
la erosion del estribo, pero que tiene en cuenta la erosidn general,
transversal, en curvas o cualquier otra que afecte el fondo en forma
independiente de la local anteriormente tratada, en m.
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Po. coeficiente que depende del angulo  que forma el eje del espigén con la
corriente, como se indica en la fizura 7.5.11; su valor se puede obtener de
larelacion Pa =0.782 ¢ % (7.5.2), ode latabla 7.3.1

a angulo medido aguas abajo del eje del puente y formado entre la
prolongacion de ese eje v la direccion del flujo, en grados, figura 7.3.11.

P, coeficiente que depende de la relacion O, entre 0, donde Q, es el gasto
tedrico que podria pasar a traves del area ocupada por el estripo si éste
no existiera, y Q es el gasto total en el rio, figura 7.5.1I. Su valor se

obtiene de

q

9
P =4.429+L063b1—é (7.5.3) o con latabla 7.5.111

P, coeficiente que depende del talud, R, del extremo del estribo, se obtiene
con ayuda de la expresion (7.5.4).

P, =1028 *¥F (7.5.4)

R distancia horizontal, en m, recorrida al subir verticalmente 1 m. También
se expresa como R = cot 6, en que 8 es el angulo que forma el talud con la
horizontal, figura 7.5.1V

Al sustituir las ecuaciones 7.5.2, 7.5.3 y 7.5.4 en la ecuacion 7.5.1 , se
obtiene la relacior '

I 0, |
S = O855H,| 417+ Lnmy f00R 030 g 5

—

que permite obtener la erosion en el extremo v al pie del talud de un estribo o
espigon teniendo en cuenta el angulo del talud, el angulo que el eje
longitudinal de la obra tiene con respecto al flujo y la interiv- acia que dicha
obra ocasiona al flujo.
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Q.=

Talud del estrico

Gesto teorico interceptado
gor &l estriboizquierdo

Q, = Gasio tedrico interceptado
por el estribo derechno

Figura 751 AlQuncs porcémetros que intervienen en la ercsidn
al pie de estribos
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@ 20° 60° 90° EGE 130°
Pa 084 0 o4 100 107 1188

Tabla 75-1 valores del coeficiente corrective Pa en funcion del angulo o .

QvQ 0.10 0.20 0.30 240 0.50 080 070 0.80
Pa 2.00 265 322 345 387 387 4 08 . 420

: Q
Tabla 7.5 Vaiores dz! coeficiente Pq &n funcion de | 0

Talua R 0 08 10 15 20 30

Ps 10 091 VA 083 g61 0.50

[N

Tabta 75-I¥ Valores dei coefiviente correchivo P2 en funcion de R,
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Er el caso de que el cruce del puente se efectie en forma recta (a=907) v ¢l
12l del estribo sea vertical, la expresion de Artamonov queda reducida a

S; = Pg IHo (7.5.6)

Todo lo anterior se aplica en forma semejante en el caso de espigones.
Unicamente es necesario anadir que en el caso de tener espigones construidos
en ambas orillas v unos frente a otros, St se puede reducir a un 75%, es dacir

S=0.75 P, P, Py H, (1.5.7)

No se dispone de ningln criterio que permita valuar la erosion cuando el
espigon esta cubierto por el agua. Sin embargo como el que se ha expuesto
da el valor maximo que se llega a presentar. Conviene considerar en un caso
de esos, a Q1 como el gasto maximo que puede ser interceptado teoricamente
por.el espigon hasta la corona del mismo y si tomar en la formula el tirante
Ho hasta la superficie.

Cuando el agua pasa por arriba del espigon ec conveniente proteger iodo el
lado de agua abajo del mismo, porque es una zona que tiende a ser
erosionada.
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De, "9vestigaciones realizadas por los C. Ing. Abel Flores Ramirez v Ma. del
Carmen Rodriguez Flores sobre la socavacion y su relacidon con los suelos
(Réunion conjunta AMH, AMIVTAC, v SMMS,, 1987), se establece un-
correiacion sencilla de obtener peso especifico seco-contenido de agua
(yd-w), en suelos cohestvos, para ser aplicada en los calculos de socavacion.
Esta investigacion agrupa resultados de ensayes de laboratorio en suelos,
recopilados durante mas de veinte afios en el Laboratorio de Mecanica de
Suelos de la SCT, correspondiente a rios, arroyos y zonas lacustres de
diversas lugares de la Republica Mexicana, obteniendo las siguientes graficas.

|
3 150k
2
[ ot
Q
o -
o
.
(=]
o
©
2
§ 5O '
U *
0 ! ! | —
j : 05 i.0 1.5 20
Peso especifico de! suelo saturodo en ton/m3 (77.)

Relociones Jm- W para suelos cohesivos de depdsitos
fluvioles
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de agua en % (w)

Contemido

£0C

250

200

150

100

Sg = 2.30 ( Depositos locustres)

S¢ =265 ( Deposites fluviales )

! ' ' | |

05 10 15 2.0 25

Peso especifico del suelo seco en ton/m3 ( )g)

Relociones ), - w pora arcillas CH, CLy limos MH
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SOCAVACION EN PUENTES

CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIQ ACAPONETA

Para un periodo de retorno de 50 afios obtenemos de la tabla 7.3.V:

B=0.97

Con longitud entre claros de (45-2.4)= 42.6 m y velocidad de 4.2 m/s obtenemos un

valor del coeficiente de contraccion de la tabla 7.3.IV :

=096

Sustituyendo valores:

13265 B
T 663 x476x 0961

a 1.239

Para Dm = 0.58 mm obtenemos de la tabla 7.3.VI, [//+x=0.71

)

= 15972

o7
[ 1239x65% |
[0.68 x 0.58°% x 0.97

d, =15972m

socavacion = 15972 -6.5=9472 m

La profundidad de 9.472 cae en el estrato inmediato inferior por lo que se calculara la

socavacion con las nuevas caracteristicas.

- ConDm=6mm, I/]1+x =0.74

sustituyendo valores obtenemos
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CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RO ACAPONETZ

ds= 10.038 m
socavacion = 10.038 - 6.5=3.538m

Por lo que la socavacion llega al limite del estrato que es a 9.0 m.

Socavacion general = 9.0 m



SOCAVACION EN PUENTES
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO0 ACAPONETA

CALCULO DE SOCAVACION GENERAL
Método de Lischtvan - Lebediev con recomendaciones del Ing, J.A- Maza Alvarez.

SONDEO 3

Para suelos no cohesivos { empleando las formulas 7.3.3, 7.3.12, 7.3.18 y 7.3.20).

con Dgy = 0.02 m (primer estrato de 0 a 1.6 m), se tiene que

o
[ qap  TomeaEe

T

0,
a = %
d;B,u
_ 0387 0387x42
=i 438
13265
=1237

o = =
6.63” x 476 x0.963

B =08416+003342LnT
B =08416+0.03342Ln50=10972

0.02° %%
[ 1237 x 657 10223002

; =[4.7 <0972 x 0.020%

d, =18330°"% = 9.067m
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SOCAVACION EN PUENTES
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO ACAPONET A

SOCAVACION LOCAL

Método de Laursen y Toch

SONDEO 3
Cuando la mayor dimension transversal esta alineada con el flujo ( formula 7.4.2).
Sp =k kb
h 12536
con la relacién BI' =54 T 3223 obtenemos

un k,= 2.4 (valor maximo)

con una forma de la nariz del apovo de forma semicircular obtenemos de la tabla 7.4.V1

un valor de k, = 0.9

b=2.4m
sustituvendo valores obtenemos:

S=24x09x2.4=518m

socavacion = 5.2 m

s



SOCAVACION EN PUENTES ,
CALCULOS DE SZCAVACION PARA EL RID ACAPONETA

SOCAVACION LOCAL

Método de Yaro<'avtziev, empleando la formula 7.4.4
| Soz kf kv (e + k Vz/g - 37 7;5
Para el sondeo 3

Para apovo de 2.4 m, con la forma de la pila tipo III, se obtiene de la figura 7.4.VIII un

valor de k;=8.5m (para ¢ =0°)

Velocidad real ( formula 7.4.6 )

a H
H

VvV =

5

1237 x 657 22340
YT 253 oS

,
22347

ST 98Ix2a

3

12 | de la figura 7.4.IX obtenemos k, = 0.7

Iy ) -
| i K

Como el apoyo cae en el cauce principal, e=0.6

12536

24 ,
obtenemos de la figura 7.4.IX un valor de k, = 0.05

- e -

Con la relacion

H
by

Para un vzlor de dgs = € 'm qu: 25 mavor de Smm por lo que si sc conside~:a e.

segundo termino de la exy ssion g- 2ral. .omo lo : scomienda Yaroslavtziev.



SOCAVACION EN PUENTES _
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO ACAPONETA

N

Sustituvendo valores obtenemos:

2.234°

o

—— ~30x0.006
981

S, = 85x 0.7 x (0.6 +0.05)
S, =1.968 - 0.18 = 1.788

Socavacion local = 1.8 m

De la grafica que muestra las zonas de aplicabilidad de los métodos de Laursen - Toch

vl

: H .
v Yaroslavtziev (figura 7.4.XI) con F=S.2 y EB--—-O.le, se esta en la zona de
1

aplicabilidad de la formula de Yaroslavtziev sin que Lautsen - Toch dé informacion de
elia por lo que cae bajo la curva de valores maximos experimentales definida por

Laursen - Toch.
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SOCAVACION EN PUENTES .
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO ACAPOANST.

SOCA™ ACION LOCAL
Método del Instituto de Ingenieria de la UNAM

Con una pila de forma redondeada en su nariz

b=2.4 m,Fc=1 ( pila alineada con el flujo)

s v? F 2.234° 0 »
le——  F = =004,...F =02
Fogdy T 981x12536 =0
d 12536_5”3

b, 24 77T

De la figura 7.4.XIV obtenemos

d+d,
b

S 6.9
b e
S, = 6.9b,=6.9x2.4= 16.560

Socavacion = S,-d =16.560 - 17.536 = 4.024 m

Socavacion = 4m



SOCAVACION EN PUENTES .
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO ACAPINETA

ESTRIBO EN LA MARGEN DERECHA
con o = 90° obtenemos P, 1.0 ; Hy=1.17m

Q, 3361
Para o T 13265

025  obtenemos P,=2.935

con talud del estribo 1.5:1 obtenemos Pg= 0.83 .
Sustituyendo valores:
Sr=1(2.935)(0.83)(1.17)=2.85m

S;=2.85m
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SOCAVACION EN PUENTES
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL RIO ACAPONETA

SOCAVACION AL PIE DE ESTRIBOS

Método de K.F. Artamonov : $;= P, P, Pp Hy (formula 7.5.1)

Margen Derecha
Margen zquierda g

j goof

|
~
5

| - 3
e Q=9462mss

Q= 442m’is

Q=3361m’/s

Q.= 13265 m’ss

ESTRIBO EN LA MARGEN IZQUIERDA

con o = 90° obtenemos de latabla 7.5.1 P,=1.0 Hy=12m
O, 442
para 0, = 13265 =0.03 obtenemos de la tabla 7.5.111 P =2

(valor minimo = 2)

con talud del estribo 1.5:1 obtenemos de la tabla 7.5.1V Pg=0.83

Sustituvendo valores:

S;= 1{2)0.83)(1.2) = 1.99 m
S;r=1.99m



SOCAVACION EN PUENTES )
CALCULOS DE SOCAVACION PARA EL AID ACAPONETA

RESUMEN
| | SOCAVACION
SONDEO METODO GENERAL | LOCAL APOYO
(m) (m) EXTREMO(m)
1 Artamonov 1.99
-Lischrvan Levediev 9
3 -Lischtvan Levediev 6
(J.A.Maza)
-Laursen y Toch 5.2
-Yarostavtziev 1.8
-Instituto de Ingenieria 1.0
13 - Artamonov 2.85
|
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Hidrologia e Hidrdulica
en proyecto de carreteras

OBRAS DE PROTECCION

Ciudad de México, noviembre de 1996.




ds(cn{

- ——

77

CAPITULO 6

OBRAS DE PROTECCION CONTRA LA SOCAVACION EN PILAS

En este capitulo se mencionan algunos métodos ensayados por diferentes
investigadores para proteger las pilas de puentes contra la socavacion local. Las
obras de proteccion de esta naturaleza son utiles tanto para reducir la profundidad
de cimentacién de las pilas a construirse como para evitar a falla por socavacién de
estructuras ya construidas con escasa profundidad de desplante.

Los métodos que han dade resultados satisfactorios en laboratorio son:

—- Un cajén colocado alrededor de la pila con su parte superior abajo del nivel del
fondo normal del cauce.

- Estructuras colocadas aguas arriba de la pila protegida, tales como pantallas o
cilindros de diametro pequefio.

- Pedraplenes que sustituyen el material del fondo, con diametros de sus elementos
lo suficientemente grandes para que no sean levantados y arrastrados por la
corriente airededor de la pila.

5.1. Cajén alrededor de la pila.

Chabert y Engeldinger realizaron ensayes en una pila circular cimentada en un
cajon también circular, y concluyeron que se obtienen resultados oOptimos, si el
didmetro del cajén es de 3 veces el de la pila, y la elevacién de su superficie, de la
mitad del didmetro de la pila abajo del fondo natural. Este sistema redujo en un 67%
la profundidad de socavacién que se presenta en la pila desprotegida (fig. 16).

Shen y Schneider investigaron en un cajén rodeado por un borde vertical que
interceptara el vortice de herradura. Realizaron sus ensayes en pilas de nariz
rectangular, y bajo ciertas condiciones de la estructura pudieron obtener un nivel de
fondo coincidiendo con el del borde de aguas arriba y de los costados de la pila,
mientras que en el lado de aguas abajo lograron que hubiera depésito de material
(ver fig. 17). Este método redujo la profundidad de socavacién en un 50% respecto
a la que se presentaba en la pila sin proteccién, sin embargo, no se propusieron
leyes generales acerca de las dimensiones convenientes de! cajon y de! borde en
relacién con tas caracteristicas del flujo y de la pila.

Otra forma de proteccién consiste en colocar una placa plana horizontal
alrededor de la pila, {fig. 18) con un diametro minimo de 3 veces el de ésta, a una
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profundidad de 0.3 a 0.4 veces el mismo diametro de |a pila. Con esto se logra una
reduccién hasta del 50% de la profundidad de socavacién, aungue no se pueden
estimar los efectos con exactitud para diferentes condiciones del cauce,
caracteristicas del puente, etc. Asi, en casos especiales conviene hacer estudios en
modelos para decidir acerca de la mejor disposicion de este tipo de protecciones.

Fig. 18

4/
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5.2 Estructuras colocadas aguas arriba de la pila.

Se han realizado ensayes colocando cilindros de didmetro pequeno aguas arriba de
la pila, con el fin de romper la corriente de llegada y debilitar -los vértices que
generan la erosion; se han logrado reducciones en la socavacidn hasta de un 50%.
Sin embargeo, no se ha podido formular ninguna ley general, quiza debido a que
intervienen varios parametros tales como e! numero de estructuras necesarias, su
diametro, su espaciamiento, su disposicién en planta, su distancia respecto a la
pila, y su altura.

Levi y Luna propusieron una estructura de proteccién contra la socavacion local
consistente en una pantalla verlical (ver fig. 19), basados en ensayes realizados en
el Instituto de Ingenieria de la U.N.A.M. Dicha pantalla s6lo se prob6 para un angulo
nulo de ataque de la corriente, por lo que si se tiene esviajamiento de la pila
respecto al flujo sera necesario reaiizar estudios en modeios para poder disefar las
caracteristicas Optimas de la pantalla.
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5.3. Pedraplenes.

El método que ha demostrado ser mas efectivo para reducir la profundidad de
socavacién local es el que consiste en colocar piedras alrededor de la pila. Ei
pedraplén debe colocarse alrededor de ia nariz de la pila cuando el angulo de
atague sea nulo, hasta una distancia de 2 veces el ancho de la pila, y su espesor
debe ser igual a 3 veces el Dsp del pedraplén (ref. 1 y 8). Este didametro Dsp debe
estimarse en base a la tabla 10, considerando que la velocidad local es igual a 2
veces la velocidad media a traves del puente, después de ocurrida la socavacidn
general; fa graduacion de los fragmentos de roca debe adoptarse con base en la
tabia 11 (ref. 8). Debe procurarse que la parte superior del pedrapién guede un
poco abajo del nivel esperado del fondo después de que ocurran la socavacién
general y la transversal, a fin de que no se reduzca el 4rea efectiva del puente para
el paso del agua, y el enrocamiento no se exponga excesivamente al flujo; ademas,
dicha parte superior debe estar formada por las piedras mas grandes.

También puede construirse el pedraplén con fragmentos de roca de tamano
homogéneo igual al Dsp de la tabla 10, en tres capas por 1o menos y también a una
distancia de dos veces el ancho de la pila.
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Tabla 10
Valores del Dsg de las piedras
en funcion de la velocidad
local {ref. 8).
v(n/8) . Dso(cn)
2.20 15
2.50 20 Notas:
2.80 25 1} Los didmetros dados son los
equivalentes a una forma esférica.
3.10 3 2) Se supone que el peso espe-
cifico de las piedras es
3.40 30 Y5 = 2,650 kg/m®.
o 3) Si el peso especfico ys es
3.7 50 diterente de 2650 kg/m°, se puede
, calcular el diametro de la forma
4,00 54 esterica de acuerdo con la
ecuacion:
4,30 65 D= D\ef 2§_5_Q, donde D es
8
el diametro obtenido en la tabla.
4) Si no se logran extraer piedras
4,90 84 ' de forma aproximadamente
esférica, serd necesario igualar su
peso de acuerdo con la ecuacién:
5.20 99 w = ¥ T/60%, donde W = peso
de las piedras esféricas, en kg,
5.50 108 D = diametro, en m. Deben evitarse
‘ las piedras de forma lajeada.
5.80 122




Tabla 11

Graduacién recomendada del material que forme el pedraplén
de proteccion contra la socavacion local (ret. 8).

Si el Dsp resulta ser de 30 cm 0 38 kg de
peso, se debe cumplir lo siguiente:

El 100% sea menorque 46cm o 135kg
por lo menos el 20% sea mayor que 36cm o B5kg
por lo menos el 50% sea mayor que 30cm ¢ 38kg
por lo menos el B0% sea mayor que 20cm o 12 kg,

Si el Dsp resultaserde 50 em 0 175 kg
de peso, se debe cumplir que:

El 100% sea menor gue 76 cm o 615kg
por lo menos el  20% sea mayor que 61 cm o 315kg
por lo menos el 50% sea mayor que 50 cm o 175kg
por lo menos el 80% sea mayor que 30cm o 38 kg

Si el Dsg resulta ser de 76 cm 0 615 kg
de peso se debe cumplir que:

El 100% sea menor que 122 cm o 2,515 kg
por lo menos el 20% sea mayorque 91 cm o 1,100 kg
por lo menos el 50% sea mayorque 76cm o 615kg
por io menos el 80% sea mayorque 50cm o 175kg

Notas:

a) Los porcentajes estan dados en peso y los didmetros son para fragmentos
estéricos.

b) Se supuso un peso especifico de 2,650 kg/ma.



6.2.3.2.- Estabilizacién de curvas con margenes erosivas mediante proteccién a

base de espigones.
ESTABILIZACIdN Y RECTIFICACIdN DE RIOS
'  ASPECTOS GENERALES.

En los cauces estables todos los tramos de los rios, no afectados por el hombre, tienen
estabilidad morfolégica. Esto significa que en cualquier tramo de un rio existe una
relacion entre el hidrograma medio anual, las caracteristicas del material del fondo y de
las orillas, el transporte de sedimentos, tanto el que proviene de aguas arriba, como €l
que iogra salir del tramo y las caracteristicas geomeétricas de la seccién transversal, la
pendiente longitudinal del rio y el numero de brazos por el que escurre el agua. Cuando
a lo largo del afo, todo el gasto escurre por un soio cauce, el'tramo de rio tiene ademas
una de las dos condiciones de estabilidad siguientes: Estabilidad dinamica si las
maryenes estan formadas con material aluvial y sufren erosiones y desplazamientos
laterales o bien, Estabilidad estética si dichas margenes no pueden ser alteradas por el
paso de la corriente, como ocurre cuando estan formadas por roca o arcilla altamente

cohesiva.

En los rios que escurren a través de material aluvial, los desplazamientos laterales
ocurren principalmente en las orillas exteriores de las curvas, sobre todo durante la
epoca de crecientes. Las margenes interiores también se desplazan, pero hacia dentro

del rio, por efecto de la sedimentacion del material que el rio transporta, figs. 1y 2.

Ei fenémeno de erosion y depdsito en las curvas se debe a la fuerza centrifuga que se
genera en ellas, la que produce una sobreelevacién del nive! del agua en la margen
exterior, fig. 2. Dicha sobreelevacion genera una corriente de retorno por el fondo hacia
ta orilla interior. La suma de la corrienté normal del rio mas esa corriente de retorno

transversal forman una corriente helicoidal en las curvas, por 1o que las particulas de la

s



superficie se desplazan hacia aguas abajo y lentamente hacia la margen exterior y las
de! fondo igualmente hacia aguas abajo pero también lentamente hacia ila m~-~en
interior, véase la fig. 3. De esta manera el arrastre de particulas de fondo zenei. .na
erosion en el extradés de la curva y un deposito en el intrados de la misma, fig. 1. Por
ello, en las curvas, las secciones transversales tienen mayores profundidédes cerca de
la orilla exterior, las que disminuyen hacia la interior. Todavia mas, debido a la
existencia de mayores profundidades cerca de la margen exterior de las curvas, ahi se
tienen las mayores velocidades, lo que facilita aun mas la remocién y transporte de las
particulas de la orilla y en consecuencia la erosién de la margen. Cuanto menor es la
relacion entre el radio de la curva, r, y el ancho del rio, B, véase la ec. 1, mas <=2
acercara la zoha profunda a la orilla exterior de la curva, mayor sera la intensidad ¢ .a
erosion y mejor definida estard esa zona profunda. A rﬁedida que r aumenta, menor
concentracion de flujo se presenta hacia la orilla concava y la seccidn transversal tiende

a ser mas semejante a las secciones que tiene el rio en sus tramos rectos.

Durante el proceso erosivo, el flujo remueve y arrastra principaimente las particu.  Jel
pie y-zona baja del talud d= la orilla, con lo que éste tier{dé'ra hacerse vertical. Cuando
ta margen esta formada principalmente por material no cohesivo como arenas y gravas,
el talud falla al tender a hacerse vertical. Dicha falla se produce ya sea por
deslizamiento o por fracturamiento, hasta que un bloque -c-ée dentro de la corriente, fig.
4. Si la margen esta constituida por material cohesivo se pueden liegar a formar
cavidades al pie del talud antes de que se produzca el colapso y falla de un tramo de la
orilla. Después de la falla, la pendiente del talud disminuye y se mantieﬁe asi mientras

la corriente arrastra todo el material fallado y el ciclo erosivo vuelve a repetirse.

Téngase en cuenta que -uando la corriente de un rio empieza a erosionar la orilia
exterior de una curva. 10 consecuencia del retroceso de la margen, disminuye el
radio de curvatura, y ¢ 0 que B se mantiene constante, la relacidén /B disminuye ¥
la capacidad erosiva uci flujo aumenta. Si el material de la margen es unifor—= se

notaran mayores retrocesos o.corrimientos de la margen exterior de la curva at._..da,
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Ioé que continuan hasta que el meandro formado se corta, o hasta que la corriente
cambia su lugar de ataque, ya que también las curvas de aguas arriba estan sufriendo

erosion y ello produce cambios en la direccion de flujo hacia aguas abajo.

1.1 Medidas para la proteccion y formacion de margenes.

Los procedimientos mas comunes para proteger las margenes de los rios, sobre todo
las exteriores de las curvas, son: los espigones, recubrimientos marginales y los diques,
véase la fig. 5. El proposito principal de las obras mencionadas consiste en evitar el
contacto directo entre el flujo con alta velocidad y el material que forma la orilla,

ademas permiten guiar ¢ conducir el flujo en una direccidén deseada y conveniente.

a.- ESPIGONES

Son estructuras interpuestas a la corriente, uno de cuyos extremos esta unido a la
margen. El proposito de estas estructuras consiste en alejar de la orilla a las lineas de
corriente con alta velocidad, y evitar asi que el materiali de la margen pueda ser
transportado y ella se erosione. Ademas. los espigones facilitan que ios sedimentos se

depositen entre ellos, con lo gue se logra una mayor proteccion adicional de ia orilla.

Los espigones pueden estar unidos simplemente a la orilla en contacto con ella, o bien,

pueden estar empotrados una cierta longitud dentro del material que forma la margen.

b.- RECUBRIMIENTOS O MUROS MARGINALES.

Son protecciones que consisten en colocar, directamente sobre la orilla, un material
natural o artificial que no pueda ser arrastrado por la corriente. Para ello, normalmente

se perfila la orilla con un talud que permita la colocacién facil y segura del material de



proteccion. Entre este Gltimo material y el que forma la margen usuaimente se coloca
un filtro, ya sea artificial como puede ser un geotextil 0 natural con materiales petreos
formando una o varias capas con elementos cuyo tamafo decrece de afuera haci
margen. El objeto del filtro es evitar que las particulas finas de ta orilla salgan através
de los huecos que pude tener la capa exterior o coraza, que es disefiada para resistir
las altas velocidades del flujo. La salida o extraccidon de las particuias que constituyen
la orilla se debe tanto a tos vortices que se generan por Ia presencia de los elementos
la capa protectora, como al fluijo que se produce de tierra hacia el rio. por efecto de
s1as intensas sobre la pianicie o por descensos frecuentes'y cohsiderab\es del nivel
¢ - agua en el rio. Los escurrimientos marginales, al apoyarse directamente contra el
tawud de la orilla tienen la inclinacion de ésta. Sin embargo, también se construyen
verticaimente formando muros sobre todo en los tramos er ue los rios cruzan
ciudades y poblados. Por ultimo, estas protecciones también s« man con elementos
colocados cerca de ia orilia y a lo largo de ella, como los jack "n los que se logra

disminuir la intensidad de la corriente y qQue ésta arrastre las par. 1s de la orilla.

c.- DIQUES

Son estructuras, e asiones de gran longitud, colocadas dentro del cauce y que se
utilizan cuando se quiere formar una nueva orilla que permite er - auzar al flujo en forma
mas adecuada 0 cuando se desea reducir el ancho del rio. Al igual que los espigones
pueden iniciarse y estar unidos a fa margen mientras que toda la obra esta dentro del
cauce. La pnncipal diferencia entre ellos y los espigones consisten en que estos Oltimos
interfieren con las lineas de flujo mientras que los diques se »Slocan y disefian para
lograr que 1as tineas de cornente sean paralelas a esas ‘as. Son construidos
normaimente con materiales como arcilla, arena o maten petreos; su seccion
transversal es trapecial y el talud en contacto con la corrier el rio es formado en
forma similar a los recubrimientos marginales, Por supuesto, los diques también se

pueden formar con paredes verlicales cuando se utilizan tablaestacas o se con  ‘yen
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os. Por otro lado, estas estructuras también se utilizan para encauzar el flujo hacia

los  puentes, para que él pase bajo ellos en la forma mas uniforme posible y se

‘reduzcan las erosiones al pie de las pilas o estribos. Cuando se utilizan para este ultimo

proposito reciben el nombre de diques de encauzamiento.

1.2 VENTAJAS Y DESVENTAJAS DE CADA TIPO DE PROTECCIdN.

Los espigones y recubrimientos marginales se pueden comparar entre si ya que se

utilizan para el mismo fin, no asi los diques longitudinales.

Los espigones presentan las siguientes ventajas:

1.-

Son sencillos de construir.
wu construccion es facil de supervisar.
Su conservacion es sencilla cuando se utilizan materiales pétreos o gaviones.

E! costo de conservacion disminuye con el tiempo, aungue puede ser alto

durante los dos primeros anos.

La falla de un espigén no hace pehgrar a los demas. Se ha observado que aun
cuando se produzca una erosién en la zona de contacto entre un espigon y la
orilla, ésta se erosione, se separe el espigon de la orilla y parte del escurrimiento
pase entre ambos, el resto de los espigones continda trabajando

satisfactoriamente.

Entre las desveniajas principales que tiene este tipo de proteccion se pueden

mencionar.



Reducen el ancho del cauce, cuando ambas margenes se protegen con
=spigones. Sin embargo, téngase en cuenta que en rios navegables el reducir el
ancho del cauce puede representar una ventaja y una necesidad.

Producen pérdidas adicionales de energia.

No son econdmicos en curvas que tienen un reducido radio de curvatura.

No protegen toda la orilla, ya que las zonas entre elios pue "2n erosionarse antes

de alcanzar un estado de equilibrio.

ESPIGONES

Se ha mencionado que ios espigones son estructuras que estan unidas a la mar e

interpuestas a la corriente, lo que permite desviar y alejar la corriente de la orilla y e..ar

gque ésta arrastre las particulas que la forman.

Los datos necesarios para el disefio ge espigones son:

a).-

b).-

La topografia y batimetria del rio en la zona por proteger. Abarcara todo el cauce
y orillas. En rios de planicie se cubnran ademas 20 m a cada lado de las orillas y
en cauces con orillas muy elevadas, hasta 10 m arriba de la elevacion maxima

del agua.

Secciones transversales a lo largo de las orillas que seran protegidas. La
separacion entre ellas puede variar entre ¢ * y 200 m dependiendo de las

dimensiones del cauce. Fuera del agua cub lo indicado en el inciso anterior,



C).-

d) -

se prolongaran a lo largo del talud de la orilla y se extenderan sobre el fondo de!

rio hasta una distancia de 1/3 el ancho del cauce, como minimo.

Caracteristicas hidraulicas de la corriente. Normalmente se deben conocer; el
gasto dominante y el gasto asociado a un periodo de retorno entre 50 y 100
afos, 1a elevacion de la superficie del agua correspondiente a esos gastos, asi
cdmo las velocidades medias de los escurrimientos y la velocidad del flujo a lo

largo de las orilias por proteger.

El gasto dominante es aquel que de escurrir en forma constante todo el afio
transporta la misma cantidad de sedimentos que el hidrograma real anual. Para

obtenerio conviene efectuar los calculos utilizando el transporte total del fondo.

El gasto dominante también se puede obtener en forma mas sencilia ya que se
ha observado que es aproximadamente igual al gasto que lleva el cauce principal
de los ric: de planicie. También se ha demostrado que esta asociado a un
periodo de retorno entre 1 y 4 afos con promedio de 1.4 . Por tanto se puede
aceptar en una primera aproximacion que es aquel cuyo periodo de retorno es

de 1.4 afios.
Granuiometria y peso especifico de los materiales del fondo y orillas de! cauce.
Materiales de construccion disponibies. Incluye la localizacion de bancos de roca

y el peso especifico del material de cada uno de ellos. Bancos de grava o boleos

que puedan servir para rellenar gaviones.

Los aspectos mas importantes a tener en cuenta cuando se disefia una proteccion con

espigones son los siguientes:-

a) Localizacion en planta
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b) Longitud de lo‘s espigones

c) Forma de los espigones en planta

d) Separa_cién entre espigones

e) Pendiente longitudinal y elevacién de la cresta de los espigones

f) Angulo de orientacion de cada espigon, con respecto al flujo

g) Permeabilidad de los espigones

h) Materiales de construccion

i) Socavacion al pie del espigdn sobre todo en el extremo dentro de la corriente.

A continuacién se comentara cada uno de estos aspectos, varios de los cuales estan
relacionados e influyen entre si. La mayoria de las recomendaciones de disefio que se
presentan son validas unicamente para espigones impermeables. Lo referente a

espigones permeables se trata en el apartado 2.7.

Las recomendaciones que se presentan y comentan en este trabajo fueron obtenidas

de pruebas realizadas en rios y en el laboratorio. Dichas pruebas fueron las siguientes:
a).- Experimentos en el laboratorio
En una mesa de arena de 16 X 9 m se probaron separaciones de espigones en

funcion de su longitud y angulo de onentacion. Los radios de las curvas variaban

entre 3y 6 veces el ancho del cauce



b).-

Modelos hidraulicos

b.1  Del cruce del puente carretero sobre el rio Ameca.

b.2  Del cruce del puente sobre el rioc Verde.

b.3  Del cruce del puente del ferrocarril sobre el rio Mezcalapa.

En los dos primeros se probaron obras de rectificacién y proteccién de margenes
con espigones y diques de encauzamiento. En el Ultimo solo digques de
encauzamiento,

Pruebas en rios.

Rio San Pedro, Sin.

c1+ En una curva en erosién se probaron espigones con pendientes

longitudinal entre 0.1y 0.14, y separacion de 2L,.

Rio Suchiate, Chis,

c.2 En una curva en erosion se probaron espigones con separacion de 6L,
Los espigones se construyeron en seco excavando trincheras en la margen vy
construyendo el espigdn dentro de ellas. Al continuar el desplazamiento lateral

de la orilla los espigones quedaron expuestos a la accion del flujo. Dos fueron

flanqueados y se disefiaron espigones intermedios.

Obras construidas cuyo comportamiento fue observado.
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Entre ios rios con obras de proteccion marginal que fueron observadas al menos
una vez después de su construccion estan los siguientes: Suchiate. Chis.
Colorado, BCN, Son. y USA; Cajoncito, BCS; Grijalva, Mezcalapa, Samariz ¢
en el Edo. de Tabasco y Rio Verde, Oax.

.1 Localizacion en planta

Para ubicar los espigones en planta, lo primero que se requiere es trazar el eje de! rio
tal como gquedara una vez que sea rectificado, véase la fig. 6 6 bien el eje existente si
solo se van a proteger las orillas, sin efectuar ningun cambio a la geometria del rio ni a
la direccion de la corriente, fig. 7 a 9. Al terminar el trazo del eje del rio se conoce el

radio o radios que forman cada curva y la longitud de los tramos rectos.

Posteriormente se trazan dos lineas paralelas a ese eje y separadas entre si una
distancia igual al ancho que tendra el rio una vez protegido. Dichas line: s3e
denominaran lineas extremas de defensa, véase las figs. 6 = 9. Todos los espigones
partiran de las margenesy Ilegaréﬁ hasta una de esas dos lineas, por lo que la longitud
final de cada espigén es funcidén de ia separacién que existe entre cada una de esas
lineas y su margen correspondiente. La separacidn entre las dos lineas extremas de
defensa podra ser igual al ancho estable del rio, teniendo en cuerta el cambio de
pendiente que se introduce cuando el tramo en estudio es rectificado y agemas si el rio
va a ser navegable 0 no. Se entendera por ancho estable el que tiene un tramo de rio
cuando en €l no hay islas o bifurcaciones y las margenes son sensiblemente paralelas.
Si en el tramo en estuc.o no se tiene la condicién sefialada, e! ancho estable se puede
conoce observando “~iografias aéreas de los tramos aguas arriba y abajo, he 1
localize .na zona dc - haya unsolo cauce, siempre y cuando el material del fonco y
orillas < _a el mismo. Analiticamente el ancho estable se obtiene en funcién del gasto
dominante, caracleristicas fisicas del matenal de! fondo y orillas y de la pendiente del

rio, utilizando el métodos de Seccidn y Pendien:=



Cuando el ric es navegable y se desea incrementar la profundidad, la separacion entre
ambas lineas puede ser menor que el ancho estable. El ancho de la superficie libre del

cauce estable se designara con B. Si el agua escurre por un solo cauce, B es igual al
ancho de la superficie libre cuando escurre el gasto dominante. L.a separacién entre las
dos lineas extremas de defensa se designara B, . Si los espigones son utilizados para

defensa y estabilizacion de las margenes, solo se colocan en los lados exteriores de las

curvas, y por tanto la orilla interior de las mismas la fijard el rio libremente. De esta

forma, e} ancho de la supericie libre asociado al gasto dominante, tendera a ser B.

En cambio, si se desea mejorar la navegacion y los espigones se construyen para
reducir el ancho de B a B, , se tendran que colocar espigones en ambas margenes uno
frente a otro. Con ello el rio pasa a tener Unicamente dos grados de libertad.

En caso de que se desee rectificar un tramo de rio o defender sus curvas y si las
margenes son arenosas o ligeramente limosas, los radios de curvatura r, medidos

hasta el eje del rio conviene que estén comprendidos entre los siguientes limites.

[
t
A
-

A
o0
Lo

(1)

donde B es el ancho medio de la superficie libre en los tramos rectos.

Con la recomendacién dada por la ec. 1 se logra que las mayores profundidades
siempre se encuentren cercanas a la orilla exterior de la curva y que en ésta no se

formen islas 0 bancos de arena cercanos a la orilla concava.
Lo expresado por la ec 1 ha sido obtenido de la observacién de rios con anchos no

mayores de 150 m. En grandes rios se han observado curvas con relaciéon /B hasta de

20 que una vez protegidas se comportan satisfactoriamente; es decir, no hay bancos de
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arena en medio de las secciones de la curva, el canal mas profundo se forma cerca de

la oril.-exterior y el sedimento tiende a acumularse solo €n ia orilla interior.

Las relaciones r/B posiblemente dependan de los gastos liquidos y sodlidos
transportados por el rio, los materiales y resistencia de {a margen, velocidad del fiujo y
distribucién anual de los gastos mencionados; sin embargo, la relacién entre ios

parametros sefialados aun no ha sido establecida.

Por lo anterior, cuando se desea p‘roteger un tramo de rio conviene conservar los radios
de curvatu?a d= as curvas por proteger, modificando aquellas cuyo radio /B sea menor
que 2. En car 2, cuando se desea efectuar una rectificacién, se deben observar las
curvas estables del rio aguas abajo y arnba del tramo por rectificar, o de alguna
corriente semejante que se encuentre cercana a la que esta en estudio. Esto ultimo
presupone que los gastos, pendientes y materiales ¢ ambas corrientes sean casi

iguales o muy semejantes.

Si el radio de curvatura es menor que 2 B, la distanci- = los espigones decrece y
desde el punto de vista economico llega a ser prefe construir un revestimiento
marginal. En cambio si e! radio es mayor que 88, el rio de llegar a formar un cauce
con radio menor que el de la curva y consecuente ite no todos los espigones
trabajaran eficienternente y la corriente podra incidir, aguas abajo de la curva, en

lugares no previstos y por tanto no protegidos.

Si una curva es trazada con varios radios de curvatura, el tamaro de dichos radios
debe decrecer hacia aguas abajo. Si no se cumple con esta recomendacion el fiujo
podr  ~pararse de la margen exterior, véase fig.8 y 9 dando lugar a la formacién de

ban g arena cercanos o adyacentes a la margen céncava.



Cuando se protege una curva trazada con un unico radio de curvatura y la margen
exterior es uniforme, todos los espigones tendran la misma longitud y angulo de

orientacion y, por tanto, la separacion entre ellos sera la misma, fig. 8

Si 1a margen es uniforme en una curva que se define con dos o mas radios de
curvatura, 10 Gnico que varia es la separacion entre los espigones, la que es constante
dentro de los segmentos con igual radio de curvatura. Esta separacion serd menor
cuanto menor sea el radio, teniendo cuidado que ellos cumplan la recomendacién dada

poriaec. 1.

Cuando no se efectua ninguna rectificacion sino que se desea proteger la margen
actual de un rio, la linea extrema de defensa debera trazarse lo mas uniforme y
paralela posible a esa margen, cuidando que los radios de curvatura no crezcan hacia
aguas abajo. Puesto que la margen actual puede tener entrantes y saliente o zonas
mas erosionadas que otras, la longitud de todos los espigones también puede ser

diferente, fig. 9.

Se ha mencionado gque la linea extrema de defensa a la que llegan los -espigones
influye en la longitud de éstos y ademas, esta longitud influye en la separacion entre
espigones y en ocasiones en su orientacion. Por tal motivo, en un proyecto dado deben
seleccionarse diferentes alternativas tanto de ubicacidn de las lineas extremas de
defensa como de la colocacion y distribucion de los espigones, para seleccionar
finalmente la mas econdmica y también la que, por experiencia, se presuponga gque

pueda trabajar mas adecuadamente.

Téngase en cuenta que si se protege una unica curva de un rio debe tener la seguridad
de que las margenes de las curvas situadas aguas arriba no puedan ser erosionadas y
por tanto, tener la segundad de que la corriente incidira aproximadamente con la misma
direccion contra la margen protegida Si esto Ultimo no ocurre, en pocos afos el rio

escurrird- por otro sitio, abandonando completamente los espigones que fueron
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colocados. Por ello, en rios de planicie que son divagantes © que sufren erosion
constantemente en sus curvas, se deben proteger tramos completos de rio y no séio
una curva aislada; esto Ultimo se justifica Unicamente como emergencia, cuando e’

estd erosionado una curva en la que hay una construccion importante, pero a
sabiendas de que pasados dos o tres afos el rio escurrird por otro lado. Este proceder
tiene el inconveniente de que nuevas erosiones se estaran presentando continqamente
en otras curvas y aunque se protejan cuidadosamente, el rio no es encauzado ni su

cauce fijado permanentemente.

En rios de planicie que corren sobre material aluvial, la longitud de los tramos rectos, a,

entre curvas suele estar comprendida entre

B<ar<3iB (2)

Véanse las figs 8 y 9. Se deben evitar tramos rectos con mayor longitud, ya’ que de
existir se forman bancos de arena alternados y cerca de las margenes que obligan a
flujo a seguir una trayectoria senoidal. Los tramos rectos s6lo existen en forma natural
en fas zonas de montana o intermedia con margenes rocosas; por ejemplo cuando el

rio corre a lo largo de una falla.

Debe tenerse en mente, al disefiar una rectificacién, que nunca puede haber dos

curvas seguidas cuyo sentido de giro sea el mismo. Ellos deben de ser siempre

alternados.



1.2 Longitud de los espigones.

La longitud total, L, de un espigon queda definida por la longitud de trabajo, L, , que es
aquella que esta dentro delrio y la longitud de empotramiento L, que esta embebida

dentro de !a margen, véase la fig 10.

L=L +L | (3)
La longitud de trabajo de ios espigones esta dada por su distancia entre la margeny la
linea extrema de defensa, comentada en e! apartado” anterior, y normalmente debe
estar comprendida entre los siguientes limites.

d<Lt<B/4 (4)
donde

d es el tirante del rio, asociado al gasto dominante, en el sitio donde se
construira el espigon. En los rios de planicie es igual a la distancia vertical entre

la elevacién de la margen y la elevacién de! fondo del rio en el sitio senalado.

Los espigones pueden empotrarse en la margen o bien terminar en contacto con ella;
cuando esto ultimo ocurre L, = 0, vease la fig. 11. La maxima longitud de anclaje
recomendada es igual a un cuarto de la longitud de trabajo, 0.25 L, . De esta manera la

longitud maxima de un espigon liega a ser

L = 1.25L, (5)

!
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Se ha mencionado que la longitud de trabajo puede ser seleccionada en forma
independiente; sin embargo, también ya se ha indicado que todos los espigones deben
de llegar a \a linea extrema de defensa preseleccionada, por lo que en realidad dic

longitud depende de la posicion de esa linea.

Para anclar o empotrar un espigén se requiere excavar una trinchera con ancho de
plantilla igual al de la base del espigon, cuyo fondo debe tener la misma elevacion que
el fondo del rio y cuya longitud es la que se seleccione sin sobrepasar la distancia de
0.25 L, posteriormente dentro de la zanja hay que construir la parte del espigdn que va
en ella. Como el procedimiento indicado es costoso no conviene empotrar 10s
espigones y sblo se justifica cuando no se puede permitir aue falle ninguno de ellos.

Esto ultimo también se logra reduciendo la separacién entre los espigones.

Cuando se terminan o se apoyan directamente los espigones contra la margen, aigunos
de ellos pueden ser flangueados. Se ha observado que en no mas del 4% de los
espigones construidos ha ocurrido este fenomeno, siempre que se haAsegLido 2
procedimiento y se han respetado las recomendaciones dadas por las ecs. 6 y 10. Al
fallar un espigén, la ¢rilla se erosiona rapidamente frente al espigén y parte del flyjo
escurre entre €l y la orilla erosionada, sin que esto repercuta en el buen funcionamiento
de los espigones colocados inmediatamente aguas abajo. La reparacion de esas falias
se lleva a cabo en el estiaje siguiente formando el cuerpo del espigén desdz la nueva
orilla hasta el espigon fallado. véase la fig. 12. Estas reparaciones, que son sencillas,
tienen un costo menor que el que se tendria si todos los espigones se hubieran
empotrado. La falla descrita tiene lugar, generalmente, durante la primera o segunda
epoca de avenidas, cuando aun no se han fc'mado depdsitos de arena entre los
fipigones, y por tanto, la orilla se encuentra menos protegida. Por ultimo, cabe
mencionar que cuando este tipo de falla no debe p=-'mitirse, porque haya
construcciones importantes sobre la margen, conviene re~ <ir la separacion entre

espigones, o bien, empotrarlos



1.3 _ Forma de los espigones en planta

o
La forma en planta de los espigones puede ser: recta, curveadas hacia aguas arriba o
hacia abajo, en L con el brazo también dirigido hacia aguas arriba o hacia aguas abajo

y en T, véase la fig. 13.

Los mas usuales son los rectos por su facilidad constructiva y ser mas econdmicos. Los
espigones en forma de L o T son los mas costosos, ya que su parte externa debe

construirse en la zona mas profunda del rio.

La principal diferencia entre los espigones y los diques de proteccion consiste en que
los primeros se interponen a las lineas de corriente, mientras que estas son paralelas a
la cara exterior de los diques. Por ello cuando las ramas extremas de los espigones en
L o T tienen una longitud mayor que 10 m, se consideran mas como diques de

proteccion que como parte de un espigon
1.4 Separacién entre espigones.

La distancia entre espigones esta medida a lo largo de la margen entre los puntos
medios de los érranques de cada espigén y depende de la longitud del espigdon de

aguas arriba y de su orientacién, asi como de la configuracién de la margen.

Para calcular la separacion entre dos espigones es necesario tener en cuenta la
expansion tedrica que sufre la corriente al pasar frente al extremo de! espigon, véase la
fig. 14. Normaimente se considera que el anguio de expansién B varia entre 9y 11° .
Dicho angulo se mide en la punta del espigdn, con respecto a la tangente a la linea
extrema de defensa. En modelos hidraulicos se han observado angulos de expansion
hasta de 14°. Por tanto. |

o< B o< 14° ' (6)

I
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La pr*-tica usual consiste en considerar como angulo de expansion 8° cuando se

desea obtener un disefio econdémico y 14° cuando se quiere un disefio mas

conservador.

Las recomendaciones que a continuacion se presentan son validas para 70° < o <

90°, véase el apantado 2.6.

a) Separacion entre espigones cuando la margen es paralela a ia linea

extrema de defensa.

Cuando [a finea extrema de defensa y la margen del rio son paraielas, es decir,
que ta margen no tiene irregularidades ni entrantes ni salientes, las separaciones
que se recomiendan entre espigones se indican adelante y son aplicables
unicamente a espigones que son utilizados para cefender las margenes de un
rio. Cuando se construyen para reducir el ancho de la superficie libre del agua e
incrementar la profundidad en rios navegables las se; uraciones son ment a

las gue aqui se indican.
a.1) Separacion en tramos rectos.

La separacion entre espigon=s en un tramo recto, cuando la linea extrema de

aefensa y la margen son paralelas, esta dada por la relacion.
S,=LCosa +L(Sena/Tanp ) (7)

gue transformada se escribe como

S,=L,(Sen(a+p)/Senp ) (8)



Al sustituir los valores de o y p senralados arriba, S, varia entre los limites

4L, < S, < 6.3 C(9)

Desde el punto de vista practico y economico conviene gque la separacion inicial
sea S, = 6 L. Si asi separados se observa que la corriente ataca e inicia la
erosion de la orilla cerca del punto de arranque de alguno de los espigones, se
debera construir un nuevo espigoén intermedio aguas arriba de €, con lo que Ia
separacion entre los espigones, en esa zona, se reduce a 3L,. Si por falta de
observaciones o.por la intensidad de la corriente durante una avenida, falla uno
de los espigones y queda separado de la orilla por ser ésta erosionada, el
espigdn fallado se debera prolongar hasta unirlo con la nueva orilla. Esta accion

conviene efectuarla en el estiaje siquiente, véase la fig. 12

El espigdn intermedio entre un espigén fallado o por fallar y el siguiente aguas
arriba, puede no necesariamente quedar a 3L, de cada espigon, sino a 21, del
espigon por proteger. Bajo estas circunstancias la longitud de este nuevo

espigon puede ser menor que la de los restantes.

Cuando en las margenes de un tramo recto hay construcciones de importancia,

la separacidn inicial entre espigones debe ser como maximo de 4 L.

a.2) Separaciéon en curvas. La separacion entre espigones ubicados en las

margenes exteriores de ias curvas puede variar entre los siguientes limites:

S. = (25a4)L, (10)

)
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En curvas, la separacion entre espigones depende del radio de curvatura A
menor radio menor separacion. En algunas curvas con radios menores de 1.5 B
los espigones pueden liegar a quedar tan juntos y tan orientados hacia .  as

abajo que, por economia, es preferible sustituirios por un recubrimiento marginat.

C-uando una curva tiene un radio igual o mayor a 4 veces el ancho del rio, 4B, la
practica usua! consiste en colocar los espigones con una separacion iguala 4 L,
Si al proteger una curva siguiendo esta recomendacion uno de ellos llega a faliar, |
se efectia la rep  zidn ya mencionada en el apartado anterior y para mayor
seguridad se po:  construir otro espigon aguas arriba del fallado, a una

separacion igual a .,

b} Separacion entre espigones cuando la margen es irregular.

Cuando la linea extrema de defensa ro es paralela a la orilla del rio, © ita
uitima es irregular, 1a separacién entre espigones debera obtenerse en forma
grafica como se muestra en la fig. 14.

El procedimiento consiste en lo siguiente:

1) Trazar en la punta de! espigbn una tangente a la linea extrema de

defensa.

2) Con respecto a esa linea, y hacia aguas abajo medir el anguio B que se

haya seleccionado, ec. 6.

3) Con ese angulo trazar una linea hacia aguas abajo hasta que intersectz la

margen.
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4) .En el punto de interseccion con la margen trazar un nuevo espigon al que
‘se le dara el angulo de orientacion o deseado, véase el apartado 26ylaec 11,
y se prolongara hasta alcanzar la linea extrema de defensa. En ese punto se
traza la tangente a dicha linea y con respecto a esa tangente se mide
nuevamente el anguio de expansion, B , para repetir el procedimiento ya

descrito.

Al disefar una proteccion con espigones, el primero por dibujar puede colocarse
libremente en cualquier parte y todos los restantes quedaran situados siguiendo el
procedimiento descrito. Si la margen y la linea extrema de defensa son paralelas, la
iongitud de trabajo de los espigones es la misma cualquiera que sea el lugar donde se
ubique el primer espigén. Esto no ocurre si la margen es muy irregular, por lo que
conviene proyectar dos o tres opciones para seleccionar al final la mas economica,
véase la fig. 14. Siempre conviene que una de las alternativas contemple la colocacion
del primer espigc ~ en la zona en la que la distancia entre la margen y la linea extrema
de defensa es menor, es decir, donde la margen se acerca mas a esa linea extrema de .
defensa, ya que ello se pude deber a que ia margen sea localmente mas resistente en
ese sitio. Posteriormente 1a colocacion de los espigones situados tanto aguas abajo
como aguas arriba se obtendra graficamente.

En la situacidon extrema en gue se desee encauzar un rio en cuyas margenes no haya
construcciones ni cultivos de valor, se puede construir una proteccion aun mas
economica separando los espigones hasta 8 L, en los tramos rectos y 6 L, en las
curvas, si esto se lleva a cabo debe observarse el comportamiento de ia obra durante la
primera época de avenidas para construir en el siguiente estiaje espigones intermedios
en las zonas débiles 0 mas o mas atacadas por el flujo. Asi la separacion final entre
espigones, en esos sitios, sera igual a 4 L, o 3 L, respectivamente. Por supuesto,

también en se primer estiaje, se separaran los espigones que pudieran haber fallado.



[l.4.1 Separacion y longitud de los primeros espigones

Al disefiar la defensa marginal de un tramo de rio los primeros espigones de a.
arriba se disefian como se indica en la fig 15. Para ello, en el tramo recto aguas arriba
de la primera curva, la linea extrema de defensa se prolonga hacia aguas arriba hasta
uniria con la margen. La linea de la margen y la extrema de defensa forman un angulo,
vy, que varia entre 8° y 10°. Respetando las recomendaciones ya expresadas se obtiene
la localizacién, longitud y separacion de los espigones en el tramo en que convergen la

linea extrema de defensa y la margen.

La pendiente longitudinal de la corona de estos espigones debe ser la misma que la de

los espigones normales de la proteccion, véase la fig. 15b.

Con la colocacidén de estos primeros espigones se evita un cambio brusco de la

direccion del flujo al llegar e! primer espigon de [a defensa propiar ‘e dicha.

A pesar de la utilidad y buen funcionamiento que se ha observa. experimentalmente
en modelos hidraulicos, en la practica pocos disefiadores los usan y prefieren reforzar

el primer espigon normal de la proteccion.

Il.5 Pendiente longitudinal, elevacién y ancho de la cresta de los espigones

Los espigones pueden ser construidos con pendiente horizontal o teniendo una

pendiente hacia el centro del rio que puede liegar a ser hasta de 0.25.

Los espigones con cresta horizontal se construyen principalmente cuando se dese:
reducir artificialmente el ancho del rio, por ejemplo, cuando se desea mejorar |z

navegacion. En cambio, cuando el propdsito de los espigones consiste en prote_ uné



margen o rectificar un tramo de rio, la cresta del espigdn debe tener una pendiente
longitudinal de la margen hacia el extremo gue se encuentra en el interior del rio, como

se muestra en las figs. 10y 11.

La elevacidon del punto de arranque de un espigén puede ser cuaiquiera de las que a

continuacion se indican, véase la fig.. 11y 16,
a.- Enrios de planicie sera igual a la elevacion de la margen.

b.-  Enzonas intermedias o de montaria sera igual a la elevacion del agua que

corresponde al gasto dominante.

Al seleccionar la pendiente longitudinal del espigdn, conviene tener en mente 1o

siguiente;

a.- Lograr que el extremo del espigon que se encuentra dentro del rio quede -
a una elevacion de unos 50 cm arriba del fondo del cauce. Esto es posible

unicamente en rios que casi no llevan agua en la época de estiaje.

b.-  Sielrio es perenne, el extremo antes indicado debe quedar a la elevacion
que tiene el agua durante el momento de la construccion, ia que debe efectuarse

en la época de estiaje.

C.- La pendiente iongitudinal no debe de ser mayor que la que permita el
manejo seguro de! equipo de construccion. En los espigones construidos con
enrocamiento se utilizan camiones que entran en reversa descargando en el
extremo el espigbén y un pequeno tractor que empuja la roca y forma la corona.
Cuando se utilizan gaviones o tablaestacado esa pendiente longitudinal se da a

base de escalones.
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Los' Lpigones consiruidos con pendiente longitudinal igual o mayor que 0.1 presentan

las siguientes ventajas:

a.- Favorecen el depésito de sedimentos entre ellos. Dicho depésito es mayor

del que se hubiera tenido si la cresta fuera horizontal.

b.- Cuando los espigones tiene paredes verticales, como ocurre zon los
construidos con tablaestacado, sdio se prasenta una ligera erosion que tiene-
lugar al pie del talud de aguas arriba. Cuando el espigon tiene taludes, como
ocurre con los construidos con enrocamiento, se forma un depdsito de

sedimentos en el talud de aguas arriba que ayuda a proteger al espigon.

C.- Son mucho mas econdmicos, ya que cada espigon requiere entre el 40 y
70 % del material que necesita el mismo espigén con cresta horizontal. Los
mayores ahorros se obtienen en espigones construidos con enrocamiento o

gaviones y el menor ahorro con los constr.. dos con ta- ~estacado.

d- No se han observado fallas de espigones cuando estos han tenido las
pendientes que se mencionan, siempre y cuando la separacion entre ellos no
haya sobrepasado 4 veces la longitud de trabajo. No se han probado espigones

con pendiente longitudinal, con separaciones mayores,

e.- La erosion del fondo del ric es minima frente al extremo del espigén

cuando la corona de dicho extremo ha quedado a 50 cm sobre el fondo.

Elanchc de la corona . os espigones deperce de los materiales con que se forman y
del procedimiento de nstruccion empleaco. Asi, por ejemplo, si el espigon es
construido con enrocamiento, el ancho de la corona debe ser tal que permita el acces:
de czmiones de volteo, los cuales entraran en reversa para descargar la rocs  ~ qut

sera posteriormente empujada por un tractor. Una condicion extrema se present



cuando el espigdn es construido con troncos, pilotes o tablaestacados, ya que el ancho

de la corona correspondera al de las piezas que lo forman.

1.6 Orientacién de los espigones

Los espigones pueden estar orientados hacia aguas abajo, hacia aguas arriba o ser
perpendiculares a la direccion dei flujo. Su orientacion esta dada por el angulo a que

forma el eje longitudinal del espigén con respecto a la tangente trazada a la linea |
extrema de defensa en el punto de unién con el espigén y medido hacia aguas abajo,
como se muestra en 1a fig. 14. El angulo de orientaciéon conviene que esté comprendido

entre.

60° < a < 90° (11)

En curvas con margenes uniformes se recomienda

a = 70° (12)

En curvas con margenes irregulares conviene, en ocasiones, variar e! angulo de
orientacidon de alguno de ios espigones, esto ocurre sobre todo cuando una curva tiene
un radio menor que 2B. Se ha llegado a situaciones extremas en que el angulo o ha
sido de 30°. Cuando esto ha ocurrido, hubiera sido preferible proteger la margen con un
recubrimiento marginal y no utilizar espigones, ya que estos Ultimos resultaron mas

costosos.
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Orientaciones con anguios mayores de 90° requieren distancias menores entre
espigones y por tanto, un mayor numero de ellos para proteger la misma longitud de-
margen. Experimentalménte se ha encontrado que espigones con orientaciones

120‘; y con pendiente longitudinal es su corona no trabajan satisfactoriamente y aun
mas, cuando un espigdn falla la erosion de la margen es mayor que la que se produce

cuando los espigones tienen angulos entre 60 y 70°.

Es importante destacar que los espigones con pendiente horizontal, si se pueden
orientar hacia aguas arriba formando un angulo no mayor de 115°. Para angulos

iguales o mayores que 120° ya se comentd que no trabajan satisfactoriamente.

Téngase en cuanta el angulo de orientacidn de los espigones repercute en fa

separacion entre elios.

1.7 Permeabilidad de los espigones

Los espigones pueden ser impermeables o permeables. Los primeros alejan de la orilia
a las lineas de corriente con alta velocidad, mientras que los segundos reducen la
velocidad del flujo por debajo de su limite erosivo, véase la fig. 17. Estos ultimos,
cuando estan bien disefiados, facilitan de inmediato la sedimentacidn de arena entre
los espigones. Infortunadamente no existe un criterio confiable para determinar las
perdidas de carga producidas por espigones permeables, ni para cuantificar la

reduccidn de la velocidad del flujo. Elio se determina experimentalmente en el sitio.

Los espigones permeables tienden con el tiempo a perder permeabilidad debido a tod:
la basura, ramas y troncos que flegar a detener. Por ello se deben disefiar para resist’
el empuje del agua en esas condiciones. La mayoria de los espigones permeables ¢
consiruyen con troncos de arbol y pilotes de madera formando una pantatia en la gt

dichos elementos no estan.j. :0s, aungue unidos con travesafos de mad y €



ocasiones con alambre, véase fig. 17. Usualmente |os espigones construidos con roca
o gaviones al principio no son totalmente impermeables; 1o llegan a ser cuando sus

huecos se rellenan con la arena y limo que transporta el agua.

Los espigones permeables deben de liegar también a la linea extrema de defensa. Su
separacion entre ellos es menor que para los espigones impermeables y depende de la
reduccion de la velocidad que se obtenga con cada uno de ellos; generalmente estan
separados entre 10 a 50 m independientemente de longitud. Su corona es siempre
horizontal longitudinaimente y siempre deben empotrarse. Ademas requieren de una
observacién y mantenimiento constante, ya que pueden ser destruidos por troncos Y -

arboles que arrastre 1a corriente.

1.8 Material de construccion

Los espigones pueden ser construidos con una gran variedad de materiales, como por
ejemplo: tablaestacados de madera o concreto, troncos de arboles y ramas,
enroccamiento, elementos prefabricadoes de mortero o concreto, elementos
prefabricados de acero y alambre y con gaviones. En nuestro medio la mayoria de los
espigones se construyen con enrocamiento o gaviones. En aquellos lugares donde la
roca o grava se encuentra a grandes distancias o no hay, conviene utilizar bolsas o

sacos comunes de plastico rellenos con mortero o concreto.

Los materiales de construccidn deben ser lo suficientemente resistentes para soportar
la velocidad de la corriente y sobre todo para resistir el impacto directo de troncos 0
arboles que pueda arrastrar la corriente durante grandes avenidas. Por esta razon los

que son construidos con troncos de arboles o madera pueden liegar a ser destruidos.
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1i.9. Socavacion local al pie de espigones

La socavacién mas importante que se produce al pie de un espigdn ocurre en

extremo que se encuentra dentro del agua. Cuando’los espigones son construidos en
rios que casi no tienen escurrimiento durante la época de estiaje, no existe socavacion
durante su construccion. Si ademas se les da unha pendiente longitudinal y su extremo
final queda casi a la elevacion del fondo, como se indicd en el apartado 2.5, tampoco

sufren erosiones durante su vida 0til.

No ocurre lo mismo cuando son construidos en rios que llevan aguas todo el afio, y aun
fa velocidad de la corriente en estiaje es elevada. Si ello ocurre, a2 medida que se
construye ef espigdn se produce una socavacion en su extremo y por tanto, al continuar
la construccion también se tiene que ir rellenando 1a depresidén que se forma por efecto
de esa socavacién, vease la fig. 18. Esto trae como consecuencia un incremento en el
volumen de material de construccidn, y por tante, en el costo fina! de Ia obra. si ello se
desea evitar, conviene primero construir una capa de grava o enrocamiento de unr- 30
cm de espesor que ocupe toda la base del futuro espigdn, véase las figs. 18 y 18. _sto
necesariamenie tendra que hacerse desde barcazas. Posteriormente se podra construir

el espigon iniciandolo desde ia orilla.
Para obtener la socavacion al pie del extremo de un espigon, se puede utilizar la

ecuacion que a continuacion se indica. la cual fue obtenida por Maza quien utilizé ios

datos y criteno inicial de Latuischenkov. Dicha relacion establece.

d,=0.855d, ( 4.17+L, (Q./Q)) gC 0028024k (13)



di °

d profundidad maxima en fa zona erosionada al final del espigon, medida

desde la superficie, asociado al gasto Q

e

d, profundidad del flujo en una zona cercana al extremo del espigon no

afectada por la erosién, asociado al gasto Q

a anguio entre el eje longitudinal del espigdn y la direccion del fiujo, medido

hacia aguas abajo, segun se muestra en la fig. 14

k talud de! extremo del espigdn. Es igua!l a cot ¢, en que ¢ es el angulo que

forma el talud con la horizontal, vease las figs. 10y 11

Q, gasto teodrico que pcdria pasar por la zona ocu;ﬁada por el espigén. Para
obtenerlo, se obtiene el gasto unitario q = Q/b y se muitiplica por la longitud

del espi‘gén proyectada en un plano perpendicular a la direccion del flujo.

Q gésto total en el rio. Para el calculo de la socavacion se utiliza el gasto
asociado a un periodo de retorno entre 25 y 50 afios. El gasto asi obtenido es

mayor que el dominante y aﬂfn puede producir desbordamientos.

La ec. 14 13 es dimensionalmente correcta, por lo que puede usarse con cualquier

sistema congruente de unidades.
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